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1. Introducere 

CAPITOL 1. INTRODUCERE 

Structurile in cadre multietajate sunt folosite in prezent pe scara larga la realizarea 
clădirilor civile sau industriale. Sistemul structural este economic si poate fi uşor configurat 
pentru a îndeplini o varietate de cerinţe funcţionale si arhitecturale. Comportarea buna a 
acestor structuri la acţiunea cutremurelor puternice dar si experienţa încercărilor 
experimentale efectuate au constituit un alt argument in favoarea utilizării acestor sisteme 
structurale. 

Prima mare surpriza s-a produs odată cu cutremurele din Statele Unite (Northridge 
1994) si Japonia (Kobe 1995), când pentru prima data a fost scoasa in evidenta 
vulnerabilitatea acestor construcţii la acţiunea seismica. Avariile suferite de îmbinările rigla-
stâlp dar si de alte categorii de elemente structurale au condus la derularea unor ample 
programe de cercetare, atât in Statele Unite si Japonia, cat si in Europa si in alte regiuni 
afectate de cutremure putemice. Aceste programe de cercetare au încercat pe de o parte sa 
determine factorii care contribuit la producerea avariilor menţionate iar pe de alta parte sa 
găsească soluţii pentru îmbunătăţirea comportării structurilor in cadre metalice. 

In Statele Unite cercetările cele mai importante s-au desfasurat in cadrul programului de 
cercetare SAC. Consorţiul format a cuprins 3 organizaţii profesionale de prestigiu din Statele 
Unite: 

- SEAOC (Structural Engineers Association of Califomia) 
- ATC (Applied Technology Council) 
- CUREe (Califomia Universities for Research in Earthquake Engineering) 

Programul, destinat in principal reducerii riscului seismic reprezentat de structurile in 
cadre metalice, s-a desfasurat in colaborare cu FEMA (Federal Emergency Management 
Agency) si a cuprins atât cercetări referitoare la dezvoltarea de metode si tehnologii noi 
pentru construcţiile metalice dar si procedee de inspecţie, reparare si reabilitare a clădirilor 
existente. Rezultatele obţinute in urma cercetărilor au constituit un mare pas înainte in ceea ce 
priveşte imbunatatirea comportării structurilor metalice in zone seismice. Sunt amintite aici 
recomandările privind evaluarea si repararea clădirilor existente (FEMA 267, FEMA 351, 
FEMA 352, FEMA 356) sau proiectarea clădirilor noi (FEMA 302, FEMA 350, FEMA 353) 
dar si normele de proiectare antiseismica (UBC97, AISC1997, AISC2002). 

In Japonia efectele cutremurului de la Kobe din 1995 au fost cu mult mai putemice 
decât cele din Statele Unite, atât din punct de vedere al pagubelor (de circa 10 ori mai 
ridicate) dar mai ales al numărului foarte mare de victime (o descriere amanuntita a celor doua 
cutremure este data in capitolul 2). După cutremur au fost demarate ample programe de 
cercetare pentru determinarea cauzelor care au stat la baza acestui adevărat dezastru. 
Cercetările au condus la modificări importante atât in ceea ce priveşte soluţiile structurale 
folosite cat si in modul de definire a acţiunii seismice, modificări care au stat la baza noilor 
norme japoneze de proiectare antiseismica: 

- AU (1996): Damage and Lessons of Steel Structures in Hyogoken-Nanbu earthquake; 
- JRA (1996): Design Specifications for Highway Bridges, Part V: Seismic Design 
- The Building Standard Law of Japan (2000). Aceasta a apărut in iunie 2000, cu 

modificări semnificative faţă de versiunea precedentă, revizuită în 1998, prin introducerea 
unor criterii de proiectare bazate pe conceptul de performanţă. 

In Europa cel mai amplu program de cercetare in domeniul comportării seismice a 
structurilor metalice si îmbinărilor acestora 1-a constituit COPERNICUS-RECOS (Reliability 
of Moment Resistant Connections of Steel Building Frames in Seismic Areas). Programul, 
desfasurat in perioada 1997-1999, s-a constituit ca o replica la programul american de 
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cercetare SAC si a cuprins universitati si institute de cercetare din 8 tari europene: 
Belgia 
Bulgaria 
Franţa 

- Grecia 
- Italia 

Portugalia 
- România 

Slovenia 
Activităţile de cercetare desfasurate de echipa de cercetare din tara noastră s-au 

desfasurat in principal in cadrul următoarelor instituţii: 
Universitatea "Politehnica" din Timişoara 

- încerc Timişoara 
- Academia Romana, Timişoara 

Autorul a fost implicat direct in activitatile de cercetare ca reprezentat al Academiei 
Romane in acest program. Cercetările s-au concentrat in principal pe următoarele direcţii: 
- studiul criteriilor de proiectare si a riscului seismic 

cerinţe de ductilitate pentru îmbinările semi-rigide 
interacţiunea dintre ductilitatea locala si globala 
influenta topologiei structurale asupra comportării structurilor in cadre metalice 

- metoda de determinare a factorului q bazata pe conceptul de forţa tăietoare la baza 
- influenta topologiei îmbinărilor si asimetrici incarcarilor 

Programul a constituit punctul de plecare pentru o mare parte din cercetările desfasurate 
in cadrul tezei de doctorat, fiind amintite aici atât studiile legate de interacţiunea dintre 
ductilitatea locala si globala cat si cele legate de cerinţele de ductilitate pentru îmbinările 
semi-rigide. De asemenea, programul de cercetare a pus bazele unei colaborări fructuoase 
intre Academia Romana si Universitatea "Politehnica" pe de o parte si Universitatea 
Naţionala Tehnica din Atena, reprezentata de Prof loannis Vayas. Astfel, cercetările 
desfasurate după încheierea programului COPERNICUS RECOS de către autor împreuna cu 
Prof. loannis Vayas s-au materializat in numeroase lucrări de cercetare prezentate in cadrul 
unor manifestări stiintifice importante (STESSA 2000, NATO Workshop 2000) si in paginile 
unor reviste de prestigiu (Joumal of Earthquake Engineering, Stahlbau). As dori sa fac 
precizarea ca începutul colaborării cu Prof loannis Vayas a fost dat de realizarea diplomei de 
licenţa la Universitatea din Atena in anul 1994, in cadrul programului european TEMPUS. 

In anul 1999, an in care s-a încheiat programul de cercetare COPERNICUS RECOS, au 
demarat cercetările in cadrul altui program de cercetare si anume COST CI2 (Improving 
buildings' structural quality by new technologies). La acest program de cercetare participa 22 
de tari europene si este planificat sa se încheie la sfarsitul anului 2004, unul din cei doi 
reprezentanţi naţionali fiind chiar autorul (alături de Prof Dan Dubina de la UP Timişoara). 
Cercetările din cadrul programului se desfasoara pe trei grupuri de lucru si anume: 

- WGl - Tehnologii mixte 
- WG2 - Integritatea structurala sub incarcari excepţionale 
- WG3 - Urbanism 

Domeniile de cercetare din cadrul grupului de lucru 2 sunt axate in principal pe studiul 
comportării clădirilor la acţiuni excepţionale si cuprind: 
- Integritatea structurala a clădirilor la acţiunea cutremurelor de mare intensitate 
- Integritatea structurala a clădirilor la acţiunea focului 
- Evaluarea robustetei structurale 
- Metode de evaluare a performantelor structurale sub acţiunea incarcarilor excepţionale 
- Repararea si consolidarea clădirilor existente 
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Cercetările desfaşurate de către autor in cadrul acestui program de cercetare sunt in 
strânsa legătura cu tematica lucrării de doctorat, in special in ceea ce priveşte integritatea 
structurala a clădirilor la acţiunea cutremurelor de mare intensitate dar si metodele generale de 
evaluare a performantelor structurale sub acţiunea incarcarilor excepţionale. 

In prezent activitatea de cercetare pe plan internaţional este continuata prin participarea 
autorului, ca reprezentant al Academiei Romane, Filiala Timişoara la proiectul de cercetare 
PROHITECH (Earthquake Protection of Historical Buildings by Reversible Mixed 
Technologies), ce se va desfasura in perioada 2004-2006. Proiectul este coordonat de un 
consorţiu format din specialişti de la 13 instituţii de cercetare provenind din 11 tari de pe 3 
continente: Europa, Africa si Asia, in special din zona mediteraneana si balcanica. Proiectul 
isi propune sa abordeze un domeniu actual si de mare importanta si anume protecţia seismica 
a clădirilor monumentale si istorice folosind materiale si tehnologii reversibile (incluzând aici 
materiale precum otelul si folosind ca metoda de analiza metoda bazata pe performanta). 
După cum este cunoscut, zonele limitrofe Marii Mediterane, incluzând aici si România, sunt 
zone cu o seismicitate ridicata, care adăpostesc totodată si o mare parte din patrimoniul 
cultural universal. Clădirile si monumentele istorice sunt printre cele mai expuse riscului 
seismic, având in vedere ca au fost construite intr-o perioada in care prevederile de calcul si 
alcătuire seismica nu existau sau erau insuficiente. Evenimentele seismice care au marcat 
aceasta zona in ultimii ani (Friuli-Italia, 1976; Vrancea-Romania, 1977; Campania si 
Basilicata-Italia, 1980; Banat-Romania,1991; Erzincam-Turcia, 1992; Umbria-Italia, 1997; 
Adana-Turcia, 1998; Izmit si Duzce-Turcia, 1999; Atena-Grecia, 1999) au arătat ca riscul 
seismic este in continua creştere. Proiectul isi propune ca la final sa fumizeze propuneri de 
codificare pentru protecţia clădirilor istorice si monumentale existente, urmărind structura si 
filozofia normelor europene Eurocode. 

In paralel cu activitatile desfasurate pe plan intemaţional, autorul a participat si la 
numeroase programe de cercetare pe plan naţional, ca director de granturi si proiecte de 
cercetare sau colaborator la acestea. Se distinge aici participarea la grantul major de cercetare 
"Siguranţa la cutremur a construcţiilor din România amplasate in zone cu mişcări seismice 
putemice", susţinut si finanţat de Banca Mondiala si Guvemul României. In program au fost 
implicate, pe lângă Academia Romana din Timişoara, Universitatea "Politehnica" din 
Timişoara si Universitatea Tehnica de Construcţii din Bucureşti. Programul, desfasurat in 
perioada 1999-2001, a cuprins doua domenii de cercetare distincte si anume: 
I. Hazard, vulnerabilitate şi risc seismic 

- Hazardul seismic în România: 
- sursa Vrancea; 
- surse de suprafaţă în Banat; 
- Fragilitatea seismică a structurilor pentru construcţii; 
- Managementul riscului seismic. Aplicaţie pentru Bucureşti; 
- Microzonarea seismică a Bucureştiului. 

II. Structuri performante din oţel pentru clădiri amplasate în zone seismice 
- Tendinţe şi evoluţii în normele de proiectare antiseismică a clădirilor cu structură 

metalică; 
- Criterii pentru evaluarea performanţelor globale ale structurilor în cadre metalice; 
- Caracterizarea comportării îmbinărilor riglă-stâlp pentru analiza globală a structurilor în 

cadre; 
- Cadre metalice multietajate cu structură duală; 
- Soluţii constructive pentru case cu structură metalică. 

Autorul a fost direct implicat in cercetările referitoare la criteriile pentru evaluarea 
performantelor globale ale structurilor în cadre metalice, rezultatele acestor cercetări 
regăsindu-se in buna măsura si in teza de doctorat. 
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Aceasta scurta descriere a contextului naţional si internaţional in care s-au desfasurat 
cercetările dar si acţiunile la care autorul a participat in mod direct pe perioada realizării tezei 
de doctorat demonstrează actualitatea domeniului cercetat in teza de doctorat si integrarea 
cercetărilor in cadrul preocupărilor actuale in domeniu. 

Teza de doctorat are ca scop studiul comportării structurilor in cadre multietajate supuse 
acţiunii seismice, tinand seama de comportarea reala a îmbinărilor rigla-stâlp. 

Norma romaneasca de calcul seismic PI00-92 restrictioneaza utilizarea îmbinărilor 
rigla-stâlp semirigide sau cu rezistenta parţiala la realizarea clădirilor cu structura metalica. 
Norma prevede ca formarea articulaţiilor plastice sa se producă in rigle sau stâlpi dar nu in 
îmbinări. Pentru a realiza acest lucru, momentul capabil al îmbinărilor rigla-stâlp trebuie sa fie 
mai mare cu 20% decât momentul plastic capabil al riglelor adiacente. Aceste prevederi sunt 
introduse fara insa ca in normele romaneşti de calcul al structurilor metalice sa existe 
prevederi clare privind determinarea momentului capabil sau rigiditatii la rotire a îmbinărilor 
rigla-stâlp. 

Spre deosebire de situaţia din tara noastră, normele de calcul din alte tari au început sa 
permită folosirea îmbinărilor rigla-stâlp semirigide sau cu rezistenta parţiala. De exemplu, 
norma europeana de calcul seismic, Eurocode 8, permite utilizarea îmbinărilor rigla-stâlp 
semirigide si/sau cu rezistenta la structurile in cadre, daca sunt satisfacute următoarele 
condiţii: 

- capacitatea de rotire a îmbinării poate sa urmărească deformaţiile structurii; 
- efectele deformaţiilor produse in îmbinare asupra deplasărilor de ansamblu ale structurii 

sunt luate in considerare prin intermediul unei analize statice neliniare sau neliniare dinamice 
(time history). 

Introducerea îmbinărilor rigla-stâlp semirigide este astfel legata de verificarea 
ductilitatii îmbinărilor. Acest lucru se reflecta si in conţinutul tezei de doctorat, un capitol 
întreg fiind rezervat studiului ductilitatii locale a îmbinărilor. Teza cuprinde studii teoretice, 
numerice si experimentale si este structurata pe 7 capitole si doua anexe: 

Capitolul 1 : Introducere 
Capitolul 2 : Comportarea structurilor in cadre metalice la acţiunea unor mişcări seismice 

putemice 
Capitolul 3 : Calculul structurilor in cadre metalice ţinând seama de comportarea reala a 

îmbinărilor 
Capitolul 4 : Factori care influenţează ductilitatea locala a structurilor in cadre metalice 
Capitolul 5 : Introducerea proiectării bazate pe performanta in normele actuale de calcul 

seismic 
Capitolul 6 : Aplicarea metodologiei de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la 

proiectarea si verificarea structurilor metalice 
Capitolul 7 : Concluzii finale 
Bibliografie 
Anexa Al : Aplicarea metodei componentelor la calculul îmbinărilor rigla-stâlp 
Anexa A2 : Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 

Capitolul 1 prezintă situaţia actuala pe plan mondial in domeniul studiului comportării 
seismice a clădirilor cu structura metalica. Sunt prezentate pe scurt si activitatile de cercetare 
desfasurate de autor in cadrul unor programe de cercetare cu participare naţionala sau 
intemaţionala din domeniul tezei de doctorat. 

Capitolul 2 prezintă comportarea structurilor metalice la acţiunea unor cutremure 
putemice. Sunt prezentate mişcările seismice importante care au marcat istoria seismica din 
ultimii 100 de ani, începând cu mişcări seismice mai vechi (San Francisco 1906, Tokyo 1923) 
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si temiinând cu unele de dată recentă (Northridge 1994, Kobe 1995, Chi-Chi 1999). In paralel 
cu descrierea cutremurelor sunt prezentate cercetările care au avut loc după producerea 
fiecărui cutremur, prescripţiile de calcul aflate in vigoare la acea data si modificările care au 
apărut după cutremur. In concluziile studiului se remarcă necesitatea dezvoltării normelor 
modeme prin introducerea proiectării bazate pe performanţă si, totodată, prin imbunatatirea 
reglementărilor de calcul al îmbinărilor riglă-stâlp. 

Capitolul 3 prezintă in prima parte metodele actuale de calcul al structurilor in cadre 
metalice. Sunt prezentate de asemenea prescripţiile de calcul al îmbinărilor şi criteriile de 
clasificare a îmbinărilor conţinute in norma europeană Eurocode 3. Se remarcă aici, in primul 
rând, lipsa unor prevederi clare referitoare la determinarea capacităţii de rotire a îmbinărilor 
riglă-stâlp. In partea a doua a capitolului sunt prezentate prevederile referitoare la proiectarea 
structurilor in cadre metalice in zone seismice, in special cele referitoare la condiţiile ce 
trebuie îndeplinite in cazul proiectării structurilor disipative. In ultima parte sunt prezentate 
problemele actuale existente in normele de calcul si tendinţele actuale in domeniu. 

Capitolul 4 prezintă studiile întreprinse de autor in domeniul ductilităţii locale a 
structurilor metalice si a factorilor care contribuie la reducerea acesteia. In cadrul metodei de 
proiectare la mai multe nivele de performanţă, parametrul cel mai important îl reprezintă 
ductilitatea locala a îmbinărilor exprimată de regula sub forma capacităţii de rotire. Intra-
adevăr, distrugerile suferite de structurile metalice sub acţiunea ultimelor cutremure putemice, 
s-au datorat în mare măsura avarierii îmbinărilor riglă-stâlp la nivele foarte reduse ale 
deplasărilor de nivel, datorită ductilităţii insuficiente. De asemenea, colapsul unor clădiri cu 
structură metalică, s-a datorat din nou depăşirii capacităţii de rotire. Ductilitatea locala a 
îmbinărilor devine in acest fel elementul cheie in asigurarea unei comportări corespunzătoare 
la acţiunea seismică. Sunt prezentate aici cercetările întreprinse de autor cu privire la influenţa 
vitezei de deformare asupra materialului de bază si asupra îmbinărilor sudate precum şi 
influenţa acumulării deformaţiilor plastice asupra reducerii ductilităţii locale. Acumularea 
deformaţiilor plastice este descrisă ca un fenomen de oboseală plastică si este introdusă o 
metodă originală pentru calculul rezistenţei la oboseală plastică. Influenţa vitezei de 
deformare este studiată atât experimental cât si numeric, cu ajutorul unui model cu elemente 
finite, folosind programul NASTRAN. Concluziile studiului sunt prezentate pe larg in finalul 
capitolului. 

Capitolul 5 prezintă in prima parte istoria apariţiei si dezvoltării conceptului de 
performanţă in proiectarea structurilor metalice si tendinţele actuale din acest domeniu. Sunt 
prezentate comparativ prevederile FEMA267, FEMA350 si SEAOC VISION 2000. In partea 
a doua a capitolului este prezentată metodologia propusă de autor pentru proiectarea 
structurilor metalice la mai multe nivele de performanţă precum si modalitatea de 
implementare in normele actuale de proiectare antiseismică. Pentru aceasta sunt introduse 3 
nivele de performanţă, referitoare la satisfacerea condiţiilor de drift, drift remanent si 
capacitate de rotire 
- starea limită de serviciu 
- starea limită de avarie 
- starea limită ultimă 
Pentru fiecare din cele trei stări limită sunt determinaţi factorii de comportare q, denumiţi si 
factori q parţiali. 

Capitolul 6 prezintă modalitatea practică de implementare a conceptului de performanţă 
in normele actuale. Se exemplifică aplicarea metodei atât la proiectarea structurilor noi cât si 
la verificarea celor existente. Pentru determinarea factorilor q parţiali, s-a realizat un studiu 
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parametric pe o familie de cadre multietajate cu noduri rigide si semirigide, supuse acţiunii 
unor cutremure cu caracteristici diferite. Pentru a lua in considerare influenţa configuraţiei 
geometrice si a perioadelor proprii ale structurii asupra răspunsului seismic, au fost alese 
cadre cu înălţimi diferite. Valorile parametrilor folosiţi pentru definirea nivelelor de 
performanţă au fost definite in cadrul capitolelor 4 si 5. In final se prezintă valorile factorilor 
q parţiali corespunzători fiecărei stări limită. Aplicarea metodei la verificarea unei clădiri 
existente s-a exemplificat pe o structură in cadre metalice multietajate, amplasată in Timişoara 
şi supusă accelerogramei mişcării Banloc, iulie 1991. In final se prezintă valorile factorilor q 
parţiali pentru cele trei stări limită. 

Capitolul 7 conţine concluziile finale ale cercetărilor desfăşurate in cadrul tezei, 
contribuţiile autorului in domeniul temei studiate si posibilităţile de continuare a cercetărilor. 

Anexa Al prezintă mai multe exemple de aplicare a metodei componentelor la calculul 
caracteristicilor îmbinărilor riglă-stâlp. Sunt prezentate trei tipuri de îmbinări riglă-stâlp dintre 
cele mai folosite in practica curentă: îmbinarea riglă-stâlp cu sudură directă intre riglă si talpa 
stâlpului, îmbinarea cu şuruburi si placă de capăt extinsă si îmbinarea cu comiere pe tălpi. 

Anexa A2 prezintă rezultatele suplimentare obţinute in cadrul programului 
experimental asupra influenţei vitezei de deformare. 
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2. Comportarea structurilor în cadre metalice la acţumea unor mişcări seismice puternice 

CAPITOL 2. COMPORTAREA STRUCTURILOR IN CADRE 
METALICE LA ACŢIUNEA UNOR MIŞCĂRI SEISMICE 

PUTERNICE 

2.1. Introducere 

încă de la apariţia lor, normele de calcul antiseismic au avut ca scop proiectarea 
clădirilor astfel încât sub acţiunea unui cutremur major sa fie evitat colapsul structuni, 
acceptându-se astfel un anumit nivel de degradare al acesteia. Pentru a se asigura acest 
deziderat este necesara utilizarea acelor soluţii structurale, materiale sau detalii de alcătuire 
care conduc la o cât mai bună ductilitate a structurii. 

