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Global critical buckling stresses of longitudinally stiffened webs of steel
girders: a numerical approach

Resumo

A maioria dos procedimentos existentes para a determinacao das tensdes criticas de flambagem
global de chapas enrijecidas apresentam metodologia simples e pratica, porém restrita a
geometrias especificas. Sendo assim, este trabalho apresenta o estudo sobre a estabilidade de
chapas no dominio elastico através de uma abordagem mais abrangente, o que amplia a sua
possibilidade de uso. Para isso, uma metodologia numérica foi desenvolvida e validada com
resultados encontrados na literatura. Na sequéncia, um estudo paramétrico foi realizado para a
obtengao das tensdes criticas de flambagem global devido a flexdo e ao cisalhamento puro para
chapas de almas reforcadas por um e dois enrijecedores longitudinais com diferentes
espessuras. Por fim, apresentou-se uma comparacgdo entre os resultados numéricos e os obtidos
por meio da norma EN1993-1-5:2006 e do programa EBPlate 2.01.

Palavras-chave: Instabilidade global; Vigas Esbeltas; Painéis enrijecidos; EN 1993-1-5; EBPlate.

Abstract

Despite the existence of practical procedures to obtain global critical buckling stresses of
stiffened plates, most part of them is limited to specific cases of geometry. Therefore, this work
aimed to study the elastic buckling behavior of plated structures by a comprehensive approach,
which can be extended to different geometry cases. In this sense, a numerical model was built
and validated with numerical results found in the literature. Thus, a parametric study was
performed and the global critical buckling stresses of web panels stiffened by one and two
longitudinal stiffeners with different thicknesses were determined. Finally, the numerical results
were compared to the results provided by EN1993-1-5:2006 code and EBPlate 2.01 program.

Keywords: Global buckling; Slender steel girders; Stiffened web panels; EN 1993-1-5; EBPlate.
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1 Introducgao

Comumente, chapas de elevada esbeltez sdo utilizadas na composicdao da alma de vigas
de aco, o que confere otimizacao ao projeto estrutural, mas também pode ocasionar
fenbmenos relacionados a instabilidade. Como solucdo, essas chapas podem ser
reforcadas com enrijecedores longitudinais, assegurando maior estabilidade e

permitindo menores espessuras de alma (FERREIRA FILHO, 2019).

Para a verificagdo de uma chapa, conforme modelos de cdlculo previstos em
normatizacdes, como a EN1993-1-5:2006, a determinacdo da tensdo critica de
flambagem global é necessdéria. A partir desta tensao, considera-se que uma chapa sob
condicOes ideias, ou seja, sem imperfeicdes e sob comportamento eldstico, torna-se
instavel (BARBOSA et al., 2019a; BARBOSA et al., 2019b). Salienta-se que a flambagem
eldstica global aqui referida ndo estd relacionada a instabilidade global da viga e se trata

de uma instabilidade de todo o painel da alma, incluindo os enrijecedores (Figura 1).

Figura 1 — Representacao numérica da flambagem eldstica global

Além de normatiza¢des, existem outros procedimentos para determinar as tensdes
criticas de flambagem global. No trabalho de Barbosa et al. (2019a), por exemplo, foram
comparados os resultados obtidos através do programa computacional EBPlate 2.01
com as formulacdes presentes na EN1993-1-5:2006. Como conclusdo os autores
apontaram o modelo analitico presente na norma como conservador frente a simulacao
computacional do EBPlate 2.01. Contudo, o programa EBPlate é restrito a geometrias
pouco elaboradas nas quais o comprimento, largura e espessura das chapas sdo sempre
constantes. Assim, para uma analise mais abrangente, capaz de representar geometrias
mais complexas, a aplicacdo do Método dos Elementos Finitos (MEF) pode ser utilizada

(FERREIRA FILHO, 2019).
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Com isso, o objetivo deste trabalho é apresentar uma metodologia numérica capaz de
reproduzir a instabilidade eldstica global de chapas esbeltas que constituem a alma de
vigas de ago enrijecidas longitudinalmente submetidas, isoladamente, a flexao e ao
cisalhamento. Por fim, os resultados obtidos sdo comparados aos resultados da norma

EN1993-1-5:2006 e do programa computacional EBPlate 2.01.
2 Procedimentos para avaliagao da flambagem elastica global

2.1 Norma europeia EN1993-1-5:2006
2.1.1 Calculo das tensdes criticas de flambagem global devido a flexao

No modelo analitico da norma EN1993-1-5:2006, duas instabilidades devem ser
consideradas para a verificacdo da capacidade resistente de chapas enrijecidas: o
comportamento Tipo Placa e o comportamento Tipo Pilar. Na andlise do
comportamento Tipo Placa é realizado o célculo da tensdo critica de flambagem elastica
para o comportamento Tipo Placa, o, ,, conhecida como tensdo critica de flambagem
global. Esta tensdo esta relacionada ao modo de flambagem Tipo Placa, caracterizado

pelos deslocamentos da chapa na diregdo perpendicular ao plano da chapa.

De acordo com Beg et al. (2010), o Comportamento Tipo Placa geralmente é visualizado
em chapas cuja razdo entre o comprimento, a, e a largura, b, conhecida como razado de
aspecto, a, é maior ou igual a 1. Nestes casos, as chapas apresentam resisténcia pds-
critica consideravel e mantém o comportamento bidimensional caracteristico de
chapas, ou seja, verifica-se a presenca de curvaturas nas direcdes longitudinais e
transversais. Contudo, quando a é menor que 1, a resisténcia pds-critica decresce, uma
vez que a chapa passa a se comportar de modo unidimensional, caracterizando o

Comportamento Tipo Pilar.

Na EN1993-1-5:2006, o calculo da tensdo critica de flambagem global, o, ,, se da
apenas para casos de chapas com um e dois enrijecedores longitudinais na zona
comprimida (com a possibilidade de outros na parte tracionada) e para chapas
uniformemente comprimidas com no minimo trés enrijecedores longitudinais iguais e

igualmente espacados.

Em situacBes de chapas com um enrijecedor, a tensdo critica de flambagem global, g,

€ obtida a partir da consideracdo de que a chapa enrijecida trabalha como um pilar
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equivalente restringido por um apoio continuo elastico. Sendo assim, determina-se
primeiramente a tensdo critica de flambagem elastica do pilar equivalente, 0., ¢, a
partir da Equagdo (2.1). Logo apds, calcula-se a.,.,, extrapolando o, 5 da posi¢do do

enrijecedor até a borda mais comprimida da chapa, por meio da Equagdo (2.2).

( 1,05E /I 1 t3b
l Ag1  bib, se a = a,
Ocr,st =
’ 2.1
m2Elg 4 Et3ba? se a<a, (2.1)

kAsl,laz 42 (1 —v?)Ag 1 b,°b,’

Onde: Ay ; € a area bruta do pilar equivalente; I; ; € o momento de inércia da secdo
bruta do pilar equivalente, em torno de um eixo centroidal e paralelo ao plano da placa;
b; é a distancia entre o enrijecedor e a borda superior da chapa; b, é a distancia entre
o enrijecedor e a borda inferior da chapa; b é a soma de b; e b,; t é a espessura da

chapa; a. € o comprimento de flambagem e a é o comprimento do painel (Figura 2).

bc

O-cr,p = bcz Gcr,sl (2_2)

Onde: b, e b., sdo, respectivamente, as distancias da borda mais comprimida e do

enrijecedor até a linha neutra (Figura 2).

’ \ Tery ARV m—
\ \ { - bl Asf,l
b Tep,sll | F = Ifs[,l
a be) 5 ._—._ blﬁ"”f=5?’—:%b1
b b2 sup=0.4b,
/]
+\ { ) /s LT

* by € a largura em compressdo do subpainel de largura b,

Figura 2 — Alma reforcada por um enrijecedor na regido comprimida (adaptado de Beg
etal., 2010)

Para casos com dois enrijecedores, o procedimento descrito pode ser utilizado, porém
deve ser avaliado conforme as descricdes a seguir e escolhido o menor entre os trés

valores de tens3do critica obtidos.

- hipétese I: o enrijecedor | é considerado um pilar ficticio, sendo a chapa seu suporte
eldstico continuo e o enrijecedor Il, um apoio rigido;
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- hipétese II: o enrijecedor Il exerce a fungao de pilar ficticio, a chapa tem o papel de

suporte eldstico continuo e, desta vez, o enrijecedor | assume a fung¢do de apoio rigido;

- Hipdtese lll: considera-se um unico enrijecedor equivalente aos enrijecedores | e Il
Sendo assim, é possivel simular a flambagem com a atuagdao simultdanea de ambos
enrijecedores na chapa. A posicdo do enrijecedor equivalente é adotada no ponto de

aplicacdo da resultante das tensdes as quais os enrijecedores | e Il estdo submetidos,
sendo encontrada através da Equagdo (2.3).

b]{+11 — ASl,Z bC,Z bé + b]I_
Asl,l bc,l + Asl,z bc,2

(2.3)
Onde: A, e Ag, sd0 as areas das se¢Oes dos enrijecedores | e Il; b, e b, sdo as

distancias da linha neutra até os enrijecedores | e Il; bl e bl s3o as posi¢des dos
enrijecedores | e Il (Figura 3).

— ¢ — 3 N
I A 5 O i lrg o
P o 2 Ao P T
3 ; A
e [bc‘z B | b1l b T o
bZH 2
——— I:I * lﬁ’? *x
Enrijecedor | Enrjjecedor I Enrijecedor Equivalente
Posigdo (by, by, b) by, b, b b, by", b By
Area de segio transversal Agy Agr 2 Aq1 tAg2
Momento de mnércia g4 Iy o Igp1+ 10

Figura 3 — Alma enrijecida por dois enrijecedores na regido comprimida (adaptado de
Beg et al., 2010)

2.1.2 Calculo de tensdes criticas de flambagem global devido ao cisalhamento

As tensdes criticas devido ao cisalhamento, 7., sdo obtidas através do produto entre o
coeficiente de flambagem, k., e a tensdo de referéncia, oz, definida como a tensdo de

flambagem de Euler com a rigidez a flexdo de barra substituida pela rigidez de chapa.
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Para chapas com um ou dois enrijecedores longitudinais e razdao de aspecto @ menor

que 3, a Equacgao (2.4) deve ser utilizada:

63+018 (tgs.lb) +22° Iy
413y (2.4)

t3b

ke =41+ o

Onde: I;; é o momento de inércia relacionado a flambagem perpendicular ao plano da

chapa.
2.2 Programa computacional Elastic Buckling of Plates (EBPlate 2.01)

No programa computacional EBPlate 2.01, um fator critico de flambagem, ¢, é
calculado e aplicado as tensdes solicitantes, sendo o resultado deste produto igual ao
valor da tensao critica de flambagem elastica. De acordo com Galea e Martin (2006), o
calculo deste fator se da por meio de uma solucdo aproximada usando o método
semianalitico de Rayleith-Ritz (Método da Energia). Como resultado, o programa
também disponibiliza os modos de flambagem associados aos valores dos fatores

criticos (coeficientes de flambagem) e de tensdes criticas de flambagem el3stica.
2.3 Método dos Elementos Finitos (MEF)

Nas ultimas décadas, a analise de instabilidade elastica ganhou uma nova abordagem
gue permitiu com que estudos aprofundados fossem desenvolvidos. Nos trabalhos de
Martins et al. (2013) e Ljubinkovi¢ (2019), por exemplo, o MEF foi utilizado com o intuito
de investigar o comportamento eldstico de painéis esbeltos cilindricamente curvos, o
gue ndo seria possivel por meio de normatizacbes que se limitam ao estudo de chapas

planas como, por exemplo, a EN1993-1-5:2006.

A andlise via MEF é recomendada, inclusive, pelas préprias normas de dimensionamento
de estruturas. A norma europeia EN1993-1-5:2006 apresenta o anexo C destinado
somente a recomendacgdes sobre a utilizacdo de elementos finitos na analise de chapas
de aco, destacando sua importancia, principalmente, em casos nos quais os elementos
apresentam aberturas ou ndo sdo uniformes. Assim, no anexo C, sdo propostas
diferentes andlises para varios tipos de problemas. Entre essas, destacam-se as analises

de flambagem elastica e de capacidade resistente.
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A analise de flambagem por meio do MEF pode ser realizada, simplificadamente, a partir
de um estudo eldstico linear. Para tanto, o comportamento do material deve ser
linearizado, o comportamento geométrico é definido como linear e as imperfeicdes nao
sao introduzidas. Sobre a analise linearizada de estabilidade via MEF, uma explicagao

detalhada pode ser encontrada no trabalho de Castro e Silva (2006).

Em geral, nos programas baseados no MEF, como por exemplo o ABAQUS (SIMULIA,
2014), problemas de instabilidade sdo tratados como perturbacges lineares, nas quais
autovalores e modos de flambagem s3o obtidos. Semelhante ao fator critico do EBPlate
2.01, ¢.-, o autovalor (eigenvalue) é um multiplicador de forca aplicada na
determinacdo das tensdes criticas. Nessas analises devem ser fornecidos os valores do

modulo de elasticidade, E, e do coeficiente de Poisson, v.

3 Metodologia

Um modelo numérico foi elaborado para o estudo do comportamento de flambagem
global de chapas reforgadas por um e dois enrijecedores longitudinais, sendo utilizado
o programa de elementos finitos ABAQUS 6.14. Para justificar sua consisténcia,
resultados obtidos por meio do modelo foram confrontados com resultados presentes
na literatura. A partir do modelo validado, um estudo paramétrico foi desenvolvido com
base em diferentes espessuras de chapas, usuais em projetos de vigas de aco. Por fim,
resultados numéricos de tensdes criticas de flambagem global foram determinados e
comparados aos resultados provenientes do modelo de calculo da EN1993-1-5:2006 e

das simulacdes no EBPlate 2.01.
3.1 Modelo Numérico
3.1.1 Carregamento e condi¢des de contorno

Como nos trabalhos de Kévesdi (2019a), Kévesdi (2019b) e Martin et al. (2019) ja foi
realizada a analise numérica da instabilidade global de chapas enrijecidas submetidas a
compressdo uniforme, neste trabalho foram avaliadas chapas submetidas,

isoladamente, a flexao e ao cisalhamento.

Para reproduzir as tensGes normais devido a flexdo, forcas concentradas equivalentes

foram aplicadas aos nds dos elementos finitos das bordas verticais das chapas. Para
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simular o cisalhamento, foram aplicadas for¢as uniformemente distribuidas ao longo
das bordas verticais e horizontais. Na Figura 4, é ilustrada a simulagdo das tensdes
solicitantes em uma chapa, respectivamente, através de forcas concentradas e
distribuidas, conforme considerado neste trabalho, porém de forma isolada para cada

um dos carregamentos.

Figura 4 — Aplicacdo dos carregamentos no modelo numérico

Além disso, as chapas foram consideradas como chapas simplesmente apoiadas.
Conforme Paike (2018), somente a presenca deste vinculo ndo é comum, ja que as
bordas dos painéis sdo geralmente engastadas porque ficam ligadas a outras chapas de
alma ou mesa. Entretanto, esta consideracao é sugerida e utilizada na literatura (Beg et
al. (2010), Martins et al. (2013) e Ljubinkovi¢ (2019)) por priorizar uma analise a favor

da seguranca e ser coerente com o modelo analitico presente na EN1993-1-5:2006.

Figura 5 — Condigdes de contorno adotadas para a chapa simplesmente apoiada
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Na Figura 5, as restricdes necessarias para simular as chapas simplesmente apoiadas sao
apresentadas. Percebe-se que o deslocamento em x foi restringido no ponto A, o
deslocamento em y, em todas as bordas e o deslocamento em z, nos pontos B e C.
RotagGes em x foram restringidas somente nas bordas longitudinais, rotacdes em y, em

todas as bordas e rotacdes em z, apenas nas bordas transversais.
3.1.2 Elementos finitos e discretizagcdao da malha

Silva e Gervdério (2007) e Beg et al. (2010) discorrem que, dentre os elementos finitos
gue constam na biblioteca de programas computacionais, o uso dos elementos de casca
€ opc¢do vantajosa. Portanto, foram testados trés tipos de elementos de casca para a
determinacdo da melhor opcdo a reproducdo do comportamento das chapas

retangulares:

a) S4: elemento de casca de quatro nds (aproximacao linear) e integracdo completa, a

partir de quatro pontos de integragao;

b) S4R: elemento de casca de quatro nds (aproximacao linear) e integracao reduzida, a

partir de somente um ponto de integragao;

c) S8R:elemento de casca de oito nds (aproximacado quadratica) e integracao reduzida,

a partir de quatro pontos de integracao.

A partir de entdo, chapas enrijecidas com 1 e 2 enrijecedores foram modeladas, sendo
aplicados carregamentos uniformemente distribuidos ao longo de suas bordas
transversais, alterando-se apenas o tipo de elemento finito. Desta maneira, respostas
de tensdes criticas de flambagem eldstica global foram obtidas. Observou-se que os
resultados referentes a malha constituida pelos elementos lineares S4 e S4R
apresentavam-se inferiores aos da malha formada pelo elemento com aproximacao
quadratica S8R. Os desvios alcangados chegaram a 11%. Além disso, quando
comparadas as analises realizadas no EBPlate 2.01 para chapas de mesmas dimensdes,
vinculos e carregamentos, os resultados obtidos por meio da aplicagcdo do S8R distavam-
se significativamente. Isso pode ser justificado pelo fato de que este elemento é
recomendado apenas para casos de estruturas espessas, apesar de ser capaz de

representar a geometria em questao (SIMULIA, 2014).
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Por fim, optou-se pela utilizacdo do elemento S4R uma vez que este apresentou
melhores resultados, se comparado ao elemento quadratico S8R, e custo computacional

inferior que o elemento linear com integracdo completa S4.

Apds andlises para a determinagao do elemento, testes de sensibilidade de malha foram
realizados a fim de definir suas dimensdes. Foram considerados elementos quadrados
de lados iguais a 12,5, 25, 50 e 100 mm (Figura 6). Por fim, a malha foi discretizada a
partir de elementos com lados de tamanho igual a 50 mm, ja que ndo houve diferencas
expressivas entre os autovalores desta malha e das malhas mais refinadas e o tempo de

processamento foi significativamente inferior.

(c) (@)

Figura 6 — Testes de malha em uma chapa discretizada a partir de elementos finitos de
lados quadriculares iguais a (a) 12,5 (b), 25 (c), 50 e (d) 100 mm.

3.2 Valida¢ao do modelo numérico

Na sequéncia, o modelo numérico foi validado a partir dos estudos de Alinia (2005),
Maiorana et al. (2011) e Vu et al. (2019). Resultados numéricos obtidos para chapas sem
e com um enrijecedor longitudinal submetidas somente a flexao foram comparados aos
resultados de Vu et al. (2019) e sdo apresentados na Tabela 1, na qual hg e tg sdo,
respectivamente, altura e largura do enrijecedor, d é a distancia do enrijecedor em

relacdo a fibra mais comprimida e k é o coeficiente de flambagem devido a flexao.
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Além disso, resultados numéricos de chapas submetidas ao cisalhamento puro foram
comparados aos resultados de Alinia (2005), para casos sem enrijecedores (Tabela 2), e
de Maiorana et al. (2011), para casos com um enrijecedor longitudinal na regido central
da chapa, cuja razao de aspecto é igual a 1 (Figura 7).

Tabela 1 - Resultados de coeficientes de flambagem por meio do modelo numérico, k,
e determinados por Vu et al. (2019), ky,,, para chapas submetidas a flexao pura

a b t hy t, d k
a k ky, —
(mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm) ky,
1,0 | 1000 | 1000 | 3,0 - - - 25,58 25,65 0,997
1,0 | 1000 | 1000 | 3,0 35 5,0 200 148,97 | 152,63 | 0,973
1,0 | 1000 | 1000 | 3,0 40 5,0 202 149,93 | 154,08 | 0,976
1,5 | 1500 | 1000 | 3,0 45 5,0 200 153,72 | 157,90 | 0,974
2,0 | 2000 | 1000 | 3,0 50 5,0 200 155,46 | 160,14 | 0,971

Tabela 2 - Resultados de tensao critica devido ao cisalhamento por meio do modelo
numeérico numéricos, T.,., € determinados por Alinia (2005), T, alinia, Para chapas sem
enrijecedores submetidas ao cisalhamento puro

a a b ty Ter Ter Alinia L
(mm) (mm) (mm) (MPa) (MPa) Ter Alinia
1,0 2000 2000 10,0 43,43 43,34 1,002
2,0 3000 1500 10,0 54,24 54,10 1,003
2,0 4000 2000 10,0 30,49 30,34 1,005
3,0 6000 2000 10,0 217,24 27,12 1,004
10,0 10000 1000 6,0 36,42 35,87 1,015
35
4
E\ 30
&
& 25
IS
£ 20
w
o 15
E 10 —— Maiorana et al. (2011)
(&)
£
8 > = X= - Resultados numéricos
0

0 25 50 75 100 125 150

Razdo entre as rigidezes da chapa e enrijecedor

Figura 7 - Resultados numéricos e valores determinados por Maiorana et al. (2011)
para chapas com um enrijecedor submetidas ao cisalhamento puro
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Para possibilitar a comparacao, os valores definidos para o modulo de elasticidade do
aco, E, e o coeficiente de Poisson, v, foram iguais aos utilizados pelos autores, ou seja,
210 GPa e 0,3, respectivamente. Por fim, observando as razdes entre os resultados
numéricos obtidos e os resultados encontrados na literatura, mostradas nas ultimas
colunas das Tabelas 1 e 2, conclui-se que o modelo numérico desenvolvido representa
de maneira adequada a flambagem elastica sob solicitagdes de flexdo e cisalhamento,

com diferencas de no maximo 3%.
3.3 Estudo paramétrico

A partir do modelo numérico validado, desenvolveu-se um estudo paramétrico para
diferentes espessuras de chapa. Para isso, foram consideradas almas de vigas de aco

enrijecidas longitudinalmente, com as seguintes especificacdes (Figura 8):

a) painéis retangulares com espessura uniforme ao longo de toda secao;

b) enrijecedores longitudinais com secao transversal aberta (retangular sélida);
¢) comprimento do painel, a, igual a 5000 mm;

d) largura do painel, b, igual a 3000 mm;

e) altura do enrijecedor, hg, igual a 100 mm;

f) espessura do enrijecedores, tg, igual a 12,5 mm;

g) comprimento do enrijecedor igual ao comprimento do painel;
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Figura 8 — Geometria e carregamento das chapas estudadas

Além disso, quanto a quantidade e posi¢cdo dos enrijecedores, foram adotados um ou
dois enrijecedores alocados na zona de compressao. Para painéis com um enrijecedor,

esse foi posicionado a uma distancia igual a b/4 da borda longitudinal superior da
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chapa. Para painéis com dois enrijecedores, o primeiro foi alocado a uma distancia igual

a b/6 da borda longitudinal superior e o segundo, a uma distancia b/6 do primeiro.

Estas especificacdes foram definidas com o objetivo de atender geometrias de secdes
cujo o dimensionamento também é previsto nos procedimentos da EN1993-1-5:2006 e
do EBPlate 2.01, possibilitando a comparagdo dos resultados. Percebe-se também que
a razao de aspecto, a, foi propositalmente escolhida maior do que 1. Isso se deve ao
fato de que o objetivo do trabalho é estudar a flambagem eldstica relacionada ao

Comportamento Tipo Placa, ou seja, a flambagem global.

O estudo paramétrico incluiu 14 diferentes espessuras de chapas. Essas espessuras
foram escolhidas de modo a avaliar o efeito da rigidez a flexao relativa e étima dos
enrijecedores, ou seja, avaliar a influéncia na tensao critica de flambagem global para

casos nos quais o enrijecedor é considerado rigido ou flexivel em relacdo a chapa.

Como se sabe, o valor de rigidez a flexdo relativa do enrijecedor em relagdo a chapa, y,
é obtido a partir da razdo entre o momento de inércia do eixo menos resistente da chapa
enrijecida e o momento de inércia do eixo menos resistente da chapa isolada sem
enrijecedores. O minimo valor de y responsdvel por garantir rigidez suficiente ao
enrijecedor, a ponto de induzir que este permaneca indeslocdvel e ndo flexione fora do
plano junto a placa, é denominado rigidez 6tima, y*. Sendo assim, para casos nos quais
y <vy* o enrijecedor é considerado flexivel, induzindo que o primeiro modo de

flambagem da chapa seja o global (SKALOUD, 1983).

As espessuras de chapa, t,,, sao apresentadas na Tabela 3, juntamente com as
respectivas rigidezes a flexao relativa e 6tima dos enrijecedores. Observa-se que, a partir
da espessura de 8,6 mm, o enrijecedor comeca a se comportar como flexivel em relacdo

ao painel (y <y7).

Na sequéncia, para executar a analise de flambagem el3stica, foram considerados os
valores de médulo de elasticidade do aco, E, igual a 200 GPa e coeficiente de Poisson,
v, igual a 0,3. Ent3do, as chapas foram submetidas a distribuicdao de tensdao normal linear
com a razdao entre as tensdes mdaximas de compressao e tragdo, 1, igual a -1 e,

separadamente, ao cisalhamento uniforme (Figura 8).
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Tabela 3 — Espessura das chapas e rigidezes relativa e 6tima dos enrijecedores

t *
(m“r;) 14 14
7 42,0 26,0
8 29,1 24,8
8,6 23,9 24,2
8,9 21,8 23,9
9 21,1 23,8
10 15,9 23,1
10,1 15,4 23,0
10,2 15,0 23,0
10,4 14,3 22,8
10,5 13,9 22,8
11 12,3 22,5
111 12,0 22,4
12 9,7 22,0
12,5 8,7 21,7

4 Resultados e discussao

Os valores numéricos de tensdo critica global devido a flexdao e ao cisalhamento para
chapas reforcadas por um enrijecedor sdao apresentados nas Figuras 9 (a) e 10 (a).

Também sdo exibidas as respostas obtidas a partir da norma europeia e do EBPlate.

Em relacdo as chapas submetidas a flexdao (Figura 9.a), a partir dos resultados numéricos
e do EBPlate 2.01, verifica-se que as tensdes criticas globais sdo maiores a medida que
a espessura da chapa aumenta, o que era esperado uma vez que o aumento da
resisténcia a flambagem é proporcionado quando chapas sdo dimensionadas com
espessuras superiores. Contudo, verifica-se que a EN1993-1-5:2006 ndo contabiliza
significativamente os efeitos da diminuicdo da esbeltez. Existe até mesmo uma queda
de tensao critica global, entre as espessuras de 7 a 8,6 mm. Para espessuras superiores
a essas, o aumento também ndo é significativo. Observa-se que a curva apresentada
pela norma é praticamente constante, sendo que as diferencas de tensdo entre a
primeira e a ultima espessura sdao de apenas 10%. Conclui-se que, a medida que a
espessura da chapa foi aumentando, o enrijecedor foi se tornando flexivel (Tabela 3),
facilitando a ocorréncia da flambagem global, sendo assim, mesmo com maiores
espessuras, isto foi justificativa para que os resultados de tensdes criticas da norma nao

aumentassem consideravelmente. Portanto, observa-se que o modelo analitico da
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EN1993-1-5:2006 prioriza situacdes nas quais os enrijecedores sdao dimensionados de

modo a atender a rigidez 6tima, sendo na pratica a situagao de projeto mais econémica.

As diferencas entre os resultados analiticos e os numéricos chegam a 37%, para casos
nos quais o enrijecedor é considerado flexivel em relacdo a chapa. As menores
diferencas sdo encontradas justamente quando os enrijecedores sdo rigidos e as chapas
mais esbeltas, sendo de 22%. Em outra diregdo, as respostas obtidas pelo EBPlate 2.01,
para casos com enrijecedores rigidos, sdo as que mais se desviam das aproximacdes
numeéricas e, a medida que o enrijecedor vai ser mais tornando flexivel, verificam-se as

menores diferencas.
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Figura 9 — Tens0es criticas de flambagem global devido a flexdo para almas com (a) um
Unico enrijecedor longitudinal e (b) com dois enrijecedores
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—A— ABAQUS EBPlate —»%—EN 1993-1-5
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Figura 10 — TensGes criticas devido ao cisalhamento para almas com (a) um Unico
enrijecedor longitudinal e (b) e com dois enrijecedores

Em relacdo as tensdes criticas devido ao cisalhamento, desvios significativos ndo sdo
encontrados para chapas reforgadas por um enrijecedor. O modelo analitico da norma
fornece resultados préximos aos obtidos pelo ABAQUS 6.14 e EBPlate 2.01, como pode
ser observado na Figura 10 (a). Entre as respostas do modelo numérico e do programa

semianalitico, as diferencas sdo ainda menores, variando entre 0,1% e 2,7%.

Para chapas com dois enrijecedores, os resultados sdo apresentados nas Figuras 9 (b) e
10 (b). Nestes casos, a metodologia da EN 1993-1-5:2006 apresenta resultados
conservadores, a ponto de praticamente ignorar a adicdo do segundo enrijecedor na
chapa (tanto para chapas submetidas a flexdo, quanto para aquelas sujeitas ao

cisalhamento). Como visualizado na Figura 11, pouca ou nenhuma resisténcia adicional
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a flambagem global é verificada quando se adota o segundo enrijecedor na chapa. Os
valores de tensdo critica chegam a ser inferiores aqueles de chapas com as mesmas
dimensGes e somente um enrijecedor (espessuras de 12 e 12,5 mm). Quando hda ganho
de resisténcia, os acréscimos nao chegam a 7%, diminuindo a medida que os

enrijecedores vao se tornando mais flexiveis.
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Figura 11 — Comparagado entre tensdes criticas de flambagem global devido a flexdao de
chapas com um e dois enrijecedores calculadas por meio da norma EN 1993-1-5:2006

Ao contrario da norma, o modelo numérico computa a influéncia da adigdo de mais um
enrijecedor a chapa. Quanto as chapas submetidas a flexdao, o ganho de resisténcia a
flambagem apresenta-se acima dos 32% para todas as espessuras de chapa analisadas.
Para chapas sob cisalhamento, os acréscimos sao todos superiores a 30%. O programa
computacional EBPlate 2.01 também contabiliza o ganho de resisténcia com a presenca

do segundo enrijecedor, porém de modo menos expressivo.

A maior proximidade entre as respostas provenientes do modelo numérico e do EBPlate
2.01, apresentando inclusive os modos de flambagem em ordem similar, possivelmente,
é justificada pelo processo de validacdo comportamental do programa computacional,
no qual as considerag¢des para os tipos de condicdes de contorno do programa foram
validadas frente a respostas obtidas pelo programa ANSYS 6.1. Contudo, diferencas
consideraveis também sdo perceptiveis. Na Figura 12, por exemplo, a diferenca entre os
autovalores para a flambagem global devido a flexao é igual a 21,3%, mesmo

demonstrando correspondéncia quanto ao primeiro modo de flambagem. Valores
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inferiores para o EBPlate frente as aproximacdes numéricas explicam-se pelo fato de
que a validacdo dos resultados do EBPlate foi realizada a partir da comparagdo com as
respostas tedricas dos graficos e tabelas desenvolvidos por Kloppel e Scheer (1960) e

Kloppel e Moller (1968), abordagens estas antigas e mais conservadoras.

1: Eigen\fa\ue
mry War: U, Magnitude

Figura 12 — Modo de flambagem global obtido pelo (a) modelo numérico e (b) EBPlate
a partir de analises de flambagem das placas submetidas a flexao

Em geral, os resultados da metodologia numérica foram superiores aos valores obtidos
pelas demais metodologias. A metodologia ora proposta consegue captar a influéncia
da rigidez a torcao do enrijecedor, fato este ndo considerado na elaboragdao dos modelos
analiticos da EN 1993-1-5:2006. O modelo numérico também é capaz de identificar a
ocorréncia de modos de flambagem acoplados, o que nao é considerado nas normas ou
pelo EBPlate 2.01. Além disso, é constituido por elementos finitos de casca que
permitem com que sejam avaliados os efeitos de membrana. Assim, ndo sé os
deslocamentos preponderantes relacionados a instabilidade sdao contabilizados, mas
também todos os possiveis deslocamentos das demais direcdes, proporcionando um
efeito restaurador a chapa e garantindo, muitas das vezes, aumento da rigidez e,

consequentemente, maior resisténcia a instabilidade.
5 Conclusao

O estudo do comportamento de flambagem global de chapas esbeltas de almas de vigas
de aco com diferentes espessuras foi realizado por meio de um modelo de elementos
finitos validado a partir de resultados numéricos disponiveis na literatura. Os resultados
numeéricos foram comparados aos resultados obtidos a partir da utilizacdo do modelo
analitico da EN1993-1-5:2006 e de simula¢des computacionais com o EBPlate 2.01.
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Concluiu-se que as tensdes criticas de flambagem global devido a flexdo obtidas por
meio da norma europeia e do programa computacional sao inferiores, se comparadas
as respostas do modelo numérico. Enquanto a norma indica as maiores diferencas para
casos nos quais a chapa é reforcada por enrijecedores flexiveis, o programa apresenta
diferencas consideraveis em casos nos quais os enrijecedores sao rigidos em relacdo a

chapa. Quanto ao cisalhamento, as diferengas encontradas foram menores.

