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RESUMO

Os efeitos da interacdo entre veiculo e infraestrutura tém uma importancia
significativa nas respostas dinamicas de ambos os sistemas com diversas
aplicacoes dentro do campo de rodovias e ferrovias. Quando as cargas de um
veiculo sdo capazes de produzir deformac¢des acumuladas suficientes para provocar
danos na infraestrutura, as respostas dinamicas sofrem alteracdo. Ao atravessar
uma ponte com certa velocidade, o veiculo estd sujeito aos efeitos das
irregularidades da via. O movimento de um veiculo sobre uma ponte ja é, por si s0,
uma acdo dindmica sobre a estrutura. Entretanto, irregularidades na pista tendem a
excitar dinamicamente o veiculo que, por sua vez, desperta vibracées adicionais na
estrutura da ponte além daquelas produzidas pelo seu proprio movimento. A
abordagem desenvolvida no presente estudo trata de forma desacoplada este
fendmeno. Essas vibracdes tendem a aumentar o grau de danificacdo estrutural. Isto
modifica as respostas dinamicas da estrutura, aumentando a magnitude e as
oscilagcbes das respostas dentro do mesmo intervalo de tempo se comparadas aos
modelos dinamicos lineares, especialmente nas velocidades criticas do veiculo,
capazes de provocar alguma ressonancia. Além de modificar as respostas
dindmicas em termos de deslocamentos, velocidades, aceleracdes e deformacdes, o
dano altera as frequéncias naturais de vibragdo da estrutura. Tais efeitos ndo sao
possiveis de ser analisados com modelos dindmicos lineares. Efeitos de nao
linearidade fisica ocorrem pelo fato das forcas ndo dependerem linearmente dos
deslocamentos na medida em que ocorre danificacdo do material. Assim, este
trabalho procura avaliar os efeitos dinamicos néo lineares produzidos por uma ponte
de concreto armado por meio do método dos elementos finitos cujo grau de
danificacdo é alterado ao longo do tempo por meio da perda de rigidez da estrutura
pela mecanica do dano. As irregularidades da via sédo representadas por funcdes
harmdnicas senoidais, periddicas triangulares e retangulares e ndo peridédicas na
forma de pulsos. No modelo da ponte utilizam-se elementos finitos de viga de Euler-
Bernoulli, com funcdes de interpolacdo cubicas de Hermite. Para o tratamento
diferenciado do comportamento do concreto a tracdo e a compressao utiliza-se o
modelo constitutivo de dano de Mazars, considerando a condi¢cdo de inversao de
esforcos devido, também, & vibracdo. A mecénica do dano continuo é considerada
dinamicamente. Consequentemente, o dano é avaliado em cada camada da sec¢ao
transversal de cada elemento estrutural para cada iteragdo dentro de cada passo de
tempo. Utiliza-se um modelo elastoplastico bilinear com encruamento para o0 ago
estrutural. O amortecimento estrutural € definido pelo método de Rayleigh. As
equacbes de movimento sdo obtidas através do equilibrio dinamico nao linear e
integradas numericamente no tempo usando o método de Newmark em conjunto
com o método iterativo e incremental de Newton-Raphson. Desenvolveu-se um
coédigo computacional nas linguagens MATLAB, C++ e Fortran. Esta proposta visa
contribuir para o estudo do monitoramento da saude e da integridade estrutural das
estruturas de pontes em que o grau de danificacéo é alterado ao longo do tempo.

Palavras-chave: Mecanica do Dano. Interacdo Dinamica. Método dos Elementos
Finitos. Dinamica Nao Linear. Modelagem Computacional.



ABSTRACT

The effects of vehicle-infrastructure interaction have a significant importance on the
dynamic responses of both systems with several applications within highways and
railways field. When the loads of a vehicle are capable to produce accumulated
strains sufficient to cause damage to the infrastructure, the dynamic responses suffer
alteration. By crossing a bridge with a certain speed, the vehicle is subjected to the
effects of track irregularities. The movement of a vehicle on a bridge is already, by
itself, a dynamic action on the structure. However, the irregularities of the track tend
to excite the vehicle dynamically which in turns triggers additional vibrations in the
bridge structure apart from those produced by their own movement. The approach
developed in this work treats this phenomenon uncoupled. These vibrations tend to
increase the degree of structural damage. This modifies the dynamic responses of
the structure, increasing the magnitude and the oscillations of the responses within
the same time interval if compared to linear dynamic models, especially at critical
speeds of the vehicle, capable to provoke some resonance. Apart from changing the
responses in terms of displacements, velocities, accelerations and strains, the
damage alters the natural frequencies of vibration of the structure. Such effects are
not possible to be analyzed with linear dynamic models. Effects of physical
nonlinearities occur by the fact that the forces no longer linearly depend from the
displacements when damage to the material occurs. Thereby, this work aims to
evaluate the nonlinear dynamic effects produced in a reinforced concrete bridge
through the finite element method on which the degree of damage is altered over
time through the stiffness loss of the structure by damage mechanics. The track
irregularities are represented by sinusoidal harmonic, triangular and rectangular
periodic and non-periodic in the form of pulses functions. In the bridge model are
used Euler-Bernoulli beam elements with Hermite cubic interpolation functions. For
the differentiated treatment of the concrete behavior to traction and compression is
utilized the Mazars’ damage constitutive model, considering the condition of stress
inversion also due to vibration. The continuum damage mechanics is considered
dynamically. Consequently, the damage is evaluated in each layer of every single
structural element cross section for each iteration within each time step. A bilinear
elastoplastic model with strain hardening is used for the structural steel. The
structural damping is defined by the Rayleigh method. The equations of motion are
obtained by nonlinear dynamic equilibrium and numerically integrated in time using
the Newmark method together with the Newton-Raphson iterative and incremental
method. A computer code has been developed in MATLAB, C++ and Fortran
programming languages. This proposal seeks to contribute to the study of the health
monitoring and structural integrity of bridge structures on which the degree of
damage is altered over time.

Key-words: Damage Mechanics. Dynamic Interaction. Finite Element Method.
Nonlinear Dynamics. Computational Modeling.
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1 INTRODUCAO

Diversos problemas nas engenharias em geral sdo de natureza complexa e
necessitam de andlises mais detalhadas e precisas. E 0 caso tanto de estruturas
com grandes dimensdes quanto de sistemas estruturais sujeitos a efeitos fisicos de
maior complexidade.

Atualmente, o engenheiro estrutural se defronta com problemas complexos,
cuja analise deve ser realizada no dominio da dinamica néo linear. A solucéo desses
problemas era, entretanto, extremamente dificil, se ndo mesmo impossivel, ha pouco
tempo atras. Alguns fatores motivaram o tratamento de modelos cada vez mais
complexos (MACHADO, 1983).

Frequentemente, séo realizadas consultorias especializadas na concepcéo e
dimensionamento de estruturas mais complicadas, como pontes, reatores nucleares
e barragens, a fim de garantir o bom comportamento da estrutura perante efeitos
gue nao podem ser bem representados com uma andlise mais simplista. Por
seguranca estabelecida por norma, tais estruturas precisam ser avaliadas perante
critérios mais rigorosos de modo a garantir a integridade estrutural. Muitas vezes,
verificam-se os efeitos ndo lineares das estruturas, mesmo que elas tenham
predominantemente um comportamento linear. Ao mesmo tempo, em muitos
problemas é necessario analisar as estruturas dinamicamente.

Muitas vezes a estrutura se comporta de uma maneira ndo linear quando
submetida a carregamentos dinamicos. Por exemplo, em transientes de curta
duracdo, como no caso de cargas de impacto ou de explosdes, pode ocorrer um
escoamento do material, ocasionado por elevadas tensées (MACHADO, 1983).

Entretanto, a analise minuciosa de tais efeitos pode ser de extrema
complexidade, exigindo uma dedicacao e tempo dispendiosos que podem inviabilizar
o0 projeto. Além disso, o conhecimento necessario a tais analises exige um
aprofundamento que na grande maioria das vezes pode ndo ser encontrado num
profissional com graduacdo, sendo necessdaria a contratacdo de profissionais com
poés-graduacéo, stricto sensu, com mestrado e doutorado.

No intuito de facilitar e evitar a necessidade das analises minuciosas e mais
cientificas, as normas, em geral, fazem grandes simplificacbes dos problemas
levando, normalmente, a um superdimensionamento das estruturas numa tentativa

de aumentar a capacidade resistente das mesmas com o intuito de suportar os
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efeitos mais complicados, garantindo a seguranca e integridade estrutural.
Obviamente, para realizar essa proposi¢ao, 0s revisores da norma precisam ser
profissionais mais especializados, comumente com titulacdo de doutorado, capazes
de avaliar, através de pesquisas cientificas, a garantia estatistica de tais
simplificagdes.

Na engenharia civil, o dimensionamento de pontes, por norma, permite
considerar os efeitos dinamicos das cargas moveis de maneira simplificada,
assimilando-se as cargas moveis a cargas estaticas, através de sua multiplicacédo
por um coeficiente de impacto para majoracdo das cargas. Ocasionando
normalmente um superdimensionamento e nao considerando os efeitos e respostas
reais da estrutura, como para o caso da ressonancia.

Muitas vezes tais simplificacbes podem realmente garantir a seguranca e a
integridade das estruturas ao penalizar o custo, excessivamente, devido ao
superdimensionamento gerado. Em contrapartida, em diversos problemas tanto
especificos quanto gerais, tais simplificacdes podem néo garantir com eficacia a ndo
ocorréncia de tais efeitos, ndo sendo capazes de representar efetivamente o
comportamento estrutural e até mesmo, em alguns casos, tais simplificacfes podem
ser muito prejudiciais as estruturas.

Nesses casos, faz-se necessario contratar profissionais mais especializados
capazes realizar andlises de maior carater cientifico que representem mais
adequadamente o comportamento da estrutura. O aprofundamento das linhas de
pesquisa cientifica, bem como o desenvolvimento de novas tecnologias
possibilitaram analises de fendbmenos anteriormente desconhecidos e necessarios
ao entendimento da realidade de tais problemas de engenharia.

Evidentemente, a maioria dos problemas reais analisados pela engenharia,
fisica, quimica, entre outras, faz uso de alguma simplificacdo, mesmo em analises
mais complexas desenvolvidas em pesquisas cientificas. Porém, as simplificacdes
feitas devem ser capazes de representar bem as respostas reais dos problemas.
Caso contrario, a simplificacdo ndo sera suficientemente capaz de representar a
realidade e por isso deve ser desprezada.

Além disso, a diferenca na complexidade de uma analise comum, em nivel de
graduacdo, para uma andlise mais aperfeicoada, em nivel de pesquisa de pos-
graduacdo, pode ser tdo grande que exija anos, décadas e até séculos de

desenvolvimento. E assim que muitos avancos da atualidade aconteceram, dando-
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se continuidade ao estudo de outros pesquisadores e contribuindo para o
desenvolvimento de novos estudos realizados por pesquisadores no futuro. Trata-se,
portanto, de um avanco coletivo, caracterizando pesquisa cientifica.

Muitas consultorias, no entanto, séo realizadas ndo mais durante a concepcéao
estrutural, mas sim quando h& algum problema detectado na estrutura o qual ndo
pode mais ser solucionado por métodos de solu¢do convencionais utilizados pelas
engenharias. Nesses casos, € necessario realizar analises mais dispendiosas e
dificultosas para tentar, se possivel, garantir a vida util da estrutura através de
alguma intervencdo ou, no pior dos casos, € necessario declarar a incapacidade
funcional da estrutura.

Uma consultoria especializada realizada em uma estrutura jA comprometida
trard maiores dificuldades e maiores gastos de intervencdo do que aqueles se
tivessem sido realizados previamente a construcdo da mesma, durante o
dimensionamento estrutural. Além disso, muitas vezes ocorre o colapso estrutural
sem aviso prévio.

Apesar de tais analises serem dispendiosas, sdo importantes na proporcao
em que um acidente puder se tornar catastréfico. Assim, verificacdes de choques,
explosdes, abalos sismicos, etc., precisam ser consideradas no projeto (MACHADO,
1983).

Deste modo, a andlise ndo linear de estruturas complexas, por métodos
numeéricos orientados a computacdo, tem assumido recentemente grande
importancia em muitas areas da engenharia. Isto decorre da énfase que se tem dado
em estudar modelos mais realisticos e efetuar andlises precisas de componentes
estruturais criticos (EBECKEN, 1977).

Houve uma mudanca no conceito de utilizagdo dos materiais, procurando-se
maior economia que, aliada a garantia de seguranga, visava a um completo
aproveitamento das caracteristicas de resisténcia. Em consequéncia, surgiram
estruturas mais esbeltas e com maiores possibilidades de apresentarem um
comportamento estrutural ndo linear, quer em termos de equacao constitutiva, caso
das nao linearidades fisicas, quer em termos de grandes deslocamentos e
mudancas acentuadas na geometria, caso das nao linearidades geométricas
(MACHADO, 1983).

Outro fator é devido ao aparecimento de novos e complexos sistemas

estruturais, sujeitos as acdes preponderantemente dinamicas. E o caso, por



15

exemplo, das estruturas offshore, de prospeccdo e exploracdo de petrdleo na
plataforma maritima continental, bem como as estruturas de pontes. A analise
dindmica dessas estruturas é fundamental. Nas estruturas offshore, um dos
carregamentos mais importantes a ser considerado no projeto estrutural é o
carregamento devido a acdo das ondas (MACHADO, 1983).

Para tal desenvolvimento, houve avangos significativos nas mais diversas
cadeiras do conhecimento, como na dinamica dos sistemas, vibracfes, dinamica das
estruturas, dindmica veicular, elementos finitos, mecanica do dano, mecénica da
fratura, mecéanica do continuo, teoria da elasticidade, teoria da plasticidade, andlise
ndo linear, microestrutura, cristalografia, analise em multiescala, termodinamica
avancada, acustica avancada, citados aqui, dentre uma infinidade de outras areas.

Deve-se destacar a importancia do Método dos Elementos Finitos que, pela
sua simplicidade e pelo seu vasto campo de aplicacdo, é hoje uma ferramenta de
calculo universalmente consagrada. Através dele, discretizando-se 0 meio continuo
de modo sistematico e uniforme foi possivel a realizacdo de andlises tao sofisticadas
guanto precisas (MACHADO, 1983).

O aumento do transporte de cargas rodoferroviarias, especialmente no Brasil,
com elevacdo da intensidade dos valores das cargas sobre as estradas, tem
produzido degradacdo em muitas pontes. Este € um assunto de suma importancia,
pois tem relacdo com a saude estrutural de pontes e com a propria questao da
conservacdao da estrutura rodoferroviaria.

Andlises de estruturas de concreto armado baseadas em modelos materiais
elasticos (lineares ou nao lineares) sao largamente utilizados em escritérios de
projeto na atualidade, sendo seus resultados empregados no dimensionamento e
avaliacdo do comportamento global das mesmas. Quando essas estruturas sao
submetidas a carregamentos que causam o inicio de fissuracdo do concreto em
tracdo, as analises elasticas ndo tém capacidade de simular adequadamente esse
comportamento (LEONEL et al., 2003).

Nas ultimas décadas, a evolucdo dos computadores e a consequente
expansdo dos limites de aplicacdo de técnicas numeéricas, como o método dos
elementos finitos (MEF), o método das diferencas finitas e o0 método dos elementos
de contorno, tém impulsionado o calculo estrutural na engenharia civil. Aproveitando-

se dessas facilidades, tém surgido diversas teorias que se propdem a resolver
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determinados problemas, buscando respostas cada vez mais proximas do
comportamento real da estrutura (ALVARES, 1999).

A implementacdo de algoritmos iterativos e incrementais associados a
critérios de plasticidade ou dano permite considerar a evolucdo do comportamento
estutural em relacdo aos estados limites uUltimos e de servico. Contudo, nessas
andlises estdo envolvidas imprecisfes relacionadas a escolha do modelo material,
do elemento e da malha de elementos finitos e da técnica de solucdo das equacdes
nao lineares.

Nos ultimos vinte anos foram publicados vérios trabalhos a respeito do
comportamento dindmico de pontes e veiculos, em especial pesquisas de modelos
matematicos relacionandos ao problema de interacdo dinamica entre a estrutura da
ponte e do veiculo. O método dos elementos finitos tem sido muito utilizado para a
modelagem dos sistemas estruturais, bem como a dinamica veicular e a dinamica de
multicorpos que estudam e desenvolvem modelos matematicos de veiculos
(BEGHETTO, 2006).

Pensando em contribuir com esse tema estudam-se os problemas de
interacdo dinamica entre veiculo e ponte levando em conta as irregularidades da
pista. Existem inUmeras referéncias na literatura que tratam desse tema. Dentre
algumas, citam-se o trabalho de Delgado e Santos (1997), que conceberam modelos
de interacdo dindmica entre pontes e trens de alta velocidade, abordando os efeitos
dindmicos em veiculos e pontes, e o trabalho de Yang, Yau e Hsu (1997), os quais
estudaram a vibracdo de vigas simples submetidas a passagem de trens de alta
velocidade, com base nas condi¢cdes de ressonancia e na dindmica das cargas.
Estes e demais trabalhos serdo detalhados na revisao bibliogréafica, sessao 1.5.

O comportamento de uma estrutura submetida a acréscimos de carga
passara inicialmente pelo estado elastico, sofrendo pequenas deformacoes.
Posteriormente, para acréscimos maiores de carga, podera passar por um estado
plastico e eventualmente por deformacdes finitas, até a ruptura da mesma de forma
subita ou previamente a uma degradacgéo progressiva. A mecéanica do dano continuo
estuda esses Uultimos estados de tensédo-deformacdo permitindo determinar uma
resisténcia residual e tensdes efetivas devido a degradacdes (possiveis fissuras ou
vazios) para estruturas em solicitacdes, bem como propde medidas necessarias

para o aumento da resisténcia.
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A mecéanica do dano em meios continuos leva em conta os efeitos da
degradacdo, em modo difuso e progressivo, possibilitando a analise microscopica
desses microprocessos heterogéneos (isto €, como localizagcdes e acumulos de
deformacfes de carater irreversivel) de solidos submetidos a acdes de natureza
mecanicas ou nao mecanicas, envolvidos durante o processo de deformacdo de
materiais na macroescala, através de reducdo das propriedades de resisténcia e
rigidez do material.

Muitos problemas de degradacdo material sdo estudados com analises
estaticas iterativas e incrementais. Este estudo acopla a mecéanica do dano nas
andlises dinamicas, tornando o problema dinamico nao linear. Jacob e Ebecken
(1994) desenvolveram rotinas computacionais otimizadas para programas de analise
estrutural din@mica néo linear no intuito de ganhar maior eficiéncia computacional,
tanto em relacédo ao tempo de processamento da CPU como aos requerimentos de
mem©éria, conseguindo, assim, um menor esforco computacional e,
consequentemente, obtendo resultados com menor tempo de simulacéo.

Na notacdo numérica deste trabalho, serd adotado a virgula como separador

de milhares e o ponto como saparados de decimais em todos os capitulos.

1.1 MOTIVACAO

Embora um grande nimero de problemas na engenharia seja resolvido com
modelos estaticos, € possivel perceber que diferentemente dos modelos de andlise
estatica, nas andlises dindmicas as estruturas vibram, o que provoca oscilagdes nas
respostas estruturais. Enquanto a resposta estatica de deslocamento permanece
inerte ao longo do tempo, as respostas dindmicas de deslocamento oscilam em
torno da resposta estatica. Além disso, a estatica considera apenas a parcela da
rigidez nas respostas da estrutura, enquanto na dindmica leva-se em conta a parcela
da massa e do amortecimento nas respostas estruturais.

Na realidade todas as estruturas estédo sujeitas as acdes dinamicas. Quando
essas agbes ndo proporcionam diferencas significativas em relacdo as respostas
estaticas, a simplificacdo do problema com uma analise estatica pode ser suficiente
para representa-lo. No entanto, com a maior exigéncia da engenharia na atualidade

por conta dos avancos tecnologicos, das necessidades econdmicas e estéticas,
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dentre outros, nitidamente tem sido observado a exigéncia de maiores vaos e
alturas, esforgcos de maior magnitude e menores dimensdes de pegas estruturais
para suporta-los, o que resultam em estruturas mais esbeltas e sujeitas as acdes
nao antigamente consideradas; ou seja, tém se exigido maiores solicitacbes ao
mesmo tempo que tem se limitado as dimensdes estruturais com capacidade
resistente para suporta-las. Nesse sentido, as a¢cdes dindmicas ndo podem mais ser
desprezadas.

Comumente nas estruturas civis convencionais, as acfes dinamicas sao
provenientes de cargas acidentais como pessoas, ventos, etc., de baixa intensidade
em relagdo as cargas permanentes. No entanto, com as exigéncias atuais tais agfes
tem tido uma intensidade mais significativa em relacéo as cargas permanentes.

Um tipo de estrutura que sempre teve um efeito dinAmico de maior
importancia sdo as estruturas de pontes. Nas pontes os efeitos dinamicos decorrem
da passagem dos veiculos. Por norma, o dimensionamento de pontes permite 0s
considerar efeitos dinamicos dos veiculos de maneira simplificada, considerando as
cargas dinamicas como cargas estaticas multiplicadas por um coeficiente de impacto
para majoracdo das cargas, levando a um superdimensionamento da estrutura e
desprezando os reais efeitos dinamicos que podem ser provocados.

Dependendo do caso, a passagem do veiculo pode provocar efeitos de
magnitude muito maior que as respostas estaticas. Além disso, as irregularidades na
via da ponte potencializam esse fendmeno. Isso pode levar a um desgaste da
estrutura, comumente observadas no Brasil. Ao longo do tempo isso pode gerar
fadiga do material e em algumas situa¢gbes o material pode sofrer danificagcdo muitas
vezes por desconhecimento dos efeitos dindmicos no dimensionamento de
estruturas.

Quando ocorre um processo de danificacdo do material, tratada pela
mecanica do dano ou pela mecéanica da fratura, a resposta real da estrutura passa a
ser uma resposta dindmica néo linear, em que a nao linearidade fisica ou geométrica
€ considerada ndo mais estaticamente, mas ao longo do tempo. Nesse contexto, &
importante salientar as diferentes formas de abordagem: estatica linear, estatica ndo
linear, dindmica linear e dinamica nao linear, as quais foram grande motivacao para
o desenvolvimento deste trabalho.

Uma abordagem da mecénica do dano muito encontrada na literatura é a

analise de vigas de concreto armado sujeitas a carregamentos estaticos crescentes.
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A partir de certa intensidade de carregamento, a resposta estatica da estrutura
passa a ndo mais depender linearmente da mesma. Trata-se, portanto, de uma
analise estatica nao linear. A respeito desse trabalho, citam-se o trabalho de
Kachanov (1958), Murakami (1983), Mazars (1984), Lemaitre e Chaboche (1985),
Lemaitre (1992), Pituba e Proenca (2005) e Souza (2009).

Em relacdo a interacdo dindmica, ha diversas abordagens acopladas e
desacopladas na literatura que promovem a interacdo entre a dinamica estrutural e
dindmica veicular. Os trabalhos de Beghetto (2006; 2011) considera os efeitos da
interacdo dindmica linear entre uma ponte de concreto armado e um veiculo
variando-se as irregularidades da via e a velocidade veicular. Nesta forma de
abordagem, os efeitos dindmicos sdo considerados, porém sem a danificacdo ou
plastificacdo do material. Trata-se, portanto, de uma analise dinamica linear.

O presente trabalho é uma continuacdo dos trabalhos de Beghetto (2006;
2011), e Souza (2009), o qual procura realizar a unido da dindmica estrutural e
veicular com a mecénica do dano. Desenvolvendo a unido dessas duas linhas de
pesquisa no intuito de entender a evolucdo do dano e suas consequéncias nas
respostas dindmicas em estruturas sujeitas a carregamentos, tanto concentrados
guanto méveis, capazes de provocar a degradacao de suas propriedades materiais.

Inicialmente, tomou-se por hip6tese a existéncia de danos generalizados ao
longo da ponte no intuito de verificar o grau de influéncia nas respostas dinamicas
da estrutura. No entanto, o entendimento e o desenvolvimento de uma anélise
dindmica nao linear necessitou um maior aprofundamento nas teorias do dano dos
meios continuos, da elasticidade, da plasticidade, da dinamica estrutural e veicular,
bem como dos efeitos de né&o linearidade nos topicos avancados em mecanica
computacional, de modo a considerar a mecéanica do dano continuo ndo mais de
modo generalizado, mas em cada camada de cada secéo transversal do elemento

de viga de Euler-Bernoulli dentro de cada iteragcéo ao longo do tempo.
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1.2 OBJETIVO

1.2.1Objetivo geral

O presente trabalho tem por objetivo geral analisar os efeitos dinamicos

obtidos da interacdo desacoplada entre um veiculo e uma ponte, considerando a

velocidade do veiculo, as irregularidades da via, e um modelo constitutivo baseado

na mecéanica do dano continuo para simular o comportamento da parcela de

concreto da estrutura da ponte diferenciado a tracdo e a compresséo, através de

uma analise dinamica nao linear.

1.2.20bjetivos especificos

O presente trabalho tem como objetivos espeficos:

a)

b)

c)

d)

f)

g)
h)

comparar as respostas estaticas lineares com as respostas estéaticas
nao lineares através da mecanica do dano;

comparar as respostas estaticas com as dindmicas em relacdo aos
deslocamentos;

comparar as respostas dinamicas lineares com as respostas dinamicas
nao lineares através da mecanica do dano;

verificar a importancia da discretizacado da secéo transversal da ponte
em camadas nas analises dindmicas;

comparar as respostas dinamicas obtidas para diferentes formas de
irregularidades da via;

analisar a evolugcdo do dano ao longo do tempo de passagem do
veiculo para as diferentes formas de irregularidades;

analisar a configuracéao danificada da ponte;

analisar os efeitos do fator de amplificacdo dindmica ao se variar
velocidades do veiculo e amplitude das irregularidades da via; e
comparar as frequéncias naturais de vibrac&do da estrutura integra com
a estrutura danificada analisada com a mecéanica do dano perante as

mesmas solicitacdes.
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1.3 LIMITACOES DO PRESENTE TRABALHO

O presente trabalho foi desenvolvido considerando algumas simplificacbes
tedricas. Por conta disso, algumas limitacbes fazem parte do presente trabalho,
dentre elas:

a) néao se leva em conta a fluéncia (deformacéo lenta) do material;

b) né&o se leva em conta a retragao do concreto e a relaxa¢do no aco;

c) o veiculo é simplificado, com um grau de liberdade;

d) para fins de danificacdo da peca durante a passagem do veiculo, a
magnitude do carregamento pode ser maior do que a de veiculos tipo;

e) apesar de, na realidade, haver acoplamento entre o movimento do
veiculo e a oscilacdo da ponte, neste trabalho os efeitos séo
desacoplados;

f) ndo ha consideracdo da armadura transversal de cisalhamento; e

g) ndo se leva em consideracdo a fadiga do material por passagens

sucessivas de veiculos.

1.4 METODOLOGIA

Para atingir o objetivo do trabalho, desenvolve-se um programa de elementos
finitos baseado em elementos de viga de Euler-Bernoulli para analise dindmica das
estruturas no intuito de promover a unido de duas linhas de pesquisa, uma da
interacdo dindmica desacoplada entre veiculo e ponte através das irregularidades da
via e outra da danificacdo de vigas de concreto armado sujeitas a carregamentos
estaticos crescentes. A viga de ponte tem os esfor¢os transmitido a sua estrutura
através dos pontos de contato da roda com as irregularidades de seu pavimento e
sdo formados pela contribuicdo do peso proprio das massas suspensas e nao
suspensas do veiculo e dos esforgos inerciais. O método de Rayleigh é utilizado
para considerar o amortecimento estrutural da ponte. Esse assunto é tratado na
sessao 2.2 na pagina 47.

Todavia, ao fazer essa unido, o problema ndo se torna mais dinamico linear

nem mais estatico ndo linear. A equacado governante do problema passa a ser uma
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equacdo dindmica ndo linear de maior complexidade e de dificil convergéncia.
Poucos trabalhos na literatura ilustram com maior detalhe as teorias e o0s
procedimentos matematicos para lidar com esse problema. Em especial, destacam-
se, dentre os mais importantes, os trabalhos de Machado (1983), de Ebecken (1977)
e de Jacob e Ebecken (1994). Para uma abordagem mais geral recomenda-se o
trabalho de Bathe (1996).

Ao analisarem as respostas dinamicas da interacdo de sistemas veiculo-ponte
com trens de alta velocidade, Yang e Yau (1997) provaram que dois sistemas de
equacdes diferenciais de segunda ordem podem ser escritos um para o veiculo e
outro para a ponte, como é feito neste trabalho.

O veiculo rodoviario ou ferroviario ao atravessar a ponte sofre influéncia dos
efeitos das irregularidades da via. Desenvolve-se um modelo simplificado de veiculo
com dois graus de liberdade acoplado com as diferentes formas de irregularidades
da via da ponte.

As irregularidades da via da ponte sdo tratadas por meio de funcbes
harménicas senoidais, periddicas triangulares, periddicas retangulares, nao
peridédicas na forma de pulsos triangulares, retangulares e em dente de serra, além
da via sem irregularidades plana e na forma de arco. Este topico é detalhado na
sessdo 3.1 em especial na Tabela 1 encontrada na pagina 105.

Para considerar o acoplamento do veiculo com as diferentes formas de
irregularidades, considera-se o veiculo parado e sujeito as excitacdes de base
provenientes das amplitudes das irregularidades da via passando com certa
frequéncia em sua roda. Admitindo-se a roda indeformavel e sem falhas durante
toda a analise, além de desconsiderar os efeitos da temperatura, do atrito entre as
superficies da roda e do trilho, tem-se um problema de excitacdo de base. Assim,
torna-se possivel analisar as respostas dinamicas do veiculo.

A interacdo dinamica entre o modelo acoplado de veiculo e irregularidades
com a estrutura da ponte é feita de modo desacoplado. Desse modo, os efeitos
dindmicos gerados pelo acoplamento entre o veiculo e as irregularidades sé&o
transmitidos integralmente para a estrutura da ponte. Ou seja, os efeitos dinamicos
gerados entre o veiculo e as irregularidades ndo sofrem influéncia das respostas
dindmicas da ponte, como ocorre nos modelos acoplados. Embora seja uma

simplificacdo, o modelo consegue representar bem o objetivo do trabalho, pois
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consegue analisar as respostas dinamicas da estrutura sobre um carregamento de
intensidade e posicao variavel perante os efeitos da danificagdo do material.

Efeitos de néo linearidade sdo provenientes do dano e ocorrem pelo fato das
forcas ndo dependerem mais linearmente dos deslocamentos da estrutura e das
tensdes nao dependerem linearmente das deformacdes. O dano analisado foi
baseado na mecéanica do dano continuo, detalhada na sessdo 2.3, pagina 64. O
modelo de dano adotado € o modelo constitutivo de dano de Mazars (1984), o qual
pode ser encontrado na sesséo 3.3 dos modelos matematicos na pagina 110.

Os efeitos da néo linearidade fisica decorrentes da danificagdo do material
alteram os efeitos dinamicos da estrutura, intensificando-os em termos de
deslocamentos, deformacfes, velocidades, aceleracGes, oscilacbes e vibracdes.
Esses efeitos fazem com que a lei de Hooke n&o seja mais realista para
representacdo do problema. Por esse motivo, a dindmica linear que € valida num
regime elastico linear, ndo € mais capaz de resolver os problemas com nao
linearidade. A vista disso, o problema se torna dinamico n&o linear, necessitando
formulacdes incrementais e iterativas em conjunto com algoritmos de integracdo no
tempo para solugdo das respostas dindmicas néo lineares. Os topicos relativos a
solucédo de equacgdes dinamicas nao lineares podem ser encontrados na sesséo 2.4
a partir da pagina 71.

Assim, neste trabalho foi implementada uma modelagem computacional nas
linguagens MATLAB versdao R2012a (7.14.0.739), C++ e Fortran, considerando
todos os topicos acima abordados, capaz de verificar os procedimentos estéatico
linear, estatico ndo linear, dindmico linear e dindmico nao linear com a presenca de
nao linearidades fisicas através da mecéanica do dano sujeitos a carregamentos de
qualquer forma e tipo, sejam eles estaticos ou dinamicos, parados ou em
movimento. Para realizar as analises numéricas foi utilizado um computador com
CPU i7-2670QM com 8 nucleos de 2.2 GHz em modo padrao e 3.1 GHz em modo
overclock e undervolting, meméria RAM de 8 GB DDR3 e placa de video NVIDIA
GeForce GTX 560M GDDR5, em sistemas operacionais Linux (Slackware, Red Hat,
SuSE, Debian e Ubuntu) e Windows (7, XP, Server 2008, 8 e 8.1).

Os resultados obtidos sédo interpretados e discutidos nas analises numéricas
do capitulo 4, encontrados a partir da pagina 127. A metodologia sera mais
detalhada ao longo do trabalho.
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1.5 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Delgado e Santos (1997) propdem a modelagem da interacao dinamica entre
trens de alta velocidade e pontes, com vao Unico. A ponte, composta por uma viga
simplesmente apoiada, € modelada com o método dos elementos finitos de viga de
Euler-Bernoulli e possuem rigidez uniforme ao longo do seu comprimento.

A mecénica estatica soluciona parte do problema, pois considera a parcela
dos efeitos elasticos do problema real, 0s quais sdo representados pela lei de Hooke
da resisténcia dos materiais (BEER & JOHNSTON, 2008; HIBBELER, 2009; BEER &
JOHNSTON, 2010).

Em um problema sem interacdo dindmica, o veiculo é representado por uma
carga constante que se move com velocidade constante ao longo do comprimento
da viga, gerando a influéncia das cargas, consequentemente, transmitindo a ponte
esses efeitos.

Ja em um modelo com interacdo dindmica, a parcela dos efeitos inerciais da
massa em movimento é levada em consideracao, através da segunda lei de Newton.
Como o veiculo possui uma mola e um amortecedor, também sédo considerados,
respectivamente, os efeitos elasticos da rigidez, solucionados com a mecanica
estética através da lei de Hooke, e os efeitos da dissipacédo de energia por conta do
amortecimento. Dessa forma, o veiculo passa a ser representado por um sistema
movel de massa-mola-amortecedor onde a equacdo de equilibrio dinAmico do
veiculo se da pela soma de trés parcelas: a parcela elastica, a parcela de
amortecimento e a parcela inercial.

Yang, Yau e Hsu (1997) analisam a vibragao de vigas simples produzidas por
trens de alta velocidade. A viga biapoiada sofre a¢gbes de cargas concentradas com
intervalos uniformes, movendo-se com velocidade constante. Os deslocamentos da
viga séo representados por funcdes harmoénicas para obtencédo da solucdo analitica.
E apresentado um estudo paramétrico onde séo variadas as velocidades do veiculo,
seus comprimentos e os comprimentos dos vaos da viga. Percebe-se um impacto
maior do veiculo nas vigas de vaos curtos. ldentificam-se as condi¢cdes de
ressonancia e as velocidades atuantes no fendbmeno. Concluiu-se que as massas

moveis tendem a alongar o periodo de vibragdo da viga. O amortecimento contribui
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para a redugdo das amplitudes de deslocamentos da viga, principalmente nas
condi¢des ressonantes.

Sophianopoulos e Michaltsos (1999) apresentam a formulacdo e os métodos
de solucdo para vibracdo combinada lateral-torsional de vigas sujeitas aos
carregamentos veiculares. A viga € simplesmente apoiada com sec¢do transversal
simétrica e rigidez constante ao longo do seu comprimento. O carregamento do
veiculo é representado por um sistema de massa suspensa conectada por uma mola
a uma massa ndo suspensa. O mesmo move-se com velocidade constante, na
direcdo da viga, tendo uma excentricidade em relagdo ao eixo de simetria vertical da
secdo transversal da viga. Além dessas vibragbes verticais, verificam-se as
vibracOes laterais e torsionais associadas a excentricidade do carregamento. Os
deslocamentos da viga sédo representados por séries harménicas. As equacdes de
movimento sdo demonstradas e sugere-se 0 método de Runge-Kutta para a
integracao no tempo.

Outro estudo paramétrico foi realizado por Michaltsos (2000) em pontes leves
de aco. Os veiculos foram escolhidos de acordo com os comprimentos dos vaos das
pontes. S&o abordados e parametrizados os efeitos de curvatura das pontes. Sao
consideradas as influéncias das irregularidades da via tanto em pontes de vaos
curtos como em pontes de vaos longos. O estudo concluiu que modelos de veiculos
representados por um unico eixo tem uma melhor analise numérica em pontes de
vaos longos. J& em pontes de vaos curtos, onde os efeitos do impacto € maior, €
recomendado a utilizacdo de modelos de veiculos mais complexos, enfatizando os
que apresentam a modelagem numeérica de suas suspensoes.

Os efeitos provocados pelas irregularidades em trens de alta velocidade
foram demonstrados por Fryba (2001), onde o modelo de veiculo foi definido como
uma seérie de cargas concentradas com intervalos uniformes movendo-se com
velocidade constante. Evidenciam-se as vibracdes excessivas similares ao
fendbmeno de ressonancia em pontes de vaos médios e curtos, sendo o efeito mais
intenso em velocidades superiores a 200 km/h. H& uma preocupagdo com o
desconforto dos passageiros, menores condi¢cdes de seguranca, desestabilizacdo do
lastro e possibilidade de descarrilamento dos veiculos, geradas pelas vibracdes
ressonantes. O estudo concluiu que as amplitudes das vibragcbes ressonantes sao
diretamente proporcionais ao quadrado da velocidade do veiculo e ao comprimento
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do vao da ponte, bem como inversamente proporcionais ao amortecimento da ponte,
comprimento do veiculo e rigidez da ponte.

Cheng, Au e Cheung (2001) propuseram um elemento de ponte-via-veiculo
para investigar a interacdo entre um trem movel, a estrutura que suporta os trilhos, e
a ponte. A modelagem do trem movel foi feita com uma série de veiculos com dois
graus de liberdade na locacdo de seus eixos. Cada eixo consiste em uma massa
suspensa interconectada a uma massa nao suspensa por um conjunto de mola-
amortecedor. A plataforma e os trilhos sdo modeladas como vigas elasticas lineares
de Euler-Bernoulli. A rigidez e amortecimento dos dormentes sdo modelados como
uma série de molas e amortecedores. As equacdes de movimento sdo montadas em
um unico sistema, o qual pode ser integrado numericamente com o método de
Newmark. Evidenciou-se que a presenca ou auséncia de lastro néo influencia a
resposta dinamica da ponte. A escolha dos modelos discreto ou continuo para a
representacédo dos dormentes ndo apresentou variagdes nas respostas dindmicas da
ponte. Observou-se uma reducdo nas amplitudes dindmicas com o amortecimento
de Rayleigh, principalmente nas condi¢cdes de ressonancia.

Novos métodos de andlise dindmica para as pontes ferroviarias foram
estudados por Goicolea et al. (2002) no cédigo espanhol (Instruccion de Acciones
em Puentes de Ferrocarril — IAPF) e no cddigo europeu (EUROCODE 1). Com
destaque no método do fator de impacto, analise dinamica com cargas moveis,
método dos elementos finitos, andlise dindmica com interacdo entre veiculo e
estrutura bem como modelos baseados em séries harmdnicas. Esse estudo
possibilitou a andlise do comportamento dindmico dos veiculos. Utilizaram-se
analises experimentais para verificar o nivel de precisdo dos resultados analiticos.
Foram analisadas as classes dos trens de alta velocidade empregados na Europa e
propostos seus respectivos modelos.

Através de uma revisdo das normas do ERRI (European Rail Research
Institute) Museros et al. (2002) avancaram o0s estudos na analise de pontes
ferroviarias de vaos curtos para trens de alta velocidade. Tiveram em estudo o0s
efeitos da distribuicdo das forcas através dos dormentes e lastro. Os mesmos
mostraram uma reducdo dos deslocamentos e aceleracbes das pontes utilizadas
nos modelos. Isto ocorre devida & absor¢éo de energia nos dormentes e no lastro.

Ao estudarem os efeitos da flexibilidade dos apoios na vibracdo de vigas

sujeitas a um carregamento moével oscilante (sistema massa-mola), Yonghong, Tan
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e Bergman (2002) concluiram que a flexibilidade dos apoios das vigas geralmente
contribui para o aumento das respostas dinamicas, da forca de interacdo dinamica e
da forca de cisalhamento. Tais efeitos sdo mais intensos nas estruturas de vaos
curtos, por serem mais acentuados os impactos produzidos pelas cargas moveis.

Correa (2003) estudou vibragbes em pontes ferroviarias produzidas pela
passagem de um trem eletrificado utilizado no Brasil para o transporte coletivo
urbano. Utilizou-se varios modelos para o carregamento dinamico, como forcas
concentradas, sistema de massa-mola-amortecedor e veiculos com 2 e 6 graus de
liberdade. A ponte e os trilhos foram modelados com elementos de pértico plano. A
interacao dinamica entre trem-trilho-estrutura considerou irregularidades geométricas
dos trilhos e das rodas. Ao comparar os modelos, se destaca, com os melhores
resultados, o modelo de interacdo dinamica com veiculo de 6 graus de liberdade.
Também foi observado que os trens trafegam em uma faixa de velocidade segura,
sem influéncia da ressonancia da ponte em andlise.