O structură este considerată ductilă dacă este capabilă să suporte deformaţii inelastice 
considerabile f ^ ă o scădere semnificativă a capacităţii portante, concomitent cu evitarea 
instabilităţii locale sau globale a structurii. în acest context structurile în cadre metalice au 
fost considerate mai ductile în comparaţie cu alte sisteme structurale. Mulţi ingineri credeau 
chiar că structurile în cadre metalice sunt invulnerabile la acţiunea seismică si că eventualele 
distrugeri ar consta în plasticizarea unor elemente sau îmbinări. Cutremurul din 17 ianuarie 
1994 din Statele Unite (Northridge 1994) a modificat însă radical această situaţie, scoţând la 
iveală o comportare total necorespunzătoare a unor clădiri în cadre metalice, având diferite 
regimuri de înălţime şi fiind construite la perioade diferite de timp. La această concluzie şi-au 
adus contribuţia şi ruperile casante ale unor îmbinări rigla-stâlp, în special sudate. O 
comportare nesatisfacătoare a structurilor metalice s-a putut observa şi în cazul cutremurului 
de la Kobe (17 Ianuarie 1995). Spre deosebire de cutremurul de la Northridge, la Kobe s-au 
înregistrat si cedări complete ale unor structuri metalice. Majoritatea structurilor erau vechi, 
proiectate si realizate in conformitate cu vechile norme antiseismice. S-au înregistrat insă si 
prăbuşiri ale construcţiilor metalice modeme, proiectate in conformitate cu uhimele norme 
antiseismice. Din totalul clădirilor metalice avariate, circa 30% au fost clădiri considerate 
modeme. Observaţiile si cercetările desfaşurate după aceste evenimente seismice au contribuit 
la perfecţionarea cunoştinţelor si la modernizarea normelor de proiectare seismică. 

2.2. Comportarea clădirilor in cadre metalice sub acţiunea unor cutremure istorice 

2.2.1 San Francisco^ 1906 

Cutremurul din 18 aprilie 1906 care a afectat oraşul San Francisco a fost unul din cele 
mai putemice cutremure care au afectat Statele Unite (magnitudinea M=8,3) (Figura 2.1). 

Figura 2.1 Efectele cutremurului asupra clădirilor: a) Avarii la clădirea primăriei din San 
Francisco; b) Prăbuşirea clădirii primăriei din Santa Rosa 
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Confomi unor estimări recentc, datorită ciitrcmumlui si incendiilor care au unnat, şi-au 
pierdut viaţa peste 3 000 de persoane si au fost distruse sau avariate peste 28 000 de clădin 
Pagubele materiale au fost estimate la 374 milioane USD (la valoarea din anul 1906). 
Clădirile in cadre metalice de la acea vreme erau in mare parte realizate prin nituire. Preluarea 
forţele laterale se realiza prin intemiediul portalelor cu noduri rigide, contravântuirilor sau 
pereţilor din zidărie. In afară de avariile înregistrate de pereţii din zidărie, s-au înregistrat 
avarii si la nivelul elementelor si îmbinărilor: flambajul local al stâlpilor, ruperea prin 
forfecare a niturilor, etc. Distrugerile in îmbinările nituite erau insă atribuite defectelor de 
construcţie si neglijenţei în execuţie. S-au înregistrat de asemenea plastificări urmate de 
flambaj la diagonalele centrice. Un alt aspect important 1-a constituit si distrugerea protecţiei 
la foc a structurii metalice datorită cutremurului, astfel că incendiile care au urmat (Figura 
2.2) au condus la prăbuşirea mai multor clădiri metalice. După producerea cutremurului, au 
fost introduse pentru prima dată in normă prescripţii referitoare la încărcarea seismică. Astfel, 
structura era dimensionată să reziste unei presiuni laterale egale cu 1,5 kN/mp. încărcarea din 
seism era indirect legată de masa clădirii, prin intermediul suprafeţei laterale. 

Figura 2.2 Vedere de ansamblu a oraşului San Francisco: a) oraşul cuprins de incendiile care 
au urmat cutremurului; b) amploarea distrugerilor 

Raportul realizat de United States Geological Survey (USGS 1907) arăta ca structurile 
metalice au avut cea mai bună comportare deşi nu fuseseră proiectate la încărcările din seism. 
Raportul prezenta de asemenea structurile metalice ca soluţia optima pentru zonele seismice. 
Privind retrospectiv, se poate vedea ca unele din concluziile raportului nu au fost validate de 
experienţa seismică ulterioară, structuri metalice având o configuraţie asemănătoare 
prăbuşindu-se sub acţiunea cutremurelor recente (Mexico City 1985, Kobe 1995). 
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2.2.2 Kanto, Japonia, 1923 

Cutremurul de Ia Kanto din 1 septembrie 1923 a afeetat in principal oraşele lokyo si 
Vokohama. Cutremurul, cu magnitudinea M -8,3 , a dus la pierderea unui mare număr de vieţi 
omeneşti (peste 142 000) si a provocat mari pagube materiale. In ceea ce priveşte comportarea 
structurilor metalice, se pot spune destul de puţine lucruri, având in vedere că primele 
structuri metalice au fost ridicate cu doar câţiva ani înainte de cutremur. Clădirile metalice au 
suterit avarii minore din cauza seismului, insă din cau /a distrugerii protecţiei la foc dm 
zidărie de cărămida, incendiile care au uniiat cutremurului au provocat avarii extinse 
(probleme asemănătoare cu cele înregistrate la San Francisco, 1906). 

Figura 2.3 Vedere de ansamblu după cutremur, Tokyo 1923 

Astfel a apărut ideea protejării structurilor metalice prin înglobarea in beton. Din cele 
doua poduri metalice existente la acea dată, unul a suferit avarii neînsemnate iar celalalt s-a 
prăbuşit complet (Figura 2.4). 

Figura 2.4 Podul Eitaibashi distrus de cutremur, Tokyo 1923 

In urma acestui cutremur au fost introduşi pentru prima data in Japonia coeficienţii 
seismici la calculul structurilor, reprezentaţi prin procente din greutatea structurii. începând cu 
1927 valoarea coeficientului seismic a fost stabilită la 0,10 pentru toate tipurile de clădin. A 
fost introdusă si o limită de 30m in ce priveşte înălţimea maximă a clădirilor. 

2.3 

BUPT



2. Comportarea structurilor în cadre metalice la acţiunea unor mişcări seismice puternice 

2.2.3 Cutremurul din România dc la 10 noiembrie 1940 

Cutremurul din anul 1940 a fost unul din ccic mai putcrnicc cutrcmurc carc au afcctat 
România, magnitudinea cutremurului fiind mai mare decât cea a cutremurului din martie 
1977. Cutremurul se înscrie in clasa cutremurelor de adâncime medie, adâncimea focarului 
fiind aproximată la 150 km iar magnitudinea Gutenberg-Richter la M 7,4. Cutremurul a 
proNOcat prăbuşirea blocului Carlton, cea mai înaltă clădire din beton de la acea vreme din 
Bucureşti, având 11 etaje. Deşi clădirile cu structură metalică erau destul de puţine, s-au 
înregistrat cazuri de avarii la structurile metalice. Se poate exemplif ica aici U/ ina Mecanică 
din Plopeni, Prahova, având structura realizată din stâlpi metalici si femie metalice de 18 m 
deschidere. Dezastrul provocat de prăbuşirea blocului Carlton dar si deteriorarea gravă a 
multor alte clădiri de locuit din Bucureşti au adus pentru prima dată in atenţie problema 
siguranţei construcţiilor si in special aceea a siguranţei antiseismice. înainte de anul 1940 
clădirile erau proiectate sa reziste doar la sarcinile gravitaţionale. Sub impulsul distrugerilor 
provocate de cutremurul din anul 1940, au apărut in tara noastră primele preocupări in 
domeniul ingineriei seismice, preocupări care au condus si la primele prevederi de calcul 
seismic. Aceste prescripţii nu au putut fi insa aplicate pe scara largă decât după încheierea 
războiului. 

2.2.4 Prince William Sound, Alaska, 1964 

Cutremurul din 28 martie 1964 a fost cel mai puternic înregistrat pe teritoriul nord-
american, având o magnitudine M=8,4 si o durată foarte mare ( 3 - 4 minute). S-au înregistrat 
131 de victime iar pagubele au depăşit 500 de milioane USD. Cel mai mult de suferit de pe 
urma cutremurului au avut clădirile din beton, in special cele cu înălţime mare. S-au 
înregistrat avarii si la unele structuri metalice, una din cele mai afectate fiind o clădire de 
birouri cu şase nivele. Structura de rezistenţă era alcătuita din cadre cu noduri rigide pe o 
direcţie si cu rezistenţă parţială pe cealaltă direcţie. îmbinările rigla-stâlp erau realizate cu 
sudura de şantier si şuruburi de înaltă rezistenţă. Avariile s-au localizat in principal la primul 
nivel si s-au datorat f lambajului stâlpilor din cauza încărcărilor axiale mari (Figura 2.5 ). 

Figura 2.5 Avarii la clădirile cu structură metalică, Prince William Sound, Alaska, 1964 

Cauza care a condus la f lambajul local al stâlpilor si desprinderea tălpilor de inimă a 
fost încărcarea axiala foarte mare. Acest mod de cedare a demonstrat incapacitatea 
încercărilor monotone de a surprinde comportarea reala a elementelor sub încărcări seismice. 
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2.2.5 San Fernando. SUA. 1971 

Cutremurul din 9 febniarie 1971, cu magnitudinea M=6,6, a provocat pierderea a 65 de 
vieţi omeneşti si pagube materiale de peste 500 milioane USD. Cutremurul a scos in evidenta 
comportarea nesatistacătoare a structurilor in cadre din beton amiat si pericolul reprezentat de 
mecanismul de cedare de nivel (Figura 2.6). 

Figura 2.6 Avarii extinse la clădirea spitalului Olive View Community din Sylmar, construita 
cu puţin timp înainte de producerea cutremurului 

Observaţiile făcute in urma cutremurului au condus la schimbări importante in normele 
de calcul seismic. Au fost desfaşurate investigaţii asupra unui număr de 32 de clădiri cu 
structură metalică, din care două nu erau finalizate (Steinbrugge et al., 1971). Raportul arăta 
că, spre deosebire de clădirile din beton armat, la clădirile cu structura metalica nu s-au 
observate avarii la elementele principale de rezistenţă. Se va observa însă mai târziu, după 
cutremurul de la Northridge din 1994, că multe dintre avariile produse de cutremurul din 1971 
au rămas neobservate, fiind destul de greu de descoperit deoarece structurile afectate nu 
prezentau indicii vizibile, cum ar fi drifturi remanente sau degradări ale elementelor de 
închidere. Investigaţii mai amănunţite au putut fi insă făcute asupra celor două clădiri aflate 
încă in execuţie la data producerii cutremurului. Astfel, investigaţiile efectuate asupra unei din 
cele doua clădiri, având 52 de nivele, au scos la iveala un număr mare de îmbinări sudate care 
prezentau fisuri. Aceste defecte sunt de obicei prezente atunci când se folosesc îmbinări cu 
sudura de şantier iar in urma inspecţiilor acestea sunt descoperite si remediate. Raportul arăta 
insă ca o parte din fisuri ar fi putut fi cauzate de cutremur. Un alt raport referitor la aceeaşi 
clădire a identificat trei tipuri principale de defecte in elemente şi îmbinări: 
- desprinderea lamelara a tălpii stâlpului la nivelul tălpilor sau inimii riglei 

fisuri in sudura dintre tălpile grinzilor si stâlpi 
fisuri in sudura dintre inima grinzilor si stâlpi 

Unele dintre aceste avarii aveau să fie consemnate si mai târziu, după cutremurul de la 
Northridge. 

2.2.6 Cutremurul din România de la 4 martie 1977 

Cutremurul de la 4 martie 1977 a fost unul din cele mai puternice cutremure care au 
afectat ţara noastră, având o magnitudine mai redusă decât cea a cutremurului din anul 1940. 
Acest cutremur face parte din categoria de cutremure subcrustale din regiunea Vrancea care 
constituie principala sursă seismică de pe teritoriul României. Cutremurul a provocat mari 
pierderi materiale si de vieţi omeneşti. Confonn datelor care au fost furnizate la acea vreme s-
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au înregistrat peste 1500 de victime, peste 11 000 de persoane au fost rănite si s-au prăbuşit 
sau avariat grav peste 32 000 de locuinţe (Balan et all, 1982). Pagubele au fost estimate la 
peste 2 miliarde USD (conform statisticilor oficiale). Amploarea pierderilor a fost dată atât de 
intensitatea mare a cutremurului cât si de aria extinsă a zonelor afectate. 

Caracterizarea mişcării seismice. Cutremurul din 1977 se înscrie in clasa cutremurelor de 
adâncime medie, adâncimea focarului fiind aproximată la 109 km (cu circa 40 km mai 
aproape de suprafaţă decât cutremurul din 1940) iar magnitudinea Gutenberg-Richter a fost 
M=7,2. Distanţa epicentrală faţă de Bucureşti a fost de 105 km. Cutremurul a avut ca trăsături 
distincte caracterul multişoc si directivitatea accentuată a propagării mişcării pe direcţia NE-
SV. Acceleraţia de vârf a terenului la înregistrarea ÎNCERC, direcţia N-S a avut valoarea de 
194,93 cm/sec^, viteza de vârf a avut valoarea de 71,94 cm/sec iar deplasarea de vârf a 
terenului 16.31 cm (Figura 2.7). 

ÎNCERC, BUCUREŞTI. NS. MARTIE. 1977 
PGA=0.199g.Tc=1.33s 
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Figura 2.7 înregistrarea cutremurului Vrancea 1977, staţia ÎNCERC: a) înregistrarea 
acceleraţiei, componenta N-S; b) Spectrul de răspuns elastic al acceleraţiei; c) Spectrul de 

răspuns elastic al vitezei; d) Spectrul de răspuns elastic al deplasării 

S-au constatat de asemenea amplificări mari in intervalul 1,0 ^ l,6sec, cu un maxim la 
1,6 sec. Datorita numărului foarte mic de înregistrări ale cutremurului (prima înregistrare 
seismică a unei mişcări seismice in tara s-a obţinut la cutremurul din 4 martie 1977, la 
subsolul sediului ÎNCERC din Bucureşti), caracteristicile de amplificare ale terenului 
corespunzătoare înregistrării ÎNCERC N-S au fost eronat atribuite unei zone mari din ţară. 
Spectrele de calcul care vor fi mai târziu înglobate in norma seismică PI00/78, PI00/81, 
PI00/90 si PI00/92 aveau sa conţină domenii foarte largi de amplificare dinamică chiar si 
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pentru zone in care acest fenomen nu era prezent. 
Caracterizarea avariilor produse de cutremur. In tara noastră deşi s-a înregistrat o 
oarecare dezvoltare in domeniul construcţiilor încă de la începutul secolului XX, dar mai ales 
intre cele doua războaie mondiale, preocupările in domeniul ingineriei seismice au început de 
abia după cutremurul din 1940. înainte de anul 1940 clădirile erau proiectate să reziste doar la 
sarcinile gravitaţionale. Sub impulsul distrugerilor provocate de cutremurul din anul 1940, au 
apărut si primele prevederi de calcul seismic. Cel mai mult de suferit de pe urma cutremurului 
din martie 1977 au avut clădirile cu structură flexibilă datorită compoziţiei spectrale a mişcării 
seismice a terenului (amplificări dinamice in domeniul perioadelor l,0...1,6sec). In cazul unor 
deformaţii mari corelate cu o ductilitate de ansamblu necorespunzătoare, s-au produs 
distrugeri generalizate urmate uneori de prăbuşiri complete. 

,Jn proiectarea antiseismică este de mare însemnătate adoptarea unui compromis 
raţional in jocul rezistenţă-ductilitate, prin compensarea lipsei de rezistenţă care ar fi 
necesară pentru o comportare elastica cu o creştere a ductilităţii, dar fără a depăşi anumite 
limite dictate de necesitatea evitării deformaţiilor prea mari. 

In cazul realizării unor construcţii lipsite de ductilitate (sau cu ductilitate redusă), 
pentru obţinerea unei asigurări seismice comparabile cu cea a unor construcţii ductile, este 
necesară o creştere corespunzătoare a capacităţii portante la acţiunea solicitărilor 
considerate ca aplicate static, ceea ce implică, de obicei, sporiri de consumuri de materiale. 

Obţinerea unei ductilităţi adecvate in stadiul de solicitare postelastică (respectiv 
evitarea ruperii casante, fragile) a construcţiilor trebuie asigurată, atât printr-o concepţie 
adecvată a structurii si elementelor sale cât şi prin adoptarea unor sisteme constructive 
generale, care au o mare importanţă (Cutremurul de pământ din România de la 4 martie 
1977, Bălan et al, 1982). 

Aceste obiective rămân in întregime valabile si astăzi. La cutremurul din 1977 
intensităţile seismice au depăşit in multe zone valorile prevăzute de norme. Clădirile care au 
prezentat o ductilitate adecvata au suferit avarii fară insa a suferi prăbuşiri. 

Comportarea construcţiilor metalice. Datorită numărului redus de construcţii metalice 
existente in ţara noastră la data producerii cutremurului, există puţine informaţii cu privire la 
modul de comportare al acestora. Marea majoritate a clădirilor metalice o constituiau clădirile 
industriale, cu precădere halele metalice parter. Acestea erau folosite in special in cazul unor 
înălţimi mari si al unor regimuri speciale de exploatare. Structura de rezistenţă a acestora era 
alcătuita din stâlpi metalice, ferme metalice si învelitori uşoare din tablă cutată. Comportarea 
acestora a fost mult mai bună decât a halelor executate din alte materiale, in special datorită 
încărcărilor proprii mici aduse de învelitoare. Au existat si câteva cazuri de prăbuşiri parţiale 
dar numai la halele mai vechi executate din şarpante metalice rezemate pe pereţi portanţi din 
zidărie (Figura 2.8). 

Figura 2.8 Prăbuşirea acoperişului metalic la întreprinderea de utilaj petrolier Teleajen 
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Concluzii si măsuri in urma cutremurului din 4 martie 1977. Cutremurul, având in multe 
zone o intensitate mult mai mare decât cea prevăzută in normă, a scos in evidenţă asigurarea 
insuficientă la acţiunea seismică, in special a clădirilor vechi, proiectate si realizate înainte de 
1940, anul introducerii primelor prescripţii de calcul seismic. Deşi construcţiile metalice au 
prezentat avarii reduse in comparaţie cu construcţiile din beton sau zidărie, studiile si 
observ^aţiile efectuate după cutremur au arătat importanţa următoarelor aspecte: 
- Natura terenului are o mare importanţă asupra comportării construcţiilor, in principal 

datorită rolului de filtru dinamic si de reazem deformabil jucate de teren. Rolul de filtru 
dinamic se manifestă prin compoziţia spectrala a mişcării seismice a terenului. Datorită 
amplificărilor dinamice mari in domeniul perioadelor l,0-l,6sec, au avut de suferit in 
special construcţiile flexibile. Modul de cedare al unor construcţii si observaţiile efectuate 
după cutremur au arătat contribuţia importantă pe care deformabilitatea terenului o are 
asupra deformabilităţii ansamblului structură-teren de fundare; 

- Este importantă asigurarea compatibilităţii intre deformaţiile structurii metalice si cele ale 
pereţilor de închidere. Au fost cazuri in care, datorită conlucrării dintre structura metalică, 
relativ flexibilă si pereţii de închidere, s-au produs ruperi in stâlpi din forţă tăietoare. In 
alte situaţii, pereţii de închidere nu au conlucrat cu structura de rezistenţă astfel ca au 
apărut desprinderi ale acestora sau chiar prăbuşiri; 

- Intensitatea mare a cutremurului a făcut ca multe construcţii sa fie afectate de deformaţii 
plastice. Cazul cel mai favorabil a fost acela al dezvoltării deformaţiilor plastice in grinzi 
si evitarea apariţiei lor in stâlpi. De aceea se recomandă tratarea cu deosebită atenţie a 
prinderilor in fundaţii si a îmbinărilor dintre elemente, prin asigurarea unei capacităţi 
portante si a unei ductilităţi corespunzătoare; 
Acordarea unei atenţii deosebite zonelor de îmbinare, pentru a se evita concentrările de 
tensiuni ce pot genera ruperi casante. 

Cutremurul a fost urmat de o activitate susţinută in ceea ce priveşte modificările legislaţiei 
tehnice (Bălan et al, 1982). Astfel, au fost aduse modificări hărţii de zonare seismică din 
STAS 2923-63, a fost introdus noul standard de zonare a teritoriului (STAS 11.101/1-77) si 
normativul de proiectare antiseismică PI00-78, modificat ulterior in 1981 (Figura 2.9). 
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Figura 2.9 Zonarea seismică a teritoriului României in conformitate cu STAS 11 101/1-77 
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Modificările in zonarea teritoriului aduse de STAS 11.101/1-77 se refereau in principal 
la extinderea gradului seismic de la VI la VII pentru unele zone din sudul, vestul si sud-vestul 
ţării cu unele valori chiar mai ridicate in special in zona unor oraşe ca Bucureşti, Craiova, Iaşi, 
Zimnicea si la ridicarea gradului minim pentru întreaga ţară la VI. Prevederile cele mai 
importante la proiectarea si execuţia construcţiilor au fost cele cuprinse in noul normativ de 
proiectare antiseismica. In raport cu vechiul normativ PI3-70, au fost introduse mai multe 
modificări si anume: 
- zonarea seismica conform STAS 11.101/1-77 
- modificarea semnificaţiei coeficienţilor ks si v|/ la cea valabila si in prezent 
- modificarea drastica a coeficientului dinamic p(T) in conformitate cu caracteristicile 

spectrale ale mişcării din 1977 (Figura 2.10) 
modificarea grupărilor de incarcari 
precizări suplimentare privitoare la regulile de alcătuire a construcţiilor metalice 

Normativul de proiectare antiseismică a fost modificat ulterior de mai multe ori, ca 
urmare a experienţei acumulate după cutremurele din 1986, 1990 si 1991 (Lungu et al, 2003): 
- Normativ privind proiectarea antiseismică a construcţiilor de locuinţe, social-culturale, 

agrozootehnice şi industriale PI00 - 91 
- Normativ privind proiectarea antiseismică a construcţiilor de locuinţe, social-culturale, 

agrozootehnice şi industriale PI00 - 92 
Completarea şi modificarea capitolelor 11 şi 12 din "Normativul privind proiectarea 
antiseismică a construcţiilor de locuinţe, social-culturale, agrozootehnice şi industriale" 
PlOO-92 (octombrie 1996) 

In prezent normativul de proiectare antiseismică se află in proces de revizuire, aliniindu-se la 
norma europeana de profil, Eurocode 8. 