Além disso, observou-se que as respostas normativas, para o cdlculo de tensdes criticas
em chapas com dois enrijecedores, chegam a ser inferiores as respostas de tensdes para
chapas com um enrijecedor. Percebe-se que o ganho de resisténcia devido a adi¢ao do

segundo enrijecedor ndo é contabilizado devidamente com os procedimentos da norma.

Diante dos resultados obtidos, conclui-se que a abordagem numérica proposta é capaz
de determinar as tensdes criticas de flambagem global de chapas com um e dois
enrijecedores, levando em conta a influéncia de parametros como a espessura de
chapas, quantidade, posicdo e rigidez dos enrijecedores. Devido a flexibilidade da
modelagem numérica, a metodologia proposta também pode ser estendida a andlise de
casos ndo contemplados na norma EN1993-1-5:2006. Além disso, verificou-se também

a necessidade de aprimorar as formulacoes presentes na EN1993-1-5:2006.
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Advanced analysis of steel structures with strain limits based on the
Continuous Strength Method

Resumo

Este trabalho apresenta um estudo sobre uma metodologia para estender o emprego da analise
avancada ao projeto de estruturas de aco formadas por perfis ndo compactos. Limites de
deformacdo sdo usados para controlar a capacidade de rotacdo da secdo e identificar a
ocorréncia de flambagem local, pois elementos finitos de pdrtico ndo capturam esse fend6meno.
Os limites de deformacdo sdo determinados pelo Método da Resisténcia Continua, que
estabelece umarelacdo entre a esbeltez da secdo e a deformagdo maxima que ela suportar antes
da flambagem local. Deformag¢des médias sdo empregadas para considerar o efeito favoravel
do gradiente de tensao na flambagem local. Testes realizados em pérticos planos com diferentes
caracteristicas mostram que a metodologia estudada prevé satisfatoriamente a capacidade de
carga determinada por modelos numéricos mais avangados.

Palavras-chave: Andlise Avancada, Estruturas de Aco, Flambagem Local, Método da Resisténcia
Continua.

Abstract

This work presents a study of a methodology to extend the application of advanced analysis to
the design of steel structures composed of non-compact cross-sections. Strain limits are used to
control the cross-section rotation capacity and identify the onset of local buckling, since beam
finite elements are not able to capture such phenomenon. The strain limits are determined by
the continuous strength method, which relates the cross-section slenderness to the maximum
strain it can endure prior to local buckling. Averaged strains are used to exploit the beneficial
effect of stress gradients on the local buckling. Tests on plane frames with varied characteristics
show that applying the methodology studied in this work results in a good prediction of the load
capacity determined by more advanced numerical methods.

Keywords: Advanced Analysis, Steel Structures, Local Buckling, Continuous Strength Method.
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1. Introdugao

A andlise avancada é um procedimento numérico que incorpora os fenébmenos mais
relevantes envolvidos no colapso da estrutura a fim de determinar sua capacidade
resistente. O comportamento estrutural é simulado com grande precisdo por modelos
em elementos finitos (EF) de pdrtico que consideram a ndo linearidade geométrica, o

comportamento ineldstico do aco e as imperfeicbes geométricas.

As vantagens do projeto de estruturas de aco por andlise avancada sdo bem conhecidas
e normas como a NBR-8800 (2008) e EN-1993-1-1 (2005) permitem o uso desse
procedimento em substituicdo as metodologias tradicionais. A estabilidade global da
estrutura é assegurada diretamente pela analise avancada. Além disso, a redistribuicao
plastica dos esforgos e o efeito dos elementos vizinhos sobre a estabilidade individual
de cada elemento também sdo considerados. Esses fatores ndo sdo contemplados nos
métodos tradicionais de projeto, que ficam restritos a andlise eldstica e asseguram a
estabilidade estrutural de forma indireta, através da checagem individual dos elementos

usando comprimentos equivalentes de flambagem.

Apesar de suas vantagens, a analise avangada com base em elementos de portico fica
restrita a estruturas formadas exclusivamente por perfis de secdo compacta, pois estes
elementos finitos ndo podem capturar os fenbmenos de instabilidade local. Para
contornar essa restricdo, Gardner et al. (2019b) propuseram o uso de limites de
deformacdo para identificar a ocorréncia da flambagem local na andlise avancada de
estruturas formadas por perfis de secdo compacta, semicompacta ou esbelta. Essa
estratégia também controla a ductilidade dos elementos, possibilitando que o

encruamento do aco seja considerado em se¢des com maior capacidade de rotacao.

Os limites de deformacdo incorporados a analise avancada foram determinados pelo
Método da Resisténcia Continua (MRC!) (Gardner, 2008). Esse método relaciona a
esbeltez da secdo transversal de um perfil metalico a sua capacidade resistente. A
deformacdo maxima suportada pelo perfil antes da flambagem local é determinada

nesse processo e tal informacdo pode ser usada como limite na analise avancada. O

L A sigla CSM, de Continuous Strenth Method, é usada de forma equivalente a MRC.
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objetivo desse trabalho é apresentar os diversos componentes da analise avancada com
limites de deformacdo, discutir alguns aspectos da sua implementagao e avaliar sua
eficiéncia em uma série de exemplos com caracteristicas variadas. Os estudos
apresentados tém carater tedrico e numérico, sdao baseados exclusivamente em
modelos de elementos finitos de pértico, e usam os resultados reportados por Avery e

Mahendran (2000a, 2000b, 2000c) para a avaliacdo da metodologia.
2. Método da Resisténcia Continua

O método da resisténcia continua (MRC) relaciona a esbeltez da se¢ao a sua capacidade
resistente através de dois componentes: a curva base do MRC e o modelo do material.
Primeiramente, a deformacdo maxima suportada pela secdo antes da flambagem local
(€csm) € definida pela curva base do MRC como uma fungdo continua da esbeltez da
se¢do (4,). Em seguida, as tensBes sdo determinadas assumindo uma variagdo linear das
deformacdes e empregando um modelo constitutivo que leva em conta o encruamento
do material. Por fim, os esforgos resistentes sdo determinados integrando as tensdes na
se¢do transversal. O MRC foi desenvolvido inicialmente para perfis de ago inoxidavel
(Gardner e Nethercot, 2004) e posteriormente foi estendido a metais como o aluminio
e o aco de alta resisténcia (Gardner e Afshan, 2006). Esses materiais tém como
caracteristica comum um comportamento fortemente ndo linear, o que torna
exageradamente conservadora a aplicacdo dos procedimentos de norma que foram
desenvolvidos para metais com patamar de escoamento bem definido como o aco

carbono.

A aplicacdo do MRC a perfis de a¢o carbono foi proposta por Gardner (2008). Na versao
atual do MRC, as principais vantagens da aplicacdo a esse material sdo: (i) eliminar a
classificacdo das secdes em grupos discretos conforme seu comportamento relativo a
flambagem local, (ii) considerar a tensdo critica de flambagem elastica local da secdo
como um todo e ndo dos elementos isolados, (iii) considerar a plastificacdo em secdes
de esbeltez intermediaria (semicompactas) e (iv) possibilitar a consideracdo do
encruamento do ago nos perfis de baixa esbeltez (compactos). A esbeltez da segdo (4,),

tem papel fundamental no MRC, sendo definida por
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Ap = ’fy/fcr (1)

onde f, € a resisténcia ao escoamento do aco e f, a tensdo critica de flambagem local
da se¢do. No MRC, o célculo de f,,- deve considerar a interagdo entre os elementos da
secdo. Para tanto, podem ser usados procedimentos numéricos como o método das
faixas finitas ou o método dos elementos finitos. No presente trabalho, f.,. é

determinado por um procedimento analitico desenvolvidas por Gardner et al. (2019a).

A versdo atual da curva base para perfis laminados de ago carbono (Afshan e Gardner,

2013 e Zhao et al. 2017) é dada por

(0.25 ) Ci€y

—¢ <min(Q,—|,se 1, < 0.68

€ A €

csm P y (2)

e | <1 0.222) Lo 0e8
— 105 |5105°5€ 4p .
\ 2505 ) 450

onde a deformacdo limite (€.5,) estda normalizada pela deformagdao de escoamento
€y = fy/E, sendo E o mddulo de elasticidade do ago. Essa curva foi ajustada
estatisticamente a partir de resultados de ensaios de compressao simples de colunas
curtas e ensaios de flexdo uniforme. Como consequéncia, as tensdes residuais e
imperfeicdes geométricas dos perfis sdo consideradas implicitamente na formulacdo do
MRC. Conforme ilustrado na Figura 1(a), sdo empregadas expressdes distintas para
secdes ndo esbeltas (com A, < 0,68), que admitem plastificacdo total (secdes
compactas, correspondentes as classes 1 e 2 no EN 1993-1-1) ou parcial (secdes
semicompactas, correspondentes a classe 3 no EN 1993-1-1) antes da flambagem local
(€csm/€y = 1), e se¢Bes esbeltas (correspondentes a classe 4 no EN 1993-1-1), com 4,
> 0,68, nas quais a flambagem local ocorre em regime eldstico (€. /€, < 1). AEq.(2)
inclui um limite de deformacdo maxima tolerdvel no projeto, que é dado por Q) (tomado

como 15 por recomendagdo do EN-1993-1-1 (2005) e correspondentea 4, = 0.32) ou

por C, €, /€y, baseado do modelo do material, que é descrito a seguir.

O modelo constitutivo quadrilinear desenvolvido por Yun e Gardner (2017) é utilizado
para representar o comportamento mecanico do aco carbono laminado. Conforme

ilustrado na Figura 1(b), o modelo é adequado par descrever a totalidade dos fen6menos
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caracteristicos do material através da Eq. (3), onde €;, e €, sdo as deformagdes

associadas ao inicio do encruamento e a resisténcia a ruptura f,,.

Eldstico | e Ensaio

o' ——— Quadri-linear
20 Escoamento
Nao-esbeltas Esbeltas L Encruamento ‘
b *

Ecsm/ey

%002 04 06 08 1
: : : : : €
Ap : : : : :
€y ) Cie, Ch€, €y
(a) (b)
Figura 1 - Componentes do MRC: (a) curva base; (b) Modelo quadrilinear.
Ee, see <€,
fy» se €, < € < €gp
f = fy + Esh(e - Esh): Se€gp < €= C16u (3)
LfCE +M(E—C16u), seCie, <€< €y,
T €y — Cleu

Também sdo usados o coeficiente angular do primeiro trecho de encruamento (Egy) e
coeficientes de ajuste C; e C,. Todos os parametros presentes na Eq. (3) podem ser

definidos com base em fy, fu e E, através das seguintes expressdes (Yun e Gardner,

2017):
Eg, = Sh-ly (1)
2ey —€sp
¢, = Esn + O.2§(eu — €sp) 2)
u
c, = Esn + 0.4(6)(eu — €sp) 3)
u
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Esp = 0.10%— 0.055, desde que 0.015 < ¢€,, < 0.030 (4)

y

u

€y = 0.60( >, desde que €, = 0.06 (5)

3. Modelagem Numeérica

Os modelos numéricos para a andlise avancada com limites de deformacdo foram
desenvolvidos com base no software Abaqus (2017) através da implementacao de sub-
rotinas de usuario (user subroutines) em linguagem FORTRAN90. A discretizacdo
espacial das estruturas foi realizada através de elementos finitos de pértico
bidimensionais com dois nds (B21). As translacdes e rotacdes no plano (varidveis nodais)
sdo interpoladas linearmente no dominio do elemento, resultando em deformacgdes e
tensGes constantes na direcdo axial. Para ser introduzida na simulacdo, a relacdo
constitutiva dada pelo modelo quadrilinear descrito na Eq. (3) é convertida para tensdes
e deformacdes reais. Os esforcos internos nos elementos sdao determinados
automaticamente pelo Abaqus através da integracdo das tensdes com base em cinco
pontos de integracdo distribuidos ao longo da altura da se¢do. A presencga de tensdes
residuais ndo é considerada explicitamente no modelo de elementos finitos, mas seu
efeito sobre a resisténcia da estrutura é contemplada indiretamente através do MRC,

cuja calibragdo incorpora essa caracteristica.

Sdo introduzidas perturbacdes a configuracdo inicial da estrutura para representar as
imperfeicdes geométricas globais, como falta de prumo e falta de retilineidade das
barras. Essas perturbacoes tém amplitude maxima especificada em cada problema e sdo
proporcionais aos modos de flambagem da estrutura que melhor representam as
imperfeicGes. A solucdo do problema que considera o comportamento elastoplastico do
aco e a nao linearidade geométrica é realizada pelo método de Riks. A capacidade
resistente da estrutura é dada pelo menor valor entre: (i) fator de carga maximo na
simulacdo, quando a falha ocorre por instabilidade global da estrutura, ou (ii) pelo fator

de carga em que o limite €., € atingido primeiro em alguma regidao. Deve ser salientado
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que a analise bidimensional discutida neste trabalho ndo é capaz de capturar os
mecanismos de falha associados a deslocamentos para fora do plano ou a torgdo dos

elementos.

Como mostram as Eq. (1) e (2), o limite de deformag¢do do MRC (€.s,) depende da
esbeltez da se¢do (4,), que é fungdo da tensdo critica de flambagem local da se¢do ().
Neste trabalho é empregada a metodologia de Gardner et al. (2019a) para o calculo de
for através de expressées analiticas que dependem das dimensdes e da distribuicdo de
tensGes nos elementos que formam a se¢do. De forma geral, f., varia de um valor
maximo quando a secdo esta submetida a flexdo simples até um valor minimo na
compressao simples. Isso implica em uma variagdo de f.,- mesmo ao longo de um trecho
em que a sec¢do transversal é constante, pois as estruturas estdo sujeitas a distribuicdo
nao uniforme de forga normal e momento fletor. Como consequéncia, €.¢,,, tem uma
variagao similar, devendo ser calculado para cada elemento da estrutura. Essa operagao
é realizada com base nos esforgos internos obtidos no primeiro incremento de carga da
anadlise ndo linear, que se assemelha a distribuicao de esforcos de uma analise linear. A
Figura 2 ilustra a influéncia do diagrama de esforco normal (DEN) e momento fletor
(DMF) na distribuicdo de €., Como se pode observar, a se¢do critica (onde ocorre a
falha) ndo estd necessariamente localizada nos pontos de esforco maximo ou €.sp,

minimo.

[ Secao |

I,l' Diagrama eritic |I||
1| DEN . B de €um N

Figura 2 - Distribuicao de esforgos e do limite de deformacao €.¢, -

Para levar em conta o efeito benéfico do gradiente de momentos sobre a flambagem

local, o limite €., € aplicado sobre uma deformagdo média e ndo sobre a deformagao
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maxima observada na barra (Gardner et al. 2019b). Essa média é calculada em um trecho
com extensdo igual ao comprimento de semionda da flambagem local (L), cuja
determinacdo pode ser realizada pela metodologia analitica de Fieber et al. (2019b), aos
moldes do calculo de f,. A Figura 3 ilustra essa abordagem, onde a deformagdo de
compressao maxima no elemento junto ao engaste supera o limite €.¢,,,, mas a média
das deformagdes nos dois elementos préoximos ao engaste, que estdao completamente
contidos no trecho de comprimento L;, resultam inferiores a €.qy, indicando a
seguranca da estrutura. Os exemplos apresentados a seguir confirmam a maior precisao

dessa abordagem na determinacdo da capacidade de carga da estrutura.

Se¢io com maximas
ﬂ deformacoes na estrutura \LP L
. , -

J ey T

-~ [—'

=
-,
(a) __Média em L
AAAAAAAAAAAAAA Ecsm
Ponto de
N6 Integragao [ Participa da média
]' t ; g [] Nao participa da média

(©

Maxima deformacao
de compressio na se¢io

€ (b)
Figura 3 - Conceito da média das deformacgdes.

4. Exemplos de Aplicagao

Nesta se¢do sao apresentados alguns exemplos que ilustram a aplicacao da metodologia
descrita neste trabalho. A carga maxima resistida pela estrutura (P, ) é adotada como
critério de comparagdo com os resultados de ensaios experimentais ou modelos

numeéricos mais avancados apresentados em outros trabalhos.

A carga maxima observada na analise avancada com limites de deformacao é designada
por P, .sm. Para fins de comparac¢do, também sdo indicadas as cargas maximas obtidas
na andlise avangada sem limites de deformacgdo (P, ;). Os valores de referéncia para
avaliacdo do método sdo provenientes de ensaios experimentais e pelos modelos de
elementos finitos de casca, cujas cargas maximas sdo designadas por P, e B, ,
respectivamente, dados por de Avery e Mahendran (2000a,2000b, 2000c). A resisténcia

definida pela metodologia tradicional de projeto (P, ygr) € apresentada para fins de
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comparagao. Nesse caso, sdo tomados coeficientes de ponderagao de resisténcia iguais

al(ygz1 = 1)nos critérios da NBR-8800 (2008).

Em alguns casos, também sdo incluidos estudos sobre duas variacdes da analise

avancada com limites de deformacdo. Na primeira delas, a média das deformagdes nao

é realizada e a carga de falha da estrutura (P,ffslm) é estabelecida quando a deformacao
maxima da se¢do chega ao limite €.s,,. Na segunda variagdo, o limite de deformagao
(€csm) € atualizado conforme a redistribuicdo de esforgos na estrutura deformada,
sendo mais coerente com as condi¢des da estrutura sob carregamento ultimo, que

nesse caso é designado por (PJ_”C’S%)-

4.1 Pértico plano de Avery e Mahendran (2000c)

Este exemplo mostra a aplicacdo da andlise avancada com limites de deformacdo na
determinagdo da carga mdxima do pértico plano apresentado esquematicamente na
Figura 4. Avery e Mahendran (2000b, 2000c) propuseram esse problema e o estudaram
através de ensaios laboratoriais (denominado test frame 2) e de modelos avan¢ados de
elementos finitos de casca. Esses resultados sao empregados a seguir na comparagao

com a metodologia estudada neste trabalho.

A Figura 4 apresenta a configuracdo geométrica inicial da estrutura formada por uma
viga e duas colunas de bases engastadas. Sdo aplicadas cargas verticais com magnitude
P no topo das colunas e uma carga horizontal com magnitude P/4. A magnitude das
cargas aumenta, mantendo a proporcdo entre elas, até o limite da resisténcia da
estrutura. A viga e as colunas sdao formadas por perfis | laminados de a¢o com
propriedades mecanicas médias (medidas nas mesas e na alma do perfil): E =
200GPa, f, = 377.5MPae f, = 518.5MPa. Os perfis sdo fletidos em torno do eixo
de maior inércia da secdo transversal, sendo classificados para esse esforco como

semicompacto pela NBR 8800 (2008) e como classe 3 pelo EN-1993-1-1 (2005).
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Figura 4 - Geometria e condi¢des de contorno do pértico plano.

No ensaio realizado por Avery e Mahendran (2000c), o pértico estava contido por apoios
laterais, que garantiram o comportamento plano da estrutura. O mecanismo de falha se
caracterizou pelo escoamento da regido comprimida da sec¢do junto ao engaste, com
propagac¢ao de plasticidade e redistribuicdo de momentos. Esse processo se
desenvolveu até se alcancar a carga ultima (P, ) apresentada na Tabela 1, quando
ocorreu a instabilidade local no flange comprimido da secdo critica (no engaste da
coluna direita), conforme se observa na Figura 5(a). O modelo de elementos finitos de
casca desenvolvido por Avery e Mahendran (2000b) para estudar este problema
reproduziu de maneira satisfatdria o mecanismo de falha observado no ensaio, como
mostra a Figura 5(b). A carga maxima obtida por meio dessa simulagdo foi apenas 6,6%
inferior a medida no ensaio, conforme apresentado na Tabla 1, onde também estdo
reportados os resultados obtidos nas demais simulagdes. Tais resultados mostram a
adequacdo desse modelo, onde as imperfeicGes geométricas locais e globais, tensdes
residuais e varias outras caracteristicas da estrutura sdao reproduzidas de maneira muito

fiel, usando dados obtidos de medi¢des na estrutura real.

149



(b)

Figura 5: (a) flambagem local no engaste direito (Avery e Mahendran, 2000c); (b)
mecanismo de falha no modelo de elementos finitos (Avery e Mahendran, 2000b).

Tabela 1 - Cargas maximas previstas para o pértico plano.

Py (kN)  Pi/Py: P; (kN) P[Py
Pu:=568.0 1.000 P,osm = 5034 0.886
P,.=536.0 0944 pIMt = 5182 0.912
Pup = 644.6 1135 Py npr = 4668 0.822

O modelo em EF de pértico foi construido conforme a geometria e condicdes de
contorno apresentadas na Figura 4. As imperfeicdes geométricas globais foram
introduzidas através de uma perturbacgao a configuracao inicial, com formato dado pelo
primeiro modo de flambagem da estrutura e amplitude A = h/200, seguindo
orientacdes do EN-1993-1-1 (2005). A malha é formada por elementos finitos de mesmo
comprimento. A Figura 6 mostra a evolucdo da carga maxima obtida na analise avancada
com limites de deformacdo (B, s;,) em modelos com numero crescente de elementos
finitos. Nao foi observada melhora significativa da resposta em malhas com mais de 163
elementos, sendo essa considerada a mais adequada ao se levar em conta aspectos
praticos de projeto como demanda computacional e precisdo dos resultados. Os
elementos finitos tém comprimento de 60 mm, de forma que no minimo 4 elementos

ficam contidos no trecho L;=286 mm calculado para a segao critica.
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Figura 6: Efeito do refinamento da malha.

A simulacdo por analise avancada com limites de deformacdo reproduziu bem o
comportamento real da estrutura, com a identificagcdao da flambagem local no engaste
da coluna direita, sendo essa a primeira regido em que a deformacdo média alcancou o
limite €csm/€, = 1.14 (correspondente a 4, = 0.66). A carga maxima obtida foi
conservadora em relagdo a medida no ensaio (11% inferior), mas chegou a 94% da
resisténcia prevista pelo modelo de elementos finitos de casca. Esse resultado é
bastante satisfatdrio, considerando a enorme simplicidade que se tem com o modelo de
elementos finitos de pértico usado na andlise avancada com limites de deformacao.
Conforme mostra a Tabela 1, a carga maxima obtida na andlise avangada tradicional
(P p) superestima em 13,5% a capacidade da estrutura avaliada experimentalmente,
sendo inadequada ao projeto estrutural nesse caso. Isso mostra como os limites de
deformacdo sdo essenciais para a captura da falha por flambagem local no modelo de

elementos finitos de podrtico.

A evolucdo da média das deformagdes no trecho de desenvolvimento da flambagem
local junto a secdo critica (engaste direito), é apresentada na Figura 7. A curva descreve
o comportamento obtido na andlise avancada tradicional. A deformacdo limite
€csm/€y = 1.14 identifica a flambagem local na segdo critica, definindo a carga maxima
da estrutura. Esse limite passa a €.gn/€, = 1.29 quando seu calculo considera
distribuicdes de esforcos observadas no limite de capacidade da estrutura. Como

consequéncia, a carga maxima é elevada para P, /,=518,2 kN, resultando em uma
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revisdo de resisténcia mais precisa, ficando 8,8% aquém dos valores medidos no ensaio
d t f do 8,8% d I did

e 3,7% inferior ao obtido nas simulacées com elementos finitos de casca.
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Figura 7 - Deformagdo média na secdo critica.

Por fim, a Figura 7 e a Tabela 1 indicam a capacidade de carga obtida segundo os critérios
de seguranga da NBR-8800 (2008), que é 82% da carga ultima alcangada no ensaio.
Como a estrutura é formada por secdes semicompactas, a metodologia de projeto fica
restrita a andlise elastica, impossibilitando a consideracdo dos efeitos favoraveis da
redistribuicdo plastica dos esforcos. Além disso, os critérios de norma ignoram o
gradiente de momento ao longo da barra, restringindo a avaliagdo da segurancga da
estrutura conforme a secao mais solicitada. Por outro lado, a metodologia apresentada
neste trabalho permite o desenvolvimento das deformacgdes plasticas prévias a
flambagem local do perfil, além de considerar o efeito que o gradiente de momentos
tem sobre a flambagem local ao adotar a média das deformacdes no trecho em que esse
fenbmeno se desenvolve. Com isso, a capacidade resistente prevista pela analise
avancada com limites de deformacdo é quase 8% superior a obtida pelos critérios da
NBR8800 (2008), sendo uma alternativa tecnicamente vidvel e economicamente

interessante.
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4.2 Conjunto de porticos benchmark de Avery e Mahendran (2000a)

Esta secdo mostra a aplicacdo da andlise avancada com limites de deformag¢des em um
conjunto de pértico planos que diferem do exemplo anterior em termos das condig¢des
de apoio, das secbes transversais e dos niveis de carga lateral. Esses problemas foram
propostos por Avery e Mahendran (2000a), que usaram modelos de elementos finitos
de casca com alto nivel de detalhamento para estudar o colapso de varias estruturas
com a finalidade de fornecer valores de referéncia para a avaliagdo de metodologias de

analise menos sofisticadas.

Neste trabalho, s3o analisadas somente algumas das 120 variagdes do problema que
foram estudadas por Avery e Mahendran (2000a), onde cada caso é designada pelo
identificador bmX; — X,X3X,Xs. O indicador X; faz referéncia ao grupo de casos, que
se diferem principalmente pelas condicdes de apoio da estrutura, conforme
apresentado a seguir para os grupos 1 e 3 estudados neste trabalho. Conforme mostra
a Tabela 2, osindicadores X, e X5 definem as caracteristicas da se¢do transversal da viga
e da coluna, além da altura (h) e da largura (s) do pdrtico (ver Figura 8). Em todas as
analises, foi considerado o ago com propriedades mecanicas: f, = 320MPa, f, =
450MPa, E = 200GPa. Os casos estudados consideram carga vertical (P) e carga
lateral (H) com proporg&es P/H iguais a 100, 15 e 3, sendo identificadas por X, iguala 1,
2 e 3, respectivamente. O indice X5 é irrelevante para os casos estudados neste trabalho,

assumindo sempre o valor 1.

A andlise avancada com limites de deformacdo empregou um modelo constituido por
elementos finitos de pdrtico com comprimento de aproximadamente 40 mm. Isso
garante que ao menos 6 elementos finitos sejam incluidos nas médias de deformacdo
gue sdo calculadas nos trechos de comprimento de flambagem local nos problemas
apresentados a seguir. As imperfeicOes geométricas globais foram aplicadas
proporcionalmente ao primeiro modo de flambagem da estrutura e com amplitude A =
h/500. Essa perturbagdo da configuragdo inicial é compativel com a utilizada por Avery
e Mahendran (2000a) na andlise por elementos finitos de casca. O trabalho de Rojahn
(2020) apresenta a aplicacdo da metodologia discutida neste trabalho a outros casos

propostos por Avery e Mahendran (2000a).
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Tabela 2 - Caracteristicas das estruturas definidas pelos indicadores X, e X3

X; Local Secdo H (mm) by (mm) t;(mm) ¢, (mm) Dim.
)2(21 Coluna 3;2.33 298 149 8,0 5,5 h=3m
):(22 Coluna 3‘132‘33 298 149 8,0 5,5 h=5m
):(3 . Viea 252(;};5 248 149 8,0 50 =h1'5
):(32 Viga 323‘35 352 149 9,7 6,9 s=h

4.2.1 Grupo | (X; = 1)

O primeiro grupo de simulagdes se refere ao portico plano de base engastada ilustrado
na Figura 8. Foram estudadas trés variagées da estrutura, denominadas bm1_11Xa1,
bm1_12Xs1 e bm1_22X41, submetidas a carregamentos com propor¢des P/H de 3, 15 e
100, totalizando 9 casos diferentes. As cargas verticais mdximas obtidas por Avery e
Mahendran (2000a) usando modelos de elementos finitos de casca (P,.) sdo
apresentadas na Tabela 3 para cada caso. As trés estruturas apresentam capacidade de
carga similar nos carregamentos com forca lateral menos intensa (P/H=100). Por outro
lado, as estruturas de menor altura (X,=1) se sobressaem conforme a carga lateral se
torna mais relevante e a flexdo nas colunas se acentua. A secdo critica da estrutura esta
junto ao engaste da coluna direita em todas as simulagdes. Segundo os critérios do EN-
1993-1-1 (2005), nos casos com P/H iguais a 100 e 15, a sec¢do das colunas sdo

enquadradas como classe 4, mas passam a classe 3 quando P/H=3.

A Tabela 3 também apresenta os resultados obtidos nas simulacdes realizadas neste
trabalho. As capacidades de carga previstas pela analise avangada com limite de
deformacdo (P, csm) se encontram entre 82% a 97% das cargas Ultimas obtidas por Avery
e Mahendran (2000a). Os resultados da presente metodologia sdo substancialmente
melhores nos casos com maior nivel de carga lateral (P/H=3). Essa condi¢do produz um
momento fletor maior, elevando a tensdo critica de flambagem dos perfis e, por
consequéncia, reduzindo o seu indice de esbeltez. Nesses casos, a se¢do critica ndo é
esbelta, como indicam os valores Ap < 0,68 na Tabela 3, permitindo o desenvolvimento

de deformacdes plasticas (€5, /€, > 1) antes da ocorréncia da flambagem local. Por

154



outro lado, a segdo critica se enquadra como esbelta (4, > 0,68) nos casos de carga

com proporg¢des P/H iguais 15 e 100.

P P
H

X, =1-250UB 25.7 s/h=15

X, =2-360 UB 44.7 s/h=1.0

X, =1-310UB 320 h=30m ;

X, =2-310UB 320 h=50m !
Segao critica

Ve cceasd ey —¥

Figura 8 - Portico tipo do grupo |.

A menor precisdo da capacidade de carga avaliada nas estruturas com secdes esbeltas
também foi observada por Zhao et al. (2017) e Fieber et al. (2019a). As estimativas mais
conservadoras da capacidade da estrutura através da andlise avangada com limites de
deformacgdo ocorreram nos casos com nivel intermediario de forga lateral (P/H=15).
Nessas situacdes, a se¢do critica apresenta indice de esbeltez proximo a 4, = 0.68, que
delimita a faixa de seg¢Oes esbeltas, justamente na transicdao das expressdes da curva
base do MRC (ver Eq. (2)). Fieber et al. (2019a) identificou comportamento semelhante
na analise de vigas isostaticas com trés pontos de carga, mostrando maior dispersao da

resposta do MRC na regido de transicdo da curva base.

A desconsideracdao dos limites de deformagdao na andlise avancada leva a

superestimagdo da capacidade da estrutura, como mostram as relagdes P, , /P, . > 1

p.el
u,csm/Pu,c < Pu,csm/Pu,c mostram que a

na Tabela 3. No sentido oposto, os valores
adocdo da deformagdao maxima em substituicdo a média das deformacgdes para a
identificacdo da flambagem local em uma regido da estrutura é demasiadamente
conservadora. Isso se acentua nos casos com maior gradiente de momento fletor,
qguando o pico das deformacbes é muito superior a média no comprimento de

flambagem, como ocorre no carregamento com proporgdo P/H=3.
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Tabela 3 — Cargas ultimas e dados do MRC para o grupo |.

Caso bml — 11X,1 bm1 — 12X,1 bm1 — 22X,1
P/H 3 15 100 | 3 15 100 3 15 100

P..(kN) | 383 828 1072 | 432 877 1076 | 279 681 1018
7EZf' 0,948 0,871 0,895 |0,918 0,854 0,895 |0,970 0,898 0,886

Pup/Puc | 1,131 1,054 1,075|1,050 1,017 1,079 |1,033 1,022 1,041
5%251 0,905 0,862 0,885 |0,873 0,844 0,893 |0,931 0,883 0,879

e

€csm/ €y 1,90 095 086 | 1,69 094 086 | 209 099 087

A, * 057 075 088|059 077 088 | 055 070 085

* Avaliados na segdo critica

A Figura 9 mostra a variacdo do deslocamento lateral 6 (no ponto de aplicagdo da forga

H) com o incremento da carga que é obtido pela andlise avancada na estrutura bhm1 —

11X,1.

P (EN)

1200

1100

1000

B

u.csm

= 959.9 kN

e e

Puc = 1072 kN

! PuNBR = 1037.5 kN

_____________________

- .= P/H=100

Pue = 828 kN

By com= 363.3 kN

12.5 15.0

8 (mm)

17.5

20,0 22.5

25.0 275

30,0

Figura 9 - Deslocamento lateral na analise avan¢ada para bm1 — 11X,1.