Song, Noh e Choi (2003) fizeram uma modelagem tridimensional por
elementos finitos NFS (nonconforming flat shell) com 6 graus de liberdade para a
interacdo entre pontes e trens de alta velocidade. J& os trilhos e os dormentes foram
modelados com elementos finitos de viga. O lastro foi modelado com uma série de
molas elasticas lineares. No problema proposto, os trilhos sdo apoiados
transversalmente aos dormentes, 0s quais se apoOiam sobre o lastro que fica
disposto sobre a plataforma da ponte. Foi considerado um modelo de trem de alta
velocidade, com vagbes articulados, com 38 graus de liberdade. E utilizada a
formulacdo lagrangeana de forma a encontrar as equac¢des de movimento do
sistema. Houve grande correspondéncia com os valores experimentais. Ao trafegar
com velocidades préximas aos 300 km/h, nota-se um aumento das respostas
din&micas.

Xia, Zhang e De Roeck (2003), realizaram um estudo na ponte St. Antoine
Bridge, de concreto protendido, que pertence a linha entre as cidades de Paris e
Bruxelas. O trem articulado estudado é o Thalys, usado na europa para transporte
de passageiros em alta velocidade. O trem é composto por uma locomotiva, um
carro de transicdo, seis carros normais articulados, um carro de transicdo e outra
locomotiva (estrutura simétrica). A composic¢éo totaliza 10 veiculos, 13 trugues e 26
eixos. Do segundo ao nono, os veiculos sdo articulados entre si e tratados como um

grupo. Este grupo que compreende 8 veiculos e 9 truques pode ser modelado como
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17 corpos rigidos com 85 graus de liberdade. Com os 30 graus de liberdade das
duas locomotivas (15 em cada), o modelo completo totaliza 115 graus de liberdade.
A ponte foi modelada com elementos finitos tridimensionais, considerou-se o método
de Rayleigh para o amortecimento e fez-se usofruto do método de Newmark para
integrar as equacgdes diferenciais. As respostas numeéricas das deflexdes e
aceleracbes no centro do vao tiveram boa correlagio com as respostas
experimentais.

Law et al. (2004) apresentaram um modelo com 4 graus de liberdade. As
equacOes de movimento foram obtidas através da formulagdo lagrangeana. A ponte
foi modelada como uma viga reta e as matrizes elementares de massa e rigidez
foram obtidas usando as fun¢Bes de interpolacdo cubica de Hermite, como visto,
posteriormente, neste trabalho. O amortecimento € considerado com o método de
Rayleigh. A identificacdo das cargas dos eixos do veiculo, usando o método dos
elementos finitos, se inicia através da medicdo de deformacdes da estrutura com
auxilio de strain gauges, extensdbmetros usados para medir deformacdes de corpos.
Os erros das medi¢cBes sdo minimizados através do método dos minimos quadrados.
Com as deformacgBes obtém-se os deslocamentos através da teoria da elasticidade.
Com os deslocamentos e o carregamento dos nés, sdo obtidas as cargas do eixo do
veiculo. Foram feitas simulacbes numéricas e experimentais com modelos
reduzidos.

Ren, Zhao e Harik (2004) fizeram a modelagem, a andlise experimental e a
andlise analitica de uma ponte rodoviaria real de aco em arco, que liga as cidades
de Marshall e Livingston sobre o rio Tennessee, no estado de Kentuchy, nos EUA. A
mesma possui 9 vaos simétricos com um total de 643 metros de extensdo. A analise
foi feita somente com o vao central, onde se localiza a estrutura em arco com
comprimento de 163 metros. Com o auxilio de acelerdbmetros devidamente
calibrados e instalados, foram realizadas as medicdes. As barras do arco foram
modeladas por elementos finitos de portico espacial com 12 graus de liberdade por
elemento. Os pilares-parede e a plataforma da ponte foram modelados com
elementos finitos de placas. O amortecimento foi considerado, também, utilizando o
método de Rayleigh. Os resultados experimentais foram comparados com o0s
numéricos e apresentou boas aproximagfes. O modelo numérico também pode ser
utilizado em analises de estruturas submetidas a esfor¢cos provocados por veiculos,

ventos, terremotos, etc.
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Lou (2005) propbés um elemento de interacdo entre veiculo-via-ponte
considerando o balanco do veiculo (pitching motion). O veiculo foi modelado com 2
eixos e totaliza 4 graus de liberdade. A plataforma e os trilhos foram modelados com
elementos de viga de Euler-Bernoulli. Nos elementos de viga estd presente um
sistema mola-amortecedor continuo que simula uma fundacdo visco-elastica
continua. As equacdes de interacdo sao obtidas através do principio de Hamilton. O
método de Rayleigh é considerado para o amortecimento. Foram estudados o0s
efeitos da velocidade do veiculo, a presenca da estrutura de fundacéo da via e as
irregularidades. Na andlise concluiu-se que os efeitos da estrutura de fundacédo da
via sdo significantes para o deslocamento vertical e aceleracdo vertical do veiculo,
bem como as forcas de contato entre os eixos e a via. Os efeitos de rotacao,
deslocamento vertical e aceleracao vertical do veiculo no centro do vao da ponte séo
insignificantes quando considerada a estrutura da via. A aceleragdo vertical e
aceleracdo de rotacdo do veiculo sdo significantes quando considerada as
irregularidades da via. As forcas de contato entre os eixos e a via, 0s deslocamentos
e aceleracdes verticais dos trilhos e da ponte no centro do vao também sé&o
significantes.

Beghetto (2006) estudou os comportamentos dos corpos dinamicos de uma
ponte ferroviaria e de um veiculo, composto pela associacdo de corpos rigidos
conectados em sistemas de suspensfes, através de analises numéricas em
modelos tridimensionais, variando a velocidade e as irregularidades verticais da via.
Foram utilizados os elementos finitos de viga de Euler-Bernoulli. No veiculo
encontram-se nove equacdes de movimento através do principio de D’Alembert, da
segunda lei de Newton e do equilibrio de forcas e momentos. As equacdes de
movimento de ambos o0s sistemas também foram integradas numericamente usando
o método de Newmark.

Bernardes (2006) baseado no proposto por Yang, Yau e Hsu (1997),
desenvolveu um modelo matematico massa-mola-amortecedor da interacao veiculo-
ponte considerando o sistema do veiculo acoplado ao da ponte. Neste modelo, as
respostas dinamicas do veiculo afetam as respostas dindmicas da ponte que, por
sua vez, afetam as respostas dinamicas do veiculo. Ou seja, devido as
irregularidades da via o veiculo tera uma vibragcéo transversal que excita a ponte e
vice-versa. Neste modelo, € como se as forgas e demais efeitos dindmicos gerados

pelo modelo acoplado entre veiculo e irregularidades sofressem uma alteracdo na
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medida em que ocorresse a vibragdo na ponte. O modelo acoplado desenvolvido é
um modelo muito interessante e realista em relacdo ao movimento de veiculos em
pontes. No entanto, o modelo desenvolvido ndo considerou a danificacdo do
material, podendo simular estruturas de ponte apenas dentro do regime elastico
linear.

Melo (2007) analisou os coeficientes de impacto das normas brasileiras
implementando um modelo analitico-numérico simplificado para pontes rodoviarias
com trafego de veiculos pesados.

Santos (2007), ao fazer uma modelagem matematica e numérico-
computacional da interac@o entre veiculo e pontes rodoviarias analisando a reducgao
de vibracdes, valida os resultados com dados experimentais.

Yau (2009) tratou de um problema de interacdo néo linear com condi¢des de
contorno variaveis com o tempo ao analisar vigas suspensas sujeitas as solicitacdoes
de cargas dinamicas e terremotos (movimentacbes de apoio). As respostas do
problema sdo divididas em: pseudo estatica e componente inercial dinamica. Yau
(2009) comprova que ondas sismicas de maior intensidade podem amplificar
grandiosamente as respostas do sistema. E proposto, como solugdo para esse
efeito, a reducédo na rigidez e o aumento da inclinacdo dos cabos, no intuito de aliviar
esse efeito.

Beghetto (2011) analisa a interacdo dinamica tridimensional entre veiculo e
ponte ferroviaria considerando a mecéanica de contato entre as rodas e os trilhos,
frente a variacdo de velocidade e presenca das irregularidades da via, através de
analises numéricas computacionais. No veiculo encontram-se 25 equacdes de
movimento através do equilibrio dinamico. As irregularidades da via séo
representadas por fungbes harménicas. O modelo de contato mecéanico entre as
rodas e os trilhos € embasado nas teorias de Hertz e de Kalker. No modelo de
saturacdo do contato baseando-se na lei do atrito de Coulomb, é inserido o modelo
de Vermeulen e Johnson, restringindo-se as forcas tangenciais de contato e o
momento de rotacdo spin das rodas segundo um polindmio cubico, de modo a
contemplar as néo linearidades geométricas devido aos perfis das rodas e dos
trilhos, bem como, os limites de aderéncia no contato entre rodas e trilhos. A ponte
ferroviaria é representada por duas vigas simétricas e paralelas, biapoiadas,
representadas por elementos finitos de portico tridimensional embasados na teoria
de Euler-Bernoulli. No amortecimento estrutural é usado o método de Rayleigh. As
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equacdes de movimento sdo integradas numericamente utilizando-se o método de
Newmark.

Referentes ao estudo do comportamento dinamico do veiculo ferroviario e ao
estudo do contato mecanico entre rodas e trilhos realizado por Beghetto (2011) s&o
apresentadas: a andlise modal do veiculo; a andlise de vibragdo forgada do veiculo
nas condicbes de ressonancia, sob diferentes condicdes de velocidade e
irregularidades da via; a analise dinamica do contato entre as rodas e os trilhos; e a
analise dos deslizamentos e da perda de contato entre as rodas e os trilhos,
combinando-se os modelos de irregularidades da via, variando-se a velocidade do
veiculo, e considerando-se os trilhos contaminados com dleo.

Referentes ao estudo da ponte ferroviaria no trabalho de Beghetto (2011) séo
apresentadas: a analise modal da ponte; e a andlise de vibracédo forcada na ponte
produzida pelo tr&fego do veiculo ferroviario, e da composicdo Trem Unidade
Elétrico (TUE), sob diferentes condigbes de velocidade e irregularidades da via,
abordando-se as condi¢cGes de ressonancia da ponte produzidas pelo trafego tanto
do veiculo ferroviario quanto da composicdo TUE. Os resultados obtidos nas
analises numéricas sao interpretados e analisados. Dentre inUmeras conclusdes
pode-se citar que nas condi¢des de ressonancia da ponte produzidas pelo trafego do
veiculo ferroviario, observou-se que as respostas dindmicas sdo amplificadas,
apresentando-se amplitudes de valores relativamente maiores que nas demais
condicBes. Porém, apesar das condi¢cdes ressonantes, as maximas amplitudes dos
deslocamentos encontradas sao relativamente pequenas. Também se percebeu que
com a intensidade da vibracdo da estrutura da ponte, as amplitudes oscilam entre
valores positivos e negativos, invertendo-se, desta forma, os sentidos das tensdes
as quais a estrutura esta sendo submetida.

No problema em questdo, ao atravessar a viga, o veiculo esta sujeito aos
efeitos das irregularidades da via. Se a roda de massa ndo suspensa for
considerada indeformavel, constitui-se um problema de excitagdo de base onde,
para obtencdo da solucdo analitica, os deslocamentos da viga séo representados
por funcdes senoidais harmonicas. Variam-se as velocidades e irregularidades para
realizacdo do estudo paramétrico.

E fundamentado que a primeira ressonancia representa a condigdo mais
critica e deve ser sempre evitada. O amortecimento da viga pode reduzir a resposta

ressonante. Quanto menor o vao da viga, maior sera o fator do impacto nos
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deslocamentos da mesma. As condi¢cdes de ressonancia sédo identificadas e sao
apresentadas as velocidades necessérias para que o fendbmeno ocorra.

Analisando os efeitos das massas moveis, que representam o veiculo, e do
amortecimento estrutural da viga, obtem-se as respostas dindmicas da viga em
forma de uma solugdo numérica aproximada. O amortecimento estrutural da viga é
considerado através do método de Rayleigh (CHOPRA, 1995; BATHE, 1996; KWON
& HYOCHOONG, 1997). O sistema de equacdes € integrado numericamente
utilizando o método de Newmark (NEWMARK, 1959; CHOPRA, 1995; BATHE, 1996;
KWON & HYOCHOONG, 1997). O sistema €, entdo, resolvido com o método da
eliminacao de Gauss.

A resposta nao linear fisica de solidos é uma manifestacdo macroscopica de
mudancas irreversiveis na microestrutura. A mecanica do dano continuo é uma
ferramenta para a analise dos efeitos da deterioragdo do material em sdlidos
submetidos a acdo de natureza mecénica ou térmica. Enquanto que a mecanica da
fratura lida com as condicdes de propagacao de fissuras macroscopicas, a mecanica
do dano continuo estuda o efeito de microfissuras distribuidas na resposta do
material. A teoria do dano descreve localmente a evolugcdo dos fenbmenos que se
desenvolvem entre um estado inicial, relativo a uma situacao de material integro, e
um estado final, representado pela formacdo de uma fissura macroscépica ou, em
outras palavras, a ruptura do elemento de ‘volume representativo’ em torno do ponto
considerado. No caso do concreto, um material no qual a fissuracdo € o fenbmeno
dominante no comportamento néo linear, a mecéanica do dano € sem duvida capaz
de formular modelos realisticos (PITUBA, 1998).

O dano ndo é uma grandeza fisica que pode ser medido diretamente. Em
uma modelagem matematica, entretanto, é possivel quantificar o dano através da
reducdo progressiva de uma propriedade mecanica global do problema. Na maioria
das modelagens, hd uma reducao na rigidez do material, por exemplo, reduzindo
seu moédulo de deformacéo.

O comportamento de uma estrutura submetida a acréscimos de carga
passara inicialmente pelo estado elastico, sofrendo pequenas deformacdes,
posteriormente, para acréscimos maiores de carga, por um estado plastico e
eventualmente deformacgfes finitas, até a ruptura, subita ou previamente a uma
degradacdo progressiva, da mesma. A mecanica do dano continuo e a mecanica da

fratura estudam esses ultimos estados de tensao-deformacéo permitindo determinar
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uma resisténcia residual e tensao efetiva devido a degradacdes (possiveis fissuras
ou vazios) para estruturas em solicitacdes, bem como propdem medidas necesséarias
para o aumento da resisténcia.

Enquanto a mecanica da fratura leva em conta as condicfes de propagacao
de uma fratura macroscopica imersa num meio continuo integro, a mecéanica do
dano se ocupa do efeito, sobre a resposta material, de um processo de
microfissuracao distribuida que se desenvolve numa etapa preliminar a formacao da
fissura discreta (ARAUJO, 2003), permitindo retratar a evolucdo dos fendmenos,
através de um elemento de 'volume representativo' de material em torno do ponto
considerado, que se desenvolvem entre um estado inicial integro e um estado final
degradado que tem como particularidade a formacédo de uma fissura macroscopica
definida pela ruptura do elemento de volume representativo. A mecéanica do dano
possibilita a anélise microscépica de processos irreversiveis.

A relacéo dano-fratura pode ser colocada, segundo Janson e Hult (1977):

- na mecanica do Dano, a resisténcia de uma estrutura carregada é
determinada em funcdo da evolucdo de um campo de defeitos continuamente
distribuido, tais como microfissuras ou poros;

- na mecéanica da Fratura, a resisténcia de uma estrutura carregada €
determinada em funcao da evolucdo de um defeito em particular, como uma fissura
pontiaguda pré-definida. O meio em volta da fissura é assumido como
mecanicamente intacto.

Janson e Hult (1977) usaram a terminologia mecanica do dano continuo
(“‘continuum damage mechanics”) para designar modelos da mecanica do continuo
gue tratam de respostas materiais considerando o processo de danificagdo. Lemaitre
e Chaboche (1985) formularam as bases da teoria baseadas na termodinamica dos
processos irreversiveis.

Kachanov (1958 apud KACHANOV, 1986; apud PITUBA, 1998, p. 27) foi o
pioneiro a introduzir a idéia de dano continuo, no intuito de modelar o efeito da
fissuracédo distribuida na ruptura do tipo fragil observada em metais apés um periodo

de deformacéo lenta. Foi proposta a consideracdo de uma variavel ¥, denominada

continuidade. Portanto em um material livre, por completo, de defeitos, o mesmo

teria w =1. Um material completamente deteriorado sem nenhuma capacidade de

resisténcia a solicitagdes teria w =0. A variavel v, portanto, quantifica a auséncia
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de deterioragdo do material. De forma analoga, D =1—y caracteriza uma medida do

estado de deterioracdo ou dano. Para um material completamente livre de defeitos,
tem-se D=0, ou seja, um material integro. J& D=0 caracteriza um estado de
completa perda de integridade da estrutura material. Nesse estudo, o dano D foi
considerado uma variavel escalar, porém estudos posteriores proporam quantidades
tensoriais para descrever o dano. Portanto o dano pode ser de natureza escalar,
dano iso6tropo, ou tensorial, dano anisotropo.

Rabotnov (1969) propds considerar a perda de rigidez material como
consequéncia da fissuracdo. Posteriormente a mecanica do dano continuo
(“Continuum Damage Mechanics”) formalizou-se com base na termodinamica dos
processos irreversiveis por Lemaitre e Chaboche (1985).

Nos ultimos anos diversos modelos constitutivos com o conceito de dano vém
sendo propostos, em especial para o concreto, como deterioracdo lenta do material,
interacdo dano-fadiga, dano em materiais dicteis, dano em estruturas de concreto
armado, dano em estruturas de concreto em fibras sujeitas a carregamento ciclico,
dano em pérticos de concreto armado, entre outras (PITUBA, 1998).

Souza (2009) propds um algoritmo numérico de remodelacdo anisotrépico
baseado na teoria da mecéanica do dano continuo para simular a porosidade do 0sso
com dano, seguindo o0 modelo proposto por Doblaré e Garcia (2002). O modelo
também foi aplicado a problemas bidimensionais de 0ssos longos com e sem
prétese, com particular referéncia a extremidade proximal do fémur humano.

Tais modelos de dano podem ser classificados como escalares ou is6tropos e
anisotropos, dependendo da natureza da variavel de dano usada, como Vvisto
anteriormente. A vantagem dos modelos escalares é a sua simplicidade devido a um
namero reduzido de parametros a identificar. Ao mesmo tempo os modelos
escalares podem ter restricbes de aplicacbes, dependendo da situacdo. Ja os
modelos anisétropos, que tem a variavel de dano como uma grandeza tensorial,
podem ser aplicados em diversos problemas de engenharia, porém possuem uma
maior complexidade de identificacdo dos parametros utilizados.

Nesse trabalho € utilizado o modelo escalar de Mazars (1984), sendo indicado
para analisar o processo de danificacdo do concreto submetido a carregamentos
proporcionais ou cicilicos. O dano € uma funcéo da deformacéo equivalente a qual
define o estado local de alongamento do material. A lei de evolucdo da variavel de

dano é definida de forma a recuperar os resultados experimentais dos testes de
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tragcdo e compressao uniaxiais, que sao as bases para identificar os parametros do
modelo.

O comportamento fisico ndo linear de sdélidos é uma manifestacdo de
mudancas irreversiveis na sua microestrutura. No concreto, estas mudancas estao
predominantemente ligadas ao desenvolvimento de microfissuras. Este processo
tem inicio j& durante a cura do concreto e evolui até a localizagcdo das microfissuras
e formacdo de um defeito macroscopico. Como essa fissuracdo ocorre de forma
distribuida, a mecanica do dano € capaz de formular modelos muito realistas para o
concreto (GUELLO, 2002).

Em andlises praticas, é observada macroscopicamente a resposta nao linear
dos sélidos devido a ocorréncia de processos irreversiveis em sua microestrutura,
tais como: escorregamentos relativos entre cristais, perdas de coesédo em planos de
clivagem ou contorno dos grdos, mudancas de porosidade, mudancas de fase,
difusdo de elementos quimicos e outros (ARAUJO, 2003).

A mecanica do dano em meios continuos leva em conta os efeitos da
degradacdo, em modo difuso e progressivo, possibilitando a analise microscopica
desses microprocessos heterogéneos (isto é, como localizagdes e acumulacdes de
deformacgBes de carater irreversivel) de sdélidos submetidos as a¢bes de natureza
mecanicas ou ndo mecanicas envolvidos durante o processo de deformacdo de
materiais na macroescala, através de reducdo das propriedades de resisténcia e
rigidez do material.

Uma lei constitutiva, ou modelo constitutivo € um modelo mecénico-
matematico que descreve idealmente o comportamento tensdo-deformacdo do
material, (LUCCIONI, 1993).

Ha& uma grande dificuldade em formular uma lei constitutiva que descreva de
forma geral o comportamento de um material para qualquer tipo de solicitagdo. Um
material passara por diferentes estados para determinados limites de solicitagdes,
sendo este regido por diferentes teorias para tais limites, como a teoria da
elasticidade para certo limite, a teoria da plasticidade e mais recentemente a
mecanica do dano, cada uma coerente ao comportamento estudado, porém nunca
sao suficientemente gerais.

Ha diversos trabalhos que abordam diferentes leis constitutivas para o
concreto, mas devido a sua complexidade a formulacdo de um modelo constitutivo

completo e ndo somente geral se torna algo dificil (PITUBA, 1998).
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O conceito de dano foi inicialmente utilizado para analise e descricdo do
comportamento de metais em regime de ruptura sob carregamentos monotonicos ou
ciclicos. Nos metais em regime de ruptura aparecem microfissuras apés o
desenvolvimento de uma pronunciada plastificacdo. O conceito de dano, por estar
relacionado a evolugdo de microfissuras, aplica-se bem ao concreto uma vez que o
desenvolvimento da microfissuracdo pode ser considerado continuo e se inicia com
baixas tensdes ou deformacdes (DRIEMEIER, 1995).

O concreto ja apresenta microfissuras provenientes do fenbmeno de retracao
mais liberag&o de calor, que se desenvolve na fase inicial da cura, antes mesmo de
qualquer aplicacéo de carga (PITUBA, 1998).

As deformacfes permanentes também ocorrem devido as microfissuras. 1sso
se relaciona ao fato que, em casos de descarregamento, as faces rugosas das
fissuras, bem como a heterogeneidade do material, impedem o fechamento delas.

Observa-se a recuperacdo da rigidez do concreto quando h& inversdo do
carregamento. Esse fenébmeno peculiar do concreto, e também de muitos outros
materiais granulares, é conhecido como resposta unilateral.

O aumento das fissuras se da na fase de carregamento por incompatibilidade
de deformacdes a qual ocorre pelas diferentes caracteristicas de resisténcia e
propriedades elasticas dos agregados graudos e da argamassa. Essas
incompatibilidades sao responsaveis pela baixa resisténcia a tracdo do concreto.

O concreto possui um comportamento mecanico global diretamente ligado a
fatores como indice de vazios, tamanho dos agregados, relacdo agua-cimento,
textura, entre outros, 0s quais sdo considerados nas leis de evolucdo das variaveis
gue definem o dano para formular modelos constitutivos (GUELLO, 2002).

A andlise dos sistemas é feita considerando o material totalmente integro. No
intuito de ser obter as respostas com o material danificado, este trabalho visa incluir
a estrutura o conceito de dano. Dentre os modelos constitutivos, € utilizado o modelo
constitutivo de Mazars (1984) neste trabalho.

No sentido de buscar respostas mais realisticas, a norma ABNT NBR-
6118:2007 para projetos de estruturas em concreto armado apresenta no seu texto
as bases para a consideracdo das nao linearidades fisicas associadas a essas
estruturas.

Em relacdo aos modelos baseados na teoria da mecénica do dano continuo,

essencialmente esses admitem que a perda progressiva de rigidez e de resisténcia
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do material € devida exclusivamente ao processo de microfissuracdo. No caso do
concreto, um material no qual a fissuracdo € o fendmeno dominante no
comportamento nédo linear, a mecanica do dano aplica-se com vantagens sobre
outras teorias (PITUBA & PROENCA, 2005).

Observou-se que os trabalhos de analise dinAmica abordados anteriormente
nao introduziram os efeitos da degradacdo da estrutura. Esse trabalho pretende
conceder além do problema com analises dindmicas considerando o fenémeno de
ressonancia, amortecimento, entre outros para o material integro, a perda da rigidez
e resisténcia progressiva na estrutura de modo a determinar como Sao as respostas
dindmicas da estrutura mediante a variagcdo de um material integro até um estado
final degradado. Ao incorporar a danificacdo do material na analise dinamica, a
equacdo torna-se dinamica ndo linear, necessitando a unido de processos
incrementais, procedimentos iterativos, como o método de Newton-Raphson, aliado
aos algoritmos iterativos de integracdo temporal, como o método de Newmark.
Nesse sentido, o problema acaba distinguindo-se tanto dos problemas estaticos nao
lineares pela mecanica do dano, quanto dos dinamicos lineares em regime elastico
linear, tendo uma equacdo governante de maior complexidade e de dificil
convergéncia.

Hughes (1976) estudou a estabilidade, convergéncia, crescimento e
decadéncia da energia do método da aceleracdo média aplicada a uma classe de
problemas elasticos lineares e ndo lineares encontrados na dinamica estrutural. Uma
identidade energética discreta € obtida e a causa do crescimento espurio e
decadéncia energética, observado em problemas nédo lineares, € apresentada. A
nocao de estabilidade é definida, a qual garante que, para passos pequenos de
tempo, a energia € conservada assintoticamente e para grandes passos de tempo
nao ocorre amplificacdo de modos mais altos. Por meio da identidade energética, o
método da aceleracdo meédia provou ser estavel nesse sentido. Além disso, a
convergéncia é provada e a taxa de convergéncia demonstrou ser de segunda
ordem, com respeito aos passos de tempo, para ambos os deslocamentos e as
velocidades.

Ebecken (1977) implementou um sistema computacional denominado
LORANE-NL, projetado com linguagem orientada, para andlise ndo linear estética e
dindmica fazendo uso do método dos elementos finitos. Os procedimentos

computacionais implementados se destinam a analise de grandes deslocamentos e
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grandes deformacgbes através de solugcbes incrementais com verificagcbes de
equilibrio. Diferentes formulacdes e técnicas numéricas sdo apresentadas e alguns
exemplos ilustrativos séo discutidos.

Machado (1983) estudou algoritmos mistos de integracdo no tempo das
equaclOes gerais da dinamica, aplicado a problemas n&o lineares, para tratar a
interacdo de diferentes meios, realizando analises dinAmicas néo lineares de
sistemas rigido-flexiveis. As regides de diferentes caracteristicas sdo tratadas
através de algoritmos implicitos e explicitos simultaneamente. A integracdo explicita
é feita pelo método da diferenca central, enquanto a implicita é feita pelo operador
de Newmark. As andlises séo dirigidas a problemas de interacdo entre solo, fluido e
estrutura. Examinou-se a possibilidade de desprezar a contribuicdo da rigidez no
dominio do fluido para a interacdo entre fluido e estrutura. Utilizaram-se elementos
finitos isoparamétricos com numeros de pontos nodais variados, bem como matrizes
de massa discretas agrupadas a partir da matriz de massa consistente. Os
resultados obtidos sdo comparados com os procedimentos usuais.

Jacob e Ebecken (1994) descrevem uma implementacdo computacional
otimizada para programas de andlise dindmica estrutural ndo linear através da
combinac¢éo da técnica iterativa de Newton-Raphson modificado com o operador de
integracdo temporal implicita de Newmark, trabalhando em uma formulagéo
incremental e iterativa para as equacfes de movimento com maior eficiéncia
computacional. A implementacdo desenvolvida alcanca um eficiéncia computacional
aperfeicoada em relacdo tempo de processamento da CPU e requisitos de memoaria
RAM, através da formulacéo e detalhes de implementacdo apresentados.

Bathe (1996) apresenta todo o desenvolvimento para solucdo de equacgdes
estaticas e dinamicas, lineares ou néo lineares, através do método dos elementos
finitos. No entanto, a abordagem dinamica nao linear € mais geral, ndo havendo uma
descricdo mais especifica sobre o tratamento das equacdes dinamicas nao lineares
em aspectos mais especificos. No entanto sdo apresentados comentarios e
referéncias para esses aspectos.

Bathe e Baig (2005) propdem um esquema de integragcdo composta no tempo
e comparam algumas solucdes de problemas com a regra do trapézio e o método de
Wilson 6. Segundo os autores, os métodos incondicionalmente estaveis nas
andlises lineares parecem ser uma escolha natural para o uso em analises nédo

lineares, mas infelizmente podem n&o permanecer estaveis para determinados
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periodos de tempo em solugBes de respostas de grandes deslocamentos e longos
intervalos de tempo. Nesse sentido, um algoritmo de integragcéo estavel e eficiente é
desejado. Verificou-se que o procedimento de integracdo composta proposto é
eficaz onde a regra do trapézio falhou em produzir uma solucéo estavel.

Abeche et al. (2015) trataram da interacdo dindmica entre veiculo,
irregularidade e ponte através do método dos elementos finitos, considerando a
perda de rigidez da estrutura da ponte pela mecanica do dano. As irregularidades da
via excitam dinamicamente o veiculo que acaba despertando vibragdes adicionais
na estrutura da ponte além das produzidas pelo movimento proprio do veiculo. Essa
condi¢cdo tende a aumentar as respostas dinamicas especialmente nas condi¢des de
ressonancia. A interacdo dinamica é tratada de forma desacoplada. As
irregularidades da via sao representadas por fungdes harménicas senoidais. Utilizam
elementos finitos de viga de Euler-Bernoulli com funcdes de interpolacdo cubicas de
Hermite. O amortecimento estrutural é definido pelo método de Rayleigh. Utilizou-se
0 modelo de dano de Mazars. As equacdes dinamicas néo lineares sao integradas
numericamente no tempo através do método de Newmark. O sistema é resolvido
com a unido deste método com a técnica iterativa de Newton-Raphson. A intensa
danificacdo do material modificou completamente as respostas dinamicas da
estrutura. As respostas dinamicas de deslocamento tiveram maiores magnitudes e
maiores vibracdes na presenca do dano se comparadas as obtidas na ponte integra
para 0 mesmo carregamento aplicado. Obtiveram-se grandes variacbes nas
respostas dinamicas de velocidade e aceleragdo para o mesmo intervalo de tempo,
oscilando entre valores positivos e negativos. O dano provocou amplificacdo de
magnitude e oscilagbes em todas as respostas dindmicas néo lineares da estrutura.
O trabalho contribuiu para o estudo e monitoramento da salde de estruturas de
pontes.

Este capitulo apresentou uma reviséao bibliografica de trabalhos que abordam
os efeitos dinamicos em veiculos e pontes, a mecanica do dano continuo e modelos
constitutivos de dano, considerando a degradacao material em materiais como o
concreto, bem como o0s sistemas dinamicos néo lineares necessarios para
solucionar o problema em questdo. Nota-se uma grande evolucdo na andlise da
dindmica estrutural, especialmente em problemas néo lineares. Grande parte do
avanco se da pelo avanco da tecnologia computacional e 0 emprego do método dos

elementos finitos.
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2 FUNDAMENTACAO TEORICA

A fundamentacao tedrica abrange a teoria de flexdo em vigas, o método dos
elementos finitos (MEF), abordando a teoria de Euler-Bernoulli e seu elemento de
viga, a teoria do dano continuo e os sistemas dinamicos nao lineares, com a
intencéo de fazer uma revisdo da fundamentacdo tedrica envolvida nos assuntos

abordados.

2.1 TEORIA DE FLEXAO EM VIGAS

No intuito de melhor entender os elementos finitos de viga, principalmente os
elementos finitos de viga de Euler-Bernoulli, utilizados no presente trabalho, faz-se
necessario entender os fundamentos teoricos da flexdo em vigas. Esta sessao foi
baseada principalmente no livio de Azevedo (2003). A presente sessdo serve,
também, como base para o entendimento dos elementos finitos de viga de

Timoshenko, os quais ndo sdo abordados neste trabalho.

2.1.1Flexdo composta plana

O principal intuito dessa sessao € demonstrar 0 comportamento de uma viga
sujeita a flexdo de modo a melhor analisar as deformagfes e tensdes na mesma.

Basicamente, na mecanica dos solidos deformaveis, a flexdo é um esforgo
fisico que causa o efeito de deformacéo perpendicular ao eixo principal do sélido
paralelo a forca atuante.

Existem duas principais hipoteses cineméticas para descrever o campo de
deslocamentos de um prisma mecanico alongado por flexdo: a hipétese de Navier-
Bernoulli e a hipétese de Timoshenko. O primeiro afirma que duas secdes planas e
paralelas permanecem sendo planas e paralelas ao longo do processo de
deformacéo, inclusive se houver plasticidade. Na segunda, supde-se que uma sec¢ao
normal ao eixo principal do prisma ndo mantém essa caracteristica apdés a

deformacéo, considerando a deformacé&o devido ao esfor¢co cortante.
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Nesta sessdo considera-se a hipotese de Navier-Bernoulli. Assim, sao
consideradas apenas as deformacgdes devido as tensdes normais.

A flexdo pode ser classificada em trés tipos de acordo com os esforcos
atuantes: flexdo pura, flexdo simples e flexdo composta. A flexdo pura ocorre
quando o Unico esforgo interno atuante € o momento fletor, ou seja, o esfor¢o normal
e 0 esforgo cortante séo nulos. J4 a flexdo simples ocorre quando o esfor¢o interno
normal € nulo, havendo acédo do esforco interno cortante e do esforgo interno de
momento fletor. Na flexdo composta, por sua vez, ha presenca dos trés esforcos
internos, ou seja, o esforgo interno normal ndo € nulo. Este é o0 caso de vigas de
porticos.

No caso de materiais compdsitos, como o concreto armado, em que ha pelo
menos dois componentes ou pelo menos duas fases com propriedades fisicas e
quimicas distintas na sua composicdo, havera variacdo da posicédo da linha neutra
por conta da homogeinizagdo da secédo transversal, a qual transforma uma secao
com diferentes materiais em se¢cdo homogénea equivalente. A linha neutra estara
posicionada no centro geométrico da sec¢ao transformada.

A Figura 1 apresenta um exemplo de flexdo em uma viga de materiais

compdsitos, como o caso do concreto armado com armadura de tracao.

Figura 1 — Exemplo de flexdo em viga de materiais compadsitos
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Fonte: O autor.
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Nota-se variagdo da posi¢do da linha neutra. Como no caso do concreto
armado colocam-se maiores quantidades de aco na parte tracionada da viga para
resistir aos esforcos de tracdo pelo fato do concreto ter baixa resisténcia a tracéo, a
linha neutra tende a se aproximar da face superior da viga, estando acima da
metade da altura da mesma. Como as camadas superiores estdo comumente
comprimidas e as inferiores comumente tracionadas e como 0 concreto tem

respostas de deformacéao diferentes para compressao e tracdo, ha uma rotacdo da

face AB em torno da linha neutra com deslocamentos por tracdo no ponto A, por
alongamento, e deslocamentos por compressao no ponto B, por encurtamento.
Devido a resisténcia, os deslocamentos tém maiores magnitudes nas regides
tracionadas da viga.

Através da definicdo geométrica da tangente, pode-se definir o deslocamento
de qualquer ponto devido a rota¢do ocasionada na flexdo como sendo:

X =|y|tan(6) (1)
em que os valores foram apresentados em modulo devido a mudanca de sinal dos
pontos tracionados e comprimidos, adotados conforme convencao arbitrada.

A Figura 2 apresenta a flexdo composta plana de uma viga de materiais
compésitos por conta da rotacdo da face AB bem como deslocamentos

ocasionados pelos esfor¢cos internos normais.

Figura 2 — Flexdo composta plana de uma viga de materiais compasitos
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Fonte: O autor.
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O deslocamento no ponto 1 pode ser definido pelas seguintes equagodes:

ul calc + |X| (2)
Uy (X, Y) = Ugge + ]| tan(6(x)) (3)
ou
U calc + |y| tan(e) (4)
A extensédo segundo o eixo x é, entdo, dada por:
ou 0 du d tan(@
6= b= — (U yftan(0))= ==+ dx( ) (5)

Caso x seja positivo para a direita, a extenséo ¢,, é positiva quando existe
um alongamento.

e@):%:% 6)

Substituindo a equacao (6) na equacéo (5), obtém-se:

M

dtan(dVJ
dUcaIc +|y| (tan(dvjjz ducak; +| | dx (7)

< dx dx dx dx

Aplicando a regra da cadeia na equacdo acima, tem-se para a derivada da

segunda parcela que:

d tan(dvj
dx) _dtan(8) _dtan(8)dp (8)

dx dx dg  dx

Assim, substituindo a equacao (8) na equacéao (7), obtém-se:

d tan(dvj
dx) _ dugy +|y|d tan(f)  dug, M dtan(3)dg

du,,,

— calc — 9
fa= g T4 dx ax  dx A3 dx ®)
em que:

B= g—\; e d tgnﬂ(ﬂ ) =sec’() (10)

Entdo, ao resolver e substituir as derivadas na parcela da regra da cadeia,

obtém-se:
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dtan(ﬂ)d_ﬂ_sec 2(B)— d (dvj dx /) dx?

2
cz(ﬂ)ﬂ (11)
dg  dx dx \ dx
Portanto, a deformacao do ponto genérico 1 na direcdo cuja normal é X para
0 caso geral de flexdo composta plana em vigas é:
gxle +|ylsec? (dv d* (12)
dx dx ) dx®

O sentido da deformacéo, alongamento ou encurtamento, para o caso geral
de flexdo composta plana em vigas fica a critério da convencgéo adotada.
Considerando o caso de pequenas deformacdes e deslocamentos, a seguinte

simplificacdo pode ser feita:

tan(g)= 6 (13)

Consequentemente, a equacao (3) se torna:

ul(X’ y) = ucalc + |y|0(X) (14)
Ao substituir a equacéo (6) na equacéo (5) considerando a simplificacao feita
na equacao (13), encontra-se, conforme demonstrado na equacao abaixo:
du,, doé dug, dv
=U = _—<calc 7 _ ZFcale 15
=BT Ty y dx  dx +| |dx[dxj (15)
Portanto, a deformacédo do ponto genérico 1 no eixo cuja normal é X para o

caso de pequenas deformacdes, € dada por:

M

_ dug,
__—calc 1

Azevedo (2003), nas deducbes da teoria de viga de Euler-Bernoulli em seu

livro, considera apenas os deslocamentos laterais v(x). Ou seja, considerou

constante a componente U, do campo de deslocamentos para determinacdo da

calc

deformagéao, ou extensao, &,,.

Uma vez consideradas pequenas as dimensoes da secéo transversal da viga

em relagdo ao seu comprimento, é possivel desprezar os efeitos das tensdes

normais aos outros eixos o, e o,. Dessa forma, a lei de Hooke generalizada fica

reduzida a:

o
& == 17
(= (17)
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sendo o, atenséo normal em relagéo ao eixo longitudinal x da viga.

Portanto, a tensdo normal no ponto 1 da segéo transversal da viga, o,,, €

definido por:

du d?v
c,=Ee, = Ed—x' + E|y|W (18)

A resultante das tensdes normais na secao transversal é:

N=[ o, dS:L(E & lee |y | st j( °a'°+E|y| ) (19)

sendo S a area da secao transversal.

Semelhantemente, se define o momento fletor como sendo:

M =[ o, |y| dS = j[ ca'C+E|y| J|y|dS (20)

As equacgbes acima foram deduzidas considerando o médulo da altura do
ponto em relacdo a sec¢ao transversal, |y| O sentido do momento fletor fica a critério
da convencdo de sinal adotada para os eixos de referéncia. Azevedo (2003)

considera que um momento fletor € positivo quando provoca tracdes nas fibras que

tém coordenadas y positivas.

Supondo que o modulo de Young E é constante em todos os pontos da barra

e passando para fora da integral tudo o que ndo depende nem de y nem de z,

resulta das equacdes (19) e (20), respectivamente:

N = £ Qs ca'c j as +£97 j ly| dS (21)
e

ducalc
M = E —a j y|ds+E 92 j ly[ dS (22)

Uma vez que 0s eixos y e z S80 0S eixos principais centrais de inércia, o

seguinte momento estatico de area é nulo:

L Y[ ds=0 (23)
A area e o0 momento de inércia em relacdo a z sado definidos com as

seguintes expressoes:
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A:LdS (24)
I :L|y|2 ds (25)
Assim, é possivel simplificar as equacdes (21) e (22) para:

du

N = EA calc 26
“dx (26)
e
2
m=g 9% _g 9V (27)
dx dx
Designando a extenséo correspondente ao eixo longitudinal da barra por ¢,,
tém-se:
du,,
g, =—2¢ 28
= (28)
N = EAg, (29)

que corresponde a expressao classica relativa a tracdo de barras (MASSONNET,
1968; BEER & JOHNSTON, 2008; HIBBELER, 2009; BEER & JOHNSTON, 2010).

Designando por k a curvatura da barra, como sendo:

_d¥v

k=— 30
dx? (30)
resulta, ao substitui-la em (27), em:
M = EIk (31)
ou
M
k=— 32
El (32)

gue corresponde a uma das expressdes classicas da flexdo de vigas (MASSONNET,
1968; BEER & JOHNSTON, 2008; HIBBELER, 2009; BEER & JOHNSTON, 2010).
As expressoes (26) e (27) sédo equivalentes a:

du,. N
cale _ " 33
dx EA (33)
do M
7 34
dx El (34)

Substituindo as equacdes anteriores (33) e (34) em (18), obtém-se:
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N M N M
o,=E—+Ely|—=—+— 35
4T EA |y|E| Al el (39)
que corresponde a equacgdo classica da flexdo composta (MASSONNET, 1968;

BEER & JOHNSTON, 2008; HIBBELER, 2009; BEER & JOHNSTON, 2010).
2.2 METODO DOS ELEMENTOS FINITOS (MEF)

A fundamentacao tedrica do método dos elementos finitos, desta sesséo 2.2,
teve como principal influéncia o trabalho de Soriano (2003).