PI 3-63 dupaSN-8-58 
7 ani 
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Figura 2.10 Evoluţia coeficientului dinamic /? pentru oraşul Bucureşti, în perioada 1963-2000 
(Lungu, 2003) 

2.2.7 Mexico City, 1985 

Cutremurul din 19 septembrie 1985 din Mexic, cu magnitudinea M=8,l, s-a produs pe 
coasta Oceanului Pacific, insa efectele cele mai puternice s-au simţit la 350 km distanţă, in 
capitala Mexico City. S-a înregistrat un mare număr de victime - peste 10 000, iar pagubele 
au depăşit 5 miliarde USD. Unul din aspectele importante ale acestui cutremur 1-a constituit 
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amploarea deosebita a distrugerilor Ia o distanta foarte mare de sursă, in capitala Mexico City. 
Acest lucru se explica in primul rând prin adâncimea mare a epicentrului, care conduce la o 
zonă de acţiune extinsă dar si prin natura terenului, care a condus la amplificări dinamice mari 
in zona frecvenţei de rezonanţă a terenului. Astfel, clădirile cele mai afectate au fost cele cu 
peste 6 niveluri (60% din avarii s-au produs la clădirile având intre 6 si 15 niveluri), a căror 
perioadă proprie se suprapunea peste perioada terenului natural, producându-se fenomenul de 
rezonanţă. Influenţa modurilor superioare a dus la producerea de avarii la etajele superioare si 
la ciocnirea clădirilor învecinate. Investigaţiile realizate după cutremur pe un număr de peste 
100 de structuri metalice au scos insă la iveala si o serie de deficienţe de execuţie (Tabel 2.1). 

Tabel 2.1 Comportarea clădirilor metalice la acţiunea cutremurului Mexico City, 1985 
Sistemul structural Comportarea structurii Observaţii 

Structuri in cadre 
necontravântuite 

Din 41 clădiri investigate (toate 
peste 12 niveluri): 

distrugeri mari: 1 
distrugeri reparabile: 1 

- distrugeri reduse: 3 

Structurile in cadre 
necontravantuite aveau in general 
stâlpii realizaţi cu secţiuni 
chesonate, grinzi din profile 
laminate sau cu zăbrele 

Structuri duale (cadre 
necontravântuite + 
cadre contravântuite) 

Din 17 clădiri investigate: 
- prăbuşire completă: 2 
- prăbuşire parţială: 1 
- distrugeri structurale: 4 

Aceste distrugeri se referă in 
exclusivitate la complexul Pino 
Suarez 

Structuri in cadre 
metalice cu pereţi din 
beton 

Din 21 clădiri investigate: 
- distrugeri mari: 1 
- distrugeri reduse: 3 

Majoritatea distrugerilor 
localizate in grinzile cu zăbrele 

Cel mai "celebru" caz 1-a constituit complexul Pino Suarez. Acesta cuprindea un grup de 5 
clădiri cu structură metalică (Figura 2.11): două clădiri cu 15 niveluri si 3 clădiri cu 22 de 
niveluri. Structura de rezistenţă era alcătuită din cadre necontravantuite împreuna cu un sistem 
de contravântuiri in X, dispuse in jurul compartimentului tehnic. Stâlpii erau realizaţi cu 
secţiune chesonată iar riglele erau alcătuite din grinzi cu zăbrele. 
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Figura 2.11 Complexul Pino Suarez 

Una din clădirile cu 21 de niveluri s-a prăbuşit peste o alta clădire având 14 nivele, iar 
celelalte două având 21 de nivele au suferit avarii structurale majore, una fiind foarte aproape 
de colaps (Figura 2.12). 
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Figura 2.12 Prăbuşirea completa a unei clădiri din complexul Pino Suarez, Mexico City, 1985 

Stâlpii cu secţiune chesonată din table sudate au avut cel mai mult de suferit. Datorită 
desprinderii tablelor sudate ce alcătuiau chesonuK s-a produs flambajul local al acestora, 
aceasta fiind cauza principală a prăbuşirii clădirii de 21 de etaje (Figura 2.13a). Au fost 
afectate de asemenea contravântuirile (Figura 2.13b) si grinzile cu zăbrele transversale si 
longitudinale. 

fi 

a) b) 
Figura 2.13 Efectele cutremurului asupra clădirilor din complexul Pino Suarez: a) flambajul 

local la stâlpii chesonaţi; b) cedarea contravântuirilor 

2.2.8 Northridge, SUA, 1994 

Cutremurul de la Northridge din 17 ianuarie 1994 a reprezentat un adevărat semnal de 
alarma, scoţând in evidenţă vulnerabilitatea structurilor metalice la acţiunea seismică. Au fost 
înregistrate 57 de victime iar pagubele materiale au depăşit 30 miliarde USD. Magnitudinea 
cutremurului a atins M=6,7 iar adâncimea focarului a fost aproximată la circa 10-15 km. 
Epicentrul mişcării a fost foarte apropiat de cel al cutremurului din 1971 de la San Femando 
(M= 6,7) si de cel din 1987 de la Whittier Narrows (M=5,9) (Figura 2.14). . , c, 2 
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Figura 2.14 Localizarea q)icentrului mişcării 

Cutremurul s-a caracterizat printr-o directivitate accentuată a propagării mişcării pe 
direcţia N-S. Intensitatea mişcării seismice a depăşit in multe zone valorile prevăzute in 
norme, in apropierea epicentrului fiind înregistrată una dintre cele mai mari acceleraţii, l,78g, 
din cauza amplificării dinamice. Aceste amplificări dinamice mari sunt de obicei 
caracteristice mişcărilor seismice de intensităţi reduse, astfel încât aceasta amplificare a fost 
neobişnuit de mare. 
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Figura 2.15 Spectru de răspuns elastic, Northridge 1994 

încrederea in performantele structurilor metalice cunoscuse o creştere continuă cu 
fiecare din cutremurele care au afectat Statele Unite intre 1906 (San Francisco) si 1992 (Big 
Bear). Deşi au existat unele dovezi care arătau că unele din soluţiile structurale folosite erau 
susceptibile de avarii in cazul unui cutremur puternic, amploarea pagubelor a fost neaşteptată. 
Cutremurul a arătat ca unele din soluţiile structurale folosite erau mult mai vulnerabile decât 
se anticipa. 

Evoluţia prescripţiilor de proiectare seismică in Statele Unite. înainte de cutremurul de la 
San Francisco din anul 1906, normele americane de proiectare nu conţineau nici un fel de 
prescripţii referitoare la calculul seismic. Pentru structurile cu multe niveluri încărcarea din 
vânt era in cele mai multe cazuri determinanta, astfel că structurile aveau o anumită rezistenţă 
la încărcările orizontale, dată de pereţii de zidărie in conlucrare cu structura metalică sau de 
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contravântuiri. După producerea cutremurului, au fost introduse in normă prescripţii 
referitoare la acţiunea seismică. Astfel, structura era dimensionată încât sa reziste unei 
anumite presiuni laterale (circa 1,5 kN/mp). încărcarea din seism era indirect legată de masa 
clădirii, prin intermediul suprafeţei laterale. 

Intre anii 1906 si 1925 a putut fi descifrat efectul masei clădirii asupra forţelor inerţiale 
induse de cutremur. Tot in aceasta perioada a fost înţeles si rolul pe care îl joacă terenul in 
transmiterea încărcării seismice. Valoarea presiunii laterale introdusă ca un înlocuitor pentru 
forţa tăietoare a fost redusă până in anul 1926 la 0,75 kN/mp. De remarcat ca in anul 1911 
norma italiană prevedea calculul la o încărcare egală cu 8,4% din masa clădirii (Holmes, 
1998). 

Cutremurul de la Santa Barbara din anul 1925 avea insă sa provoace mari distrugeri, 
astfel ca in anul 1927 in norma de calcul UBC (Uniform Building Code) erau pentru prima 
dată incluse prescripţii referitoare la calculul seismic. Unele din conceptele de bază introduse 
in anul 1927 rămân si astăzi la fel de adevărate, fiind păstrate in normele seismice actuale. 
Acestea cuprindeau: 
- masele se concentrau la nivelul planşeelor; 
- in calculul maselor seismice se iau in considerare doar încărcările permanente si utile; 
- mărimea forţei seismice de nivel este direct proporţională cu masa de nivel; 
- rigiditatea structurii trebuie sa fie simetrică in raport cu centrul maselor (pentru a se evita 

torsiunea structurii); 
forţele seismice depind de natura terenului. 

Norma prevedea de asemenea si rezistenţele admisibile pentru diferitele materiale utilizate. 
Pentru oţel era permisă depăşirea rezistenţei admisibile in combinaţia cu seismul! Acest lucru 
confirmă faptul ca oţelul era considerat materialul ideal pentru structurile aflate in zone 
seismice. 

Cutremurul de la Long Beach din anul 1933 avea sa conducă la noi modificări ale 
prescripţiilor seismice, fiind precizate valorile forţelor seismice pentru diferite tipuri de 
structuri sau materiale utilizate. Astfel, pentru structuri in cadre metalice era prevăzută o forţă 
seismică cuprinsă intre 0,02g si 0,06g, in funcţie de natura terenului. începând cu anul 1940 
avea sa fie luată in considerare si perioada clădirii la calculul forţei tăietoare de bază, 
recunoscându-se astfel scăderea amplificării mişcării seismice pentru clădirile flexibile. In 
anul 1948 a fost introdus pentru prima data factorul „K", care mai târziu avea sa reprezinte 
ductilitatea sistemului structural. 

In anul 1959, SEAOC a elaborat prima ediţie a recomandărilor de calcul seismic. In 
prevederile SEAOC, factorul „K" era definit in funcţie de sistemul structural si de materialele 
folosite. Pentru structurile ductile erau prevăzute valori mai mici ale factorului „K". 
Prevederile SEAOC de calcul seismic au fost adoptate si de UBC in anul 1961. O problema 
care a stârnit discuţii aprinse la acea vreme a constituit-o prevederea ca pentru clădiri mai 
înalte de 50 m sa fie introdus un sistem structural lateral care sa conţină un cadru spaţial 
realizat din materiale cu o bună ductilitate. Acest lucru a fost privit ca o limitare adusă 
folosirii betonului armat la clădirile înalte. Argumentul adus in sprijinul acestei prevederi era 
lipsa unor date suficiente pentru a putea demonstra ductilitatea suficientă a structurilor din 
beton. Structurile metalice erau in continuare considerate optime pentru zonele seismice, 
factorul „K" având valorile cele mai mici. Pentru asigurarea unei ductilităţi corespunzătoare, 
structurile in cadre trebuiau sa satisfacă următoarele cerinţe: 

calitatea materialului 
- îmbinarea de rezistenţă egală cu grinda 

îmbinările sudate dintre riglă si stâlp trebuiau încercate experimental 
Aceasta ultimă cerinţa încerca sa aducă in prim plan necesitatea controlului sudurii. In 

anul 1975 SEAOC a elaborat prevederi suplimentare pentru structurile ductile in cadre 
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metalice. Acestea conţineau si prevederi referitoare la tensiunile reziduale ce pot sa apară in 
sudurile riglă-stâlp. Pentru a creşte ductilitatea îmbinării era recomandată sudarea inimii 
grinzii de talpa stâlpului. 

Prevederile UBC referitoare la calculul seismic al structurilor in cadre metalice au 
rămas aproape neschimbate până in anul 1985. Cercetările susţinute desfaşurate in această 
perioadă au condus insă la modificări substanţiale in ediţia din 1988 a UBC: 
- prinderea inimii riglei cu sudura; datorita lunecărilor din îmbinarea cu şuruburi, momentul 

încovoietor din îmbinare este preluat numai de tălpi, ducând la solicitări mari in tălpi sau 
in suduri 
folosirea unor stâlpi cu secţiuni mai puternice pentru a evita folosirea de plăci 
suplimentare pe inimă sau rigidizări de continuitate 

- structura sa fie alcătuită astfel încât articulaţiile sa se producă mai întâi in rigle; acest lucru 
este posibil prin realizarea unor stâlpi mai puternici decât riglele 

După anul 1988, UBC si Recomandările de calcul la forţe laterale elaborate de SEAOC 
nu au mai suferit modificări in ceea ce priveşte structurile in cadre metalice pana in anul 1994, 
an in care s-a produs cutremurul de la Northridge. 

Comportarea clădirilor metalice la acţiunea cutremurului Northridge. Spre deosebire de 
cutremurul din 1989 de la Loma Prieta care a avut epicentrul la distanţă mare de oraşul San 
Francisco, cutremurul de la Northridge a avut epicentrul in imediata apropiere a oraşului Los 
Angeles. Ca urmare, un număr mare de clădiri au fost avariate ori s-au prăbuşit (circa 200 
clădiri prăbuşite si peste 5600 avariate). Un element surprinzător 1-a constituit insă 
comportarea nesatisfacătoare a multor clădiri cu structură metalică. Aşa cum s-a arătat 
anterior, clădirile in cadre metalice sunt proiectate să reziste acţiunii seismice prin producerea 
de deformaţii plastice fară o scădere semnificativa a capacităţii portante. Aceste deformaţii 
plastice se pot produce prin formarea de articulaţii plastice in îmbinările riglă-stâlp sau la 
extremitatea elementelor (extremităţile riglelor si la baza stâlpilor de la primul nivel), 
îmbinările folosite curent in practică (Figura 2.16) erau considerate capabile sa dezvolte rotiri 
plastice semnificative, de ordinul 0,015 la 0,02 rad., fară o scădere semnificativă a capacităţii 
portante. 

Figura 2.16 îmbinare riglă-stâlp folosită in Statele Unite 

Observaţiile care au urmat cutremurului de la Northridge au arătat insă că in numeroase 
cazuri ruperile s-au produs la valori foarte reduse ale rotirilor plastice. Acestea au constat in 
fisuri sau ruperi in suduri sau in zonele adiacente. In unele situaţii fisurile s-au propagat si in 
talpa sau chiar inima stâlpului (Figura 2.17). Aceste distrugeri au fost destul de greu de 
descoperit pentru ca structurile afectate nu prezentau indicii vizibile, cum ar fi drifturi 
remanente sau degradări ale elementelor de închidere. 
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Figura 2.17 Moduri de cedare a îmbinărilor riglă-stâlp sudate 

In Tabel 2.2 se prezintă situaţia distrugerilor înregistrate la clădirile inspectate după 
cutremur. Se poate observa că peste 40% din clădirile inspectate nu au prezentat nici un fel de 
distrugeri. Dintre cele 13 clădiri cu 1 etaj, 11 au rămas intacte, rata medie a distrugerilor 
variind intre 5% si 50%. 

Tabel 2.2 Variaţia indicelui de distrugere in funcţie de numărul de nivele al clădirilor 
1 nivel 2-4 niveluri 5-12 niveluri >13 niveluri Total 

Nr. clădiri 13 69 47 26 155 

Fara distrugeri 11 26 16 12 65 

0 < DR < 0,05 0 0 7 6 5 18 

0,051 < D R < 0,10 0 10 8 1 19 

0,11 < DR < 0,20 0 12 11 6 29 

0,21 < D R < 0,50 2 13 4 2 21 

DR>0,51 0 1 2 0 3 

Distrugeri din 
taiere 0 9 10 4 23 

Distrugeri in 
panoul de inima 1 16 8 4 29 

* DR - indicele de distrugere obţinut prin raportarea numărului de îmbinări avariate la 
numărul de îmbinări inspectate 

Pentru a putea obţine o imagine mai clară asupra distrugerilor si a putea determina 
elementele si detaliile cele mai expuse la cutremure, s-au împărţit distrugerile pe categorii de 
elemente. In Figura 2.18 se prezintă repartiţia distrugerilor din îmbinări pe fiecare 
componentă a îmbinării. Se poate observa ca din totalul de 3425 de cazuri, aproape jumătate 
(1778) au fost reprezentate de distrugeri pronunţate ale sudurilor de adâncime. Aceste avarii 
au fost insă clasificate de unii autori ca defecte de sudură si nu produse de cutremur (Paret si 
Attala, 1998). 
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Figura 2.18 Distribuţia distrugerilor pe fiecare componenta a îmbinării 

Cercetări desfăşurate după cutremur - programul de cercetare SAC. Pentru a determina 
cauzele care au dus la comportarea nesatisfacătoare a clădirilor cu structură metalică afectate 
de cutremurul de la Northridge dar şi pentru a găsi soluţii de remediere a acestor probleme, in 
Statele Unite a fost iniţiat un amplu program de cercetare care s-a desfaşurat pe o perioada de 
6 ani. Programul, destinat reducerii riscului seismic reprezentat de structurile in cadre 
metalice, a reunit peste 120 de specialişti in domeniu (Mahin et al). Pentru administrarea si 
coordonarea acestui vast program de cercetare, a fost înfiinţat SAC, format din specialişti 
reprezentând 3 organizaţii profesionale de prestigiu din Statele Unite: 

SEAOC - Structural Engineers Association of Califomia 
- ATC - Applied Technology Council 

CUREe - Califomia Universities for Research in Earthquake Engineering 
SEAOC este o organizaţie profesională a inginerilor constructori din Califomia. In 

cadrul acestei organizaţii s-au elaborat recomandările privind calculul structurilor in zone 
seismice cuprinse in UBC (Uniform Building Code) cât si in NEHRP (National Earthquake 
Hazards Reduction Program - Recommended Provisions for Seismic Regulations for New 
Buildings). 

ATC este o organizaţie nonprofit a cărei activitate constă in realizarea de cercetări in 
domeniul structurilor si implementarea rezultatele in practica inginerească. 

CUREe reprezintă o asociaţie a universităţilor de profil din Califomia: Califomia 
Institute of Technology, Stanford University, the University of Califomia at Berkeley, the 
University of Califomia at Davis, the University of Califomia at Irvine, the University of 
Califomia at Los Angeles, the University of Califomia at San Diego, the University of 
Southern Califomia. Programul s-a desfaşurat in colaborare cu FEMA (Federal Emergency 
Management Agency) si a cuprins atât cercetări referitoare la dezvoltarea de metode si 
tehnologii noi pentm constmcţiile metalice cât si procedee de inspecţie, reparare si reabilitare 
a clădirilor existente. Direcţiile de cercetare principale au fost următoarele: 

comportarea clădirilor metalice la acţiunea unor cutremure anterioare 
- calitatea materialelor si moduri de rupere 

inspecţia clădirilor după cutremur 
- comportarea îmbinărilor 

comportarea stmcturilor 
- impactul social, politic si economic al efectelor cutremumlui 
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Faza a-I-a a proiectului 
Programul s-a desfaşurat in două faze. Prima faza s-a concentrat in special pe elaborarea 

unor recomandări privind inspecţia, evaluarea, repararea, modificarea si construcţia 
structurilor in cadre metalice. Studiile efectuate au cuprins inspecţia construcţiilor metalice 
avariate de cutremur si studii parametrice pentru identificarea factorilor care au contribuit la 
producerea distrugerilor. Studiile experimentale au cuprins încercări in situ si încercări pe 
îmbinări extrase din structurile avariate, încercări pe îmbinări rigla-stâlp noi, de tipul celor 
folosite înainte de cutremur, încercări pe îmbinări reparate si încercări pe îmbinări 
îmbunătăţite. încercările experimentale desfaşurate pe îmbinări la scară reală, realizate identic 
cu îmbinările folosite înainte de cutremur, au confirmat observaţiile din teren, majoritatea 
îmbinărilor având un mod de cedare casant. încercările pe îmbinări reparate sau îmbunătăţite 
au arătat o comportare mai bună insă au prezentat aceeaşi lipsa de ductilitate. Pe baza 
rezultatelor preliminare obţinute a fost elaborat un set de recomandări provizorii. 

Faza a-II-a a proiectului 
Pe baza rezultatelor obţinute in Faza a-I-a a programului si pe baza recomandărilor si 
observaţiilor făcute, s-a trecut la Faza a-II-a a programului. Obiectivul principal 1-a constituit 
dezvoltarea unor recomandări si norme pentru execuţia structurile in cadre metalice: 
- identificarea, inspecţia si reabilitarea clădirilor cu factor mare de risc, înainte de 

producerea cutremurului; 
identificarea, inspecţia, repararea si reabilitarea clădirilor avariate de cutremur; 

- proiectarea si construcţia clădirilor noi. 
Cercetările asupra structurilor in cadre metalice au avut si scopul de a găsi soluţii altemative 
la prinderile riglă-stâlp sudate care au avut o comportare nesatisfacătoare la cutremur. Una din 
aceste soluţii o constituie utilizarea îmbinărilor cu şuruburi cu rezistenţă parţială sau 
completă. Pentru a se înţelege mai bine si a se cuantifica importanţa fiecărui factor care 
afectează comportarea structurilor in cadre metalice a fost adoptată o metodă bazată pe 
performanţă. Procedura de analiză a cuprins următoarele etape principale: 
- sintetizarea cunoştinţelor existente 
- evaluarea cunoştinţelor si identificarea aspectelor ce pot contribui la dezvoltarea si 

implementarea noilor criterii de proiectare seismică 
- dezvoltarea de cunoştinţe noi prin studii teoretice si experimentale 
- dezvoltarea de recomandări privind inspecţia, evaluarea, repararea si reabilitarea clădirilor 

in cadre metalice existente si proiectarea si construcţia celor noi 
- evaluarea impactului politic si economic al acestor recomandări 

finalizarea criteriilor de proiectare seismică 
implementarea unui program de diseminare a cunoştinţelor 

Metoda a avut ca scop dezvoltarea de metode de calcul si detalii noi, care sa fie sigure si 
economice. Acest lucru a fost posibil prin implicarea specialiştilor din diversele domenii 
tehnice, economice, sociale si politice care au participat la acest proiect. 