Nos carregamentos com P/H iguais a 15 e 100, os limites de deformacdo levam a

identificacdo da falha da estrutura com menores niveis de deslocamento lateral que os

previstos pela andlise por elementos finitos de casca. Na mesma figura sdo indicados os

niveis de carga maxima previstas pela NBR-8800 (2008), que se mostram mais
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adequados nos casos com P/H iguais a 15 e 100, quando a sec¢do é esbelta. Por outro
lado, a metodologia apresentada neste trabalho prevé bem o comportamento quando
a estrutura desenvolve deformacdes pldsticas antes do colapso e apresenta maior
gradiente de momento na regido da secao critica. Nesse caso a estimativa de capacidade
da estrutura através da andlise avancada com limites de deformacado é muito superior a
da NBR-8800 (2008), que se restringe a andlise linear e a verificagdo da seguranca na

se¢ao mais solicitada.

4.2.2 Grupo lll (X; = 3)

O pértico plano estudado neste exemplo difere da estrutura bm1 — 11X,1 (abordada
na secdo anterior) pela presenca de um apoio rotulado na base da coluna esquerda,
conforme mostra a Figura 10. S3o consideradas trés variacées do carregamento em
funcdo das intensidades das cargas verticais P; e P,. Além do caso com cargas iguais
(P;/P, = 1) designado por bm3 — 11X,1, sdo analisadas condi¢cdes com P; /P, = 3 e
P;/P, =1/3, que sdo identificadas como bm3 —11X,1a e bm3 —11X,1b,
respectivamente. Também sdo considerados trés niveis de intensidade da carga lateral
H, definidas pelas propor¢6es Pmin/H iguais a 3, 15 e 100, onde P,,;,, € o menor valor
dentre P, e P,. A Tabela 4 apresenta a capacidade de carga da estrutura determinada

por varias metodologias em fungdo da intensidade méaxima da forca P; (P ().

A P
H N 2
i
Secao critica a-h /R =3
para o caso b— P /B = 1/3
bm3—11X la
h
Segdo critica para os casos
bm3 —11X.1 e bm3—11X,1b
A Veccoees il

Figura 10 — Pértico tipo para o grupo lll.

Os modelos de elementos finitos de casca (Avery e Mahendran, 2000a) indicam que, nos

casos de baixa intensidade da forca lateral, ocorre uma reducdo da carga vertical total
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(Py1,c + Pyz ) quando P; # P,. Poroutro lado, quando aforga lateral é alta (P,,;, /H=3),
a maior resisténcia ocorre no portico em que a forga vertical maxima estd sobre a coluna
de base rotulada (P; = 3P,.). Nesse casos, a forca axial e o momento fletor ndo ocorre
com valor maximo no mesmo elemento. A Tabela 4 também mostra que os limites de
deformacgdo sdo essenciais para o emprego da andlise avangada no presente problema,
conforme indicado pela forca maxima P, ;,, que sempre excede a obtida por Avery e

Mahendran (2000a).

Tabela 4 — Cargas ultimas e dados do MRC para o grupo Il

Caso bm3 —11X,1 bm3 —11X,1a bm3 —11X,1b
Z’?]"” 3 15 100 3 15 100 3 15 100

f&; 272 703 1027 | 769 1034 1085 | 182 319 358

f_“lg 544 1406 2054 1025,3 1378,7 1446,7| 728 1276 1432
uz2,c

I/D?Zfim 0,932 0,831 0,873 | 0,913 0,907 0,939 | 0,926 0,846 0,896

P
/1131"’ 1,175 1,062 1,054 | 1,025 1,178 1,141 | 1,234 1,063 1,100
ul,c

Ee_csm*/ 2,13 1,00 0,88 0,97 0,87 084 1,40 091 0,86
y
Ap* | 055 0,68 0,85 0,73 0,86 090 | 0,62 080 0,88

* avaliados na secdo critica

A analise avancada com limites de deformac¢ao apresentou uma boa previsao da carga
daltima da estrutura, com P,y ., variando entre 87% e 94% de P,; . na maioria das
vezes. Como observado na secdo anterior, os melhores resultados se deram nos casos
em que a se¢do critica ndo era esbelta, identificada por 4, < 0,68 na Tabela 4. As
previsdes mais conservadoras ocorreram para os casos de secdo critica esbelta,
principalmente naqueles em que 4, é levemente superior a 0,68. No entanto, essa
tendéncia ndo foi observada nos casos bm3 —11X,1a (quando P; = 3P,), que
apresentaram carga Ultima sempre superior a 90% de P, .. Esse é o Unico caso em que
a secdo critica esta localizada na regido de ligacdo entre viga e coluna, onde os modelos
em elementos de casca e de pédrtico destoam significativamente. Ao contrario do que
poderia ser esperado, ndo ocorreram desvios significativos dos resultados na analise

avancada. Isso é atribuido a grande magnitude da carga vertical P;, que provoca
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comportamento axial predominante para atingir €.,,, garantindo pouca influéncia da

interagao entre viga e coluna.
5. Conclusao

Os exemplos estudados mostraram que a capacidade de carga dos porticos pode ser
satisfatoriamente determinadas, indicando que a analise avancada pode ser estendida
com seguranga para estruturas com se¢des ndo compactas através da incorporagao dos
limites de deformacao dados pelo MRC. A melhor adequacao se deu nas estruturas com
se¢Oes semicompactas, onde os resultados se aproximaram dos obtidos pelos modelos
mais sofisticado usados como referéncia. Nesses casos, a consideragdo de algum nivel
de plastificacdo antes da flambagem leva a ganhos significativos em relacdo a
capacidade de carga determinadas pelos procedimentos normativos, que ficam restritos
a analise eldstica. Apesar do relativo conservadorismo quando a falha ocorre em secées
esbeltas, o emprego da analise avangada para a determinacgao da capacidade resistente
das estruturas ainda se mostra interessante por eliminar o procedimento laborioso de
checagem individual dos membros, que é caracteristico dos métodos usuais de projeto.
De forma geral, a analise avancada com limites de deformacdo se mostra como uma
metodologia promissora para o projeto estrutural, sendo uma abordagem intermediaria
entre a simplicidade e conservadorismo das técnicas usuais de projeto e a alta
complexidade de modelagem e demanda computacional da analise através de

elementos finitos de casca.
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Determination of conventional elastic distortional buckling stress at top-

hat section using Artificial Neural Networks

Resumo

Os perfis de aco formados a frio (PFF), por apresentarem elevada esbeltez local e secdo
transversal aberta, estdo sujeitos a instabilidades locais, distorcionais e globais. A ABNT NBR
14762:2010 normatiza os procedimentos de cdlculo desses elementos estruturais sem,
entretanto, estabelecer um método simplificado para determinacgdo da tensdao convencional de
flambagem elastica por distorcdo (o4ist). Este trabalho tem como objetivo gerar equagGes para
determinacdo da o4t em PFF com secdo transversal do tipo cartola, sujeitos a compressao
centrada e flexdo simples. As equacdes propostas foram obtidas por meio de uma rede neural
artificial (RNA), cujos dados foram fornecidos por um programa baseado na Teoria de Viga
Generalizada (GBT). Os resultados obtidos foram comparados com os resultados numéricos e
analiticos encontrados na literatura técnica, demonstrando a viabilidade das equacbes para
determinacdo da tensdo convencional de flambagem eldastica por distorgao.

Palavras-chave: flambagem distorcional, rede neurais artificiais, perfis formados a frio.

Abstract

Cold-formed profiles (CFP) are subjected to local, distortional and global instabilities due to high
local slenderness and open cross section. The ABNT NBR 14762:2010 standardizes the
procedures for calculating these structural elements; however, it does not establish a simplified
method for the conventional elastic distortional buckling stress (o4ist) determination. Thus, this
paper aims to develop equations to determine the ogist in CFP top-hat sections under centered
compression and bending. The proposed equations were obtained through an artificial neural
network (ANN) using a dataset provided by a software based on Generalized Beam Theory (GBT).
The results were compared with several numerical and analytical data found in the technical
literature and demonstrate the viability of the equations in determining ogit.

Keywords: distortional buckling, artificial neural networks, cold-formed steel profiles.
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1 Introducao

A utilizagdo dos perfis formados a frio (PFF) teve inicio no Brasil no final da década de
60, em industrias, edificios comerciais e residenciais, em substituicdo aos perfis

laminados por conta da escassez de laminados leves no mercado (Chodraui, 2003).

Os PFF, também conhecidos como perfis de chapas dobradas sdo produzidos em chapas
de aco com elevada esbeltez. Estes perfis apresentam se¢do transversal aberta e se
caracterizam por serem susceptiveis a ocorréncia de instabilidades locais, globais e

distorcionais.

A flambagem distorcional foi relatada pela primeira vez por Van der Maas (1954) no
contexto de colunas de PFF de secdo cartola. Van der Maas (1954) descreveu o
fendbmeno como um modo “local” distinto, com uma configuracdao deformada
caracterizada pela flexao de bandas simultaneas e movimentos laterais do conjunto
formado pela mesa e enrijecedor de borda (Figura 1). Posteriormente, observou-se que,
o fenébmeno da flambagem distorcional, é caracterizado pela rotacdo e possivel

translagcao do conjunto formado pela mesa e enrijecedor de borda comprimidos.

/ \
/ \

Figura 1 - Fenémeno da flambagem distorcional

Segundo a ABNT NBR 14762:2010, o modo de flambagem distorcional pode ocorrer
como modo critico de instabilidade, a depender das relagdes geométricas das se¢des
transversais dos perfis. Porém, a norma brasileira 14762:2010, que trata do
dimensionamento dos PFF, ndo apresenta um método para cdlculo da tensdo
convencional de flambagem elastica por distor¢do (ouist), limitando-se a indicar que este
valor pode ser obtido por meio de uma analise de estabilidade elastica. Por isso, muitas
pesquisas foram realizadas para estudar a estabilidade de PFF utilizando metodologias
numerico-computacionais. Tavares et al. (2016), Pérez (2003), Casafront et al. (2011),
Chodraui (2006), entre outros, realizaram ensaios de compressao e flexdo para analisar
a estabilidade em PFF. No entanto, realizar esse tipo de ensaio, em quantidade
relevante, é muito dispendioso, tanto com relacdo ao tempo gasto, quanto com rela¢ao

ao custo para realizacdo dos ensaios.



Diversos métodos numérico-computacionais tém sido utilizados para o estudo da
flambagem distorsional, tais como: o método dos elementos finitos, usado em Casafront
et al. (2009) e Tavares et al. (2016); o Método das Faixas Finitas, utilizado em Schafer
(2000), Nagahama (2003), Pierin (2011), Schafer (2012); e a Teoria Generalizada de Vigas
(GBT), adotado em Davies e Jiang (1996) e Silvestre e Camotim (2004a; 2004b). Esses
métodos conseguem reproduzir o comportamento de estabilidade de PFF obtidos em
laboratério, possibilitando a obtencao da resisténcia a flambagem de grande quantidade
de perfis, com reducdo de custo e de tempo. Além desses métodos, o método
semianalitico de Hancock (1997) também tem sido usado para determinar a tensdo
convencional de flambagem elastica por distor¢do, tendo em vista que esse método
apresentou baixo percentual de erros (até 8%). No entanto, ha dificuldades na utillizacdo
do método do Hancock (1997), principalmente em projetos de médio a grande porte,
porque a analise de estabilidade seria realizada por meio de verificagcdao do tipo barra
por barra, configurando-se como um processo exaustivo e impraticavel diante da alta

competitividade do mercado.

Um método alternativo para se obter a oqist € a aplicagao das redes neurais artificiais
(RNA), as quais tém sido amplamente utilizadas no ramo da engenharia como
metodologia de pesquisa para solucdo de problemas complexos e ndo-lineares,
especialmente em estudos envolvendo estabilidade de PFF (Mukherjee et al., 1996; El-
Kassas et al., 2001, 2002; Pala, 2006; Dias e Silvestre, 2011; Pinto Neto, 2017; Pinto Neto
et al, 2017). As RNA sdo técnicas computacionais que apresentam um modelo
matemadtico inspirado na estrutura neural (cérebro humano), que realiza o aprendizado
através da experiéncia, sendo capazes de reconhecer, associar e generalizar padrdes.
Dessa forma, a modelagem de um fendmeno utilizando uma RNA é n3o-paramétrica e
faz uso somente de amostragens de valores de entrada e saida do sistema, sem
necessitar o entendimento dos fatores que influenciam no fendmeno na construcdo de
uma modelagem de comportamento (Pinto Neto, 2017).

Dentre os autores que utilizaram as RNA para previsdao da ogist, pode-se citar: Pala
(2006), que extraiu uma equacdo capaz de calcular a agissem perfis U enrijecidos sujeitos
a compressao centrada, cujos dados de saida utilizados para treinamento foram obtidos

segundo o Método das Faixas Finitas, e obteve erros proximos a 11%; Dias e Silvestre
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(2011), que obtiveram uma equacdo capaz de calcular, com boa aproximacao, a tensdo
convencional de flambagem elastica por distor¢ao em tubos elipticos sob compressao;
e Tohidi e Sharifi (2015), que investigaram a flambagem distorcional em perfis | de aco
e desenvolveram férmulas precisas capazes de calcular a tensdao convencional de
flambagem eldstica por distorcdo; Pinto Neto (2017) que desenvolveu equacgbes para
odist de perfis com se¢do transversal U enrijecido sob flexdao simples e compressao
centrada, encontrando para ambos casos erros inferiores a 7%; Pinto Neto et al., (2017)
que obtiveram equacgdes de ogist de perfis Z enrijecido sob compressao e flexao simples
com erros inferiores a 6% para cada equacao.

Desse modo, o objetivo deste trabalho é determinar equagdes capazes de prever a
tensdo convencional de flambagem elastica por distor¢cdo (o4ist) em perfis de aco
formado a frio do tipo Cartola, sujeitos a compressdo centrada e flexdo simples, com

uso as redes neurais artificiais.

2 Materiais e Métodos

Para determinacdo das equacdes capazes de prever a oOgist, faz-se necessario conhecer
as etapas para execucdo dessa tarefa, quais sejam: (i) definicdo do problema; (ii) geracao
dos dados para treinamento da RNA,; (iii) definicdo da topologia da RNA (iv) treinamento

das RNA,; (v) validacdo da rede e (vi) obtencdo das equacgdes.

O tipo de secdo transversal estudada no presente trabalho é o perfil cartola submetido
a compressao centrada e a flexdo simples. Destaca-se que, para este tipo de perfil, ndo

ha disponivel uma metodologia simplificada para cdlculo da Gyist.

Para a realizacdo das analises, considerou-se que todos os perfis estudados teriam suas
extremidades simplesmente apoiadas e com empenamento livre, pois essa é a condi¢ao
mais desfavoravel quando se trata de capacidade de resisténcia a flambagem. Foi
considerado também que as tensdes convencionais de flambagem elastica por distor¢ao
foram calculadas para o comprimento critico (Lcr), que é o comprimento associado a uma
tensdo minima (Silvestre; Camotim, 2004). Além disso, para perfis sob flexdo, foi
adotado que a flexao ocorreria no eixo assimétrico dos perfis, com os enrijecedores

comprimidos.
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Para a geracdo dos dados de entrada que estdo relacionados a geometria dos perfis e o
dado de saida; isto é, as tensdes convencionais de flambagem eldastica por distorgao, foi
necessario a ado¢cdao de um método que possibilitasse uma analise de estabilidade
eldstica, como sugerido pela NBR 14762:2010, uma vez que ndo se dispée de dados
experimentais em quantidade suficiente para realizacdo do ajuste do modelo. Dentre os
métodos mais utilizados na literatura com essa finalidade, destacam-se o Método das

Faixas Finitas e a Teoria Generalizada de Vigas.

O Método das Faixas Finitas € um método semianalitico, caracterizado pela divisdo do
perfil em faixas, considerando-se que as propriedades mantém-se constantes ao longo
do comprimento do mesmo. Com isso, comparando-o ao método dos elementos finitos,
hda uma reducdo do numero de graus de liberdade e de “esforco” computacional
(Nagahama, 2003). Sao utilizadas duas fungdes de interpolacdo diferentes: polinémios
de grau cubico na secdo transversal e, ao longo de toda extensao do perfil, fungdes do
tipo Spline ou trigonométricas, sendo que essas funcdes interpoladoras tém de se
adaptar as condicOes de contorno das extremidades do perfil. Dessa forma, as tensdes
ao longo do comprimento do perfil podem ser determinadas sem desconsiderar o efeito

da interagdo entre os modos de flambagem.

J4 a Teoria Generalizada de Vigas (Generalized Beam Theory) considera um perfil como
uma associa¢ao de placas. Dessa forma, a discretizacao e a configuracao da deformada
de um perfil é dada como uma combinacdo linear dos modos de deformacdo
multiplicada por suas respectivas funcdes de amplitude (Silvestre et al., 2001). Isso
possibilita a obtencdo do modo distorcional em seu estado “puro”, isto é, sem o efeito
do acoplamento entre os modos local, distorcional e global. Como o enfoque desse
estudo é determinar uma equacgao para a tensao convencional de flambagem elastica
por distor¢ao (o,;5;) sem a influéncia de nenhum outro modo de flambagem, o programa
baseado na GBT desenvolvido por Silvestre e Camotim (2004b) foi adaptado para gerar
os dados de entrada e saida relacionados a perfis de se¢do cartola para o treinamento
das RNA. Dessa forma, com o auxilio desse programa e em decorréncia da
implementagao computacional, foram obtidos diretamente os valores de g,;5; sem a
necessidade de deteccdo de valores minimos associados a flambagem por distorcao

(Silvestre; Camotim, 2004).
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Os parametros de entrada adotados para a construcdo dos modelos foram: altura da
alma (bw); largura da mesa (by); comprimento de enrijecedor de borda (d); e espessura
dos perfis (t), conforme apresentado na Figura 2. Ja, como parametro de saida, foi

adotado o valor da tensdo convencional de flambagem eldstica por distor¢ao (o i4¢)-

N

g

Figura 2 - Parametros da secdo transversal
A definicdo dos limites maximos e minimos dos parametros dos perfis analisados,
apresentados na Tabela 1, foi realizada por meio de uma busca em catdlogos de
fabricantes e na literatura técnica. Os intervalos em que os pardmetros da secdo
variaram foram escolhidos de tal forma que se obtivesse uma quantidade de perfis
representativa. No total, o nUmero de perfis cujos pardmetros enquadram-se nos limites

estabelecidos na Tabela 1, foi de 1.332.579 se¢des transversais distintas.

Tabela 1 - Valores limites (maximos e minimos) dos parametros da secdo transversal

Parametros Intervalo de Valores Intervalo
bw 50a 300 mm 5mm
by 40 a 300 mm 5 mm
d 102150 mm 5mm
t la5mm 0,25 mm

Nem todas as secBes geradas por meio do auxilio do programa baseado na GBT sdo
usuais na industria da construgao, por exemplo, o perfil de 300x40x10x5 mm. Por isso,
foi aplicado ao conjunto de dados obtidos, a restricio de forma (ii). Além disso, as
normas ABNT NBR 14762:2010, ABNT NBR 6355:2012, AS/NZS:2005, Eurocode 3 parte
1-3:2012 e AISI S-100:2012, para dimensionamento de estruturas em PFF, estabelecem

também valores-limites (restricoes) para o uso desses tipos de perfis, quais sejam:

(i) (%s 60j (ii) (0,5 sf—v’; < 3,2) (iii) (% < zeoj
d d (vi)  fu<570 MPa
(iv) (QlSESOS) (V) (5 SFSSO)
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d
(vii) (02 b 506)
Foi observado que, os perfis que apresentam a mesma razdo geométrica entre os

be) (b d
parametros da se¢ao transversal, guais sejam: (bw)’ (t_wj € (mj possuem 0s mesmos

valores de tensao convencional de flambagem elastica por distorgao (Pinto Neto, 2017).
Porisso, foram adotadas essas relacdes geométricas como variaveis de entrada das RNA,
em contraponto a utilizagdo da altura da alma (bw), largura da mesa (bs), comprimento
de enrijecedor de borda (d) e espessura dos perfis (t). Consequentemente, foi possivel
diminuir o nimero de variaveis de entrada, de quatro para trés, resultando na redugao
do tamanho da equag¢do gerada. Portanto, conforme apresentado na Figura 3, como
dados de entrada da RNA, tém-se as relacbes entre os parametros geométricos da secao

transversal e como dados de saida, Odist .

O biases

j Q _ O f:':-:
X "O dxsl
g Lois

Figura 3 - Topologia das RNA

Os dados de entrada adotados sdao equivalentes aos impulsos nervosos em neurdnio
humano bioldgico e sdo ponderados com os pesos sindpticos. Os pesos sinapticos sao
parametros da RNA que detém informacdo sobre o problema a ser resolvido. A
informacdo contida nos pesos sinapticos é obtida pela RNA por meio da ponderacdo de
um neurdnio a outro, sendo ajustada ao longo da transferéncia da informacdo da
entrada a saida. O resultado da ponderacdo entre os dados de entrada e os pesos
sindpticos é conduzida a uma funcdo de transferéncia, que pode ser sigmoide
logaritmica, tangente hiperbdlica ou linear. A saida da funcdo de transferéncia é
influenciada externamente pelas biases, impedindo que a saida da RNA seja nula quando
todas as entradas sdo iguais a zero, por exemplo (Araujo, 2015).

Com a adocdo dessas novas variaveis e imposicao das restrices, foi possivel a reducdo
da quantidade de se¢Oes para 21.222 submetidas a compressao e 6.883 secdes sujeitas

a flexdo simples. Esses perfis foram utilizados para o treinamento das RNA.
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As boas respostas obtidas por esse tipo de RNA nos problemas envolvendo estabilidade
de PFF em diversos estudos, como (Hagan; Menhaj, 1994), El-Kassas et al. (2001; 2002),
Pala (2006), Pinto Neto (2017) e Pinto Neto et al. (2017), demonstram a viabilidade de
redes do tipo feedforward com backpropagation. Do mesmo modo, também foi
utilizado o algoritmo de Levenberg-Marquardt, que, segundo Hagan e Menhaj (1994)
apresentam resultados eficientes.

El-Kassas et al. (2001; 2002) observaram que redes de uma Unica camada se mostram
mais vantajosas, porque as diferengas entre os erros obtidos entre essas e as redes

multicamadas, diante do esfor¢o computacional realizado, foram muito pequenas.

O numero de neurénios para a camada intermediaria foi estabelecido desde dois até
seis neurodnios, respeitando-se o teorema de Kolmogorov-Nielsen (Hecht-Nielsen, 2002).
As funcbes de transferéncia utilizadas foram a tangente hiperbdlica na camada
intermediaria e a linear para a camada de saida. Ao todo foram treinadas 10 RNA, sendo
5 RNA para perfis sujeitos a compressao centrada e 5 RNA para perfis sujeitos a flexao

simples.

3 Analise das Redes Neurais Artificiais - Compressao

A Tabela 2 mostra um resumo dos resultados das RNA treinadas cujos perfis estao
submetidos a compressdo centrada. Pode-se observar o coeficiente de determinacao

(R?), maior erro positivo e negativo, bem como a distribuicdo do percentual de erros.

Tabela 2 - Resumo de resultados das RNA para perfis submetidos a compressao

Numero de Maior Maior
Neurdnios 5 Erro Erro  Numero de perfis com erros maiores que:
(Camada Negativo Positivo
Intermediaria) (%) (%)
1% 2% 5% 7% 10%
2 0,99 -18,26 9,00 15.561 10.700 2.260 1.023 362
3 1,00 -2,73 5,78 2.568 187 1 0 0
4 1,00 -2,13 2,38 506 0 0 0
5 1,00 -1,75 1,30 101 0 0 0 0
6 1,00 -0,99 1,28 8 0 0 0

Pela Tabela 2, nota-se que as RNA com seis neurdnios na camada intermediaria foram

as que obtiveram melhor treinamento, pois apresentaram perfis com percentuais de
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erros absolutos menores que 2%. O responsavel por esse melhor treinamento dessas
RNA perante as demais foi o maior numero de neurénios na camada intermediaria.
Devido a sensibilidade das RNA ao erro, foi necessario estipular em 10% o erro maximo
admitido para as analises, tendo como base os erros obtidos em outros trabalhos de
determinagdo de oy, realizados por: Hancock (1997), que apresentou erros maximos
de 8%; Silvestre e Camotim (2004b), com erros menores que 7%; Pala (2006) com erros
da ordem de 11%,; Pinto Neto (2017) com erros inferiores a 7%; e Pinto Neto et al. (2017)
com erros de até 6%. Assim, optou-se por adotar a RNA com trés neurdnios na camada
intermediaria. As demais RNA com quatro, cinco e seis neurbnios na camada
intermedidria também apresentam erros inferiores a 10%, mas a RNA com trés
neurdnios na camada intermediaria possibilita a obtencdo de uma menor expressao
analitica para realizar o cdlculo da odist se comparada com as demais, devido ao menor
numero de neurdnios na camada intermediaria, sendo esse um segundo critério de

escolha.

A Figura 4 apresenta o coeficiente de determinacdo (R?) do modelo adotado; isto é, a
rede com trés neurbnios na camada intermedidria. Observa-se que o coeficiente de
determinacdo é igual a 1 e todos os dados encontram-se bem préximos da linha de
ajuste do grafico, demonstrando um bom ajuste desse modelo de RNA ao conjunto de
dados utilizados para treinamento.

Real x Predito, R2 = 1,00
600 T T T

. Real x Predito

—— Linha de ajuste .
500 r B

400 .

300 - B

Ogist Predito (MPa)

200 - B

100 I I I I
100 200 300 400 500 600

0 4is¢ Real (MPa)

Figura 4 - Coeficiente de determinacgdo (R?) da RNA com 3 neurdnios na camada
intermediaria — Compressao centrada

169



O histograma de distribuicdo de erro obtido com o treinamento do modelo escolhido é
apresentado na Figura 5. Observa-se uma concentragao de perfis para erros entre -1%

a 1%, o que corresponde a 87,9% dos perfis treinados.

8.000 7304

7.000[

6.000

5.000

4.000(

3.000

Quantidade de perfis

2.000 -

1.000

86 33 18

[-3;-2) [-2;-1) [-1;-0,5)[-0,5; 0)[0; 0,5) [0,5;1) [1;2) [2;3) [3;6)
Intervalos de erros (%)
Figura 5 - Histograma de distribuicdo de erro para as RNA com trés neur6nios na
camada intermedidria — Compressdo centrada

3.1 Validagdao — Compressao centrada

Apds a escolha do modelo adotado, torna-se necessaria a observagao da sua capacidade
de predicdo. Para isso, o modelo de RNA com trés neurdnios na camada intermediaria,
uma adaptacdo do programa de Silvestre e Camotim (2004b) para perfis cartola, o
CUFSM (Schafer, 2012), o método de Lau e Hancock (1987) e o INSLOD (Nagahama,
2003) foram aplicados a perfis estudados por Schafer (2000), Lu (2000) e Lau e Hancock
(1990) de modo a evidenciar a capacidade de predicdo das RNA para determinar a
tensdo convencional de flambagem elastica por distorcdo (s4,) €m comparacdo com
outros métodos de calculo utilizados na literatura. Os resultados obtidos sdo

apresentados na Tabela 3.

Pela analise dos resultados da Tabela 3, a RNA apresenta boas correlagdes com a
adaptacdo do programa de Silvestre e Camotim (2004b), o CUFSM (Schafer, 2012), o
método de Lau e Hancock (1987) e o INSLOD (Nagahama, 2003). As correla¢cdes mais
proximas da unidade estdo relacionadas a comparacdo da RNA adotada com a
adaptacdo do programa de Silvestre e Camotim (2004b), resultado esperado em funcdo

da base de dados ter sido gerada com a metodologia da GBT apresentada por Silvestre
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e Camotim (2004b). A comparacdao com o INSLOD (Nagahama, 2003) apresenta a
segunda menor média, seguida do CUFSM (Schafer, 2012) pois ambos programas sao
baseados no Método das Faixas Finitas. Os resultados da comparacao com o método de
Lau e Hancock (1987) sdao mais conservadores em fungao do método semianalitico
proposto pelos autores.

Tabela 3 - Comparagao dos valores de tensdo convencional de flambagem elastica por

distor¢cdo obtidos da RNA com métodos numeéricos e analiticos da literatura —
Compressao centrada

Parametros da Segdo Transversal Métodos Numéricos
Odqist ) )
Oaist  RNA/ Iflfl‘A“/ é’ﬁ’;f/ Oaist RNA /
by by d t RNA  sjle INSLOD
by/bw b/t d/bu  (MPa) CUFSM Lau e

Cam. (Nagahama,

(mm) (mm) (mm) (mm) (Schafer, Hancock

(53325) 2012) (1987 2003)

100 50 10 15 050 6667 0,10 29321 1,01 0,98 1,07 1,01

100 50 15 15 050 6667 0,15 39889 1,00 0,98 1,13 1,00

75 40 88 15 053 50,00 0,12 429,92 1,01 0,98 1,07 1,00

i;g%fs)r 80 50 10 15 063 53,33 0,13 331,77 0,99 0,97 1,05 0,99
80 50 12 1,5 063 53,33 015 384,48 1,00 0,98 1,08 1,00

80 50 15 1,5 0,63 53,33 0,19 44928 1,00 0,95 1,12 1,00

63 40 91 09 063 70,00 014 267,68 1,00 0,98 1,09 1,00

lu 100 75 15 15 075 6667 0,15 22504 0,98 0,97 1,05 0,99

(2000) g0 80 20 1,5 1,00 53,33 0,25 280,46 0,99 0,95 1,08 1,00
laue 838 7L6 101 1666 085 50,30 0,12 19361 090 0,89 0,92 0,90
Hancock 842 72,2 10,1 1,976 086 42,61 0,12 240,38 0,93 0,91 0,93 0,92
(1990) 784 815 107 238 1,04 32,94 014 26973 095 0,94 0,93 0,92
Média 0,98 0,96 1,05 0,98
Desvio padrao 0,034 0,029 0,074 0,039
Coeficiente de variagdo 3,50% 3,03% 7,07% 3,95%

3.2 Equagao para o calculo da o4ist — Compressao centrada

Como a validagdao demonstrou que a RNA adotada para o fenbmeno possui boa
capacidade de generalizacdo, foi obtida a equacdo para essa RNA. Entdo, a Equacdo 1
apresentada é capaz de determinar a tensao convencional de flambagem eldstica por
distorcdo para perfis de aco formados a frio com secdo transversal do tipo cartola sob

compressdo centrada.

9350671 44984917 5008783 6322663

Odise="cg7  tanh(k1) - —5537  tanh(k2) -~ tanh(k3)+ ~¢gg (1.a)
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(5084 (by) 3050 (by) 85263(d) 97436 (1.6)
k1=17507\b,) * 285539\ t ) * 37127 \bw) * 130203 '

83297 ( by 2854 (bw 26524 ( d 28282

k2 = | 228 2L 222 (2w, =14 (1.c)
85563 \b,/ 397841\ t 26405 \ by, 59257
43001 ( by 5575 w) 25925 d 23289

k3=|ocoo |7 |+ — -\ +T= (1.d)
85177 \bys/ 178489\ t 23306 \bw, 20399

As Equacgdes 1.a, 1.b, 1.ce 1.d para o cdlculo de agist sdo diretas, ndo iterativas, baseadas
em operacdes matematicas basicas e foram obtidas com uma ferramenta que constroéi
modelos de comportamentos com base em uma amostra de dados de entrada e saida,

sem necessitar de analise ou conhecimento dos fendmenos.

4 Analise das Redes Neurais Artificiais — Flexao Simples

Um resumo dos resultados das RNA treinadas é apresentado na Tabela 4, na qual se
pode observar o coeficiente de determinagdo (R?), maior erro positivo e negativo, bem

como a distribuicdo dos perfis nas faixas de erros absolutos considerados.

Tabela 4 - Resumo de resultados das RNA de perfis submetidos a flexdo simples

Numeﬁro.de Maior Maior Numero de perfis com erros maiores
Neurdnios 2 Erro Erro que:
(Camada Negativo Positivo
Intermediaria) (%) (%)
0,5% 1,0% 2,0% 3,0%
2 1,00 -3,42 2,99 6.883 1.123 152 11
3 1,00 -2,79 2,38 6.883 443 41 0
4 1,00 -0,79 1,92 6.883 15 0
5 1,00 -0,36 0,47 6.883 0
6 1,00 -0,15 0,21 6.883 0

Pela Tabela 4, observa-se que a melhor RNA treinada foi a com seis neurénios na camada
intermediaria, apresentando um R? de 1,00 e erros absolutos maximos positivos de
0,21% e negativos de -0,15%. No entanto, foi escolhida a RNA com dois neurdnios na
camada intermediaria, pois 0 maior erro absoluto obtido por essa RNA foi de 3,42%, que
é inferior aos percentuais de erros obtidos por Hancock (1997), Silvestre e Camotim
(2004b), Pala (2006) e Pinto Neto (2017). Outra motivacdo para a escolha da RNA com
dois neurbnios na camada intermediaria foi o nimero de neurdnios na camada

intermediaria, uma vez que a quantidade de neurdnios na camada intermedidria
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influencia no numero de termos da equacdo obtida com o auxilio de RNA. Dessa forma,
foram analisados o grafico do coeficiente de determinagcdo e o histograma de
distribuicdo de erros somente da RNA adotada. O gréfico de regressao, apresentado na
Figura 6, apresenta o ajuste da RNA com dois neurdnios na camada intermediaria e

funcdo de transferéncia tangente hiperbdlica ao conjunto de dados estudados.