O matemético Richard Courant, no estudo da torcdo de Saint-Venant,
empregou pioneiramente em 1943 o método de Rayleigh-Ritz em subdominios na
concepcao de elementos finitos (Bulletin of American Mathematic Society, vol. 49,
pp. 1-23 apud SORIANO, 2003).

As limitac6es da mente humana séo tais que o homem nao consegue dominar
completamente o comportamento do complexo mundo que o cerca numa SO
operacdo global. Por isso, uma forma natural de proceder dos engenheiros,
cientistas e outros profissionais, consiste em separar 0s sistemas em componentes
basicos, ou seja, aplicar o processo de analise do método cientifico de abordagem
de problemas. Com essa operacdo, tem-se a oportunidade de estudar o
comportamento dos elementos — que € mais simples —, e depois sintetizar as
solugdes parciais para o estudo do sistema global. A discretizagdo de sistemas
continuos tem objetivos analogos, ou seja, particiona-se o dominio — o0 sistema — em
componentes cujas solugbes sdo mais simples e, depois, unem-se as solugdes
parciais para obter a solugcéo do problema (FONSECA, 2002).

Em estudo do comportamento de sistemas fisicos sdo utilizados modelos
fisicos (usualmente em escala reduzida, de laboratério) e/ou modelos matematicos.
O avanco da ciéncia e o cotejamento entre esses modelos tém motivado um grande
desenvolvimento dos modelos matematicos, propiciando modelagens realisticas,
confiaveis e de aplicacbes praticas na engenharia, muito mais econémicas do que
os modelos fisicos. Embora o modelo matemético guarde aproximacdes em relagédo
ao sistema fisico original, sua solucdo € dita exata. A andlise desses modelos
matematicos habitualmente requer o uso de métodos numericos, entre 0s quais se

inclui o de elementos finitos. Esse método foi desenvolvido para a analise de meios
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continuos, possibilitando, nos dias de hoje, a anélise da maior parte dos sistemas
fisicos dos quais trata a engenharia (SORIANO, 2003).
Os modelos matematicos de carater estrutural podem ser classificados quanto

a geometria, na Figura 3, em (Idem, 2003):

Figura 3 — Classificagdo dos modelos estruturais quanto a geometria
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Fonte: O autor.

Com a necessidade de projetar estruturas de modelos continuos e com a
disponibilidade de computadores, surge em 1955 o Método de Elementos Finitos a
partir da evolucdo da analise matricial de modelos reticulados.

Engenheiros aeronauticos criaram o0s primeiros elementos para a analise de
distribuicdo de tensdes em chapas de asa de avido. Argyris e Kelsey (1960) foram
0s primeiros a tratar das formulagdes de elementos em 1955 (republicada em 1960),
seguidos por Turner et al. (1956). Foram, portanto, a engenharia aeronautica e o
computador digital os responsaveis pelo surgimento do método dos elementos
finitos.

Gallagher e Padlog (1963) foram os primeiros a determinar campos de
deslocamentos e cargas criticas em vigas e placas com elementos finitos,
considerando a nédo linearidade geométrica. Archer (1963) usou campos de
deslocamento em elementos finitos para determinar a matriz de massa consistente.
Em 1963 ja havia aplicacdes de elementos finitos em problemas estaticos, de nao
linearidade, e dindmicos. Essa formulagdo do elemento desenvolvida através do
principio dos deslocamentos virtuais € chamada formulagdo direta. Nao havia

critérios com garantia de convergéncia para a solucéo exata.
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Melosh (1963) apresentou uma formulacdo do método de elementos finitos
com a minimizagdo de um funcional de energia potencial total, que era igual a
energia de deformacéo elastica menos duas vezes o trabalho das forcas externas.
Funcional é toda e qualquer func&o cujo dominio € um espaco vetorial e a imagem €&
o corpo de escalares, ou seja, funcional é a funcdo de uma funcéo.

Veubeke (1965) demonstrou a formulagdo do método dos elementos finitos
com outros funcionais da mecéanica dos solidos deformaveis. Porém, verificou-se
que as bases do método ja haviam sido estabelecidas por Lord Rayleigh em 1870,
por Walther Ritz em 1909 e por Richard Courant (1943). Mostrou-se que o método
de elementos finitos € um caso particular do método de Rayleigh-Ritz. Esbeleceram-
se critérios de convergéncia e verificou-se que o método poderia ser empregado em
qualquer problema de meio continuo regido por funcional. Essa é denominada
formulacéo variacional (SORIANO, 2003).

A formulagdo variacional permitiu que o meétodo dos elementos finitos
resolvesse diversos problemas do meio continuo, como problemas de meios
porosos, transferéncia de calor e eletrostaticos, apresentados primeiramente nos
trabalhos de Zienkiewicz e Cheung (1965), Zienkiewicz et al. (1966) entre outros.

Cheung e Zienkiewicz (1965) foram os primeiros a aplicar o método em
interacdo solo-estrutura. Zienkiewicz e Cheung (1967) publicaram o primeiro livro
relacionado ao método dos elementos finitos. Zienkiewicz et al. (1968) usaram do
processo iterativo do método para analisar fissuras em meios elasticos.

Szabo e Lee (1969) viram que o método poderia ser formulado diretamente a
partir de equacdes diferenciais e condicbes de contorno de problemas de meios
continuos, como o método dos residuos ponderados de Galerkin.

Herrmann (1972) demonstrou que a formulagdo obtida pelo funcional de
energia potencial total poderia ser também obtida com o método dos minimos
quadrados de residuos de tensfes. Lynn e Arya (1973) formularam o método dos
minimos quadrados, que também é um caso de método de residuos ponderados.
Dessa forma, a aplicacdo do método dos elementos finitos ndo se limitou mais a
problemas regidos por funcionais.

Semelhante a formulacéo variacional, na formulacdo de residuos do método
dos elementos finitos, arbitram-se campos de varidveis no elemento em funcéo dos
correspondentes valores nodais. A partir das equacfes algébricas (obtidas através

das formulacdes direta, variacional ou de residuos), que regem o comportamento
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aproximado de cada um dos subdominios (denominados elementos finitos), monta-
se o sistema de equacOes da malha de elementos como um todo, denominado
sistema global, que, juntamente com as condi¢des de contorno ainda nao atendidas
ao se arbitrar o(s) campo(s) de variavel(eis) nos subdominios, permite a
determinacdo dos valores nodais de definicdo desse(s) campo(s). Pode-se, entéo,
retornar a andlise de cada elemento isoladamente para determinacéo de incognitas
em qualquer um de seus pontos (SORIANO, 2003).

A Figura 4 a seguir demonstra as formulacdes direta, variacional e de
residuos. Quando usada a forma fraca de residuos em problemas regido por
funcional, as formulacdes direta, variacional e de residuos conduzem ao mesmo

resultado.

Figura 4 — Algoritmo de formulacéo direta, variacional e de residuos no MEF

FORMULACAO SOLUCAO
—_——
Direta: Variacional: De residuos:
Funcioral Equagies diferenciais Solugio
“ e condighes de contomao —— analitica
Principio dos Método de Método de residuos

ponderadoes (Galerkin ou

deslocamentos virtuais Rayleigh-Ritz .
minimos quadrados)

Solugiio aproximada

T em funcio de valores
. nodlais
Forma fraca

preferencialmente
Elemetto finito no

L

lemento R . .
E 'I:'mim cuso de mexisténeia
de funcional
\ Malha de clementos ¢ / Valores nodais d:_:
introdugio de condighes definicio da solugao
geométicas (essenciais) aproximada

de contorma

Fonte: Adaptado de Soriano (2003).

Pretende-se, através dessas conceitualizagdo do método dos elementos
finitos, passar ao leitor uma idéia do método e sua importancia, bem como o
progresso em sua evolucdo, que possibilitou a engenharia resolver problemas
anteriormente ndo passiveis de avaliagcdo, dando respostas a problemas que, ha

algumas décadas, ndo tinham solucéo.



51

2.2.1Teoria de viga de Euler-Bernoulli

Nesta sessdao é feita uma revisao tedrica da viga de Euler-Bernoulli segundo o
trabalho de dissertacdo de Beghetto (2006) e tese (Idem, 2011).
A teoria da viga de Euler-Bernoulli, conhecida como teoria classica da viga,
possui as seguintes caracteristicas (CRAIG, 1981):
a) A existéncia da linha neutra no eixo x, onde a viga ndo sofre tragédo
nem compressao;
b) Secdes planas e perpendiculares a linha neutra permanecem planas e
perpendiculares apds a deformacéo, ou seja, as deformacdes devidas
ao cisalhamento sao negligenciadas;

c) Material elastico linear e homogéneo;
d) Astensbes o, e o, sdo despreziveis se comparadas a tensdo axial o,
;e
e) O plano Xy é um plano principal.
A Figura 5 a seguir demonstra uma viga biapoiada submetida a um

carregamento transversal uniformemente distribuido.

Figura 5 — Viga submetida a um carregamento uniformemente distribuido
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Fonte: O autor.

Na Figura 5, L, representa o comprimento da viga, A representa a area de

secdo transversal constante, E representa o0 modulo de deformacédo do material,

maédulo de Young, | representa o momento de inércia da secgdo transversal e qg(x)

representa o carregamento transversal uniformemente distribuido.
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O carregamento transversal gera um momento fletor, o qual produz tensbes

axiais de tracao e compresséo, conforme demonstra a Figura 6 a seguir:

Figura 6 — Tens8es axiais na se¢éo transversal da viga
y,v 4

compressao

tragcdo

Z

Fonte: O autor.

Ao sofrer flexdo a viga apresenta a configuracdo representada na Figura 7

seqguir:

Figura 7 — Configuracdo deformada da viga flexionada
Y,V

compress@o

z tragdo

dv/dx

Fonte: O autor.

A deformacdo da viga sob a condicdo de carregamento € descrita por dois
campos de deslocamentos:

uxy) e vixy) (36)
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em que u(xy) e v(x,y) representam, respectivamente, os campos de

deslocamentos axial e transversal. Esses campos séo obtidos a partir das seguintes

relacdes:

ov(X dv
u(x,y) = —y% =Y

em que y é a altura em relagdo a linha neutra e dv/dx é o angulo de rotagao.

e v(xy)=v(x) (37)

Através da relagdo entre deslocamento e deformacéo, obtém-se:

au(x,y) o*v(x) d?v
_ _ _ 38
o X > e (38)

Segundo a lei de Hooke, que relaciona as tensdes e deformacdes, tem-se:

d*v(x) d?v
ALY S Vi
X Yo

em que o, e ¢, representam, respectivamente, a tensdo axial em relagéo ao eixo x

O-X = ng = —Ey (39)

e a deformacéo relativa axial.

Portanto, a energia potencial da viga é definida como:

1,u d2V ? Ly
HZEJ.O EI [W] dX—jo quX (40)

em que a primeira parcela representa a energia interna de deformacao, e a segunda

parcela representa o trabalho produzido pelas forcas externas.
2.2.1.1 Elemento finito de viga

Nesta sessao é€ feita a revisao tedrica sobre os elementos finitos de viga, com
direcionamento especial aos elementos finitos de viga de Euler-Bernoulli no intuito
de melhor compreender o método. A fundamentagao teorica realizada nesta sesséo
teve grande influéncia do trabalho realizado na dissertacdo de mestrado de Beghetto
(2006) e em sua tese de doutorado (ldem, 2011).

Os elementos finitos de viga também s&o originados pela subdivisdo da viga
em pequenos membros 0s quais possuem as mesmas propriedades materiais e
geométricas pertencentes a viga original. Nos elementos finitos aqui utilizados sao
admitidas as hipoteses da teoria de viga de Euler-Bernoulli. A Figura 8 a seguir

apresenta um elemento finito de viga e seus respectivos graus de liberdade:
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Figura 8 — Elemento finito de viga e seus graus de liberdade
YUA

vi(x,t)

néi no j

Fonte: Adaptado de Beghetto (2011).

em que L representa o comprimento total do elemento finito de viga delimitado entre
os nés i e j, v(xt) e v,(xt) representam, respectivamente, o deslocamento
transversal e a rotagdo do né i, bem como v, (x,t) e v,(xt) representam,
respectivamente, o deslocamento transversal e a rotacdo do n6 j. Sendo assim, o
elemento finito de viga de Euler-Bernoulli possui quatro graus de liberdade.

A equacéo diferencial de quarta ordem que governa o problema de flexdo de
vigas sujeita a um carregamento transversal uniformemente distribuido, €
apresentada da seguinte maneira (REDDY, 1984):

j—;[a %J—q(x)zo (0<x<L,) (41)
Deve-se selecionar uma funcédo polinomial completa e continua que
represente o campo de deslocamento v e que satisfaga as condicbes de contorno
essenciais. E escolhida entdo uma fungéo culbica, pois existem quatro condicdes de
contorno essenciais (CRAIG, 1981; CHOPRA, 1995; BATHE, 1996).
X x\’ x\’
v(x,t)=c, +c, i cs(t} + C‘{E) (42)

em que as condi¢cbes de contorno essenciais sao:
v,(x,t)=v(0,t)=c¢,
c
=v_ (0,t)=2
()=, 0.)=%
v3(x,t) = v(
(x.t)

t
v, (L )=&+§L+3C4 L )

V,(X,t

43
L,t)=c,+C, +C,+C, (43)

L > L L L L

v, (x,t



55

em que V,=dv/dx=6 representa a primeira derivada em relacdo a x, que

corresponde a rotagéo.

Encontrando os valores de ¢, para i=1234 e substituindo-os na equacgéo

(42), tem-se:
v(xt)= Zw (Vi (x.1) (44)
gue em notacdo matricial se escreve:
Vi
V)=l v, vi w. :Z (45)
Va

em que wi(x) sdo as funcbes de forma, funcbes coordenadas, ou fungbes de

interpolacdo para o elemento finito de viga e sdo representadas respectivamente
por:

Lo (46)
()= Hy(x) = 3@ _ z@
0= H, =2 (2 1]

As funcdes de forma, ou interpoladoras, H,(x) s&o conhecidas como funcées

polinomiais cubicas de Hermite, que satisfazem as seguintes condi¢des de contorno:

Hl(o):]' Hle(O): 0 Hl(L): 0 Hl,x(L): 0
H,(0)=0 H,,(0)=1 H,(L)=0 H,,(L)=0
H0=0  H,0)=0 HL)=1 H,(L)=0 @
H4(0)=O H4,x(0):0 H4(L)=0 H4,x(|-):1

As funcbes sao representadas graficamente na Figura 9 seguir:
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Figura 9 — Graficos das funcdes de interpolacdo polinomiais cubicas de Hermite

H A H A
T T
H,(x) H; (x)
1 1
R R
L ! L !
Ha Ha
H, (x) L |
1 X
QT.ﬁ 1
L ! H4 (X)

Fonte: O autor.

Segundo o que foi exposto na sesséo 2.1.1, considerando constante a parcela

U, do campo de deslocamentos na equagao (16), ou seja, considerando apenas 0s

deslocamentos laterais v(x), tem-se:

d 2
fa=y 7 (48)

Considerando a coordenada y negativa em relagcdo ao eixo de referéncia,

tem-se:

d*v
Ea = _yW (49)
Designando como &, a seguinte componente da equacgao (49):
d?v
Eq =" 50
x1 dxz ( )

tem-se:

le = ygxl (5 l)
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Substituindo a equacao (45) na equacgéo (50), tem-se:

4 V.
o 3wt :
E = — 'Z:l: —J_ d 2[//1 _ d ZV/Z _ d 2‘//3 _ d 2‘//4 V2 (52)
. dx? dx? dx? dx? dx? | |v,
V4
Definindo a matriz de deformag&o [B] como:
dy. d’y d%y d’y
Bl=1| - 1 2 3 _ 4 53
&) { dx? dx? dx’? dx? 3)
passa-se a escrever a equacao (50) como sendo:
£, =[BJv} (54)
Substituindo a equacao anterior (54) na equacéo (51), obtém-se:
&4 = y[BJiv} (55)

Atendendo as fungbes de forma como func¢des polinomiais cubicas de
Hermite, conforme a equacao (46), e integrando no dominio do elemento entre as

coordenadas locais 0 e 1 a matriz de deformacao [B] passa a ter 0os seguintes

componentes:

[B]:{G 124 6 6 12 2 6} (56)

— ==X ———X ——+—=X ———X

Y N T L L

Caso a integracdo no dominio do elemento seja feita entre as coordenadas
locais —1/2 e +1/2, ou seja, caso a origem esteja localizada no centro do elemento,
a equacao (56) passa a ser:

12 1 6 12 1 6

Bl=|-—=X ———X —X ——-——X 57
[]{LSLLZ L LLZ} &7)

A energia cinética do elemento finito de viga pode ser representada por:



58

1t L
T—EIOpAV dx

T2 S o (x,tﬂ{im(x)v,-(x,t)}dx

i1

=335 [ om0 i v 1) 58)

1=l J=

1 4 4
= Ezzmuvlvl
1

T =240 M. Jv.)

emque T, p, Ae () representam respectivamente a energia cinética do elemento

finito de viga, a massa especifica do material, a area de secéo transversal e a

primeira derivada com relacdo ao tempo. A matriz de massa do elemento finito de

viga [Me], como sera vista no modelo matematico veiculo-irregularidade-ponte, pode

ser obtida utilizando-se as fun¢fes de forma da seguinte maneira:

L L
m; = IOpAt//il//jdX = J.OpAH H jdX
156 22l 54 —13L
v ]- 2oL 22L 42 131 -312 (59)
7420 54 13 156 —22L
_13L —312 —22L 4L®

A energia potencial de deformacdo do elemento finito de viga pode ser

representada da seguinte maneira:

V= %IQ 0,£,dQ

vzéj Ey (g—j dQ
__j By (v

== I I Ey dxdydz (60)

Vv :%IOLJ'AEyZ_ZA:dZ%Z(X)Vi (x,t)_ idzl//"(x)vj(x,t)}d,ﬁdx

V:%LLJ‘AEy2 idzg(‘z(x)vi(x,t) 24: dx.z vj(x,t)}dAdx
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em que V" =d?/dx’ representa a segunda derivada em relagido a x, V representa a

energia potencial de deformacao do elemento finito de viga e Q representa o volume
de integracao do solido.
Definindo a segunda derivada em relacdo a x dos polindmios de Hermite

como sendo H”=d”H/dx’, obtém-se da equagao (60):

v = 2] Sronen] S ) o

i DIy (61)
V= 5 23] [T,y HIOH Koy )
na qual o momento de inércia de area é definido por:
= yan .

Assim, define-se a energia potencial de deformacéo do elemento finito de viga

de Euler-Bernoulli como sendo:

v :%ii“OLE | H/HY dX}Va(X,t)Vj(X't)
i=1 j=1
1 4 ]4
V=233 Kvy, ©
234

1
V= E {Ve }T [Ke ]{Ve}
em gue a matriz de rigidez do elemento finito de viga [Ke] da equacdo acima pode

ser obtida da deducéo direta da equacao anterior ou através das funcdes de forma,

sendo definida, portanto, por:

[K.]=[ B [c[Bli
Kj = J.OLE I yi(x) ‘//},(X) dx
Ky =] E 1 H/H] dx

(64)
12 6L -12 6L

[K]—E 6L 4L -6L 2L°
o U|-12 -6L 12 -6L
6L 2L -6L 4L’

na qual o subindice e refere-se a elementar. No caso, [K,] é a matriz de rigidez

elementar, ou seja, de um determinado elemento da malha.
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Os esforgos externos aplicados ao elemento finito de viga podem ser escritos

da seguinte forma:

L
. ©)}= [ a(x)H,dx (65)
na qual tem-se a seguinte distribuicdo nodal dos esforcos para o carregamento
distribuido q(x):

F@) = {Q(X)L a)l’ gL CI(X)LZ} (66)

2 12 2 12
O principio de Hamilton (CLOUGH & PENZIEN, 1993), também conhecido

equivocadamente como principio do menor esfor¢o, de minima acdo, quando na
verdade a acdo apenas precisa ser estacionaria e ndo necessariamente a um valor
minimo, estabelece que a variacdo da energia cinética e potencial mais a variacao
do trabalho produzido pelas forcas ndo conservativas durante o intervalo de tempo

definido entre t, e t, € nula:

j ST (6) -V (t)]dt + j SW,.(t)dt =0 (67)

em que W, representa o trabalho virtual produzido pelas forgas ndo conservativas

atuantes no sistema, como as forcas externas arbitrarias e o amortecimento, e ¢
refere-se a variacdo durante o intervalo de tempo definido.

A equacédo lagrangeana de movimento deriva diretamente do principio de
Hamilton (CLOUGH & PENZIEN, 1993) e sdao matematicamente equivalentes.
Como, matematicamente, as equacdes de Hamilton podem ser derivadas das
equacOes de Lagrange e as equacOes de Lagrange podem ser derivadas a partir
das leis de Newton, as quais sdo equivalentes e resumem a mecancia classica,
pode-se observar que a mecanica classica é fundamentalmente governada por um
principio de variagdo (ZATZKIS, 1960; DVORAK & FREISTETTER, 2005). Abaixo é

obtida a equacéao lagrangeana de movimento:
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T =T (0 Gpreers Gy s Gy Gpoeenr Gy )
V =V (g, 0.0y )
é\Nnc = Q15q1 +Q15Q1 +.. +QN5qN

t
—a dt—[ aqi} [ (m ]aq dt
b0 g ", dtlog (68)

W& d(eT) oT ov
SO N g lsg bdt=0
I {Z{ dt(aqi}aqi = +Ql§q'}
d(oT) oT ov
Q= —t+
dt(@qj og,  0q;

em que Q, sdo as fungBes de forgas ndo conservativas incluindo o amortecimento e

as forcas externas arbitrarias aplicadas nas coordenadas generalizadas (.

Reescrevendo a equacdo lagrangeana de movimento, permutando-se
apropriadamente as coordenadas generalizadas pelos graus de liberdade e as
forcas conservativas pelos esfor¢cos nodais, tem-se (BEGHETTO, 2011):

[aT j_ or_, v (69)

o) ot} olv.}

Substituindo-se a energia cinética T obtida da equacdo (58), a energia

FO)=2

dt

potencial de deformacéo VvV obtida da equacéo (63) e os esforcos externos nodais

F, (t) na equaggo lagrangeana de movimento obtém-se:

“ 7 dt\ ov ov, ov,

d [aTJ oT oV
+
emqueT = ZZm” v,

|111 (70)

4

emqueV_— Z ViV

AT

Reescrevendo na forma matricial, obtém-se:



62

d( oT oT oV
{a@)}:a(a{ve}]— ;

1, v .
em que T = >V, " [M,Jv, ) (71)

em que V :%{VQ}T K, Jv,)

RO} =M v j+[K fv. )
na equagdao de movimento, a primeira parcela representa as forcas inerciais, e a
segunda parcela, as forcas elasticas.

Os vetores de aceleracdo e de deslocamento elementares sdo dados

respectivamente através da seguinte relagao:

. \T .. .. .. .. T
{Ve} :{Vl Vo Vs V4} € {Ve} :{Vl Vo V3 V4} (72)
Para a viga toda subdividida convenientemente em n elementos, respeitando

a conectividade dos elementos e as condi¢cdes de contorno, tém-se:

Fa ()= 2 {F.0) (73)

)= 1)

em que [M,] e [K.] representam as matrizes de massa e de rigidez da viga,

e=.

respectivamente, {F,(t)} representa o vetor de forcas aplicadas & viga, {ug}
representa o vetor de deslocamentos da viga e {uB} representa o vetor de
aceleracdes da viga.

Assim sendo, podem-se escrever as equacdes de movimento da ponte

integra na forma matricial:

[M B ]{UB }+ [KB ]{UB } = {FB (t)} (74)
Para incluir o amortecimento no sistema, emprega-se 0 método de Rayleigh
(CHOPRA, 1995). Desta maneira a matriz de amortecimento do sistema € obtida

através de uma combinacdo linear das matrizes de massa e de rigidez, ou seja:
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[CB]:aB[MB]+ﬂB[KB] (75)

sendo:

aB — 2ga)nbla)nbz e ﬁB — 24/8 (76)
wnbl + a)nbz a)nbl + wnbz

em que w,, € m,, representam a primeira frequéncia natural de vibragdo e a

segunda frequéncia natural de vibragédo, respectivamente. O coeficiente ¢

representa a razao de amortecimento da estrutura que € estimada em funcao do tipo
da estrutura (CHOPRA, 1995).
O calculo das frequéncias naturais para vigas biapoiadas e seus respectivos

modos naturais de vibracdo podem ser obtidos segundo Chopra (1995), pelas

relacdes:
_na B ) =sin™ n_123 (77)
nbn Lbz mu n Lb &y Oyans

em que a,,, representa as frequéncias naturais de vibracao, ¢n(x) representa o0s
modos naturais de vibragdo e m, representa a massa unitaria da viga. Os modos

naturais de vibracdo de uma viga biapoiada sao representados na figura 10 a seguir

juntamente com suas solu¢des analiticas.

Figura 10 — Modos naturais de vibracdo de uma viga biapoiada
b

mu, E, 1 X
Lb

&1 (x) = sin(mx/Ly)

Po(x) = sin(2wx/Ly)

db3(x) = sin(3mx/Ly)

Fonte: O autor.
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Incluindo o amortecimento no sistema, pode-se escrever a equagao matricial
de movimento do sistema, apresentado na equacao (74) para a ponte integra, da

seguinte maneira:

[M B ]{UB }+ [CB ]{UB }+ [KB]{UB}z {FB (t)} (78)
em que [C,] e {u,} representam a matriz de amortecimento e o vetor de velocidades

do sistema, respectivamente, que é definido pela conectividade dos elementos e

condi¢cBes contorno como sendo:

{ugf=>"{v.} (79)

e=1

em que {V,} é o vetor de velocidade elementar definido por:

{Ve }T = {Vl V, Vg V4} (80)

2.3 TEORIA DO DANO CONTINUO

Considere-se um solido com dano do qual é retirado um elemento de volume
representativo, RVE. Entende-se por “representativo” um elemento com dimensdes
suficientemente grandes para considerar a distribuicdo de microdefeitos continua e
suficientemente pequeno para ser considerado como um ponto material do continuo.
Ou seja, espera-se que 0 elemento seja realmente representativo do meio.

Considerando S a area de uma das faces do elemento representativo, a area

da sec¢éo transversal do RVE sem danos ou integro, definida por um versor i, S é
area que resiste efetivamente aos esforcos, capaz de englobar possiveis danos na

secao transversal do RVE. Define-se a area efetiva por:

~

S=S-5, (81)
sendo a area efetiva S , a subtragdo da area integra S pela area com defeitos S .

Lemaitre e Chaboche (1985) definiram a medida local de dano como sendo:

D, - nmw% (82)

A variavel de dano assume valores no intervalo de 0<D, <1, sendo que

D, =0 representa o material integro e D, =1 indica um estado de total deterioracéo.



65

O dano isotrépico corresponde a uma situagdo onde a varidvel de dano é

uniforme em qualquer direcdo cuja normal é o versor m, ou Seja, apenas uma

variavel escalar representa o dano em um ponto material (GUELLO,2002).
D=D, vi (83)
Se o dano é isotropico, a variavel escalar D. n&o depende da normal. A

variavel intrinseca € um escalar (KACHANOQV, 1958):

D=0 (84)

Dessa forma, a varidvel D pode ser aplicada como tal em problemas
unidimensionais. Ela também pode ser utilizada como uma avaliagéo facil do dano
aproximado em problemas tridimensionais, particularmente em problemas de
carregamento proporcional (LEMAITRE & DESMORAT, 2005).

Se varios mecanismos de danificacdes acontecerem, simultaneamente ou
ndo, cada um deles pode ser representado por uma variavel escalar especifica D,
com o mesmo significado fisico do caso unidimensional da equacgio (84). E o caso
classico de materiais compdésitos onde podem ocorrer delaminacdo de fibras,
clivagem, fissuracdes das matrizes, dentre outros fenbmenos (LEMAITRE, 1992).
Podem ser usadas duas ou mais variaveis independentes (LADEVEZE, 1983) como,

por exemplo, D. para ruptura de fibras quasi-quebradigas, D; para rachaduras

transversais das matrizes, Dy para fracionamentos por cisalhamento.

pY

O dano é comumente ndo isotropico devido a microfissuracbes mais ou
menos perpendiculares a maior tensédo principal positiva. Assim, a densidade da
superficie de microdefeitos no plano cuja normal i atua através de um operador que
transforma a superficie &5 e N numa area menor, porém continua, com uma nova

normal n, (MURAKAMI, 1981). Para manter este significado fisico, o dano atua

através do operador (I= —5), portanto:
(é‘ij - Dij)njés - ﬁié‘S~ (85)

em que J; € o delta de Kronecker e D, ou D; em notagéo indicial, é o tensor de

dano de segunda ordem.
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Na realidade, a maior generalizacdo para a variavel de dano € uma
representacdo por um tensor de quarta ordem, como pode ser demonstrado de
diversas formas (CHABOCHE, 1978; KRAJCINOVIC & FONSEKA, 1981; LECKIE &
ONATE, 1981; CHOW & WANG, 1987a; CHOW & WANG, 1987b; LEMAITRE,
1992). Este tensor € de dificil utilizacao.

Considerando uma éarea no plano cuja normal € o versor n que contenha

danos, &5, e um vetor V tal que o tensor v;n;é&5 define a configuragdo geométrica de
referéncia, a mecanica do dano continuo define a configuracéo continua efetiva por

uma area modificada o5 e um versor normal modificado fi. O dano Dy, € o
operador que transforma o tensor de segunda ordem V;n;&5 da configuracdo de

referéncia no tensor v,i;&S da configuragdo efetiva. Matematicamente, esse € um

tensor de quarta ordem, em que:

(Iijkl - Dijkl )‘/kn|éS = Viﬁj£

(86)
Dy = Dijlk = Djikl = Dklij

ijkl
Se todos os defeitos séo abertos de tal forma que ndo ha microforgas atuando

na superficie das microfissuras ou microcavidades representadas por S, é

conveniente introduzir uma tensao efetiva relacionada com a superficie que resiste
efetivamente a carga (RABOTNOV, 1969).

Se considerarmos apenas a area efetiva, ou seja, a area da secao livre de
dano, como responsavel por equilibrar os esforcos, define-se tenséo efetiva para um

caso unidimensional como sendo:

~ F
o 3 (87)

em que F € aforca aplicada no elemento representativo e S é a area efetiva.

A definicdo da tensédo efetiva, aqui apresentada, é para o material em tenséo
normal. Porém, na compressao, se as aberturas de alguns defeitos fecham, para o
dano se mantendo inalterado, a superficie que efetivamente resiste a carga € maior
que S-S,. Em particular, se todos os defeitos se fecharem a tensdo efetiva na
compressédo o~ € igual a tenséo usual o . Assim, deve-se observar que o conceito

de area efetiva pode variar tendo em conta as concentracdes de microtensdes e

interacbes mutuas dos defeitos solicitados entre tensdes normais e tensdes
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cisalhantes. Somente a micromecéanica pode dar um significado preciso do conceito
de area efetiva, ao considerar este conceito globalmente na mesoescala através da
identificacdo da variavel de dano por meio de seu acoplamento com a elasticidade
ou com a plasticidade (LEMAITRE, 1992).

Da equacao (81), a area efetiva S pode ser escrita em funcdo da variavel D

através da seguinte relacao:

S=5-5,=5(1-D) (88)

No caso uniaxial de dano isotropico sem o efeito de fechamento das
microfissuras na compressdo, o valor médio das microtensdes € simplesmente
obtido do equilibrio de forcas (RABOTNOV, 1969). Dessa forma a tensio efetiva &

pode ser escrita como:

~_E_ F o
°“57st-p) (1-D) (89)

Por légica matematica, & > o ja que a area efetiva nunca serd maior que a
area integra. Assim:
o = o para o material integro, ou seja, sem danificacéo, pois a area efetiva coincide
com a area integra e consequentemente ndo ha dano, e;
o — oo para o material aproximando-se do seu estado total de deteriorizac&o, ou
seja, totalmente danificado, pois a area efetiva passa a ser nula.

J4& em um caso tridimensional, ndo abordado na analise numérica deste

trabalho, o operador (1—D) se aplica a todas as componentes do tensor das

~

tensbes. Escreve-se, portanto, o tensor de tensdes efetivas ¢ como sendo:

Qll

6= 90
i-D) (90)

ou em notacao indicial, escreve-se o tensor de tensdes efetivas 5”- como sendo:

~ O;;

em que o ou o;, em notagdo indicial, aqui representa o tensor de tensdes de

Cauchy.

O caso do dano anisotropico tem maior complexidade e é muito mais

dificultoso de assegurar uma boa representacdo dos comportamentos fisicos, bem
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como a compatibilidade com a termodinamica. Na verdade, a tensédo efetiva
representada com um tensor de dano de segunda ordem é uma aproximagdo da

tensdo efetiva exata deduzida da representacdo mais geral do dano pelo tensor de
quarta ordem Dy, segundo a equagdo (86). A tensdo efetiva € definida de forma
analoga a equacéao (90) ou (91), mas, aqui, pela projecdo do vetor de tensdes no
vetor de referéncia V (LEMAITRE & DESMORAT, 2005), conforme equacéo abaixo:

v&ijﬁjég =V,0,n,8
(92)
i Iijkl - Dijkl )‘/kn|éS = O_|<|V|<n|5S

|
Ojj
Como o tensor de dano Dy, € um simétrico, conforme equagéo (86), o tensor

de tensoes efetivas também é simétrico:

o :le(

que também pode ser escrito como:

- %)_ (93)

Klij

05 = Mijklakl (94)
em que:
= =\"
My = (l - Dj (95)
Klij

Uma forma de evitar uma analise micromecanica para cada tipo de defeito e
cada tipo de mecanismo de dano € postular um principio na mesoescala
(LEMAITRE, 1992).

Na termodinamica, o meétodo do estado local assume que o estado
termomecanico em um ponto € completamente definido pelos valores de tempo de
um conjunto de variaveis de estado continuas dependentes do ponto considerado.
Este postulado aplicado na microescala impde que as equacdes constitutivas para a
deformacgéo de um elemento de microvolume ndo sdo modificadas pela vizinhanga
de um elemento de microvolume contendo uma microfissura. Extrapolando para a

mesoescala, isto significa que as equagles constitutivas de deformacao escritas

para a superficie &5 -85, ndo sdo modificadas pelo dano, ou que a verdadeira

tensdo atuante no material é a tensdo efetiva o e ndo mais a tensdo o (ldem,
1992).
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Lemaitre e Chaboche (1985) apresentaram a hipotese de deformacao

equivalente a fim de obter um modelo coerente com a hip6tese do meio continuo:

“O estado de deformagéo, unidimensional ou tridimensional, de um material
com dano é obtido da lei do comportamento do material integro onde a
tensédo normal é substituida pela tensao efetiva.”

Figura 11 — Deformacéao equivalente
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Fonte: LEMAITRE & CHABOCHE, 1985.

Considerando um material com comportamento elastico linear para a porcao
intacta do meio, no caso unidimensional a deformacédo elastica pode ser escrita a
partir da relacéo entre tenséo efetiva e 0 médulo de deformacdo do material integro

da seguinte forma, segundo Pituba (1998):

o o
€e=E=m (96)

O moddulo de Young do material danificado E, para um meio continuo de
resposta equivalente ao material com imperfei¢des, é definido ao substituir a tensdo

efetiva na relacdo anterior. Assim, obtém-se:

E=(1-D)E (97)
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Assim, outra forma de definir o tensor de quarta ordem de dano

considerando o operador que transforma o tensor de deformacéo inicial do material

integro E;, no atual tensor de deformac&o do material E;, amaciado pelo dano:

~

Eyo = (s — Dy o (98)
De um ponto de vista puramente tedrico, a relacdo demonstrada na equacéao
acima nao produz uma real variavel de estado porque exige o conhecimento de um
determinado comportamento do material, como a elasticidade (LEMAITRE &
DESMORAT, 2005).
Entretanto, essa relacdo permite determinar indiretamente a variavel de dano
para materiais elasticos a partir de medidas do médulo de deformacéao realizadas em

ensaios com ciclos de carregamento e descarregamento, conforme a Figura 12.

Figura 12 — Curva o X ¢ para ciclos de carregamento e de descarregamento

e

Fonte: GUELLO, 2002.
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2.4 SISTEMAS DINAMICOS NAO LINEARES

2.4.1Contextualizacao

O desenvolvimento de procedimentos de analise ndo linear pelo método dos
elementos finitos é baseado essencialmente no conhecimento de trés diferentes
areas: mecanica do continuo, procedimentos de andlise numérica e implementacao
computacional. Na mecéanica do continuo, a formulagcdo das equacbes de
movimento, o desenvolvimento de elementos finitos e o desenvolvimento de
modelos constitutivos de materiais sdo o0s principais temas relacionados a analise
ndo linear. Dentro dos métodos numeéricos, a integracdo numérica no espago, a
solucdo de sistemas de equacdes, o célculo de autovalores e a integracdo numérica
no tempo sdo o foco para analises ndo lineares. JA em relacdo as técnicas
computacionais, para implementacdo de sistemas de andlise ndo linear, faz-se
necessario o estudo e o entendimento dos métodos de programacao, coadaptacéo
de hardwares e softwares disponiveis, estruturas de dados, flexibilidade de
modificacdes de rotinas e organizacdo eficiente dos programas implementados
(EBECKEN, 1977).

A solucao das respostas dinamicas nédo lineares de um sistema de elementos
finitos €, em esséncia, obtida utilizando as formulagbes incrementais, 0s
procedimentos de solucéo iterativa e os algoritmos de integracédo no tempo (BATHE,
1996).

Nesta sessdo, faz-se uma contextualizagdo dos métodos de andlise dindmica
no intuito de melhor compreender a logica e as aplica¢cdes da dinamica néo linear,
comentando desde as bases iniciais do problema, os métodos de analise, ou
algoritmos de integragdo no tempo, como os procedimentos diretos e o método da
superposicdo modal. Dentro dos meétodos de integracdo direta citam-se 0s
algoritmos explicitos, como o método da diferenca central, e os algoritmos implicitos,
como o método de Newmark, Wilson, Park e Hubolt, preferencialmente abordados
com maior detalhamento neste estudo.

Seja a equagéao dindmica estrutural no caso mais geral:

[M Jitj+ [CHu + [K Juj= {F (99)
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A equacgédo acima pode ser integrada por dois tipos de algoritmos diferentes,
0s procedimentos diretos, em que se obtem a solugcdo a cada passo de tempo,
passo a passo, e 0 método da superposicdo modal, em que as coordenadas do
sistema sdo transformadas num sistema de coordenadas nodais no intuito de reduzir
os graus de liberdade analisados.

A escolha em se utilizar o método de integracado direta ou o método da
superposicdo modal, nos sistemas dinamicos, deve ser decidida levando-se em
conta somente a eficiéncia. Entretanto, essa escolha s6 pode ser feita conhecendo-
se um aspecto muito importante do método da superposi¢cdo modal que diz respeito
a distribuicdo e frequéncia das cargas, o que pode tornar a solucdo de algumas
estruturas pelo método da superposicdo modal muito mais eficiente que o método da
integracdo direta, principalmente pelo fato de que somente os primeiros modos
necessitam realmente ser considerados. A Figura 13 apresenta a variagao do fator
de magnificagdo dindmica D em fungdo do amortecimento ¢ e da razédo de

frequéncias f.

Figura 13 — Fator de magnificagcdo dindmica
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Fonte: CLOUGH & PENZIEN, 2003.
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A

() ~ A - . ~
em que f=—, sendo @ a frequéncia de excitacdo da carga externa e » a
0]

frequéncia natural de vibracao da estrutura.

Ja a resposta nos modos com grande relagdo entre frequéncias g €

insignificante, ou seja, as cargas variam tdo rapidamente que o sistema nao se

move, e a resposta estética € medida quando a relacdo entre frequéncias g esta

proxima de zero, ou Seja, as cargas variam tdo lentamente que o sistema
simplesmente segue as cargas estaticamente. Dessa forma, na andlise de um
sistema com multiplos graus de liberdade, a resposta nas maiores frequéncias do
sistema, que sdo muito maiores que as maiores frequéncias das cargas, €
simplesmente uma resposta estatica. Assim, a esséncia de uma resposta dinamica
obtida através da solugcdo pelo método da superposicdo modal, € que
frequentemente somente uma pequena fracdo do numero total de equacbes
desacopladas deve ser considerada a fim de se obter uma boa solucédo aproximada
da solucéo exata (BATHE, 1996).

E importante notar que o método da superposi¢cdo modal, seja formulado no
dominio do tempo ou no dominio da frequéncia, implica na avaliacdo de varias
contribuicbes de respostas independentes que s&o combinadas para obter a
resposta total.

No processo através do dominio do tempo, integral de Duhamel, a carga é
considerada como sendo uma sucesséao de pulsos de curta duragéo, e a resposta da
vibracéo livre para cada pulso torna-se uma contribuicdo separada da resposta total
em qualquer instante de tempo subsequente.

No método da superposicdo modal através do dominio da frequéncia,
assume-se que a carga € periodica e, por isso, resolvida em seus componentes
harménicos discretos através da transformada de Fourier. Os correspondentes
componentes de resposta harménica da estrutura sdo entdo obtidos multiplicando
esses componentes de carga pelo coeficiente de respostas de frequéncias da
estrutura e, finalmente, a resposta total da estrutura é obtida pela combinacdo dos
componentes de resposta harménica, através da transformada inversa de Fourier.