Programul de cercetare din faza a-II-a a avut 11 subprograme componente si s-a 
desfaşurat pe o perioada de aproape 5 ani. Programul de lucru a fost dezvoltat de către 
conducerea SAC in colaborare cu FEMA si alţi reprezentanţi din domeniu. Verificarea 
rezultatelor obţinute a fost făcută de un grup de specialişti de renume din Statele Unite. Pentru 
a grăbi finalizarea lucrărilor multe dintre subprogramele de cercetare s-au desfaşurat in 
paralel. Rezultatul final al fazei a-II-a 1-a constituit elaborarea recomandărilor cu privire la 
clădirile in cadre metalice situate in zone cu diferite grade de intensitate seismică: 

recomandări privind proiectarea seismică a clădirilor noi in cadre metalice 
recomandări de evaluare seismica si consolidare a clădirilor existente in cadre metalice 

2.17 

BUPT



2. Comportarea structurilor în cadre metalice la acţiunea unor mişcări seismice puternice 

recomandări privind evaluarea si repararea clădirilor in cadre metalice 
recomandări privind asigurarea calităţii lucrărilor de construcţii 

Detaliile legate de elaborarea acestor recomandări au fost incluse intr-o serie de rapoarte 
de sinteză, care conţin: 

raport de sinteză asupra materialului de bază si modului de rupere 
raport de sinteză asupra sudurilor si controlul calităţii acestora - conţine sinteza 
cunoştinţelor actuale referitoare la comportarea îmbinărilor sudate folosite curent la 
construcţiile sudate, influenţa diferiţilor parametri care intervin si eficacitatea metodelor 
de inspecţie a calităţii sudurilor 
raport de sinteză asupra performanţelor sistemelor constructive - raportul prezintă 
sinteza investigaţiilor analitice referitoare la cerinţele care apar in cazul clădirilor 
proiectate sa satisfacă diferite criterii şi supuse acţiunii unor cutremure diferite 
(importanţa apropierii clădirii de sursa seismica sau a calităţii terenului din amplasament) 

- raport de sinteză asupra comportării îmbinărilor - prezintă performanţele diferitelor 
tipuri de îmbinări sub acţiunea unor deformaţii inelastice mari. Sunt prezentate rezultatele 
obţinute in urma încercărilor experimentale sau studiilor analitice asupra îmbinărilor 
rigide sau semirigide, de rezistenţă completă sau parţială, atât sudate cât si cu şuruburi 
raport de sinteză asupra comportării clădirilor in cadre metalice la acţiunea unor 
cutremure anterioare 
raport de sinteză asupra evaluării comportării clădirilor in cadre metalice - descrie 
rezultatele obţinute cu diversele metode de analiză folosite curent in proiectare. 
Documentul conţine de asemenea si descrierea procedurii de evaluare bazată pe 
performanţă care a fost folosită la criteriile de proiectare. 

Metoda de proiectare bazată pe performanţă 
In cadrul metodei bazate pe performanţă, au fost folosite doua nivele de performanţă definite 
astfel (o descriere mai detaliată a acestei metode este prezentată in capitolul 5): 
- prevenirea colapsului: o structură care atinge acest nivel prezintă avarii extinse ale 

elementelor structurale si nestructurale iar rezervele de rezistenţă si rigiditate sunt reduse. 
Avariile pot conţine cedări locale ale elementelor sau îmbinărilor si deplasări de nivel 
remanente mari, structura este capabilă să susţină încărcările gravitaţionale. Datorită 
avariilor extinse, repararea clădirii poate fi nefezabilă din punct de vedere economic sau 
tehnic. 

- ocupare imediată - structura îşi păstrează aproape intacte caracteristicile de rezistenţă si 
rigiditate. Structura prezintă câteva avarii locale insă poate fi folosită imediat după 
cutremur, nefiind necesare inspecţii sau reparaţii. 

Pentru evaluarea comportării clădirii au fost introduse mai multe obiective de 
performanţă, obţinute prin combinaţia dintre nivelele de performanţă şi intensităţile mişcării 
seismice la care se verifică performanţa (un exemplu de obiectiv îl constituie atingerea 
nivelului de performanţă de prevenire a colapsului pentru o mişcare seismica cu perioada de 
revenire de 2475 de ani). Pentru descrierea fiecărui nivel de performanţă s-au folosit diverşi 
parametri, cel mai utilizat fiind driftul de nivel. Obiectivele de performanţă au fost definite pe 
bază probabilistică, pe baza unui nivel de încredere. Daca este considerat un nivel ridicat de 
încredere, de exemplu 90% sau 95%, este foarte probabil ca performanţele anticipate vor fi 
îndeplinite, dar nu există garanţia acestui fapt. Dacă este considerat un nivel de încredere 
redus, de exemplu 50%, este posibil ca performanţele anticipate sa nu fie îndeplinite. In cazul 
unui nivel de încredere si mai redus, de exemplu 30%, este foarte probabil ca performanţele 
nu vor putea fi îndeplinite. 

Folosind metoda descrisă mai sus, s-a calculat probabilitatea de depăşire a nivelelor de 
performanţă definite anterior, de către o structură nouă sau existentă, intr-o anumită perioadă 
de timp, in funcţie de intensitatea seismică a zonei. Pentru studiu au fost selectate trei zone de 
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intensitate seismică. Pentru fiecare din cele 3 zone au fost identificate înregistrările seismice 
corespunzătoare unor perioade de revenire diferite (2500, 475 si 72 de ani). Pentru fiecare 
zonă seismică s-au dimensionat trei structuri, având 3, 9 si 20 de niveluri in conformitate cu 
prevederile existente înainte de 1994 si s-au estimat costurile corespunzătoare. 

Analiza comportării materialelor si a modului de rupere 
Studiul a cuprins examinarea proprietăţilor de material (limita de curgere, rezistenţa la 

întindere, rezilienţa) pentru diferitele tipuri de secţiuni. Au fost studiate si unele îmbinări 
sudate, pentru a urmări influenţa diferiţilor factori cum ar fi: viteza de deformare, rezilienţa 
materialului de bază, detaliile de sudură. Cercetările întreprinse au cuprins: 
- caracterizarea proprietăţilor de material ale secţiunilor laminate 
- evaluarea proprietăţilor îmbinărilor sudate 
- evaluarea modelelor analitice pentru comportarea materialului de bază si a sudurii 

identificarea proprietăţilor necesare pentru materialul de bază si sudură 
a) Pentru studiul comportării îmbinărilor sudate s-a realizat un amplu program de încercări 
experimentale, care a cuprins: 
- influenţa rezistenţei materialului de bază si a materialului de adaos asupra comportării 

îmbinărilor sudate 
- influenţa tenacităţii materialului de bază si a materialului de adaos asupra comportării 

îmbinărilor sudate 
- influenţa vitezei de deformare si a temperaturii materialului de bază si a materialului de 

adaos asupra comportării îmbinărilor sudate 
- influenţa procedeului de sudare asupra comportării îmbinărilor sudate 
- influenţa zonei afectate termic (ZAT) asupra comportării îmbinărilor sudate 
- evaluarea siguranţei controlului ultrasonic al îmbinărilor sudate 
- metode noi de încercare nedistructivă a îmbinărilor sudate 
- criterii pentru controlul calităţii materialului de bază (rezistenţă, tenacitate) si a defectelor 
b) Comportarea îmbinărilor a cuprins atât studii numerice cât si experimentale. Acestea au 
vizat factorii care influenţează comportarea îmbinărilor, metode de calcul al caracteristicilor 
de rezistenţă si rigiditate. Programul experimental a cuprins si influenţa tipului de mişcare 
seismică, prin utilizarea unor înregistrări seismice corespunzătoare unor mişcări depărtate sau 
apropiate de sursă. In cazul îmbinărilor sudate au fost propuse mai multe soluţii de 
îmbunătăţire a comportării acestora (Figura 2.19): 
- întărirea îmbinării prin utilizarea de eclise suplimentare pe tălpi sau vute pe inimă 
- slăbirea secţiunii grinzii la o anumită distanţă de îmbinare (grinzi cu secţiune redusă) 
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Figura 2.19 Procedee de îmbunătăţire a comportării îmbinărilor: a) eclise suplimentare pe 

tălpi; b) reducerea secţiunii grinzii 
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A fost studiată de asemenea comportarea îmbinărilor in conlucrare cu planşeul de beton. 
Rezultatele astfel obţinute au fost folosite pentru realizarea unei proceduri de calcul care 
permite folosirea unor anumite tipuri de îmbinări la clădiri de importanţă nomială fară 
obligaţia de a valida rezultatele prin încercări experimentale. Această metodă conţine modul 
de calcul si de realizare a detaliilor, modul de inspecţie si condiţiile in care pot fi folosite. 
Rezultatele si concluziile programului de cercetare FEMA/SAC 
Programul de cercetare FEMA/SAC a avut ca obiectiv principal elucidarea cauzelor care au 
stat la baza comportării nesatisfacătoare a structurilor in cadre metalice, in special a 
îmbinărilor sudate. Programul de cercetare a cuprins domenii diferite: studii asupra 
compoziţiei materialelor, metode privind evaluarea siguranţei structurilor si studii economice. 
Pe baza rezultatelor obţinute, s-au elaborat recomandări care au fost incluse in ultimele ediţii 
ale normelor de calcul seismic (AISC 2002). Unul din elementele cheie ale programului 1-a 
constituit dezvoltarea unei metode de calcul bazate pe performanţă. Această nouă metodă 
poate fi folosita pentru calculul structurilor noi sau la evaluarea celor existente folosind pentru 
aceasta mai multe obiective de performanţă. O descriere mai larga a acestei metode va fi 
făcută in capitolul 5. 

2.2.9 Kobe, Japonia, 1995 

La exact un an după cutremurul de la Northridge, Japonia a fost afectată la 17 ianuarie 
1995 de cel mai distrugător cutremur de la cel din 1923. Cutremurul a fost foarte asemănător 
celui de la Northridge, numai dacă ar fi să amintim că el s-a produs intr-o zona foarte 
dezvoltată economic si intens populată. S-a înregistrat un număr mare de victime, peste 6000, 
iar pagubele materiale au depăşit 200 miliarde USD. In lunga listă a cutremurelor care au 
afectat Japonia (Tabel 2.3), cutremurul Kobe a fost primul care a cauzat distrugeri importante 
structurilor metalice considerate modeme. Este cu atât mai interesant de remarcat că zona a 
fost reconstruită din temelii in ultimii 50 de ani, datorită distrugerilor din timpul celui de-al 
doilea război mondial. 

Tabel 2.3 Numărul victimelor si magnitudinea celor mai puternice cutremure din Japonia 
Anul Locul Magnitudinea Nr. victime 
1923 Tokyo 7,9 142807 
1925 Kita Tajima 6,8 428 
1927 Kita Tango 7,8 2925 
1930 Kitaizu 7,3 272 
1933 Sanriku 8,1 3064 
1943 Tottori 7,2 1083 
1944 Hugashi Nankai 7,9 1223 
1945 Tokai 6,8 2306 
1946 Nankai 8,0 1464 
1948 Fukui 7,1 3895 
1952 Tokachi 8,2 33 
1978 Izu Oshima 7,0 25 
1978 Miyagi 7,4 28 
1983 Sea ofJapan 7,7 104 
1984 Nagano 6,8 29 
1993 Kushiro 7,8 2 
1993 Okushiri 7,8 230 
1994 Insulele Kurile 8,1 8 
1995 Kobe 7,2 6000 
2003 Insula Hokkaido 8,0 2 
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Care au fost cauzele care au condus la acest lucru? Unul din factori ar putea fi intensitatea 
deosebită a cutremurului (M=7,2), mult mai mare decât a cutremurelor anterioare (Figura 
2.20, Figura 2.21). 
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Figura 2.20 Valorile PGA pentru înregistrările maxime 
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Figura 2.21 Accelerogramele pentru cele trei componente (înregistrare JMA) 

Multe dintre înregistrările efectuate au arătat acceleraţii mai mari de 0.5g, cu un maxim 
de 0,818g si viteze de peste 175cm/sec. In plus, in regiune se afla un mare număr de 
construcţii metalice vechi, construite după 1950, proiectate in conformitate cu norme 
considerate nesatisfacătoare in prezent. Cutremurul de la Kobe a fost, de asemenea, primul 
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cutremur din epoca modernă care a avut epicentrul chiar sub un mare oraş, acest lucru 
conducând la amplificarea efectelor cutremurului. 
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Figura 2.22 Spectrul de răspuns elastic pentru cutremurul Kobe, 1995 

Evoluţia prescripţiilor de proiectare seismica in Japonia. In anul 1915 Sano a introdus 
pentru prima data conceptul de coeficient seismic la calculul construcţiilor, fară a preciza 
valori specifice pentru acest coeficient. După marele cutremur de la Kanto din 1923, a fost 
impusă prin normă o valoare egală cu 0,10 pentru coeficientul seismic iar înălţimea clădirilor 
a fost limitată la 30m. 

Cele mai importante modificări au apărut in 1950 si 1981, odată cu introducerea normei 
de calcul seismic Building Standard Law, care înlocuia vechea normă de calcul seismic Urban 
Building Law. In ediţia din 1950 a normei, valoarea coeficientul seismic era stabilită la 0,20, 
fiind dublă fata de valoarea prevăzută in 1924. In anul 1954 au fost introduse prevederi 
referitoare la zonarea seismică si la natura terenului. 

Intre anii 1972 si 1977 a fost elaborată o nouă metodă de calcul seismic care a devenit 
efectivă in anul 1981. Aceasta prevedea două nivele de verificare. Primul nivel se referea la 
clădiri de importanţă normală, având înălţimea mai mică de 30m, in care era verificată doar 
rezistenţa structurii. Cel de-al doilea nivel se referea la clădirile având intre 31 si 60m si 
conţinea prevederi referitoare atât la verificările de rezistenţă cât si de ductilitate. 

Comportarea clădirilor metalice la acţiunea cutremurului Kobe 
Otelul este un material utilizat pe scară largă in Japonia, atât pentru clădirile de locuit 

cât si pentru alte destinaţii. Utilizarea lui a cunoscut o creştere semnificativă in special după 
1950, odată cu introducerea elementelor formate la rece. Un alt pas important 1-a constituit 
introducerea profilelor laminate in anul 1961. Dezvoltarea tehnologiilor de sudare au dus la 
introducerea secţiunilor sudate in anul 1969. 

In zilele imediat următoare cutremurului au fost identificate peste 4500 clădiri metalice 
afectate, din care peste 1000 erau prăbuşite sau foarte grav avariate. Cele mai afectate au fost 
clădirile metalice construite până in anul 1981. In Figura 2.23 se prezintă comparativ nivelul 
distrugerilor in funcţie de vechimea construcţiilor. Se poate observa o concentrare a 
distrugerilor la clădirile proiectate si realizate până in 1971. Clădirile metalice foloseau 
diferite sisteme structurale cum ar fi: cadre contravântuite pe o direcţie, cadre contravântuite 
pe ambele direcţii si cadre necontrâvantuite. Din cele 988 clădiri modeme investigate, 90 erau 
complet prăbuşite, 332 prezentau avarii majore, 266 avarii moderate iar 300 avarii minore. 
Dintre aceste 988 de clădiri, 134 aveau contravântuiri pe o singură direcţie, 34 aveau 
contravântuiri pe ambele direcţii, 432 erau fară contravântuiri. Se poate observa ca peste 70% 
din clădirile investigate erau clădiri metalice in cadre necontravântuite. 
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Figura 2.23 Nivelul pagubelor raportat la vechimea construcţiilor 

Au fost de asemenea diferenţe in ce priveşte comportarea clădirilor in funcţie de 
numărul de nivele. In Figura 2.24 se prezintă comparativ distribuţia avariilor in funcţie de 
numărul de nivele. Se poate observa că avariile cele mai mari s-au înregistrat la clădirile 
având intre 2 si 5 nivele. Nu s-au înregistrat prăbuşiri la clădirile cu peste 7 nivele. 
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Figura 2.24 Distribuţia avariilor in funcţie de numărul de nivele 

S-a înregistrat insă un număr mare de cazuri in care structurile (atât cele metalice cat si cele 
din beton) deşi nu s-au prăbuşit, au suferit distrugeri complete ale nivelelor de la mijlocul 
înălţimii (Figura 2.25), cauzele fiind atât distanţa mică faţă de epicentrul mişcării cât si 
discontinuităţile de rigiditate pe verticală. Pentru a evalua cat mai corect comportarea 
clădirilor noi la acţiunea cutremurului, au fost investigate un număr de 630 clădiri metalice, 
situate in zonele cu cele mai mari acceleraţii ale terenului (Midorikavva et al, 1997). 
Distribuţia aproximativă a avariilor a fost următoarea: 17% colaps, 17% avarii moderate, 33% 
avarii minore, 33% nici o avarie. Rezultatele studiului au arătat o scădere a nivelului 
distrugerilor in elemente pentru clădirile construite după anul 1981, an in care s-au făcut 
schimbări importante in normele de calcul seismic si in execuţie. Nivelul distrugerilor in 
îmbinări a fost similar pentru clădirile realizate înainte si după anul 1981. In continuare se 
prezintă modul de comportare pentru fiecare tip de elemente. 
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Figura 2.25 Formarea unui mecanism de nivel la o clădire in cadre metalice, Kobe, 1995 

Stâlpi 

Stâlpii au suferit avarii diferite in funcţie de sistemul constructiv si de perioada de construcţie. 
Pentru clădirile mai vechi la care stâlpii erau realizaţi fie din elemente formate la rece fie din 
table subţiri, unul din factorii care au contribuit la aceste avarii a fost coroziunea atmosferică. 
La stâlpii clădirilor mai noi, aceste avarii au constat atât in plastificări, deformări excesive si 
f lambaj local dar si ruperi in materialul de bază. In cazul ansamblului de locuinţe Ashiyahama 
(Figura 2.26) s-au înregistrat distrugeri la un număr de peste 50 de stâlpi si contravântuiri. 
Stâlpii folosiţi aveau secţiune tubulară rectangulară. Ruperile s-au produs atât in materialul de 
bază cat si in îmbinarea de continuitate. 

Figura 2.26 Ruperi in stâlpi produse in urma cutremurului Kobe, 1995 

Contravântuiri 
Contravântuirile au fost folosite pe scara larga la construcţiile metalice, in special la cele mai 
vechi. Deşi in numeroase situaţii clădirile aveau si pereţi din zidărie care contribuiau la 
preluarea sarcinilor orizontale din seism, s-au înregistrat ruperi ale contravântuirilor. 
Distrugerile suferite de contravântuiri au fost mai pronunţate in cazul utilizării unor elemente 
cu secţiuni uşoare (comiere, platbenzi, tiranţi)(Figura 2.27). 
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Figura 2.27 Contravântiiiri ccntricc avariate dc cutremur 

Lipsa pereţilor din zidărie sau de beton încastraţi in structura metalica a dus la creşterea 
deformaţii lor laterale. Un caz foarte sugestiv este cel al unei clădiri cu 7 nivele (Figura 2.28) 
având contravântuirile din platbandă iar ca elemente de închidere panouri uşoare din beton. 
Din cauza ruperii unora dintre contravântuiri, clădirea a prezentat deplasări remanente de 
nivel foarte mari. Colapsul a putut fi evitat doar datorită îmbinărilor riglă-stâlp cu şuruburi, 
deşi acestea erau calculate sa preia doar încărcările gravitaţionale. 

Figura 2.28 Deplasări laterale mari datorita ruperii contravântuirilor 

In cazul unor construcţii mai noi, contravântuirile erau realizate cu secţiuni mai mari, 
distrugerile localizându-se in special la îmbinarea cu riglele sau stâlpii adiacenţi, insa numai 
in situaţiile in care acestea nu au fost alcătuite si dimensionate corespunzător (Figura 2.29). 

Figura 2.29 Distrugeri suferite de contravântuiri 
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Prinderile stâlpilor la baza 
Din cauza preţului ridicat al terenului, in foarte multe cazuri clădirile aveau o suprafaţă in 
plan destul redusă, majoritatea clădirilor fiind înguste si înalte. Din aceasta cauză, s-au 
înregistrat ruperi ale buloanelor de ancoraj deşi structura de rezistenţă a rămas aproape 
intactă. In Figura 2.30 se prezintă comparativ nivelul si localizarea distrugerilor la prinderile 
stâlpilor la baza. 
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Figura 2.30 Nivelul si localizarea distrugerilor in prinderile stâlpilor la bază 

îmbinări riglă-stâlp 
îmbinările au suferit de asemenea avarii însemnate. In multe situaţii, îmbinările s-au rupt fară 
ca elementele îmbinate sa sufere plasticizări, ceea ce a făcut ca energia disipată in timpul 
cutremurului sa fie foarte redusă. In Tabel 2.4 se prezintă comparativ comportarea îmbinărilor 
folosite la clădirile metalice modeme. 