Real x Predito, R? = 0,998

600 T T
(] Real x Predito
Linha de ajuste

T 500 - :
=3
2
b
<
a
o 400

300 ] ]

300 400 500 600

O 4is: Real (MPa)
Figura 6 - Coeficiente de determinacgdo (R?) da RNA — Flexdo simples

O histograma de distribuicao de erros da mesma RNA, por sua vez, presente na Figura
7, mostra a distribuicdao de perfis nos intervalos de erros analisados. Pela Figura 7,

observa-se que 93,3% dos perfis possuem erros de até +1%.

2.500

2.000 1932

1.500 1453 1398

988

1.000

653

Quantidade de perfis

500 | 318

61 80

[-3;-2) [-2;-1) [-1;-0,5)[-0,5; 0) [0; 0,5) [0,5;1) [1;2) [2;3)
Intervalos de erros (%)

Figura 7 - Histograma de distribuicao de erro para as RNA com dois neurénios na

camada intermediaria — Flexdo simples
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A partir do grafico do coeficiente de determinacdo (Figura 6) e do histograma de
distribuicdo de erros, é possivel perceber que esse modelo de RNA ajusta-se bem ao
fenbmeno e ao conjunto de dados estudados. Entretanto, ainda foi necessario valida-lo
com a aplicagdo em resultados numéricos e analiticos obtidos, para avaliar se essa RNA
consegue realizar boas generalizacdes com relacdo a dados de entrada ndo usados

durante o treinamento.

4.1 Validagao - Flexao simples

Com a adaptagdo do programa de Silvestre e Camotim (2004b) para perfis cartola, o
CUFSM (Schafer, 2012) e INSLOD (Nagahama, 2003), foi realizada a validacdo da RNA
treinada com dois neurdnios na camada intermediaria e a tangente hiperbdlica como
fungdo de transferéncia. Tanto esses métodos como a RNA adotada foram aplicados aos
perfis estudados por Schafer (2000), Lu (2000) e Lau e Hancock (1990), sendo a
comparacdo dos valores de tensdao convencional de flambagem elastica por distor¢do

obtidos da RNA com os métodos numéricos apresentada na Tabela 5.

Tabela 5 - Comparacgao dos valores de tensdo convencional de flambagem elastica por
distor¢cdo obtidos da RNA com métodos numéricos - Flexdo simples

Parametros da Segdo Transversal Métodos Numéricos
Taist "675;“’*2’* Gaist RNA/  Gaisr RNA/
bw by d t RNA : CUFSM INSLOD
(mm) (mm) (mm) (mm) 2/Pw b/t dbu(mpa)  CAM- o e (Nagahama,
Adap. 2012) 2003)
(2004b)
100 50 10 1,5 0,50 66,67 0,10 553,36 0,98 1,18 1,25
Schafer
(2000) 80 50 10 1,5 0,63 53,33 0,13 575,18 0,96 1,19 1,24
63 40 9,1 09 0,63 70,00 0,14 479,99 1,00 1,27 1,33
100 75 15 1,5 0,75 66,67 0,15 404,34 1,01 1,27 1,33
Lu (2000)
80 20 1,5 1,00 53,33 0,25 549,46 1,01 1,46 1,53
Lau e 838 71,6 10,1 1,67 085 50,30 0,12 377,84 1,01 1,23 1,27
Hancock 84,2 72,2 10,1 198 0,86 42,61 0,12 435,96 0,97 1,17 1,21
(1590) 78,4 81,5 10,7 2,38 1,04 3294 0,14 436,82 0,91 1,07 1,08
Média 0,98 1,23 1,28
Desvio padrao 0,035 0,113 0,128
Coeficiente de variagdo 3,50% 9,20% 10,00%

As relacGes entre a RNA e a adaptacdo do programa de Silvestre e Camotim (2004b)
obtiveram resultados préximos ou iguais a unidade, uma vez que os dados usados para

o treinamento das RNA sdo oriundos desse programa. Os valores de tensdo relativa das
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RNA com o CUFSM (Schafer, 2012) e o INSLOD (Nagahama, 2003) que se mostraram
distantes da unidade (superior a 1,10 ou inferior a 0,90), por sua vez, indicam a
ocorréncia de interacdo modal na maioria dos perfis apresentados na Tabela 5, uma vez

que as RNA treinadas sdo sensiveis a este efeito.

A interacdo entre modos, segundo Nagahama (2003), pode ocorrer basicamente de
quatro formas distintas: modo local de placa com modo global, modo distorcional com
modo global, modo local de placa com modo distorcional e modo global, e modo local
de placa com modo distorcional. Exemplificando, foi realizada uma andlise do
comportamento de flambagem do perfil 80x80x20x1,5 mm ao longo do comprimento,
utilizando o CUFSM (Schafer, 2012), pois este perfil foi um dos que obtiveram maior erro
em percentual entre todos os perfis usados para validacdo do modelo de RNA adotado.
A Figura 8 apresenta a curva de flambagem e as curvas dos modos local de placa,

Ill

distorcional e global “puros” do perfil 80x80x20x1,5 mm.

2500 T T T T \\l T T T T T T T T T T 17T
N \ Todos modos

r .'\ \ T Modo local de placa
2000 L /- - - Modo‘ldistorcional |
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L . i

i’h /
5 1500 |- ' -
S L ; 4 i
% 1000 - \ 77184152 ’ i
) A (e) —
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“00 — | . /
n N . —
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Figura 8 - Curva de flambagem do perfil 80x80x20x1,5 mm - Intera¢dao entre modos de
flambagem

O ponto (a) refere-se ao ponto de minimo associado aos modos local de placa (MPL)
“puro”. O ponto (b), por sua vez, é o primeiro ponto de minimo da curva de flambagem
do perfil 80x80x20x1,5 mm e estd associado ao modo local de placa (MPL) sob a
influéncia da interacdo modal. Pela Figura 8, ha quase uma sobreposicdo entre os pontos
(a) e (b) para o comprimento de 61 mm, o que indica que nesse ponto a participacdo de
outros modos de flambagem é muito pequena de forma que a flambagem ocorreria

guase que totalmente devido ao modo local de placa.
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O valor de minimo para a flambagem elastica por distorcdo no estado “puro” é
representado pelo ponto (c). A curva que contém esse ponto foi obtida por meio da
aplicagao de uma restricdao de deslocabilidade nas “dobras” entre a mesa e alma do
perfil. Essa restricao implicou no aumento da rigidez da sec¢ao transversal e consequente
elevacdo da tensdo de flambagem em comparacdo ao ponto (d), aproximando-se do
valor real da tensdo convencional de flambagem elastica por distor¢do (Schafer, 2012),
conforme ponto (c) na Figura 8. A aplicacdo de outras restricdes de deslocabilidade, para
além da supracitada, aproxima ainda mais os dois valores, mas ndo é o objetivo desse

trabalho.

Com a adaptacdo do programa de Silvestre e Camotim (2004b), foi obtido um
comprimento critico de flambagem de 771 mm (ponto d) que, pela hipdtese adotada,
estaria associado a tensdao convencional de flambagem elastica por distor¢ao. A
deformada apresentada no ponto (d) se aproxima da deformada do modo global por
torcdo no ponto (e), indicando que em L=771 mm ha uma interacdo distorcional-global,
conforme apresentado na Figura 8, com dominancia do modo global por tor¢do na secao

transversal.

4.2 Equagdo para o calculo da ogis: — Flexao

A equacado obtida da RNA com dois neurbnios na camada intermediaria e com func¢ao
de transferéncia tangente hiperbdlica, capaz de determinar a tensdo convencional de
flambagem eldstica por distor¢ao dos perfis de aco formados a frio, do tipo cartola,

sujeitos a flexao simples é apresentada na Equagao 2.

11089935 8931966 6822033 (2.a)
Odist=-" 308 tanh(k1) - T577 tanh(k2) + T
19775 ( bs 2883 (b,\ 100043 ( d 11321
k1 =22 (2 2222 () ). (2.b)
47826 \by,/ 221534\ t 37005 \by, 5536
87499 ( by 1561 (bn\ 30969 (d 13767
k2= | S22 () 2200 (2w) 2RI (A (2.0)
62829 \b,,/ 550409\ t / 16075\ by, 9424

Assim como as equacgdes para adist em perfis cartola sob compressao, as Equacgdes 2.3,
2.b e 2.c também sdo diretas e, para serem aplicadas, ndo necessitam de iteracdo.
Ressalta-se que para a aplicacdo dessas equag¢des ndo é necessario a realizacdo de
analise prévia do fendmeno, uma vez que as RNA sdo ferramentas que possibilitam a
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identificacdo de comportamentos por meio de uma amostra de dados de entrada e

saida.

5 Conclusoes

Esse trabalho apresentou equag¢des para determinagdao da tensdao convencional de
flambagem elastica por distorcio em perfis de aco formado a frio, do tipo cartola,
sujeitos a compressao centrada e flexao simples, com condi¢des de apoio que simulam
articulagbGes e empenamento livre. A equacgao capaz de prever a ogist foi obtida por meio
de uma RNA desenvolvida com o MATLAB®. Os dados de treinamento da RNA foram
obtidos pelo programa computacional baseado no método da Teoria Generalizada de

Vigas, constituindo-se como dados de entrada as relacdes dos parametros da secao

bf bw d . .
transversal m, T e m As RNA foram treinadas com o algoritmo de

aprendizagem backpropagation associado com a regra de atualizacdo de Levenberg-
Marquardt com uma camada intermediaria. O nimero de neurbnios na camada
intermediaria variou de dois a seis neurénios e a funcdo de transferéncia na camada
intermediaria foi a tangente hiperbdlica e a linear na camada de saida. Ao final, as RNA
foram validadas por resultados numéricos e analiticos consagrados na literatura como,
a adaptacdo do programa de Silvestre e Camotim (2004b) para perfis cartola, CUFSM
(Schafer, 2012), Lau e Hancock (1987) e INSLOD (Nagahama, 2003).

O treinamento de todas as RNA mostrou-se satisfatério, pois as mesmas em geral
obtiveram bom ajuste ao fendmeno e apresentaram erros inferiores ao valor de 10%,
estabelecido como erro maximo, com base nos percentuais de erros encontrados nos
estudos de Hancock (1997), Silvestre e Camotim (2004b), Pala (2006), Pinto Neto (2017)
e Pinto Neto et al. (2017). Tanto para a RNA em que os perfis foram considerados sob
compressdo centrada como para a RNA com perfis sujeitos a flexdo simples, foi
verificada uma boa capacidade de generalizacdo, pois as RNA escolhidas para ambos os
casos apresentaram bom ajuste ao conjunto de dados e erros pequenos durante a

validacao.

Além disso, conclui-se que perfis cujas secOes transversais possuem a tendéncia de
apresentarem interacao entre modos de flambagem podem ter erros elevados quando
aplicado os modelos de RNA escolhidos. E, como foi usado como base para treinamento
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das RNA, as tensdes convencionais de flambagem elastica por distor¢cao em seu estado
“puro”, as equacgbes propostas também obtém as tensdes nessa situagao. Muito
embora, o efeito da interacdo entre modos tenha sido observado durante a validacao
da equacao, tanto para perfis sob flexdao simples quanto para os perfis submetidos a
compressdo centrada. Por outro lado, é importante ressaltar que as equacdes
apresentadas nesse trabalho permitem a aplicacdo da ogist N0 Método da Resisténcia

Direta, que exige o valor da odist no denominado modo “puro”.

Ainda assim, salienta-se a necessidade de maiores estudos sobre o efeito da interagao
modal envolvendo perfis cartola e utilizando a mesma metodologia empregada nesse
trabalho, visto que as RNA treinadas para determinar o4t no estado “puro”

apresentaram sensibilidade a este efeito.

As equagdes de ogist obtidas podem ser utilizadas na confecgdo de tabelas, com o uso de
planilhas eletronicas, para facilitar o dimensionamento de PFF com sec¢do transversal
cartola, ou incorporadas em programas de cdlculo estrutural, ndo sendo necessario o
uso de um programa de RNA. E, embora as equag¢des para a tensdao convencional de
flambagem eldstica por distor¢do ndo tenham um tamanho tdo pequeno quanto se
almejava, as mesmas sao bastante menores e apresentam maior precisao dos resultados
gue outras equacdes sugeridas pela literatura, como é o caso das equacGes do Lau e

Hancock (1987).

As restricOes definidas nesta metodologia sdo tdo importantes quanto as equacgdes
apresentadas, uma vez que as mesmas também sdo necessarias para a aplicacdo da RNA
na obtencdo de equagdes que auxiliem na determinagao de varidveis de problemas de
engenharia. As equacdes obtidas sdo validas para todos os perfis cartola de uso
estrutural, pois no treinamento das RNA foram utilizados somente perfis que atendem

as especificagcOes das normas para PFF com secdo transversal cartola.
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Concrete confinement effect on filled composite steel and concrete
columns

Resumo

Neste trabalho apresenta-se uma analise comparativa sobre a influéncia do efeito de
confinamento do concreto em pilares mistos tubulares circulares, considerando as
especificagcdes técnicas propostas pelas normas de dimensionamento de estruturas mistas de
aco e concreto ABNT NBR 8800:2008 e EN 1994-1-1 (Eurocode 4). O dimensionamento de um
pilar misto tubular circular com esbeltez variavel é desenvolvido, cuja forga axial resistente de
calculo é obtida a partir dos procedimentos apresentados pelas duas normas, sendo verificada
a contribuicdo na capacidade resistente possibilitada pelo modelo de confinamento do
Eurocode 4. A partir da consideragao do modelo de confinamento, maiores forgas resistentes
de compressado axial foram obtidas para pilares curtos, com esbeltez relativa inferior a 0,5,
devido ao efeito de confinamento do concreto.

Palavras-chave: efeito de confinamento do concreto, pilares mistos tubulares, dimensionamento
estrutural.

Abstract

This work presents a comparative analysis on the influence of the concrete confinement effect
on circular concrete-filled steel tube (CFST) columns, considering the technical specifications
proposed by ABNT NBR 8800:2008 and EN 1994-1 (Eurocode 4). The design of a CFST column
with variable slenderness is developed, whose resistance to compression is obtained from the
procedures presented by both codes, and the contribution allowed by Eurocode 4 concrete
confinement model is verified. With the consideration of the confinement model, higher
resistances to compression were obtained for short columns, with a relative slenderness lower
than 0.5, due to the confinement effect of the concrete.

Keywords: concrete confinement effect, concrete filled columns, structural design.
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1 Introducao

Pilares mistos de a¢o e concreto sao elementos estruturais formados por perfil de ago e
concreto armado que trabalham conjuntamente. A classificagdo dos pilares mistos
ocorre em funcdo da distribuicdo do concreto em relagdo ao perfil de aco, sendo
considerados como parcialmente ou totalmente revestidos por concreto, ou, no caso
dos perfis tubulares de aco, como completamente preenchidos por concreto (ABNT,

2008).

A grande vantagem das estruturas mistas de aco e concreto é o aumento de resisténcia
e rigidez que proporcionam em relagdo as estruturas isoladas e tipicas de aco e concreto
armado, o que pode contribuir para o melhor aproveitamento dos materiais (JOHNSON,

2004).

Os pilares mistos podem ser aplicados com eficiéncia no caso de edificios de andares
multiplos (FAKURY; SILVA; CALDAS, 2016), principalmente nos niveis mais baixos de
térreo e subsolo, locais em que as solicitagdes chegam aos pilares com maior

intensidade.

Devido a superior capacidade resistente e considerando as necessidades de suportar
solicitacOes consideraveis, as dimensdes proporcionadas pela se¢do transversal do pilar
misto podem ser menores que as de um pilar convencional em concreto armado, sendo
possivel notar que muitos edificios altos construidos nas ultimas décadas empregam
pilares mistos de aco e concreto. Apesar disso, a aplicacao dos pilares mistos nao deve
ser observada como restrita a edificios altos, pois além da capacidade estrutural, a
adocao desse sistema é favoravel para a velocidade construtiva e economia de materiais

(BAHRAMI; BADARUZZAMAN; OSMAN, 2013).

Em relacdo a pilares mistos com secdo transversal preenchida, constituidos por perfis
tubulares metalicos preenchidos com concreto, diversas vantagens podem ser
verificadas. O perfil tubular de aco possibilita confinamento do nucleo de concreto, o
gue pode conferir maior resisténcia a compressao e capacidade de deformacdo desse
material (DE NARDIN; EL DEBS, 2007). Por esse motivo, a capacidade resistente axial dos
pilares mistos preenchidos pode ser entendida como superior a soma das capacidades

isoladas do tubo de aco e do nucleo de concreto. Outro detalhe importante se refere a
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atuacao do tubo como férma e sua capacidade para suportar cargas iniciais de

construgao, o que contribui para reduzir o custo total de execugdo (GUPTA, 2014).

As secOes transversais tipicas de pilares mistos preenchidos sdo indicadas na Figura 1, e
essencialmente dependem do perfil tubular empregado, que pode ser retangular (Figura

1a) ou circular (Figura 1b).
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Figura 1 — SecdGes transversais de pilares mistos preenchidos com perfil tubular de aco
retangular (a) e circular (b)

Um dos critérios que influencia diretamente o comportamento de pilares mistos
preenchidos é o efeito de confinamento do nucleo de concreto promovido pelo perfil
tubular de aco. Esse efeito provoca uma modificagdo nos estados de tensao do nucleo
de concreto e do tubo de aco, influenciando a capacidade resistente do pilar misto

(XIAO; HE; CHOI, 2005).

O efeito de confinamento do concreto nos pilares mistos preenchidos tem sido
investigado por meio de estudos tedricos e experimentais, e algumas normas técnicas
de dimensionamento de estruturas mistas adotam modelos para sua consideracdo. E o
caso da norma europeia EN 1994-1-1 (Eurocode 4), que propée modelo de
confinamento para pilares mistos com perfil tubular circular preenchido e esbeltez
relativa menor ou igual a0,5. Ja a norma brasileira ABNT NBR 8800:2008, por outro lado,
ndo menciona modelos especificos para consideracao do confinamento do concreto em

pilares mistos no geral, conforme também foi observado por Lubas et al. (2012).
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Neste trabalho é apresentada uma comparacado dos critérios normativos da ABNT NBR
8800:2008 e do EN 1994-1-1 relacionados ao efeito de confinamento do concreto em
pilares mistos com secdo transversal tubular de aco preenchida com concreto, com base
numa abordagem numérica. E apresentado o dimensionamento de um pilar misto
tubular circular com esbeltez variavel, efetuado de acordo com os procedimentos de
calculo apresentados nas duas normas, em que a forga resistente do pilar é calculada
em funcdo da esbeltez reduzida e o efeito do confinamento proposto pela norma
europeia é numericamente avaliado. O objetivo do trabalho é verificar se o efeito de
confinamento do concreto pode provocar diferengas consideraveis na capacidade

resistente de um pilar com as propriedades mencionadas.

2 Efeito de confinamento do concreto em pilares mistos preenchidos

Nos pilares mistos preenchidos, o efeito do confinamento surge devido ao estado triaxial
de tensbGes desenvolvido no nucleo de concreto. O perfil de aco nao exerce
confinamento sobre o nucleo de concreto nos primeiros estagios de carregamento, uma
vez que o coeficiente de Poisson do ago é superior ao do concreto (HU et al., 2003). Com
o aumento da solicitacdo e das deformacgbes longitudinais, a expansao lateral do
concreto é maior que a do a¢o e originam-se pressdes radiais na interface entre os dois
materiais. A partir disso, o concreto envolvido pelo perfil tubular permanece sob estado
triplo de tensdes, enquanto o perfil tubular permanece em estado duplo de tensoes.
Adicionalmente, o perfil de aco passa a transferir esforcos para o nucleo de concreto
por ndo conseguir manter sua resisténcia ao escoamento devido ao estado duplo de

tensoes.

Em geral, o grau de acréscimo proporcionado pelo efeito de confinamento na
capacidade resistente dos pilares mistos preenchidos depende de varios fatores,
principalmente das dimensdes do perfil tubular, do indice de esbeltez do pilar misto, da
excentricidade da forca, da resisténcia dos materiais e da forma da secdo transversal (DE

NARDIN; EL DEBS, 2007).
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Em termos de forma, o perfil tubular circular é considerado mais eficiente em relagao a
contribuicdo do confinamento do concreto para a capacidade resistente do pilar, pois a

pressdo de confinamento é uniformemente distribuida nessa segao (Figura 2a).

Material —_
confinado S

< ¢
Aa f; As f; "~ Material n&o
confinado

(a) (b)

Figura 2 — Comportamento quanto ao confinamento do concreto conforme (a) perfil
tubular circular e (b) perfil tubular retangular

No caso de pilares com perfil tubular quadrado ou retangular, como a distribuicao de
tensdo ndo apresenta configuracdao uniforme, ocorre um arqueamento do concreto
confinado na regido central e concentracdo nos cantos (Figura 2b). Investigacbes
experimentais sugerem que o confinamento promovido pelos perfis tubulares
guadrados ou retangulares contribui muito pouco para a capacidade resistente do pilar

misto preenchido (HUANG; LONG; CAl, 2008).

Apds estudos analiticos do efeito de confinamento nos pilares mistos preenchidos,
Gardner e Jacobson (1967) apresentaram a Equacdo 1 para o calculo da pressao radial
interna de confinamento o,.. Nessa equagao, t é a espessura do perfil tubular, r é o raio

do perfil tubular e g; é a tensdo anelar no perfil tubular.
0, =—"0; (1)

A tensdo anelar no tubo a; é calculada a partir do critério da maxima tensao cisalhante,
conforme Equagdo 2. Nessa equagdo, f,, representa a resisténcia do ago do perfil tubular

ao escoamento, enquanto oy; é a tensdo atuante no perfil.

Ot = fy — Oy (2)
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A resisténcia a compressdo do concreto confinado f.. é determinada conforme Equagdo
3, em fungdo da resisténcia a compressdo uniaxial f; e da pressdo radial g, multiplicada

por um parametro empirico k.

fee =fe+ ko (3)

A partir das equacgdes anteriores é possivel determinar a capacidade resistente do pilar
com perfil tubular circular preenchido com concreto considerando o efeito do
confinamento, conforme Equacado 4. As dreas de secdo transversal do perfil de aco e do
nucleo de concreto sao indicadas por A, e A, respectivamente, e P é a forga axial

resistente.

P:Aa'o-si-l'Ac'fcc

t
P=Aa-asi+Ac-fC+AC-k-at-; 4

(fy - Usi)

t
P=Aq o+ for L4k 22—

Os modelos de confinamento de concreto em pilares mistos preenchidos geralmente
sdo baseados na Equacdo 4, inclusive o modelo proposto no Eurocode 4, como sera visto

adiante.

Segundo Schneider (1998), o efeito de confinamento do concreto ndo é verificado no
comportamento de pilares mistos esbeltos, uma vez que o nucleo de concreto e o tubo
de aco trabalham independentemente nesse caso. Oliveira et al. (2009) observaram que
as tensdes de compressao sao menores na se¢ao de pilares esbeltos, sendo que a falha
por instabilidade pode ocorrer antes da plastificacdo dos componentes da se¢cdo mista,

nado proporcionando deformacdes suficientes para mobilizar o efeito de confinamento.

3 Especificagdes normativas

Nesta secdo sdo apresentadas as especificagcbes técnicas relacionadas a capacidade
resistente axial e ao efeito de confinamento do concreto nos pilares tubulares circulares
preenchidos, propostas pelas normas de dimensionamento de estruturas mistas de aco

e concreto ABNT NBR 8800:2008 e EN 1994-1-1 (Eurocode 4).
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3.1 Norma brasileira ABNT NBR 8800:2008

Na atual norma brasileira de dimensionamento de estruturas mistas de ago e concreto,
o efeito de confinamento do concreto ndo é previsto na determinacdo dos esforcos

resistentes dos pilares mistos preenchidos ou nas verificagdes de segurancga.

Na determinacdo da capacidade resistente do pilar misto preenchido, a norma brasileira
permite considerar 95% da resisténcia a compressdo de cdlculo do concreto (f.4), sendo
empregado um coeficiente (&) com valor igual a 0,95, que multiplica f,;. Para demais
secOes, incluindo sec¢des tubulares retangulares preenchidas com concreto, o
coeficiente a sugerido é igual a 0,85. Logo, o pilar misto com perfil tubular circular é
mais vantajoso nesse aspecto, devido a variagdo possibilitada de 10% no valor de f,;.
Além disso, a norma brasileira menciona que o pilar misto com se¢do preenchida pode
ser executado sem qualquer armadura longitudinal, ao contrario dos pilares mistos

revestidos, que necessitam de armaduras para evitar a fissuragdo do concreto.

Assim, no caso do pilar misto com secdo transversal circular preenchida com concreto,
a forga axial de compressdo resistente de calculo a plastificacdo total (Np; grq) assume a

forma indicada na Equacdo 5.
Npl,Rd =fyd "Ag + 0,95 feq " Ac + fsa " As (5)

Na Equagdo 5, o valor de calculo da resisténcia ao escoamento do ago é representado
por f,q, enquanto f., € a resisténcia a compressdo de calculo do concreto e fy; € a
resisténcia de cdlculo das armaduras longitudinais ao escoamento. As areas de secao
transversal do perfil de aco, do concreto e das armaduras longitudinais, sao

representadas por A,, A. e A, respectivamente.

3.2 Norma europeia EN 1994-1-1 (Eurocode 4)

Diferente da norma brasileira, a norma europeia EN 1994-1-1 admite o valor integral da
resisténcia a compressdo de calculo do concreto na determinagdo de Ny; gq No caso dos
pilares mistos preenchidos, de acordo com a Equac¢do 6. Contudo, o mesmo valor de o

é adotado no cdlculo de pilares mistos parcialmente ou totalmente revestidos.
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Npl,Rd:fyd'Aa+fcd'Ac+fsd'As (6)

A norma europeia permite considerar a resisténcia no caso de pilares mistos com perfil
tubular circular preenchido, conforme Equacdo 7, quando 2 < 0,5 e e/d < 0,1. Nesse
caso, A é a esbeltez relativa do pilar misto, e é a excentricidade definida pela relacdo
entre os valores de calculo do momento fletor e da forga axial de compressao que
solicitam o pilar (M,;/N,4), € d é o diametro externo do pilar. Os parametros 1, e 1,

sao definidos como coeficientes de confinamento.

f

t
Npl,Rd=77a'fyd'Aa+<1+nc'_' y>'fcd'Ac+fsd'As (7)
d fck

Excluindo a influéncia da armadura de aco longitudinal, é possivel notar a semelhanca

entre a Equacdo 7 e a expressao analitica discutida na Equacao 4.

O quadrado da esbeltez relativa A é a relagdo entre a forca caracteristica de plastificagdo
total da segdo (N, gx) € a forga critica de flambagem em relacdo ao eixo mais
desfavoravel (N,,). O valor de 1 é calculado a partir da Equacédo 8. Representativamente,
esse parametro de esbeltez é equivalente ao indice de esbeltez reduzido A, indicado na
norma brasileira. Observa-se que a condi¢do A < 0,5 é referente a pilares relativamente
curtos ou robustos, uma vez que o valor da esbeltez relativa ndo ultrapassa um quarto
do valor maximo permitido, pois pilares com A > 2,0 n3o sdo previstos pela norma

europeia.

plL,LRk (8)

Na condicdo de excentricidade nula (e = 0), os coeficientes de confinamento n, e 1,

sdo calculados a partir das Equacdes 9 e 10, respectivamente. Nesse caso, considera-se
Na = MNao €Mc = MNco-
Nao =0,25-(3+2-2) Nao < 1,0 (9)
Neo =49 —18,5-1+ 17 - 22 Neo = 0 (10)

Atribuindo valores para a esbeltez reduzida, é possivel identificar a variacdo dos
coeficientes de confinamento proposta pela norma europeia. As curvas de variacao dos

coeficientes de confinamento associados a pilares mistos com perfil tubular circular
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preenchido sdo representadas graficamente na Figura 3, para a condicdo de
excentricidade nula. Observa-se que o coeficiente 1, pode variar entre 0,75 e 1,0,
enquanto a varia¢do do coeficiente 1, ocorre no intervalo entre 4,5 e 0 de acordo com
o aumento da esbeltez. Dessa forma, o efeito de confinamento produz aumento na
resisténcia do nucleo de concreto e, simultaneamente, uma menor contribuicdo da
resisténcia do perfil tubular de ago é obtida. Também é possivel notar que 15, = 1o =
0,9 quando 1=0,3, sendo o ponto em que as duas curvas se cruzam,

aproximadamente, no grafico.

4,50 —
4,25 +
4,00 +
3,75 T+
3,50 +
3,25 T
3,00 +
2,73 T
2,50 +
2,25 +
2,00 +
1,75
1,50 +
1,25 +
1,00 +
0,75 +
0,50
0,25 +
0,00

Figura 3 — Variacdo dos coeficientes de confinamento 1, e . na condicao de
excentricidade nula (e =0)

Quando 0 < e/d < 0,1, os coeficientes de confinamento 1, e 1. sdo calculados a partir

das Equacdes 11 e 12, respectivamente.

Na = MNao + (1 = 7go) * (10 ) 2) (11)
Ne =1 (1-10- 2) (12)

As curvas de variagao do coeficiente de confinamento 1, sao apresentadas na Figura 4,
considerando acréscimos de 0,02 na relacdo entre a excentricidade e o didametro do

perfil (e/d). A variagdo de 1, em funcdo de 1 é linear, segundo as Equacdes 9 e 11.
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Quando a relagdo e/d atinge o limite maximo permitido (e/d = 0,1), o coeficiente de
confinamento 7, torna-se unitario para todo valor de 1 (n, = 1).

——e=0 ——e/d=002 ——efd=0,04 ——e/d=0,006 e/d=0,08
1,00 T

0,75 +

n, 050t

0,25

.

0,00 f f f f f f f f f f i

Figura 4 — Curvas de variagdo dos coeficientes de confinamento 7, considerando
excentricidade

A mesma representacdo é feita para as curvas de variacdo do coeficiente de
confinamento 1., indicadas na Figura 5, considerando a relagdo e/d também variando
0,02. A variacdo 1. em funcédo de 1 é quadratica, de acordo com as Equagdes 10 e 12. O
coeficiente de confinamento 7, é nulo para todo valor de 1 (1, = 0) quando a relagdo

e/d atinge o limite maximo permitido (e/d = 0,1).

——e=0 —=—efd=002 -—s=-efd=004 -—+efd=006 efd=0,08

4,50 +
4,25 +
4,00 +
TS
3,50 +
F2hi—4
3,00 +
2,75 +
]’]C 250
2,25+
2,00 +
E ST
1,50 +
1,251
1,00 +
0,75+
0,50 +
0,25 +
0,00

Figura 5 — Curvas de variagdo dos coeficientes de confinamento 7, considerando
excentricidade
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4 Verificagao do efeito do confinamento do concreto

Nesta se¢do é apresentado o dimensionamento de pilar misto com perfil tubular circular
preenchido por concreto com esbeltez varidvel. A forca de compressao resistente de
calculo desse pilar é determinada de acordo com a norma brasileira ABNT NBR
8800:2008 e o Eurocode 4. Para analisar o efeito de confinamento na capacidade
resistente, a esbeltez relativa do pilar varia entre 0,1 até o valor madximo de 0,5 admitido

pela norma europeia.

As propriedades do pilar misto preenchido sdo indicadas na Figura 6, sendo
considerados apenas o perfil tubular circular e nucleo de concreto sem o emprego de
armadura longitudinal. O perfil tubular utilizado, Tubo 323,8 x 10,0, é fabricado em aco
ASTM A501 Grau A, com resisténcia ao escoamento (f,,) igual a 25 kN/cm? e mddulo de
elasticidade longitudinal (E,) igual a 20.000 kN/cm?. O concreto se enquadra na classe
de resisténcia C25, possuindo resisténcia caracteristica a compressao (f.;) igual a 2,5

kN/cm? e mddulo de elasticidade longitudinal (E.) igual a 2.380 kN/cm?.

_—— Tubo
; 323,8x10,0

N X
. ~—fy 25 MPa

Y
Figura 6 — Propriedades da secdo transversal do pilar misto preenchido

As propriedades fisicas e geométricas da secao do pilar misto sdo agrupadas na Tabela

1, com base nas dimensdes indicadas na Figura 6.