Como o método da superposicdo modal € aplicado para se obter o resultado
final em ambos os procedimentos, nenhum desses métodos é adequado para
utilizacdo na analise de respostas ndo lineares. Por conseguinte, deve-se tomar

cuidado ao decidir aplica-los, seja o0 método da superposicdo modal no dominio do
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tempo ou o mesmo no dominio da frequéncia, na engenharia sismica onde €
esperado que um sismo grave pudesse induzir a deformacgfes inelédsticas na
estrutura cuja resposta final seria entdo desconhecida (CLOUGH & PENZIEN,
2003).

A escolha apropriada desses algoritmos € responsavel pela eficiéncia da
andlise. Ao contrario dos programas de analise estatica, que podem ser utilizados
como verdadeiras caixas pretas pelo engenheiro, os de analise dinamica podem
fornecer resultados absolutamente irreais, se o usuario ndo tiver um profundo
conhecimento dos algoritmos de integracdo no tempo das equacgdes gerais da
dindmica. Além disso, a solucdo pode se tornar muito onerosa se estes programas
forem empregados inadequadamente (MACHADO, 1983).

Visto tais motivos, esse estudo ndo ira se aprofundar no método da
superposicdo modal, principalmente por esse estudo tratar, dentre outras, de uma
abordagem dinamica néo linear. Maiores referéncias para um aprofundamento do
meétodo da superposicdo modal podem ser encontradas nos trabalhos de Clough e
Penzien (2003), Bathe (1996) e Chopra (1995).

Assim, os procedimentos diretos, também chamados de procedimentos passo
a passo, sao uma abordagem também muito eficiente para analise da resposta
dindmica, preferencialmente para a analise da resposta dindmica nédo linear porque
evitam qualquer superposicdo de modos e ndo necessitam de nenhuma
transformacao de coordenadas.

Basicamente, nos procedimentos diretos para analise dindmica néo linear, os
problemas partem de um deslocamento e velocidade num determinado instante de
tempo escolhido, normalmente partindo do repouso t =0, adota-se um intervalo de
integracdo At conveniente ao problema, e obtém-se as solucbes nos tempos
seguintes t+iAt em que i varia de acordo com o nimero de passos de tempo
desejado. Posteriormente, sera explicada a necessidade de se utilizar passos de
tempo mais curtos. Além disso, por se tratar de uma analise nao linear, assim como
na analise estatica ndo linear, obviamente sera necessario fazer uso de algum
processo iterativo, como 0 processo, ou técnica, iterativo de Newton-Raphson ou
Newton-Raphson modificado o0s quais também ser4d demonstrado mais
detalhadamente posteriormente.
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Esses procedimentos, em especial os de algoritmos implicitos como o método
de Newmark, detalhados posteriormente, sdo adotados para aplicacdo nas analises
numeéricas deste estudo.

Ha diversos métodos passo a passo, mas em todos eles os historicos do
carregamento e da resposta sdo divididos em uma sequéncia de intervalos de tempo
ou passos de tempo. A resposta durante cada passo, em seguida, € calculada a
partir das condic¢des iniciais de deslocamento e velocidade existentes no inicio do
passo e partir do historico de carregamento durante o passo. Assim, a resposta para
cada passo € um problema de andlise independente em que nao ha necessidade de
combinar as contribuicées das respostas dentro do passo.

O comportamento nao linear pode ser facilmente considerado por esta
abordagem, meramente assumindo que as propriedades estruturais permanecem
constantes durante cada passo e fazendo com que elas se alterem de acordo com
qualguer forma de comportamento especifico do material de uma etapa para a
préxima, ou seja, iterativamente. Consequentemente, a andlise ndo linear é na
verdade uma sequéncia de analises lineares de um sistema em transformacéo, ou
seja, de um sistema em que alguma propriedade material est4 sendo alterada ao
longo do tempo. Qualquer grau de refinamento desejado no comportamento nao
linear pode ser obtido nesse procedimento ao tornar os passos de tempo da andlise
suficientemente curtos. Esses procedimentos também podem ser aplicados em
qualquer tipo de néo linearidade, incluindo alteracbes de massa e propriedades de
amortecimento, bem como as ndo linearidades mais comuns devido as mudancas
de rigidez (CLOUGH & PENZIEN, 2003).

Basicamente, sdo dois principais grupos de métodos diretos, ou passo a
passo: os algoritmos explicitos e os algoritmos implicitos. Esta diferenca é que nos
primeiros, as condi¢cdes de equilibrio dinAmico sdo realizadas no tempo t. J& nos
segundos, as solucbes sédo obtidas considerando as condicbes de equilibrio
dinamico no tempo t +IAt.

Analogamente a comparacdo entre o método da superposicdo modal e os
meétodos diretos, a escolha entre os métodos diretos explicitos e os métodos diretos
implicitos, deve estar de acordo com o problema analisado. De qualquer forma, ha
uma preferéncia na utilizacdo dos algoritmos implicitos pelo fato destes serem,

geralmente, incondicionalmente estaveis, ou seja, a solugcéo é estavel para qualquer
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intervalo de integracdo adotado, independentemente do intervalo de tempo
analisado, sem prejuizo da estabilidade.

Segundo Hughes (1976) o método da aceleracao linear conserva a energia
total para sistemas dinamicos lineares ndo amortecidos, uma propriedade que
compartilha com as equacdes exatas da mecanica do continuo. Deste modo, o
método € incondicionalmente estavel, pois a estabilidade ndo depende do tamanho
do passo de tempo empregado. Naturalmente, essa propriedade foi objeto de estudo
de muita investigacdo para o0 regime ndo linear. Entretanto, varias afirmacdes
contraditorias foram feitas em relagéo a sua estabilidade quando aplicado a sistemas
estruturais nao lineares. Existem varios critérios de estabilidade e nem sempre todos
sdo atendidos conjuntamente. Dessa forma, o estudo foi uma tentativa de
aprofundar o entendimento do comportamento do método da aceleracdo linear em
problemas né&o lineares. Em particular, considerando diferentes noc¢bes de
estabilidade energética para as andlises nao lineares.

Assim, Hughes (1976) define uma nocédo de estabilidade que garante que,
para pequenos passos de tempo, a energia é conservada assintoticamente e, para o
caso de grandes passos de tempo, ndo ocorre amplificacdo dos modos mais
elevados de vibracgao.

Esse conceito é de extrema importancia, pois a estabilidade do algoritmo
implica na convergéncia dos resultados. Para que um algoritmo seja estavel, é
necessario que qualquer erro que tenha sido introduzido durante a andlise ndo seja
amplificado acima de um determinado valor limite. Esta € uma definicdo sumaria de
estabilidade, valida para qualquer algoritmo (MACHADO, 1983).

Por sua vez, os algoritmos explicitos sdo interessantes quando o sistema
possuir muitos graus de liberdade e no caso de propagacédo de ondas. Nele, ndo ha
necessidade da montagem das matrizes globais da estrutura, principalmente quando
é utilizada a matriz de massa concentrada, que traz grande eficiéncia computacional,
pois 0 sistema tera equacbes desacopladas que podem ser resolvidas
independentemente. Entretanto, diferentemente dos algoritmos implicitos, o0s
explicitos ndo tem estabilidade garantida para qualquer intervalo de tempo definido.
Para ter estabilidade, € necessario que o intervalo de integracao utilizado ndo seja
superior a um intervalo dito critico, este funcdo do menor periodo de vibracdo do
sistema, 0 qual é diretamente proporcional a sua quantidade de massa. Caso

contrario, 0 método é instavel nos intervalos de tempo maiores que o intervalo
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critico, acumulando erros de arredondamento e tornando a andlise ineficiente por
nao corresponder bem a realidade. Por isso, estes sdo chamados de
condicionalmente estaveis.

Claro que dependendo do problema em analise, da capacidade e dos custos
computacionais, como no caso de muitos graus de liberdade, os algoritmos
explicitos podem ser mais eficientes, pois economizam uma preciosa quantidade de
memoria RAM ja que no método ndo ha mais necessidade da montagem das
matrizes globais da estrutura. Contudo, a limitacdo de se utilizar intervalos de tempo
menores que o intervalo critico € a maior desvantagem dos algoritimos explicitos.
Como o periodo de vibracéo € diretamente proporcional a quantidade de massa do
sistema, num sistema de elementos finitos com pouca massa ocasionardo um
pequeno periodo de vibracdo. Consequentemente, o intervalo critico sera muito
pequeno e os intervalos de integracao deverdo ser menores ainda, ocasionando um
dispendioso esforco computacional desnecessario uma grande lentiddo na anélise a
qual poderia ser feita com menor tempo através dos métodos implicitos.

Operacdes matriciais como inversdo de matrizes, fatoracdo, substituicéo,
entre inlmeras outras, estdo entre os algoritimos que mais ocupam a memoria
computacional. Nesse sentido, os algoritmos implicitos, por utilizarem inGmeras
operacoes, levam desvantagem em relacdo ao esforco computacional quando os
problemas forem representados por sistemas com um grande namero de graus de
liberdade. Quanto mais refinada for a malha de elementos finitos, maior serdo os
requisitos de memdria e maior sera o tempo de processamento do problema. Alguns
softwares comerciais acabam armazenando todas as varidveis e operacoes
realizadas na simulacdo sem informar o usuario e sem permitir a alteragdo dessa
configuragdo, aumentando, assim, infinitamente o esforco computacional e
comprometendo a vida util dos componentes da maquina.

Mesmo em softwares avancados que fazem uso de linguagem de
programacao ou apenas na lingaguem de programacao propriamente dita,
posteriormente compilada para analise, € preciso tal cuidado, mesmo porque
algumas operacdoes basicas, como multiplicacdo e inversdo, ja estdo pré-
programadas e destas, mesmo as editaveis, possuem linhas de programacgao pre-
aplicadas em linguagens mais primordiais e complexas. Dependendo das dimensdes
das matrizes em operacdo e da maquina utilizada para fazer a simulacdo, o sistema

podera travar, sem concluir a operacédo, ou em alguns casos até mesmo levar ao
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superaquecimento e danificagdo irreversivel dos componentes computacionais.
Dependendo da simulagdo computacional em questdo, é necessario um
conhecimento um pouco mais aprofundado das linguagens para evitar esses
problemas.

Em compensacao, o progressivo avan¢o computacional permitiu que analises
nunca feitas anteriormente, impossiveis com a tecnologia disponivel na época, hoje
sejam realizadas sem causar tanto desgaste computacional e com um tempo de
processamento relativamente curto. Obviamente, dependendo do problema e da
andlise, ainda ha grandes preocupacdes com a eficiéncia dos algoritmos e ainda ha
limitacdes, mas é indiscutivel que o avanco tecnoldgico exponencial e progressivo,
mesmo em poucos anos, proporcionou um colossal ganho de eficiéncia
computacional. Atualmente, grande parte dos problemas anteriormente
insolucionaveis devido as limitacdes tecnoldgicas, principalmente de Hardware, sao
debatidos em relacdo ao menor tempo de processamento, sendo até mesmo
possivel através de algumas simulacfes computacionais complexas, determinar a
influéncia, por exemplo, que um acidente local num duto de gas trara na rede global
com um tempo de processamento suficientemente rapido para que o préprio
sistema, com as respostas obtidas da simulac&o, intervenha de acordo na rede
evitando maiores catastrofres.

E evidente que, além dos aspectos acima discutidos, as anélises no campo
da dinamica néo linear s6 puderam ser concretizadas com o aperfeicoamento dos
computadores digitais, que se tornaram mais rapidos e com maior capacidade de
armazenamento de dados. Em paralelo, houve um aprimoramento nos processos e
nas técnicas de programacdo, que permitiram a implementacdo de programas
eficientes (MACHADO, 1983).

Devido a essa questdo da evolucdo computacional e, pelo que foi explicado
anteriormente em relagdo as analises dinamicas néo lineares, este estudo teve
como preferencia a utilizacdo dos algoritmos implicitos, em especial do método de
Newmark.

Em muitos problemas de interacdo de meios diferentes, pode ser mais
eficiente tratar as diversas regides do sistema com algoritmos implicitos e explicitos
simultaneamente. E o caso da interacéo fluido-estrutura, em que o sistema rigido-
flexivel global é melhor e mais eficientemente analisado se cada meio for tratado

com um algoritmo diferente.
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No caso da estrutura, um meio rigido, a deformacgéo serd menor do que do
fluido, um meio flexivel. Deste modo, um algoritmo implicito utilizado em todo o
sistema pode trazer beneficios na parte rigida, mas demandaria um grande esforco
computacional na montagem das matrizes globais, totalmente desnecessario por
considerar globalmente os efeitos inerciais da parte flexivel.

J& um algoritmo explicito utilizado em todo o sistema teria um intervalo critico
muito reduzido, limitado devido a influéncia da regido rigida, e consequentemente
um intervalo de integracdo global ainda menor e desnecessario na regiao flexivel, a
qual poderia atingir convergéncia com um intervalo critico muito maior. Ou seja, €
mais eficiente tratar a estrutura com um algoritmo implicito e o fluido com um
algoritmo explicito. Assim surgiram os algoritmos mistos ou implicito-explicitos. O
trabalho de Machado (1983) faz andlises dinamicas néo lineares de sistemas rigido-
flexiveis através do método dos elementos finitos implementando algoritmos mistos
na linguagem de programacéao Fortran-IV.

ApoOs a revisdo contextual aqui apresentada, a sessao abaixo apresenta a
fundamentacéo tedrica necessaria para o entendimento e deducdo da equacao

dindmica nao linear da ponte apresentada neste trabalho.

2.4.2Fundamentacdao tedrica e deducao da equacao dinamica néo linear de

movimento da estrutura da ponte

A fundamentacao tedrica necessaria para obtencdo da equac¢éo dindmica nao
linear de movimento que rege o problema teve essencial e imprescindivel influéncia
do trabalho de dissertacdo de Machado (1983).

O algoritmo de Newmark pode ser entendido como uma extensao do método
da aceleracéo linear. Considera-se que a aceleracao varie linearmente com o tempo.

Desta forma, os deslocamentos e as velocidades podem ser expressos como:

{u}HAt = {u}t + [(1_ 7){U}t + 7{U}t+m ]At (100)
. 1 . .

{U }t+At = {U }t + {U }t At + {(E - ﬂj{u }t + ﬂ{u }t+At:|At2 (101)

em que S e y sao parametros que podem ser determinados para obter preciséo na

integracdo numérica e estabilidade.
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O método de Newmark é incondicionalmente estavel quando seus parametros

obedecem aos critérios abaixo:
11 Y
>= e > =+ 102
/4 B 4[2 7] (102)

1 1
Quando 7=§ e ﬂzg as equacdes (100) e (101) correspondem ao método

da aceleracao linear, também obtido adotando-se #=1 no método de Wilson 6.

Newmark inicialmente propés como método incondicionalmente estavel o método da

~ L . R . 1 1 3
aceleracdo constante meédia, cujos parametros sdo y = 3 e f =7 também
conhecido como regra trapezoidal, conforme a Figura 14.

Figura 14 — Método da aceleracéo constante média de Newmark

/\ aceleracoes

|
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i 47
i t:?At tempob
At

Fonte: O autor.

As solucdes em termos de deslocamentos, velocidades e aceleragfes das
equacdes (100) e (101) sao obtidas ao considerar as condicbes de equilibrio no
tempo t+ At. Desta forma, como explicado anteriormente, 0 método de Newmark é
um meétodo implicito de integracdo direta. Assim, a equacao de equilibrio dinamico

através do meétodo de Newmark é dada por:

[M ik +[CHak e+ KD = FF (103)
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Define-se {u }t+At e {U},,, como os valores preditores, ou das estimativas, das

velocidades e dos deslocamentos, respectivamente, no tempo t em relacdo ao

tempo t+ At segundo Machado (1983) como sendo:
{a}nm = {u}t + (1_ 7){u}t At (104)

Thos = b+ ot 5 Jrha (105)

Desta forma, as equacdes (100) e (101) podem ser expressas em funcao de

seus valores preditores, conforme (104) e (105), por:

{l] }t+At = {l] }HAt T {U}HAI At (106)
{U }t+At = {G}I+At + ﬂ{U}H—At Atz (107)

em que, neste caso, {u }HM e {i}., sdo conhecidos como valores corretores das

velocidades e dos deslocamentos no tempo t+At.

Assim, o algoritmo de Newmark resolve o sistema da equacéao (103) utilizando
as equacdes (106) e (107) satisfazendo as condiges iniciais de velocidade {u(0)} e
deslocamento {u(0)}, respectivamente, do problema.

Isolando-se o vetor de aceleracdo no tempo t+ At da equacgéao (107), tem-se:

. 1 _
{U }t+At =2 ({U }1+At - {U }t+At) (108)
At
Substituindo a equacao (108) na equacéo (106), obtém-se:
{l] }I+At = {J }l+At + L({u }t+At - {H}wm) (109)
At
ou:
{U }t+At = {a}wm Ty {U}HA'{ At (110)

Substituindo-se a equacao (105) em (108) e substituindo novamente esta

equacao resultante e a equacao (104), ambas em (109), obtém-se:

() = (U — o)

PAL?

s = e~ 0~ 0= 5 5

BAL?

(111)
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{l] }t+At = {U }t+At + 7/{ }t+At
{l] }t+At = {U} ( ){ At + 7/{U rac A
Hu

o = B - [ v~k - bt 3 e
{0l = 0} + (0 p)fuhat+ ({u}w {u}t—{u}tm-(g_ﬂj{u}tmj (112)

BAL
o = 0+ Qb Tl — Lol -2 0 - 22— p
U x Zﬁ{U}t+At _ﬁ{uh +[1—%]{ uj, + i }At(l_éJ

Aplicando-se as equacbes (111) e (112) na equacgao (103) e utilizando a

manipulacdo matematica convenientemente, obtém-se:

[k e = o (3 |

[C(m“ (2-1Js+(%- 1j{mj

Por mais complexa que seja a equacao acima, ela pode ser resolvida para

(113)

cada passo de tempo caso o0 sistema tenha suas propriedades de massa,
amortecimento e rigidez constantes, invariaveis, durante toda a analise, ou seja, se
ela permanecer uma equacdo dinamica linear. Caso o sistema possua alguma
variacdo em suas propriedades, seja massa, amortecimento ou rigidez ao longo do
tempo, o sistema passa a ser dinAmico néo linear e somente o método de Newmark
nao é mais suficientemente capaz de obter as respostas dindmicas da estrutura para
cada passo de tempo.

Num sistema de equacgfes estético linear, os deslocamentos da estrutura
dependem linearmente do carregamento aplicado, ou seja, € valida a lei de Hooke

para o problema, conforme equacéo abaixo:
[KJuj={F} (114)
em que [K] € a matriz que representa a rigidez do sistema, constante por ser linear,

{u} é o vetor que representa os deslocamentos da estrutura e {F} representa o vetor

gue contém os carregamentos estaticos externos aplicados na estrutura.
Num sistema dinamico linear através do método de Newmark, considera-se a

contribuicdo da massa e do amortecimento no problema e ndo somente a parcela da
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rigidez, como na anadlise estatica. Entretanto, numericamente, a resposta pode ser
sistematizada de forma muito similar a resposta estatica linear da equacdo acima ao
considerar uma matriz de rigidez efetiva, com contribuicdes das parcelas da matriz
de massa e da matriz de amortecimento, e um vetor de forcas efetivas, com
contribuicdes da matriz de massa e da matriz de amortecimento ambas multiplicadas
pelos vetores das respostas dinamicas de deslocamento, velocidade e aceleracao
relativas aos parametros de Newmark. Assim, a solucao do problema é um conjunto
de solucdes similares a equacdo (114) em cada passo de tempo, obtendo, dessa
forma, as respostas dinamicas lineares de deslocamento, velocidade e aceleragéo
no tempo t+ At e considerando suas contribuicdes no vetor de forcas efetivas no
proximo passo de tempo.

Assim como nas equacdes estaticas ndo lineares, para melhor entendimento
da fisica por trds da equacdo matematica, as respostas dinamicas néo lineares de
deslocamento passam a ndo mais depender linearmente do carregamento ou dos

efeitos externos aplicados, conforme a equacéo estética ndo linear abaixo:

[K(u)lu}={F} (115)

A solucdo numérica da equacdo acima sé pode ser feita de maneira
incremental e iterativa, considerando o histérico do carregamento e 0s consequentes
histéricos dos deslocamentos em cada passo de carga, através de algum método
numeérico iterativo de solucdo nao linear. Usualmente emprega-se o método de
Newton-Raphson ou o método de Newton-Raphson modificado.

De modo similar a comparacdo entre a estatica linear e a dinamica linear, a
dindmica nao linear é similar a estatica ndo linear com contribuicdo da massa e do
amortecimento, além da rigidez, em cada passo de tempo. Como explicado
anteriormente, as resposta dindmicas ndo lineares ndo mais dependerao
linearmente dos carregamentos ou efeitos externos e, além disso, podem considerar
a variacdo de todas as outras propriedades devido a variacdo de apenas uma ou
mais nao linearidades fisicas. Dessa forma, as solu¢des de equacdes dinamicas nao
lineares podem ser totalmente imprevisiveis, sendo primordial, para confirmacéo das
analises numéricas realizadas, a dificultosa convergéncia das mesmas perante

critérios energéticos.
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Considerando uma variagéo na rigidez na equagao dinamica nao linear, tem-
se uma rigidez que depende dos deslocamentos e do tempo, conforme equacao

abaixo:

[K(u,t)] (116)

ou uma rigidez que depende dos deslocamentos, em cada passo de tempo:

(K} o (117)
dependendo da analise.

Normalmente, na formulagcdo das equacbOes dinamicas nao lineares,
empregam-se coordenadas lagrangeanas. Nesses casos 0 vetor de for¢cas pode ser

dividido em:

=)= (118)
em que {FeX‘} representa o vetor de forcas externas atuantes no sistema e {Fi”‘}

representa o vetor de forgas internas, que dependem das respostas dinamicas, ou
seja, do histérico no tempo, de deslocamentos e das velocidades.

As ndo linearidades a serem consideradas podem ser originadas por grandes
deslocamentos da estrutura, a uma plastificacdo parcial ou total da mesma, ou
devido a outras variacdes. Analiticamente, estes efeitos podem ser representados
por complexas equacdes algébricas, equacdes diferenciais, equacgdes integrais ou,
em algumas vezes, sdo necessarias inequacdes como no caso da teoria da
plasticidade ou na teoria do dano (MACHADO, 1983). Assim, o vetor de forcas
internas pode ser escrito da seguinte forma:

Fi=[N(,v)] (119)
em que [N]é uma fungédo nao linear dos deslocamentos e das velocidades.

As derivadas parciais de [N] emrelagdoa {d} e a {v}

K] = % (120)
[k _ ] (121)

sdo conhecidas, respectivamente, como matriz de rigidez tangente e matriz de

amortecimento tangente.



85

Caso a matriz de amortecimento seja obtida a partir da matriz de massa, 0
vetor de forcas internas passa a ser uma funcdo nao linear apenas dos

deslocamentos, sendo reduzida a:

Fri=IN)] (122)
Se for considerado que o vetor de forgas internas da analise dindmica néo

linear como:

[K(U )]t+At {u }I+A’[ = {F " }HAt (123)

a equacao (113) passa a ser:

[k Ao b+ = e D s e (- e

BAt T pat AT

" [c](ﬁ fu). + (% —1]{u}t . % _ j{u}t AtJ

A equacéo acima representa um sistema de equacdes dinamicas néo linares

(124)

que permite a determinacdo das respostas dinamicas de deslocamento no tempo
t+ At. Como o sistema agora € dindmico e néo linear, é necessario utilizar o método
de Newmark, no caso adotado, em conjunto com um método iterativo de solucéo
nao linear, como Newton-Raphson ou Newton-Raphson modificado. Devem-se
considerar os efeitos das nédo linearidades fisicas desejadas nas propriedades do
material, sejam na massa, amortecimento ou rigidez, a cada iteracdo dentro de cada
passo de tempo. Como a néo linearidade prevista nas equacdes (120) e (121) torna
a rigidez uma funcao dos deslocamentos da estrutura a cada instante de tempo,
além de ser funcdo das propriedades fisicas e geométricas, deve-se considerar 0s
deslocamentos da mesma em cada instante de tempo.

Entretanto, uma alteragdo na rigidez tera consequéncia na matriz de
amortecimento que por sua vez € funcdo da matriz de massa e de rigidez da
estrutura. Assim, dentro de cada passo de tempo, ha um processo iterativo, como 0
de Newton-Raphson, buscando a convergéncia do sistema nao linear. Nesse
sentido, muitos trabalhos citam a unido do método de Newmark com o processo
iterativo de Newton-Raphson como sendo um problema estatico efetivo, o0 que deve
ser visto com cautela pelo fato da equacdo dentro de cada passo de tempo
depender também das contribuicbes da massa e do amortecimento. Neste processo,

a atualizacéo da matriz de rigidez gera uma atualizagdo da matriz de amortecimento
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que, por sua vez, geram novos deslocamentos. Isso ocorre iterativamente até a
obtencéo da convergéncia.

Como a resposta da equacédo acima é feita em termos de deslocamentos, ao
atingi-la é necessario atualizar as respostas dinamicas de velocidade e aceleracao,
que sao posteriormente definidas através das equacdes (108) e (109),
respectivamente. Atualizando as respostas dinamicas e as matrizes estruturais do
problema, se da um novo passo de tempo, considerando as respostas dinamicas de
deslocamento, velocidade e aceleracdo do passo de tempo anterior e analisando o
problema no novo passo de tempo o qual pode ter uma mudanca de carregamento
ou acdes atuantes na estrutura, e todo 0 processo se reinicia até o tempo final, ou

namero de passos de tempo, da analise desejada.

2.4.3Métodos de solucao de equacdes nédo lineares

Segundo Bathe (1996), o problema béasico na solucdo de problemas néo
lineares é encontrar o estado de equilibrio de um corpo perante certa solicitacdo
aplicada. Sejam os carregamentos externos dependentes do tempo, o equilibrio de

um corpo pode ser expresso por:

R} —{F} =10} (125)
em que o vetor {R}t contém as forcas externas nodais aplicadas na configuracdo no
tempo t e o vetor {F}t contém as forcas internas nodais determinadas em funcéo

das tensdes do elemento nessa configuracdo. Ambos os vetores sdo determinados

usando, por exemplo, o principio dos trabalhos virtuais. Nota-se que em qualquer
ponto, a somatoria de for¢as internas nodais contidas no vetor {F}t que estao em
equilibrio com as forcas externas nodais aplicadas representadas pelo vetor {R}t

deve incluir todos os efeitos devido as forcas de corpo, forcas de superficie, forcas
concentradas, forcas inerciais, forcas devido o amortecimento, reacdes, tensdes

iniciais e etc. Deste modo, tem-se:

Ri =R +{Re} + R}, (126)
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em que {R, }t, {R }t e {R. }t representam os vetores de forgas externas de corpo, de

superficie e concentradas, respectivamente. Ao mesmo tempo, o vetor de forcas

internas nodais pode ser escrito como:

{F }t = {F| }t + {FD }t + {FE }t (127)
em que {F}, {F,}, e {F.}, representam, respectivamente, os vetores de forcas

internas inerciais, de amortecimento e elasticas.

O sistema da equacdo (125) deve expressar o equilibrio do sistema na
configuracdo deformada levando em conta todas as néo linearidades. Visto isso, a
solucdo da resposta ndo linear é satisfeita através do histérico completo do
carregamento aplicado em um determinado instante inicial até determinado instante
de tempo t desejado. Na andlise estatica, por sua vez, em que ndo ha consideracéo
dos efeitos temporais e inerciais, 0 tempo € uma variavel conveniente apenas para
denotar variacdo da intensidade do carregamento aplicado e a correspondente
configuracdo variada, o que € conhecido como passo de carga. Entretanto, na
analise dinAmica e na analise estatica com efeito material do tempo, o tempo é uma
variavel real que deve ser devidamente incluida na modelagem do problema fisico
real. Baseado nessas consideracfes nota-se que o0 uso da varidvel tempo para
descrever a aplicacdo da carga e o histérico da solugdo representa uma boa
aproximacédo e corresponde a afirmacdo de que a analise dindmica é basicamente
uma analise estatica incluindo os efeitos inerciais (BATHE, 1996).

Numa analise estatica em que o tempo e os efeitos inerciais ndo sao
analisados, além dos passos de carga podem ser dados passos de deslocamento se
ao invés do incremento de carga for dado um incremento de deslocamento.
Dependendo da andlise, o incremento pode ser feito em diversas outras grandezas.
Assim, comumente a literatura refere-se as variacdes de alguma grandeza para uma
nova analise do problema, seja para refinamento da anéalise de modo a melhor
representar algum efeito ou apenas por conveniéncia computacional, somente como
passo ou incremento. Por conseguinte, deve-se observar a diferenca entre o passo
de carga e o passo de tempo. Numa analise dinamica, muitas vezes € necessario
realizar um passo ou incremento de carga dentro de um passo ou incremento de
tempo ao mesmo tempo em que certos momentos desejam-se manter a intensidade
da carga e realizar somente um passo de tempo, como é o caso da analise do efeito

temporal nas diversas grandezas dinamicas, ou até mesmo retirar completamente o
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carregamento no passo de carga e realizar um passo de tempo, como é o0 caso da
vibragao livre amortecida e da vibragao livre ndo amortecida.

Na maioria dos casos a solucdo é obtida apenas em termos de tensdes e
deslocamentos alcancados para niveis especificos de carregamento ou niveis
especificos de tempo, necessitando somente 0s niveis de carga para obter a
configuracdo de equilibrio sem a necessidade de também buscar a solugdo para
demais condi¢des de equilibrio. No entanto, quando a analise inclui ndo linearidades
fisicas ou geométricas, como o processo de danificacdo do material, ou até mesmo
fenbmenos dependentes do tempo, as condi¢des de equilibrio devem ser resolvidas
para o completo intervalo de tempo de interesse. A resposta é obtida usando uma
solucéo passo a passo e incremental que pode ser reduzida a uma analise de um s6
passo se numa solucdo estatica independentemente do tempo o carregamento for
aplicado de uma s6 vez e apenas a configuragdo correspondente a esse
carregamento for necessaria.

Porém, mesmo nesses casos é necessaria uma solucao incremental, mesmo
gue realizada automaticamente, com um numero de passos de carga até alcancar a
carga total obtida para minimizar os gastos computacionais (BATHE, 1996). No caso
das andlises estéticas nao lineares através da mecéanica do dano em que o tempo e
os efeitos inerciais ndo sdo considerados, mas ha influéncia da condicdo de
danificacdo propriamente dita, a solucdo deve ser feita em pequenos passos de
carga com iteracdes tantas quanto necessdrias para se atingir a convergéncia de
modo a obter uma boa aproximac¢ao da evolugéo do dano.

Basicamente, a solugcdo passo a passo e incremental admite que seja
conhecida a solucdo para o tempo t e que seja dado um incremento At
convenientemente escolhido para a obtencdo da solucdo t+ At desconhecida.

Consequentemente, ao considerar a equacéo (125) no tempo t+At se obtém:
{R }t+At - {F }t+At = {O} (128)
Admite-se que o0s carregamentos externos {R}t+At sdo independentes das

deformacdes, ou seja, um sistema desacoplado em que as forcas externas ndo sao
afetadas pelas deformacgdes resultantes dos esforgos internos. Como a solucéo do

problema no instante t € conhecida, tem-se:

{F }I+At = {F }t + {AF} (129)
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em que {AF} € vetor de incremento de forcas internas nodais correspondente ao
incremento de tensdes e deslocamentos do elemento no tempo t ao tempo t+At, o
qual pode ser aproximado usando a matriz de rigidez tangente [K]t gue corresponde
as condi¢cbes geométricas e materiais no tempo t, como sendo:

{AF = [K]{Au} (130)
em que {Au} é o vetor de incremento de deslocamentos nodais. A matriz de rigidez

tangente corresponde a derivada do vetor de forcas internas nodais {F }t em relacéo

ao vetor de deslocamentos nodais {u},, como sendo:

K] = olF ) (131)

olu,

Substituindo-se a equacao (130) em (129) e posteriormente em (128), obtém-

se:

[K]t {Au}: {R}t+At - {F }t (132)
Resolvendo para {Au}, a aproximacdo dos deslocamentos no tempo t+At é

dada por:

{u}um = {u}t + {AU} (133)

gue sao uma aproximacao dos deslocamentos correspondentes ao carregamento
aplicado no instante de tempo t+At.

Obtidas as respostas de deslocamento no tempo t+At, calculam-se as
tensdes e as correspondentes forcas internas nodais no tempo t+At e prosseguir
com 0 proXimo passo ou incremento de tempo e 0S consequentes pProcessos
iterativos. No entanto, devido a aproximacao feita em (130), a solugcdo pode conter
erros significativos caso dependendo do passo de tempo ou carga adotado,
tornando a solucao instavel. Por isso, € necessario realizar o processo iterativo até
que a solucdo da equacao (125) tenha convergéncia com precisédo suficientemente
desejada (BATHE, 1996).

Os métodos iterativos mais utilizados numa analise por elementos finitos sédo
baseadas na técnica de Newton-Raphson. As equacdes (125) a (133) séo utilizadas
no procedimento iterativo do método de Newton-Raphson para solugdo das
equacdes nao lineares através do método dos elementos finitos e também sé&o

conhecidas como técnica incremental ou método de Newton.
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2.4.3.1 Método de Newton-Raphson

O método de Newton-Raphson é uma extensdo da técnica incremental
apresentada nas equacobes (125) a (133), com a diferenca de que tendo calculado
um incremento nodal de deslocamentos, o qual define um novo vetor de
deslocamento total, repete-se a solucdo incremental descrita acima utilizando o
agora conhecido vetor de deslocamento total ao invés do vetor de deslocamentos no
tempo t até atingir-se a convergéncia necessaria.

As equac0es utilizadas no processo iterativo do método de Newton-Raphson,

para i=12.3,...,n sao:

AR =R}, —{F s (134)
(K] Hau = (AR} (135)
=l + {au)” (136)
com

{U }Ei)m = {U }t (137)
Fion={F} (138)

em que essas equacgOes sao obtidas da linearizacdo da resposta do sistema de
elementos finitos sobre as condicfes no tempo t+At na iteracao (i —1). Em cada
iteracdo, calcula-se um vetor de carregamento desbalanceado na equacao (134) que

produz um vetor de incremento de deslocamentos na equacéo (135) e continua-se o

processo iterativo até que o vetor de carregamento desbalanceado {AR}(H) ou o

vetor de incremento de deslocamentos {Au}(i) sejam suficientemente pequenos

(BATHE, 1996).

Dada a importancia do assunto no trabalho em questdo, o problema sera
tratado de uma maneira mais formal, segundo a teoria descrita no trabalho de Bathe
(1996).

A condigéo de equilibrio do elemento finito consiste em encontrar a solugéo
das equacoes (BATHE, 1996):

{t(ur)i=10 (139)

em que
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{F (o= R Dha ~F QD (140)
Nota-se que o vetor de solucao {u *} pode conter demais variaveis além das
de deslocamento como, por exemplo, variaveis de pressao ou rotacoes.
Assumindo que na soluc&o iterativa determina-se {ul'”, a expans&o da série

de Taylor fornece:

({u < fu iy )+ termos de maior ordem (141)
i)

Substituindo a equacdo (140) em (141) utilizando a equacdo (139) e

{f ({U *})} = {f ({U }S:Alt) >}+ {%{j}}}

admitindo que o carregamento externo aplicado independa das deformacdes, tem-

kil

incremento de deslocamentos como sendo:

({u Y )+ termos de maior ordem = (R}, — {F -V (142)
fulf )

Negligenciando os termos de maior ordem na equacao (142), obtém-se o

KIS Hau)” = R}, — {F s (143)

em que a matriz de rigidez tangente [K]ﬁ'jt) € definida por:

i 8{F}
K] = {—} (144)
Lot
Assim, o vetor de solucdo de deslocamento melhorado € definido por:
il =il + lau)! (145)

A solucéo pelo método de Newton-Raphson da equacao (128) € constituida
das relagbes (143) a (145). Como a andlise é feita de forma incremental e iterativa
com passos de carga ou passos de tempo At, como explicado anteriormente, as

condicdes iniciais das iteragdes séo:

[KI% =[K], (146)
F = (147)
), = {uk (148)

O processo iterativo € realizado ciclicamente até serem satisfeitas as

condicdes do critério de convergéncia abordado na sessao 2.4.3.3.
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7

Nesse procedimento, a matriz de rigidez tangente é recalculada em cada
iteracdo, mudando a inclinacdo do diagrama de forca e deslocamento a cada
iteracdo. Por esse motivo, o método também € conhecido como Full Newton-
Raphson Method, ou Método de Newton-Raphson cheio ou completo.

Ha algumas desvantagens do método de Newton-Raphson Completo em

relacdo ao esforco computacional. Dependendo da andlise, o fato do método

recalcular a matriz de rigidez tangente [K]“‘l) a cada iteracdo traz um esforgo

-+ At
computacional grande que muitas vezes pode ser desnecessério. Além disso, caso a
solucdo para a equacdo (143) seja direta, ha necessidade de fatorar a matriz de
rigidez em cada iteracdo. Ha ainda, o problema relativo ao caso da matriz de rigidez
tangente poder ser assimétrica por integrar parametros de grandes deslocamentos e
rotacbes, bem como plasticidade ndo associada, mesmo sendo simétrica em um
estado de solucdo, sendo necessaria, em geral, uma solucdo assimétrica
(ZIENKIEWICZ & TAYLOR, 2000).

A Figura 15 procura ilustrar a relacdo entre forca e deslocamento com o

método de Newton-Raphson completo.

Figura 15 — Relacéo entre forca e deslocamento do método de Newton-Raphson completo
Forca 4 )

o) {R}t+At - {F }t+At
{R }t+At - {F}

{R }I+At - / /%

Inclinagéo [K]

1)

+At

| : Inclinagio [K]”

+At

>
u} T Deslocamento

Fonte: Adaptado de Bathe (1996).
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Nota-se a mudanca de inclinagao nas iteracdes pelo fato da matriz de rigidez,
que é a propria inclinacdo da reta em cada passo, ser atualizada dentro de cada
iteracdo. Além disso, € possivel observar que a convergéncia foi obtida com apenas
duas iteracdes dentro do passo de tempo da Figura 15. Isso ocorre por que apesar
de exigir um maior esforco computacional para atualizagdo da matriz de rigidez, a
atualizacdo faz com que a convergéncia seja atingida com poucas iteracdes. No
caso da curva do diagrama forca-deslocamento ter convexidade para baixo, como,
por exemplo, perante um esfor¢co negativo de compressao, o método funciona de

forma similar.

2.4.3.2 Método de Newton-Raphson modificado

7

Considerando o processo iterativo do método de Newton-Raphson, é
reconhecido que, em geral, 0 maior custo computacional por iteracdo reside no
calculo e fatorizacdo da matriz de rigidez tangente. Uma vez que esses calculos
podem ser bastante dispendiosos, a utilizagdo de uma modificagcdo do algoritmo de
Newton-Raphson completo pode ser eficiente (BATHE, 1996).

Tal modificagdo consiste em utilizar a matriz de rigidez inicial [K], na equagéo

(143). Desta forma, tem-se:

[K]r {Au}(i) = {R}HAt - {F }ElfAlt) (149)
com as mesmas condic¢des iniciais das equacdes (147) e (148), e r correspondente

a uma das configuracdes de equilibrio admitidas nos tempos 0, At,2At,..., ou t. O

método iterativo de Newton-Raphson modificado envolve menos reformulagdes de
rigidez do que o método iterativo completo de Newton-Raphson e baseia a
atualizacao da matriz de rigidez em uma condi¢cédo de equilibrio admitida. A escolha
dos passos de tempo em que a matriz de rigidez deve ser atualizada depende do
grau de néo linearidade da resposta do sistema, isto €, quanto mais nao linear for a
resposta, mais frequentemente a atualizacdo deve ser realizada.

A Figura 15 procura ilustrar a relagcdo entre forca e deslocamento com o

método de Newton-Raphson completo.
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Figura 16 — Relacéo entre forca e deslocamento do método de Newton-Raphson modificado

Forga 4 Rhoa — 10
{R}t+At - {F 'Ei)At
/

{R }t+At 5 / |
—=TInclinac¢do [K]%, =[K]

{R};

fauf
/ - fauf
o | >
{u}, Uk a Deslocamento

Fonte: O autor.

A inclinacdo continua a mesma em todas as iteracdes dentro de cada passo
de tempo. Isso ocorre por que a matriz de rigidez € atualizada apenas nas condicdes
de equilibrio admitidas que, normalmente, é feita apenas a cada passo de tempo e
nao mais a cada iteracdo. Também é possivel observar uma menor aproximacao da
resposta com duas iteracdes se comparada ao método de Newton-Raphson
completo apresentado na Figura 15. Deste modo, o método de Newton-Raphson
modificado precisa de uma maior quantidade de iteracbes para atingir a
convergéncia. No entanto, o fato desse método ter menos operacdes de fatorizacédo
e inversao da matriz de rigidez o torna computacionalmente mais rapido e eficiente,
tendo um menor esforco computacional, mesmo tendo um maior numero de
iteracdes. Assim como no método completo, caso a curva do diagrama forca-
deslocamento tenha convexidade para baixo, como, por exemplo, perante um

esforco negativo de compresséo, o método funciona de forma similar.
2.4.3.3 Critérios de convergéncia

De modo a obter respostas significativas com qualidade suficiente para
representar a realidade, ha a necessidade de se utilizar um critério de convergéncia
dos resultados obtidos para finalizar o processo iterativo na analise que seja

suficientemente adequado para garantir a precisdo da solucdo e evitar o esforco
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computacional desnecessario. Tal critério é conhecido como critério de convergéncia
ou critério de parada.