Tabel 2.4 Distributia avarii or pe diferitele tipuri de îmbinări 
Tipul îmbinării Total 

sudate 186 
îmbinări de continuitate ale stâlpilor cu şuruburi 19 

altele 514 
sudate 12 

îmbinări de continuitate ale grinzilor cu şuruburi 397 
altele 457 
sudate 43 

Contravântuiri cu şuruburi 135 
altele 283 

suduri pe şantier 40 
îmbinări rigla-stâlp suduri in atelier 271 

rigidizări 161 
altele 674 

standard 270 
Prinderea in fundaţii înglobare in beton 70 

încastrate 86 
altele 569 

2.26 

BUPT



2. C o m p o r t a r e a structurilor în cad re me ta l i ce la ac ţ iunea unor mişcăr i s e i s m i c e pu te rn i ce 

0 0 0 0 0 0 0 0 
O O O O 0 0 0 0 -

r—V 

ft A. 

1 

-lA-

oo 
oo 
oo 
oo 

7 

[2 

a) b) 
Figura 2.31 îmbinările rigla-stâlp folosite uzual la clădirile metalice modeme 

Dintre cele doua tipuri de îmbinări prezentate mai sus (Figura 2.31), prima configuraţie 
este mai des întâlnită. Pentru realizarea îmbinării, stâlpul este împărţit in 3 părţi: ramura 
inferioară, ramura superioară si zona de panou, iar apoi sunt prinse cu sudură cele două 
diafragme. Se prind apoi cu sudură cupoanele de riglă de stâlpi. Pe şantier riglele sunt prinse 
de ramurile stâlpilor cu ajutorul îmbinărilor cu şuruburi de înaltă rezistenta pretensionate. 
Distrugerile suferite de îmbinările riglă-stâlp au fost clasificate in două categorii. In prima 
categorie intră ruperile in sudurile de colţ dintre stâlpi, rigle si panourile de stâlpi, suduri 
realizate in fabrică, ruperi produse in principal din cauza dimensiunilor reduse ale cordoanelor 
de sudură. Observaţiile făcute asupra acestor îmbinări au scos la iveală ruperea casantă a 
acestora fară dezvoltarea de plasticizări la nivelul stâlpilor sau riglelor (Figura 2.32a). 

a) b) 
Figura 2.32 Ruperea sudurilor de colţ in îmbinările riglă-stâlp: a) la partea superioară a 

stâlpului; b) la capătul riglei 

In cea de-a doua categorie intră ruperile sudurilor de adâncime. Ruperile au avut un 
caracter casant si au fost localizate atât in materialul de depozit cât si in zona afectată de 

2.27 

BUPT



2. Comportarea structurilor în cadre metalice la acţiunea unor mişcări seismice puternice 

sudură si in metalul de bază (Figura 2.33). Observaţiile efectuate au scos la iveală mai multe 
aspecte 
- drifturile remanente de nivel erau neglijabile 
- avariile elementelor de închidere erau minime 
- ruperile s-au produs in special la nivelul tălpii inferioare a grinzii 

s-au observat plasticizări si voalări la nivelul tălpii inferioare a riglei 
aceste plasticizări s-au produs doar in grinzi, stâlpii rămânând in majoritate in domeniul 
elastic. 

Acest din urmă aspect poate fi explicat in primul rând prin utilizarea in proiectare a 
conceptului stâlp tare-riglă slabă si, in al doilea rând, prin diferenţele dintre limita de curgere 
reală si cea nominală a materialului din stâlpi (ecruisarea materialului la colţuri). 

Figura 2.33 Ruperea sudurilor de adâncime in îmbinările riglă-stâlp 

Activităţile de cercetare desfăşurate după cutremur. Ca urmare a efectelor catastrofale ale 
cutremurului de la Kobe, au fost demarate ample programe de cercetare. Aceste programe au 
vizat in principal studiul influenţei următorilor doi factori: 
- reevaluarea si îmbunătăţirea capacităţii de rotire plastică a îmbinărilor sudate 
- determinarea capacităţii de rotire plastică necesară 
Primul program de cercetare a fost finanţat de către Ministerul Educaţiei din Japonia si s-a 
desfăşurat in perioada 1996-1999. Programul a vizat in principal masurile de reducere a 
efectelor cutremurelor in mediul urban. 

Un alt program important a fost cel iniţiat si finanţat de Ministerul Construcţiilor din 
Japonia sub coordonarea Prof. Koichi Takanashi de la Universitatea din Chiba (1996-1998). 
Programul s-a orientat asupra îmbunătăţirii comportării structurilor in cadre metalice si asupra 
factorilor care influenţează aceasta comportare: materialul de bază, procedeul de sudare, 
îmbinările riglă-stâlp, rotirea plastică necesară. 

Institutul de Arhitectura din Japonia a desfaşurat un program de cercetare pe o perioadă 
de 2 ani, intre 1996-1997 asupra comportării nodurilor riglă-stâlp sudate. In cadrul 
programului au fost încercate 86 de noduri riglă-stâlp (Figura 2.34), parametrii luaţi in 
considerare fiind: 

detaliile de sudură (forma găurii de acces) 
- procedeul de sudare 
- temperatura 

numărul de treceri 
- tipul de încărcare (static si dinamic) 
Principalele concluzii ale studiului au fost: 

specimenele cu sudură executată intr-o singură trecere au prezentat o ductilitate mai mică 
din cauza ruperii casante in materialul de bază sau zona afectată termic; 

2.28 

BUPT



2. Comportarea structurilor în cadre metalice la acţiunea unor mişcări seismice puternice 

specimenele ia care sudura s-a executat in mai multe treceri au prezentat o ductilitate 
adecvată, rotirile plastice fiind mai mari de 0,03rad; 
încărcarea dinamică nu a condus la micşorarea ductilităţii. O explicaţie ar putea fi dată de 
creşterea temperaturii cu circa 2 0 T in zona de rupere faţă de temperatura mediului 
ambiant, fapt ce conduce la o creştere a rezilienţei materialului; 

Figura 2.34 Alcătuirea nodurilor studiate 

In perioada 1995-1997 s-a desfaşurat un amplu program de cercetare sub coordonarea 
Universităţii din Tokyo. In cadrul programului au fost încercate experimental mai multe 
nodurile riglă-stâlp cu ajutorul unei mase vibrante având dimensiunile de 15mxl5m. 

In afara programelor de cercetare naţionale, au fost realizate si programe de cercetare in 
cooperare cu universităţi si institute de cercetare din Statele Unite. Astfel, in cadrul 
programului de reducere a dezastrelor produse de cutremure in mediul urban „US-Japan 
Cooperative Research Program on Urban Earthquake Disaster Mitigation", s-au făcut studii 
comparative privind soluţiile de îmbunătăţire a comportării nodurilor adoptate in Statele Unite 
si in Japonia. După cutremurul de la Northridge din 1994, in Statele Unite au fost adoptate 
diferite măsuri privind îmbunătăţirea comportării nodurilor riglă-stâlp, cum ar fi: îndepărtarea 
articulaţiei plastice de capătul riglei, îmbunătăţirea detaliilor de alcătuire si înlocuirea 
îmbinărilor sudate cu îmbinări cu şuruburi. Una din soluţiile de îndepărtare a articulaţiei 
plastice de capătul riglei o constituie reducerea secţiunii riglei. O soluţie asemănătoare a fost 
studiată si in Japonia insă eforturile s-au îndreptat spre îmbunătăţirea detaliilor de execuţie si 
a calitătii sudurii. 
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Figura 2.35 Detaliu de execuţie pentru gaura de acces: a) detaliu pre-Kobe; b) detaliu 

îmbunătăţit prin reducerea dimensiunii găurii; c) detaliu fară gaură de acces 

Pentru a se determina care dintre cele două soluţii de noduri (Figura 2.36) au o ductilitate mai 
bună, s-a realizat un program experimental in care toate condiţiile au fost identice (calitatea 
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materialului, secţiunile elementelor, introducerea încărcării, realizarea nodurilor de acelaşi 
producător) mai puţin detaliile caracteristice fiecărui nod. 
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Figura 2.36 Soluţii de îmbunătăţire a comportării nodurilor a) detaliu de sudură fară gaură de 
acces - Japonia; b) reducerea secţiunii grinzii - SUA 

Se poate observa o comportare asemănătoare a celor doua noduri îmbunătăţite, rotirile plastice 
fiind cuprinse intre 0,03rad si 0,04rad (Figura 2.37). Pentru comparaţie s-a încercat un nod 
riglă-stâlp folosind detaliile convenţionale pre-Kobe, gaura de acces fiind realizată ca in 
Figura 2.35a. Nodul a cedat prin ruperea sudurii in zona găurii de acces, rotirea plastică 
corespunzătoare fiind mult mai mică decât in primele două cazuri. 
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Figura 2.37 Curbele experimentale moment încovoietor - rotire: a) nod riglă-stâlp f ^ ă gaură 

de acces; b) nod riglă-stâlp cu secţiunea grinzii redusă; c) nod riglă-stâlp folosit înainte de 
cutremurul Kobe 1995 

In urma observaţiilor făcute după cutremur si a rezultatelor obţinute in cadrul 
programelor de cercetare descrise anterior, au fost aduse modificări la prevederile de calcul 
seismic din Japonia. In anul 1997 a apărut ultima versiune a normei japoneze de calcul 
seismic BCJ 1997, in care mai multe prevederi referitoare la structurile metalice au fost 
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modificate ţinând cont de observaţiile si concluziile desprinse in urma cutremurului de la 
Kobe. Cele mai importante modificări se referă la procedeul de calcul pentru elementele 
tubulare formate la rece, descrierea caracteristicilor necesare ale materialelor si procedee noi 
de calcul pentru prinderea stâlpilor Ia bază. In anul 2000 a apărut The Building Standard Law 
of Japan, cu modificări semnificative faţă de versiunea precedentă, revizuită în 1998, prin 
introducerea unor criterii de proiectare bazate pe conceptul de performanţă. 

2.2.10 Taiwan 1999 

Cutremurul din 21 septembrie 1999 a afectat partea centrala a Taiwanului. Epicentrul 
mişcării a fost localizat la o adâncime cuprinsă intre 7 si 11 km iar magnitudinea a fost 
evaluată la M=7,3. Cutremurul, cunoscut si sub numele Chi-Chi, după numele localităţii in 
vecinătatea căreia s-a produs mişcarea seismică, a provocat peste 2300 de victime omeneşti si 
pagube materiale foarte mari. Cutremurul s-a caracterizat prin valori mari ale acceleraţiei 
terenului (PGA = l,Og), mult mai mari decât cele prevăzute in normă. In apropierea uneia 
dintre falii s-au înregistrat valori foarte mari ale vitezei, valoarea de vârf atingând valoarea 
PGV = 384 cm/sec. 
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Figura 2.38 Spectrele de răspuns ale acceleraţiei si vitezei 

Cutremurul a avariat sau distrus complet peste 17 000 de clădiri, numărul clădirilor 
prăbuşite fiind mai mare decât al celor avariate parţial. S-au înregistrat avarii si prăbuşiri atât 
la clădirile vechi cât si la cele noi. Modurile de cedare au cuprins atât cedări ale primului etaj 
cat si cedări ale etajelor intermediare, similar cu cele înregistrate la Kobe, in 1995. Au avut de 
suferit in special clădirile situate chiar pe direcţia faliei din cauza deplasărilor mari pe direcţie 
orizontală sau verticală, clădirile situate in imediata apropiere fiind aproape intacte. 

2.3. Observaţii si concluzii 

Cutremurele de pământ reprezintă in prezent cauza principală a pierderilor de vieţi 
omeneşti si a pagubelor materiale datorate dezastrelor naturale (58% din total). In cursul 
secolului XX au avut loc peste 100 de cutremure cu magnitudinea M >7,20, dintre care 20 au 
produs mai mult de 10 000 de victime fiecare iar 2 mai mult de 200 000 de victime. Studiile si 
observaţiile făcute după cutremure au arătat o creştere a numărului de victime omeneşti in 
zonele mai puţin dezvoltate, corelată cu o valoare redusă a pagubelor materiale. Situaţia este 
diametral opusă in cazul zonelor dezvoUate, unde efectele cutremurului se fac simţite in 
principal prin valoarea mare a pierderilor materiale. 

Comportarea bună a structurilor metalice la acţiunea cutremurelor a făcut ca acestea să 
fie folosite pe scara largă. Primul semnal de alarmă asupra fiabilităţii structurilor metalice 1-a 
constituit prăbuşirea unor clădiri in cadre metalice multietajate la cutremurul din anul 1985 
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din Mexic. Aceasta îngrijorare a fost confirmată de distrugerile suferite de construcţiile 
metalice din Statele Unite si Japonia sub acţiunea cutremurelor din 1994 si 1995. Aceste 
probleme au demonstrat ca este necesară îmbunătăţirea prevederilor din normele actuale de 
calcul seismic. In capitolul 3 din teză vor fi prezentate metodele actuale de proiectare si 
problemele care sunt încă nerezolvate. 

Cutremurele menţionate anterior au arătat că, pentru obţinerea unei comportări 
corespunzătoare, îmbinările riglă-stâlp trebuie sa susţină rotiri plastice semnificative, fară o 
degradare semnificativă a capacităţii de rezistenta. Capitolul 4 din teza prezintă studiile 
autorului asupra factorilor care contribuie la degradarea capacităţii de rotire a îmbinărilor, cu 
un accent deosebit pe viteza de deformare, procedeul de sudură si acumularea plastică a 
deformaţiilor. 

Experienţa seismică prezentată mai sus a mai arătat că proiectarea bazată pe un singur 
criteriu nu mai este suficientă. In afară de condiţia de evitare a colapsului, o proiectare 
modemă ar trebui să asigure continuarea activităţii instituţiilor cu rol in acordarea primului 
ajutor in caz de catastrofe, limitarea riscului in cazul clădirilor cu factor mare de risc si nu in 
ultimul rând, limitarea distrugerilor generalizate, care pot avea consecinţe grave asupra 
economiei unei regiuni sau chiar ţări. In acest context a apărut pe plan mondial un nou 
concept de proiectare, bazat pe performanţă. In Capitolul 5 se va prezenta metodologia 
dezvoltata de autor pentru proiectarea structurilor in cadre metalice la mai multe nivele de 
performanţă iar in Capitolul 6 se prezintă modul de aplicare al acestei metodologii la 
proiectarea clădirilor noi sau verificarea celor existente. 
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CAPITOL 3. CALCULUL STRUCTURILOR IN CADRE 
METALICE ŢINÂND SEAMA DE COMPORTAREA REALĂ A 

ÎMBINĂRILOR 

3.1 Introducere 

Structurile in cadre metalice multietajate cu noduri semi-rigide au fost considerate 
necorespunzătoare pentru realizarea clădirilor amplasate in zone seismice. Avantajele pe care 
aceste sisteme le-ar fi putut aduce (execuţie mai simplă, costuri mai scăzute) au fost in acest 
fel neglijate. Pe de altă parte, in normele de proiectare îmbinările riglă-stâlp erau considerate 
articulate sau infinit rigide si având rezistenţă completă, din cauza simplificărilor pe care 
această reprezentare le aducea in calcul. Cercetările experimentale au arătat insă că îmbinările 
au o comportare situată intre cele două extreme, îmbinările fiind caracterizate de valoare finită 
a rigidităţii si a capacităţii portante. Astfel, îmbinările considerate articulate prezintă o 
anumită rigiditate la rotire iar îmbinările considerate infinit rigide au in realitate o rigiditate 
limitată. Acest lucru a condus pe de o parte la neglijarea aportului de rigiditate adus de 
îmbinările considerate articulate iar pe de altă parte au supraestimat rigiditatea îmbinărilor 
considerate infinit rigide, având ca efect o flexibilitate reală a structurii mai mare decât cea 
luată in calcul (Figura 3.1). 

Sudata 
T-uri pe tălpi 

Placa de capat 

Comiere pe tălpi 

Comiere pe inima 

Rotire (rad 

Figura 3.1 Relaţii moment-rotire pentru îmbinări uzuale 

Norma românească de calcul seismic PI00-92 restricţionează utilizarea îmbinărilor 
riglă-stâlp semirigide sau cu rezistentă parţială la realizarea clădirilor cu structură metalică. 
Norma prevede ca formarea articulaţiilor plastice să se producă in rigle sau la baza stâlpilor 
dar nu in îmbinări. Pentru a realiza acest lucru, momentul capabil al îmbinărilor riglă-stâlp 
trebuie să fie mai mare cu 20% decât momentul plastic capabil al riglei sau stâlpului 
adiacenţi îmbinării. Aceste prevederi sunt introduse fară insă ca in normele romaneşti de 
calcul sa existe prevederi clare privind determinarea momentului capabil sau rigidităţii la 
rotire a îmbinărilor riglă-stâlp. Spre deosebire de norma românească in vigoare, nomiele 
modeme de calcul au început sa permită folosirea îmbinărilor riglă-stâlp semirigide sau cu 
rezistenţă parţială. Norma europeană de calcul seismic Eurocode 8 permite utilizarea 
îmbinărilor riglă-stâlp semirigide şi/sau cu rezistenţă parţială la structurile in cadre, dacă sunt 
satisfăcute următoarele condiţii: 
- îmbinările posedă o capacitate de rotire suficientă; 
- efectele deformaţiilor îmbinărilor asupra deplasărilor de ansamblu ale structurii sunt luate 
in considerare prin intermediul unei analize statice neliniare sau dinamice neliniare (time 
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history). Pentru a se putea deci folosi îmbinările riglă-stâlp semirigide, trebuie ca acestea să 
posede o ductilitate corespunzătoare. Calculul uzual al îmbinărilor riglă-stâlp implică 
detemiinarea caracteristicilor de rezistenţă si rigiditate ale îmbinărilor. Descrierea comportării 
îmbinărilor prin aceste doua caracteristici este suficientă pentru structurile solicitate 
preponderent la încărcări din gruparea fundamentală. Evenimentele seismice recente au arătat 
insă că pe lângă cele două proprietăţi amintite, rezistenţă si rigiditate, in cazul solicitărilor 
seismice o caracteristică importantă a îmbinărilor o reprezintă ductilitatea, exprimată de 
exemplu prin rotirea plastică ce poate fi dezvoltată de îmbinare fară o reducere semnificativă 
a capacităţii portante. 

3.2 Calculul structurilor in cadre ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor in 
conformitate cu norma europeană EN 1993-1.1 (Eurocode 3) 

Calculul si proiectarea unei structuri metalice in cadre presupune in mod tradiţional 
următoarele etape (Figura 3.2): 

Figura 3.2 Etapele procesului de proiectare bazat pe concepţia tradiţională 
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Această procedură de calcul si dimensionare a putut fi folosită atâta timp cat îmbinările 
erau considerate complet rigide sau complet articulate. Recunoscând faptul ca majoritatea 
îmbinărilor au o comportare reală situată intre cele două limite, si anume rigid si articulat, 
normele modeme oferă posibilitatea luării in calcul a acestei comportări, prin introducerea 
îmbinărilor semi-rigide si sau parţial rezistente (Figura 3.3). Introducerea in calcul a 
îmbinărilor semirigide poate fi făcută prin intermediul unui resort la rotire dispus la contactul 
dintre elemente. Rigiditatea la rotire S a resortului este parametrul care leagă momentul Mj 
transmis de îmbinare de rotirea relativă cp dintre elementele îmbinate. Atunci când această 
rigiditate este zero sau este foarte mică. îmbinarea poate fi considerată articulată iar când 
această rigiditate este infinită sau are o valoare foarte mare, îmbinarea poate fi considerată 
rigidă. In toate celelalte situaţii intermediare îmbinările sunt considerate semirigide. La 
nivelul structurii, utilizarea unor noduri semirigide afectează nu doar deplasările stmcturii dar 
si distributia si masnitudinea eforturilor interne in stmctură. 

IDEALIZAREA STRUCTURII 
Cadru îmbinări 

(geometrie, tipul elementekx, etc) (rigid, articulat semirigid) 

DETERMINAREA ÎNCĂRCĂRILOR 

PREDIMENSIONAREA ELEMENTELOR 
Ategerea si clasificarea Ategerea îmbinărilor 

elementelor 

DETERMINAREA PROPRIETĂŢILOR MECANICE 
(Rigiditate, capacitate de rotire, rezistenta) 

ANALIZA GLOBALA 
(Simplu, continuu, semi-continuu) 

RĂSPUNSUL STRUCTURII 
Criterii de dimensionare 

(noduri ftxe/deplabile, elastic/plastic) 

Figura 33 Etapele procesului de proiectare bazat pe utilizarea comportării reale a îmbinărilor 

3.2.1 Modelarea cadrelor si metode de analiză globală 
Analiza globală permite determinarea distribuţiei eforturilor interne si a deplasărilor 

core^unzătoare intr-o structură supusă unor încărcări. Comportarea structurii este dată de 
relaţia dintre încărcări si deplasările structurii. In Figura 3.4 este prezentată comportarea unei 
structuri in cadre multietajate cu noduri deplasabile sub acţiunea unor încărcări crescătoare. 
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Figura 3.4 Relaţia forţă-deplasare pentru o structură in cadre multietajate 

Se poate observa o comportare cvasi-liniară până la o anumită limită (limita liniară). 
Odată atinsă această limită, panta ramurii crescătoare a curbei începe sa scadă datorită acţiunii 
a trei tipuri de neliniarităţi: neliniaritatea geometrică a structurii, neliniaritatea îmbinărilor si 
neliniaritatea de material. Neliniaritatea îmbinărilor se manifestă de la nivele relativ joase ale 
încărcării. Neliniaritatea geometrică exprimă influenţa deformaţiei structurii asupra 
distribuţiei forţelor interne si a momentelor. Odată cu atingerea încărcării maxime, echilibrul 
necesită reducerea valorii încărcărilor. Panta curbei (rigiditatea structurii) devine zero in acest 
punct apoi devine negativă, indicând faptul că structura este instabilă. 