Arigidez a flexdo efetiva da secdo transversal pode ser determinada a partir da Equacao

13, adotando, de forma conservadora, E; ..q = 0,4 E..

(EDef =Eq-1,+0,6-(0,4-E.) I, (13)
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Tabela 1 — Propriedades fisicas e geométricas da segdo transversal do pilar misto

Simbolo Parametro Valor Unidade
D Diametro externo do tubo 32,38 cm
d; Diametro interno do tubo 30,38 cm
t Espessura do tubo 1,00 cm
A, Areadeaco (dotubo) 98,60 cm?
I, Momento de inércia do ago (eixos x e y) 12.147 cm?
A, Area de concreto (do nucleo) 724,88 cm?
I, Momento de inércia do concreto (eixos x e y) 41.814 cm?
(ED¢s Rigidez a flexdo efetiva da se¢do transversal 2,668 -108 kN :-cm?

A partir do valor obtido para a rigidez a flexao efetiva, é possivel calcular os valores de
forga critica de flambagem. Dessa forma, o comprimento efetivo do pilar misto, com a
secdo transversal e as propriedades mecanicas indicadas, pode variar entre 100 cm e
450 cm, aproximadamente, para respeitar o intervalo de esbeltez relativa considerado

anteriormente.

Uma vez definidas as propriedades fisicas e geométricas da secdo, é possivel aplicar as
equacoes propostas pelas normas técnicas para determinac¢ao da forga axial resistente

de calculo do pilar misto.

4.1 Calculo segundo ABNT NBR 8800:2008

A forca axial de compressao resistente de cdlculo a plastificacdo total de pilares mistos
preenchidos é calculada empregando a Equacdo 5, seguindo os critérios da ABNT NBR
8800:2008. O valor de Np,; rq ndo varia com a alteragdo da esbeltez do pilar nesse caso,

pois a norma brasileira ndo aborda modelos de confinamento.

O fator de contribuicdo do perfil de a¢o é calculado a partir da Equacgdo 14. A norma

brasileira recomenda que seu valor seja superior a 0,2 e inferior a 0,9.
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_ fyd Ag

o)
Ny ra

02<6<0,9 (14)

Os valores obtidos para a forca axial de compressao resistente de cdlculo a plastificacao
total e o fator de contribuicdo do perfil de aco sdo indicados na Tabela 2. O fator de

contribuigdo respeita o intervalo admitido pela norma brasileira.

Tabela 2 — Parametros do pilar misto calculados a partir da ABNT NBR 8800:2008

Simbolo Parametro Valor Unidade
Ny ra Forga axial resistente de calculo a plastificagdo total  3.470,6 kN
1) Fator de contribui¢do do perfil de agco 0,65 -

Determinada a forca de plastificacdo total da se¢do e o fator de contribuicao do perfil
de aco, os valores do fator de redugao da resisténcia podem ser calculados conforme a
Equacgdo 15, tendo em vista que a esbeltez reduzida ndo ultrapassa 0,5. Para valores de
Ay entre 0,1 e 0,5, o fator de redugao y varia entre 1,0 e 0,9, ou seja, ha uma redugdo

da capacidade resistente de no maximo 10%.

¥ = 0,658(%°) (15)

A forga axial de compressao resistente de cdlculo (Ngy4) do pilar misto preenchido é
determinada conforme a Equagdo 16, sendo o produto entre o fator de redugdo (y) e a

forca axial de compressdo resistente de célculo a plastificagdo total (Np; gq)-

Nra = X " Npyra (16)

A variacdo da forga axial de compressao resistente de cdlculo do pilar misto preenchido
em funcdo da esbeltez reduzida, determinada segundo a norma brasileira, é indicada na
Figura 7. O menor valor obtido para a forga resistente foi de 3125,8 kN, relacionado ao

indice de esbeltez reduzido de 0,5.
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Figura 7 — Variacao de Ngg determinada a partir da norma brasileira em fungao da
esbeltez reduzida

4.2 Calculo segundo EN 1994-1-1 (Eurocode 4)

As formulas propostas pelo Eurocode 4 para determinacao da forca axial de compressao
resistente de calculo a plastificacdo total dos pilares mistos preenchidos foi apresentada
nas Equacgdes 6 e 7. Como o pilar misto proposto atende aos requisitos de perfil tubular
circular, o efeito do confinamento pode ser considerado e aplicada a Equacdo 7 para o
calculo de Ny rq. Para a excentricidade de carregamento nula, a variagdo dos
coeficientes de confinamento é definida conforme as Equagdes 9 e 10 e a Figura 3.
Considerando a excentricidade e a relagdo e/d variando até o valor limite de 0,1, esses

coeficientes sdo definidos segundo as Equagdes 11 e 12 e Figuras 4 e 5.

Os procedimentos para calculo do fator de contribuicdo do perfil de aco (), do fator de
reducdo (y) e da forga axial de compressao resistente de cdlculo (Ng,4) sdo os mesmos
apresentados na secdo anterior, nas Equagdes 15, 16 e 17, uma vez que sao similares

nas duas normas.

A variacao da forga axial de compressao resistente de calculo do pilar misto preenchido
em funcdo da esbeltez reduzida, determinada segundo a norma europeia, é indicada na
Figura 8. Nesse caso, foi desconsiderada a excentricidade da forca (e = 0), logo os

coeficientes de confinamento sdo 1, =14, € e = Neo- O Menor valor obtido para a
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forca resistente segundo esses cdlculos foi de 3184,1 kN, relacionado ao maior valor de

esbeltez reduzida (0,5).

430000

4700,00 1
4500,00 T
4300,00 T
(kN) 4100,00 +
3900,00 +
3700,00 +
3500,00 +

330000 +

3100,00 t t } }

Figura 8 — Variacdo de Ngg obtida a partir da norma europeia (e = 0)

Caso seja considerada a excentricidade da forga, os valores obtidos para forga axial
resistente de cdlculo serdo menores. Quanto maior a relagdo e/d, menor é o valor de
Ng4. Dessa forma, na Figura 9 sdo apresentadas quatro curvas de variagdo de Ny, para
relacdo e/d de 0,02, 0,04, 0,06 e 0,08. Observa-se que quando e/d atinge o valor limite
de 0,1, a Equacdo 7 recai na Equacdo 6 e o efeito de confinamento ndo contribui para a
capacidade resistente do pilar misto preenchido.
—o—e/d=0,02 ——e/d=0,04 —e—e/d=0,06 e/d =0,08
4700,00
4500,00 +
4300,00 +
4100,00 +
3900,00 +
3700,00 +
3500,00 +

3300,00 +

3100,00

Figura 9 — Variagao de Nrq obtida a partir da norma europeia (e # 0)
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4.3 Discussao sobre a andlise comparativa

As curvas de variagdo da forga axial de compressdo resistente de cdlculo (Ngg4)
determinadas nessa secao sdo agrupadas no grafico da Figura 10. Em geral, observa-se
que quanto maior a relagdo e/d, menor é o efeito do confinamento do concreto e
menor é a forca resistente proporcionada pelo pilar segundo o modelo proposto pelo
Eurocode 4. Além disso, é possivel notar que o calculo da forga resistente do pilar misto
a partir da ABNT NBR 8800:2008 é mais conservador para todos os valores de esbeltez
relativa, uma vez que o efeito do confinamento do concreto nao é previsto nas diretrizes
da norma brasileira. Mesmo nos casos em que a excentricidade da forga foi considerada,
a forca resistente determinada de acordo com a norma europeia foi maior em relacdo a
obtida conforme metodologia da norma brasileira. Apesar disso, quando a esbeltez
relativa assume o valor limite de 0,5 para aplicacdo do modelo de confinamento, a

variacdo notada é pouco significante, menor que 2%.
¢ P g ’ q

——2=0 ——e/d=002 —e—e/d=0,04 —e—e/d=0,06 e/d =0,08 —e—NBR 8800
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3700,00 +
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3300,00 +

3100,00

o

Figura 10 — Variacdo de Ngg segundo as normas ABNT NBR 8800:2008 e Eurocode 4

A variacdo percentual da forca resistente determinada a partir das duas normas é
indicada na Tabela 3, em que foram considerados dez valores de esbeltez relativa,
enqguanto a diferenca percentual foi calculada em relagdo aos valores obtidos a partir da

norma brasileira. Verifica-se que a consideragdo do modelo de confinamento gera
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contribuigdo significativa na capacidade de pilares curtos, chegando a uma variagao de
26% em pilares com esbeltez relativa de 0,1. Contudo, a viabilidade de pilares com
esbeltez tdo reduzida é questiondvel no caso de edificios, uma vez que podem

apresentar pouca eficiéncia em termos de aproveitamento de material e de espaco.

Tabela 3 — Variacdo percentual de Nrq conforme ABNT NBR 8800:2008 e Eurocode 4

3 ABNT NBR 8000:2008 Eurocode 4

Nrd (kN) Nrd (kN) A (%)
0,10 3456,09 4356,05 26,0%
0,15 3438,06 4106,67 19,5%
0,20 3412,96 3885,11 13,8%
0,25 3380,97 3692,01 9,2%
0,30 3342,28 3527,58 5,5%
0,35 3297,13 3391,68 2,9%
0,40 3245,78 3283,77 1,2%
0,45 3188,55 3202,97 0,5%
0,50 3125,79 3184,08 1,9%

4.4 Resultados experimentais obtidos por Schneider (1998)

A capacidade resistente de pilares mistos preenchidos foi testada experimentalmente
por Schneider (1998), considerando tubos de aco com forma circular, retangular e
guadrada. Na avaliacdao dos pilares mistos com tubo circular, foi constatada influéncia
do confinamento do concreto nos modelos com menor esbeltez. As propriedades desses

modelos, denominados C1, C2 e C3, sdo indicadas na Tabela 4.

Tabela 4 — Propriedades dos pilares mistos preenchidos com tubo circular

D t (El)eff L fy fc
Modelo D/t L/D A
cm cm kN - cm? cm MPa MPa
C1 14 0,30 46,67 8,17 - 10° 4,3 6,05 285 28,18 0,184
C2 14 0,65 21,54 1,43 - 107 4,3 6,05 313 23,81 0,172
C3 14 0,68 20,59 1,49 - 107 4,4 6,20 537 28,18 0,220

Fonte: Adaptado de Schneider (1998)
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No grafico da Figura 11 sdo indicados os valores de forgas ultimas, obtidas
experimentalmente para os modelos C1, C2 e C3, e as respectivas forgas resistentes
estimadas a partir dos procedimentos normativos do Eurocode 4 e ABNT NBR

8800:2008.

3000
2500
2000
1500
1000

500

0
C1 (A0 =0,18) C2 (A0 =0,17) C3 (A0 =0,22)

Valores experimentais Eurocode 4 ABNT NBR 8800:2008
Figura 11 — Comparacgdo entre os valores experimentais e estimados da resisténcia

Com base nos resultados acima (Figura 11), nota-se que a estimativa da capacidade
resistente proposta pelo Eurocode 4 é menos conservadora que a ABNT NBR 8800:2008,
no caso dos pilares mistos testados com 1 < 0,22. Devido ao efeito do confinamento,

houve variagao de até 21%, comparando-se as estimativas das duas normas.

4.5 Discussao final

Apesar do efeito de confinamento ser notdvel apenas nos casos de pilares mistos curtos,
e com perfil tubular com forma circular, eventualmente as préximas revisdes da atual
norma brasileira de dimensionamento de estruturas mistas poderao apresentar modelo
de confinamento voltado para pilares mistos preenchidos, de forma semelhante ao que
é feito na norma europeia. Isso se justifica pelos estudos experimentais realizados nas
ultimas décadas, como o trabalho de Schneider (1998), que comprovam a contribuicdo
do efeito de confinamento na capacidade resistente de pilares preenchidos curtos, e
pela iniciativa de normas internacionais adotarem modelos especificos para esse
parametro. No geral, a consideracdo do modelo de confinamento do concreto pode
contribuir para uma melhor representacdo da capacidade resistente dos pilares mistos

curtos.
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5 Conclusao

Nesse trabalho foi apresentado um estudo sobre o efeito de confinamento do concreto
em pilares mistos com se¢do transversal tubular de ago preenchida com concreto.
Foram verificadas as especificacdes normativas da ABNT NBR 8800:2008 e do Eurocode
4 nesse contexto, e foi desenvolvido o dimensionamento de um pilar misto preenchido
com geometria varidvel segundo as duas metodologias. A forca axial resistente de
compressdo de cdlculo foi determinada considerando variagao do indice de esbeltez

reduzido do pilar entre 0,1 e 0,5.

O modelo de confinamento proposto pelo Eurocode 4 é valido para pilares mistos com
perfil tubular circular preenchido com concreto, que possua esbeltez relativa menor ou
igual a 0,5 e relagdo entre a excentricidade da forca e o didametro do tubo menor ou igual
a 0,1. A norma brasileira ABNT NBR 8800:2008, ao contrdrio da norma europeia, ndao
sugere modelos especificos para consideracdo do confinamento do concreto. Foi
observado que a estimativa da for¢a de compressao resistente de calculo pelo Eurocode
4 é menos conservadora que pela NBR 8800, uma vez que a contribuicdo do
confinamento é considerada na capacidade resistente do pilar misto dimensionado
segundo a norma europeia. Houve variacdo de até 26% no valor da forca resistente
estimada segundo as duas metodologias, embora o efeito de confinamento tenha
apresentado maior contribuicdo na capacidade resistente de pilares curtos, com valores
reduzidos de indice de esbeltez relativo. Nesse contexto, resultados experimentais
obtidos por Schneider (1998) também mostraram que a estimativa a partir do Eurocode

4 é menos conservadora que a alcancada pela norma brasileira.

Dessa forma, sugere-se que, para as proximas revisdes da norma brasileira de
dimensionamento de estruturas mistas de aco e concreto, sejam realizadas novas
discussdes sobre a possibilidade de incluir um modelo de confinamento voltado para
pilares mistos preenchidos, semelhante a norma europeia. Isso possibilitara a estimativa
de esforcos resistentes maiores, mesmo que ligeiramente, uma vez que o efeito de
confinamento do concreto nos pilares mistos preenchidos tem sido observado
experimentalmente em diversos estudos nas ultimas décadas e poderia ser considerado

no dimensionamento estrutural desses pilares.
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Resumo

As plataformas maritimas fixas tornam-se economicamente invidveis quando a sua fase de
produgdo se esgota ou mesmo quando seus custos de operagdo e manutengdo excedem o
retorno correspondente. Além disso, plataformas envelhecidas que operaram por varias
décadas representam elevado risco ambiental e precisam ser descomissionadas. Tendo em
mente os altos custos para o processo de descomissionamento, de maneira a cumprir o
licenciamento ambiental, a reutilizacdo das jaquetas como subestrutura para implantacado de
torres edlicas se converte em uma excelente alternativa. Deste modo, este trabalho de pesquisa
objetiva avaliar a possibilidade de reutilizagdo de uma plataforma brasileira tipica (jaquetas),
com base no estudo do comportamento estrutural do modelo sem o convés, submetido a novas
condigdes de operagdo. Para tal foi desenvolvido um modelo numérico, via emprego do Método
dos Elementos Finitos (MEF), com base no uso do programa SACS. Os resultados obtidos ao
longo do estudo apontam para o fato de que a jaqueta investigada ndo atende aos critérios de
projeto para dar suporte a torres edlicas de 10 MW.

Palavras-chave: plataforma offshore fixa, descomissionamento, comportamento estrutural.

Abstract

Fixed marine platforms become economically unfeasible when their production phase is
exhausted or even when their operating and maintenance costs exceed the corresponding
return. In addition, aging platforms that have operated for several decades represent a high
environmental risk and need to be decommissioned. Having in mind the high costs for the
decommissioning process, in order to comply with environmental licensing, the reuse of jackets
as a substructure for the implementation of wind towers becomes an excellent alternative. This
way, this research work aims to evaluate the possibility of reusing a typical Brazilian platform
(jackets), based on the evaluation of the structural behaviour of the model without the deck,
when subjected to new operating conditions. For this purpose, a numerical model was
developed, using the Finite Element Method (MEF), based on the use of the SACS program. The
results obtained throughout the study point out to the fact that the investigated jacket does not
meet the design criteria to support 10 MW wind towers.

Keywords: fixed offshore platform, decommissioning, structural behaviour.

* autor correspondente



1 Introducgao

A industria edlica de energia renovavel offshore é uma das que mais cresce, provando
ser uma das fontes de energia renovdveis mais eficazes, com o potencial de
desempenhar um papel importante na mitigacdo da crise energética que o planeta esta
enfrentando (IEA, 2019). A Escdcia se destacou como lider mundial no avango da energia
edlica, tanto em terra como no mar, tendo instalado cerca de 9000 MW até o ano 2018,
conseguindo com isso reduzir sua dependéncia de combustiveis fésseis (Wikipedia,
2020). A Europa de modo geral e notadamente a Alemanha vem fazendo grandes
aportes financeiros para esta industria, a qual comec¢ou subvencionada, mas que a essa
altura ja se tornou autossustentdvel (Simas et al., 2013). No continente americano, o
Brasil tem investido (financiado) em torres edlicas terrestres, ao passo que até o
momento, de acordo com Trapp (2009), ndo existem instalacdes de torres edlicas
offshore. Na realidade, existem somente alguns estudos neste sentido (torres edlicas
offshore) que, todavia, ndo tém se demonstrado vidveis sob o ponto de vista de

financiamento (Silva et al., 2019).

O numero de instalagdes de torres de ago edlicas terrestres (“onshore”) tem crescido
substancialmente, pois este custo em campos terrestres apresenta-se mais reduzido.
Contudo, ressalta-se que as maiores dificuldades residem no transporte (terrestre)
dessas torres, que tem sido limitado as torres edlicas com dimensdes pouco maiores
que as torres de 5 MW. Deste modo, espera-se um crescimento no nimero de campos

offshore nos préximos anos no planeta; e, particularmente, no Brasil.

A atividade de descomissionamento de plataformas offshore fixa consiste em um
processo recente na industria brasileira, e a sua regulagdo, todavia, encontra-se em
desenvolvimento, o que provoca a ndao unanimidade entre diferentes setores da
industria e, consequentemente, gera grandes incertezas econdémicas acerca dos custos
de descomissionamento (Quissanga, 2018). Assim sendo, investigam-se alternativas
para proporcionar novas func¢des as plataformas existentes fora de operacao. A possivel
reutilizacdo das plataformas (jaqueta) offshore como subestrutura para base de torre de
energia edlica permite diminuir consideravelmente os custos de descomissionamento,

gerando ainda uma nova fonte de investimento (Costa, 2018).
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Cabe ressaltar que, em seu trabalho de pesquisa, Barros (Barros et al., 2017) destaca as
excelentes condigdes edlicas da costa brasileira, principalmente da regidao Nordeste,
associadas a velocidades médias anuais de ventos 50 m acima do nivel médio dos mares,
onde a velocidade maxima é de aproximadamente 9 m/s, o que corresponde a
aproximadamente 10,3 m/s a 150 m de altura acima do nivel médio dos mares,
significando que em todos os pontos da costa que apresentam média de velocidade
acima de 7,85 m/s tém-se para 150 m de altura uma média acima dos 9 m/s, sendo estes
valores considerados excepcionais para a instalacdo de torres edlicas. Isto significa que
toda a costa nordeste de Jodo Pessoa/PB até Sdo Luis/MA estd incluida nesta regido.
Outras regides do Brasil, como o trecho entre Sergipe/PI e a Bahia/BA nas proximidades
de Salvador, todo o estado do Rio de Janeiro/RJ e quase toda a regido sul do pais seriam

igualmente adequadas (Amarante et al., 2001).

Outro fator relevante diz respeito ao fato de que no Brasil, atualmente, se encontram
em operacdo 150 plataformas offshore onde, de acordo com a ANP (Agéncia Nacional
do Petréleo), 54% destas estdo operando ha mais de 25 anos. Destas, 74 plataformas
fixas estdo programadas para descomissionamento nos proximos anos (Quissanga,

2018).

Deste modo, o presente trabalho de pesquisa tem por objetivo avaliar o comportamento
do sistema estrutural de uma plataforma offshore fixa (jaqueta) tipica brasileira (Figura
1), com o convés removido, submetida ao carregamento oriundo de uma torre eélica de
10 MW e as novas condicOes de operacdo, sem a necessidade de um grande reforco que

torne sem sentido o seu reaproveitamento.

Nocele] T

R\
(b) Jaqueta - torre
Figura 1 - Modelo estrutural da jaqueta com torre edlica offshore (Quissanga, 2018).
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1.1 Motivagao

Segundo Luczynsky (2002), as razes para o descomissionamento ou abandono de um
campo de producdo dependem de varios fatores. Basicamente, esses fatores podem ser
separados em trés ramos: (a) econdmico (como produgdo nao econOmica e
sazonalidade), (b) técnico (que trata da alocacdo e exaustibilidade das reservas de
petréleo) (c) politico (caracterizado pelas diretrizes de politicas energéticas e o impacto
ambiental do descomissionamento). Assim sendo, de acordo com Viterbo (2008), o atual
cenario energético mundial vem passando por grandes alteracdes nos ultimos anos com
a busca da reducdo da dependéncia energética de combustiveis fosseis. Além da
instabilidade econémica proveniente da escassez em um futuro préximo, o impacto
ambiental com consequente instabilidade politica com a¢des militares a nivel mundial é
parte dos fatores que levam os governos/industrias a empreenderem em ac¢des efetivas

em busca de novas fontes energéticas.

Considerando-se razdes de custo extremamente alto acerca do descomissionamento,
remocao e do impacto ambiental provocado pelas formas convencionais de geragdo de
energia, busca-se fomentar a reutilizacdo das instalacdes offshore e a utilizacdo de
fontes de energia renovaveis. Deste modo, uma das alteracdes no cenario energético
mundial diz respeito a revisdo de algumas das regulamentagdes nacionais e
internacionais adotadas ha cerca de 40 anos, além da flexibilizacdo nas abordagens,
resultando na sugestao da remocgao imediata e total de estruturas com peso de até 4000
tf (P = 4000 tf) e profundidade inferior a 100 m (h = 100 m). Em aguas mais profundas,
se permite a remoc¢ado apenas das partes superiores acima da superficie do mar até 55
m de profundidade (h = 55 m), deixando o restante da estrutura no lugar (intacta). Essa
abordagem considera a possibilidade de reutilizacdo das plataformas offshore

descomissionada parcialmente para outros fins (Barros et al., 2017).

1.2 Objetivos

O objetivo deste trabalho de pesquisa consiste no estudo do comportamento estrutural
de plataformas sem o convés (jaquetas), submetidas aos carregamentos de torres de
energia edlicas de 10 MW, com base no emprego do Método dos Elementos Finitos
(MEF), via uso do programa SACS V12.0 (SACS, 2019). Para tal, sdo efetuadas analises

numeéricas para avaliacdo da resisténcia e estabilidade da estrutura, de tal forma que os
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requisitos de funcionalidade e seguranca sejam garantidos, quando submetida ao
carregamento ambiental (horizontal) e da referida torre edlica (vertical), considerando-
se critérios de projeto definidos em normas utilizadas correntemente para analise de
estruturas offshore (APl RP 2A, 2014; APl RP 2A-WSD, 2015; DNVGL-0S-C101, 2015;
DNVGL-0S-C201, 2015).

2 Modelo estrutural investigado

O modelo estrutural investigado corresponde a uma plataforma offshore fixa que
contempla inicialmente a jaqueta, fundacdes, convés e condutores (Figura 2). A
estrutura é composta basicamente por um sistema de perfis tubulares em aco ASTM-
A36, perfis do tipo “I” e “C”. A jaqueta possui uma altura de 26 m (h = 26 m), quatro
mesas horizontais em quatro planos distintos, com a area inferior de 19,94 m?, superior
de 12,40m? e com duas mesas intermediarias. Os planos semi verticais e as mesas sdo
contraventadas por diagonais de sec¢des tubulares. Em relagdo ao aco empregado no
projeto, a resisténcia ao escoamento é de 248 MPa (f, = 248 MPa), mdédulo de
elasticidade de 2,0x10° MPa (E = 2,0x10°> MPa), coeficiente de Poisson 0,3 (v=0,3) e
densidade de 7,85 t/m3 (p = 7,85 t/m3). O convés foi limitado em uma capacidade de
carga da ordem de 2000 tf (Pconv = 2000 tf), configurando-se compativel ao peso de uma

torre de energia edlica de 10 MW (Quissanga, 2018).

El. +26,00 m

El. +22,80 m
\ El. +20,50 m

(a) Modelo estrutural com convés. (b) Modelo estrutural da jaqueta sem o convés.
Figura 2 - Modelo estrutural investigado (Visdo geral).
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A Tabela 1 apresenta as especificagcdes das propriedades geométricas dos elementos
estruturais que configuram o suporte (jaqueta) da torre. Destaca-se que a estrutura
possui quatro pernas principais inclinadas a 1/8 com didmetro externo de 863,6 mm (Dep
= 863,6 mm) e contraventamentos com didmetro de 508 mm (Dec = 508 mm). Além
disso, as estacas de aco com secdo circular de didametro 762 mm (Dee = 762 mm) estdo

situadas no interior das pernas.

Tabela 1 - Especificacdes dos elementos (perfis) utilizados na jaqueta.

Grupos Aco Didmetros (mm) Espessuras (mm)  Areas (cm?)
Pernas (PN8) A36 863,60 28,60 750.24
Condutor (CT6) A36 762,00 25,40 587,78
DiagV (DV6) A36 558,00 21,45 361,57
DiagH (DH9) A36 586,40 20,50 400,57
Mesas (MS5) A36 609,60 21,85 361,50
DV (DV2) A36 406,40 21,00 254,26
Estacas (ES8) A36 762,00 38,10 866,47

Conforme referido no paragrafo anterior, as estacas (Figura 3) sdo constituidas por
elementos de secdo transversal menor quando comparadas com as pernas das
estruturas, cravadas no solo a uma profundidade média de 28,10m (hest = 28,10 m),
utilizadas essencialmente para transmitir os esforcos provenientes da plataforma

(jaqueta) para camadas mais profundas do solo.

Secdo transversal da estaca

Secdo transversal da perna

Grout

807,40 mm

(a) Estaca, perna e grout (b) Geometria do grout
Figura 3 - Secao composta da perna da jaqueta.

3 Modelagem numérica do sistema estrutural

A simulacdo numérica da estrutura (Figura 4) foi desenvolvida com base no uso de
técnicas usuais de modelagem, via emprego do Método dos Elementos Finitos (MEF),
com o auxilio do programa SACS V12.0 (SACS, 2019). Os membros que compdem a

estrutura foram simulados através das linhas de centro, com base no uso de elementos
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de podrtico espacial, respeitando a recomendacdo de afastamento entre os elementos
soldados “gap” (APl RP 2A-WSD, 2015), com offsets nos nés, de modo a classificar
corretamente a geometria conforme os tipos de juntas estruturais. Os elementos
utilizados sdo do tipo uniaxial, compostos por dois nds, sendo que cada nd possui seis
graus de liberdade: trés translacdes e trés rotacdes em relacdo aos eixos X, Y e Z,
respectivamente. O modelo estrutural da plataforma (jaqueta) em estudo foi
discretizado com base no emprego de 363 elementos finitos de pértico espacial, 472 nds
(juntas estruturais), perfazendo um total de 2832 graus de liberdade. O detalhe da

geometria do modelo numérico é apresentado na Figura 4.

-

= am - -

(a) Modelo numérico da jaqueta: sistema global (b) Detalhe A: junta estrutural tipica
Figura 4 - Modelo em elementos finitos da jaqueta investigada.

3.1 Peso préprio modelado

O peso préprio modelado (“PPM”’) dos elementos estruturais da jaqueta (pernas, mesas
e diagonais) e da torre (pas, rotor e nacelle) foi gerado automaticamente pelo programa
SACS V12.0 (SACS, 2019) a partir de suas caracteristicas geométricas e do peso especifico
fornecido ao programa (y = 78,5 kN/m3). No modelo estrutural, os dois carregamentos

basicos (da jaqueta e da torre) foram nomeados pela sigla “PPM”.

A torre é composta por elementos tubulares divididos em 10 sec¢des, com espessura
constante em cada secdo. O didmetro externo varia linearmente de 8,30 m na parte
inferior (h = Om) a 5,5m no topo (h = 115,63m). A turbina edlica contempla trés pas,
onde o rotor possui didmetro e massa de 178,30 m e 227.962 kg, respectivamente, ao

passo que o diametro e altura do cubo sdo iguais a 5,60 m e 119,0 m, respetivamente.
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As massas da torre e da nacelle sao de 628.442 kg e 446.036 kg, respectivamente. Vale
destacar que este tipo de turbina edlica (Bak et al., 2013), sdo escolhidas para campos

offshore, pois ao serem muito grandes, causam problemas no processo de transporte.

Tendo em mente a simplificacdo do modelo numérico em elementos finitos, a torre
edlica de 10 MW situada no topo da unidade ndo foi efetivamente modelada. Assim
sendo, conforme mencionado no item 3, foi considerada na analise do carregamento
provocado pela torre edlica de 10 MW, atuando pontualmente, na dire¢do vertical,
sobre os quatro nds no topo da jaqueta em estudo, com relacdo a direcdo global Z
(Figura 5). Com relagao ao “PPM” considera-se um fator de contingéncia de 1,15 (Cc
=1,15) a fim de cobrir incertezas em relacdo ao peso de conexdes, soldas e eventuais
incertezas por razdes de equivocos fornecidos pelos fornecedores de equipamentos.

Este fator por sua vez, também é considerado nas combina¢des de cargas.

O carregamento de empuxo foi calculado via emprego do programa SACS V12.0 (SACS,
2019), com base no volume dos elementos submersos e na caracteristica destes serem

ou ndo inundados. Deste modo, o valor do carregamento de empuxo foi determinado

como sendo da ordem de 6611,96 kN.

1
1

11652,99 kN| [1652,99 kN|

(b) Jaqueta sob carregamento da torre
(vista de perfil 3D)

(a) Jaqueta sob carregamento da torre

(vista 3D).
Figura 5 - Jaqueta da plataforma sob carregamento da torre edlica offshore.
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Em seguida, as Tabelas 2 e 3, apresentam algumas das caracteristicas do ambiente
marinho; tais como a profundidade, desde o mudline a superficie (lamina d’agua), a
densidade da agua e os pesos proprios modelados na estrutura. Também consta na

tabela o centro geométrico do sistema estrutural investigado.

Tabela 2 - Descricdo do ambiente marinho.

Gravidade  Profundidade da agua  Elevagdo mudline Densidade da agua
Dire¢do (m) (m) (t/m3)
2 16 -16 1,028

Tabela 3 - Peso préprio modelado da estrutura “PPM” (Dead).

Profundidade Peso da Peso da torre Peso proprio I
. . . Centro geomeétrico
da agua jagueta edlica total
(mm) (kN) (kN) (kN) X(cm) Y(cm) Z(cm)
16000,00 3069,58 6611,96 9681,54 -35,0 15,0 -210,0

3.2 Sobrecargas de projeto

Com referéncia as sobrecargas (“SCARGA”), foram consideradas as recomendac¢des da
secdo 3 (Loads and Load Effects) da norma DNVGL-0S-C201 (DNVGL, 2015), conforme a
Tabela 4, que recomenda a utilizacdo de uma carga distribuida sobre a superficie do
topside (deck). Desta maneira, foi aplicado um carregamento distribuido sobre toda a
area livre do topo da jaqueta correspondente a 4 kN/m? (SC = 4 kN/m2), mesmo com o
topside removido, para maior seguranga. Contudo, por razdes de seguranca, levou-se
em consideracdo, também, o carregamento basico “EQUIP”, que representa os

equipamentos utilizados na condi¢ao de operagao.

Tabela 4 - Carregamentos varidveis (sobrecarga) no topo da jaqueta.

Projeto local Dimen. primario Dimen. global
Area . Ca.rgal Carga Fator de carga Fator de
distribuida pontual (distribuida) carga

(kN/m?) (kN) (pontual)
Areas de armazenamento q 1,5¢q 1 1
Area entre equipamentos 5 5 f --
Passarelas e escadas 4 4 f --
Passarelas/escadas: inspecdo 3 3 f --

Dimen.: Dimensionamento.
q: carga avaliada para cada caso; f = min {1; (0,5+3/VA)}; A: drea carregada em m?.
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3.3 Carregamentos de onda e corrente

Considerou-se o impacto das for¢as de onda no modelo em trés dire¢des (0°, 45°e 90°),
utilizando a formulacdo de Morison (Recommendations of the Committee for Waterfront
Structures Harbours and Waterways, 2012), Equagao 1, que considera a soma de uma
forga resultante das pressdes hidrodinamicas com intensidade proporcional a
aceleracdo da massa fluida (forgas inerciais) e uma forga de origem viscosa proporcional
a velocidade das particulas fluidas (forcas de arrasto). Para tal, os coeficientes
hidrodinamicos adotados sdo 1,05 para o coeficiente de arrasto (Cq4 =1,05) e 1,20 para o
coeficiente de inércia (Cm =1,20). A Tabela 5 apresenta a descricdo da onda e corrente,
na direcdo de 0°, 45° e de 90°, de modos a considerar os casos de carga respectivamente.
O eixo X global do modelo corresponde a dire¢ao 0° e o eixo Y global corresponde a

direcdo 90°.
F=Cng|u|u+Cm%D2pu (1)
p: massa especifica do fluido (kg/m?3);
D: didametro do membro;
u: velocidade das particulas fluidas devido as ondas no centro da secao;
u: aceleracdo das particulas fluidas devido as ondas no centro da secao;
Cm: coeficiente de inércia;
Cq: coeficiente de arrasto.