Assim, para que a solucdo incremental baseada num processo numérico
iterativo seja efetiva, um critério realistico deve ser utilizado para determinar o final
do processo iterativo. No final de cada iteracdo, a solucéo obtida deve ser verificada
para ver se ocorre convergéncia ou divergéncia em relagéo a tolerancia admissivel.
Se as tolerancias de convergéncia sdo muito grandes, resultados imprecisos podem
ser obtidos e caso as tolerancias sejam muito pequenas, muito esforco
computacional € gasto para obter-se uma precisdo desnecessaria. Similarmente,
uma verificacdo da divergéncia ineficaz pode terminar a iteragdo mesmo quando a
solucédo nao for realmente divergente ou até mesmo forcar a iteracado para procurar
uma solucéo inatingivel (BATHE, 1996).

Como se busca a solucdo em termos de deslocamento no tempo t+At faz
sentido como critério de convergéncia que os deslocamentos no final de cada

iteracdo sejam uma parcela, ou tolerancia, da solucdo de deslocamentos reais:

(i)
Jiau”], <tol, (150)

Jful,..d,
2w =3 (a0, Y (151)

k=1

||{u}t+At||2 - %(uknm )2 (152)

k=1

em que tol, é a tolerancia de convergéncia de deslocamentos, ntgl é o nimero total

de graus de liberdade do sistema, a parcela H{Au}“)uz € a norma euclidiana do vetor

{Aul" e a parcela [{u}.,|, € a norma euclidiana do vetor {u},,, . Esse vetor real de

2
deslocamentos {u}t+At é desconhecido e deve ser aproximado. Frequentemente, o
ultimo valor calculado do vetor de deslocamentos {u}f'fAt é utilizado como uma
aproximagéo do vetor {u}t+At em conjunto com um valor suficientemente pequeno

para a tolerancia tol, Nesse caso, tem-se:

Aul?

ult

2 < tol, (153)

2




96

Entretanto, em algumas andlises a solucéo real pode divergir do valor obtido
qguando utilizada a equagao (153) pelo fato de que os deslocamentos calculados
mudarem muito pouco em cada iteracdo, mas continuarem mudando ao longo das
seguintes iteracbes, como ocorre, por exemplo, na analise elastoplastica em
determinadas condi¢cGes de carregamento quando é utilizado o método de Newton-
Raphson modificado ou quando as estruturas tem um ganho de rigidez conforme se
aumentam os deslocamentos. Desta forma, adota-se um segundo critério de
convergéncia que mensure a norma euclidiana do vetor de carregamento
desbalanceado como uma parcela, ou tolerancia, da norma euclidiana do vetor de
incremento de carga original, de modo a expandir os critérios de convergéncia para

0S casos gerais:

H{R }t+At - {F }E?At

em que tol. é a tolerancia de convergéncia em termos de for¢ca. No entanto, esse

= tOIF ||{R}t+m - {F }t”z (154)

, =

critério tem a dificuldade de ndo conter deslocamentos em sua formulacdo podendo
resultar no término da iteracdo quando ha pequenas variagcbes no vetor de
carregamento desbalanceado enquanto ndo ha variacdes suficientemente pequenas
nos deslocamentos. E o caso, por exemplo, de estruturas com pequeno modulo de
encruamento entrando em regime de plastificacdo. Nesses casos, ambos 0s critérios
de convergéncia, ou critérios de parada, devem ser utilizados.

Um terceiro critério de convergéncia pode ser utilizado de modo a incluir tanto
os termos de forca como os de deslocamento perante os valores de equilibrio
tolerados, comparando o incremento de energia interna durante cada iteracédo, que é
a quantidade de trabalho realizada pelo vetor de carregamento desbalanceado nos
incrementos de deslocamento, com o0 incremento de energia interna inicial. A

convergéncia energética é atingida quando:

i)7 i T
Al (R}~ )2 < o1, (au (R}~ F ) (155)
em que tol. é a toleréncia de convergéncia energética.

Como esse critério contém termos tanto de forca como de deslocamento, é

uma medida atrativa na pratica. Um ponto importante € que as tolerancias de

convergéncia tol,, tol. e tol. podem precisar ser muito pequenas em algumas

solucdes de modo a atingir uma solugcdo com boa precisdo. Em geral, a utilizacdo do

método de Newton-Raphson completo na solucdo incremental leva a uma maior
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precisado na solucdo do que o método de Newton-Raphson modificado uma vez que,
se houver convergéncia, o erro na solugdo diminui muito rapidamente nas dltimas

iteracdes do método de Newton-Raphson completo (BATHE, 1996).

2.4.4Método otimizado de solucéo de equacdes dinamicas néo lineares

iterativas

Um problema corriqueiro de andlises dindmicas néo lineares € a questédo da
eficiéncia computacional. Por fazer uma unido de um método iterativo, no caso o
método Newton-Raphson, com um operador de integracdo implicita no tempo, no
caso o método de Newmark, trabalhando com uma formulacéo iterativa-incremental
para as equacfes de movimento, a exigéncia computacional € muito maior do que
se comparada as analises estaticas ndo lineares ou as analises dinamicas lineares.
Deste modo, é viavel implementar uma rotina computacional otimizada no intuito de
diminuir o desgaste computacional e atingir maior eficiéncia em relacéo ao tempo de
processamento da unidade de processamento central CPU e requisitos de memoéria
RAM.

Uma forma interessante de se tratar o problema dindmico nao linear
iterativamente segundo o trabalho de Jacob e Ebecken (1994), adaptado e descrito
nesta sessao, é considerar o incremento de deslocamento diretamente na equacéo

de movimento:

M2 g 1, +[Ca T2 fug ) + K 12 fanu) = free) IR 2 ase)

au = {au) + {aau? (157)
fus Jly = fua i3+ {aau}” (158)
Os vetores {1 . (i1 e {u,)  contém valores desconhecidos de

aceleracdes, velocidades e deslocamentos. {Au}(i) € o vetor incremental de
deslocamentos e o vetor {AAu}(') € o vetor de variagdo incremental de

deslocamentos obtido a cada iteracao. {FBex‘} é o vetor de carregamentos externos

t+At

atuantes na ponte e {FQ"‘({UB}(i’l))}(i_l) € o vetor de forgas internas que depende dos

t+At JJt+At

deslocamentos da ponte.



98

Substituindo a equacgao (105) na equacéo (107), tem-se:

: 1 . N
{UB }t+At = {UB }t + {UB }t At +(§ _:Bj{uB }t Atz +ﬁ{u5 }t+At Atz (159)
Substituindo a equacao (104) em (106), tem-se:
g iy =10, + (=7 g J AL+l AL (160)
O vetor incremental de deslocamentos também pode ser expresso como
sendo:
AU = fug o —tus (161)

As equacoes (159) e (160) podem ser reorganizadas para se obter a seguinte

forma incremental-iterativa em termos de aceleracfes e velocidades:

ol = 0~ L i 62)

t+At _M ﬁ_ BAL
RO PR AT _ Y . S (i)
el = (12 Jooh 10 2 vt} + ot (162)

Nota-se que os dois primeiros termos do lado direito das equacdes (162) e
(163) ndo sdo desconhecidos, pois dependem somente dos valores ja obtidos no
passo anterior. Esses termos, portanto, definem aproximacdes iniciais para as
aceleractes e velocidades. Sdo também definidos como valores preditores, ou das

. *

estimativas, das aceleracdes e das velocidades, {UB} e {uB}, respectivamente:

i = - fuo —(i— j{us}t (164)

s 2p

e

(47 g s "

{UB}—(l ﬁJ{UB}t{l Zﬁ]At{uB}t (165)
Assim, as equag0es (162) e (163) podem ser reescritas como:

W) e 1 (i)

e (166)

A _fel T 0

o} = o) (167)

ou considerando a equacéo (157):
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) L i (i-1) (i)
o 20 = oz ()™ faa)?) (168)
e ), =g %ﬁ({m 1+ {anu)) (169)

A equacgao de movimento (156) pode ser reescrita em fungcao da equacao (75)

do amortecimento, obtendo-se:

M1 2017, + el 1, )+ [Ka 1208, + faau?)=Fet o~ il 2N 7o)

Substituindo as equacdes (168) e (169) em (170), obtém-se:

({U’E}+ - ({Au}“‘%{mu}(i))j

o +ag {u;}+$({Au}(il)+{AAu}(i))]

+[KB]{L-:s(ﬂB[{u;hﬁ({m}“-ﬂ+{AAu}m)}{AAu}“j a7

TN L (T

A aplicacdo do operador de integracdo no tempo na equacdo de movimento

iterativa-incremental da equacéo (156) leva a definicdo de um sistema de equacdes
algébricas efetivo para ser resolvido com o0 método de Newton-Raphson completo ou
com o método de Newton-Raphson modificado. Uma forma geral para esse sistema

efetivo pode ser expressa como:

[Afauf®” = b (172)
em que [A] é a matriz efetiva definida como uma combinagdo das matrizes de
massa, amortecimento e rigidez afetadas por coeficientes escalares e b} é o

vetor de residuos efetivo calculado em termos dos carregamentos externos e forgas
elasticas, de amortecimento e inerciais da iteragdo anterior.

Nesse ponto, os termos j& conhecidos da iteracdo (|) poderiam ser
transferidos para o lado direito da equacdo de movimento (171), para serem

incorporados ao vetor de residuos efetivo {b}'? da equagéo (172). Entretanto, se
isto fosse feito sem demais consideracdes, o calculo de {b}(i’l) exigiria dispendiosas

multiplicacBes com a matriz de rigidez global da estrutura da ponte [Ky . Uma

forma de evitar essas multiplicacdes, onerosas ao processamento computacional, é
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demonstrada a seguir. Essa forma consiste em definir o vetor {AAO}(” como 0s

termos entre parénteses que multiplicam [KB]EL‘AIE na equacdo (171). Dessa forma,
tem-se:
{AAG}(”=ﬂs({u;}+ﬁ({m}“‘”+{AAu}‘”)j+{AAu}(‘) (A73)

e, analogamente:

(ol - i o ot

AAuY = p (174)
v +1

BAt

Observa-se que no caso particular em que o amortecimento, proporcional a

rigidez, ndo é definido, caso S, =0, as equacdes (173) e (174) reduzem-se a:

IAAG)Y = {aAul? (175)
Reescrevendo a equacao (171) usando a definicdo de {AAu} apresentada

na equacéo (173) e transferindo os termos ja conhecidos da iteragéo (i) para o lado

direito da equacao de movimento, obtém-se:

M2 ol e L asa

SAE ﬂA
S T 76
(R o o)

Substituindo a equacao (174) na equacao (176), obtém-se:

j {ana}" - ﬁB({u; b+ )"

M1 v 1) keI 2ana)

PAL? ﬁAt Ber 1
BAt
Y L (TR 5 (177)
(e b o s )

Definindo &, como sendo:
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. 1 14 1
o, = 2 +0(B
LAt pac) Ber 4
BAt

e transferindo novamente os termos ja conhecidos da iteragdo (i) para o lado direito

(178)

da equacao de movimento, obtém-se:

My 3 800} 4 [k ]
4$LVHWMQMX 179
SE(Ca ﬁ;ﬁ{Auwlj o 2|

Essa equacdo de movimento pode ser finalmente escrita de forma similar a
equacao (172) para ganho de eficiéncia computacional, como sendo um sistema
efetivo de equacéo algébricas lineares a ser resolvido em cada iteracdo do método

de Newton-Raphson completo ou com o método de Newton-Raphson modificado:

[AJaaay = 1 (180)

em que a matriz € definida como:

lAJ 6{0 M ]E+At ]£+At (181)

. ~|(i-1)
e a matriz {b} como:

T T T )
-[M B]t+At([{ e ,Bitz {Au}(i‘”j +(ag aoﬂs{{ b {aul )B (182)

BAt

Com esse método otimizado, ha um grande ganho de velocidade

computacional na obtencdo da resposta por haver menos operacgoes de inversao de

matrizes.
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3 MODELOS MATEMATICOS DO VEICULO E DA PONTE

Serdo apresentados os modelos mateméticos para andlise estética linear,
estatica ndo linear, dindmica linear e dindmica né&o linear através da mecanica do
dano para uma ponte sujeita as forcas de intensidade e posicéo variaveis, seja por
uma forga de posicéo fixa e intensidade variavel, seja por uma for¢a de intensidade
fixa e posicdo variavel ou, no caso dos modelos acoplados entre veiculo e
irregularidade, de intensidade e posicao variaveis conforme a velocidade do veiculo
e a amplitude das irregularidades da via.

Nas andlises estaticas e dinAmicas ndo lineares a ndo linearidade fisica é
considerada por meio da mecanica do dano para simular o comportamento do
concreto. O modelo constitutivo de dano de Mazars (1984) também sera
apresentado neste capitulo.

De modo a considerar o dano em cada camada dentro de cada secao
transversal analisada e o equilibrio de esforcos na secdo, sera apresentado o
modelo da rigidez equivalente. Este modelo também é utilizado para vigas mistas de
materiais compoésitos que sao vigas de diferentes tipos de materiais. Neste modelo
considera-se a perfeita aderéncia entre 0 aco e 0 concreto nas estruturas de
concreto armado nos modelos de pontes.

Nos modelos com interacdo dinamica, sdo descritos os modelos mateméaticos
do veiculo acoplado com os diferentes tipos de irregularidade das vias, como
irregularidades harménicas senoidais, triangulares e retangulares periodicas, além
de pulsos representando uma unica irregularidade senoidal, triangular ou retangular
em alguma posi¢do da viga. A interagdo entre o veiculo, irregularidades da via e
ponte é feita de forma desacoplada. Assim, obtém-se as forcas produzidas pelo
modelo acoplado entre veiculo e irregularidade e transmitem-se os esfor¢os a ponte
de forma desacoplada. Serdo descritos seus componentes e a formulacdo das
equacdes de movimento.

Assim, neste capitulo estdo subdivididos os modelos de veiculo para os
diferentes casos de irregularidades, o0 modelo para analise dinAmica linear da ponte
e sua interacdo dinamica com as forcas geradas em cada modelo de veiculo-
irregularidade, o modelo constitutivo de dano de Mazars (1984), o modelo

constitutivo para o aco estrutural, 0 modelo de rigidez equivalente de cada secao
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transversal e o modelo dindmico néo linear da ponte através da mecanica do dano e
sua interacdo dindmica com o veiculo trafegando em diferentes tipos de

irregularidade.

3.1 MODELOS MATEMATICOS DE VEICULOS ACOPLADOS COM
IRREGULARIDADES

Este modelo computacional implementado considera a passagem do veiculo
com 1 grau de liberdade nas diferentes formas de irregularidades da via e transmite
os esforcos gerados entre o veiculo e irregularidade de forma desacoplada para a
andlise dinamica linear ou ndo linear da ponte, ou seja, as respostas dinamicas da
ponte ndo afetam as forgcas provocadas entre o acoplamento entre a passagem do
veiculo e as irregularidades. Assim, primeiramente analisam-se as forcas geradas do
acoplamento entre veiculo e irregularidade e estas sdo transmitidas a ponte para a
andlise dindmica linear, sem danos, ou ndo linear, com danos, da mesma. Trata-se,
portanto, de um modelo acoplado entre veiculo e irregularidade, mas desacoplado
entre veiculo-irregularidade e ponte.

Para a analise dinamica linear da ponte, apds transmitirem-se os esforcos
gerados entre o veiculo e as irregularidades, ndo se faz distincdo da geometria da
secao transversal da ponte pelo fato da mesma ter secéo transversal constante ao
longo de seu comprimento. Desta forma, como Yang, Yau e Hsu (1997), a andlise
dindmica linear é feita somente considerando o momento de inércia constante ao
longo do comprimento da ponte. Por sua vez, na analise dindmica nao linear da
ponte, apds serem transmitidos de forma desacoplada os esforcos gerados pelo
acoplamento entre o veiculo e as irregularidades, é necessario um completo
mapeamento da secao transversal da ponte considerando a base e a altura da
secao transversal bem como a altura de cada camada de cada material de modo a
melhor simular a evolu¢cdo do dano ao longo de cada camada dentro de cada sec¢éao
transversal da ponte para cada iteracdo dentro de cada passo de tempo para
analisar as respostas perante as diferentes formas de carregamento.

O modelo de veiculo com 1 grau de liberdade utilizado para as diferentes
formas de irregularidades detalhadas abaixo € formado por uma massa hao

suspensa da roda m,, uma massa suspensa m,, uma mola com coeficiente de
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rigidez k e um amortecedor com coeficiente de amortecimento ¢ conforme mostra a

Figura 17.

Figura 17 — Modelo de veiculo com 1 grau de liberdade

Fonte: O autor.

As massas da mola e do amortecedor sao desprezadas durante toda analise.
Admite-se comportamento elastico linear para a mola e comportamento Vviscoso
linear para o amortecedor.

O veiculo ao atravessar a ponte com velocidade constante ou variavel v esta

sujeito aos efeitos das irregularidades da via, representadas por y(t). Considerando-
se indeformavel a roda representada pela massa m,, tem-se um problema

conhecido como excitacdo de base. Basta considerar o veiculo parado sujeito a uma

excitacdo harmonica de base y(t). Assim tem-se a forca resistiva elastica que age

na mola e a forca resistiva devido ao amortecimento, representadas respectivamente

por:
fy =K[u, (©) - y(@®)] (183)
f, =clu, (t) - y(t)] (184)

Desta forma, a equacao de movimento que rege o problema pode ser escrita

da seguinte maneira:

m,u, (t) +cfu, (t) — y(t)]+ k[u, () - y(t)]=0 (185)

Na Tabela 1 estdo ilustradas as seguintes formas de irregularidades:
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Tabela 1 — Tipos de irregularidades da via

Tipos de irregularidades

Sem irregularidades plana Sem irregularidades em arco Sem irregularidades em arco
para cima para baixo
Harmonicas senoidais Triangulares periodicas Retangulares periédicas
periddicas
UL ULy
Pulso em dente de serra para Pulso triangular para cima Pulso retangular para cima
cima aperiédico aperiodico aperiodico
A I
Pulso em dente de serra para Pulso triangular para baixo Pulso retangular para baixo
baixo aperiédico aperiodico aperiodico
Al 5]

Fonte: O autor.

Para cada irregularidade descrita na Tabela 1, sdo determinados os diferentes
modelos de veiculos acoplados com as irregularidades.

Em cada funcdo de excitacdo de base y(t) que representa cada tipo de
irregularidade da via, deriva-se a funcdo em relagdo ao tempo para obter-se a
parcela y(t) relativa a forca resistiva devido ao amortecimento:
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j(t)= d(yj—f) (186)

Utiliza-se a diferenciacdo numérica analisando a precisdo na maioria dos
casos ou quando a irregularidade analisada for aleatoria.
Para o caso das irregularidades da via representadas na forma de funcdes

harmoénicas senoidais, tem-se:
y(t) = Asin(at) (187)

Na equacdo (187), A representa a amplitude de onda, » a frequéncia de

excitacdo externa e t o tempo. Onde » pode ser representado por:

w =24 (188)

em que f representa a frequéncia ciclica e é obtida através de:

f =

IX (189)

em que Vv representa a velocidade do veiculo e | o comprimento da onda senoidal.
Assim, substituindo-se a equacédo (189) em (188) e posteriormente (41) na
equacao (187), tem-se:

y(t) = Asin(zTﬂvtj (190)

A equacéo (190) representa as irregularidades da via correlacionada com a

velocidade do veiculo. Derivando-se (190) com relacdo ao tempo, tem-se:

y(t) = TCOS Tt

Agora se substitui (190) e (191) em (185), e obtém-se:

m,u, (t) +cu, (t) + ku, (t) = c{@ cos[zl—ﬂvtﬂ + k{Asin(zTﬂvtﬂ (192)

em que (192) é a equacao de movimento (185), aqui apresentada na forma

27AV (va ) (191)

expandida.

A forca produzida pela excitagéo de base pode ser definida por:

Fea () =c[u, (- 0]+ Kk[u, ) - y©)] (193)
Percebe-se que a forca provocada pela excitacdo de base € a soma das
forcas resistivas da mola e do amortecedor, conforme sédo apresentadas através das



107

equacdes (183) e (184). Desta maneira resta complementar 0os pesos provenientes

das massas m, e m,, tem-se:

Fes (1) = (m, +m, )g +clu, © - YO ]+ k[u, () - y(©)] (194)
onde ¢ representa a aceleracéo da gravidade.

Definida a for¢a produzida pelo peso proprio do veiculo e pela irregularidade
harmdnica senoidal periddica, deve-se agora transferir os esforcos a ponte.

3.2 MODELO DINAMICO LINEAR DESACOPLADO ENTRE VEICULO,
IRREGULARIDADE E PONTE

Neste modelo, assim como no de Yang, Yau e Hsu (1997), ndo se faz
distincdo da geometria da sec¢édo transversal da ponte, analisando o problema
somente com 0 momento de inércia da mesma.

A ponte biapoiada apresentada na Figura 17 tem secao transversal e rigidez
constante ao longo de seu comprimento L,. Para a modelagem da ponte utilizam-se
os elementos finitos de vigas de Euler-Bernoulli (CHOPRA, 1995; BATHE, 1996;
KWON & HYOCHOONG, 1997). As matrizes elementares de rigidez e de massa

sdo, respectivamente, reapresentadas aqui por:

12 6L -12 6L
2 2
[Ke]:ﬂ 6L 4L 6L 2L

64
| -12 -6L 12 -6L (64)
6L 2L -6L 4L
156 221 54  -13L
2 g2
[Me]zﬂ 22 4L 13L 3L (59)

420 | 54 13L 156 —-22L
-13L -31* -22L 417

Nas equacdes (64) e (59) os parametros fisicos E e p representam,
respectivamente, o modulo de deformacdo e a massa especifica do elemento. Os
parametros geométricos A, | e L representam, respectivamente, a area de secao
transversal, 0 momento de inércia e o comprimento do elemento.

Para calcular as forcas nodais equivalentes as solicitagdes no interior dos

elementos, para qualquer forma de solicitacdo, seja estatica ou dinadmica, de posi¢do
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e intensidade fixas ou variaveis, € necesséario encontrar os esforcos dindmicos em

cada elemento. A equacgédo dos esfor¢os dindmicos em cada elemento é definida por:

{F.(0)= [a0cDiH] ox (195)

em que {H} contém as fun¢des cubicas de interpolacédo de Hermite, assim:

1-3(x/L)* +2(x/L)*
- X[L—2(x/ L)+ (x/L)?] (196)
3(x/L)? —2(x/ L)’

X[(x/L)2 = (x/ )]

{H }: 8 14 2L L2 (197)

em que x, representa a abscissa em que se encontra o esforco em cada elemento,
e L é o comprimento do elemento.

No caso das forcas aplicadas na ponte serem provenientes da passagem do
veiculo pelas irregularidades da via, substitui-se (194) em (195) e integrando, obtém-

Se:

{R(t)}=-Fe (thH] (198)
em que o sinal negativo é atribuido devido a convencdo do sistema definido
anteriormente.

Sendo a velocidade constante do veiculo v definida por:

Ax dx |

At>0 E = E =X

Deixa-se a abscissa x em funcédo do tempo através da velocidade v, assim
{H} fica:

v=LIM (199)

1-3(vt/L)? + 2(vt/ L)}

)= vifl—2(vt/L) + (vt/ L)?]
3(vt/L)* —2(vt/L)?
vil(vt/L)? = vt/ L))

(200)
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E—thJrF(vt)3
) L —lvt—i(vt)2 +i2(Vt)3
{H }: 8 4 2L L (201)
l+—vt—£(vt)3
2 L
L 1 1 1
—g—zvt+z(vt)z+?(vt)3

Para o caso da velocidade variavel obtida do movimento retilineo

uniformemente variavel, incluem-se as parcelas de aceleracdo a constante:

H= : ; (202)

ou

(203)

2 3
L Vo YD PR S +i2 vt 2
8 4 2 2L 2 L 2

Reescrevendo-se a equacao (198) utilizando-se qualquer uma das equacdes
entre (200) e (203), obtém-se:

F.O}=-Fa®H] (204)
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Definidas as matrizes elementares de rigidez e de massa e 0 vetor elementar
de forcas, montam-se as matrizes globais da estrutura da ponte ndo danificada,
através da conectividade de cada elemento. Utilizando-se o amortecimento de

Rayleigh, obtém-se equacdes de movimento da ponte integra:

[M B]{UB }"' [CB]{UB }+[KB]{UB}: {FB (t)} (205)
Para a integracdo no tempo da equacdo (205), utiliza-se o método de
Newmark com aceleracdo média e o sistema de equacdes € resolvido por meio do

método da eliminacdo de Gauss.

3.3 MODELO CONSTITUTIVO DE DANO DE MAZARS (1984)

7

O concreto é simulado por meio do modelo de dano proposto por Mazars
(1984), que tem por base algumas evidéncias experimentais observadas em ensaios
uniaxiais de corpo de prova em concreto, tendo por hipéteses fundamentais
(PITUBA, 1998):

- 0 dano é representado por uma variavel escalar D (OS D sl) cuja evolucao

ocorre quando um valor de referéncia para o ‘alongamento equivalente’ é superado;

- localmente o dano é proveniente da existéncia de deformacbes de
alongamento;

- considera-se, portanto, que o0 dano seja isOtropo, embora analises
experimentais mostrem que o dano conduz, em geral, a uma anisotropia do concreto
(o qual pode ser considerado inicialmente como isétropo); e

- 0 concreto com dano comporta-se como meio elastico. Portanto,
deformacgBes permanentes, sejam elas de natureza plastica, viscosa ou induzida
pelo proprio processo de danificacdo, evidenciadas experimentalmente numa
situacao de descarregamento séo desprezadas.

O quadrado da deformacédo equivalente € igual a soma dos quadrados das

componentes de deformacao principal positivos:

EZ = Zi<gi2> (i :11213) (206)
O estado de extensdo é localmente caracterizado por um alongamento ou

uma deformacgéo equivalente, expressa como (PITUBA, 1998):
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F=le) +(&,) +(z) +.+(s) (=123 (207)

em que ¢&; sdo as componentes de deformacgdes principais e <8i>+ sua parte positiva

definida por:
1
<5i>+ :E[gi +|5i|] (208)

Nesse modelo, adota-se que o0 dano se inicia quando a deformagao
equivalente atinge um valor de deformacdo de referéncia &,,, determinado em
ensaios de tracdo uniaxial em correspondéncia a tensdo maxima, conforme a Figura

18.

Figura 18 — Diagrama tenséo-deformacéo para o modelo de dano de Mazars

Ca

nV

€do

Fonte: O autor.

A relacdo constitutiva, no caso particular de estado unidimensional de tenséo,
€ dada por (TIAGO et al., 2002):
o=[1-D(e)E e (209)
em que E_, é o médulo de deformacéo inicial, ou seja, do material ndo danificado.

A variavel de dano, D, é dada por uma combinacdo linear das variaveis

basicas de dano, D; e D, por intermédio dos coeficientes de combinacédo, «; e

ac:
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D(¢)= 0o, D; + D, or +a; =1 (210)
em que os valores dos coeficientes o; e a. estdo contidos no interval fechado [0,1],

e procuram representar a contribuicdo de solicitacdes a tracdo e a compressao para
o estado local de extenséo, respectivamente (PITUBA & PROENCA, 2005).

Por hipdtese, neste trabalho, séo considerados apenas o0s estados

unidimensionais de tens&o. No caso de tragdo pura tem-se o; =1 e a. =0 e no

caso da compressdo pura, o, =0 e a, =1. As variaveis basicas de dano sdo dadas

por:
- 1-
DT (5):1— SdO(E AT)_eBT'(A;;ng) (211)
Dc(5)=1—g"°(1:A°)— B(AC ) (212)
g e (o do

em que A, B;, A, e B. s@o parametros caracteristicos do material em tracdo

uniaxial e compressdo uniaxial, respectivamente, ¢ é a deformacdo equivalente,

abaixo da qual ndo ocorre dano, e ¢, é o parametro da deformacao elastica limite.

Os subindices T e C referem-se a tracdo e a compressao, respectivamente.
De modo a considerar o efeito de Poisson, a deformacédo equivalente é dada

por:

& see>0

£ = ' 213
{— v2¢, deoutra forma (213)

em que v € o coeficiente de Poisson do concreto.

Portanto, se 0 médulo da deformacéo equivalente é menor que a deformacao
de referéncia (| < ,,), entdo ndo ha dano algum (D =0).

Algumas dificuldades sao evidenciadas na aplicacado direta desse tipo de
modelo na analise de estruturas: uma instabilidade na resposta, visualizada na curva
carga-deslocamento pela irregularidade no seu desenvolvimento, non-smoth, e uma
nao objetividade caracterizada por resultados mais rigidos com o refinamento da
malha (ALVARES, 1993 e PEREGO, 1989).

Mazars (1984) propOs os seguintes limites de variacdo para os parametros

A, B;, A, e B., obtidos a partir da calibracdo com resultados experimentais

(PITUBA, 1998):
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0.7<A <1 10* < B, <10° 107 < g,, <107 (214)
1<A. <15 10° < B, <2.10°
Figura 19 — Resposta uniaxial do modelo de Mazars: (a) tragcéo, (b) compresséo
c ]
(MPa) , (MPa)
—————— ) [~~~ /I‘\
I,-'II E K\.. 7 i
I f"f | \
f | ! 1 %
! | b
[ / ! )
."II i "I! i o g EN‘\\
— III' : ) i I|II -Ir__
S E.E[1-Do)
f e fLE..- -D¢
[~ “E(1-Dy g Lo A
a) b)

Fonte: Adaptado de Pituba (1998).
3.4 MODELO CONSTITUTIVO PARA O ACO ESTRUTURAL

Neste estudo, utiliza-se um modelo uniaxial para descrever o comportamento

das armaduras, uma vez que em estruturas de concreto armado as barras de aco

resistem, fundamentalmente, a esfor¢os axiais.
No modelo computacional implementado, o aco estrutural € representado
como um material elastoplastico tendo o0 mesmo comportamento quando submetido

atracdo e a compressao.

Embora simplista, 0 modelo do aco estrutural € mais criterioso do que o0s
modelos elasticos lineares de célculo normativos utilizados na grande maioria dos
escritorios de projeto estrutural por considerar do metal por deformacéo plastica, ou

com encruamento. A

seja, por encruamento.
Trata-se de um modelo elastoplastico bilinear
representacdo € dada por um diagrama tensdo-deformacao bilinear (PASA, 2007),

conforme a Figura 20.
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Figura 20 — Modelo elastoplastico bilinear com encruamento para o ago
(OV..\

cTS max

Fonte: O autor.

Assim, a tensdo atuante no aco estrutural é determinada por (TIAGO et al.,
2002):

E.c, —&y SESE, (215)
o, +E (g — &, ) caso contrario

em que E; é o mbédulo de deformagéo inicial do aco estrutural, &, € sua extensédo

Yy
de cedéncia limite e E,, € o médulo de deformagé&o longitudinal apds a cedéncia do
aco definida por:

E,, =k,E, (216)
em que k; é a relagéo entre 0 modulo de deformagéo apos cedéncia do ago E, e o

modulo de deformagéo longitudinal do ago estrutural E,.

Se descarregado no segundo trecho do diagrama representado na Figura 20,

0 modelo tem uma deformacgéao permanente associada.
3.5 MODELO DE RIGIDEZ EQUIVALENTE

Uma vez que a mecanica do dano continuo é considerada dinamicamente,
faz-se necessario avaliar os danos em cada secéo transversal da ponte, ou seja,

para cada iteracdo na analise estatica ndo linear e para cada iteracdo dentro de
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cada passo de tempo na andlise dinamica ndo linear. Neste sentido, a secdo
transversal da ponte é dividida em n camadas, como vigas laminadas de material
composto, como mostrado na Figura 21, para ser possivel determinar a rigidez

equivalente.

Figura 21 — Secao transversal retangular da ponte dividida em n camadas

y0 =-h/2

LN -

yn =h/2

Fonte: O autor.

Para o caso particular de simetria em vigas laminadas de material composto

com largura b constante, a rigidez a flexdo equivalente El_, é determinada por

eqv

(KWON & HYOCHOONG, 1997):

1 &
El eqv é bgl Ei (yl3 - y|3—1) (217)

em que n € o nimero de camadas, b é a largura da secéo transversal retangular,

E, € o modulo de deformacédo da i-ésima camada, sendo E, para camadas de

concreto e E; ou E, para camadas de aco, Yy, € Y;; sdo os valores das
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coordenadas no eixo y da divisdo de pontos das i-ésimas camadas consecutivas, as

quais subtraidas resultam na altura da camada.

Na obtencédo do vetor de forca interna elementar, abordado na sesséo 3.6, a
rigidez a flexdo equivalente € determinada para cada ponto de Gauss nha integracao
numerica, utilizando o método da quadratura de Gauss.

No processo de calculo da rigidez equivalente, quando os materiais, concreto
Oou acgo, apresentam comportamento ndo linear, a posi¢cao da linha neutra varia e é
recalculada em cada iteracdo numérica de acordo com a deterioracdo de qualquer

camada. Assim, as coordenadas y;, s&o redefinidas e a rigidez equivalente é

recalculada através do teorema de Steiner, ou teorema dos eixos paralelos (BEER &
JOHNSTON, 2008; HIBBELER, 2009; BEER & JOHNSTON, 2010), conforme a

equacdo (217) para esta nova posicao da linha neutra.

3.6 MODELO MATEMATICO DINAMICO NAO LINEAR ATRAVES DA MECANICA
DO DANO PARA A PONTE

O problema em questdo, primeiro calcula as respostas dinamicas de
deslocamento, velocidade e aceleracdo com a ponte integra, sem danos, resolvendo
a equacao (205) com a rotina dinamica linear sem consideracdo da geometria da
secdo transversal da ponte, como apresentado na sessdo 3.2. Por outro lado,
quando se verificada a presenca de danos as forcas ndo sao mais linearmente
dependentes dos deslocamentos, fazendo com que a matriz de rigidez previamente
fixa se torne instantdnea, ou seja, dependente do tempo, caracterizando né&o

linearidade como mostrado abaixo:

[KB]: [KB ({UB })] (218)

Por isso, adaptando a equacbes de movimento da ponte (103) e (113)
segundo Machado (1983) com as equagdes de movimento da ponte (156), (171) e
(180) segundo Jacob e Ebecken (1994), a equacgao global de movimento da ponte

danificada é reescrita como:
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([M]Hm +7[Cl(i§3J{ Us 10+ K I fau =

BAE AL

i+ P ) 0 a0 05 o) 219)
(i)

; [c]iisz% fug, + (% —1j{u8}t ; (é —1j{u8}t Atj g
ou
Mo 10w i 1V +[Ca 10 g ) +[Ke 12 {au) = {aF, ), (220)
em que
{AFB }t+At = {FBeXt }K+At - {Fént}E:t) (221)

A equacdo nao linear de movimento estabelecida nas equacdes (219) ou
(220), é resolvida de forma incremental e iterativa através da combinacéo da técnica
iterativa de Newton-Raphson com o operador de integracdo temporal implicito do
método de Newmark.

Neste modelo, faz-se distingdo da geometria da sec¢ao transversal dentro de
cada elemento de modo a buscar a evolucdo do processo de danificacdo das

camadas materiais da ponte perante solicitacdes dinamicas na estrutura.
3.6.1Inicializacdo das variaveis e aplicacado das condi¢cdes iniciais

Diferente dos sistemas de massa variavel, como no caso de um foguete que
perde massa ao ter seu combustivel expulso para adquirir maior velocidade durante
seu lancamento, no modelo apresentado o dano néo interfere na massa da
estrutura. Deste modo, a matriz de massa consistente utilizada no modelo é
constante, conforme apresentada na equacao (59), e nédo precisa ser recalculada
dentro dos processos iterativos. Portanto, monta-se uma Unica vez a matriz de
massa global da estrutura da ponte através da conectividade de cada elemento.

Primeiramente, toma-se como rigidez inicial da estrutura, integra até entéo, o
modelo de rigidez equivalente conforme a equacdo (217) para cada elemento.

Assim, tem-se:

(El,) = %bZ E(v2-y2,) (222)
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Com a rigidez equivalente inicial de cada elemento da estrutura, obtidas
através das relacdes fisicas e geométricas da se¢do transversal, montam-se as
matrizes de rigidez elementares, até entdo iguais para todos os elementos por nao
haver danificacdo do material e pela secdo transversal ser constante ao longo do
comprimento da viga, com a equagao (64).

De modo a considerar o amortecimento estrutural no modelo dinamico, a
matriz de amortecimento da ponte é definida pelo método de Rayleigh conforme
apresentado na equacao (75).

Aplicam-se as condi¢des iniciais, por se tratar de um problema dinamico, que
considerando que o problema parte do repouso séo:

Ug },, = {0} (223)
g}, =10} (224)
{Ug },, = {0} (225)

3.6.2Processo iterativo do método implicito de integracédo direta no tempo de

Newmark

Inicia-se 0 processo de Newmark com a variagcdo do passo de tempo At
constante e as iteracdes de passo de tempo variando da primeira até o namero total

de iteracdes de passo de tempo desejada na analise, ou seja:

{t}z{l ntanélise} (226)
em que nt .. € 0 numero total de iteracbes de passo de tempo desejado na

analise, podendo ser igual ou superior ao namero total de iteracbes de passo de
tempo da duracédo da forca aplicada na ponte, seja do veiculo em movimento, fixa de
intensidade crescente ou de natureza qualquer.

Deste modo, caso o numero total de iteracdes de passo de tempo da anélise
seja superior ao numero total de iteracbes de passo de tempo da carga aplicada,
definidos nos dados de entrada, o modelo analisa as respostas dinamicas mesmo
depois de cessado o efeito da carga. Assim, é possivel analisar a estabilizacdo da

estrutura devido a acdo do amortecimento estrutural.
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No primeiro passo de tempo montam-se as iguais matrizes de rigidez
elementares com cada rigidez equivalente inicial obtida da sec&o transversal de
cada elemento inicialmente integro. No entanto, conforme ocorre o processo de
danificacdo do material, as matrizes de rigidez elementares montadas através da
equacao (64) se diferenciam devido & variacdo da rigidez equivalente de cada
elemento por conta da mecéanica do dano.

Monta-se a matriz de rigidez global da estrutura da ponte com a contribuicéo
das respectivas matrizes elementares e de conectividade obtidas da avaliacdo de
cada elemento e aplicam-se as condi¢bes de contorno.

Estimam-se os valores dos deslocamentos e das velocidades através dos
valores preditores de deslocamentos e velocidades, apresentados nas equacodes
(105) e (104), como sendo:

{UB }i?m = {GB }t+At (227)

. () ~
{UB }t+At = {UB }HAt (228)
em que i € o numero da iteracdo dentro de cada passo de tempo it.
Admite-se que as aceleracgdes iniciais sdo nulas apenas na primeira iteracéo

dentro de cada passo de tempo, ou seja:

s i = 0} (229)

No entanto, as demais respostas dindmicas ndo possuem essa restricao e,
portanto, ndo sao nulas na primeira iteracdo, a ndo ser no primeiro instante de
tempo. Devido ao problema partir do repouso, tendo condi¢cBes iniciais nulas, os
valores preditores sado nulos no primeiro instante de tempo e, consequentemente, as
primeiras respostas dinamicas também serdo nulas neste instante. Entretanto, como
os valores preditores calculados dependem dos valores de deslocamentos,
velocidades e aceleragcdes do tempo anterior e estes sdo cumulativos em cada
iteracdo, eles ndo serdo mais nulos nos proximos instantes de tempo, exceto se na
condicao de equilibrio dindmico néo linear houver estabilizagdo do sistema, como é

0 caso da analise do amortecimento apds a passagem do veiculo sobre a ponte.
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3.6.3Processo iterativo e incremental do método de Newton-Raphson

A partir deste ponto, utiliza-se o método de Newton-Raphson modificado,
conforme apresentado na sessao 2.4.3.1 com passos de deslocamentos. Também é
possivel utilizar o método de Newton-Raphson completo caso a matriz de rigidez
global da estrutura da ponte seja atualizada a partir deste ponto.

Com as estimativas dos deslocamentos globais obtidas na equagéo (227)
calculam-se os deslocamentos nodais, inicialmente nulos na primeira e Unica
iteracdo do primeiro passo de tempo do método de Newton-Raphson devido as
condi¢des iniciais do problema, para cada elemento cujas coordenadas locais

variam de -1/2 a +1/2, para dois pontos de integracdo de Gauss de posigéo

P =—]/\/§ e R, :+]/\/§ cujos pesos W, valem 1.
A matriz de deformagdo [B], reapresentada abaixo, € calculada para cada

ponto de integracao de Gauss.

dy. d’y d%y d’y
Bl=|— 1 2 _ 3 _ 4 53
&) { dx? dx? dx’? dx? 3)

A deformacédo de cada ponto de integracdo de Gauss, em cada elemento, é

calculada com o tensor de primeira ordem de deformacdes, conforme a equacéo

(54). Assim tem-se:

£a =BV} (230)
Para o calculo da deformacédo de cada camada de cada sec¢do transversal de

cada elemento, substitui-se a equacao (230) na equacéao (55). Desta forma tem-se:

gcamada(j) = ycamada(j)gel (J =1" ce nC) (231)
em que nc € o nimero de camadas € Yg,mgyj) € O tensor de primeira ordem, ou

vetor, das alturas de camada analisada.