Determinarea răspunsului real încărcare - deplasare necesită in general folosirea unor 
metode sofisticate de analiză. In practică insă, folosirea unor modele simplificate pentru cadre 
si componentele sale (elemente si îmbinări) permite obţinerea unor valori conservative pentru 
încărcarea ultimă. Prima deosebire importantă ce poate fi făcută intre metodele de analiza este 
aceea care separă metodele elastice de cele plastice. In timp ce metodele de analiză elastică 
pot fi folosite in toate cazurile, analiza plastică este supusă anumitor restricţii. O alta distincţie 
importantă trebuie facuta intre metodele care iau in considerare si cele care neglijează efectul 
formei reale deformate a structurii, denumite metode bazate pe teoria de ordinul II, respectiv 
teoria de ordinul I. Teoria de ordinul II poate fi aplicată in toate cazurile in timp ce teoria de 
ordinul I poate fi aplicată doar atunci când efectele deplasărilor asupra comportării structurii 
sunt neglijabile. Deoarece deplasările datorate încărcărilor exterioare pot modifica răspunsul 
structurii si deci distribuţia eforturilor interne, este necesară evaluarea nivelului de la care 
aceste deplasări trebuie luate in calcul. Pentru structurile in cadre, încărcările exterioare care 
produc cele mai importante modificări faţă de răspunsul liniar sunt încărcările axiale. 

3.2.1.1 Analiza globală elastică 

Analiza de ordinul 1. Analiza elastică presupune un răspuns liniar al elementelor si 
îmbinărilor (Figura 3.5). Intr-o analiză de ordinul I, echilibrul se exprimă pe structura 
nedeformată. Intr-o astfel de analiză nu este necesar ca secţiunile elementelor si îmbinările să 
îndeplinească cerinţa de a avea o comportare ductilă (clasa secţiunii, clasa de ductilitate a 
îmbinării). 
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Figura 3.5 Caracteristicile moment-rotire pentru elemente si îmbinări 

Analiza globală elastică de ordinul I a unei structuri in cadre conduce la un răspuns liniar 
forţă-deplasare (Figura 3.6). 

Forta 

Analiza elastica de ordinul I 
Elemente si îmbinări cu comportare linian 

Deplasare 

Figura 3.6 Răspunsul forţă - deplasare intr-o analiză elastică de ordinul I 

Analiza elastică de ordinul I oferă rezultate conservative atâta timp cât răspunsul 
structurii diferă foarte puţin de răspunsul real, pentru un domeniu relativ larg de încărcări. In 
ceea ce priveşte starea limită a exploatării normale, o analiză elastică de ordinul I oferă o 
aproximare satisfăcătoare a răspunsului structurii deoarece, la acest nivel al încărcărilor 
exterioare efectele neliniarităţii sunt relativ reduse. Utilizarea unei analize elastice nu implică 
nici un fel de condiţii in ceea ce priveşte ductilitatea elementelor si îmbinărilor, această 
metodă putând sa fie folosită in toate cazurile. In Figura 3.7 prezintă posibilităţile de utilizare 
a unei analize elastice si verificările necesare la dimensionare in conformitate cu Eurocode 3, 
Partea 1-1. Astfel, după determinarea eforturilor de calcul in structură (forţe axiale, momente 
încovoietoare si forţe tăietoare), sunt necesare următoarele verificări: 
- evaluarea efectelor de ordinul II 
- verificarea rezistenţei secţiunilor 
- verificarea rezistenţei îmbinărilor 

verificarea stabilităţii elementelor 
- verificarea stabilităţii locale a elementelor 

verificarea condiţiilor aferente SLEN 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

Analiza 
globala 
elastica 

Cadre cu noduri 
fixe Cadre cu noduri deplasabiie 

i i 

Analiza de 
ordinul 1 

Analiza de 
ordinul II 

Analiza de 
ordinul 1 

Considerarea 
efectelor de 

ordinul II 

Verificarea 
elementelor 
si a cadrului 

Amplificarea momentelor 
incovoietoare la capatele 

grinzilor si in imbinari cu 1,2 

Stabilitatea in plan a elementelor 
considerând lungimile deflambaj pentm 

stmcturi cu noduri fixe 

Stabilitatea in plan a 
elementelor considerând 

lungimile deflambaj 
pentru structuri cu noduri 

deplasabiie 

Rezistenta secţiunilor transversale si verificarea stabilitatii 
locale 

Rezistenta îmbinărilor 

Stabilitatea elementelor in afara planului 

Figura 3.7 Analiza globală elastică si verificările la dimensionare (Eurocode 3, Partea 1-1) 

Analiza de ordinul II. Si in acest tip de analiză, ca si in analiza de ordinul I, răspunsul liniar 
elastic al secţiunilor si al îmbinărilor este considerat valabil (Figura 3.5). Distribuţia 
eforturilor inteme se calculează pe baza teoriei de ordinul II. Ecuaţiile de echilibru se exprimă 
pe structura deformată (efectul P-A) iar dacă eforturile axiale sunt mari (efectul P-5), poate fi 
luată in calcul o reducere a rigidităţii elementelor. Ca si in analiza de ordinul elastică de 
ordinul I, secţiunile elementelor si îmbinările nu trebuie sa verifice condiţiile cerute de o 
comportare ductilă (clasa secţiunii, clasa de ductilitate a îmbinării). In Figura 3.8 este arătat 
răspunsul forţă-deplasare care rezultă dintr-o analiză elastică de ordinul II in care toate 
încărcările variază in funcţie de un parametru unic. 

Analiza elastica de ordinul II 

Deplasare 

Figura 3.8 Răspunsul încărcare-deplasare intr-o analiză elastică de ordinul II 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

Curba forţă-deplasare, care acum cuprinde si neliniaritatea geometrică, se apropie 
asimptotic de linia orizontală care reprezintă valoarea multiplicatorului critic A.cr- Această 
valoare a lui X̂ r corespunde încărcării elastice critice de flambaj. Dacă se neglijează efectele 
P-8, valoarea încărcării maxime poate rezulta mai mare decât cea reala. Cu cât elementele 
comprimate sunt mai zvelte, cu atât efectele P-8 devin mai importante. Forţa critică elastică 
de flambaj este o valoare de referinţă pentru că reprezintă valoarea maximă teoretică a 
încărcării ce poate fi suportată de structură, in absenţa curgerii materialului. Spre deosebire de 
analiza elastică de ordinul I, in cadrul acestui tip de analiză eforturile interne conţin efectele 
de ordinul II. Calculul structurii se poate conduce in acelaşi mod cu cel efectuat in cadrul 
analizei elastice de ordinul I. Secţiunile sau îmbinările cele mai solicitate permit determinarea 
limitei superioare a multiplicatorului încărcării (Figura 3.9) pentru care analiza elastică 
este valabilă. 

Forţa 

• Analiza elastica de ordinul I 

Analiza elastica de ordinul II 

Limita incarcarii peste care ipotezele comportării elastice 
nu mai sunt strict valabile 

Deplasare 

Figura 3.9 Domeniul de valabilitate al analizei elastice de ordinul II 

Atunci când in calcul se utilizează analiza elastică de ordinul II, stabilitatea cadrului in 
plan este acoperită de analiza structurală. In cele mai frecvente cazuri, imperfecţiunile locale 
ale elementelor nu sunt luate in considerare. De aceea verificarea stabilităţii elementelor (in 
plan si in afara lui) si a cadrului (in afara planului) poate intr-adevăr sa conducă la valori mai 
mici ale multiplicatorului A.L2. Pentru un calcul corect, valoarea minimă a multiplicatorului 
>LL2 trebuie sa fie 1. In ceea ce priveşte starea limita a exploatării normale, o analiză elastică 
de ordinul II oferă o bună aproximare a răspunsului structurii si elementelor. 

3.2.1.2 Analiza globală plastică 

Metodele de analiză plastică a structurilor in cadre se pot utiliza doar atunci când sunt 
întrunite câteva condiţii minime referitoare la ductilitatea materialului, ductilitatea 
elementelor si îmbinărilor: 
a) Materialul respectă următoarele condiţii: 
- raportul dintre rezistenţa la întindere minimă fu si limita de curgere minima fy satisface 

condiţia: 

-^>1,2 (3.1) 

- alungirea la rupere a unei epruvete de lungime 5,65^/a7 nu este mai mică de 15% (in care 
Ao reprezintă aria secţiunii transversale iniţiale a epruvetei) 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

- in diagrama a-8, defomiaţia specifică ultimă corespunzătoare rezistentei la întindere fu 
este cel puţin cu 20% mai mare decât defomiaţia specifică Cy corespunzătoare limitei de 
curgere fy. 
b) Este împiedicată deplasarea in afara planului a elementelor in dreptul secţiunilor in care se 
pot fomia articulaţii plastice. 
c) Secţiunile si/sau îmbinările in care pot sa apară articulaţii plastice trebuie sa aibă suficientă 
capacitate de rotire, adică să fie de clasa 1 sau 2. 

In Figura 3.10 prezintă posibilităţile de utilizare a unei analize plastice si verificările 
necesare la dimensionare in conformitate cu Eurocode 3, Partea 1-1. 

Cadre cu noduri fixe Cadre cu noduri deplasabile 

Analiza 
globala 
plastica 

Analiza de ordinul 1 
Analiza de 
ordinul II 

(elasto-plastic) 

Analiza de ordinul 1 

rigid-plastic elastic-perfect 
plastic) 

Analiza de 
ordinul II 

(elasto-plastic) rigid-plastic elastic-perfect 
plastic 

Considerarea 
efectelor de 

ordinul II 

Verificarea 
elementelor 
si a cadrului 

Amplificarea 
incarcarilor exterioare 

Multiplicatorul incarcarii critice cel puţin egal cu 1 

Stabilitatea in plan a elementelor considerând lungimile de 
flambaj pentru structuri cu noduri fixe si posibilitatea formarii 

articulaţiilor plastice 

Rezistenta secţiunii transversale si, atunci cand este 
necesara, verificarea capacitatii de rotire, stabilitatii locale 

Verificarea capacitatii de rotire a imbinarilor 

Stabilitatea elementelor in afara planului 

Figura 3.10 Analiza globală plastică si verificările la dimensionare (Eurocode 3, Partea 1-1) 

Analiza elastic-perfect plastică (teoria de ordinul II). In analiza elastic-perfect plastică se 
introduce ipoteza ca secţiunile si îmbinările rămân in stadiul elastic până când este atins 
momentul plastic capabil, după care comportarea devine perfect plastică. In Figura 3.11 este 
arătată comportarea elastic-perfect plastică a secţiunilor si îmbinărilor. Influenţa forţelor 
axiale si a forţelor tăietoare asupra momentului plastic capabil al secţiunii poate fi introdusă 
direct in calcul sau poate fi introdusă atunci când se face verificarea secţiunilor. Utilizarea 
analizei elastic-perfect plastice presupune că elementele si îmbinările satisfac anumite cerinţe 
specifice. Acestea se refera la capacitatea de rotire a secţiunilor si îmbinărilor (cel puţin in 
secţiunile critice), suficientă pentru a permite dezvoltarea tuturor articulaţiilor plastice in 
structură. 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

Elastic-perfect plastic 
lilaslic-pcrfccl plaslic 

M pi Rd 

M p l Rd I ^ p l Rd 

articulatia plastica 
• • 

articulatia plastica 
• • 

Element îmbmare 
Figura 3.11 Caracteristicile moment-rotire pentru elemente si îmbinări 

Intr-o analiză elastic-perfect plastică, de regulă, încărcările sunt aplicate incremental. Se 
realizează mai întâi o analiză elastică de ordinul II din care se determină încărcarea 
corespunzătoare formării primei articulaţii plastice intr-o secţiune si/sau îmbinare. Analiza 
următoare se face pentru un nivel sporit al încărcărilor, pentru care structura se comportă 
diferit datorită introducerii unei articulaţii in secţiunea in care s-a format prima articulaţie 
plastică (cadrul modificat). Acest cadru se mai numeşte si cadrul deteriorat. Prin creşterea in 
continuare a încărcării, va apare o noua articulaţie plastică. Acest proces continuă până când 
structura se transformă intr-un mecanism. Răspunsul structurii intr-o analiză elastic-perfect 
plastică de ordinul II este reprezentat in Figura 3.12 prin linia continuă. Ramura 1 corespunde 
unei comportări elastice a cadrului. Aceasta curbă tinde asimptotic către linia orizontală care 
reprezintă forţa critica de flambaj doar in cazul când se consideră ca structura are o 
comportare infinit elastică. După apariţia primei articulaţii plastice, dacă se presupune că 
structura are o comportare infinit elastică, ramura 2 va continua si va tinde asimptotic către 
încărcarea critică de flambaj a cadrului deteriorat, care este un cadru cu o articulaţie. Procesul 
este continuat prin creşterea încărcărilor, structura se deteriorează progresiv până la formarea 
unui mecanism de cedare plastică. încărcarea corespunzătoare este definită de multiplicatorul 
încărcării X]̂  = A.L2EPP (Figura 3.12). 

Forta 

EPP 

Forta elastica critica de flambaj 

Ramura 2 A doua articulaţie plastica 

Forta critica de flambaj 
a cadrului deteriorat 

Mecanismul de cedare 

Prima articulaţie plastica 

Deplasare 

Figura 3.12 Răspunsul forţă-deplasare intr-o analiză elastic-perfect plastică 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

Atunci când in analiză sunt incluse si influenţele forţelor tăietoare si axiale, nu este 
necesară o verificare suplimentară a secţiunilor sau îmbinărilor. Atunci când se utilizează o 
analiză de ordinul II la calculul cadrelor, stabilitatea in planul lor este acoperită de analiza 
structurală. Totuşi, este necesară verificarea stabilităţii elementelor si a cadrului in afara 
planului. Pentru un calcul adecvat, valoarea minimă a multiplicatorului încărcării, A.I2FPP, 

trebuie sa fie 1. Verificările corespunzătoare stării limită a exploatării normale trebuie 
efectuate. 

Analiza elasto-plastică (teoria de ordinul II). Pentru o mai bună estimare a încărcării 
maxime (in comparaţie cu cea furnizată de analiza elastic-perfect plastică) se poate realiza o 
analiză elasto-plastică de ordinul II. Plastificarea elementelor si a îmbinărilor este un proces 
progresiv si de aceea tranziţia de la comportarea elastică la cea plastică este un fenomen 
asemănător. Odată cu creşterea momentului in secţiunea transversală a elementului, 
plastificarea se extinde dinspre fibra extremă spre axa neutră. Această comportare este 
descrisă cu ajutorul teoriei zonelor plastice. In Figura 3.13 sunt prezentate caracteristicile 
moment-rotire considerate in analiză, corespunzătoare secţiunilor si îmbinărilor. Cerinţele de 
ductilitate pentru secţiuni si îmbinări precum si procedura de analiză si verificare a cadrului 
sunt identice cu cele de la analiza elastic-perfect plastică. 

M 

M p l Rd 

Rd 

Elasto-plastic 

M 
«t» 

. T 

-•(t> 
Element îmbinare 

Figura 3.13 Caracteristicile moment-rotire pentru elemente si îmbinări 

Analiza elasto-plastică de ordinul II furnizează valoarea încărcării maxime ce poate fi 
suportată de cadru, ca si valoarea deplasărilor corespunzătoare oricărui nivel al încărcării. In 
general, in analiză este considerată doar comportarea in planul cadrului, de aceea este 
necesară verificarea stabilităţii in afara planului cadrului. Metoda de analiză elasto-plastică 
este destul de greu de utilizat in aplicaţii practice si, din cauza complexităţii ei, este utilizată 
mai mult in activităţile de cercetare. 

Analiza rigid-plastică (teoria de ordinul I). In cadrul acestui tip de analiză, deformaţiile 
specifice elastice din elemente si îmbinări sunt neglijate, considerându-se că sunt foarte mici 
in comparaţie cu deformaţiile specifice plastice. Este de asemenea neglijată ecruisarea 
materialului iar deformaţiile plastice sunt concentrate in secţiunile si îmbinările in care este 
posibilă formarea de articulaţii plastice. Aceste secţiuni si îmbinări se consideră că au o 
capacitate de rotire infinită. In Figura 3.14 este arătat răspunsul idealizat rigid-plastic al 
secţiunilor si îmbinărilor. Cerinţele de ductilitate pentru secţiuni si îmbinări sunt identice cu 
cele indicate pentru analiza elastic-perfect plastică. Se consideră că încărcarea maximă ce 
poate fi aplicată corespunde colapsului structurii. Analiza constă, deci, in identificarea 
mecanismului plastic care guvemează cedarea structurii. Aceasta metodă se bazează pe 
principiul conform căruia, la atingerea încărcării maxime, sunt îndeplinite simultan 
următoarele condiţii: 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

- condiţia de mecanism: există un număr suficient de articulaţii plastice sau articulaţii reale 
(noduri articulate) pe structură pentru a forma un mecanism cinematic admisibil; 
condiţia de echilibru: distribuţia momentului încovoietor pe structură este in echilibru cu 
încărcările exterioare si cu reacţiunile; 

- condiţia de plasticitate: momentele plastice capabile ale secţiunilor si îmbinărilor nu sunt 
depăşite in nici o secţiune sau îmbinare. 

M 

M p l Rd 
Articulaţie plastica 

Rigid-plastic 

M, 

Mj.Rd 

-•(t> 

ArticuIatic plastica 

Rigid-plastic 

Element îmbinare 
Figura 3.14 Caracteristicile moment-rotire pentru elemente si îmbinări 

încărcarea ultimă poate fi obţinută prin aplicarea teoremelor calculului plastic: teorema 
de minim si teorema de maxim. Conform teoremei de maxim, pentru o structură dată si 
pentru un anumit sistem de încărcări, mecanismul de cedare apare la o valoare a 
multiplicatorului încărcării care este mai mare sau egală cu multiplicatorul încărcării de 
cedare. Prin examinarea mecanismelor de cedare posibile, se retine cel pentru care valoare 
multiplicatorului încărcării este minimă si care este totodată static si cinematic admisibil. In 
Figura 3.15 sunt arătate mecanismele elementare de cedare (1 si 2) si mecanismul combinat 3 
pentru un cadru simplu. Răspunsurile forţă-deplasare sunt reprezentate prin linii orizontale 
corespunzătoare încărcărilor de cedare asociate. 

Forţa 

1 

'2 
Incarcarea de cedare 

Mecanism plastic de cedare 

i ' 

t 

Deplasare 

H — ^ • 

rigle 

stâlpi 
Mp Stâlpi 

1) Mecanism de grinda 

v = s-f-

2 ) Mecanism de nivel 

H = 4- h 

3) Mecanism combinat 

Figura 3.15 Răspunsul forţă-deplasare intr-o analiză rigid-plastică 

Această analiză se poate realiza manual pentru cadre simple, insă pentru cadrele 
multietajate sau/si cu mai multe deschideri este necesară folosirea programelor de calcul. 
Dacă nu este posibilă neglijarea efectelor forţelor axiale si/sau tăietoare asupra momentului 
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rezistent de calcul, sunt necesare unele verificări ale secţiunilor si îmbinărilor. Este necesară, 
de asemenea, verificarea stabilităţii cadrului in plan si in afara planului cât si stabilitatea 
elementelor in plan si in afara planului. Pentru un calcul adecvat, valoare minima a 
multiplicatorului încărcării XL4 trebuie sa fie 1. Analiza rigid-plastică permite obţinerea 
informaţiilor cu privire la rezistenţa cadrului insă nu oferă informaţii cu privire la deplasările 
si rotirile care apar. De aceea, această analiză trebuie să fie urmată de o analiză elastică a 
structurii pentru verificarea la starea limită a exploatării normale. 

3.2.2 Clasificarea structurilor in cadre 

3.2.2.1 Cadre conîravăntuite si necontravăntuite 

Introducerea contravântuirilor la structurile in cadre metalice are rolul de a preveni sau 
de a limita deplasările orizontale (Figura 3.16). 

Contravantuin Diafragma b.a. 

Figura 3.16 Sisteme de contravântuiri 

Un cadru poate fi considerat contravântuit daca rigiditatea sa laterală este dată de un 
sistem de contravântuiri, care sub acţiunea unor încărcări orizontale in planul cadrului este 
suficient de rigid astfel încât se poate considera că aceste încărcări sunt preluate de sistemul 
de contravântuiri. Un cadru metalic poate fi considerat contravântuit daca sistemul de 
contravântuiri reduce deplasările orizontale cu cel puţin 80%. Efectele înclinaţiei orizontale 
iniţiale ^ asupra cadrelor contravântuite trebuie luate in considerare la calculul sistemului de 
contravântuiri. Se poate considera ca înclinaţia orizontală iniţială (f) (sau sistemul orizontal 
echivalent) precum si încărcările orizontale aplicate asupra unui cadru contravântuit afectează 
numai sistemul de contravântuiri. Sistemul de contravântuiri trebuie calculat la acţiunea 
următoarelor încărcări: 

încărcări orizontale aplicate cadrului; 
- încărcări orizontale sau verticale aplicate direct sistemului de contravântuiri; 

efectul înclinaţiei orizontale (sau sistemului de forte orizontale echivalente) aferente 
cadrului si sistemului de contravântuiri. 