Tabela 5 - Descri¢ao das cargas de onda e corrente.

. Condicao Carga Incidéncia
Caso Tipo
. N Onda Corrente (m/s) da onda
da de  Sjtuacdo - - -
Altura Periodo Velocidade Velocidade
onda onda estrutural ) (Grau)
(m) (s) superficie fundo
OPEO Operacao 5,90 9 1,35 0,48 0
50
E a 1
OPE45 Stoke Operagcao 5,90 9 ,35 0,48 45
OPESO Operagao 5,90 9 1,35 0,48 90

OPEO, OPE45 e OPE90: onda e corrente em operacdo nas direcdes 0°, 45° e 90°.
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3.4 Carregamentos de vento

As acOes de vento foram calculadas com base na velocidade basica de 25,7 m/s (v = 25,7
m/s), tomada a 10 m (hy = 10,0 m), acima da lamina d'adgua. Vale ressaltar que a maré
total de projeto tomada de acordo com a DNVGL-0OS-C201 (DNVGL, 2015), para a
determinagdo da lamina d'agua foi de 7,25 m (hmp= 7,25 m). Deste modo, o nivel d'agua
para a aplicacao das cargas de onda e corrente foi determinado com base no somatério

da linha d'dgua e da maré total, resultando em 17,25 m (hia= 17,25 m).

Em seguida, com base no emprego da Equacdo 2, retirada da norma API (APl RP 2A-
WSD, 2015), calculou-se a forga de arrasto (F). Ressaltando que o coeficiente de forma
utilizado para o tipo de estrutura em questao é igual a 1 (Cs= 1), tal como orienta a API
RP 2A WSD (API RP 2A-WSD, 2015).

o pV2CA
2

(2)

F: forca de arrasto (kN);

p: densidade do ar (kg/m3);

V: velocidade do vento (m/s);

C;: fator de forma;

A: drea projetada na dire¢3o do vento (m?).

Os carregamentos relativos ao vento, que atuam sobre as areas de obstruc¢ao do sistema
estrutural em operacdo, nas diversas direcoes, sdo apresentados na Tabela 6. A seguir é
apresentado na Tabela 7 o resumo dos carregamentos basicos utilizados na andlise,
assim como o somatdrio global das cargas. Os momentos resultantes sdo calculados
tomando-se como origem das coordenadas do modelo o ponto (0,0,0).

Tabela 6 - Descricdo das cargas de vento nas trés direcoes.

Carga Direcdo Condicao Juntas (acima da lamina d'agua) Cargas (kN)

VOPEO 0° Operacao A11-A2-A6-A15-A17-A01-A02-A06-A15 58,40
VOPE45 45° Operagdao A11-A2-A6-A15-A17-A41-A42-A46-A15 41,30
VOPESO 90° Operacao  A02-A04-A05-A07-A02-A09-A05-A01 39

VOPEO, VOPE45 e VOPE90: vento em operacdo nas dire¢des 0°, 45° e 90°.
A: identificacdo das juntas da jaqueta acima da lamina d’agua.
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Tabela 7 - Somatdrio global das cargas.

Carregamento  FX (kN) FY (kN) FZ(kN) MX(kNm) MY (kNm) MZ (kNm)
PPM 0 0 9681,54 8288,70 17851,20 0
SCARGA 0 0 953,14  1121,50 980,85 0
EQPM 0 0 804,30 2240 1617,9 0
VOPEO -58,40 0 0 0 -1050,5 174,90
VOPE45 -41,30 -41,30 0 -1042,80 748,22 -423,67
VOPE90 0 -39,30 0 709,56 0 0

PPM: peso préprio modelado dos elementos estruturais (jaqueta e torre).
SCARGA: sobrecargas de projeto.
EQPM: cargas de equipamentos dispostos sobre a estrutura.

3.5 Combinag6es de carregamentos

A Tabela 8 apresenta as combinacGes de carregamentos utilizadas nas analises, para as
condi¢des ambientais de operagdo. Vale recordar que no presente trabalho de pesquisa
foi considerado Método das Tensdes Admissiveis (ASD - Allowable Stress Design, WSD -
Working Stress Design), pois até o presente momento, a pratica corrente de projeto de
jaguetas segue principalmente estes critérios (APl RP 2A, 2014). Deste modo, objetivou-
se avaliar o sistema estrutural por meio da comparagao entre as cargas atuantes
(respectivo valor nominal) e as resistentes dos materiais minorada pelo fator de
seguranca. Em seguida, apresenta-se na Tabela 9 o somatdrio global das combinag¢des
de carregamentos utilizadas na investigacao. Os momentos resultantes sao calculados
tomando-se como base o ponto (0,0,0) do modelo.

Tabela 8 - Combinag¢des de carregamentos utilizadas nas analises.

Operagéo' _ Fator de Combinacodes
Carregamentos Direcbes dos contingéncia 0° 450 900
considerados Carregamento

Peso Préprio Z 1,20 1,20 1,20

PPM Peso Préprio X 1,15 0,065 0,055 -
Peso Préprio Y -- 0,056 0,077
Eq. Operagao Z 1,20 1,20 1,20

EQPM Eq. Operagao X 1,15 0,065 0,055 --
Eq. Operagao Y -- 0,056 0,077

Sobrecarga Z 1,05 1,05 1,05

SCARGA Sobrecarga X 1,15 0,06 0,05 -
Sobrecarga Y -- 0,05 0,07
VOPER Vento X 115 1,00 0,71 1,00
Vento Y -- 0,71 0,71
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Tabela 9 - Somatdrio das combinagdes de carregamentos.

Carregamento FX FY FZ MX MY MZ

combinado (kN) (kN) (kN) (kNm) (kNm) (kNm)
OPEO -4858,10 16,20 13997,90 45550,20 8798,15 998,50
OPE45 -4032,40 -4001,90 14569,40 43214,70 989524  3777,12
OPE90 17,70  -4894,20 14580 43904,40 7969,10  5244,90
AX0 -7522,30 20,40  1002,70 20701,60 575,84  4978,76
AX45 -5766,90 -5695,70 10784,50 21947,50 3608,65 5416,71

OPEO, OPE45 e OPE90: onda e corrente em operacdo nas dire¢des 0°, 45° e 90°.
AXO e AX45: axial nas direcdes 0° e 450,

4 Resultados da analise estrutural

Os resultados da andlise numérica do modelo estrutural investigado foram obtidos
tendo em mente os critérios baseados nas tensGes em servico, com o auxilio das
recomendacdes APl (APl RP 2A, 2014; API RP 2A-WSD, 2015), pois se trata de um dos
codigos mais relevantes e especificos para projetos de estruturas offshore do tipo
jaqueta. Desse modo, ao longo das anadlises foi utilizado o “Unity Check” (UC), que
consiste de um comando especifico do software SACS V12.0 (SACS, 2019), utilizado para
a verificacdo dos elementos estruturais, de acordo com as disposi¢cdes das normas de
projeto de estruturas de ago, e que permite o cdlculo dos valores das tensdes maximas
e determinacdo das secGes criticas ao longo de cada elemento. Os procedimentos
utilizados permitem verificar as tensdes e os critérios de colapso hidrostatico das
subestruturas, com base na norma de projeto APl RP 2A (API, 2014), além de analisar a
tensdo critica nas secdes dos elementos estruturais, com base no uso de diferentes

perfis de aco (Ruiz, 2015). Em seguida, a Equacdo 3 apresenta a formulacdo do “Unity

Check” (UC).
DR,
> 3
= 20 (3)

Rn: resisténcia nominal do elemento estrutural;
Q: esforcos agindo sobre o elemento, resultante das diversas acdes sobre a estrutura;
y/®: fator de seguranga (Fs) que engloba minoragdo de resisténcias e majoragao de

agoes.

O lado esquerdo da Equacdo 3, representa a resisténcia nominal dividida por um fator

de seguranca (Fs) e o lado direito representa o carregamento em servico. Para tal,

213



considerou-se a resisténcia ao escoamento da estrutura como resisténcia nominal,

tendo em conta a formulagao conforme a Equacgao 4.

1, F,
fSFadsz_J; ou Fadmzﬁ (4)

f,/Fs: tensdo admissivel (Fagm);

f: tensdo eldstica computada com a carga de servico total atuando sobre a estrutura.

4.1 Resultados da andlise e verificagao das tensoes

A partir da avaliagdo dos resultados das andlises numéricas realizadas via uso do
software SACS V12.0 (SACS, 2019), Figura 6, torna-se possivel verificar por intermédio
dos “Unity Checks” (razGes de tensbes), que a jaqueta suporta os carregamentos
impostos, pois foi verificado que os valores das tensGes atuantes sdo inferiores as
tensdes admissiveis das barras da estrutura (UC < 1). Deste modo, os membros e as
juntas da jaqueta atendem aos critérios de projeto, baseados nos valores das tensées
em servico, indicando que a estrutura é adequada para suportar as diferentes cargas,
especialmente a torre edlica de 10 MW. Vale ressaltar, também, que apds a analise
global da estrutura, foram analisados os elementos mais solicitados, sendo que os
mesmos estdo localizados na regido inferior da jagueta (mesa inferior, diagonal
horizontal e diagonal semi vertical). O elemento submetido ao esforco maximo (DH12)

possui secao tubular com 609,60 mm de diametro e 21,85 mm de espessura, Figura 6.
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Em seguida, apresenta-se o calculo dos parametros Unity Check (AISC, 2016), com base

na avaliagcdo do elemento mais solicitado (elemento DH12: ver Figura 6 e Tabela 10).

Tabela 10 - Valores das tensdes mdaximas (calculo de “Unity Check” no WSD).

TensOes atuantes  Tensdes admissiveis Identificacdo da Tensao
fa =69,48 MPa F.=247,16 MPa Tensdo axial
foy = 32,75 MPa Foy = 327,66 MPa Tensdo de flexdao em torno de Y
fn, = 186,10 MPa Fv. = 327,66 MPa Tensdo de flexdo em torno de Z
fuy =9,20 MPa Fvw = 189,29 MPa Tensdo de cisalhamento no eixo Y
fv.= 80,04 MPa Fv.=174,33 MPa Tensao de cisalhamento no eixo Z
fe=32,46 MPa F. = 488,27 MPa Tensdo de flambagem de Euler
fa fby bz - o ~
UC=—+—+— UC = 0,95 Verificacdo para compressao
Fa l:‘by sz
fy
UC = F_y UC = 0,10 Verificagdo para flexdao simples em torno do (diregdo Y)
by
f
UC = Fb—z UC = 0,57 Verificagdo para flexdao simples em torno do (diregdo 2)
bz
fa e
UC = F UC = 0,14 Verificacdo para flambagem de Euler
e
foy T . .
UC=—=— UC=0,05 Verificagdo para cisalhamento em relagdo (eixo Y)
vy
f
UC = FV—Z UC = 0,46 Verificacdo para cisalhamento (direcdo Z)
VZ

Os membros que apresentaram UC mais elevadas (proximos da unidade) podem ser

observados na Tabela 11, com base na AISC (AISC, 2016) e na API (API RP 2A, 2014).

Tabela 11 - Tens®es maximas por grupo de elementos estruturais.

Membro Carga Unity Tensdo aplicada (kN/mm?2) Tens&o admissivel (kN/mm?)
critico Check Fa Foy Foz Fa Foy Fb:
BHO3 COPEO 0,85 -54,27 18,18 241,87 247,96 -327,72 -327,72
BSV4 COPEO 0,74 187,07 -18,85 7,69 248 -297,3 -297,3

DH23 COPEO 0,66 -63,53 13,16 151,7 247,46 -325,33 -325,33
DH12 COPE45 0,95 -79,48 20,75 239,1 247,16 -327,66 -327,66
BH15 COPE45 0,76 -70,61 -14,31 -182,01 247,33 326,37 326,37
BSv6 COPE45 0,87 -138,03 -36,77 -26,23 203,24 -336,51 -336,51
PSP4  COPE45 0,61 63,9 -17,23 181,64 248 -326,37 -326,37

BHO3, BSV4, DH23, DH12, BH15, BSV6 e PSP4: identificacdo de membros na Figura 6.
COPE: combinac3o de carga em operac3o nas direcdes 0°, 45%e 90°,
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Deste modo, cabe destacar o fato de que como nenhum elemento apresentou razdes

de tensdes (“Unity Check”) acima de 1, pode-se considerar que os membros que

compdem a estrutura (jaqueta) apresentam comportamento estrutural satisfatorio.

4.2 Verificagao das tensdes de puncionamento

Nesta investigacdo, além do enfoque referente as analises dos esforcos nas pernas

(chords), mesas e diagonais (braces), considerou-se também a verificagdo de

puncionamento das ligacOes entre as mesmas. Para tal, utilizou-se o critério de projeto

das tensdes atuantes e admissiveis da norma de projeto da APl (APl RP 2A-WSD, 2015).

A seguir, a Tabela 12, apresenta os resultados referentes as juntas estruturais com maior

razdo de tensdo de puncionamento encontradas ao longo do estudo.

Tabela 12 - Juntas com maiores razdes de tensdao de puncionamento.

Modelo oin Braco Braco “Unity Check” de Carregamento
estrutural vertical  horizontal puncionamento combinado
Joe P15 DH12 0,84 OPE45
Joe P16 BH15 0,89 OPEA45
Jaqueta J06 BSV6 - 0,78 OPEO
J04 - BHO3 0,84 OPE45
J04 - DH23 0,70 OPEO
JOo9 BVvO3 - 0,56 OPESO

4.3 Verificagao da capacidade de carga das estacas

O valor capacidade de carga das estacas foi calculado com base os critérios da API RP 2A

(capitulo 6) (APl RP 2A, 2014). Esta capacidade de carga (da estaca) é dada pelo atrito

lateral mais resisténcia de ponta, conforme apresentada na APl RP 2A (Equacdo 6.4.1-

1), e apresentada em seguida na Equacao 5.
Q=QS+Qp=fAs+qu
f =k pstg(6) para solos cohesivos (fmax = 114,80 kPa);

g =po Ng para solos cohesivos (gmsx = 12 MPa);

k: coeficiente de pressao lateral (k = 1);
po: Pressdo efetiva (adotada como o peso do solo no ponto de interesse);
6: angulo de atrito entre solo e estaca (6 = @+5°, adotado 35°);

Ng: Fator de capacidade da ponta (50 para areia densa).
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Com base na variacdo da capacidade de carga lateral da estaca de 762 mm (dest = 762
mm) de diametro, e em func¢do da profundidade em areia média com penetragdo de
28,10 m, realizou-se a integracdo da drea para a obtencdo da capacidade de carga total,
realizando o somatdrio do carregamento de atrito lateral (Qs) com resisténcia da ponta
(Qp), totalizando em uma capacidade de carga a compressao de 13694,28 kN (Q. =
13694,28 kN), com um carregamento de tra¢dao de 6721,54 kN (Q:= 6721,54 kN). Na
Figura 7, verifica-se que as estacas EST6 e EST2, possuem razdo de tensdo (“Unity
Checks”), acima da unidade (Unity Check > 1,0), indicando, portanto, que as mesmas se
encontram sobrecarregadas. Em seguida, os resultados em termos de fator de

seguranca (Fs) das estacas isoladamente sdo apresentados na Tabela 13.

M
A f’i r‘."‘l
ATl
Ne )/

Figura 7a - Deslocamentos: 0° e 45° Figura 7b - Elementos sobrecarregados
Figura 7 - Jaqueta sob a a¢do dos carregamentos de projeto.

Tabela 13 - Resultados em termos de fator de seguranca (Fs) das estacas.

Capacidade Capacidade Carga Fs para

Estaca Membro decargaa de cargaa atuante compressdo Resultado
compressdo (kN) tracdo (kN)  (kN) (Fs>2)
EST1 MO015 3951,02 3,47 Atende
EST2 MO027 6979,9 1,96 Nao atende
EST3 MO019 2147,89 6,38 Atende
EST4 M023 4228,65 3,24 Atende
13694,28 6721,54

ESTS MO017 5436,83 2,52 Atende
EST6 MO062 7089,63 1,93 N3o atende
EST7 MO025 738,34 18,55 Atende
EST8 M021 1745,16 7,85 Atende
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Com base nas andlises realizadas, foi verificado que o carregamento maximo produzido
pela jaqueta-torre na condi¢ao operacional foi de 7089,63 kN. O fator de seguranca (Fs)
para condicdo operacional é igual a 2, e o carregamento resistente da estaca para o tipo
de jaqueta com a torre edlica instalada é de 13694,28 kN, portanto, o valor
correspondente da verificacdo ao “Unity Check”, em condi¢do de operacao, consiste na
razdao dos carregamentos multiplicado pelo fator de seguranga (“Unity Check” =
14179,26/13694,28). Assim sendo, conclui-se que duas das oito estacas da jaqueta
submetida ao carregamento da torre edlica de 10 MW encontram-se sobrecarregadas,

pois apresentaram razdes de tensdes (“Unity Check”) acima de 1.

4.4 Verificagdo dos valores dos deslocamentos

Realizou-se a verificacdo dos valores dos deslocamentos, com base a DNVGL-0S-C101
(DNVG-0S-101L, 2015), para o estado limite de servico (WSD - Working Stress Design).
A Tabela 14 mostra os limites das deflexdes do topo da jaqueta tomados como
referéncias (DNVG-0S-101L, 2015). Em seguida, sdo apresentados os deslocamentos
maximos (Tabela 15) encontradas ao longo do estudo por intermédio do relatério do

programa SACS V12.0 (SACS, 2019), com base o estado limite de servico (WSD).

Tabela 14 - Valores limites para as deflexdes.

Condicao Limite para 6max Limite para 62

Vigas de convés L/200 L/300
Vigas de convés que suportam acabamento

L/2 L
guebradico ou divisdrias ndo flexiveis /250 /350

L: comprimento do vao em cm.
Omax: deslocamento maximo. &max = 861 + 62 - 860; 61 = deslocamento devido as cargas
permanentes; 62 = deslocamento devido as cargas variadveis; 60 = pré-deformacao.

Tabela 15 - Deslocamento maximos dos nds (juntas) da estrutura.

Carga Diregao X DiregaoY Diregao Z
combinada Junta Deflexdo (cm) Junta Deflexdo (cm) Junta Deflexdo (cm)
OPE45 1042 20,23 J042 8,32 J041 -0,20
OPEO J043 16,98 J042 7,51 J039 -0,81
OPEA45 J048 19,87 JO56 8,25 J034 -2,05
OPEA45 JO54 16,96 1034 7,48 J036 -0,67

Verificando-se que a maxima deflexdo obtida foi de 18,92 cm, localizada no né D (Figura
7), e o comprimento do elemento associado de 800 cm, pode-se concluir com base nesta
formulagdo [6max/Lv < L/200] que a verificacdo da deflexdo ndo é satisfatoria [Omax =

18,92 cm > 8jim = 4 cm].
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5 Conclusoes

As analises desenvolvidas no ambito deste trabalho de pesquisa apresentam como
objetivo principal a avaliagdao acerca da viabilidade de reutilizagdo de uma plataforma
brasileira tipica (jaquetas), com base no estudo do comportamento estrutural do
modelo, quando submetida a novas condi¢ées de operagdo, em fungdo das ag¢des
oriundas de uma torre edlica. Deste modo, ao longo do estudo foi considerada uma
plataforma, sem o convés, sujeita ao carregamento de uma torre edlica de 10 MW.
Assim sendo, foi realizada a andlise estrutural de resisténcia de cada um dos membros
da plataforma em estudo, em condi¢dao de operagao, levando-se em conta todos os

parametros recomendados por normas correntes de projeto deste tipo de estrutura.

Na anadlise da jaqueta investigada foi feita a verificacdo da estrutura para suportar os
carregamentos provenientes da torre edlica de 10 MW, ondas do mar, correntes e a¢ao
do vento. Destaca-se que, inicialmente, os resultados das andlises demonstram um
comportamento estrutural adequado dos membros da jaqueta (barras do modelo), com
valores do “Unity Check” inferiores a unidade, com valor maximo da razdo de tensdo
igual a 0,95 (UC = 0,95). Por outro lado, os valores das deflexdes maximas do sistema
ndo atendem o limite de projeto, mediante emprego da norma DNVGL-OS-C101 (DNVG-
0S-101L, 2015), no que se refere a analise das cargas combinadas, de acordo com os
diferentes parametros de projeto [6max = 18,92 cm > 8iim = 4 cm]. Ressalta-se que foi feita
uma tentativa de solucionar este problema (deflexdes maximas) mediante o
estaiamento da estrutura, com base no uso de cabos para a estabilizacdo da jaqueta,
assim como utilizando elementos de contraventamento mais rigidos, porém sem
sucesso, devido a excessiva flexibilidade destes elementos, além do fato de que o

problema de tensdes excessivas sobre as fundagcdes nao foi resolvido.

Finalmente, a partir dos resultados encontrados ao longo do desenvolvimento deste
trabalho de pesquisa, mediante avaliacdo estrutural da jaqueta submetida ao
carregamento da torre edlica, foi verificado, também, que ao serem consideradas as
cargas atuantes sobre as fundagdes, duas estacas atingiram valores de razoes de tensdes
superiores a unidade (“Unity Check” > 1), e deste modo o sistema investigado ndo

atende aos critérios de projeto para dar suporte a torres edlicas de 10 MW.
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Numerical study of a modified stub-girder floor system

Resumo

Este estudo tem por objetivo avaliar o comportamento estrutural do vigamento de piso tipo
Stub-Girder, modificado para melhor aproveitamento dos perfis em sua fabricacdo. O estudo é
baseado em formulag¢des nao lineares fisicas por meio do método dos elementos finitos (MEF),
com uso do software ANSYS. Para calibrar o modelo numérico, foram utilizados dados de ensaios
em escala real disponiveis na literatura. Uma andlise paramétrica foi realizada utilizando
diversos tipos de perfis disponiveis no mercado brasileiro para que o sistema stub-girder
modificado pudesse ser avaliado no que diz respeito a resisténcia e rigidez, mostrando também
gue os modelos constitutivos adotados para o concreto mostram excelentes resultados.

Palavras-chave: Stub-Girder, Estruturas Mistas, ANSYS, constitutive models

Abstract

The purpose of the research reported in this paper is to evaluate the structural behavior of a
Stub-Girder floor system, modified to improve the use of steel profiles in its manufacturing
process. A numerical procedure is developed, based on nonlinear analysis through the use of
the finite element method (FEM), employing the software ANSYS. To calibrate the numerical
model, data from full-scale tests available in the literature were used. A parametric analysis was
performed using several types of profiles available in the Brazilian market so that the modified
stub-girder system could be evaluated regarding strength and stiffness, as well as demonstrating
excellent results in the constitutive models for concrete.

Keywords: Stub-Girder, Composite Structures, ANSYS, constitutive models
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1 Introducao

1.1 Consideragoes Iniciais e Objetivos

O projeto e a construcdo de estruturas mistas consistem na utilizacdo simultdnea das
capacidades do aco e do concreto de modo a resistir a esforgos de tragao e compressao,
respectivamente, de maneira que sejam aumentadas a resisténcia e a rigidez do sistema,
com gasto otimizado de materiais. Existem diversos sistemas que fazem uso dessas
vantagens, sendo alguns exemplos vigas mistas, pilares mistos, lajes mistas, trelicas

mistas e o sistema de piso tipo Stub-Girder.

Colaco (1972) prop0s o sistema misto de piso tipo Stub-Girder, que prové a integracao
mecanica e estrutural através de aberturas de alma. Além disso, esse sistema gera
economia de peso devido a combinacdo estrutural proposta entre os Stub-Girders e as
vigas transversais a eles. Ele pode ser classificado como hibrido entre uma viga de secao
| de alma cheia e uma viga tipo Vierendeel, sendo o banzo superior a laje de concreto
armado, o banzo inferior um perfil laminado de secdo H, e os stubs, formados por perfis
laminados de se¢do | que conectam os dois elementos (banzos superior e inferior) para
garantir a transferéncia de esforco cortante entre eles. O sistema é mostrado na Figura

1.

Este trabalho e a pesquisa associada a ele sdo mais um esforco no que tange a mostrar
as vantagens dos sistemas mistos, marcadamente o sistema de pisos Stub-Girder, que
foi modificado dando origem a proposta de um novo sistema de vigamentos por Heitor
(2017). Esse sistema reduz o peso da estrutura quando comparado as vigas mistas, além
de possuir altura total menor que a dos Stub-Girders tradicionais, sem perder a
vantagem de possuir aberturas inerentes a si que facilitam a instalacdo de servicos,
apesar de apresentar como limitacdo os grandes esforcos que ocorrem na regido dos

stubs externos.
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Figura 1 - Sistema de pisos Stub-Girder.
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Figura 2 - Sistema de pisos Stub-Girder.

O sistema proposto por Heitor (2017) é composto por diferentes secbes e cada uma

delas possui um modo de falha distinto. Por meio da integracdo das tensdes obtidas em

modelos numéricos preliminares, realizados no software ANSYS 15, concluiu-se que na

se¢do ‘a’, o sistema funciona como uma viga mista, na secao ‘b’ o sistema atua como os

stubs externos do sistema original e na secdo ‘c’ a laje estd submetida simultaneamente

a esforcos de compressao e flexdo e o banzo inferior a esforcos de tracdo e flexdo. O

sistema modificado é apresentado nas Figuras 3 e 4.

A— L.C.
Banzo superior — B Abertura C r
= Viga mista Stub )
A | \
B —' Banzo inferior c

Figura 3 - Sistema de pisos Stub-Girder modificado.
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Figura 4 - Sistema de pisos Stub-Girder modificado.

223

€

Secdo ¢
(Corte C-C)



Em projetos em que o sistema Stub-Girder modificado seja utilizado, é importante frisar
gue as vigas compostas pelo sistema atuam como apoio para as vigas VM2, que estao
posicionadas na abertura do sistema modificado (fazendo com que o limite de altura da

viga VM2 seja a altura dos stubs).

VM1 VM1
=
[0}
L]
= =
@ ‘ ?
vm2 VM2
Ht 1 H
L VM1 I VM1 !

Figura 5 - Layout de um pavimento com uso do sistema Stub-Girder modificado.

A viga VM2 é continua sobre 3 apoios e as vigas VM1 podem formar pérticos de liga¢des

semirrigidas ou continuas.

No presente trabalho, o sistema modificado proposto é estudado com maior
profundidade com o objetivo de proporcionar melhor entendimento do funcionamento
do sistema no que diz respeito a dois importantes aspectos de qualquer sistema
construtivo: resisténcia e rigidez. Nesse contexto, os pontos mais importantes a serem

tratados sao:

J A validacao dos modelos numéricos por meio do método dos elementos finitos
com uso do ANSYS 19 realizada em comparacdo com os resultados obtidos por Lam e

Hosain (1977), que realizou diversos ensaios em escala real.

. A avaliacdo da carga e o modo de ruina da estrutura por meio de modelos
numeéricos realizados no ANSYS 19, ja que essa versao possui novos modelos de material

para o concreto, que possibilitam melhores resultados.
2 Sistema de vigamentos de piso Stub-Girder

2.1 Consideragdes gerais

O sistema de vigamento de pisos Stub-Girder foi introduzido no mercado dos Estados
Unidos a partir de 1970. O nome desse sistema misto foi proposto pelo seu principal

desenvolvedor, Colaco (1972). O arranjo estrutural, que pode ser observado na Figura
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3, representa economia no peso do a¢o devido a eficiéncia do sistema misto bem como

a combinagao entre o projeto das vigas mistas e vigas Gerber.

Figura 6 - Sistema de vigamentos de piso tipo Stub-Girder (1984).

No Canada3, esse sistema foi tema de vdrias pesquisas, incluindo testes em escala real
gue resultaram em mudancas significativas em comparacdo ao conceito original. Essas
mudancas incluiram a altura dos perfis, acréscimo de enrijecedores nos stubs e reforco

na laje de concreto (1984).
2.2 Comportamento estrutural do Sistema Stub-Girder

O sistema de pisos Stub-Girder é basicamente um sistema de vigamento de pisos de
transferéncia de cargas gravitacionais. O sistema envolve conjuntos tipo Vierendeel, que
consistem num banzo inferior composto por um perfil de aco de se¢ao W e um banzo
superior composto pela laje de concreto. As ligacGes intermitentes sdo compostas
também por perfis de aco de se¢cdo W (que sdo chamados de stubs) conectados a ambos
os banzos com o objetivo de realizar a transferéncia de esforco cortante entre os dois
elementos. Vigas secundarias passam pelas aberturas e sdo conectadas também a
ambos os banzos. Idealmente, o sistema pode chegar a 12 metros de vao, com o sistema
de vigas secundarias chegando a vaos de 9 metros. O sistema é muito versatil,
particularmente no que diz respeito as vigas secunddrias, com a altura das vigas

variando de acordo com a configuragao estrutural e arquiteténica.

Estruturalmente, o sistema Stub-Girder utiliza vigas de piso continuas e rétulas sao
adicionadas proximas aos pontos de inflexdo para receber os vdos em balanco. As
regides de momento positivo sdo projetadas como vigas mistas em conjunto com a laje

de concreto, garantindo economia de material e aumento da rigidez.
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O Stub-Girder é analisado como uma viga Vierendeel, com a laje de concreto
trabalhando como um banzo superior comprimido, o perfil de ago inferior trabalhando

como um banzo inferior tracionado, e os stubs como painéis de cisalhamento.
2.3 Critérios de Projeto

Os critérios de projeto apresentados nesta secao foram preparados por Ritchie e Chien

(1984) baseados num estudo detalhado do sistema Stub-Girder por muitos anos.

As orientacOes para o projeto e construcdo do sistema cobrem consideracdes
sobre a laje de concreto; layout dos stubs e do banzo inferior; construcdo Gerber;
controle de altura e verificagOes para as vigas Gerber; propriedades estruturais do banzo
superior (laje de concreto reforcada); modelagem estrutural dos Stub-Girders para
andlise computacional; verificacdes das resisténcias dos elementos do Stub-Girder;
projeto de conectores de cisalhamento; verificacdes referentes a vibracdo de pisos e

verificagdes para os escoramentos na fase de concretagem.
2.4 Comportamento dos conectores de cisalhamento

Para que a a¢do mista ocorra propriamente, é necessario que o concreto e 0 a¢o se
deformem em conjunto, como um unico elemento, portanto, é necessario o uso dos
conectores de cisalhamento, que, possuindo resisténcia suficiente para tal, serdo
responsaveis pela transmissao dos esforcos cisalhantes na interface ago-concreto. O

indice 77; tem como fung¢do avaliar o grau de interagdo entre o concreto e 0 ago e é

determinado pela relagdo entre a se¢cdao de momento fletor maximo e a de momento

fletor nulo.

Nesse trabalho, o conector de cisalhamento utilizado nos modelos numéricos foi o tipo
perfobond, proposto inicialmente pela empresa Leonhardt, Andrd and Partners como
alternativa aos stud bolts, que apresentam baixa resisténcia a fadiga. Esse tipo de
conector é formado por uma chapa retangular com furos, que é soldada a viga metdlica

e embutido na laje de concreto.

Os furos sdo preenchidos por concreto e os cilindros formados sdo responsaveis por
resistir ao cisalhamento horizontal e impedem que a laje de concreto e a viga de aco se

desloquem verticalmente.
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Nos modelos numeéricos, a equagao utilizada para a resisténcia ultima dos conectores de
cisalhamento foi proposta por Oguejiofor e Hosain (1994, 1997) e é apresentada a

seguir:

Gu = 4,5hgctscfuc + 0»91Atrfyr + 3r31nd2\/ fuc (1)

onde hs representa a altura do perfobond; tsc sua espessura; fuc a resisténcia do
concreto a compressdo; Ay a area da armadura que passa pelos furos, caso exista; n
representa o numero de furos e d seu diametro e f,r a tensao limite de escoamento do

aco da armadura.
3 Modelo numérico

Nesta secdo, sdo apresentadas as informacdes pertinentes aos modelos numéricos
utilizados nesse trabalho. Sdo discutidos e utilizados trés modelos para valida¢do, com

dados experimentais obtidos por Lam e Hosain (1977).
3.1 Modelagem

O ANSYS Structural Mechanics é um software utilizado para auxiliar engenheiros e

pesquisadores na area de modelagem estrutural.