Para cada deformacdo de cada camada, associa-se cada camada com o
modulo de deformacdo do material relacionado, como feito em vigas laminadas de
material composto e detalhado no modelo de rigidez equivalente da sesséao 3.5, e
verifica-se a deformacao associada da camada com o critério ndo linear do material
equivalente. Ou seja, compara-se a deformacdo da camada obtida com a

deformagdo maxima limite do material. Quando a deformacéo limite € atingida ou
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ultrapassada utiliza-se o modelo nao linear do material associado. No caso do
concreto utiliza-se o modelo constitutivo de dano de Mazars, conforme a sesséo 3.3,
e no caso do aco estrutural utiliza-se o modelo constitutivo para o aco estrutural,
conforme a sesséo 3.4.

O efeito de inversdo dos esforcos é verificado de acordo com a convencao
adotada para as forgas atuantes. Deste modo, uma camada que comumente estaria
sendo comprimida pode estar em regime de tracdo devido a inversédo de esforcos,
como o caso de balancos ou por grandes vibracoes.

Para o caso das camadas de concreto superarem o valor limite de
deformagé&o imposta, a tolerancia de deformagéo, verificam-se os danos segundo as
equacbes (211) e (212) e o moédulo de deformacdo da camada de concreto

analisada é atualizado, conforme:

E —(1-D)E, (232)

camadaconcreto —

em que E € 0 modulo de deformagdo da camada de concreto analisada

camadaconcreto
atualizada com o critério de dano de Mazars, ou simplesmente o modulo de

deformacéo danificado da camada de concreto, e E, é o moédulo de deformagéo do

concreto integro.

Os danos sédo armazenados em cada iteracdo. A rotina verifica se 0 novo
dano calculado na préxima iteracao, ou até mesmo em outra iteragdo dentro de um
proximo passo de tempo, € menor que o dano armazenado previamente. Se por
acaso o dano obtido for menor que o dano armazenado, define-se como dano
resultante o dano armazenado previamente, o de maior intensidade, de modo a néo
permitir o processo de regeneracdo do material, como ocorre com 0 0SS0 humano,
garantindo, assim, a hipotese de que o dano € progressivo.

As camadas de ago estrutural, por sua vez, tém suas extensdes comparadas
com a extensdo de cedéncia limite e caso ultrapassado ou atingido, conforme a
equacao (215), seu modulo de deformacao é atualizado conforme a equacao (216),

reapresentada abaixo:

E,, =k,E, (216)

O moddulo de deformacao de cada camada é atualizado da seguinte forma:
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E araas camadas de concreto .
Ecamada(j) — { camadaconcreto p (j _ 1’ o nc) (233)

E, paraas camadas de aco

em que E.q.q;) € tensor de primeira ordem do mddulo de deformacéo de cada

camada atualizada.

Nota-se que quando n&o houver danificacdo do concreto ou escoamento da
armadura de aco, a rotina implementada para o modelo se tornard dinamico linear
com a consideracdo da secao transversal. Mais a frente, na sessdo 4.5 das analises
numericas, havera comparacao entre as respostas dinamicas lineares obtidas com o
modelo dinamico linear descrito na sessao 3.2 que nado considera as dimensdes
geométricas da peca, considerando apenas o momento de inércia constante ao
longo dos elementos, o qual poderia ser obtido com uma geometria diferente, com
as respostas dinamicas lineares obtidas com o modelo descrito nesta sessdo 3.6, o
qual leva em consideragao as dimensdes da secéo transversal da peca.

Quando nao ha danificacdo das camadas de concreto ou plastificacdo das
camadas de aco, a posicdo da linha neutra permanece inalterada. Entretanto,
guando ocorre algum desses fenbmenos a posicdo da linha neutra da secéo
transversal de cada elemento varia e € recalculada para cada iteracdo de passo de
tempo.

Yo = ZJ lycnacmada(J camada( j) Acamada(j) (234)
ZJ 1Ecamada(1 Acamada(J

em que Yy, € a nova posicdo da linha neutra, € A.n.gyj) € O tensor de primeira

ordem das areas de cada camada analisada. A origem € posicionada para a nova

posicao da linha neutra y,, obtida de modo a considerar quais camadas sofrem

efeito de tracdo ou compresséo perante a carga atuante na viga para cada iteracao
de passo de tempo.

Sao armazenados os modulos de deformacdo atualizados de cada camada
em cada elemento a cada iteracdo dentro de cada passo de tempo e os associados
momentos de inércia.

O tensor de tensdes normais atuantes em cada camada de cada elemento é

definido por:

O-camada(j) = Ecamada(j) gcamada(j) (235)
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O tensor dos momentos atuantes em cada camada de cada elemento é

definido por:
o N .
Mcamada(j): camada(j) ' camada(j) (236)
ycamada(j)
em que |g.qqj) € tensor dos momentos de inércia de cada camada.
O tensor que contém as rigidezes equivalentes de cada elemento El, , €

definido a partir da adaptacédo da equacgao (217) para a atualizacdo das matrizes de
rigidez elementares e consequente atualizacdo da matriz de rigidez global da

estrutura, como:

1 & s .
El eqv el = 5 bzl Ecamada(j)(ycamada(j) - ycamada(j_l)) (237)
j=

Nota-se que o0 momento de inércia de cada elemento de secdo transversal
constante é igual o somatorio das inércias das camadas discretizadas desses

elementos. Assim, tem-se:

nc 1 Jc
Iel = JZl Icamada(j) = g b; (ygamada(j) - ygamada(jfl)) (238)

O tensor das tens6es atuantes em cada elemento o, € definido por:

El eqv el gel
Oy = T (239)

el

Segundo Zienkiewicz (1977) a equacdo de equilibrio de problemas
constitutivos ndo lineares na mecanica dos soélidos, ou na elasticidade nao linear, é

dada por:

[ [Blojdv +f =0 (240)
em que V ¢é o volume do corpo e os deslocamentos e as deformacdes sdo definidos

por:

ul=[Nfla} e {ej=[Lfu}=[Bla} (241)
Essa derivacdo com base no principio dos trabalhos virtuais, e ndo em

principios energéticos, € valida para qualquer comportamento material
(ZIENKIEWICZ, 1977).
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A forca interna global {F," ")

... busca a configuragéo de equilibrio dinamico
nao linear em cada iteracdo do método Newton-Raphson dentro de cada passo de
tempo do método de Newmark. Suas componentes sdo as parcelas de forcas
internas provenientes das tensdes atuantes em cada ponto de integracdao de Gauss
para cada elemento.

Segundo Bathe (1996), define-se o vetor de forcas internas nodais que
correspondem as tensdes atuantes nos elementos na configuracdo de equilibrio

analisada como sendo:

ZLM ) o] av (242)

kA
em que nel representa o nimero total de elementos da ponte.

Muitas integrais necessarias na aplicacdo do método dos elementos finitos
ndo sao triviais. Ou a primitiva da funcdo integranda ndo existe ou € muito
complicada para viabilizar sua utilizagdo pratica. Nesse sentido, ha a necessidade
de recorrer a técnicas de integracdo numérica, também chamadas de quadratura.
Dentre elas, a mais utilizada € a quadratura de Gauss pelo fato de ser facilmente
implementada em um algoritmo computacional devido a principal dificuldade estar na
escolha de um numero de pontos, e suas respectivas posicdes, que sejam
adequados a precisdo desejada (COOK et al., 2002).

7

O vetor de forcas internas € calculado para cada ponto de integracdo de
Gauss ao longo do elemento por integracdo numérica através do método da

guadratura Gaussiana:

npint

J. dX = z f P )‘NGauss(l (243)
-1

em que f(x) é uma fungdo polinomial, npint € o nimero de pontos de integracdo de
Gauss, P, € a posicdo de um i-ésimo ponto de Gauss ou de amostragem e Wg, ) €
0 peso, weight, associado a esse i-ésimo ponto de integracao.

Assim, aplicando-se a quadratura de Gauss na equagao (242), tem-se:
int (i—l) nel npint (p,m) m)\N
{FB }l+At :Z Z[B]Hm [ ]t+At Gauss (244)

m=1 p=1
em que J é o valor do integral calculado de acordo com a quadratura de Gauss que

no caso vale:
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J=—= (245)

em que L, € o comprimento do elemento finito de viga de Euler-Bernoulli adotado.

Apébs determinado o vetor de forcas internas nodais global para cada iteracéo
dentro de cada passo de tempo, aplicam-se as condi¢des de contorno, as restrigoes,
ao vetor de forcas internas global da estrutura.

O vetor de forcas residuais, também conhecido como vetor de forcas

desbalanceadas é calculado por meio da equacao (219), como sendo:

i e i-1) (e G i-1) (. G int (1)
{AF }( ) = {FBXt }(+At - [M B ]$+Alt) {UB }t+)At - [CB ]$+Alt) {UB }tJr)At - {FB t +A1t (246)
Ao observar alguns termos da esquerda da equacéo (219), a matriz de rigidez

efetiva é definida por:

. M (i+—1) C (L—l)
[KEF]= [ B]£+A1t) + [ﬂA]ttzAt + V[ﬂitm (247)

Os deslocamentos sdo obtidos ao resolver a equacdo abaixo, também
conhecida como equacao estatica efetiva, através do método de eliminacdo de
Gauss:

[KEF ]{Au }(i) = {AF }(i) (248)
em que o vetor incremental de deslocamentos {Au}(i) nada mais é do que a variacao
dos deslocamentos em cada iteragao.

Inicia-se, portanto, a fase das corre¢des das respostas dinamicas da estrutura

com o vetor incremental de deslocamentos e com os vetores preditores obtidos na

iteracdo, através das seguintes equacgdes:

{us o = {ug J1 + {au)” (249)
N 1 i -

113 = e i - ) (250)
{30 = i o+ 7l S (251)

Verificam-se os critérios de convergéncia com as equagfes (153), (154) e
(155). Caso nao se obtenha convergéncia numérica em um dos trés critérios,
incrementa-se o indice contador de iteracdes i em uma unidade, e reinicia-se o
método de Newton-Raphson, modificado ou completo, da sessdo 3.6.3 com as

respostas dindmicas obtidas da iteracdo anterior até atingir a convergéncia.
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Quando a convergéncia for obtida nos trés critérios, chega-se ao fim do

processo iterativo de Newton-Raphson e as respostas dinamicas para determinado

passo de tempo correspondem aos ultimos valores obtidos na iteracéo, ou seja:

{UB }t+At = {UB }E':Alt)
{UB }t+At = {UB }?:Alt)

{UB }t+At = {UB }(M)

t+At

(252)
(253)

(254)

Obtendo as respostas dinamicas néo lineares ao final de iteracdo dentro do

passo de tempo desejado, retorna-se a sessao 3.6.2 e da-se um novo passo de

tempo sempre que se desejar calcular os deslocamentos, velocidade, aceleragdes,

etc., para um novo tempo até se atingir o tempo final de analise, em que 0 processo

€ encerrado.
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4 ANALISES NUMERICAS

4.1 EXEMPLO DE VIGA BIAPOIADA COM CARREGAMENTO ESTATICO
CRESCENTE

Como primeiro exemplo, tem-se por objetivo comparar as respostas estaticas
lineares de uma viga de concreto armado com as respostas estaticas ndo lineares
através da mecanica do dano, quando esta € solicitada por uma carga estatica
crescente aplicada no centro do vao. Utiliza-se o0 método dos elementos finitos para
discretizacdo do dominio. A perda de rigidez do material pela mecéanica do dano faz
com que o problema se torne estatico ndo linear pelo fato das forcas ndo mais
dependerem dos deslocamentos. Dessa forma, para obter uma boa acuracia dos
resultados faz-se necessario utilizar incrementos de cargas pequenos suficientes
para captar minimas variacdes nas respostas. Assim, € necessario um historico
preciso do carregamento aplicado bem como o0s consequentes histéricos dos
deslocamentos para perceber os efeitos mais préoximos da realidade. Ndo sédo
consideradas as parcelas dinAmicas da massa e do amortecimento no problema em
guestdo. O efeito temporal também néo é considerado. Por esse motivo, utilizam-se
somente passos de carga, ndo sao utilizados passos de tempo. Portanto, a solucéo
numeérica deste exemplo é feita de maneira incremental e iterativa através do
método numérico de solucdo néo linear de Newton-Raphson, mas poderia ser
utilizado o método de Newton-Raphson modificado se desejado, em que dentro de
cada passo de carga inicia-se 0 processo iterativo com quantas iteracoes forem
necessarias até atingir a convergéncia e ao atingi-la armazenam-se os maximos
deslocamentos obtidos na convergéncia e da-se um novo passo de carga.

O trabalho atual ndo teve como objetivo analisar o critério de falha do
material, que pode ser sugerido para trabalhos futuros, mas preocupou-se apenas
em comparar as respostas de deslocamento estatico linear e néo linear. A
danificacdo do material ndo € alterada por essa questdo. Na verdade, o critério de
falha poderia informar para qual estado de danificacdo do material ocorreria 0
fenbmeno da ruptura. O mesmo também é muito usado como um critério de

seguranca, pois se 0 estado de tensbes num determinado ponto analisado
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apresentar resultado inferior ao limite estabelecido havera seguranca do material,
mesmo se ele estiver danificado.

Para uma abordagem sobre os diversos critérios de falha utilizados para o
concreto, recomenda-se a teoria de Rankine encontrada no trabalho de Jekins
(1920), a teoria da deformacdo maxima, uma extensdo da teoria de Saint-Venant,
encontrada no trabalho de Waddups (1967), o critério de falha de Mohr-Coloumb, a
teoria de Hill encontrada em Hill (1948), teoria de Tsai-Hill (PERRUT, 2009) e a
teoria de Tsai-Wu (TSAI & WU, 1971; SOUZA & MACHADO, 2013).

A Figura 22 ilustra a viga biapoiada com uma carga crescente concentrada no
meio do vdo em sua vista lateral, onde se observa a posicdo dos apoios e as
condi¢cBes de contorno, bem como a vista frontal, que ilustra a secao transversal da

viga e suas camadas materiais.

Figura 22 — Ponte biapoiada com carregamento estatico crescente
F:0 — Fmax

6m

Fonte: O autor.

Ao observar a Figura 22, nota-se que o0 carregamento varia de 0 até um

carregamento maximo definido como F_,, . Essa variagdo de for¢a aplicada, nesta

sessdo, ndo considera os efeitos temporais relativos a duracdo do carregamento
aplicado. Na verdade, o carregamento é aplicado estaticamente, o0 método iterativo
de Newton-Raphson busca o equilibrio estatico ndo linear dos esforcos até a
convergéncia que, depois de atingida, inicia-se um novo carregamento com 0S

resultados do passo de carga anterior.
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Os dados de entrada do exemplo 4.1 sdo apresentados na Tabela 2.

Tabela 2 — Dados de entrada do exemplo 4.1

Dados de entrada

Viga Forca
L, =6m Foax = 40kN
b=02m 100 Passos de Forca
h=04m AF =0.4kN
| =0.001067 m*
20 Elementos Tolerancias
2gl/né tol, =0.00001
Biapoiada tol- =0.00001
c=2cm tolz =0.00001
p= i =0.928938%
A

Fonte: O autor.

Os parametros materiais do exemplo 4.1 sdo apresentados na Tabela 3.

Tabela 3 — Parametros materiais do exemplo 4.1

Parametros materiais

Concreto Aco
E. =29.43GPa E, =210 GPa
v, =02 v, =0.3
6 Camadas 2 Camadas
A; =0.995 k, =0.85
Br =30,000.00 d =0.379080 m
A =12 d'=0.020920 m
B; =1,050.00
£40 =5.107°

Fonte: O autor.

4.1.2 Andlise estatica linear e ndo linear dos deslocamentos maximos

A Figura 23 compara as respostas estéaticas lineares com as estaticas nao

lineares de deslocamento no ponto de aplicacao da carga, conforme sua variagao.
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Figura 23 — Relagao forga vs. deslocamento comparando respostas estaticas lineares e nédo lineares
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Fonte: O autor.

Observa-se que para 0 mesmo carregamento, a estrutura apresenta
respostas diferentes de deslocamento. Ou seja, as respostas estaticas de
deslocamento, para determinados carregamentos, ndo dependem mais linearmente
das forcas, o que caracteriza a néo linearidade. Para esses trechos nao lineares, a
lei de Hooke ndo é mais verdadeira, necessitando maiores deslocamentos para
obter-se o equilibrio.

Também se observa que os deslocamentos foram maiores na discretizacao
com 6 camadas do que na discretizacdo com 60 camadas. Como a danificagcéo
ocorre homogeneamente dentro de cada camada, numa discretizagcdo com um
menor numero de camada cada uma tera uma area mais expressiva da viga sendo
danificada, provocando uma danificagcdo mais proeminente. Na discretizacdo com 60
camadas, a viga foi dividida em mais camadas e, por isso, cada uma teve uma area
de igual danificacdo menor do que a anterior, resultando numa danificacdo melhor
distribuida que representa melhor a realidade.

Para melhor entender a distribuicdo dos danos na viga analisada, a Figura 24
e a Figura 25 apresentam a configuracdo danificada da viga discretizada em 6 e 60

camadas, respectivamente.
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Figura 24 — Danos discretizados em 6 camadas obtidos ao final da andlise estatica néo linear

0
0.2
0.4
0 1 2 3 4 5 6
comprimento (m)
Fonte: O autor.
Figura 25 — Danos discretizados em 60 camadas obtidos ao final da analise estatica néo linear
0 1
0.9
0.8
0.7
0.6
0.2 0.5
0.4
0.3
= 0.2
= 01
——
0.4 1 0
0 1 2 3 4 5 6

comprimento (m)

Fonte: O autor.

Nota-se uma melhor distribuicdo dos danos na discretizacdo em 60 camadas,
resultando em uma melhor aproximacao da realidade. Para isso, cada uma das 6

camadas discretizadas na Figura 24 foi dividida em outras 10 novas camadas na
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Figura 25. Desse modo, as regides mais solicitadas, no bordo inferior e superior,
mais distantes da minha neutra, ttm um melhor refino de camadas o qual melhora a
distribuicAo do dano e consequentemente melhora as respostas estaticas néo
lineares de deslocamento. Na discretizacdo com 6 camadas, por sua vez, a

danificagdo mais proeminente gerou deslocamentos excessivos.

4.2 EXEMPLO DE PONTE BIAPOIADA COM CARREGAMENTO CRESCENTE AO
LONGO DO TEMPO

A sessdo 4.1, anterior, comparou as respostas estaticas lineares com as
respostas estaticas nao lineares através da mecanica do dano de uma viga sujeita a
uma carga concentrada crescente aplicada no meio do vao. No intuito de melhor
entender o comportamento dindmico de uma viga perante cargas concentradas
crescentes aplicadas no meio do vao, sem, ainda, entrar na questdo dinamica nao
linear através da mecéanica do dano, esta sessdo ilustra uma viga em que o
carregamento concentrado € aplicado e mantido durante certo periodo de tempo e
tem sua intensidade aumentada em certos passos de tempo. Ou seja, ha passos de
carga em determinados passos de tempo.

A Figura 26 ilustra o exemplo analisado nesta sessao.

Figura 26 — Ponte biapoiada com carregamento crescente ao longo do tempo
F(t) :0 = Fmax

—— 3,9494m

20m

Fonte: O autor.
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4.2.1Dados de entrada do exemplo 4.2

A Tabela 4 apresenta os dados de entrada do exemplo 4.2.

Tabela 4 — Dados de entrada do exemplo 4.2

Dados de Entrada

Ponte Forca
L, =20m E. =29.43GPa Frax = 40kN
b=04m v, =02 100 Passos de Forga
h=3.9494m E, =210 GPa AF =0.4kN
| =3.81m* v, =0.3 10,000 Passos de Tempo
m=5,951.72kg/m k, =0.85 100 PT/PF
¢ =0.025 6 Camadas dt=7.2e"*s
@y =46.1537 rad/s 50,000 Passos de Tempo
20 Elementos Newmark (0.5 e 0.25) Tolerancias
2gl/n6 Biapoiada tol, =0.00001
c=88.92 cm d =2.812439 m tolx =0.00001
d'=1.136944 m tolg =0. 1
p= % — 33.496631% Ole =0.0000

Fonte: O autor.

Embora a forca maxima aplicada seja a mesma do exemplo anterior, agora ha
inclusdo de passos de tempo de modo a analisar a estrutura dinamicamente. Além
disso, a geometria da ponte é totalmente alterada de modo a evitar a danificacdo do
material, a qual provocaria uma perda de rigidez na estrutura da ponte, para apenas
analisar os efeitos dinamicos provocados pelo carregamento sem influéncia do dano.

Embora seja a mesma carga final aplicada seja a mesma da sessao anterior,
agora ela é dividida em passos de tempo além dos passos de cargas anteriormente
abordados. Assim, a variacdo da forca maxima agora leva em consideracdo o0s
efeitos temporais de duracdo da carga aplicada. Nesse sentido, pode-se perceber
que o carregamento aplicado é um carregamento dindmico que ndo varia de
posicdo, mas varia de intensidade, o que poderia ser erroneamente confundindo
com um carregamento estatico. No entanto, diferentemente da analise estética, na
analise dinAmica o periodo de tempo em que a carga é aplicada tem importancia na
analise. Assim, na analise dinamica, a grandeza temporal é introduzida ao problema
bem como os efeitos da massa e do amortecimento.

A Figura 27 apresenta o diagrama da for¢ga concentrada aplicada ao longo do
tempo.
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Figura 27 — Diagrama da forca concentrada ao longo do tempo
4
x 10
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Fonte: O autor.

4.2.2 Analise dinamica linear da ponte

Abaixo sédo apresentadas as figuras representando os resultados obtidos com
a simulacdo numérica dindmica linear, considerando a secédo transversal da ponte,
com a rotina dindmica nao linear que contempla a analise pela mecanica do dano.
No entanto, os dados de entrada do exemplo atual foram criteriosamente escolhidos
de modo a ndo permitir danos na analise. Deste modo, ao ndo haver deformagdes
grandes suficientes para provocar alguma danificacdo do material, a analise passa a
ser dindmica linear incluindo verificacdo de deformacgdes. A Figura 28 e a Figura 29
apresentam as respostas dinamicas de deslocamento, a Figura 30 e a Figura 31
apresentam as respostas dinamicas de velocidade e a Figura 32, a Figura 33 e a
Figura 34 apresentam as respostas dinamicas de aceleracéo, todas para diferentes

instantes de tempo no meio do vao.
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Figura 28 — Resposta dindmica de deslocamento
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Fonte: O autor.

Figura 29 — Resposta dinamica de deslocamento até a estabilizagéo da vibragao
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Fonte: O autor.

10



Figura 30 — Resposta dindmica de velocidade
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Fonte: O autor.

Figura 31 — Resposta dinamica de velocidade até a estabilizagdo da vibragao
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Figura 32 — Resposta dindmica de aceleracéo
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Fonte: O autor.

tempo (s)

Figura 33 — Resposta dinamica de aceleragdo até a estabiliza¢do da vibragdo
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Figura 34 — Resposta dindmica de aceleragdo analisada até 0.36 s
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Fonte: O autor.

Nas respostas dinamicas de deslocamento, apresentadas na Figura 28,
observa-se a oscilacdo da resposta por conta da vibracdo da estrutura. Por nao
haver danificacdo do material, a resposta cresce linearmente com o aumento da
carga. Na Figura 29 nota-se a acdo do amortecimento estrutural de forma mais
nitida, principalmente apds a retirada do carregamento. Para tentar estabilizar a
estrutura, o amortecimento faz com que a resposta oscile entre valores positivos e
negativos de deslocamento no intuito de dissipar a energia do sistema.

Nas respostas dinamicas de velocidade, apresentadas na Figura 30, ha um
comportamento transiente, com varia¢cdes de oscilacdo, no inicio da andlise e um
comportamento harmdnico apods estabilizacdo da vibracdo. Novamente, analisando a
Figura 31, o amortecimento faz com que a resposta tenha grandes variacdes de
amplitude fazendo com que a energia seja dissipada e estabilizando a estrutura.

O comportamento transiente pré-estabilizacdo também e o comportamento
harmbnico pods-estabilizacdo sdo observados nas aceleragbes da Figura 32. O
amortecimento traz grandes oscilacbes de amplitude na Figura 33, com grandes

picos iniciais para dissipar mais rapidamente a energia. A Figura 34 apresenta com

maior clareza o comportamento transiente inicial da estrutura antes da estabilizacao

da vibracdo. As aceleragbes tém valores positivos e negativos.
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4.3 EXEMPLO DINAMICO LINEAR DE PONTE COM IRREGULARIDADES
SENOIDAIS E VEICULO TRANSEUNTE CONSIDERANDO A RIGIDEZ
CONSTANTE

Neste exemplo, usa-se 0 modelo de veiculo m.m.a. (massa-mola-
amortecedor) que é carateristico dos modelos de veiculos ferroviarios, mas que séo
utilizados, também, em modelos de veiculos rodoviarios. O veiculo passante, ou
transeunte, em velocidade constante com uma massa suspensa de 17.6 tf e uma
massa nao suspensa, da roda, de 4.4 tf, atravessa uma ponte ferroviaria de concreto
armado com 20 metros de vao que possui irregularidades harmoénicas senoidais, em
sua pista, de 5 mm de amplitude e 1 m de comprimento de onda. O contato entre 0s
sistemas se da através das irregularidades da via. Nado ha descolamento do veiculo
com a superficie das irregularidades ao se verificar a forca atuante na roda, sendo
esta uma verificacdo da condicdo de seguranca, estabilidade e até mesmo conforto
para o sistema. Na presente analise, toma-se como exemplo uma carga movel
passante suficientemente baixa para ndo produzir nenhum dano na estrutura da
ponte, no intuito de se comparar as respostas estaticas com as respostas dinamicas
lineares.

A Figura 35, a sequir, ilustra o exemplo atual.

Figura 35 — llustracdo da interacdo dinamica linear do exemplo 4.3
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Fonte: O autor.



4.3.1Dados de entrada do exemplo 4.3
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A Tabela 5 apresenta os dados de entrada da sessao 4.3, diferenciando os

dados de entrada do veiculo, das irregularidades e da ponte analisada.

Tabela 5 — Dados de entrada do exemplo 4.3

Dados de entrada

Veiculo Irregularidades Ponte
m, = 4,400 kgf y = Asin(w,t) L, =20m E. =29.43GPa
m, =17,600 kgf A=0.005m b=04m v, =02
k =9,120kN/m I=1m h=3.9494m E, =210 GPa
¢ =96 kNs/m f, =13.8889 Hz | =381m* v =03
v=50km/h @, =87.2665rad/s m=>5,951.72kg/m k, =0.85
@y, = 20.3604 rad/s 2,000 P. de Tempo @y, =46.1537 rad/s 6 Camadas
2,000 P. de Tempo ¢ =0.025 dt=7.2e%s
20 Elementos c=88.92 cm
10,000 P. de Tempo d =2.812439 m
Newmark (0.5 e 0.25) d'=1.136944 m
p= A 33.496631%
A

Fonte: O autor.

Nota-se que tanto o veiculo como as irregularidades da via possuem 2,000
passos de tempo, enquanto a ponte possui 10,000 passos de tempo. Como se
trabalha tanto no dominio do tempo como no dominio do espaco, que é a posicao,
isso representa a duracao do veiculo passando pela ponte e das irregularidades da
mesma. Ja os 10,000 passos de tempo utilizados na analise, que incluem os 2,000
passos de tempo, representam a duracao dos tempos de analise da ponte durante e
apos o veiculo sair da mesma, em que o efeito do amortecimento tenta estabilizar a
estrutura.

Embora a rotina utilizada essa sessdo ndo mostre a geometria da secao
transversal da ponte apenas considerando o momento de inércia constante da ponte
e 0 modulo de deformacéo do material para determinagéo da rigidez, a geometria foi
abordada nos dados de entrada de modo a definir a rigidez equivalente constante na
ponte. De qualquer modo, apenas o momento de inércia e 0 modulo de deformacao

do material sdo suficientes para essa analise.
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4.3.2 Andlise das respostas estaticas e dinamicas lineares dos sistemas

A Figura 36 apresenta os deslocamentos estaticos e dinamicos lineares no

centro da ponte, bem como os deslocamentos dinamicos lineares do veiculo.

Figura 36 — Deslocamentos dos sistemas do exemplo 4.3
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Fonte: O autor.

A Figura 36, representa as deflexdes estaticas e dinamicas da ponte no
centro do v&o, bem como a deflexdo do veiculo. E possivel perceber as diferentes
respostas das estruturas. Observa-se que ha uma divisdo em duas partes no
comportamento da deflexdo dinamica do veiculo. A segunda metade possui um
comportamento harménico e a primeira parte um comportamento harmonico e
transiente, ou seja, possui variagbes de oscilagdo dentro do comportamento
harménico. Os maximos valores no centro da ponte sdo maiores na analise dinamica
do que na analise estatica. As respostas dos deslocamentos na ponte sao distintas.
A resposta dindmica é oscilatoria e amplificada por conta das irregularidades da via
associadas a vibragdo do veiculo. A inversdo das solicitagdes por conta da vibragéo,
hora com valores positivos e hora com valores negativos, ocasionando tracdo e

com presséo na estrutura.
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Para uma melhor visualizagao, representam-se os deslocamentos no meio do
vao da ponte na Figura 37 com a finalidade de comparar as respostas dinamicas

lineares de deslocamento com as respostas estaticas de deslocamento.

Figura 37 — Deslocamentos no centro da ponte

-4
x 10
0.5
0
\
-0.5 y
1 \\\\" /3
N 7/
-1.5 \()(“\ J/\/
\) / /
p A\ J
A \J
2.5 7\\ A \9
) A D
3 v \ —
4 —J estatico
V) v dindmico
0 0.36 0.72 1.08 1.44
tempo (s)

Fonte: O autor.

Comparando as andlises da ponte com maior detalhamento, podem-se
confirmar as diferentes respostas estruturais da estatica e dinamica. Devido ao
carregamento, a maxima deflexdo estéatica ocorre no meio do vao. Porém ao analisar
dinamicamente, os valores no meio do vao diferem do valor estatico. Também &
possivel perceber que a maxima deflexdo do grau de liberdade central da ponte, se
comparar os dois sistemas, ndo acontece exatamente no meio do tempo de
passagem do veiculo, mas proximo ao meio. Observa-se que as respostas estaticas
sdo aproximadamente a média das oscilagfes dindmicas obtidas na ponte.

A mecanica estatica soluciona parte do problema, pois considera que a
parcela dos efeitos elasticos do problema real os quais sao representados pela lei de
Hooke classica da resisténcia dos materiais é suficiente para manter o sistema em

equilibrio. Este equilibrio é conhecido como equilibrio estatico. Na dinamica, por sua
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vez, h4 uma auséncia de equilibrio provocado por uma perturbacdo, ou seja, um
desequilibrio.

Se um sistema elastico carregado estaticamente é perturbado de modo a
deixar sua posicdo de equilibrio, as forcas internas ndo mais estardo em equilibrio
com as cargas externas e vibracdes ocorrerdo (TIMOSHENKO & YOUNG, 1975). Ou
seja, haveré forcas ndo equilibrantes e por isso ha movimento.

Diferentemente da mecanica estatica, ao aplicar-se um carregamento sobre
uma estrutura o efeito dindmico provocado gera deslocamentos, velocidades e
aceleracdes no corpo, associados, respectivamente, com a rigidez, amortecimento e
com as forcas inerciais, pelo fato do carregamento ter variagdo temporal, seja em
intensidade, posicdo, orientacdo ou simplesmente variacdo do tempo propriamente
dito. Além disso, os efeitos dinamicos ocorrem devido a excitacdo da massa
estrutural, que pode fazer com que a estrutura vibre, ou ndo, dependendo das suas
caracteristicas estruturais do sistema, seja subamortecido, criticamente amortecido
ou superamortecido.

Ao analisar o veiculo no problema de interacdo dindmica, a parcela dos
efeitos inerciais é levada em consideracao através da segunda lei de Newton. Como
0 veiculo possui uma mola e um amortecedor, também s&o considerados os efeitos
elasticos da rigidez solucionados com a mecanica estatica através da lei de Hooke e
os efeitos da dissipacdo de energia por conta do amortecimento viscoso de
Coulomb.

Dessa forma, tanto a equacdo de equilibrio dindmico do veiculo quanto a
equacao de equilibrio dinamico da ponte sdo definidas pela soma de trés parcelas: a
parcela elastica, a parcela de amortecimento e a parcela inercial. Como se trata de
um problema acoplado entre veiculo e irregularidade, mas desacoplado entre o
sistema veiculo-irregularidade e a ponte a equacao de equilibrio dinamico é dividida
em duas equacdes: uma para o equilibrio dindmico do sistema veiculo-
irregularidade, equacao (194), e outra para o equilibrio dinAmico da ponte, equacao
(205) por se tratar de um equilibrio dindmico linear neste exemplo.

A Figura 38 apresenta as velocidades obtidas no centro da ponte. As

aceleracdes obtidas no centro da ponte séo apresentadas na Figura 39.
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Figura 38 — Resposta dindmica linear de velocidade no centro da ponte
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Figura 39 — Resposta dinamica linear de aceleracéo no centro da ponte
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Tanto na Figura 38 como na Figura 39, observa-se a ocorréncia de uma
rapida oscilagdo com uma variagdo baixa de amplitude. Isso pode ser explicado pela
superposicao de ondas de mesma direcdo com amplitudes e frequéncias proximas.
Tal fenbmeno é conhecido como batimento (INMAN, 1996). Os valores das
respostas dindmicas de aceleragéo variam entre valores negativos e positivos.

Dando sequéncia ao estudo do comportamento dinamico linear da ponte,

define-se o fator de amplificacdo dinamica como sendo:

FAD — ma?qfna deflexaf) dlna}rr?lca (255)
maxima deflexdo estatica

A Figura 40 mostra o fator de amplificacdo dinamica, FAD, em funcéo dos
parametros de velocidade v e amplitude das irregularidades A, obtidas no centro do

vao da ponte que é onde os deslocamentos sdo maiores no exemplo atual.

Figura 40 — Fator de amplificagdo dindmica no centro da ponte sem danos
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Fonte: O autor.
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Para estudar o comportamento dindmico da ponte perante o comportamento
estatico apresentado na Figura 40, foram realizadas 121 andlises numéricas
variando-se os parametros de velocidade v e amplitude das irregularidades A. Em
cada analise foram calculadas as respostas dinamicas de deslocamento no meio da
ponte, as quais dependem das respostas dinamicas lineares de velocidade e
aceleracdo, e compararam-se estas com a resposta estatica de deslocamento no
meio da ponte obtidas da andlise estatica para se verificar alguma amplificacdo
devido aos efeitos dinamicos. O comprimento de onda L se manteve constante.

E realizada uma melhoria no grau de refinamento das andlises de modo a
melhor representar o efeito da amplificagcdo dinamica. Os resultados da Figura 41

foram obtidos com 10,201 andlises variando-se velocidades v e amplitude das

irregularidades A.

Figura 41 — Fator de amplificagdo dindmica da ponte sem danos com refino de analises
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Ao analisar a Figura 40 e a Figura 41, se observa que o fator de amplificacéo
dindmica varia linearmente com as amplitudes das irregularidades da via. Para
ocorrer o fenbmeno da ressonancia, bastam que as frequéncias naturais
amortecidas do veiculo coincidam com as frequéncias associadas a velocidade com
que o veiculo passa pelas irregularidades da via (BEGHETTO, 2006). Isso prova que
ndo sdo necessarias grandes velocidades para ocorrer a ressonancia. Em pequenas
velocidades, como nesse exemplo, pode ocorrer o fendbmeno de ressonancia.

Nitidamente, houve maior precisdo de resultados obtidos na Figura 41 em
relacdo a Figura 40 devido a melhoria no grau de refinamento das analises. Assim
como no conceito de refinamento de malha, o conceito de refinamento de anélises é
abordado para demonstrar que apos certo numero de analises a solu¢cdo numérica
nao mais se aproxima da solucdo analitica com eficacia, tangenciando a mesma.
ApOs esse limite, se houver um aumento ainda maior no nimero de analises, pode
haver um maior esforco computacional e poucos ganhos na aproximagdo e, em
alguns casos, pode-se até mesmo divergir da solucdo analitica. Deste modo, um
maior refino no nimero de andlises ndo necessariamente traz ganhos significativos
para a analise dinamica linear.

Nesses casos, para ter um ganho maior na solucdo numérica, faz-se
necessario analisar o problema com mais teorias, abrangendo-as de forma a
considerar maiores verdades no problema em questdo assim como ocorre com a
abordagem dinamica, em que se pode perceber um aumento dos deslocamentos
perante os deslocamentos estaticos.

As respostas dos deslocamentos obtidas no modelo dinamico séao nitidamente
maiores que as respostas obtidas no modelo estatico, ja que € considerada a
contribuicdo da massa da viga e, consequentemente, a parcela inercial na equacao
de movimento. E de grande importancia perceber que as respostas dinamicas dos
deslocamentos da ponte nessa sessédo 4.3 sdo analisadas com a estrutura integra,
ou seja, sem dano, portanto faz-se necessario investigar quais seriam as respostas
dindmicas da estrutura considerando-se o dano.

Todos os graficos vistos anteriormente, ndo estdo abordando o dano
estrutural. Diante disso é empregado, nesse trabalho, a teoria do dano continuo,
visto na revisdo bibliogréfica, sessdo 1.5, e aprofundado na fundamentacéo tedrica,
sessdao 2.3, segundo o modelo constitutivo de dano de Mazars (1984), abordado nos

modelos matematicos, sessao 3.3.
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4.4 EXEMPLO DL E DNL DE PONTE COM IRREGULARIDADES HARMONICAS
SENOIDAIS E VEICULO TRANSEUNTE COM GRANDE CARGA

Esta sessdo mantém os mesmos dados fisicos e geométricos da ponte, como

a taxa e posicoes de armaduras, e das irregularidades, mas aumenta as massas do

veiculo para provocar uma danificacdo do material no intuito de comparar as

respostas dindmicas lineares sem a consideracdo da geometria da ponte com as

respostas dinAmicas néo lineares através da mecanica do dano.

4.4.1Dados de entrada do exemplo 4.4

O veiculo mantém a mesma velocidade constante do exemplo anterior e as

irregularidades permanecem com a mesma forma e mesma amplitude. A Tabela 6

apresenta os dados de entrada do exemplo 4.4.

Tabela 6 — Dados de entrada do exemplo 4.4

Dados de Entrada

Veiculo Irregularidades Ponte Parametros de Dano
m, = 44,000 kgf y = Asin(a,t) L, =20m A; =0.995
m, = 176,000 kgf A=0.005m b=04m Br =30,000
k =9,120 kN /m I=1m h=3.9494m A- =12
¢ =96 kNs/m f, =13.8889 Hz | =3.81m* B. =1,050
v=50km/h @, =87.2665rad/s m=>5,951.72kg/m £40 =5.107°
w,, =6.4385 rad/s 2,000 Passos de Tempo @y, =46.1537 rad/s
2,000 Passos de Tempo E. =29.43GPa
v, =0.2
E, =210 GPa
Dados das Armaduras vs =03 Tolerancias
c=88.92 cm d =2.812439 m ks =0.85 tol, =0.00001
p =33.496631% d'=1.136944 m 60 Camadas tolx =0.00001
¢ =0.025 tolg =0.00001

20 Elementos
10,000 Passos de Tempo
Newmark (0.5 e 0.25)

dt=7.2e7%s

Fonte: O autor.
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4.4.2 Anélise dindmica linear e ndo linear da ponte

Seja um caso hipotético de danificacdo constante ao longo da viga em que
um dano provocado afetaria a rigidez da viga como um todo ao invés de afeta-la
localmente, ou seja, um dano generalizado objetivando obter uma margem de
deslocamentos perante uma perda de rigidez constante de até 80%. A Figura 42
demonstra as respostas dinamicas de deslocamento conforme essa perda de rigidez

progressiva da viga, ou seja, com um aumento do dano generalizado.

Figura 42 — Respostas dindmicas de deslocamento no centro da ponte com variagdo do dano
generalizado
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Fonte: O autor.

N&o ha proporcionalidade linear de respostas. Entretanto, a Figura 43 e a
Figura 44 comparam a resposta dinamica de deslocamento obtida com a rotina
dindmica linear sem a consideracédo da sec¢do transversal com a resposta dinamica
de deslocamento obtida com a rotina dinamica nao linear através da mecéanica do
dano ndo mais com uma situacao de dano generalizado, mas com uma situacao de
danificacdo local mais préoxima da realidade com a finalidade de analisar a evolugéo

do dano e sua influéncia nas respostas dinamicas da estrutura.
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Figura 43 — Comparagéo entre respostas dindmicas de deslocamento no centro da ponte
-3
x 10
5

0
HERAN s
; \ g
e\ 7
. AW ~
2.5 /\\_\ / /\/
3 o N
(VA — /\/
.35 \V/\ VA\/
4 nao linear \'/\v/ \\J/\‘ .//\/
linear
45 ‘ |

[
0 01 02 03 04 05 06 07 08 0.9 1 1.1 1.2 1.3 1.44
tempo (s)

Fonte: O autor.