3.2.2.2 Cadre cu noduri fixe sau cu noduri deplasabile 

Un cadru poate fi considerat cu noduri fixe dacă răspunsul său la acţiunea unui sistem 
de forţe ce acţionează in planul său este suficient de rigid astfel încât pot fi neglijate 
momentele si forţele inteme suplimentare datorate deplasărilor orizontale ale nodurilor. Toate 
celelalte cadre pot fi considerate cu noduri deplasabile si efectele deplasărilor orizontale ale 
nodurilor trebuie luate in calcul. Pentru un caz de încărcare dat, un cadru poate fi considerat 
cu noduri fixe dacă este îndeplinită următoarea condiţie: 

(3.2) 

3.12 

BUPT



3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

in care: Vsd - încărcarea vertical totala de calcul 
Vcr - încărcarea critică elastică 

Structurile in cadre, având riglele prinse de stâlpi la fiecare nivel, pot fi considerate cu noduri 
fixe pentru un caz de încărcare dat, dacă este satisfacută relaţia următoare: 

S 
hJ 

rn 
H 

<0.1 (3.3) 

in care: 6 - deplasarea orizontală relativă de nivel 
h - înălţimea de nivel 
H - reacţiunea orizontală totală la baza nivelului considerat 
V - reacţiunea verticală totală la baza nivelului considerat 

3.2.2.3 Imperfecţiunile cadrelor 

Orice structură reală se îndepărtează de structura ideală datorită imperfecţiunilor 
geometrice. Aceste imperfecţiuni trebuie luate in considerare atât in analiza globală cât si la 
calculul elementelor cadrului. Atunci când imperfecţiunile cadrelor sunt introduse in analiza 
globală, momentele si forţele suplimentare rezultate se vor lua in considerare la calculul 
elementelor. Luarea in considerare a acestor imperfecţiuni se face prin intermediul unei 
imperfecţiuni geometrice echivalente, exprimata printr-o înclinare iniţiala (j): 

(f> = 
in care: 

k = 1/200 

0.2 + l//î^ 

K = 

SI 
unde: 

K = 

10.5 

0.5 

dar 

dar k, < 1.0 

(3.4) 

(3.5) 

ric - numărul stâlpilor cadrului 
ns - numărul de nivele 

Stâlpii care sunt încărcaţi cu forţe axiale mai mici de 50% din încărcarea axială medie pe un 
stâlp nu sunt luaţi in considerare la calculul lui ric. De asemenea, nu se vor lua in considerare 
la calculul lui ric stâlpii care nu se extind pe toate nivelele incluse in ns. La calculul lui ns vor 
fi luate in considerare doar acele nivele care leagă toţi stâlpii incluşi in n^. înclinarea iniţială ^ 
poate fi înlocuită printr-un sistem de forţe orizontale echivalente (Figura 3.17a). La structurile 
in cadre, aceste forţe orizontale echivalente trebuie aplicate la fiecare nivel (Figura 3.17b). 

N 

N 

(t)N 

(t)N 

F. 

a) înlocuirea înclinaţiei iniţiale prin 
forţele orizontale echivalente 

Figura 3.17 Imperfecţiunile cadrelor 

b) forţele orizontale echivalente 

3.13 

BUPT



3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

3.2.3 Clasificarea elementelor si îmbinărilor riglă-stălp 

3.2.3.1 Clasificarea după rigiditate. 

O îmbinare riglă-stâlp poate fi considerată rigidă, nominal articulată sau semi-rigidă din 
punct de vedere al rigidităţii, prin determinarea rigidităţii iniţiale la rotire Sj,,ni si comparând 
această valoare cu cele două limite (Figura 3.18). 

1 
2 
3 

rigid, daca Sjjm ^ SEIf/Lb 
semi-rigid 
nominal articulat, daca 

< 0.5EWL, 

a) Cadre contravântuite 

1 
2 
3 

rigid, daca Sjjni ^ 25EIb/Lb 
semi-rigid 
nominal articulat, daca 

< 0.5 EI b/U 

b) Cadre necontravântuite (cu condiţia ca la fiecare nivel Kb/IQ >0.1) 

Toate îmbinările din zona 2 trebuie considerate ca semi-rigide. îmbinările din zonele 1 si 3 
pot fi considerate semi-rigide daca este avantajos 

Kb valoarea medie a raportului Ii/Lb pentru toate riglele de la ultimul nivel; 
Kc valoarea medie a raportului Ic/Lc pentru toţi stâlpii de la ultimul nivel; 
Ib momentul de inerţie al riglei; momentul de inerţie al stâlpului; 
Lb deschiderea cadrului; Lc inaltimea de nivel; 
Figura 3.18 Limitele pentru clasificarea îmbinărilor riglă-stâlp după rigiditate 

- îmbinări nominal articulate - o îmbinare articulată va fi proiectată astfel încât să nu dezvolte 
momente semnificative care pot afecta elementele structurii. îmbinările nominal articulate 
trebuie să fie capabile să transmită forţele de calcul si să permită producerea rotirilor 
rezultate. 
- îmbinări rigide - o îmbinare rigidă trebuie proiectată astfel încât deformaţia ei să nu aibă o 
influenţă semnificativă asupra distribuţiei de eforturi in structură sau asupra deformaţiei 
globale. Deformaţiile îmbinărilor rigide trebuie să aibă valori astfel încât să nu reducă 
rezistenţa structurii cu mai mult de 5%. îmbinările rigide trebuie să fie capabile să transmită 
forţele si momentele de calcul. 
- îmbinări semi-rigide - o îmbinare care nu întruneşte criteriile corespunzătoare unei îmbinări 
rigide sau nominal articulate, trebuie clasificată ca semi-rigidă. îmbinările semi-rigide trebuie 
sa fie capabile să transmită forţele si momentele determinate prin calcul. 
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3.2.3.2 Clasificarea îmbinărilor după rezistenţă. 

O îmbinare riglă-stâlp poate fi clasificată ca îmbinare cu rezistenţă totală, îmbinare 
nominal articulată sau cu rezistenţă parţială prin compararea rezistenţei de calcul a îmbinării 
cu momentul rezistent de calcul al elementelor îmbinate. O îmbinare semi-rigidă poate fi 
clasificată ca îmbinare de rezistenţă totală dacă întruneşte criteriile exprimate in Figura 3.19. 

O îmbinare poate fi clasificată ca nominal articulată dacă momentul rezistent de calcul 
M,,Rd este mai mic decât 25% din momentul rezistent de calcul al unei îmbinări de rezistenţă 
totală. O îmbinare care este capabilă să preia si să transmită momente dar nu îndeplineşte 
criteriul pentru o îmbinare de rezistenţă totală poate fi clasificată ca semi-rigidă. 

Mj.sd 
sau 

Mjm > Mt,piRd 

Mj Rd > Mc,piRd 

a) Stâlpul ultimului nivel 

sau 
Mj^Rd > Mb,piRd 

Mj^Rd > 2Mc,piRd 
Sd 

b) Stâlp aparţinând unui nivel intermediar 
in care: 
Mb,pi,Rd momentul plastic de calcul al grinzii; 
Mc,pi,Rd momentul plastic de calcul al stâlpului; 

Figura 3.19 îmbinare de rezistenţă totală 

- îmbinări nominal articulate: o îmbinare nominal articulată trebuie să fie capabilă să 
transmită forţele de calcul, fară sa dezvolte momente semnificative care pot afecta elementele 
structurii. Capacitatea de rotire a unei îmbinări nominal articulate trebuie sa fie suficienta 
pentru a asigura apariţia articulaţiilor plastice sub încărcările de calcul (Figura 3.20). 
- îmbinări de rezistenţă totală: rezistenţa de calcul a unei îmbinări de rezistenţă totală trebuie 
sa fie mai mare decât a elementelor îmbinate. Dacă rezistenţa de calcul a îmbinării este cel 
puţin egală cu 1,2 rezistenţa plastică de calcul a elementelor îmbinate, nu este necesară 
verificarea capacităţii de rotire a îmbinării. Rigiditatea unei îmbinări de rezistenţă totală 
trebuie să asigure ca, sub încărcările de calcul, rotirile dezvoltate de articulaţiile plastice să nu 
depăşească capacităţile de rotire ale îmbinărilor (Figura 3.20). 
- îmbinări de rezistenţă parţială: rezistenţa de calcul a unei îmbinări de rezistenţă parţială 
trebuie să fie mai mare decât valoarea necesară pentru transmiterea momentelor si forţelor de 
calcul, dar poate fi mai mică decât cea a elementelor îmbinate. Capacitatea de rotire a unei 
îmbinări de rezistenţă parţială trebuie sa aibă o valoare care să asigure formarea si dezvoltarea 
articulaţiilor plastice sub încărcările de calcul. Capacitatea de rotire a unei astfel de îmbinări 
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poate fi determinată prin încercări experimentale. Atunci când sunt utilizate îmbinări a căror 
comportare este cunoscută, nu este necesară detenninarea capacităţii de rotire prin încercări 
experimentale. Rigiditatea îmbinărilor de rezistenţă parţială trebuie să aibă o valoare care să 
asigure nedepăşirea capacităţii de rotire in articulaţiile plastice sub încărcările de calcul 
(Figura 3.20). 

M, 
Rc/istenţă totală 

Limitele pentru re/istenţă 

Mj.Rd Rezistenta îmbinăni 

Rezistenţă parţială 

Articulat 
4) 

Figura 3.20 Clasificarea îmbinărilor după rezistenţă 

3.2.3.3 Clasificarea elementelor si îmbinărilor după ductilitate 

Analiza globala a structurilor in cadre metalice se realizează pe baza unor ipoteze, atât 
in ceea ce priveşte comportarea secţiunilor si îmbinărilor (elastic/plastic) cat si a răspunsului 
geometric (teoria de ordinul I/ordinul II). După efectuarea analizei, urmează verificarea prin 
calcul a tuturor elementelor cadrului. Pentru aceasta, secţiunile elementelor trebuie clasificate 
după modul de comportare la încovoiere si/sau compresiune. Astfel, in conformitate cu 
Eurocode 3, secţiuni transversale ale elementelor supuse preponderent la încovoiere se 
clasifica in funcţie de raportul dintre lăţimea si grosimea pereţilor secţiunii in 4 clase (Figura 
3.21): 
• Clasa 1: secţiuni transversale plastice - secţiunile care pot forma articulaţii plastice, având 

capacitatea de rotire ceruta de o analiza plastica 
• Clasa 2: secţiuni transversale compacte - secţiunile care dezvolta un moment încovoietor 

plastic capabil, dar care au limitata capacitatea de rotire 
• Clasa 3: secţiuni transversale semi-compacte - secţiunile in care eforturile in fibra extrema 

poate atinge limita de curgere dar flambajul local împiedica dezvoltarea momentului 
încovoietor plastic capabil 

• Clasa 4: secţiuni transversale zvelte - secţiunile la care trebuie luat in considerare efectul 
flambajului local pentru determinarea momentului încovoietor capabil sau a forţelor de 
compresiune capabile. In acest caz se operează cu caracteristicile geometrice ale secţiunii 
eficace. 

M 
M M 

M 'el 

M 

clasa 1 

< 20 

t 

c a p a c i t a t e a de rotire / 

Figura 3.21 Clasele de secţiuni pentru elemente 
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Se poate introduce o clasificare după ductilitate si pentru îmbinări, similară cu cea 
pentru secţiunile transversale ale elementelor. In acest caz, clasificarea trebuie să se facă in 
funcţie de capacitate de rotire a îmbinărilor, Opi, corespunzătoare momentului rezistent plastic 
Mj,Rd (Figura 3.22). 

A Mj 

Mj.Rd 

o 

Figura 3.22 Capacitatea de rotire a unei îmbinări 

Există trei clase de ductilitate (Figura 3.23): 
- Clasa 1 : îmbinări ductile: o îmbinare ductilă este capabilă să dezvolte momentul 

plastic rezistent si să prezinte o capacitate de rotire suficient de mare 
- Clasa 2 : îmbinări cu ductilitate medie: o îmbinare cu ductilitate medie este capabilă să 

dezvolte momentul plastic rezistent dar prezintă o capacitate de rotire limitată după atingerea 
acestui moment 

- Clasa 3 : îmbinări neductile: cedarea prematură (datorită instabilităţii sau ruperii 
casante a unei componente a îmbinării) apare in îmbinare înaintea atingerii momentului 
rezistent. 

i \M Ductilitate î Mj 

Clasa 1 

/ ^ 

Figura 3.23 Clasele de ductilitate pentru îmbinări 

3.2.4 Modelareaj caracterizarea si clasificarea îmbinărilor 

3.2.4.1 Modelarea îmbinărilor 

Modelarea comportării îmbinărilor afectează răspunsul structurii si de aceea îmbinările 
trebuie modelate corespunzător in analiză. In mod tradiţional, următoarele tipuri de modelări 
sunt considerate: 
- După rigiditate: - Rigide 

- Articulate 
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- După rezistenţă - Rezistenţă totală 
- Rezistenţă parţială 
- Articulate 

Atunci când se face referire la rigiditatea la rotire a îmbinării, denumirea de rigid 
înseamnă ca intre elementele îmbinate (de exemplu riglă - stâlp) nu apar rotiri relative, 
indiferent de nivelul încărcărilor exterioare. O îmbinare se poate considera articulată atunci 
când elementele îmbinate se pot roti liber. Din punct de vedere al rezistenţei îmbinării, aceasta 
se consideră de rezistenţă totală atunci când este mai puternică decât elementul mai slab al 
elementelor îmbinate, in timp ce îmbinările cu rezistenţă parţială sunt mai slabe decât 
elementele îmbinate. Aceste îmbinări de rezistenţă parţială sunt calculate să transmită forţele 
inteme si nu să reziste la întreaga capacitate portantă a elementelor îmbinate. O îmbinare 
articulată nu transmite nici un moment încovoietor. Considerarea proprietăţilor de rezistenţă si 
rigiditate ale îmbinărilor conduc către trei modelări ale acestora: 
- rigide / rezistenţă totală; 
- rigide / rezistenţă parţială; 
- articulate. 

Totuşi, atâta timp cat rigiditatea la rotire a îmbinării este considerată in calcul, 
îmbinările pot fi realizate in variantă semi-rigidă, adică nici articulate nici rigide. Astfel, apar 
noi posibilităţi de modelare: 
- semi-rigid / rezistenţă totală; 
- semi-rigid / rezistenţă parţială. 

Eurocode 3 ia in considerare aceste posibilităţi prin introducerea a trei modelări (Tabel 3.1): 
- continuu acoperind cazul rigid / rezistenţă totală 
- semi - continuu acoperind cazurile rigid/rezistenţă parţială, semi-rigid/rezistenţă totală 

si semi-rigid/rezistenţă parţială 
- simplu acoperind cazul articulat 

Termenii continuu, semi-continuu si articulat sunt definiţi astfel: 
- continuu: îmbinarea asigură o continuitate perfectă la rotire intre elementele îmbinate; 
- semi-continuu: îmbinarea asigură doar parţial continuitatea la rotire intre elementele 
îmbinate; 
- simplu: îmbinarea întrerupe continuitatea la rotire intre elementele îmbinate. 

Tabel 3.1 Modelarea îmbinărilor 

Rigiditate 
Rezistenţă 

Rigiditate 
Rezistenţă totală Rezistenţă parţială Articulat 

Rigid Continuu Semi-continuu -

Semi-rigid Semi-continuu Semi-continuu -

Articulat - - Simplu 

Interpretarea acestor tipuri de modelare trebuie făcută in concordanţă cu tipul de analiză 
structurală. In cazul unei analize elastice globale, doar proprietăţile de rigiditate ale 
îmbinărilor sunt importante pentru modelarea îmbinărilor. Atunci când se efectuează o analiză 
rigid-plastică, caracteristica principală a îmbinării este rezistenţa. In toate celelalte tipuri de 
analiză, sunt importante atât proprietăţile de rigiditate cât si cele de rezistenţă. In Tabel 3.2 
sunt prezentate modelările îmbinărilor pentru fiecare tip de analiză. 
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Tabel 3.2 Tipurile de analiză si modelarea îmbinărilor 

Modelare 

Tipul de analiză 

Modelare Analiza elastică Analiza rigid-plastică Analiza elastic-perfect plastică; 
Analiza elasto-plastică 

Continuu Rigid Rezistenţă totală Rigid/Rezistenţă totală 

Semi-
continuu 

Semi-rigid Rezistenţă parţială Rigid/Rezistenţă parţială 

Semi-rigid /Rezistenţă totală 

Semi-rigid /Rezistenţă parţială 

Simplu Articulat Articulat Articulat 

In cazurile curente de analiză a unei structuri, nu este practică separarea deformabilităţii 
îmbinării de cea a panoului inimii stâlpului. De aceea, aceste deformaţii pot fi modelate 
printr-un singur resort situat la intersecţia axelor elementelor îmbinate. In cazul unei îmbinări 
de o singură parte a stâlpului, curba caracteristică a deformabilităţii din tăiere si rotire a 
panoului inimii stâlpului este transformată intr-o curba Mb - y prin intermediul parametrului 
de transformare p (Figura 3.24). 

Mb 

Mb. 

Mb, Mj 

Mb.i 

a) îmbinare b) Panoul inimii stâlpului 
c) Resort 

Figura 3.24 Caracteristica la încovoiere a resortului 

Acest parametru, definit in Figura 3.25, pune in legătură directă forţa tăietoare din 
panoul inimii cu forţele de întindere si compresiune din îmbinare. Curba caracteristică a 
resortului Mb - (f) care reprezintă comportarea îmbinării este arătată in Figura 3.24.c; aceasta 
rezultă prin însumarea rotirii din îmbinare ((j)c) cu cea din panoul inimii (y). 

Fb 
Mb:̂  

F,: 

Fb: 

M̂h. 

in care F^ = MjZ = 
, in care = M j Z , F,, = M j Z 

bl 

Figura 3.25 Definirea parametrului de transformare (3 
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Deoarece valorile parametrului de transformare p pot fi obţinute doar după determinarea 
distribuţiei eforturilor inteme, determinarea lui cât mai exactă se poate face doar printr-un 
calcul in cicluri. Pentru aplicaţiile practice insă, aceste metode iterative sunt dificil de utilizat, 
de aceea este necesară prevederea unor valori conservative pentru p. Aceste valori variază 
intre p = O, (îmbinare de ambele părţi, momente egale si de sensuri opuse. Figura 3.26a) la 
p = 2, (îmbinare de ambele părţi, momente egale si de sensuri identice. Figura 3.26b). 

I 

/ 
/ 

a) b) 
Figura 3.26 Limitele factorului p: a) momente egale si de sens invers; b) momente egale si de 

acelaşi sens 
Comportarea neliniară a îmbinărilor, reprezentate prin resorturi având o anumită 

rigiditate la rotire, este destul de dificil de utilizat in practica curentă de proiectare. De aceea, 
curba caracteristică reală moment-rotire a îmbinării poate fi modelată, fară o scădere 
semnificativă a preciziei, printr-o curbă caracteristică elastic-perfect plastică (Figura 3.27a). 
Această reprezentare are avantajul de a fi similară cu curba caracteristică a comportării 
elementelor la încovoiere (Figura 3.27b). 

Mj.Rd 

EI/L 

a) îmbinare 
Caracteristica M-cf) reala 
Reprezentare idealizata 

b) Element 

Figura 3.27 Curbele biliniare moment-rotire 

Momentul Mj,Rd corespunzător platoului este denumit moment rezistent de calcul. Sunt 
neglijate astfel efectele de ecruisare a materialului sau alte efecte. Acest lucru explică 
diferenţele dintre comportarea idealizată a îmbinării si comportarea reală. In funcţie de tipul 
de analiză, se pot alege diferite moduri de idealizare a caracteristicii M-(t). 

Modelarea elastică pentru o analiză elastică. Caracteristica principală a îmbinării este 
rigiditatea la rotire. In acest tip de analiză, avem doua posibilităţi de verificare: 
- verificarea elastică a rezistenţei îmbinării (Figura 3.28a): rigiditatea constantă este egală cu 
rigiditatea iniţiala Sj,ini; la sfârşitul analizei, trebuie să se verifice dacă momentul de calcul 
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Msd din îmbinare este mai mic decât momentul rezistent elastic al îmbinării având valoarea 
2/3M,Rd; 
- verificarea plastică a rezistenţei îmbinării (Figura 3.28b): rigiditatea constantă este egala cu 
o rigiditate având valoarea cuprinsă intre rigiditatea iniţială si cea secantă relativă la Mj,RJ, 
Această rigiditate este definită ca Sj,,ni/Tl (valorile coeficientului r|sunt date in Tabel 3.3). 
Această modelare este valabilă pentru valori ale momentului Msd rnai mici sau egale cu M, Rj. 

M j Rd 

2/3Mj.Rd 

Sj.mi /n 
(l> 

a) Verificare elastica 
Caracteristica M-(j) reala 
Reprezentare idealizata 

b) Verificare plastica 

Figura 3.28 Reprezentarea liniară a caracteristicii M-(j) 

Tabel 3.3 Valorile coeficientului r| 
Tipul îmbinării îmbinări ri^lă-stâlp Alte tipuri de îmbinări 

Sudate 2 3 

Cu şuruburi cu placă de capăt 2 3 

Cu comiere prinse cu şuruburi 2 3,5 

Modelarea rigid-plastică pentru o analiză rigid-plastică. In analiză este necesară doar 
rezistenţa de calcul Mj,Rd. Pentru a permite formarea si dezvoltarea articulaţiilor plastice in 
îmbinări, este necesară verificarea capacităţii de rotire a îmbinărilor (Figura 3.29). 

M, Rd 

«t» 

Figura 3.29 Reprezentarea rigid-plastica a caracteristicii M-cj) 

Modelarea neliniară pentru o analiză elasto-plastică. In calcul sunt necesare atât rezistenţa 
cât si rigiditatea. Se pot folosi curbe biliniare, triliniare, până la curbe complet neliniare. 
Pentru a permite formarea si dezvoltarea articulaţiilor plastice in îmbinări, este necesară si in 
acest caz verificarea capacităţii de rotire a îmbinărilor (Figura 3.30). 