Para modelar a laje de concreto foram utilizados elementos sélidos SOLID186, presentes
na biblioteca de elementos do software ANSYS 19 (2018). O elemento SOLID186 permite

a modelagem tridimensional de sélidos.

Os perfis de aco foram criados com por meio de elementos de casca SHELL181, que sdo
posicionados nos planos médios das chapas que formam os perfis de aco. O elemento
SHELL181 é utilizado para modelagem de estruturas que possuem pequena a média

espessura.

No caso da simulacdo dos conectores de cisalhamento, foram utilizados elementos de
mola COMBIN39. Esses elementos possuem dois nds e no caso da analise, possuem
apenas um grau de liberdade: translacdo na direcdo Z, e recebem como informacao,
além do material utilizado, a curva carga-deslizamento, que pode ser nao-linear, e no
caso do modelo SGM-L, simulardo o comportamento dos conectores de cisalhamento
tipo perfobond e sua curva carga x deslizamento. A Figura 7 mostra a geometria do

elemento COMBIN39 e a curva carga x deslizamento que é usada como dado de entrada.
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Nao foram realizados ensaios do tipo push-out para obtencdo da curva carga-
deslizamento dos perfobonds, mas ha extensivos estudos a respeito de seu
comportamento. A curva supracitada foi obtida conforme a Equacdo 2, proposta por

Zheng et al. (2016).

V=t (0 <5 < 50 2
= < S <s < s,
1+(F)a-5)7?

onde s; é o deslizamento inicial, que possui valor igual a 0,2 mm para testes tipo push-

out de perfobonds, s, é o valor do deslizamento para a carga maxima atingida, 1, e
finalmente, s, € o deslizamento ultimo, que tem valor igual a s, em perfobonds sem
armaduras passando pelos furos e 2,5s, nos que possuem. A curva carga-deslizamento

obtida é mostrada na Figura 7.

Carga x deslizamento conforme Zheng et al.

Deslizamento (mm)

Figura 7 - Curva carga-deslizamento utilizada no modelo.
A carga maxima calculada foi de V, = 198,95 kN.

As armaduras sdo criadas com uso de dois tipos de elemento: MESH200 e REINF264. Os
elementos MESH200 s3do de uso tempordrio e apenas fazem parte do processo de
criacao dos elementos REINF264, ja que em suas versdes recentes, o ANSYS permite que

a armadura seja criada de forma independente.

Figura 8 - Elemento REINF264 (ANSYS, 2018).
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Os elementos REINF264 recebem como entrada de dados a tensdo limite de escoamento

do a¢o das armaduras e sua area.

O método utilizado para criacdo das armaduras foi o da malha independente, isto é, os
nos dos elementos que formam a armadura ndo dependem da malha da laje de
concreto. A criacdo das armaduras consiste em trés etapas: criacdo de linhas na posicao
das armaduras dentro dos elementos SOLID185; criagao dos elementos MESH200 com
as linhas criadas e uso do comando ereinf (2018), que automaticamente transforma os

elementos MESH200 em elementos REINF264.

O método da malha independente é de grande utilidade, ja que facilita a criacdo da

malha e a parametrizagao do modelo.

A Figura 9 apresenta o esquema do modelo numérico. Destaca-se que a distancia entre
as chapas das mesas dos perfis de aco é de tfs/2 + tfi/2, onde tfs é a espessura da mesa

do perfil superior e tfi a da inferior.

I

l i E ..:EE.. EERRESEEERLL
shell1§1 <—| '
Figura 9 — Esquema do modelo numérico.

A ligacao entre os perfis de aco foi utilizada interagao total para simular a ligacao
soldada, ou seja, os nds das mesas dos perfis nessa area tém os mesmos deslocamentos
nos eixos X, y e z. Na ligacdo entre o perfil de aco e a laje foi utilizada interacdo parcial,
logo, os deslocamentos dos nds da laje e do perfil sdo iguais nos eixos x e y e no eixo z

sdo utilizados os elementos COMBIN39 para simular o comportamento dos perfobonds.
3.2 Modelos constitutivos

Para as propriedades ndo-lineares do aco, independentemente da tensdo limite de
escoamento possuida, foi escolhido o modelo bilinear que obedece ao modelo de

escoamento de Hill (1983), em que ao ser atingida a tensdo limite de escoamento do
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material, ocorre o endurecimento isotrépico do mesmo, provocando um aumento
uniforme (relacionado ao coeficiente angular a, que para essa analise foi considerado
20 MPa) do tamanho da superficie de escoamento, resultando em um aumento do valor

da tensao.

A modelagem do concreto se deu com uso do modelo Drucker-Prager Concrete (1994).
Os modelos Drucker-Prager de superficie Unica geralmente ndao apresentam grandes
diferencas no comportamento a tracdo e compressao do concreto. Assim, esse modelo
utiliza duas superficies: a superficie de ruptura para o comportamento em tracdo e
tragao-compressao, que pode ser obtida conforme Drucker-Prager ou Rankine, e uma
superficie para o comportamento & compressdo, obtida conforme Drucker-Prager. E
importante frisar que a superficie para o comportamento a compressao é diferente da
utilizada para o comportamento em tracdo e tracdo-compressao, levando em conta a
plastificacdo do concreto, enquanto a primeira se refere ao amolecimento por tracdo e
tracdo-compressdo. A Figura 10 mostra o modelo composto pelas superficies de

Drucker-Prager para tragdo e compressao.

Figura 10 - Modelo composto pelas superficies de Drucker-Prager para tracdo e
compressao (2018).

No caso do presente trabalho, foram utilizadas apenas superficies de Drucker-Prager,
gue, além de apresentarem excelentes resultados, ndo causam tanta instabilidade na

obtencdo dos resultados, como ocorre quando a superficie de Rankine é utilizada.

A resisténcia a tracdo uniaxial do concreto, bem como o médulo de elasticidade e a
resisténcia a compressao biaxial foram obtidas no cddigo de modelagem do concreto

fib2010 (da Fédération Internationale du Béton) (2012).

As leis de endurecimento, amolecimento e dilatacdo (do inglés hardening, softening and

dilatation, ou HSD) regem o comportamento do material apds o processo de
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plastificagao ser iniciado. Estao disponiveis no ANSYS 19 quatro modelos distintos para

essas leis, sendo eles Exponential; Steel Reinforcement; Fracture Energy e Linear.

Apdbs analises preliminares, foi decidido que o modelo utilizado para as leis de
endurecimento, amolecimento e dilatacdo seria o Exponential. Esse modelo recebe
como dados de entrada a deformacgdo plastica a resisténcia axial a compressao, Kqpm;
deformagdo plastica na transigdo para o amolecimento exponencial, k., ; tensdo relativa
no inicio do endurecimento nao-linear, £1;; tensao relativa residual em k,, {2.,; tensao
relativa residual de compressdo, {.,; energia de fratura do modo |, G e tensdo residual

de tragdo, (2.

A energia de fratura foi calculada conforme Benincd (2019), que formulou uma equacao,
Equacdo 3, que gera uma curva em que o trecho exponencial € menor e o decaimento

nao é tao lento quanto quando utilizada a equacgao para energia de fratura presente no

cadigo fib2010.
__ RRely
Grt = ~ @ 3)

onde R; representa a resisténcia uniaxial a tragdo, L; é o comprimento caracteristico do
elemento que forma a laje de concreto e k¥ a deformacdo plastica quando a tensao

residual de tracao é atingida.
3.3 CondigOes de contorno

No caso do sistema proposto, as condi¢des de contorno sdo idénticas as de uma viga
biapoiada. Para tanto, a sua aplicacdo é feita utilizando-se o método Multipoint
Constraints (Rigid Surface Constraint), que consiste na criacdo de um né piloto ao qual

sdo ligados um né ou um conjunto de nds pelo Método master-slave.
3.4 Tipo de anadlise

A andlise estrutural ndo linear é feita pelo ANSYS 19 por meio da aplicacdo do método

Newton-Raphson. Foram consideradas apenas ndo-linearidades de material.
3.5 Validagao do modelo numérico

Lam e Hosain (1977) realizaram sete ensaios de flexdo em escala real (assim como no
modelo SGM-L, nesses ensaios a carga foi aplicada no centro da viga), nomeados SGC-1
a SGC-7. Para validagcdo do modelo numérico, foram simulados os ensaios SGC-5, SGC-6
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e SGC-7. Todos os modelos possuem 5 stubs de comprimento 305 mm e 4 aberturas de
comprimento 533,75 mm e armadura formada por 8 barras de 142,5 mm?. A interagdo

aco-concreto foi considerada completa, ou seja, sem deslizamento relativo.

As informagGes concernentes a geometria e material dos modelos SGC-5, SGC-6 e SGC-

7 sdo mostradas nas Tabela 1, 2 e 3.

Tabela 1 - Modelo SGC-5

SGC-5 Laje Stub Banzo inferior
Segdo 425,4 x101,6 S5x10 W6x15,5
L (mm) 3.660 305 3.660
fymesa (MPa) - 323,7 323,7
fyaima (MPa) - 336,3 336,3
fc(MPa) 30,18 - -
Cobrimento (mm) 19 - -

Tabela 2 - Modelo SGC-6

SGC-6 Laje Stub Banzo inferior
Secao 425,4x101,6 S$6x12,5 W6x15,5
L (mm) 3.660 305 3.660
fymesa (MPa) - 323,7 323,7
fyaima (MPa) - 336,3 336,3
f.(MPa) 31,01 - -
Cobrimento (mm) 19 - -

Tabela 3 - Modelo SGC-7

SGC-6 Laje Stub Banzo inferior
Segao 425,4x101,6 S8x18,4 W6x15,5
L (mm) 3.660 305 3.660
fymesa (MPa) - 323,7 323,7
fyaima (MPa) - 336,3 336,3
f.(MPa) 29,0 - -
Cobrimento (mm) 19 - -

As Figuras 11, 12 e 13 mostram as curvas carga-deslocamento dos ensaios em escala

real e dos modelos numéricos.
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Figura 11 - Curvas carga-deslocamento do modelo SGC-5.
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Figura 12 - Curvas carga-deslocamento do modelo SGC-6.
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Figura 13. Curvas carga-deslocamento do modelo SGC-7.

Como pode ser observado nas curvas obtidas por meio dos modelos numéricos, a
metodologia utilizada, incluindo elementos e modelos constitutivos, mostrou resultados
coerentes quando comparada aos ensaios em escala real, ja que as cargas maximas e as
curvas ascendentes ficaram préximas do comportamento obtido nos testes em escala
real. Deve-se salientar que o fato de nao haver queda nas curvas dos modelos numéricos
se deve ao tipo de modelo constitutivo adotado para o concreto, ja que o parametro de
tensdo relativa de compressao, (2., ndo pode ter valores que sejam muito baixos, o que
geraria problemas de convergéncia nos modelos. Além disso, no modelo SGC-7, a curva
carga x deslocamento do teste em escala real apresenta ndao apresenta ponto de pico
pois o ensaio foi finalizado de maneira brusca devido a sua montagem. Constata-se que
ha dificuldades na regido pds-pico tanto nos ensaios experimentais como numéricos,
algo ainda a ser pesquisado em futuros estudos, especialmente quanto a convergéncia

do procedimento numérico.
4 Analise paramétrica

Os sistemas modificados estudados sdo formados por dois stubs de comprimento igual
a 2520 mm que proporcionam uma abertura de 480 mm tendo em vista o vao total de

6.000 mm. O banzo superior é formado por laje macica de concreto armado, com
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espessura igual a 100 mm e largura efetiva, obtida conforme a CAN S16-10 (2010), igual

a 1.500 mm (1/4 do comprimento total). O banzo inferior tem comprimento igual a

2.360 mm.

480

120

2520

T

[

5
°
°
\

1820

1180
Figura 14 - Geometria do modelo numérico SGM-L (cotas em mm).

Figura 15 - Geometria do modelo numérico SGM-L.

Ap0ds a validagcdo do modelo numérico mostrada na secao anterior, foram realizadas

analises em 14 modelos, variando as secdes dos stubs mistos e da corda inferior. Em

todos os modelos, foram utilizados perfobonds com medidas 180 x 76,2 mm com dois

furos de didametro de 19 mm espacados a 80 mm. Além disso, a laje também é a mesma

em todos os modelos, possuindo largura efetiva igual a 1.500 mm e espessura igual a

100 mm, com armaduras minimas, calculadas conforme a NBR 6118:2014 — Projeto de

estruturas de concreto — procedimento. A Tabela 4 apresenta as informacdes dos

modelos humeéricos analisados.

Tabela 4 - Modelos analisados

Cod. Corda Stub Cod. Corda Stub
Inferior Inferior

SGM-01 W150x29,8 W250x17,3 SGM-08 W150x37,1 W250x17,3

SGM-02 W150x29,8 W250x22,3 SGM-09 W150x37,1 W250x22,3

Grupo SGM-03 W150x29,8 W250x25,3 Grupo SGM-10 W150x37,1 W250x25,3
1 SGM-04 W150x29,8 W250x28,4 5 SGM-11 W150x37,1 W250x28,4
SGM-05 W150x29,8 W250x32,7 SGM-12 W150x37,1 W250x32,7

SGM-06 W150x29,8 W250x38,5 SGM-13 W150x37,1 W250x38,5

SGM-07 W150x29,8 W250x44,8 SGM-14 W150x37,1 W250x44,8

A andlise ndo linear fisica foi realizada para os 14 modelos e, na fase de pos-

processamento, obtidos os graficos de forca aplicada versus deslocamento. A partir

desses graficos sdo estimadas das as cargas limites para cada modelo.
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Dos mesmos graficos podem ser retiradas importantes informacdes que auxiliardo no
entendimento do sistema no que diz respeito a analise nao linear fisica e ao projeto do
sistema por meio do método dos estados limites de acordo com a norma canadense

CAN-S16.

Os graficos condensados para os modelos dos Grupos 1 e 2 sdo apresentados nas Figuras

16 e 17.
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Figura 16 - Curvas carga-deslocamento do Grupo 1.
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Figura 17 - Curvas carga-deslocamento do Grupo 2.

ATabela 5 apresenta os valores obtidos para as cargas maximas obtidas para os modelos

analisados.
Tabela 5 - Cargas maximas atingidas pelos modelos numéricos
Grupo Modelo Pmax- ANSYS (kN) Grupo Modelo Pmax- ANSYS (kN)
SGM-01 153,8 SGM-08 155,6
SGM-02 187,0 SGM-09 187,6
SGM-03 206,5 SGM-10 206,0
Grupo 1 SGM-04 216,9 Grupo 2 SGM-11 229,0
SGM-05 263,2 SGM-12 259,1
SGM-06 282,2 SGM-13 259,7
SGM-07 270,3 SGM-14 295,9
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Como pode ser observado nos grupos 1 e 2, a mudanca da corda inferior ndo afetou os
resultados no que diz respeito a carga maxima. Isto porque, no caso dos perfis do grupo
1, a segdo critica em boa parte das se¢des foi o stub misto; logo, a mudanca da corda

inferior ndo afetou os valores da carga maxima de forma expressiva.

Por meio dos resultados obtidos, chegou-se a Equagdo 4, que mostra quando é valido
fazer a modificacdo da secdo da corda inferior caso o tipo de sec¢do para os stubs seja
mantido o mesmo. Se o fator F;,. for maior ou igual a 0,90, a carga maxima sera afetada

com a mudanca da sec¢do da corda inferior.

Fsbc = \/(FAbcl - FAch)2 + (Flbcl - Flbcz)2 = 0,90 (4)
onde:

F4pc1 € a relagdo entre as areas do stub e da corda inferior original; F4p., representa a
relagdo entre as areas do stub e da corda superior que substituira a original; Fj,., € a
relacdo entre os momentos de inércia (eixo forte) do stub e da corda inferior original e
Fipco representa a relagao entre os momentos de inércia (eixo forte) do stub e da corda

superior que substituird a original;
4.1 Laje de concreto

Com o modelo utilizado no ANSYS, pode-se observar o caminho das fissuras por meio
das deformacdes pldsticas equivalentes, porém, no caso dos modelos analisados, o
banzo superior, formado pela laje de concreto de largura efetiva de 1.500 mm e
espessura de 100 mm, nunca foi uma secdo critica. Em poucos modelos a tensao limite
de tracdo do concreto foi atingida. A Figura 18 mostra as tensGes longitudinais na base

da laje de concreto no modelo SGM-06 (fundo da laje).

¥ix
»
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Figura 18 - Tensdes longitudinais (MPa) na base da laje de concreto do modelo SGM-
06.
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E interessante observar que o centro da laje, regidio que representa a corda superior no
sistema stub-girder modificado, ndo atinge a tensao limite de tragdo, que no caso do
concreto utilizado (fe = 30 MPa), tem valor de 2,355 MPa. Isso pode se dever ao fato de
que, pela distribuicdo da carga aplicada que ocorre entre a laje de concreto e o perfil de
aco que forma o banzo inferior, quanto maiores os momentos de inércia dos perfis que

o formam, menos carga sera distribuida para a laje de concreto.
5 Consideragoes finais

No presente trabalho foi realizado um estudo sobre o comportamento estrutural do
sistema de vigamento de piso tipo stub-girder de geometria modificada. Apds a revisao
tedrica do sistema original, proposto por Colaco (1972), que apresenta limitacdes no
que diz respeito aos esforgos nos stubs externos mesmo com o uso de conectores de
cisalhamento, e a discussdao sobre a geometria do novo sistema, foi executada a
validacdo do modelo numérico, com uso do software ANSYS 19, em comparacdo com
dados experimentais obtidos por Lam e Hosain (1977). O comportamento pds-pico
instavel ndo foi adequadamente modelado, mas entende-se que este trecho é de dificil
reproducao experimental e numérica e de menor importancia para efeitos de estudos

paramétricos em regimes de utilizacdo até atingimento do colapso.

Apds validado o modelo, foi realizada uma analise paramétrica com 2 grupos de perfis,
gerando assim 14 modelos. Foram extraidas as cargas maximas atingidas por eles e
discutidas questdes como as se¢des criticas e tensdes obtidas para a laje de concreto
utilizando os modelos constitutivos mais recentes presentes no ANSYS 19, que
apresentaram excelentes resultados. A geometria do sistema modificado permite o uso
um nlimero maior de conectores de cisalhamento, ndo mais apresentando as limita¢des
do sistema original e mantendo a possibilidade de passagem de dutos, tubulacdes e
eletrocalhas. Além disso, foi obtida uma equacdo para avaliar a possibilidade de

mudanca do perfil que forma o banzo inferior sem que ocorra desperdicio de material.
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Numerical implementation of the behavior of steel structures under
action of thermal effects

Resumo

Este artigo concentra-se na andlise numérica do comportamento dos elementos estruturais
constituidos de aco sob efeitos da variacdo de temperatura. Para tanto, realiza-se
implementagGes computacionais em ambiente MATLAB®, fundamentadas nos procedimentos
numéricos de elementos finitos para elementos unidimensionais e bidimensionais. A avaliacdo
do desempenho térmico e mecanico das estruturas estudadas é realizada pelo cdédigo
desenvolvido, denominado de NASEN, utilizando o mddulo especifico de analise
termoestrutural. Desta forma, sdo analisados os problemas descritos pelos modelos lineares
com base nas teorias de elementos unidimensionais, de placa e da elasticidade, bem como os
modelos ndo lineares associados ao comportamento de estruturas de ago sob elevadas
temperaturas. Para aferigdo dos resultados numéricos obtidos sdo utilizadas solugdes analiticas,
simulagdes computacionais ou medi¢des experimentais disponiveis nas literaturas técnicas. Em
sintese, o programa desenvolvido mostra-se capaz que simular o comportamento fisico dos
problemas analisados, apresentando boa precisdo nos resultados.

Palavras-chave: método dos elementos finitos, cddigo computacional, estruturas de ago, efeitos
térmicos.

Abstract

This article aims at the numerical analysis of the behavior of structural steel elements under the
effects of temperature variation. For this, computational implementations are carried out in
MATLAB® environment, based on finite element numerical procedures for unidimensional and
bidimensional elements. The evaluation of the thermal and mechanical performance of the
studied structures is performed by the developed code, called NASEN, using the specific module
of thermo-structural analysis. Thus, the problems described by linear models are analyzed based
on theories of unidimensional elements, plate, and elasticity, as well as the nonlinear models
associated with the behavior of steel structures under high temperatures. To evaluate the
numerical results obtained, analytical solutions, computer simulations, or experimental
measurements available in the literature are used. In summary, the developed program is
capable of simulating the physical behavior of the analyzed problems, presenting good precision
in the results.

Keywords: finite element method, computational code, steel structures, thermal effects.
* autor correspondente



1 Introducao

Os elementos estruturais de ago sao frequentemente utilizados em sistemas estruturais
como mecanismos de suporte de carga, onde devem assegurar os requisitos minimos
de seguranca e capacidade resistente estabelecidos em projeto. Esses elementos, ao
longo da sua vida util, podem ser expostos a diferentes acdes e condi¢Ges adversas,
resultando em comportamentos e efeitos fisicos inesperados na concepc¢ao e andlise do
sistema estrutural. Dentre as a¢des de interesse da engenharia estrutural, destaca-se os
efeitos da variacdo de temperatura, presentes em diversas aplicacdes, como na analise
de estruturas em condi¢cdo de incéndio, juntas de dilatacdo, projetos mecanicos de
turbinas e motores a reacdo, processos industriais para tratamentos térmicos de pecas,

dentre outros.

Neste contexto, o ago quando exposto a elevados gradientes térmicos apresenta
reducdes em relacdo a resisténcia e a rigidez, associado a uma alta condutividade
térmica. Essas caracteristicas desse material resultam em comportamentos fisicos
complexos e altamente ndo lineares. Desta forma, o desenvolvimento de programas
computacionais é uma importante ferramenta da engenharia para compreender
adequadamente o comportamento desses elementos submetidos aos gradientes
térmicos. No Brasil, pode-se citar algumas pesquisas cientificas com objetivo do
desenvolvimento de cédigos numéricos para estudar a resposta das estruturas de aco
sob acdo do aumento de temperatura, conforme pode ser visto em Landesmann et al.
(2005), Caldas et al. (2014), Rigobello et al. (2014), Pierin et al. (2015) e Barros et al.
(2018).

Assim, as avaliagdes numéricas do comportamento das estruturas de ago sdo realizadas
pelos moédulos computacionais especificos de andlise termomecénica do programa
denominado NASEN (Numerical Analysis System for Engineering). As estruturas com
comportamentos lineares estudadas sdo simuladas com mdédulo NASEN/TSA (Thermal-
Structural Analysis), enquanto os elementos de aco em condicdo de incéndio, que
apresentam comportamento ndo linear, utilizam o médulo NASEN/TSA-FIRE (NEVES et

al., 2019; NEVES, 2019, 2020).
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2 Teoria fisica e procedimentos numéricos da condugao de calor

A conducdo de calor bidimensional ndo linear em meio sélido em regime transiente é
governada por uma equagado diferencial parcial, conforme representado a seguir na

Equacdo (1).

0T 04T oT
K(T))—+—{+Q—-p(T)C (T)—=0 1
Onde, T é a temperatura, Q ¢é a fonte de calor, Cp é o calor especifico, I é a massa

especifica e kK é a condutividade térmica do material isotropico. Se o operador
diferencial temporal for nulo, tem-se uma equag¢do em regime estaciondrio. A

temperatura no instante inicial é conhecida e igual a T, e o fluxo de calor normal é

escrito conforme Equacgao 2.
or  _
_ka_n:q+hef(T_Tf) (2)

Em que hyé um coeficiente de transferéncia de calor combinado de convecgdo-
radiagdo e T, é a temperatura do fluido, sendo, que na area de seguranga contra

incéndio, é definida como sendo a temperatura dos gases quentes do ambiente
incendiado. Usualmente, utiliza-se na modelagem do incéndio a curva de incéndio-
padrdo I1SO 834 (1999). A solucdo da equacdo de governo da difusdo de calor é
direcionada pelos procedimentos numéricos de elementos finitos de Galerkin (NEVES et

al., 2020). Realizando a discretizacao do espaco, chega-se na Equacao (3).

[T T} +[Kor )T} = {Fir) @)

Onde, T é o vetor de temperatura nodais e C; é a matriz de capacidade térmica. Além
disso, K,; é a matriz de capacitancia total e F,; é o vetor de forgas térmicas, onde

ambos sdo dados a seguir na Equacao (4):

(K J=[Ke ][RI+ R ]  {Raf={fof+{fef + 0 +{rs) (@)

Nota-se que a matriz de capacitancia total contempla a combinacdo dos efeitos da

condugdo (K? ), da convecgdo (H,) e da radiagdo (R7 ), enquanto, o vetor de termos
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independentes computa as a¢des da geragdo interna de calor (fQ ), dos fluxos prescritos

(f;), dos fluxos de calor combinado de convecgdo (h;) e de radiagdo (r,),

respectivamente. Por fim, a discretizacdo temporal é realizada com base nas
aproximacdes de diferencas finitas, resultando na temperatura em cada instante de

tempo, conforme Equacgao (5).

[%w[m J{T}Ml - ([it l_a-ay[k, ]]{T}n HA-O)Re) + @R, 6

Na Equagdo (5), o termo At é o passo de tempo e f é o parametro associado ao esquema

de discretizacdo no tempo, variando entre 0 a 1.

3 Aspectos matematicos-numéricos dos modelos estruturais

Nesta secdo sdo apresentadas as principais sentencas matematicas e caracteristicas dos
modelos estruturais sob acdo dos efeitos térmicos, considerando comportamentos

lineares e ndo lineares.
3.1 Comportamento linear de estruturas sujeitas a variagao de temperatura

A anadlise linear de estruturas é usualmente utilizada em investigacOes iniciais de
problemas fisicos, caracterizado pela hipétese de pequenos deslocamentos e,
comportamento elastico-linear do material (MARTHA, 2018). Sendo assim, a solucdao

fundamento de elementos finitos é dado pela Equacao (6).
[KI{A}={Fj+{Fo j+{Fu} (6)

Onde, F., F, e F, sdo, respectivamente, o vetor de forgas de contorno, de dominio

e dos efeitos de origem térmica, e A é o vetor de deslocamentos nodais. Além disso,

K é a matriz de rigidez da estrutura, conforme Equacéo (7).
[K]=[B'DBdQ (7)
Q

Na Equacdo (7), o termo B é denominado como matriz cinematica, que contém as

derivadas obtidas com base na relagdo deformagdo-deslocamento e D é a matriz

eldstica em funcao de parametros geométricos e do material. O médulo computacional

especifico para analise termoestrutural, NASEN/TSA, contempla analises de estruturas
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planas de elementos unidimensionais (viga, trelica e pdrtico), de placas e da elasticidade
sob acdo de cargas externas e os efeitos da variacao de temperatura. Na Tabela 1, sao
apresentados as principais sentencas matematicas e os componentes da matriz de

rigidez de cada modelo estrutural.

Tabela 1 — Caracteristicas e matrizes gerais dos modelos estruturais.

Elemento | Equagdo de Governo Matriz Cinemitica Matriz Eléstica
d du
Trelu';a dx( dxj B aNu,v D —EA
Teoria de d Bie = —8X ~trel
barra axial +d_( EAQAT., ) =
X
2 2
%( El ‘;—‘2’) +
Viga X X 2
Teoria de ) Bﬁgfr = {6 ;(2"9 :l D&:[:r =El
Euler d _
+d7[£ EaTybdy} =p,
i GKA[d—W—é’j =-p,
OX dx oN,
Viga dw ; oy Timo __
Teoria de GKA(& - 9) e Bli'g"ao _| o Dyiga =El +GkA
Timoshenko + ON,, -N,
0 do OX
—| El— + | EaTybdy |=0
i ax[ dx +Jy‘ oty y}
62NW,€X,HY
V2 (V2Dow) + - PV
Plac? ,[ Ea aZNWﬂxﬂy IPplaca = (t3/12) D
Teoria de +V —IATzdz =p, B placa =| — =7 D-D
Kirchhoff 1-v 7 oy stress
2
D, = Eh*/12(1-v?) 20 Nu.6,0,
| oxoy
N =
Elasticidade - — E [M EPT]
OX Dstress -7 2
Teoria da V16+b =0 oN 1-v
Elasticidade £=V.u B, = 0 (’;"y D = E [M EPD]
plana strain (1+ V)(l _ 2V)
eldstica- = D(a — &, ) oN,, ON,,
linear I ay 6—)(1_
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3.2 Comportamento nao linear de estruturas sob altas temperaturas

O modulo especifico, NASEN/TSA-FIRE, enquadra-se no contexto da andlise de
estruturas em condicdo de incéndio. As principais caracteristicas desse médulo é a
consideragao da ndo linearidade geométrica, da nao linearidade do material, dos efeitos
dos gradientes térmicos e das propriedades equivalentes em funcdo da temperatura.

A solucdo é direcionada pelo acoplamento unidirecional de processos numéricos, ou
seja, avalia-se a evolucdo da temperatura ao nivel da se¢do transversal e, em seguida,
computa-se os deslocamentos nodais da estrutura em cada passo de tempo (CALDAS,
2008; MAXIMIANO, 2018).

A discretizagdo da se¢do transversal tem como base os elementos finitos
bidimensionais, enquanto, o sistema mecanico é dividido em segmentos de barras
definidos por elementos do tipo viga-coluna com trés graus de liberdade (3 GL) por né
(duas translagdes e uma rotac¢do). A equacgao de rigidez incremental elementar é dada

pela Equacdo 8.
{df*} =[ K, +K, J{du} (8)

Na Equacdo (8), df°e du‘sdo, respectivamente, os vetores incrementais de forca e

deslocamento e, K, é a matriz de rigidez elastica-linear e K é denominada de matriz

geométrica, sendo desprezado o efeito do acoplamento entre a agao de flexdao e axial.
Para os elementos expostos ao fogo, a resisténcia e a rigidez dos elementos sao
reduzidas com aumento de temperatura, seguindo as prescricdes do EN 1993-1-2
(2005). As rigidezes equivalentes axial e flexional sdo computadas pelas integrais ao

nivel da secdo transversal, conforme posto na Equacdo (9).

EA=[E,dA El=[E,y’dA (9)
A A

Além disso, os procedimentos numéricos adotados para o tratamento dos efeitos

térmicos na estrutura, parte do principio de que o elemento viga-coluna seja totalmente

restringido em ambas as extremidades, definindo as for¢as nodais equivalentes atuantes

nos nds do elemento (LANDESMANN et al., 2005), conforme Figura 1.
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Esfor¢os de Engastamento Perfeito

Dilagdo Térmica

Figura 1 — Forcas de engastamento perfeito de origem térmico.

O vetor de engastamento perfeito, f, , € composto pelas contribui¢des resultantes dos

efeitos da expansdo térmica e de curvatura devida ao gradiente de temperatura da

sec¢do transversal, conforme mostra a Equagao (10).
P, = [ £,E,dA M, = [ 2,E,ydA (10)
A A

Onde ¢, representa o alongamento térmico do material em fungdo da temperatura,

sendo determinado conforme as recomendac¢ées da EN 1991-1-2 (2004). Ao fim, o vetor
térmico é adicionado ao vetor de forcas do sistema estrutural. Na Figura 2, apresenta-

se um esquema geral dos procedimentos numéricos implementados.

Leitura de Dados Preliminares Analise Estrutural Inicial em
para Simula¢io Temperatura Ambiente (20°C)

Inicio do Tncéndio

Ciclo Temporal |

t=Af:1, * Acoplamento Sequencial de Procedimentos Numéricos

Temperatura dos Gases do
Ambiente Aquecido

Atualizagdo dos Parimetros
—= | Termomecinicos em Fun¢io
da Temperatura

Determinagao do Campo Térmico
na Secio Transversal

|
| |Camp0 de Deslocamento da Estrutura |
1 I
|

Andlise Estrutural

|
|
____________________________ 3,

Fim da Simulacfo
Avaliacdo de Resultados

Figura 2 — Processo geral de solucdo do problema nao-linear termomecanico de
estruturas de aco em situacdo de incéndio.
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De forma geral, nos procedimentos adotados, nota-se que o programa é iniciado com
uma analise ndo linear preliminar em relagao a estrutura indeformada sujeita apenas as
solicitacdes externas em temperatura ambiente. Na ocorréncia do incéndio, para cada
intervalo de tempo, determina-se, o campo de temperatura obtido pelos métodos
computacionais avancados de calculo com base no MEF, atualiza-se as forcas
equivalentes associadas a rigidez e a resisténcia, e as propriedades termofisicas dos
materiais em funcdo da variacdo de temperatura. Por fim, é realizada a execucdo da

analise mecéanica do sistema estrutural.