Figura 44 — Comparacdo entre respostas dinamicas de deslocamento no centro da ponte até a
estabilizacdo da vibracéo
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Ao analisar a Figura 43, percebe-se que o dano ocasionou a redugao no
modulo de deformacgéo e, consequentemente, a carga aplicada passa a ter influéncia
de uma éarea efetiva menor que a integra, devido a perda de resisténcia da area com
defeitos. Nota-se que os deslocamentos dindmicos ao longo da viga danificada séo
maiores que os deslocamentos dindmicos sem a presenca do dano. Isso se d& ao
fato da perda de area integra ocasionar uma tensdo efetiva maior. Por isso, as
deformacfes sdo maiores e, por conseguinte, o fator de amplificacdo dinamica, ou
seja, a relacdo entre a maxima deformacdo dindmica e a maxima deformacao
estatica, no meio do vao, também sera maior. Na Figura 44, nota-se o efeito do
amortecimento estrutural em ambas as respostas. O amortecimento faz com que a
ponte oscile entre valores positivos e negativos de deslocamento para dissipar a
energia gerada e estabilizar o sistema. As respostas obtidas com a rotina dindmica
nao linear da ponte danificada oscilam mais e sdo estabilizadas mais rapidamente
do que as obtidas com a rotina dinamica linear, ou seja, aparentemente as respostas
da ponte danificada sé@o estabilizadas antes do que as da ponte integra.

Além disso, é possivel perceber que a estrutura danificada vibra mais do que
a estrutura integra para o caso apresentado, ou seja, as respostas dindmicas de
deslocamento obtidas com a rotina dindmica néo linear através da mecéanica do
dano tém maiores oscilagcbes do que se comparadas as respostas dinamicas
lineares de deslocamento da ponte integra sem a consideracdo da geometria da
secdo transversal da mesma. Embora seja fisicamente coerente que o dano
ocasione uma maior oscilagdo nas respostas dinamicas de uma ponte danificada do
que se comparada a uma ponte integra, as respostas obtidas com a rotina dinamica
linear sem consideracdo da secao transversal aparentaram ter baixa oscilagédo neste
exemplo, o que levanta a hipotese de nao serem ideais para representar todo tipo de
estrutura perante qualquer carregamento aplicado. Essa hipétese sera analisada e
discutida mais a frente no exemplo 4.5.

Nota-se, portanto, que a danificacdo da estrutura ocasiona um aumento dos
deslocamentos. Por se ocupar dos efeitos das respostas materiais de um processo
de microfissuracdo, a mecanica do dano se mostra uma ferramenta capaz de
analisar os efeitos da deteriorizacdo do material até mesmo em problemas
dinamicos.

A Figura 45 e a Figura 46 apresentam as respostas dinamicas de velocidade

no centro da ponte obtidas com ambas as rotinas abordadas.
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Figura 45 — Comparagéo entre respostas dindmicas de velocidade no centro da ponte
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Figura 46 — Comparacao entre respostas dindmicas de velocidade no centro da ponte até a
estabilizacdo da vibracéo
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Ao analisar a Figura 46, observa-se a ocorréncia de uma rapida oscilacao
com uma variacao baixa de amplitude. Isso pode ser explicado pela superposi¢céao de
ondas de mesma direcdo e amplitudes e frequéncias proximas. Tal fenbmeno é
conhecido como batimento (INMAN, 1996). As velocidades com influéncia do dano
possuem maiores variagcdes de amplitude dentro do mesmo intervalo de tempo. A
resposta temporal € coincidente porque o0 evento é coincidente, mas ocorre
amplificacdo em termos de amplitudes e oscilagdes. Nitidamente, as respostas
dindmicas de velocidade da ponte danificada sdo maiores do que as da ponte
integra.

O amortecimento estrutural aparece de forma mais clara ao se analisar a
Figura 46. E possivel notar uma maior oscilacdo das respostas dinamicas de
velocidade e uma maior amplitude das respostas dindmicas ndo lineares de
velocidade apds o veiculo sair da ponte que por volta do instante de 2.5 s torna-se
menor do que as respostas dinamicas lineares de velocidade. Isso mostra que o
amortecimento estrutural dissipa a energia mais rapidamente na ponte danificada do
que na ponte integra.

A Figura 47 e a Figura 48 mostram as respostas dinamicas de aceleragéo no

centro da ponte obtidas com as rotinas lineares e nao lineares.

Figura 47 — Comparacéo entre respostas dindmicas de aceleracdo no centro da ponte
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Figura 48 — Comparagdo entre respostas dindmicas de aceleracdo no centro da ponte até a
estabiliza¢éo da vibragéo
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Similarmente ao observado nas respostas anteriores, ao analisar a Figura 47
e a Figura 48, nota-se que as respostas dinamicas de aceleracdo da ponte
danificada sdo maiores do que as da ponte integra. Também se observa o fenbmeno
do batimento nas respostas dindmicas néo lineares da ponte danificada. Analisando
0 amortecimento, pode-se concluir que para o mesmo instante de tempo as
respostas dindmicas de aceleracdo sdo as Ultimas a serem estabilizadas se
comparadas as respostas dinamicas de velocidade e de deslocamento.

A Figura 49 mostra a configuracdo danificada da ponte ao final de analise.

Figura 49 — Configuracéo danificada final da ponte com irregularidades harménicas senoidais
harmonica senoidal
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Fonte: O autor.
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Analisando a Figura 49, pode-se observar que o décimo elemento, o0 do meio
do vao, foi o mais afetado durante a analise. Notam-se danos tanto na regiao
superior e inferior a metade da viga. H4 danos na regido inferior entre armaduras.
Ocorreram tanto danos por tragdo como por compressao. Comumente, os danos por
tracdo sdo os mais frequentes e prejudiciais a estrutura. A regido superior da ponte,
normalmente comprimida numa andlise estética, sofreu danos também por tracédo
também devido a inversdo de esfor¢os por conta da vibracéao.

Ao invés de mostrar a configuracdo da ponte ao longo do tempo durante o
processo de danificacdo, o que traria a necessidade de demasiados graficos que
ocupariam parte importante do trabalho realizado, a Figura 50 sintetiza a evolucao
dos danos na secao transversal do décimo elemento, o mais danificado, ao longo do

tempo.

Figura 50 — Evolucdo dos danos na sec¢éo transversal do décimo elemento ao longo do tempo
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Fonte: O autor.
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Pode-se observar na Figura 50, a evolugdo dos danos em cada camada da
secdo transversal ao longo do tempo do elemento mais danificado. Os maiores
danos foram provenientes de quando o veiculo passou préximo ao meio do vao da
ponte. No entanto os danos sdo acumulados e irreversiveis, ou seja, houve
danificacdo nos instantes iniciais da passagem do veiculo, por volta de 2.72 m, e a
evolucédo dos danos ao longo do tempo que permitiu que os danos do meio do vao
atingissem tais niveis. Ainda, uma carga aplicada no meio do vao pode gerar uma
danificacdo em outro elemento distante do ponto de aplicacdo da carga, como, por

exemplo, proximo aos apoios se nestes ocorrerem deformagbes além da

deformagéo limite ¢,,, estabelecida no modelo de Mazars (1984). Nesse sentido, 0

processo de danificagdo, ndo sé na andlise estatica ndo linear, mas principalmente
na analise dindmica ndo linear através da mecénica do dano, é um processo
totalmente ndo linear que depende do historico do carregamento, deformacdes,
respostas dinAmicas de deslocamento, velocidade, aceleracéao, etc.

Além disso, houve danos tanto por tracdo como por compressdo em ambas
as regides superiores e inferiores da ponte. Essa inverséo de esforcos so6 € possivel
de ser captada por conta da implementacéo realizada. Se o modelo constitutivo de
dano de Mazars (1984) for utilizado numa anélise dinAmica sem a implementagdo da
inversdo de esforcos, haverd respostas ndo condizentes com a realidade do
problema e o programa fara confuséo entre tracbes e compressoes, inviabilizando a
analise.

Conforme abordado na equacao (255), uma forma de comparar as respostas
dindmicas de deslocamento obtidas sejam com a rotina dinamica linear ou com a
rotina dindmica nao linear, € compara-las com a maior resposta estatica linear de
deslocamentos.

Assim, os fatores de amplificagdo dindmica obtidos na andlise dinamica linear
sem consideracao da secéo transversal é apresentado na Figura 51, variando-se os
parametros de velocidade e de amplitude das irregularidades harmoénicas senoidais
da via. Analogamente, na Figura 52, sdo apresentadas os fatores de amplificacao

dinAmica obtidas com a rotina dindmica nao linear através da mecéanica do dano.
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Figura 51 — Fator de amplificagdo dindmica sem danos, gerado com 121 anélises computacionais
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Fonte: O autor.

Figura 52 — Fator de amplificagdo dindmica com danos, gerado com 121 andlises computacionais
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Fonte: O autor.

Para a geracdo da Figura 51 e da Figura 52, foram necessarias 121 andlises

completas em cada rotina. Com a rotina dindmica linear o tempo de andlise € muito
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mais rapido por ndo haver necessidade de verificagdo das deformacbes e

atualizacdo das matrizes elementares e globais da estrutura. O tempo de

processamento para obtencdo dos fatores de amplificacdo dinamica com a rotina

dindmica nao linear € muito maior pelo fato da verificacdo das tensoes,

deformacfes, possiveis danos, etc., e principalmente pela atualizacdo das matrizes

elementares e globais da estrutura e as consequentes inimeras inversdes matriciais

para obtencdo dos deslocamentos. Além disso, o fato de utilizar um algoritmo de

integracdo no tempo, no caso o método de Newmark, com um método iterativo e

incremental, no caso o método de Newton-Raphson, faz com que a analise dinamica

nao linear seja muito mais dispendiosa do que a dinamica linear que faz uso de um

método de integracdo temporal.

Assim como no exemplo 4.3, uma melhoria no grau de refinamento das

7z

andlises é realizada de modo a melhor representar o efeito da amplificacdo

dindmica. Os resultados da Figura 53 foram obtidos com 10,201 andlises variando-se

velocidades v e amplitude das irregularidades A.

Figura 53 — Fator de amplificagdo dindmica com danos, gerado com 10,201 andlises computacionais
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Comparando a Figura 51 com a Figura 52, observa-se que os fatores de
amplificac@o dindmica obtidos com as analises com danos foram maiores do que as
obtidas sem danos. Enquanto nas lineares, o fator de amplificacdo dinamica ficou
proximo de 10 vezes maior que a maior resposta estatica, na resposta dindmica nao
linear o fator de amplificagdo dinamica ficou em torno de 12.5 vezes maior. Também
é possivel notar o fendmeno da ressonancia acontecendo por volta de 30km/h nas
respostas lineares, enquanto nas respostas nao lineares o dano fez com que o

fendmeno da ressonancia ocorresse em torno de 40km/h. Isso acontece, dentre

outros motivos, porque o dano altera as frequéncias naturais de vibracdo da
estrutura. As respostas obtidas nos modelos dinamicos sdo maiores do que as
obtidas no modelo estatico ja que € considerada a contribuicdo da massa da viga e,
consequentemente, a parcela inercial na equacdo de movimento.

Comparando a Figura 52 com a Figura 53 obtida com o refino de analises,
nota-se que além de uma regido de ressonancia previamente captada em torno de

40km/h, ha uma segunda regido que indica ressonancia em torno de 3km/h.

Assim como nas respostas dinamicas lineares, nas respostas dinamicas nao
linares com e sem refino de malha o fator de amplificacdo dinamica com danos
também varia linearmente com as amplitudes das irregularidades da via. Em todas
as analises o fenbmeno da ressonancia aconteceu com baixas velocidades.

Como o dano altera as frequéncias naturais da estrutura, alterando, também,
a velocidade critica com que o veiculo possa provocar alguma ressonancia, a Tabela

7 relaciona as frequéncias naturais da ponte integra com as da ponte danificada.

Tabela 7 — Comparacéo entre frequéncias naturais da ponte integra e da ponte danificada

Frequéncias Naturais de Analise Dinamica Linear Analise Dinamica N&o Linear
Vibracéo da Ponte (rad/s) (rad/s)

18 46.1537 41.2336980

28 184.7523 168.7635203
32 415.9657 382.4134280
42 739.9920 681.6277034
52 1157.0654 1066.5361361
62 1667.5117 1537.2465531
78 2271.8007 2094.2810768

Fonte: O autor.

Houve queda em todas as frequéncias naturais de vibracdo com dano

analisadas.
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4.5 EXEMPLO DE PONTE COM DIVERSAS FORMAS DE IRREGULARIDADES
SUJEITA A VEICULO TRANSEUNTE

Este exemplo tem o objetivo de comparar as respostas dinamicas da estrutura
para diferentes formas de irregularidades, além da harmdnica senoidal, e verificar a
tendéncia a danificacdo das mesmas. O comprimento de onda | foi reduzido de

modo a aumentar a quantidade de irregularidades periddicas.

4.5.1Dados de entrada do exemplo 4.5

A Tabela 8 apresenta os dados de entrada do exemplo 4.5.

Tabela 8 — Dados de entrada do exemplo 4.5

Dados de Entrada

Veiculo Irregularidade Ponte Parametros de Dano
m, = 4,400 kgf y; = senoidais L, =20m A; =0.995
m, =17,600 kgf y, =triangulares b=04m B; =30,000
k =9,120 kN /m y5 = retangulares h=3.9494m A =12
€ =96 kNs/m A=0.005m | =3.81m* B. =1,050
v=30km/h I=02m m=5,951.72kg/m £40 =5.107°
@y, =20.3604 rad/s f, =41.6667 Hz @y =46.1537 rad/s
2,000 Passos de Tempo @, =261.7994 rad/s E. =29.43GPa
2,000 Passos de Tempo v, =0.2
E, =210 GPa
v, =0.3
k, =0.85
6 Camadas Tolerancias
¢ =0.025 tol, =0.00001
20 Elementos tolz =0.00001
10,000 Passos de Tempo tolz =0.00001
Newmark (0.5 e 0.25)
dt=12e™s
€c=88.92 cm
d =2.812439 m
d'=1.136944 m
p= A _335%
A

Fonte: O autor.
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4.5.2 Anélise com irregularidades peridédicas senoidais, triangulares e

retangulares

Primeiramente, a analise das respostas dinamicas e do dano é feita com
irregularidades periddicas. A Figura 54 apresenta a forma das irregularidades ao

longo dos 20 m de comprimento da viga que, no dominio do tempo, é equivalente a

2.4 s. A origem das irregularidades situam-se no centro de gravidade do pavimento.

Figura 54 — Irregularidades harménicas senoidais, periddicas triangulares e periddicas retangulares
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Fonte: O autor.
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4.5.2.1 Analise dindmica linear para as diferentes irregularidades periodicas

Brevemente € feita uma analise sem consideracdo da secéo transversal no
intuito de comparar as respostas dindAmicas lineares com a estéatica no meio do vao.

A Figura 55 mostra as respostas estaticas e dindmicas de deslocamento para
as formas de irregularidades senoidais, triangulares e retangulares obtidas com a
rotina dindmica nao linear sem consideracdo da geometria da secéao transversal da
ponte, apenas considerando o momento de inércia. Este é considerado constante ao

longo do comprimento da ponte, pois, nesse modelo, ndo ha danificagdo do material.

Figura 55 — Comparacéo das respostas dindmicas lineares de deslocamento com a resposta estatica
4
x 10

I
estatica
dinamica senoidal
— dinamica triangular
%\‘ dinamica retangular
Gl
\%
4
0 0.6 1.2 1.8 2.4

Fonte: O autor.

Nota-se que as respostas dindmicas obtidas com esta rotina ndo oscilaram
em torno da resposta estatica, sendo menores que ela, o que nao deveria ocorrer.
No entanto, esse modelo € eficaz em inUmeros casos. O comprimento de onda
escolhido na analise foi suficientemente pequeno de modo a inviabilizar a rotina na
representacdo das respostas reais da estrutura fora da faixa de ressonancia.

Embora ndo seja o caso, este modelo também podera nao representar as
respostas reais da estrutura em caso de cargas extremamente elevadas ou com

grandes amplitudes de irregularidades, ndo abordadas em nenhuma dessas



163

andlises, por ser necesséario analisar os problemas com mais teorias, como a
mecanica do dano, e também pela rotina estar mais direcionada para a andlise das
respostas dinamicas lineares perante o fenbmeno da ressonancia. Para uma boa
representacdo das respostas, nesses casos, € necessario considerar a geometria da
secao transversal da ponte mesmo numa analise dindmica linear. Por esse motivo,
nao serao mostradas as respostas dinamicas de velocidades e aceleragbes para 0s
diferentes tipos de irregularidade com esta rotina nesta sessao 4.5. No entanto,
essas respostas podem ser encontradas no apéndice A, ao fim da dissertacao.

Se houver variacdo dos comprimentos das irregularidades, havera variacao
das frequéncias ressonantes e consequentemente variagcdo das velocidades
ressonantes para as respostas dinamicas de deslocamento, velocidade e aceleracao
da estrutura da ponte (CHOPRA, 1995). Como neste exemplo o comprimento de

onda adotado é de 0.2m, ou seja, diferente de 1 m, ha variacdo das frequéncias e

velocidades ressonantes do sistema. Entretanto, essa rotina estéd recalculando as
novas frequéncias e velocidades ressonantes em funcdo dessa variagdo no
comprimento de onda, mas ndo é necessario verificar as respostas apenas para as
frequéncias e velocidades ressonantes. Pode-se, também, realizar as simulacdes
computacionais e analisar as respostas dinamicas para outras velocidades e
frequéncias que ndo sejam as ressonantes, ou seja, para qualquer velocidade,
comprimento de onda e amplitude das irregularidades.

A Figura 55, portanto, compara as respostas dinamicas de deslocamento no

centro do vao da ponte para a situagédo de velocidade do veiculo igual a 30km/h,

passando pelas diferentes formas de irregularidade da via com comprimento de

onda de 0.2m, diferente de 1 m, e amplitude maxima de 5mm, ou seja, diferente da

situacao de velocidade ressonante.

No caso das analises do fator de amplificacdo dindmica, mantém-se o
comprimento de onda e variam-se as velocidades do veiculo e as amplitudes das
irregularidades. Mas pode-se, também, verificar o fator de amplificagdo dinamica
variando-se 0s comprimentos de onda.

Além disso, mesmo para as velocidades e frequéncias ressonantes, se
houver um carregamento de excessiva intensidade ou um carregamento de
intensidade muito pequena, as respostas dinamicas também néo oscilardo em torno

da resposta estatica. Na verdade, verificou-se que, como em qualquer rotina, ha
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faixas de velocidade, comprimento de onda, amplitude das irregularidades e
intensidade das massas, bem como outros parametros, em que o modelo que
considera s6 considera 0 momento de inércia e a rigidez constantes ao longo da
peca, sem levar em consideracdo a geometria da secéao transversal, ndo representa
as reais respostas da estrutura. Mas sdo apenas algumas excec¢des, como neste
exemplo, e o programa € extremamente eficiente para representar a grande maioria
dos casos de interacdo dinamica, inclusive necessitando pouco esforgo
computacional se comparado com modelos similares.

O motivo estudado, discutido e analisado que faz com que as respostas
dindmicas obtidas com esta rotina ndo oscilem em torno da resposta estatica para
essas excecOes, é pelo fato de ndo haver consideracdo da geometria da secéo
transversal da ponte, apenas considerando o valor absoluto do momento de inércia
nos dados de entrada do modelo.

A duvida pode surgir ao imaginar que pelo modelo considerar 0 momento de
inércia e a consequente rigidez a flexdo constante para todos os elementos de viga
ao longo da analise, ou seja, sem danos, ha consideracdo da geometria da sec¢ao
transversal na obtencdo dessas grandezas.

Naturalmente, a obtencdo do momento de inércia leva em consideracdo os
dados geométricos do sélido analisado. Mas, a0 mesmo tempo, nesta rotina bem
como na rotina de Yang, Yau e Hsu (1997), se insere apenas com o0 valor absoluto
do momento de inércia, o qual pode ser obtido por uma infinidade de pecas de
diferentes geometrias, nos dados de entrada do modelo.

No entanto, € factivel haver pecas de geometrias totalmente diferentes que
tenham o0 mesmo momento de inércia, mesmo modulo de Young e,
consequentemente, a mesma rigidez a flexdo que, sujeitas a um mesmo
carregamento, terdo respostas dinamicas lineares, bem como evolucbes de
processos de danificacdo no caso das analises dinamicas nao lineares,
completamente diferentes.

N&o faz sentido imaginar que duas pecas, como, por exemplo, ao comparar
uma secdo T com uma secdo retangular, com distancias e dados geométricos
completamente diferentes, mas que tenham o mesmo valor absoluto do momento de
inércia, danifiguem da mesma forma. O dano € pontual e depende, dentre outras
questdes, da deformacao de determinada regido local do material. Se duas pecas de

mesmo momento de inércia tém regides locais de diferente geometria, o processo
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de danificacdo sera totalmente diferente, havera variagbes no equilibrio dindmico
nao linear do material e a danificagdo e a rigidez equivalente de cada sec¢ao
transversal discretizada em cada elemento sera diferente. O mesmo ocorre nos
casos em que ndo ha danificacdo do material, ou seja, nas analises dinamicas
lineares. Nesse sentido, pecas de mesmo momento de inércia com diferentes

geometrias terdo pontos diferentes que terédo diferentes respostas dinamicas.

4.5.2.2 Analise dindmica nao linear para as diferentes irregularidades periddicas

através da mecanica do dano

Todas as figuras apresentadas nesta sesséo 4.5.2.2 séo obtidas com a rotina
dindmica nédo linear através da mecéanica do dano, a qual considera a geometria da
secdo transversal da ponte. Se ndo houver danos, a resposta se torna dinamica
linear e considera a secédo transversal da ponte, ao contrario do modelo apresentado
na sessao 3.2. Se houver danificacdo, o modelo verifica os danos e torna o
problema dinamico n&o linear com consideragéo da geometria. A Figura 56 compara

as respostas dinamicas nao lineares com a estatica no centro do vao.

Figura 56 — Comparacgédo entre respostas dindmicas néo lineares de deslocamento com a resposta
estatica para diferentes irregularidades
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Fonte: O autor.
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Pode-se observar que as respostas dinamicas de deslocamento para 0s
diferentes casos de irregularidades agora oscilam em torno da resposta estatica,
sendo uma resposta mais coerente se comparada a rotina sem consideracado da
geometria da secdo transversal da ponte. As irregularidades da via associadas a
vibracdo do veiculo causaram maiores oscilagbes nas respostas dindmicas de
deslocamento. Naturalmente, os deslocamentos obtidos na analise com
irregularidades periddicas retangulares sdo maiores do que as demais
irregularidades, mas foram muito mais amplificadas por que essas irregularidades
retangulares foram capazes de produzir danificacdo do material. Apds as
irregularidades retangulares, as periodicas triangulares geraram deslocamentos
mais intensos do que as irregularidades harménicas senoidais.

A Figura 57 mostra o efeito do amortecimento estrutural na resposta dinamica
de deslocamento da estrutura apds a passagem do veiculo nas diferentes formas de
irregularidades.

Figura 57 — Acdo do amortecimento estrutural na estabilizacdo da resposta dindmica néo linear de
deslocamento
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Fonte: O autor.

Pode-se observar que as respostas dinamicas de deslocamento causadas

pelas irregularidades retangulares, as quais sdo mais prejudiciais a estrutura, sao
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mais facilmente amortecidas do que as demais, seguida pelas triangulares e
senoidais. Em outras palavras, as respostas de maior impacto sdo amortecidas mais
facilmente.

Como em qualquer analise dinamica, a estrutura tem respostas em termos de
velocidades e aceleragfes. A mecanica do dano claramente afeta essas respostas ja
gue o moédulo de Young é alterado ao longo do tempo.

A Figura 58 apresenta as respostas dinamicas de velocidade para as formas

senoidais, triangulares e retangulares de irregularidades periddicas.

Figura 58 — Respostas dindAmicas néo lineares de velocidade para diferentes irregularidades
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Fonte: O autor.

E possivel observar o fenémeno do batimento nas respostas dindmicas ndo
lineares de velocidade obtidas da forma de irregularidade retangular, caracterizada
por uma rapida oscilacdo com uma baixa variacdo de amplitude devido a
superposicdo de ondas de mesma direcdo, mesma amplitude e frequéncias
proximas (INMAN, 1996). Todas as respostas dinamicas de velocidade variam entre
valores positivos e negativos. A resposta dinamica de velocidade das irregularidades
retangulares, influenciada pelo dano, tem grandes variagfes dentro do mesmo

intervalo de tempo e maior amplificacéo das oscilagdes.
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A Figura 59 mostra as respostas dinamicas de aceleracdo no meio da ponte
para diferentes irregularidades.

Figura 59 — Respostas dinamicas néo lineares de aceleracdo para diferentes irregularidades
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Fonte: O autor.

O fenbmeno do batimento também pode ser notado, indicando uma
proximidade com a ressonancia. As respostas dindmicas de aceleracdo também
variam entre valores positivos e negativos. A resposta temporal € coincidente por
que o evento é coincidente, mas ocorre excessivo aumento na magnitude e nas
oscilagbes dentro do mesmo intervalo de tempo nas respostas dindmicas nao
lineares obtidas das irregularidades retangulares por conta do dano. Apesar de nao
ser enfatizado intencionalmente, € possivel observar o amortecimento estrutural do
sistema.

A Figura 60 mostra a configuragdo da ponte danificada para as
irregularidades retangulares com a secao transversal da ponte sendo divida em 6
camadas. Como ndo houve danos nas andlises com irregularidades triangulares e
senoidais, ndo serdo mostradas as configuracbes da ponte com essas formas de

irregularidades.
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Figura 60 — Configuracéo da ponte com irregularidades retangulares dividida em 6 camadas

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20
comprimento (m)

Fonte: O autor.

Analisando a Figura 60, pode-se observar que o quinto elemento, sendo que

0 comprimento de cada elemento é de 1m, € o mais afetado durante o processo de

danificacdo. A maior duracdo de amplitude das irregularidades retangulares, para o
mesmo periodo em todas as irregularidades, faz com que os efeitos dinAmicos
sejam potencializados resultando em maiores danos para a estrutura da ponte.

Ainda, diferentemente do que ocorreu no exemplo 4.4, em que 0S maiores
danos aconteceram no meio do vao, observa-se que os danos acumulados
ocorreram perto do apoio da esquerda. Como a direcdo do veiculo é da esquerda
para a direita, os maiores efeitos dinamicos ocorrem no inicio da passagem do
veiculo nas irregularidades da ponte, ndo havendo tempo suficiente para o
amortecimento estrutural estabilizar a vibracdo da estrutura.

O fato da danificacdo na ponte com irregularidades periddicas retangulares
nao ter sido distribuida de forma uniforme no centro do véo prova que o dano nao é
apenas proveniente de concentracao de tensdes, mas principalmente proveniente de
deformagfes acumuladas. No caso das irregularidades periddicas retangulares, em
vista disso, houve maiores deformacdes acumuladas proximas ao apoio da
esquerda. Para obterem-se os valores de deformac6es em cada camada da sec¢ao
transversal de cada elemento a cada iteragdo ao longo do tempo, como no caso da
maioria das analises dinamicas néo lineares, € imprescindivel o historico das acdes
externas e suas consequentes reacdes internas ao longo do tempo. Por este fato,
uma previsdo mais simples da evolucdo do dano se torna impraticavel.

E, portanto, interessante observar a evolugdo do dano no elemento mais

afetado na andlise com 6 camadas, como mostra a Figura 61.



altura (m)

altura (m)

altura (m)

Figura 61 — Evolucdo dos danos no quarto elemento ao longo do tempo dividido em 6 camadas
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A evolucdo do dano ocorreu nos primeiros intervalos de tempo. O dano

evoluiu mais significativamente nas camadas mais distantes por conta das grandes

deformagbes que essas camadas tiveram. Os danos nas camadas superiores e

inferiores a linha neutra ocorreram tanto por tragdo como por compressdo em ambas

as extremidades por conta da inversdo de esforgos devido a vibragdo. Em uma

analise sem a implementacdo da inversdo de esforcos, tal efeito ndo poderia ser

detectado.

Percebe-se que a danificacdo é muito abrangente na divisdo da secao

transversal em 6 camadas, de modo que a danificagdo de um ponto na camada

danifica a camada como um todo. Deste modo, a divisdo em um maior nidmero de

camadas traz uma maior precisdo nas respostas. Assim, a Figura 62 mostra a

configuracéo da ponte danificada com um refino de analises em 60 camadas.
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Figura 62 — Configuragéo da ponte com irregularidades retangulares dividida em 60 camadas
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A Figura 63 mostra a evolucdo do dano no elemento mais afetado ao longo do

tempo.

Figura 63 — Evolucdo dos danos no quarto elemento ao longo do tempo dividido em 60 camadas
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Analisando a Figura 62 e a Figura 63, observa-se que com o refino nas
camadas obtéve-se uma resposta de danificagdo dinamica nao linear mais
minuciosa ao longo do tempo. Enquanto na divisdo em 6 camadas a camada inferior
mais distante da linha neutra do quarto elemento foi danificada como um todo, na
divisdo em 60 camadas essa mesma regido teve uma danificagdo mais relevante a
medida que se distancia da linha neutra. A respeito dos instantes de tempo
mostrados na Figura 61 e na Figura 63, também houve danificacbes em demais
instantes de tempo. No entanto, foram mostrados os mais proeminentes.

Além de mudar as respostas em termos de deslocamentos, velocidades e
aceleracbes, sabe-se que o dano altera as frequéncias naturais de vibracdo da
estrutura. A medida que a mecéanica do dano altera a rigidez de cada elemento da
ponte, as frequéncias naturais de vibracdo da ponte danificada também séo
penalizadas por elas serem fungao da rigidez e da massa da estrutura. A Tabela 9
compara as frequéncias obtidas com a viga intacta e com a viga danificada.

Tabela 9 — Frequéncias naturais da ponte com irregularidades periédicas retangulares

Frequéncias Naturais de Andlise Dinamica Linear Analise Dinamica N&o Linear
Vibragéo (rad/s) (rad/s)

18 46.1536860 45.4980275

22 184.7522534 181.1574457
32 415.9657361 407.8897178
43 739.9920084 727.3316067
52 1157.0654037 1135.0442653
62 1667.5116640 1636.5849973
72 2271.8006588 2231.7063230

Héa reducéo nas frequéncias naturais de vibracdo, como esperado, variando

de 1.421% até 1.946% nas acima apresentadas.

4.5.3Exemplo com irregularidades na forma de pulsos ndo periodicos

triangulares e retangulares

As irregularidades harmoénicas senoidais sdo muito estudadas em pontes
ferroviarias pelo fato de que o trem passante comumente causa um abaulamento do
trilho ao longo do tempo, similar a uma forma harménica senoidal. As irregularidades
excitam o trem que, por sua vez, despertam vibracdes adicionais na estrutura da

ponte além daquelas causadas por seu proprio movimento. No entanto, uma forma
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muito comum de irregularidades, principalmente em pontes rodoviarias, sdo as
irregularidades néo periddicas. E o caso, por exemplo, de uma fissura ou defeitos no
pavimento de uma pista.

Nesse sentido, imagine-se o0 mesmo exemplo, porém ao invés do veiculo
passar por uma ponte com irregularidades periédicas, o veiculo vai trafegando por
uma ponte sem irregularidades quando, em determinado instante de tempo,
equivalente a regido do meio do vao, o veiculo se depara com uma unica
irregularidade bem definida para cima ou para baixo da via que excita o veiculo na
forma de um pulso.

A Figura 64 apresenta os tipos de irregularidades na forma de pulsos

utilizados nesse exemplo.

Figura 64 — Irregularidades na forma de pulsos ndo periddicos do exemplo 4.3

Irregularidade Pulso Triangular Aperiédico Abaixo

0 0.6 1.2 1.8 2.4
tempo (s)
Irregularidade Pulso Retangular Aperiédico Abaixo
0 0.6 1.2 1.8 2.4
tempo (s)
Irregularidade Pulso Triangular Aperidédico Acima
0 0.6 1.2 1.8 2.4
tempo (s)
Irregularidade Pulso Retangular Aperidédico Acima
0 0.6 1.2 1.8 2.4

tempo (s)

Fonte: O autor.
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4.5.3.1 Analise com rotina din&mica linear considerando apenas o momento de

inércia para diferentes irregularidades na forma de pulsos aperiédicos

Inicialmente, faz-se uma andlise com a rotina dindmica linear sem a
consideracao da geometria da secao transversal da ponte.

A Figura 65 compara as respostas dinamicas lineares de deslocamento
obtidas para as irregularidades na forma de pulso triangular e retangular para baixo
ou para cima da via, com a resposta estatica de deslocamento no centro do vao da
ponte.

Figura 65 — Comparagdo das respostas dindmicas lineares de deslocamento para as diferentes
irregularidades na forma de pulsos
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Fonte: O autor.

Novamente, com o modelo utilizado, as respostas dinamicas lineares ficaram
abaixo da resposta estatica, ndo representando a realidade do problema. Por esse
mesmo motivo, ndo serdo apresentadas, aqui, as respostas dinamicas de velocidade
e aceleracdo. Mas no intuito de comparacdo, as respostas dinamicas lineares
obtidas na forma de pulso serdo comparadas com as peridédicas. A Figura 66
compara os pulsos triangulares com a periédica triangular e a Figura 67 compara 0s

pulsos retangulares com a periddica retangular.
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Figura 66 — Comparagédo entre respostas dinamicas lineares pulso e periddicas triangulares com a
resposta estatica
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Fonte: O autor.

Figura 67 — Comparacéo entre respostas dinamicas lineares pulso e periddicas retangulares com a
resposta estatica
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Ao analisar todas as figuras obtidas com a rotina dinamica linear da sesséo
4.5.3.1, Figura 65, Figura 66 e Figura 67, todas as respostas dinamicas coincidem
até o meio do vao por, até entdo, nao haverem irregularidades na via. Trata-se, até
entdo, da resposta dinamica linear de deslocamento da ponte sem irregularidades.
Nota-se que h& oscilacdes nessa regido, mas de baixa amplitude. Ao observar a
Figura 66 e a Figura 67, conclui-se que as respostas dinamicas periddicas oscilam
em torno da resposta dinamica sem irregularidades, trecho da esquerda, tanto para
0 caso das irregularidades triangulares como para o caso das irregularidades
retangulares. Mesmo fora da ressonancia, deveria haver oscilagdo das resposta
dindmicas em torno da estatica. Ainda, nota-se maior pico de deslocamentos em

todas as respostas na forma de pulsos se comparada com as respostas harmonicas.
4.5.3.2 Analise dindmica nao linear

A Figura 68 compara as respostas dinamicas de deslocamento para as
irregularidades na forma de diferentes pulsos com a resposta estatica no meio do

vao.

Figura 68 — Comparacdo entre as respostas dindmicas de deslocamento para as diferentes
irregularidades na forma de pulsos com rotina capaz de captar néo linearidades
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Com a rotina atual, todas as respostas dinamicas de deslocamento oscilam
em torno da resposta estética. Inclusive, no trecho da esquerda, que representa a
resposta dindmica da ponte sem irregularidades. Deste modo, a rotina dinamica que
considera a geometria da secao transversal, e que se torna dinamica néo linear na
presenca de danos, representa bem a realidade do problema.

Observa-se que os pulsos retangulares sédo mais proeminentes nas respostas
na forma de pulso retangulares do que as respostas na forma de pulsos triangulares.
No entanto, é de suma importancia observar que essas respostas nao foram
capazes de provocar a danificagdo do material, como serd abordado mais a seguir
ao analisar a Figura 72 e a Figura 73.

Diferentemente do caso da analise dinamica linear sem a consideracdo da
secao transversal da ponte, as respostas dinamicas de deslocamento representaram
bem a realidade do problema. Deste modo, serdo apresentadas as respostas
dindmicas de velocidade na Figura 69, as respostas dinAmicas de aceleracdo ao

longo da ponte na Figura 70 e a resposta dindmica de aceleragdo no trecho de 1.3 s

até 1.9 s na Figura 71.

Figura 69 — Respostas dindmicas de velocidade para diferentes irregularidades na forma de pulsos
com rotina capaz de captar néo linearidades
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Figura 70 — Respostas dindmicas de aceleracdo para diferentes irregularidades na forma de pulsos
com rotina capaz de captar ndo linearidades
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Figura 71 — Respostas dindmicas de aceleragéo para irregularidades na forma de pulsos no trecho de
1,3 s até 1,9 s com rotina capaz de captar nao linearidades
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Os pulsos geraram um desequilibrio no sistema que provocaram picos de
velocidade na Figura 69 e picos de aceleracdo na Figura 70. Nas respostas
dindmicas de velocidade os picos logo foram amortecidos e a resposta dinamica foi
estabilizada de modo mais gradativo. JA nas respostas dindmicas de aceleracao,
observam-se grandes oscilacdes dentro das proprias oscilagbes em todas as
respostas dindmicas de aceleracdo obtidas para as irregularidades na forma de
pulsos.

Os picos em ambas as respostas dinamicas de velocidade e de aceleracéo,

apresentados na Figura 69 e na Figura 70 ocorreram em torno de 1.2s, o qual é em

torno do tempo de passagem do veiculo no centro do vao da ponte.

As velocidades e as aceleracbes obtidas foram maiores para as
irregularidades néo periddicas retangulares do que as irregularidades nao periédicas
triangulares em todas as andlises. H4 defasagem entre as respostas geradas pelas
irregularidades de mesma forma para baixo ou para cima da via, tanto para as
respostas dindmicas de velocidade como nas de aceleracao.

A Figura 72 e a Figura 73 comparam a resposta dinamica de deslocamentos

entre periddicas e pulsos triangulares e retangulares, respectivamente.

Figura 72 — Comparacdo entre respostas dinAmicas néo lineares pulso e harmbnicas triangulares
com a resposta estatica
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Fonte: O autor.
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Figura 73 — Comparacdo entre respostas dindmicas ndo lineares pulso e harménicas retangulares
com a resposta estatica
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Observa-se que apesar das respostas dinamicas de deslocamento geradas
pelas irregularidades na forma de pulsos triangulares e retangulares serem maiores
que as periodicas, as irregularidades na forma de pulsos ndo causaram danos a
estrutura da ponte por nao terem provocado deformacdes além da deformacao limite
estabelecida no modelo de dano de Mazars (1984). Se, no entanto, a intensidade da
carga fosse aumentada, os pulsos poderiam ser capazes de provocar alguma
danificacdo. No caso das irregularidades periddicas retangulares, houve danificacado
em torno do quarto elemento por conta de deformacdes excessivas acumuladas

causadas pelas irregularidades desde 5.183 m até 7.333 m, conforme observado na
Figura 63. Ou seja, irregularidades que ocorreram antes dos 10 m do meio do véo.

Também, observa-se que a resposta € amortecida nas irregularidades periddicas
porque as irregularidades variam entre valores positivos e negativos em relagao ao

topo do pavimento.
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4.6 EXEMPLO DE PONTE COM DOIS BALANCOS

Neste exemplo utiliza-se uma ponte com dois balangos com diversas formas
de irregularidades, periédicas e ndo periédicas. Primeiramente, analisa-se a mesma
com dois apoios e posteriormente as analises sdo feitas para a ponte com trés
apoios. Os exemplos apresentados possuem grandes balancos de modo a produzir
certa danificacao.

4.6.1Dados de entrada do exemplo 4.6

A Tabela 10 apresenta os dados de entrada do exemplo 4.6.

Tabela 10 — Dados de entrada do exemplo de ponte com dois balancos

Dados de Entrada

Veiculo Irregularidade Ponte Parametros
de Dano
m, = 4,400 kgf y; = senoidais L, =40m A; =0.995
m, = 17,600 kgf y, = triangulares b=0.4m B, =3.10*
k=9,120 kN /m y, = retangulares h=3.9494m Ac =12
€ =96 kNs/m y, = P.Triang. Abaixo | =3.81m* B, =1,050
v=80km/h ys = P.Triang. Acima m=>5,951.72kg /m £40 =5.10"°
@y, =20.3604 rad/s Y = P. Retang. Abaixo @y =46.1537 rad/s
2,000 Passos de Tempo y; = P.Retang. Acima E. =29.43GPa
y; =Sem lIrreg. v, =02
yg = Arco Abaixo E; =210 GPa
Yq = Arco Acima v, =03
A=0.005m ks =0.85
1=02m 60 Camadas
f, =111.1111 Hz ¢ =0.025 Tolerancias
wy =698.1317 rad/s 40 Elementos tol, =1.107°
2,000 Passos de Tempo 2gl/no tolp =1.107°
82 graus de liberdade tolg =1.107°
10,000 Passos de Tempo
Newmark (0.5 e 0.25)
dt=9.0e™s
€c=288.92 cm
d=2.812439 m
d'=1.136944 m
p =33.496631%

Fonte: O autor.
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As irregularidades harmdnicas senoidais, periddicas triangulares e periddicas
retangulares sdo similares as apresentadas na Figura 54, por terem 0 mesmo
comprimento de onda das apresentadas no exemplo 4.5. No entanto, devido ao

comprimento total da ponte ser de 40 m e a velocidade do veiculo no exemplo atual

ser de 80km/h, o tempo total de duragdo da passagem do veiculo nas
irregularidades periddicas é de 1.8 segundos.

Por motivos 6bvios, ndo esta sendo apresentado o gréfico da via plana sem
irregularidades.

As vias com irregularidades na forma de pulsos aperiddicos e as vias com
irregularidades na forma de arcos sdo mostradas na Figura 74 e na Figura 75,

respectivamente.

Figura 74 — Irregularidades na forma de pulsos nao periédicos do exemplo 4.6
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2 2 |
g 0 g 0
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Fonte: O autor.