4 Exemplos numéricos de aplicagao

A experimentagdo numérica é direcionada por cinco casos testes destinados ao
comportamento térmico e mecanico de elementos estruturais submetidos as a¢des
provenientes dos efeitos da variagdo de temperatura. Analisa-se estruturas com
comportamentos lineares descritos pelas teorias de elementos unifilares, de placa e da
elasticidade, bem como comportamentos nao-lineares caracterizados pelo
acoplamento unidirecional. Em cada sistema de solucdo existe um processo iterativo

para a convergéncia da resposta.

4.1 Viga apoiada com balango sujeita carga térmica transiente

Considere uma viga isostatica com um balanc¢o na extremidade direita sob acdo de uma
carga uniformemente distribuida e a presenca de uma carga de origem térmica, ambas

atuando em todo o comprimento da viga, conforme apresentado na Figura 3.

v ¢ = 560 kN/m A

T x ARAARRRRARALARARAARAL, pa :€6500C
lf S S 2 RE

el0e(cm) o 400m—+ 1,00m-

Figura 3 — Dimensdes e caracteristicas da viga apoiada com balango sob acdo da carga
distribuida e sob acdo da carga térmica linear variando ao longo do tempo.

Em termos de dados de entrada, adota-se mddulo de elasticidade longitudinal de 200

GPa, coeficiente de dilatacdo térmica igual a 0,00001°C*?, drea e momento de inercia da
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secdo transversal sdo iguais a 100 cm? e a 833,3 cm?, respectivamente, e o mddulo da
carga distribuida uniforme é 560 kN/m.

Nesse problema, adota-se o mdédulo térmico para conducdo de calor transiente, visando
determinar o perfil de temperatura. Adota-se, na simulagdao numérica, massa especifica
igual a 7200 kg/m3, condutividade térmica de 35,0 W/m°C e calor especifico de 440,5
J/kg°C. Em termos de condi¢do de contorno, prescreve-se um potencial genérico em
ambas as extremidades do dominio, ou seja, na borda inferior e superior adotam-se os
valores de temperatura iguais a 650°C e -300°C, respectivamente.

Inicialmente, determina-se o campo térmico em fungado do tempo decorrido, conforme
Figura 4. A solugdo parte de um incremento temporal inicial até atingir o tempo

caracteristico responsavel pelo equilibrio térmico t,, ou seja, a solugdo em regime

estacionario.

h (m)
0,05 0,03 0 0,03 0,05

Figura 4 — Campo de térmico para viga apoiada com extremidade em balanco.

Observe que quando a solugdo atinge o regime estaciondrio, tem-se uma variagao linear
entre a temperatura da face inferior e da face superior da viga. Para cada instante de
tempo t, associado a uma distribuicao de temperatura, existe uma resposta estrutural,

conforme Figura 5.
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Figura 5 — Deslocamento transversal da viga apoiada com balanco para niveis
temporais diferentes.

A solucdo analitica utilizada tem como base os métodos cldssicos da analise estrutural.
Na Figura 5, realiza-se uma andlise limitrofe em relagdao ao deslocamento da estrutura.

Pode-se observar, com a evolugdo dos niveis temporais (t = 1,0 s até t,), o campo de

deslocamento da viga aproxima-se da curva analitica em regime estacionario.

4.2 Placa Retangular sob efeito de variacdo de temperatura

O préximo exemplo corresponde a uma placa retangular delgada sujeita ao
carregamento de origem térmica devido a variacdo de temperatura ao longo da

espessura, conforme ilustra a Figura 6.

[Pa g :*A ki T il ¥
| : Variacio de 4
j : Temperatura
b i 4 AT EEEEEEE
I:tz I JA“J J- X i ¥ ¥ ¥
t a '
Malha #mode: 256
T Ae———————— i =y Elemento de 4-n6s ~ #elem: 289
Z,W

Figura 6 — Placa retangular simplesmente apoiada e caracteristica da malha numérica.
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A placa encontra-se ausente de solicitacdes externas, como carregamentos distribuidos,
forgas ou momentos concentrados atuantes na superficie. No tocante das condi¢des de
contorno do problema, considera-se que todas as fronteiras da placa sdo simplesmente
apoiadas. Sobre as propriedades fisicas e geométricas, o médulo de elasticidade assume
o valor de 108 kPa, coeficiente de Poisson e dilatacdo térmica sdo iguaisa 0,3 ea 10°/°C,
respectivamente, e as dimensdes da placa sdao consideradas unitdrias e a espessura é
iguala 0,1 m.

Adota-se uma variagdo de temperatura DI, entre a borda superior e inferir igual a 20°C.

Admite-se que o perfil de temperatura seja fungdo do eixo Z e respeita uma lei de

poténcia, definida na Equagao (11).

YZ(LFE] (11)

Onde t é a espessura da placa, Z é a coordenada medida a partir da superficie media da
placaem-t/2£ z£1t/2 e oindice da lei de poténcia (n ), que deve ser maior ou igual

a zero.

w (x,y) (10 °m) ;
T 0,5
0,4
0,3 1+
0,2
0,1 1

—0,1
=0,
- —-0,3
N ym) 04

[ 02 04 06 08 I -0,5

( —n=1 n=5 \
—pn =10 o Exata

Figura 7 — Perfil de deslocamento e variacdo do indice da lei de poténcia.

A extrac3o dos resultados é realizada no ponto de andlise X, assumindo o valor de
0,0625 m, onde busca-se computar o perfil de deslocamento. Na Figura 7, sdo
apresentadas as curvas de deslocamentos considerando os indices da lei de potencial

de 1,5 e 10. Nota-se que os valores obtidos pelo programa NASEN apresentam uma boa
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similaridade com a solugdo analitica, atingindo um erro percentual maximo e minimo de

aproximadamente 0,74% e 0,09%, respectivamente.

4.3 Cilindro Longo com Orificio Circular Concéntrico

Analisa-se numericamente o comportamento de um cilindro longo com orificio circular
concéntrico, sujeito a um gradiente térmico e ausente de solicitacbes externa no
contorno, sendo caracterizado pelo estado plano de deformacdo. O problema é
reduzido a somente um quarto da sec¢do transversal do cilindro devido a simetria da

estrutura, conforme apresenta a Figura 8.

Y Variagio Radial de Temperatura

@_\ﬁ > r(r)= lri,612ln(1/r)

—— P

- >
" Q
S InedssEie §>‘

! 1
E : : : 7::xten'
) Sk 18 S (o !

= = [ 4 7 N

Malha #node: 324

Simplifcagdo do Modelo Estrutural Flemento Triangular #elem: 566

Figura 8 — Condicbes de contorno na secdo transversal do cilindro longo e malha de
elementos finitos triangulares.

Em relagao aos parametros fisicos iniciais, considera-se o médulo de elasticidade igual a
10.000 N/cm?, coeficiente de Poisson e dilatacdo térmica sdo adotados iguais a 0,30 e

10-103°C?, respectivamente.

Tabela 2 — Valores de tens3o radial, em N/cm?.

r(cm) Exatap NASEN: Aoi(cm) |Er|o1(%) MEC2 Aoz (cm) |Er|oz2(%)

0,30 0,00 -0,94 0,94 - -40,98 40,98 -

0,35 -23,36 -22,88 -0,48 2,07 -24,77 1,41 6,04
0,40 -34,55 -34,45 -0,10 0,28 -37,46 2,91 8,42
0,50 -39,86 -39,81 -0,05 0,14 -38,33 -1,53 3,84
0,60 -3549 -35,28 -0,21 0,60 -34,72 -0,77 2,17
0,70 -27,62 -27,44 -0,18 0,65 -27,01 -0,61 2,21
0,80 -18,53 -18,40 -0,13 0,69 -17,71  -0,82 4,43
0,90 -9,19 -9,20 0,01 0,13 -8,55 -0,64 6,96
0,95 -4,56  -4,71 0,15 3,39 -1,69  -2,87 62,94
1,00 0,00 -0,07 0,07 - -0,30 0,30 -
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Admite-se um gradiente térmico logaritmico, assumindo que as temperaturas na borda
interna e externa do cilindro sdao mantidas constante e iguais 20°C e 0°C,
respectivamente.

A validagdo dos resultados obtidos pelo programa NASEN s3do realizadas pela
comparacdo com a solucdo analitica do problema e com o método dos elementos de
contorno (MEC), ambos os dados numéricos encontrados em Ribeiro (1991).

Na Tabela 2 podem ser vistos os valores da tensdo radial no cilindro, as diferengas (A)
entre as solugcdes numéricas (NASEN e MEC) e a solucdo exata do problema, e o erro
relativo percentual previsto (Er). Pode-se notar que o programa NASEN apresenta boa
concordancia dos resultados com baixas diferencas, entre os valores, quando
comparado com a soluc¢do analitica, tendo a maior divergéncia na extremidade do raio
interno. Em relacdo aos resultados do MEC, o programa apresenta um melhor
comportamento, verificando a maior divergéncia nos resultados na superficie interna
do cilindro oco.

Tabela 3 — Valores de tens3o circunferencial, em N/cm?2.

r(cm) Exatap NASEN; A01(cm) |Er|01(%) MEC; Aoz(Cm) |El'|oz(%)

0,30  -195,32 -192,03 -3,29 1,69 -205,32 10,00 5,12
0,35 -135,38 -135,29 -0,09 0,07 -130,43  -4,95 3,66
0,40 -92,50 -92,56 0,06 0,07 -87,67 -4,83 5,22
0,50 -34,23  -33,91 -0,32 0,94 -32,58 -1,65 4,82
0,60 4,67 4,73 -0,06 1,32 5,91 -1,24 26,55
0,70 33,37 33,46 -0,09 0,26 34,17 -0,80 2,40
0,80 55,97 56,08 -0,11 0,20 56,71 -0,74 1,32
0,90 74,58 74,61 -0,03 0,04 74,53 0,05 0,07
0,95 82,78 82,49 0,29 0,36 83,91 -1,13 1,37
1,00 90,40 89,41 0,99 1,09 82,93 7,47 8,26

A tensao circunferencial, apresentada na Tabela 3, exibe maiores diferengas préxima ao
raio interno para ambos os métodos. Contudo, pode-se observar, em modo geral, um
comportamento consistente do programa NASEN, com valores préximos aos

encontrados com a solucdo analitica.

4.4 Viga de aco isolada em condigao de incéndio

Considere uma viga de aco, constituida pelo perfil IPE 360, submetida a acdo do incéndio

padrdo ISO 834 (1999), e com momentos aplicados em ambas as extremidades em
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fungdo do momento de plastificagdao do perfil, conforme Figura 9. Considera-se que o
incéndio estd atuando somente em trés faces do perfil, ou seja, supbe-se que existe uma
laje apoiada na mesa superior do perfil atuando como anteparo adiabatico, sendo uma
configuracdo usual em edifica¢des.

A viga possui 5 m de vdo e um mddulo de elasticidade de 20500 kN/cm?. Em relagdo as
condicdes de contorno, a viga é simplesmente apoiada, sendo que na extremidade

direita da estrutura ndo apresenta restricdo de movimento na direcdo longitudinal.

I I
o———l'?l]—.I

M M =0,4M ,, | sy

360

BEARANANN N /i
Exposicdo ISO 834 12‘:?:: | Perfil de Ago
.:71&:5,() m 4; r T T T IPE 360

Figura 9 — Dimensdes e caracteristicas do modelo de viga isolada aco, com momentos
aplicados nas extremidades, em condicdo de incéndio.

Para comparacdo dos resultados estruturais, utilizam-se os dados provenientes das
simulagdes numeéricas encontrados em Landesmann (2003), aplicando o programa PNL-
F (Portico Nao-Linear sob Fogo), em Caldas, Fakury e Sousa Jr. (2014), em Ribeiro (2009),
aplicando o programa THERSYS, bem como os resultados disponiveis na literatura do

programa SAFIR.

T (Dc) RO e
- - - Mesa Superior ‘ 3 Faces
Mesa Inferi r
800 esa Inferior e expostas
— Alma 3-° ao fogo
o SAFIR Malha s
600 #Nos: 141 .
i #Flemenoz 190 | 10 min
400 |
200 t
f (min) 20 min 30 min
! *

5 10 15 20 25 30

Figura 10 — Curva temperatura-tempo e campo térmico bidimensional para 10, 20 e 30
min de exposicdo ao fogo.
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Para discretizacdo do modelo térmico e estrutural, considera-se 161 nds e 230
elementos para malha da se¢do transversal e 10 elementos unidimensionais de barra.
Além disso, os momentos fletores aplicados nos apoios apresentam modulo igual a 40%
do momento de plastificagdo do perfil. A Figura 10 apresenta a evolucdo de
temperatura no perfil de aco, onde nota-se que, por conta da condicdo térmica
assimétrica, a temperatura na mesa superior € menor. Além disso, os resultados obtidos
com programa NASEN apresentam um comportamento qualitativo semelhante aos
resultados obtidos com o programa SAFIR.

Em relagdo ao comportamento mecanico do elemento exposto ao fogo, a Figura 11
apresenta os deslocamentos verticais maximos, medidos no meio do vao da viga, em

funcdo do tempo de exposicdo ao incéndio, obtidos pelo programa NASEN e

comparados com resultados da literatura.

v (mm)
2 1 6 3 10 12 14 16

f (min)

— NASEN :
—150 + o SAFIR Yo oo
I e S
200 | LianQesmann (2003) 9
e Ribeiro (2009) PO
950 |  ---Caldas, Fakury e Sousa Jr. (2014) bt
~300 | o !

Figura 11 — Comparacao de resultados obtidos para deslocamento vertical, no meio
vao da viga de ago, com momentos concentrados aplicados nas extremidades, em
condigao de incéndio.

Em sintese, pode-se observar que a resposta é proxima em relacdo as curvas de
referéncias, a menos da solucdo obtido por Landesmann (2003), que apds

aproximadamente 14 min, os resultados apresentam uma divergéncia no

comportamento.
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4.5 Estrutura aporticada simples de a¢o sob acdao do fogo

Avalia-se nesta secdo, por meio de andlise numérica, o comportamento termomecanico
de uma estrutura aporticada simples de a¢o em situagdo de incéndio. O sistema
estrutural analisado tem como base a série de testes experimentais para pérticos de
aco, realizados por Rubert e Schaumann (1986). Dentre as configura¢gdes estudadas

pelos autores, analisa-se o pdrtico L, conforme Figura 12.

‘1 12 kN ¢28 kN

| £E ‘.c;:‘:;..e:ﬂere.?.&?

| N = |
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2 ™ 5 I 5
E T RN Exposigdo 3,8 20 "nj
J‘ 3".2 " ao Fogo : )J' g

mm
) l re 5,2-8:: - ﬁ
£ = 3 IPE 80 |
— 620 »— 620 —*  Seciio Transversal: Perfil de Ao  rmesmenties

(a) (b)

Figura 12 — Modelo de pdrtico L exposto ao fogo: (a) Dimensdes (mm) e cargas
externas; (b) secdo transversal e malha de elementos finitos do perfil | de aco IPE 80.

Na presente pesquisa, a avaliacdo de performance dos resultados é realizada em
comparacdo aos dados experimentais de Rubert e Schaumann (1986), bem como os
resultados numéricos apresentados em Rigobello (2011) e Maximiano (2018), onde

aplicaram para andlise, os programas SYSAF e CS-ASA/FSA, respectivamente.

i (INIm
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40 4 Rubert e Schaumann (1986) === Rigobello (2011)
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Figura 13 — Deslocamento horizontal (U, ) medido no meio vao do pilar contido
no portico L em situagdo de incéndio.
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As secOes transversais das barras do podrtico L sdo iguais, formadas pelo perfil de aco IPE
80, sendo o médulo de elasticidade adotado é igual a 210 GPa. O pdrtico foi previamente
carregado e, depois submetido a um aquecimento a taxa constante até o colapso. A
sec¢do transversal é discretizada em 242 elementos do tipo triangulares lineares de trés
nds, enquanto, o modelo estrutural é dividido em 12 elementos unidimensionais de
viga-coluna.

Na Figura 13 tem-se a evolucdo do deslocamento horizontal, avaliado no meio vdo do

pilar contido no pértico L, denominado U, . Os resultados obtidos mostram-se coerentes

com os dados experimentais, atingido os valores limites antes de 500°C. A temperatura
de colapso do pértico de aco em condicdo de incéndio, medida numericamente, é

aproximadamente de 478°C.

5 Consideragoes finais

Este artigo teve como objetivo apresentar os cddigos computacionais, desenvolvidos em
ambiente MATLAB®, para a andlise linear de estruturas sob acdo da variacdo de
temperatura e, para a analise ndo linear de elementos de aco em situagao de incéndio.
Os procedimentos numéricos de solucdo dos modelos estruturais sdo fundamentados
nas aproximacoes e conceitos do método de elementos finitos.

A validacdo e a investigacdo da performance dos programas sao aferidas com base nas
solugdes analiticas, numéricas ou dados experimentais de ensaio disponiveis na
literatura. Sendo assim, a partir dos resultados e testes realizados, pode-se concluir que
os modulos computacionais desenvolvidos foram capazes de simular adequadamente o
comportamento fisico dos casos propostos, apresentando niveis satisfatérios de
precisdo nos resultados em comparagdo com as solucdes de referéncia.

Em pesquisas futuras, pretende-se realizar aprimoramentos dos maddulos
computacionais, a fim de contemplar diferentes comportamentos e efeitos fisicos de
importancia para engenharia, como os efeitos das ligacdes semirrigidas, das tensdes
residuais, da formacdo de rétulas plasticas nos elementos de aco e a expansdo da

formulacdo de elementos finitos aos modelos tridimensionais de aco expostos ao fogo.
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Structural design of galo da madrugada 2020

Resumo

O Brasil é conhecido mundialmente como o pais do carnaval, e um dos simbolos responsaveis
por este reconhecimento é o bloco recifense conhecido como Galo da Madrugada. Inaugurado
em 1978, o bloco carnavalesco cresceu em nimeros e relevancia ao longo dos anos, superando,
em 1994, a marca de 1,5 milhdo de folides. Embora muitos que vejam o Galo ornamentado nao
percebam, hd uma complexa estrutura de aco que mantém erguido o gigante, de 5,4 tf de peso
e cerca de 20 m de altura, suportando tanto as acdes do vento, quanto as vibracdes induzidas
pelos passos frevantes das milhares de pessoas que por ali curtem o carnaval. Tal estrutura é
suportada por um veiculo guindaste, o qual permanece estacionado sobre a Ponte Duarte
Coelho, no bairro do Recife Antigo. Desta forma, nesta nota técnica, sdo apresentados os
detalhes e procedimentos adotados durante a elaboragdo do projeto estrutural, bem como as
praticas adotadas durante a fabricagdo e montagem da estrutura de ago interna.

Palavras-chave: projeto estrutural, Galo da Madrugada, estrutura de ago, fabricagdo e
montagem.

Abstract

Brazil is known worldwide as the country of carnival, and one of the symbols responsible for this
recognition is the Recife block known as Galo da Madrugada. Inaugurated in 1978, the carnival
block grew in numbers and relevance over the years, surpassing, in 1994, the mark of 1.5 million
revelers. Although many who see the ornamented Rooster do not realize it, there is a complex
steel structure that holds the giant up, with a weight of 5.4 tf and about 20 m in height,
supporting both the actions of the wind and the vibrations induced by the steps frevantes of the
thousands of people who enjoy carnival there. This structure is supported by a crane vehicle,
which remains parked on the Duarte Coelho Bridge, in the Recife Antigo neighborhood. Thus, in
this technical note, the details and procedures adopted during the elaboration of the structural
design are presented, as well as the practices adopted during the manufacture and assembly of
the internal steel structure.

Keywords: structural design, Galo da Madrugada, steel structure, fabrication and assembly.
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1 Introducao

1.1 O Galo da madrugada

Criado em 1978, o bloco carnavalesco Galo da Madrugada se tornou um simbolo, ndo
apenas do carnaval recifense, mas também do Brasil. Em seu primeiro ano, o bloco
criado por um grupo de amigos, contou apenas com 75 participantes, mas, cerca de 16
anos depois, em 2018, comemorando 40 anos, atingiu a marca de 2,3 milhdes de folides.
Recebeu reconhecimento internacional, quando o Guinness Book o consagrou como o
maior bloco carnavalesco do mundo. Como figura central do evento, encontra-se a
estrutura do galo gigante, posicionado sobre a Ponte Duarte Coelho. Em 2017, como
reconhecimento as contribuicdes para a cultura brasileira, recebeu do Governo Federal
a Medalha da Ordem do Mérito Cultural (OMC).

Desde sua criagao, a estrutura do galo evoluiu gradualmente, passando do primeiro
modelo, construido em 1995, pesando em torno de 3 toneladas, até a estrutura atual,
com uma altura total de 28 m e peso total estimado em 8 toneladas. Na Figura 1, sao

apresentados alguns modelos do galo gigante, entre 2002 e 2019.

3 »

o da Madrugada (modelos entre 2002 e 2019).

Figura 1 — Gal
Em 2020, com o titulo de “Galo Circense”, a estrutura foi decorada sob assinatura do
artista plastico Leopoldo Nébrega, tendo aproximadamente 3 toneladas de decoracao,
incluindo equipamento para iluminagdao em LED. Parte da decoracgao utilizou materiais
reciclaveis, tais como 700 discos de vinil, além de varios metros de eletroduto corrugado

em PVC, formando parte da cabeca e da crista.
1.2 Estrutura de ago interna

A estrutura de aco interna tem como objetivo ndo apenas dar o formato do Galo

Gigante, mas também suportar as acdes decorrentes do peso da decoracdo e do efeito
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edlico sobre a estrutura. Posicionada no centro da Ponte Duarte Coelho, a estrutura
recebe intensa a¢do do vento, devido ao posicionamento geografico no largo do rio
Capibaribe. Adicionalmente, em funcdo do seu formato complexo, a estrutura interna
foi modelada como uma trelica, formando um “esqueleto” de agco MR 250, capaz de
suportar os esforcos internos. Os elementos internos foram dimensionados com auxilios
de diversos softwares estruturais, entre os quais: Cype3D, Tricalc e o SAP2000. Foram
seguidas as normas ABNT: NBR 8800:2008, NBR 6123:1988 e NBR 8681:2003. O peso

total da estrutura de aco interna, apresentada na Figura 2, totalizou cerca de 5.400 kgf.
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Figura 2 — Estrutura interna 3D.
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2 Projeto estrutural

2.1 Concepcao e modelo de cdlculo

Um dos principais desafios em modelar uma estrutura como esta, € manter a aparéncia
da escultura da forma como o artista plastico a concebeu. Estruturas convencionais,
como edificios e cobertas, geralmente apresentam considerdvel simetria, além de
permitir a utilizacdo de elementos retilineos longo. Numa estrutura como o Galo da
Madrugada, estas possibilidades sdao escassas, pois trata-se de uma estrutura com alto
grau de assimetria, com grandes dimensdes, além de elementos curvos diversos.

Muitos elementos da estrutura se projetam em angula¢des diversas, com poucos pontos
de apoio, como, por exemplo, as asas e as penas da cauda. Assim, foi criado um modelo
3D da estrutura (Figura 3), com mdaxima fidelidade possivel ao desenho artistico. Este
modelo foi aplicado aos softwares de calculo estrutural utilizados, onde foram aplicadas
as acdes decorrentes da decoracdo, considerada igual a 25 kgf/m?, e do vento,
considerando-se: velocidade basica do vento Vo = 30 m/s; fator topografico S1 = 1,1;
fator combinado de rugosidade do terreno, de dimensdes da estrutura e de variacdo da
velocidade de vento com altura S; obtido segundo a Categoria lll e a Classe B; fator

estatitico referente ao Grupol com S3 = 1,1; e coeficente de arrasto C; = 1,4.

Figura 3 — Modelo estrutural utilizado.

2.2 Dimensoes da estrutura

O Galo da Madrugada possui dimensdes consideraveis, com uma altura total de 28 m,
do estrado ponte até o topo de sua crista, incluindo a estrutura do guindaste, que Ihe
serve como base. Se medida da extremidade do pata até seu ponto mais alto de sua

crista, a altura total é de 18,67 m. No sentido longitudinal, da ponta de sua crista até a
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pena mais longa da cauda, mede aproximadamente 13,72 m. No sentido transversal, do
ponto mais afastado de cada asa, € medida uma largura total de 5,4 m. Na Figura 4
apresentam-se as vistas superior, frontal e lateral do projeto estrutural, que foi
composto, quando impresso, de um total de 57 pranchas em formato A1, cada qual

apresentando detalhes sobre os mddulos e seus componentes estruturais.
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Figura 4 — Projeto estrutural (dimensdes em mm).

2.3 LigagOes entre modulos e pegas especiais

Para permitir o transporte, a estrutura foi fabricada em 5 mddulos, mais a cabega, esta
em duas partes (Figura 5). Além disso, cada médulo é dividido no sentido longitudinal

em duas partes espelhadas, de maneira que ndo fossem excedidas as dimensdes
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maximas para transporte em vias urbanas. Tais ligacdes foram projetadas como
emendas parafusadas, com parafusos de alta resisténcia ASTM A325 com diametro de
40 mm. Além dos parafusos, foram utilizadas abracadeiras metalicas, com o objetivo de
garantir que os elementos tubulares periféricos se mantivessem ligados, e soldas com
eletrodos E7018. Por fim, para sustentacdo da decoracdo, foi comformada uma

estrutura acesséria composta por perfis tubales e barras de ago.
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Figura 5 — Detalhamento da estrutura que compdem a cabeca.

Pecas especiais, como as pernas e as asas, exigiram ligacdes especiais. As pernas
(Figura 6-a) envolveram a langa do guindaste que |he serviu de base, envolvendo-a com
duas partes iguais espelhadas. Jd4 as asas (Figura 6-b), devido ao seu formato,
representaram um grande desafio para a ligacdo com a estrutura interna, necessitando

de abracgadeiras para fixacdo em diversos pontos.
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Figura 6 — Detalhes das pecas especiais.

2.4 Base de apoio

Assim como realizado nas estruturas do Galo em anos anteriores, foi utilizado um
guindaste como base de sustentacdo da estrutura. A escolha se deu por motivos de
praticidade e economia, uma vez que o veiculo utilizado possui peso suficiente para
atuar como contrapeso, assegurando a estabilidade do conjunto. Adicionalmente, a
estabilidade da ponte foi verificada pela Autarquia EMLURB mediante o fornecimento
dos esforgos transmitidos. Além disso, a mobilidade da langa possibilitou a montagem
da estrutura mais préxima ao solo para que, quando pronta, fosse erguida para sua
posicao vertical. O guindaste utilizado possui capacidade maxima de carga de 70
toneladas, e peso total em torno de 45 toneladas. A fim de adicionar peso e combater o

momento de tombamento, foram adicionados quatro blocos de concreto armado sobre

as patolas, cada um pesando em torno de 2 toneladas (Figura 7).
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| Figur-a 7 - Eétrutura do Ga.Io-sobre o gu“indaste de base.
A ligacdo da estrutura do Galo com a lanca do guindaste se mostrou complexa, sendo a
principal razdao o guindaste nao ter sido projetado para tal finalidade. A lancga consiste
de vdérios perfis tubulares retangulares, os quais sdo acoplados no interior de um perfil
inicial, deslizando entre si para aumentar o comprimento da langa. Para que este
movimento ocorra, os perfis da langa sdo lisos e engraxados, dificultando a ligacdo por
atrito com elementos externos. Existe, entretanto, uma ligacdo previamente projetada
para receber uma extensao trelicada, a qual faz parte do guindaste. Esta ligacdo conta
com quatro pinos de 1 1/2” de diametro, e foi utilizada como ponto principal para
ligacdo da estrutura de ago interna com a langa do guindaste, sendo projetada uma
plataforma central apresentada na Figura 9-a. Na Figura 8 apresenta-se o
posicionamento das liga¢des internas com a langa do guindaste. Além da plataforma
principal, sdo necessarios outros pontos de conexdo com a lanca para que os esforgos
sejam distribuidos adequadamente. Assim, em dois pontos abaixo da plataforma

supracitada, foram projetadas ligacdes por atrito, apresentadas nas Figura 9-b e 10-c.

m— plataforma interna

e Ligacho Secundiria
e Ligaco Tercldria

m—— Lanca do Gindaste

[ I 2

Figura 8 — llustracdo das estruturas internas de ligacdo com a lanca do guindaste.
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Figura 9 — Plataformas internas de ligacdo entre os mddulos.

2.5 Analise dinamica modal

Utilizando o software SAP2000, foi realizada a analise modal da estrutura, na qual foram
extraidos seus 12 primeiros modos de vibracdo (Tabela 1). Tal andlise foi importante
para conhecer os padrdes de resposta da estrutura diante de a¢des dinamicas, como as
decorrentes das rajadas de vento. Além disso, observou-se que as deslocabilidades
permitidas pela lan¢a do guindaste aumentaram os periodos de vibragdao, bem como os
deslocamentos maximos, em particular, as translacdes horizontais.

O primeiro modo, referente ao deslocamento horizontal no eixo “y” (dire¢ao horizontal
de uma asa para a outra), indica que a estrutura leva em torno de 1,86 s para concluir
um ciclo. Durante a montagem da estrutura, sob a ocorréncia da acdo do vento, tal
comportamento foi percebido pela equipe no local, estando o deslocamento da

estrutura dentro do previsto na analise dinamica.
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Tabela 1 — Dados da analise modal realizada.

Modo Periodo Frequéncia natural Velocidade angular Autovalor
(s) (Hz) rad/s rad?/s?
1 1,866 0,536 3,367 11,34
2 1,533 0,652 4,098 16,79
3 0,961 1,040 6,537 42,73
4 0,475 2,106 13,234 175,13
5 0,453 2,207 13,870 192,37
6 0,443 2,256 14,173 200,87
7 0,441 2,266 14,240 202,77
8 0,395 2,532 15,909 253,10
9 0,390 2,562 16,096 259,08
10 0,373 2,680 16,839 283,55
11 0,365 2,741 17,220 296,53
12 0,289 3,459 21,735 472,42

3 Fabricagao, transporte e montagem da estrutura

A etapa de elaboracdo do projeto estrutural, incluindo os calculos, dimensionamento e
detalhamento, durou cerca de trés semanas, periodo no qual também foram coletados
dados sobre o guindaste destinado a base da estrutura. Na Figura 10-a apresenta-se a
estrutura metalica durante o processo de pré-montagem, que faz parte da fabricacao,
pois sdo verificados todos os elementos estruturais e feitos os ajustes necessarios para
gue a montagem ocorra sem problemas.

A estrutura foi fabricada e montada pela empresa EP Engrenagem de Producdo, sediada
no municipio de Igarassu-PE, a 33 km do local de montagem (Ponte Duarte Coelho no
bairro do Recife antigo). O peso total da estrutura ndo representava um problema para
o transporte, mas suas dimensdes sim. Mesmo dividido em mddulos, algumas das pegas
centrais possuem cerca de 4 m de largura, 2,5 m de altura e 8 m de comprimento. Assim,
o transporte foi feito por carretas com pranchas rebaixadas, a fim de evitar obstaculos
nas vias urbanas, tais como sinalizacdo de transito e iluminacdo publica.

A montagem da estrutura foi iniciada na quarta-feira que precede o sabado de carnaval,
a meia-noite, continuando pela quinta-feira e terminando na sexta-feira. E um intervalo
relativamente curto, que deve ser preciso, pois ndo se pode iniciar antes, dados os
transtornos causados ao transito da cidade, e ndo deve terminar depois, pois o Galo da
Madrugada precisa estar pronto no sabado pela manha para “saudar o carnaval”.

O processo montagem in loco se inicia com a colocacdao dos modulos centrais na lanca
do guindaste, e em seguida as demais partes vao sendo acopladas a estrutura. Nesta

etapa, a lanca do guindaste fica recolhida, mantendo a estrutura préxima ao solo,
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facilitando assim o acesso da equipe de montagem e reduzindo o risco de trabalhos em
altura. Apds a colocagdo das pernas e asas, a lancga é erguida para montagem da cauda.

Na Figura 10-b apresenta-se parte do processo de montagem da estrutura do Galo.

. = S 3 e
(a) Pré-montagem em Fabrica. (b) Montagem da estrutura in loco.
Figura 10 — Processos de montagem da estrutura.

4 Consideragoes finais

A presente nota técnica apresentou detalhes sobre o projeto estrutural, processo de
fabricacdo e montagem, da estrutura de aco do Galo da Madrugada 2020, simbolo do
carnaval de Recife — PE. Foram apresentados detalhes a cerca da concepgao do projeto,
com destaque para os desafios encontrados na modelagem de uma estrutura tdo impar.
A ligacdo dentre a estrutura e o guindaste de base constituiu um dos pontos principais
na elaboracdo do projeto, pois se trata de uma estrutura de grandes dimensdes com
poucos pontos de apoio. A despeito do grande desafio, o projeto e a execucdo da
estrutura cumpriram com éxito seus objetivos, permitindo que o Galo da Madrugada

2020 abrilhantasse mais uma vez o carnaval do Recife e do Brasil.
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