Figura 75 — Irregularidades do pavimento na forma de arcos do exemplo 4.6

Arco Abaixo Arco Acima

0.02 0.02

amplitude (m)
o
amplitude (m)
o

0 0.45 0.9 1.35 0 0.45 0.9 1.35 1.8
tempo (s) tempo (s)

=
®

Fonte: O autor.

Todas as formas de irregularidades acima descritas serdo usadas nas

analises realizadas nos exemplos a seguir.
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4.6.2Ponte com dois balancos biapoiada

Primeiramente as andlises das respostas dindmicas séo feitas com a ponte

biapoiada. A Figura 76 procura ilustrar o exemplo atual.

Figura 76 — Interagao dinamica entre veiculo, irregularidades e ponte com dois apoios e dois balangos

U,

10m 20m 10m

Fonte: O autor.

A Figura 77 apresenta a resposta dinamica de deslocamento no meio do véo

para diferentes formas de irregularidades.

Figura 77 — Deslocamentos no centro da ponte do exemplo 4.6.2
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Fonte: O autor.
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A Figura 78 apresenta as respostas estéticas e dindmicas de deslocamentos
na extremidade do balanco da esquerda para diferentes formas de irregularidades

da via.

Figura 78 — Deslocamentos na extremidade do balanco da esquerda do exemplo 4.6.2
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Fonte: O autor.

Ao observar a Figura 78, notam-se grandes oscilacdes de deslocamento nos
primeiros instantes de tempo com maiores magnitudes do que nos demais. As
maiores respostas foram obtidas na ponte com irregularidades periddicas
retangulares, seguidas das irregularidades periddicas triangulares e depois as
harmonicas senoidais.

Como os pulsos estdo localizados proximos ao centro da ponte, ou seja,
proximas a metade do tempo de passagem do veiculo pela ponte, as respostas de
deslocamento obtidas nas irregularidades na forma de pulsos s6 comecam a ter
relevancia, se comparada com as demais irregularidades, a partir desse instante.
Antes desse ponto, as respostas coincidem com as respostas dinamicas da ponte
com pavimento reto sem irregularidades, as quais possuem relevancia se

comparadas com a resposta estatica.
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Comparando a Figura 77 com a Figura 78, percebe-se que os deslocamentos
obtidos no grau de liberdade situado no meio do vao foram pequenos se
comparados aos obtidos na extremidade esquerda, ou seja, no balanco.

A Figura 79 apresenta as respostas estaticas e dinamicas de deslocamento
no vigésimo terceiro grau de liberdade, o qual & o grau de liberdade ndo nulo do
elemento mais danificado, sendo que no outro grau de liberdade ha um apoio,

situado a direita do apoio da esquerda.

Figura 79 — Deslocamentos no grau de liberdade 23 do exemplo 4.6.2
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Fonte: O autor.

Embora o grau de liberdade apresentado na Figura 79 possua maiores
deslocamentos nos primeiros instantes de tempo se comparadas aos demais, 0s
deslocamentos obtidos sdo menores do que os da extremidade esquerda da ponte,
no balancgo, apresentada na Figura 78. No entanto, este foi o grau de liberdade nao
nulo do elemento mais danificado durante a analise. Isso ocorre pelo fato do dano
nao depender exclusivamente de tensdes e deslocamentos, mas principalmente pelo
fato do dano depender de deformacBes acumuladas. Assim, o elemento mais
danificado ndo necessariamente sera o que tiver maiores deslocamentos, mas sim o

que tiver maiores deformac¢des acumuladas.
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Deste modo, para melhor entender o comportamento dinamico da evolugéo
do dano, ao longo do tempo de passagem do veiculo sobre a ponte, a Figura 80
apresenta as respostas dinamicas de deformacdo das camadas superiores mais
distantes da linha neutra para cada elemento, obtidas quando o veiculo transita

pelas irregularidades retangulares da via.

Figura 80 — RD de deformacdo da camada superior de cada elemento (irregularidades retangulares)
do exemplo 4.6.3
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Fonte: O autor.

Observa-se que o décimo primeiro elemento, cujo n6 da esquerda possui
deslocamento e rotacdo nulos e cujo grau de liberdade de deslocamentos do n6 da
direita foram apresentados na Figura 79, mesmo tendo tido menores deslocamentos
do que o n6 da extremidade esquerda, no balanco, foi 0 que apresentou maiores

deformagdes ao longo do tempo, atingindo valores acima da deformagéo limite ¢,

do modelo de dano de Mazars. Consequentemente, como ha excedéncia de
deformacdes, ha danos gerados por estas deformacgfes excessivas.

O sentido positivo das deformacbes de maior magnitude observados na
Figura 80, representa uma deformagé&o por tragao, ou seja, um alongamento.

A Figura 81 apresenta a configuracao danificada da ponte para as diferentes

irregularidades periddicas. Nao houve danificacéo para as demais irregularidades.
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Figura 81 — Configuragdo danificada final da ponte do exemplo 4.6.2 para as diferentes
irregularidades periddicas
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Fonte: O autor.

Ao observar a Figura 81, nota-se que para a mesma amplitude das
irregularidades e para a mesma carga aplicada, as maiores danificacbes
aconteceram na ponte com irregularidades periodicas retangulares do que nas
periodicas triangulares e senoidais. A ponte se manteve integra, sem danos, quando
o veiculo transitou nas irregularidades harménicas senoidais. E possivel observar
que houve maior danificagdo nas camadas superiores da viga, comumente
comprimidas para a situacdo de carregamento usual, do que nas camadas
inferiores, comumente tracionadas. No entanto, a danificagdo nas camadas
superiores ocorreu por tragdo do concreto devido a inversdo de esfor¢os por conta
dos balancos e, também, por conta da vibracdo, em que as camadas superiores

comumente comprimidas tornam-se tracionadas, sendo mais prejudicial ao concreto
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devido sua baixa resisténcia a tracdo. Numa andlise em que a inverséo de esforgos
nao é implementada, o efeito de inversédo de esforcos ndo poderia ser captado.

Além disso, analisando especificamente as camadas discretizadas, nota-se
gue a danificacdo das camadas superiores, tracionadas, foi mais acentuada para a
ponte com irregularidades periédicas retangulares. A maior duragdo da amplitude
das irregularidades periddicas retangulares, para o mesmo periodo, faz com que os
efeitos dinamicos sejam potencializados, provocando maiores danos a estrutura.
Ainda, observa-se que os danos acumulados ocorreram préximos ao primeiro apoio.
Como o sentido do veiculo € da esquerda para a direita, os maiores efeitos
dindmicos ocorrem no inicio da passagem do veiculo pelas irregularidades da ponte
por ndo haver tempo suficiente para acdo do amortecimento estrutural em tentar
estabilizar a estrutura. Mas o principal motivo dessa danificacdo é pelo fato do dano
depender, principalmente, de deformag¢des acumuladas.

A Figura 82 mostra a evolugéo dos danos na secao transversal do elemento

mais solicitado da ponte ao longo do tempo.

Figura 82 — Evolucdo dos danos na secéo transversal do elemento mais solicitado ao longo do tempo
(exemplo 4.6.2)
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Fonte: O autor.

A evolucdo dos danos acumulados ocorreu logo nos primeiros instantes de

tempo quando o veiculo transitava pelo primeiro elemento do balanco, aos 12cm,
14cm e 16cm de distancia da extremidade esquerda da ponte. No entanto, a acao
do veiculo nesses pontos da ponte provocou uma danificagcdo de maior magnitude
no décimo primeiro elemento, situado entre 10m e 11m da extremidade esquerda da
ponte, logo a direita do apoio da esquerda. Isso prova que um efeito em certo ponto
da ponte pode provocar uma danificagdo num ponto diferente da acdo se neste
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ponto houver deformacbes acumuladas que excedam a deformacgao limite do
material.

Observou-se que também houve danos nas camadas inferiores da ponte.
Como a Figura 80 demonstrou as respostas dinamicas de deformacdo para as
camadas superiores da ponte e nestas ndo houve deformagdes por encurtamento de
magnitude suficiente para provocar uma danificacdo por compressdo, faz-se
necessario investigar as respostas dinamicas de deformacdo das camadas
inferiores, as quais tiveram certa danificacdo em torno do décimo primeiro elemento,
como observado na Figura 81 e na Figura 82, para todos os elementos ao longo do
tempo.

Deste modo, a Figura 83 apresenta as respostas dinamicas de deformacéao
das camadas inferiores para todos os elementos ao longo do tempo obtidas quando
o veiculo transita na ponte com irregularidades periddicas retangulares, as quais

foram capazes de produzir alguma danificagdo nestas camadas.

Figura 83 — RD de deformacédo da camada inferior de cada elemento (irregularidades retangulares) do
exemplo 4.6.2
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Fonte: O autor.

O sentido negativo das deformagbes, por sua vez, representam uma

deformacgé&o por encurtamento, ou seja, por compressao. Assim, é possivel observar
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gue as maiores deformagOes nas camadas inferiores de todos os elementos da
ponte ocorreram por compressdo. Como no décimo primeiro elemento e nos
elementos de seu entorno houve deformacdes superiores em moédulo a deformacéo
limite estabelecida no modelo de dano de Mazars pode-se concluir que as tais
deformacgbes foram as responsaveis por produzir uma danificagdo por compressao
das camadas inferiores de concreto.

Embora na Figura 80 e na Figura 83 houve proximidade de valores de
deformacf6es em maodulo, a maior danificacdo nas camadas tracionadas se da pelo
fato da baixa resisténcia do concreto em regime de tragdo. Por esse motivo, a perda
de rigidez das camadas tracionadas € muito superior a perda de rigidez das
camadas comprimidas, 0 que representa bem o comportamento anisotropico do
concreto.

Por se tratar de uma andlise dindmica, como ja visto h& respostas de
velocidade e aceleracdo. Embora agora se saiba que os danos que ocorreram
préximos ao primeiro apoio da ponte foram provenientes do movimento do veiculo
no balanco, é interessante analisar como esse processo de danificacdo influencia
nas respostas dinamicas de uma terceira regido da estrutura. No caso, 0 ponto
escolhido para analise foi o centro da ponte, no intuito de verificar a estabilidade
estrutural no centro do v&o entre apoios.

Assim, a Figura 84 e a Figura 85, a seguir, apresentam, respectivamente, as
respostas dindmicas de velocidade durante o tempo de passagem do veiculo nas
diferentes irregularidades da ponte e as respostas dinamicas de velocidade durante
os instantes de tempo de 0.9s até 1.8s, a qual se inicia a partir do centro do vao da
ponte, no intuito de destacar as respostas obtidas nas irregularidades na forma de
pulsos. A Figura 86 e a Figura 87 apresentam as respostas dinamicas de aceleracao
durante o tempo total de passagem do veiculo nas diferentes irregularidades da
ponte e as respostas dindmicas de aceleracdo apenas paras as irregularidades na
forma de pulsos e na forma de arco obtidas entre os instantes de tempo entre 1.08s

e 1.8s. Todas as respostas citadas sao obtidas para o grau de liberdade situado no

centro da ponte, no vao entre apoios.
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Figura 84 — Respostas dindmicas de velocidade obtidas no centro da ponte para diferentes

irregularidades (exemplo 4.6.2)
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Fonte: O autor.
Figura 85 — Respostas dinamicas de velocidades obtidas no centro da ponte para as diferentes
irregularidades entre 0 0.9 s e 1.8 s (exemplo 4.6.2)
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Fonte: O autor.
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Figura 86 — Respostas dindmicas de aceleragdo obtidas no centro da ponte para diferentes

irregularidades (exemplo 4.6.2)

Fonte: O autor.
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Figura 87 — Respostas dinamicas de aceleragdo obtidas no centro da ponte para diferentes
irregularidades entre 1.08 s e 1.8 s (exemplo 4.6.2)
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4.6.3Ponte com dois balancos e trés apoios

Um terceiro apoio € colocado entre os dois apoios anteriores de modo a
analisar como essa nova condicdo de contorno afeta as respostas dinamicas e o

processo de danificacdo. A Figura 88 ilustra esta situacao.

Figura 88 — Interagao dinamica entre veiculo, irregularidade e ponte com trés apoios e dois balangos
v
cte

my

k lc

10m 10m 10m 10m

Fonte: O autor.
A Figura 90 mostra as respostas de deslocamento no balanco da esquerda.

Figura 89 — Deslocamentos na extremidade do balanco da esquerda do exemplo 4.6.3
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Fonte: O autor.
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Assim como ocorre na Figura 78, na Figura 89 houve maior oscilagdo nos
primeiros instantes de tempo e as maiores respostas foram obtidas com as
irregularidades periédicas retangulares, seguidas das periddicas triangulares e
harménicas senoidais. No entanto, comparando ambas as figuras citadas observa-
se que os maiores deslocamentos no balanco ocorreram quando se aplicou mais
uma condig&do de contorno entre 0s apoios.

Embora o novo apoio diminua as respostas de deslocamento a partir da
metade do tempo de passagem do veiculo na ponte, nota-se que houve amplificacéo
nas oscilacdes dos deslocamentos principalmente no inicio da analise.

A Figura 90 apresenta as respostas estéticas e dinamicas de deslocamento
no vigésimo terceiro grau de liberdade contado da esquerda para a direita a partir da

extremidade esquerda.

Figura 90 — Deslocamentos no grau de liberdade 23 do exemplo 4.6.3
-4
x 10

estatica

dindmica harmonica senoidal

“dinamica periddica triangular

- dindmica periddica retangular
HH”M — ~dinamica pulso triangular abaixo
{1l

|

“dinamica pulso triangular acima
dinamica pulso retangular abaixo

dinamica pulso retangular acima

dinamica sem irregularidades

dindmica arco abaixo

\ i J ' dinAmica arco acima

O
IR o

0 0.45 0.9 1.35 1.8

tempo (s)

Fonte: O autor.

Embora a amplitude de deslocamentos da Figura 90 esteja proxima das
obtidas na Figura 79, houve maiores oscilagcbes para o mesmo periodo de tempo.
Durante o tempo de passagem do veiculo nas irregularidades, as maiores respostas
foram obtidas nas irregularidades periddicas retangulares, seguidas das periddicas
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triangulares e harmoénicas senoidais. Também nota-se a reducdo das respostas a
partir da metade do tempo de passagem de veiculo em todas as irregularidades da
ponte.

No intuito de observar o comportamento das respostas de deslocamento do
vigésimo terceiro grau de liberdade reduzidas a partir do meio do vao, a Figura 91 as
apresenta entre a metade e o final do tempo de passagem do veiculo nas diversas

irregularidades da ponte.

Figura 91 — Deslocamentos no grau de liberdade 23 entre 0.9 s e 1.8 s do exemplo 4.6.3
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Fonte: O autor.

Observa-se que as respostas dindmicas oscilam em torno da resposta
estatica. As maiores respostas sédo obtidas para as irregularidades periodicas. As
respostas dinadmicas de deslocamento obtidas nas irregularidades periodicas
oscilam em torno das respostas dinamicas na forma de pulsos e nas obtidas na via
plana ou em arco sem irregularidades. Como o novo apoio foi aplicado proximo da
amplitude maxima das irregularidades na forma de pulsos, os efeitos dinamicos dos
pulsos foram contidos.

A Figura 92 apresenta as respostas dinamicas de deformacéo das camadas

superiores, de cada elemento, para as irregularidades retangulares da via.
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Figura 92 — RD de deformac¢&o da camada superior de cada elemento (irregularidades retangulares)
do exemplo 4.6.3
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Fonte: O autor.

O décimo primeiro elemento teve maiores respostas dinamicas de
deformacéo na Figura 92 do que na Figura 79 no inicio da analise até o veiculo
passar pelo primeiro apoio, ou seja, com a colocagdo do novo apoio houve maiores
deformac@es iniciais no décimo primeiro elemento. Esse aumento de deformacdes
ocorreu em todos os elementos na analise antes do veiculo passar pelo primeiro
apoio da ponte. No entanto, apds o veiculo passar pelo primeiro apoio da ponte as
deformacgdes foram menores para todos os elementos.

Por terem tido maiores valores, se comparados com a analise da ponte com
apenas dois apoios, 0 processo de danificacdo nas camadas superiores desses
elementos tera valores mais expressivos de dano.

Como o sentido positivo da deformacédo representa uma deformacao tragéo,
ou seja, por alongamento, notam-se maiores valores de deformacédo por
alongamento nas camadas analisadas. Essas maiores deformagdes obtidas nos
elementos mais proximos ao décimo primeiro elemento, ultrapassaram o valor limite
de deformacédo estabelecido pelo critério de dano de Mazars, deste modo havera
danos por tracdo nas camadas superiores dos elementos em analise. Ainda,
observa-se que houve maiores oscilacdes de deformacédo no inicio da analise para a

ponte com trés apoios e dois balancos do que na mesma ponte com apenas dois
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apoios. Essa maior oscilagdo ocasionou valores mais significativos de deformacao
negativa, ou seja, deformagédo por compressdo ou encurtamento. No entanto, em
ambas as analises, as maiores deformacdes das camadas superiores de todos 0s
elementos analisados ao longo do tempo ndo foram suficientes para provocar uma
danificagdo por compressédo nas camadas superiores. Contudo, faz-se necessario
analisar as camadas inferiores de todos os elementos ao longo do tempo de modo a
tentar verificar alguma deformacdo por encurtamento que seja capaz de produzir
algum dano por compressao.

Assim, a Figura 93 apresenta as respostas dinamicas de deformacéo das
camadas inferiores ao longo do tempo, para as irregularidades retangulares da via.

Figura 93 — RD de deformacédo da camada inferior de cada elemento (irregularidades retangulares) do
exemplo 4.6.3
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Fonte: O autor.

Ao analisar o grafico acima, € possivel observar que as respostas dinamicas
de deformacdo das camadas inferiores ao longo do tempo foram maiores no décimo
primeiro elemento. As maiores deformacbes foram negativas, ou seja, por
encurtamento e ultrapassaram o valor limite de deformacdo do modelo de dano de
Mazars. Consequentemente, havera danos por compressao nas camadas inferiores

gue tiveram deformacgdes excessivas.
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A Figura 94 mostra a configuragéo danificada da ponte com dois balangos e
trés apoios para as diferentes irregularidades periédicas. Assim como na ponte com

dois balancos, ndo houve danificacéo nas irregularidades harménicas senoidais.

Figura 94 — Configuragdo danificada final da ponte do exemplo 4.6.3 para as diferentes
irregularidades periddicas

harmonica senoidal

10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36 38 40
comprimento (m)

]
[\
N
(o}
Qo

periddica triangular

2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36 38 40
comprimento (m)
periédica retangular

2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36 38 40
comprimento (m)

Fonte: O autor.

Embora as deformagbes das camadas superiores do décimo primeiro
elemento tiveram valores muito semelhantes em modulo aos obtidos nas camadas
inferiores, nota-se que a danificacdo foi muito superior nas camadas superiores, as
quais sofreram danificac@o por tracdo. Isso ocorre pela baixa resisténcia a tracdo do
concreto, cerca de 10% do valor de sua resisténcia a compressao. Assim, conclui-se
gue o modelo de dano de Mazars, é capaz de representar bem a estrutura da ponte
de concreto armado mesmo numa situacdo de inversao de esforgos, seja por conta

dos balancos, seja por conta da vibracao.
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A Figura 95 apresenta a evolucdo dos danos na secgédo transversal do
elemento de maior danificacdo observada na ponte ao longo do tempo de passagem

do veiculo nas irregularidades periédicas retangulares.

Figura 95 — Evolucédo dos danos na secéo transversal do elemento mais solicitado ao longo do tempo
(exemplo 4.6.3)
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Fonte: O autor.

A evolucéo e a estabilizacdo dos danos ocorreram nos primeiros instantes de
tempo. Assim, conclui-se que um esforco aplicado em um ponto qualquer pode
causar um processo de danificacdo que ocasiona a perda de rigidez em um ponto
igual ou diferente do primeiro se neste houver deformacfées acumuladas acima do
limite de resisténcia as ac6es do material. Ainda, conclui-se que a partir do processo
de danificacdo todas as respostas dindmicas da estrutura sofrem alteracoes, seja
uma alteracdo consideravel ou uma alteracdo insignificante que poderia ser

desprezada, ao longo do tempo analisado.
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5 CONSIDERACOES FINAIS

5.1 RESUMO E CONCLUSOES

Este trabalho tratou do modelo de interacdo dinamica entre veiculo e ponte,
considerando diferentes formas de irregularidades da via, sob condi¢des variadas de
velocidade, amplitude e comprimento de onda das irregularidades, bem como o
estado de danificagdo da estrutura e sua influéncia nas respostas dinamicas.

Houve uma preocupacdo com a revisdo dos conceitos, historico e evolucéo
das pesquisas até os dias de hoje, bem como a revisdo teodrica e 0os modelos
matematicos.

Foi abordado com maior preocupacao o método dos elementos finitos (MEF)
de modo a entender os elementos de viga de Euler-Bernoulli, a dinamica das
estruturas, ja que sao mais precisas que as estéaticas, 0os conceitos da teoria do dano
continuo, de modo a permitir o entendimento do modelo constitutivo de Mazars
(1984) na tentativa de melhor entender os processos fisicos, e 0s sistemas
dindmicos nédo lineares de modo a entender como o processo de danificacdo do
material influencia nas respostas dinamicas da estrutura da ponte.

Ao comparar as respostas estéticas lineares com as respostas estaticas nao
lineares através da mecéanica do dano, observam-se maiores deslocamentos nas
nao lineares para 0 mesmo carregamento aplicado, conforme apresentado no
exemplo 4.1. Numa situacdo de danificacdo seria ingenuidade considerar que o
material se comporta de modo elastico linear para qualquer carregamento aplicado.
Isso justifica as curvas obtidas nas medi¢des laboratoriais do modulo de deformacéo
em ensaios de corpo de prova de concreto, conforme demonstrado na Figura 19.

Investigando as respostas da ponte submetida a carregamentos concentrados
crescentes, conforme apresentado no exemplo 4.2, observa-se que ao incluir os
efeitos temporais da massa e do amortecimento na analise, tornando o problema
dindmico, ha uma oscilacdo das respostas dindmicas da estrutura por conta da
vibragdo que no caso dos deslocamentos essa oscilacdo ocorre em torno da
resposta estatica. Por conta dessa oscilacdo, as respostas obtidas na andlise

dindmica sdo maiores que as obtidas na analise estatica. Por se tratar de uma
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andlise dinamica, surgem respostas em termos de velocidades e aceleracbes na
estrutura da ponte.

Avaliou-se a interacdo dinamica acoplada entre veiculo e irregularidade e
aplicaram-se os efeitos resultantes desacopladamente na ponte em diferentes
aplicacbes teoricas. Analisou-se as deformagbes, as frequéncias naturais, 0s
deslocamentos, o fator de amplificacdo dinamica, as velocidades, as acelerecdes e a
evolucdo do dano ao longo do tempo de passagem do veiculo nas diferentes formas
de irregularidades da ponte.

Quando o veiculo transita pelas irregularidades harmonicas senoidais da via,
h& amplificacdo das respostas por conta das irregularidades. Diferentemente do
carregamento concentrado crescente na analise dinamica, o carregamento gerado
pelo veiculo em movimento possui variacdo de posicdo além da variacdo temporal.
As respostas dinamicas obtidas neste também possuem oscilagdes que no caso dos
deslocamentos oscilam em torno da resposta estatica. Observou-se nitidamente o
fenbmeno do batimento nas respostas dinamicas de velocidade e de aceleracéo
obtidas no exemplo 4.3.

Variaram-se a velocidade do veiculo e amplitude das irregularidades
harmoénicas senoidais no exemplo 4.3 para obtencdo do fator de amplificacdo
dindmica. A amplificacdo dindmica apresentou valores maximos em torno de 2.7
vezes para o grafico gerado com 121 analises e em torno de 8.5 vezes maior que a
estatica com o gréafico gerado com 10,201 andlises, comprovando a importancia do
refino de analises. Nota-se, também, um aumento do fator de amplificacéo dinamica
conforme se aumenta a amplitude das irregularidades para baixas velocidades do
veiculo, em torno de 30 km/h, que caracteriza o fendmeno da ressonancia. Assim, é
de suma importancia perceber que mesmo para pequenas velocidades pode ocorrer
a condicao de ressonancia. Ainda, o fator de amplificacdo dinamica teve resultados
superiores as da analise dinamica linear ja que o dano ocasiona um aumento nas
respostas dindmicas de deslocamento da estrutura.

Como a ressonancia pode acontecer para baixas velocidades do veiculo e,
ainda, como numa situacao de danificagcdo mais acentuada, de acordo com o que foi
apresentado no exemplo 4.4, o dano proporciona um aumento do fator de
amplificacdo dindmica, € de suma importancia perceber que os efeitos da
ressonancia em conjunto com os efeitos do dano podem causar o colapso da ponte

por intensificarem as respostas dinamicas, principalmente em termos de
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deformacgbes e deslocamentos, ndo podendo ser desprezado em uma analise mais
minuciosa.

Observa-se que o dano ocasiona uma reducao no moédulo de deformacéo e,
por conseguinte, a carga aplicada passa a ter influéncia de uma éarea efetiva menor
do que a integra pela perda de resisténcia da é&rea com defeitos.
Consequentemente, as tensdes e, principalmente, as deformagdes da estrutura sao
maiores na estrutura danificada. Deste modo, as respostas dinamicas de
deslocamento, velocidade e aceleracbes sdo maiores na andlise da estrutura
danificada do que na andlise da estrutura integra para o0 mesmo carregamento
aplicado. Também se notam maiores oscilacdes nas respostas dindAmicas com dano,
ou seja, a estrutura danificada vibra mais do que a estrutura integra. O
amortecimento estrutural produziu variagcbes de deslocamento entre valores
positivos e negativos para dissipar a energia do sistema.

Conclui-se que a discretizacdo da geometria da secao transversal da ponte
tem suma importancia para determinacdo das respostas dinamicas em aplicacdes
gerais. Embora o modelo dindmico linear sem consideracdo da geometria da secéo
transversal, apenas considerando o valor do momento de inércia constante, € muito
eficiente numa grande gama de casos, inclusive em termos de esforco
computacional, ha alguns casos em que os resultados dindmicos obtidos com esse
modelo, havendo ou ndo danificacdo do material, ndo oscilaram em torno da
resposta estatica, estando abaixo da mesma, nas andlises fora das frequéncias e
velocidades ressonantes, como no caso de cargas elevadas ou mesmo em casos de
pequenos comprimentos de onda, como apresentado no exemplo 4.5.

Ainda que a rotina dindmica linear recalcule as frequéncias e velocidades
ressonantes, a oscilacdo das respostas dindmicas em torno da resposta estatica
deveria ocorrer para qualquer velocidade, comprimento de onda, amplitude das
irregularidades e intensidade das massas. Por apenas entrar com o valor absoluto
do momento de inércia nos dados de entrada do modelo, o qual pode ser obtido por
infinitas pecas de geometrias diferentes, ndo h& consideracdo dessas variacdes
geométricas nas respostas dinamicas da estrutura. E factivel imaginar que pecas
com geometrias diferentes com 0 mesmo momento de inércia que, sujeitas a um
mesmo carregamento, terdo evolugdes do processo de danificacdo completamente
diferentes. O dano depende principalmente da deformacdo de determinada regido

local do material. Portanto, se pecas de mesmo momento de inércia tém regides
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locais de diferentes geometrias, havera variacées no equilibrio dindAmico néo linear
do material e a danificagdo sera diferente. O mesmo ocorre nos casos em que nao
ha danificacdo, isto é, nas analises dinamicas lineares. Nesse sentido, pecas de
mesmo momento de inércia com diferentes geometrias terdo pontos diferentes com
respostas dindmicas e vibragdes diferentes.

Para essas excecdes, a resposta obtida com o modelo dindmico néo linear
gue considera a geometria da secao transversal do sélido ou estrutura analisada,
apresentado na sessao 3.6, teve respostas mais coerentes se comparado ao modelo
dindmico linear que considera o valor absoluto do momento de inércia.

Dentre todas as irregularidades apresentadas, as que produziram maiores
efeitos dinamicos foram as irregularidades periddicas retangulares, seguidas das
periodicas triangulares e das harmbnicas senoidais em todos o0s casos
apresentados, conforme os exemplos 4.5 e 4.6. Além da magnificacdo das respostas
dindmicas propriamente ditas, as irregularidades periddicas retangulares
promoveram maior danificacdo do material. A maior duracdo da amplitude das
irregularidades periodicas retangulares, para o mesmo periodo, faz com que os
efeitos dindmicos sejam potencializados, aumentando as deformacdes e provocando
maiores danos a estrutura.

As irregularidades na forma de pulsos, por sua vez, podem gerar maiores
deslocamentos na estrutura se comparadas as irregularidades periddicas, conforme
apresentado no exemplo 4.5.3. As maiores respostas dinAmicas nas irregularidades
na forma de pulsos também s&8o obtidas com as formas retangulares de
irregularidades. Por oscilarem entre valores positivos e negativos, as periédicas
acabam amortecendo uma pequena parcela dos efeitos dindmicos gerados por cada
pico de irregularidades. Ao mesmo tempo, embora possam ocasionar maiores
deslocamentos na regido em que a irregularidade na forma de pulso esta localizada,
um unico pulso pode néo ser suficiente para causar um dano no material se este nao
ocasionar deformacdes acumuladas que excedem o limite de resisténcia do material,
como é a maioria dos casos de pulsos isolados.

Este trabalho teve como objetivo analisar os efeitos dinamicos obtidos da
interac&o entre veiculo, irregularidade e ponte considerando a velocidade do veiculo,
as irregularidades da via e a mecéanica do dano na ponte através de uma andlise
dindmica néo linear. Os modelos desenvolvidos tiveram como base teorica diversos

trabalhos da literatura, conforme apresentado na revisao bibliografica na sessao 1.5,
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na fundamentacgéo tedrica no capitulo 2 e nos modelos matematicos no capitulo 3.
Nele, comprovou-se que a danificagdo do material afeta, direta ou indiretamente,
todas as respostas dinamicas da estrutura. Isso foi feito pela implementacdo do
modelo constitutivo de dano de Mazars (1984) na rotina computacional, conforme
apresentado na sesséo 3.4.

As aceleracdes influenciam as velocidades que, por sua vez, influenciam os
deslocamentos, os quais influenciam as deformacbes acumuladas que, se
excederem o limite de resisténcia do material, influenciam os danos. Estes reduzem
o0 modulo de deformacdo de cada elemento finito de viga de Euler-Bernoulli e,
consequentemente, alteram a rigidez global da estrutura, afetando, assim, todas as
respostas dinAmicas estruturais num processo nao linear dindmico e multi-iterativo,
com o método iterativo de integracdo no tempo de Newmark e o método iterativo de
Newton-Raphson. Tal procedimento de analise € de grande complexidade
matematica e computacional e s6 foi possivel de ser implementada através das
teorias abordadas, principalmente as da sessdo 2.4, e em especial o trabalho de
Machado (1983), Ebecken (1977) e Jacob e Ebecken (1994) para uma abordagem
mais detalhada do assunto e o trabalho de Bathe (1996) para uma abordagem mais
geral.

Conforme comprometido nos objetivos especificos deste trabalho, a evolucao
do dano ao longo do tempo de passagem do veiculo sobre as diferentes formas de
irregularidades da via da ponte apresentada nos resultados dos exemplos comprova
a eficiéncia do programa computacional implementado. Os resultados apresentados
mostrou a evolucédo do dano em diferentes passos de tempo. Em algumas situacdes
o dano evoluiu e ja se estabilizou em poucos passos de tempo e em outros houve
diversas variacdes. No entanto, observa-se que o dano é progressivo, cumulativo e
irreversivel, ndo podendo ser regenerado. Nesse sentido, a configuracdo danificada
da ponte n&do pode ter magnitude reduzida.

Observou-se uma danificacdo mais simétrica da ponte obtida das
irregularidades harménicas periédicas perante um veiculo de grande carga, como
apresentado no exemplo 4.4. A esse respeito, cabe salientar um aspecto importante
gue é a danificacdo assimétrica da viga de ponte em funcé&o do sentido do trafego,
conforme pode ser visto no exemplo 4.5.2, 4.6.2 e 4.6.3. Percebe-se que ocorre uma
danificacdo mais pronunciada do lado esquerdo do que do lado direito da ponte por

haver um processo que ocasiona o dano acumulado com maior intensidade do lado
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esquerdo do que do lado direito quando o movimento do veiculo € sempre nessa
direcdo e nesse sentido. O fato desta danificagcdo na ponte nao ter sido
uniformemente distribuida no centro do vao prova que o dano ndo é somente
proveniente de concentracdo de tensdes, mas principalmente proveniente de
deformacgBes acumuladas. No caso das irregularidades periddicas retangulares as
maiores deformagfes acumuladas ocorreram proximas ao apoio da esquerda.

Neste sentido, pode-se concluir que um esfor¢co aplicado num ponto qualquer
pode causar um processo de danificacdo, e consequente perda de rigidez, em um
ponto igual ou diferente do primeiro se neste houver deformagbes acumuladas
acima do limite de resisténcia as acdes do material.

Além disso, observa-se uma danificacdo mais proeminente perante os efeitos
de tracdo do que os efeitos de compressdo no material. Isso se da pela baixa
resisténcia do concreto a tracdo se compara a sua resisténcia a compressao. Assim,
a perda de rigidez das camadas tracionadas € muito superior a perda de rigidez das
camadas comprimidas, o que comprova que o modelo de dano de Mazars (1984)
representa bem o comportamento anisotrépico do concreto.

A inversao de esforgos por conta da vibragdo ou por conta de balancos tem
grande importancia na andlise dinAmica ndo linear em que se pretendeu avaliar a
evolucao criteriosa do dano ao longo do tempo de andlise. Por conta dessa inverséao,
0s elementos e as camadas comumente comprimidas se tornam tracionadas e vice-
versa, modificando totalmente o processo de danificacdo do material. Tal efeito sé
foi possivel de ser captado devido a implementacdo da inversdo de esforcos na
rotina computacional. Sem tal implementacdo, o programa poderia confundir as
acOes atuantes nos elementos e camadas, produzindo um processo de danificagao
do material totalmente equivocado.

Como as frequéncias naturais de vibracdo sdo dadas em funcédo dos
parametros de massa e de rigidez do sistema analisado e como o dano reduz a
rigidez global da estrutura por meio da reducéo da rigidez dos elementos estruturais,
as frequéncias naturais da estrutura danificada terdo valores menores do que as da
estrutura integra. Observou-se reducdo nas frequéncias naturais em todos os

exemplos que tiveram danificacdo do material.
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5.2 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

A equacao dinamica ndo linear tem as mais diversas aplicacdes possiveis nas
situacOes fisicas e de engenharia e, até mesmo, em muitas outras ciéncias. Na
realidade, nota-se que a grande maioria dos problemas possui uma equacao
dindmica néo linear do ponto de vista fisico e tedrico para representar a pratica. A
propria teoria do caos, que busca uma explicacao fisica para a origem da vida e do
universo, tem um embasamento dindmico n&o linear. E, portanto, possivel adaptar
essa implementacdo tanto para analisar problemas dinamicos complexos como
interacdo entre ponte, irregularidades e veiculos, simulacdo de lancamento de
foguetes e até mesmo aplicar a equacao na economia para procurar prever bolsas
de valores de modo dindmico néo linear através do método dos elementos finitos ou,
ainda, analisar respostas em diversos meios ainda desconhecidos como a
bioengenharia que, segundo Bathe (2015), é a grande aposta para o futuro.

Ha diversas sugestdes para trabalhos futuros propostas abaixo. Algumas
estdo mais proximas de serem implementadas na rotina atual. Outras, no entanto,
necessitam de maior estudo em diferentes areas, mas podem resultar em grandes
beneficios académicos e, da mesma forma, do ponto de vista prético.

Como o modelo atual considera o acoplamento entre o veiculo e as
irregularidades da via, mas transmite os esfor¢cos gerados pelo sistema de modo
desacoplado para a ponte, uma sugestdo interessante para trabalhos futuros é
considerar o acoplamento entre os trés sistemas, ou seja, acoplar a equacdo do
movimento da ponte com a equacao de movimento do veiculo e das irregularidades
da via. Deste modo, o veiculo influenciaria as respostas dinamicas da ponte que, por
sua vez, alterariam as respostas dinadmicas do veiculo. O acoplamento dos sistemas
pode trazer uma danificacdo ainda mais aproximada da realidade.

Obviamente, ndo ha sentido pratico na utlizacgdo de armadura dupla
constante ao longo de todo comprimento da viga de ponte. Neste contexto, uma
sugestdo mais imediata para trabalhos futuros é simular uma ponte mais realista,
levando em consideracgao a distribuicdo exata das armaduras na ponte.

Considerar mais graus de liberdade como os axiais, caso de elementos de

portico, na ponte de modo a analisar a frenagem e deslizamento do veiculo na
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andlise do contato e solicitagbes causadas pelo vento, bem como o efeito da
protensdo em cabos, durante a passagem do veiculo pela ponte.

Aperfeicoar a rotina considerando os critérios de falha do material e fazer uma
estimativa da vida util da ponte considerando os ciclos de carregamento devido ao
trafego e a fadiga do material.

Modelar o veiculo com mais graus de liberdade, procurando captar maiores
efeitos ndo abordados pelo atual modelo de veiculo e suas influéncias na estrutura
da ponte, e realizar analises com variacdes de velocidade e aceleracéao.

Modelagem de um modelo tridimensional, considerando elementos finitos
mais complexos, como elemento finito de barra sujeito a forca axial e torcéo,
elemento finito de portico, ou até mesmo elementos finitos hibridos.

Considerar outros modelos de irregularidade para o pavimento, no caso das
pontes rodoviarias, e para os trilhos, no caso das pontes ferroviarias. Neste, sugere-
se a modelagem da mossa das rodas. Além disso, pode-se modelar o modelo
estatistico e estocastico probabilistico de irregularidades PSD (Power Spectral
Density) de modo a analisar irregularidades aleatoérias.

Ainda, sugere-se a criacdo de novos modelos de veiculos e de pontes para
simular diferentes casos nao abordados por este trabalho.

Considerar outros efeitos para simular diversos problemas, como a
danificacdo devido ao efeito de acdes térmicas na ponte ou para simular outras
estruturas como barragens e edificios, aplicar o processo de danificacdo na matriz
de massa para simular diversos outros problemas dinamicos, como o caso de
foguetes ou, até mesmo, simular o efeito de explosdes em estruturas.

Ainda, é possivel utilizar a equagdo dindmica n&o linear para simular
processos fisicos incognitos da bioengenharia, como deformacdo e regeneragdo
dindmica de ossos, fluxo sanguineo, impulsos neurais, processos de danificacao
inflamatoria devido a compresséo de estruturas biomecanicas, como nervos, estudo
de estruturas musculares complexas como o coragdo, dentre inUmeras outras.

A partir de uma variacdo nas frequéncias naturais de vibracdo, medidas
atraves de acelerébmetros, procurar identificar e localizar a posi¢cdo e a geometria de
uma falha, de um dano.

Criar um modelo que, além da mecéanica do dano, leve em consideracdo a
propagacdo de trincas especificas, como, por exemplo, através da mecéanica da

fratura.
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Modelar o sistema considerando a flexibilidade e movimentacées dos apoios
(terremotos).

Considerar efeitos dindmicos em novos materiais com grande prospectiva
para uso no futuro, como teia de aranha, nanomateriais, ligas com memoria de
forma e finas fibras mineirais de dente de molusco, material biolégico de maior

resisténcia descoberto.
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ANEXO A METODO DE NEWMARK PARA SOLUCAO DINAMICA LINEAR

(A) Calculos inerciais:

N =

4.

Formar as matrizes do sistema [M], [C] e [K].
Iniciar os vetores com as condi¢des iniciais {U};-,, {U},__ e {U},_ .
Selecionar o passo de tempo (At) e os parametros («) e (8) e calcular as
constantes de integragéo:
8§ = 0.50; a = 0.25(0.5+ 6)%

1 ) 1

1
Ay =——; A1 =—; G =—; a3=—-—1;
0™ ant?’ 1™ ane 27 ant’ 37 2a ’

a4=§_1, a5=£(§—2), a6=At(1_6), a7=6At,
Formar a matriz de rigidez efetiva [Kgr|: [Kgr] = [K] + ao[M] + a4[C]

(B) Para cada passo de tempo (At):

1.

Célculo da forca efetiva no passo de tempo (t + At):

Faresae = Flesne + M1 (ao{U + ax{0}, + a5{0},) + [€] (@ {U}, + au{U}, + as{0},)
2. Resolucéo do sistema para os deslocamentos no tempo (t + At):

{FEF}t+At = [KEF]{U}t+At

3. Célculo das aceleragdes e velocidades no tempo (t + At):

{0},,00 = 0{Wesse = (W}0) = ax{U}, - as{0},
{U}t+At = {U}t + aG{U}t + a7{U}t+At
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APENDICE A RESPOSTAS DINAMICAS LINEARES DO EXEMPLO 4.5

Figura 96 — RD lineares de velocidade para diferentes irregularidades periédicas do exemplo 4.5
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Figura 97 — RD lineares de aceleracéo para diferentes irregularidades periddicas do exemplo 4.5
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Figura 98 — Respostas dindmicas lineares de velocidade para diferentes irregularidades na forma de
pulsos do exemplo 4.5
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Figura 99 — Respostas dinAmicas lineares de aceleragéo para diferentes irregularidades na forma de
pulsos do exemplo 4.5
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Figura 100 — Respostas dindmicas lineares de aceleracdo para irregularidades na forma de pulsos
até 1.9 s do exemplo 4.5
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Fonte: O autor.