3.21 

BUPT



3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

M I Rd 

iTx Sj.,n./r| 

a) Reprezentarea biliniara 
M 

b) Reprezentarea triliniara 

Mj.Rd 

c) Reprezentarea neliniara 
Figura 3.30 Reprezentările neliniare ale caracteristicii M-(j) 

3.2.4.2 Caracterizarea îmbinărilor 

Descrierea comportării unei îmbinări este dată de cele trei caracteristici de bază: 
rezistenţă, rigiditate si capacitate de rotire. In funcţie de tipul de analiză globală, sunt necesare 
numai unele dintre caracteristici. In prezent există mai multe metode de determinare a acestor 
caracteristici, dintre care cele mai utilizate in practică sunt următoarele: 
- Metodele experimentale 
- Metodele numerice 
- Metodele analitice 
Fiecare din metodele de mai sus au unele avantaje dar si dezavantaje. Astfel, metodele 
experimentale flimizează rezultatele cele mai apropiate de cele reale, insă necesită un consum 
mare de timp si de resurse. Metodele numerice se bazează in cele mai multe cazuri pe metoda 
elementului finit, oferă rezultate apropiate de cele reale insă pentru validarea rezultatelor este 
necesară calibrarea modelului numeric pe baza unor rezultate experimentale. Metodele 
numerice sunt dificil de utilizat in practica curentă de proiectare. Ultima dintre metodele 
prezentate mai sus, metoda numerica, este cea mai folosită in practica de proiectare, fiind 
metoda de bază in majoritatea normelor de proiectare. Aceasta metodă este aplicabilă insa 
doar la aplicaţii standard. 

Determinarea pe cale experimentală a caracteristicilor de calcul ale îmbinărilor 
Această metodă este cea mai exactă dintre metodele enumerate, permiţând detemiinarea 

comportării reale a îmbinărilor. Această metodă este dificil de utilizat in practica deoarece 
implică costuri substanţiale si un timp relativ îndelungat. In prezent sunt realizate încercări 
experimentale in primul rând pentru configuraţii de îmbinări care nu au mai fost folosite in 
practică sau care utilizează materiale sau detalii noi de alcătuire. In continuare este prezentat 
un exemplu de utilizare a încercărilor experimentale pentru determinarea caracteristicilor unor 
îmbinări rigla-stâlp. îmbinările au fost folosite la structura clădirii Banc Post din Timişoara. 
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Deoarece secţiunile in cruce folosite pentru stâlpi făceau imposibila utilizarea prevederilor de 
calcul din nomiă, au fost necesare încercări experimentale pentru determinarea capacităţii 
portante, rigidităţii si capacităţii de rotire (Figura 3.31). îmbinările au fost realizate cu 
şuruburi de înaltă rezistenţă si placă de capăt extinsă, stâlpii au avut secţiune in cruce iar 
OTnzile au fost realizate cu secţiune I. 

Figura 3.31 îmbinarea riglă-stâlp studiată experimental 

încercările s-au desfăşurat in cadrul Laboratorului de Construcţii Metalice din cadrul 
Departamentului de Construcţii Metalice si Mecanica Construcţiilor, Facultatea de Construcţii 
si Arhitectură din Timişoara. In Figura 3.32 sunt prezentate curbele moment încovoietor -
rotire ale îmbinărilor riglă-stâlp, obţinute pe cale experimentală. 

BX-SU-M 
BX-SU-C1 
BX-SU-C2 
Eurocode 3 

-0.08 -0.04 

/ / .̂<'200 

-300 "" 

Rotire [rad] 

0.04 0.08 0.12 

Figura 3.32 Curbele moment-rotire obţinute pe cale experimentală 

Rezultatele încercărilor experimentale au arătat o diferenţă semnificativă faţă de cele 
obţinute prin aplicarea normei europene Eurocode 3. Metoda de calcul din Eurocode 3 
permite calculul îmbinărilor riglă-stâlp la care stâlpii au secţiune dublu-T. Diferenţa dintre 
cazul celor două tipuri de îmbinări, cu stâlpi dublu-T si respectiv in cruce, este dată de 
creşterea semnificativă a panoului inimii stâlpului in cazul secţiunii in cruce, creştere dată de 
prezenţa tălpilor paralele cu inima respectivă. In acest fel, aria la forfecare a panoului conţine 
pe lângă inima stâlpului si cele doua tălpi. In conformitate cu metoda de calcul din Eurocode 
3, creşterea ariei de forfecare se poate face folosind plăci suplimentare pe inimă, pe o parte 
sau pe ambele părţi ale inimii stâlpului. Eurocode 3 ia in calcul numai o creştere a ariei de 
taiere dată de b^xt^^ , in care bs este lăţimea inimii stâlpului iar tw este grosimea inimii 
stâlpului, indiferent dacă este utilizată una sau două plăci suplimentare. In cazul stâlpilor in 
cruce, prezenţa rigidizărilor forţează cele două tălpi să lucreze solidar cu inima paralelă cu 
ele, astfel încât este mult mai corect să se ia in considerare acest efect. In Tabel 3.4 se prezintă 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

valorile rigiditatilot si momentelor capabile detemiinate experimental si cu nomia Eurocode 
3, cu si tară luarea in considerare a sporului de arie de tăiere dat de tălpi. 

Aria de forfecare 

• f 

Aria de forfecare 

Figura 3.33 Aria de forfecare; a) in cazul stâlpilor in cruce; b) in cazul stâlpilor dublu-T 

Se poate observ^a din Tabel 3.4 că utilizarea ariei de taiere complete la calculul rigidităţii 
sau rezistenţei dă rezultate foarte apropiate de cele experimentale, in comparaţie cu rezultatele 
obţinute folosind doar aria de forfecare prevăzută in normă. 

Acest exemplu arată importanţa încercărilor experimentale in cazul folosirii unor 
îmbinări pentru care nu exista experienţa dată de utilizarea lor in trecut dar si faptul că 
normele de calcul pot să ofere rezultate foarte bune dacă sunt luaţi in considerare in mod 
corect factorii care concură la realizarea rezistenţei si rigidităţii unei îmbinări riglă-stâlp. 

Tabel 3.4 Caracteristicile îmbinărilor obţinute experimental si cu Eurocode 3 
Specimen <Amax̂  </>max' Mmax Mmin Sj,ini Sĵ ini W 4>y' My^ My" 

mrad kNm KNm/rad*10^ mrad KNm 
Noduri încărcate simetric 

EC3-A - 55,6 2,9 165,4 
EC3-B - 55,6 2,9 165,4 

BX-SS-M 43,2 263,3 48,0 3,2 180,7 
BX-SS-Cl 28,0 21,0 271,6 259,1 55,9 59,6 3,2 2,6 197,2 188,0 
BX-SS-C2 17,4 18,1 261,8 259,8 71,2 63,5 2,6 2,3 194,8 206,8 

Noduri încărcate antisimetric 
EC3-A - 32,9 4,7 156,9 
EC3-B - 25,1 4,2 106,7 

BX-SU-M 105,5 258,3 51,5 2,2 137,6 
BX-SU-Cl 72,5 55,3 269,4 240,6 35,0 29,0 3,7 4,4 153,1 161,2 
BX-SU-C2 39,2 46,8 240,1 236,6 27,8 40,5 5,5 3,3 179,8 161,2 

* EC3-A: aria de taiere conform Figura 3.33a; EC3-B: aria de taiere conform Figura 3.33b 

Determinarea caracteristicilor îmbinărilor pe cale numerică 
Această metodă a cunoscut o dezvoltare deosebită in ultimul timp, in primul rând 

datorită dezvoltării unor programe de calcul bazate pe metoda elementului finit, din ce in ce 
mai performante. Comparativ cu metoda experimentală, are avantajul unui cost mai scăzut 
insă nu poate fi folosită in practica curentă de proiectare deoarece necesită programe 
sofisticate de analiză, timp relativ mare de analiză si un nivel avansat de cunoaştere. De 
asemenea, pentru validarea rezultatelor este necesară calibrarea modelului pe bază de 
încercări experimentale (Figura 3.34). Aceasta metodă prezintă un avantaj deosebit atunci 
când se doreşte optimizarea răspunsului unui anumit tip de îmbinări. Se pot reduce astfel atât 
costurile date de specimenele care trebuie încercate cât şi timpul necesar realizării 
încercărilor. Dintre programele de calcul cu element finit cele mai cunoscute se pot aminti 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

ABAQUS, ANSYS, NASTRAN, etc. Pentru studiu s-a utilizat programul NASTRAN 
versiunea 7.5, iar ca modul special pentru pre-postprocesare, PATRAN versiunea 8.5. 

Figura 3.34 Modelul cu elemente fmite 

Modelul realizat este identic cu nodurile încercate experimental si descrise in paragraful 
anterior. In Figura 3.35 se poate observa forma deformată a nodului obţinută in urma analizei 
cu element finit, comparativ cu deformata obţinută experimental. 

b) 

Figura 3.35 Forma deformata a nodului solicitat antisimetric: a) experimental; b) numeric 

In Figura 3.36 este prezentată curba moment-rotire obţinută in urma analizei cu element 
finit si, comparativ, cea obţinută experimental. Se poate observa o aproximare bună a curbei 
experimentale, cu unele abateri insă. In cazul îmbinărilor cu şuruburi apar probleme deosebite 
la modelare, datorita problemelor de contact la interfaţa dintre placa de capăt si talpa stâlpului 
si la contactul dintre şuruburi si material. 

300 

10 20 

Numeric 

Experimental 

30 

Rotire [mrad] 

40 50 
Figura 3.36 Curba moment-rotire din analiza numerică 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

Determinarea caracteristicilor de calcul ale îmbinărilor pe cale analitică 
Această metodă de calcul este cea mai folosită in prezent in practica de proiectare. 

Această metodă are avantajul unui timp de lucru mai redus si o relativă uşurinţă in utilizare. 
Dezavantajul principal îl constituie caracterul aproximativ al relaţiilor constitutive folosite. In 
mod uzual o îmbinare poate fi reprezentată printr-un resort dispus la intersecţia liniilor 
mediane ale elementelor îmbinate (Figura 3.37.a, b). Comportarea acestui resort poate fi 
exprimată sub forma unei caracteristici de calcul moment-rotire care descrie relaţia dintre 
momentul încovoietor Mj,sd aplicat îmbinării si rotirea corespunzătoare dintre elementele 
îmbinate. Forma generală a caracteristicii moment-rotire este neliniară (Figura 3.37.c). O 
caracteristică de calcul moment-rotire (Figura 3.37.c) trebuie sa definească trei proprietăţi 
structurale principale si anume: 
- momentul capabil 
- rigiditatea la rotire 
- capacitatea de rotire 

Momentul capabil Mj,Rd este egal cu momentul maxim de pe caracteristica moment-rotire 
(Figura 3.37.c). Rigiditatea la rotire Sj este egală cu rigiditatea secantă (Figura 3.37.c). Pentru 
o caracteristică moment-rotire, această definiţie a rigidităţii este valabilă numai până la 
atingerea unei rotiri (|)xd, pentru care momentul încovoietor Mj,sd atinge valoarea momentului 
capabil Mj,Rd (Figura 3.37.c). Rigiditatea iniţială la rotire Sj,ini reprezintă panta domeniului 
elastic din caracteristica moment-rotire. Capacitatea de rotire este dată de rotirea maximă 
de pe caracteristica moment-rotire (Figura 3.37.c). 

Moment 

Mjĵ d ^ 
Mj.sd 

îmbinare Mode l Caracteristica de calcul moment rotire 

Figura 3.37 Caracteristica moment-rotire a unei îmbinări 

O îmbinare este considerată de regulă ca un întreg si este analizată in consecinţă. Metoda 
componentelor existentă in norma europeana Eurocode 3 consideră insă îmbinarea ca un set 
de componente individuale. Astfel, pentru o îmbinare cu şuruburi cu placă de capăt extinsă 
supusă la încovoiere, componentele principale sunt (Tabel 3.5): 
- inima stâlpului la compresiune 
- inima si talpa riglei la compresiune 
- inima stâlpului la întindere 

talpa stâlpului la încovoiere 
- şuruburi la întindere 
- placa de capăt la încovoiere 

talpa inimii la întindere 
- panoul inimii stâlpului la taiere 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

Tabel 3.5 Componentele îmbinărilor (după Eurocode 3) 
Nr.crt. Componente 

panoul inimii stâlpului la taiere 

Vsd 

inima stâlpului la compresiune 

inima si talpa riglei la compresiune 

talpa stâlpului la încovoiere 

inima stâlpului la întindere 

placa de capăt la încovoiere 

inima riglei la întindere 

comieră de talpă la încovoiere 

şuruburi la întindere 

10 şuruburi la forfecare 

11 
şuruburi la presiune pe gaură (pe 
tălpile riglei, tălpile stâlpului, placa 
de capăt sau comiere) 

o 

12 tabla la întindere sau compresiune 
O 

o 

Fusj 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

Fiecare din aceste componente este caracterizată de o anumită rigiditate, rezistenţă la 
întindere, compresiune sau taiere. Aplicarea acestei metode presupune următorii paşi: 
- identificarea componentelor active din îmbinare; 
- evaluarea caracteristicilor de rezistenţă si rigiditate corespunzătoare fiecărei componente 

individuale; 
asamblarea componentelor si evaluarea caracteristicilor de rigiditate si/sau rezistenţă ale 
întregii îmbinări. 

Asamblarea necesită o distribuţie preliminară a forţelor ce acţionează asupra îmbinării in forţe 
interne acţionând asupra componentelor astfel încât să satisfacă condiţiile de echilibru. 
Aplicarea metodei componentelor necesită o bună cunoaştere a comportării componentelor 
principale ale îmbinării. Combinaţiile dintre aceste componente permit acoperirea unei game 
largi de îmbinări (Figura 3.38). Prezentarea pe larg a metodei de calcul se face in anexa Al, 
împreună cu mai multe exemple de aplicare practică a metodei la calculul unor îmbinări riglă-
stâlp uzuale. 

ik. 

a) îmbinare sudată b) îmbinare cu şuruburi cu placă de 
capăt extinsă - nod marginal 

j f i 

' I 

r 

c) îmbinare cu şuruburi cu placă 
de capăt extinsă - nod intermediar 

d) îmbinare cu şuruburi e) îmbinare de continuitate cu placă f) îmbinare cu comiere de tălpi 
cu placă de capăt de capăt extinsă 

Figura 3.38 Tipuri de îmbinări acoperite de prevederile Eurocode 3 

Având in vedere că in metoda componentelor comportarea îmbinării este dată de comportarea 
elementului cel mai slab, realizarea unor îmbinări economice presupune alegerea raţională a 
componentelor. Pentru a se studia influenţa fiecărei componente, s-a realizat un studiu aceeaşi 
îmbinare riglă-stâlp prezentată anterior (Figura 3.39) şi folosită la realizarea structurii Banc 
Post din Timişoara. 

10IVI24gr.l0.9 

^ I » - / 1 ' . . 

I ! l 
/s 

Figura 3.39 îmbinarea riglă-stâlp cu şuruburi si placă de capăt extinsă 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

La această îmbinare s-au modificat grosimile elementelor si diametrul şuruburilor, 
rezultând in final 144 de configuraţii diferite: 
- grosimea plăcii de capăt tp = 25, 20, 15 [mm ] 
- grosimea tălpii stâlpului U= 30, 25, 20, 15 [mm] 
- grosimea inimii stâlpului tw = 20, 15, 12, 10 [mm] 
- diametrul şuruburilor M = 24, 20, 16 [mm] (grupa şuruburilor - 10.9). 

In Tabel 3.6 sunt prezentate rigidităţile si momentele capabile ale îmbinărilor, pentru 
fiecare din cele 144 de configuraţii studiate. 

In Figura 3.40 si Figura 3.41 sunt prezentate variaţia rigidităţii la rotire si a momentului 
capabil cu grosimea inimii stâlpului, pentru 3 grosimi diferite ale plăcii de capăt. Se poate 
observa o scădere drastica a rigidităţii si momentului capabil odată cu scăderea grosimii 
inimii. In calculul îmbinărilor proiectanţii neglijează adeseori importanţa grosimii panoului 
inimii, concentrându-se mai ales pe grosimea plăcii de capăt si a diametrului de şurub. De 
asemenea, folosirea unor plăci de capăt de grosime mare nu aduce nici un beneficiu atunci 
când elementul critic este reprezentat de inima stâlpului (rezultate similare pentru plăci de 
capăt de 20mm si 25mm). 

Rigiditatea la rotire Sj 
Şurub M24 

140000 

120000 

100000 

O) 80000 
aj' 
I 60000 

40000 

— tp=25mm 
— tp=20mm 
— tp=15mm 

20000 

20 15 12 
Grosimea inimii stâlpului tw [mm] 

10 

Figura 3.40 Influenta grosimii inimii stâlpului tw asupra rigiditatii la rotire a îmbinării 

500 

Momentul capabil Mr^ 
Şurub M24 

E 
1 400 

300 
ro 
CL 
S 200 
c <D 
E 100 

— tp=25mm 
— tp=20mm 
— tp=15mm 

20 15 12 
Grosimea inimii stâlpului tw [mm] 

10 

Figura 3.41 Influenta grosimii inimii stâlpului tw asupra momentului capabil al îmbinării 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

Figura 3.42 si Figura 3.43 prezintă influenţa grosimii plăcii de capăt tp asupra rigidităţii 
la rotire si a momentului capabil al îmbinărilor, pentru trei diametre de şuruburi. Ml6, M20 si 
M24. 

75000 
Rigiditatea la rotire S, 

„ 70000 
E 2 
C/f 

ro 65000 0) 
•o g> 
o: 60000 

— M24 
— M20 
— M16 

55000 
25 20 15 
Grosimea plăcii de capat, tp [mm] 

Figura 3.42 Influenţa grosimii plăcii de capăt tp asupra rigidităţii la rotire a îmbinării 

Momentul capabil MRO 

<D Q. 
CD 

350 

325 

300 

275 

250 

225 

— M24 
— M20 
— M16 

I 200 
o 

^175 

150 
25 20 15 

Grosimea plăcii de capat, tp [mm] 
Figura 3.43 Influenţa grosimii plăcii de capăt tp asupra momentului capabil al îmbinării 

Se poate observa că alegerea grosimii plăcii de capăt este direct legată de diametrul de 
şurub folosit. O scădere a grosimii plăcii de capăt sub diametrul de şurub conduce la o scădere 
semnificativă a momentului capabil si a rigidităţii la rotire. Pe de altă parte, folosirea unor 
plăci de capăt mai groase decât 1,25 diametrul şurubului nu aduce nici un spor de rigiditate 
sau capacitate portantă. 

Influenţa grosimii tălpii stâlpului, tf, asupra momentului capabil al îmbinării, MRCI, este 
prezentată in Figura 3.44. Rezultatele arată că folosirea unor tălpi mult mai groase decât 
diametrul şuruburilor folosite nu aduce nici un spor de rezistenta. In acest exemplu in care 
şuruburile au diametrul de 16mm, folosirea unor tălpi mai groase de 1,25 diametrul şurubului 
(adică 20mm) nu modifică valoarea momentului capabil MRCI, Concluzia este valabilă pentru 
toate cele trei grosimi de placă de capăt folosite. 
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3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

Momentul capabil Mr^ 
Şuruburi M16, tw=12mm 

250 

| 2 3 0 

TD cr 
5210 
!5 03 
f l 9 0 

I — tp=25mm 
| 1 7 0 —tp=20mm 
^ —tp=15mm 

150 
30 25 20 15 

Grosimea tălpii stâlpului, tf [mm] 

Figura 3.44 Influenţa grosimii tălpii stâlpului tt asupra momentului capabil al îmbinării 

Prevederi referitoare la determinarea capacităţii de rotire a îmbinărilor 
O structură este considerată ductilă dacă este capabilă să suporte deformaţii inelastice 

considerabile f ^ ă o scădere semnificativa a capacităţii portante, concomitent cu evitarea 
instabilităţii locale sau globale. In cazul îmbinărilor riglă-stâlp, ductilitatea este dată de 
capacitatea de rotire a acestora. Daca rezistenţa de calcul a îmbinării este cu 20% mai mare 
decât rezistenţa plastică a elementelor îmbinate atunci nu este necesară verificarea capacităţii 
de rotire. Deşi ductilitatea îmbinărilor constituie un element important in obţinerea unei 
comportări corespunzătoare la acţiunea seismica, prevederile din norma europeana Eurocode 
3 referitoare la capacitatea de rotire a îmbinărilor riglă-stâlp sunt foarte sumare. 
Recomandările de calcul sunt valabile pentru elemente realizate din OL37, OL44 si OL52 si 
la care forţa axială ÂEd in elementele îmbinate nu este mai mare decât 5% din rezistenţa 
plastică ÂpF,Rd a secţiunii. In cazul in care momentul capabil A/j,Rd este guvemat de rezistenţa 
panoului inimii stâlpului la taiere, se poate considera că îmbinarea are o capacitate de rotire 
adecvată dacă d/t̂ j, ^ 9 6 . 

îmbinări riglă-stâlp cu şuruburi 
In cazul unei analize plastice, capacitatea de rotire a unei îmbinări cu şuruburi si placă de 
capăt este suficientă daca sunt satisfacute condiţiile următoare: 
- momentul capabil este guvemat de unul din componentele: 

- talpa stâlpului la încovoiere 
- placa de capăt la încovoiere 

- grosimea t a plăcii de capăt sau a tălpii stâlpului satisface condiţia : 
/ (3-6) 

in care: fy este limita de curgere a componentei respective. 
In cazul in care la calculul momentului capabil A/j,Rd componenta critică este rezistenţa la 
forfecare a şuruburilor, se consideră că îmbinarea nu are o capacitate de rotire suficientă. 

îmbinări riglă-stâlp sudate 
Dacă momentul capabil A/j,Rd este dat de rezistenţa panoului inimii stâlpului la taiere iar 
inima stâlpului este rigidizată in zona comprimată si nerigidizată in zona întinsă, capacitatea 
de rotire (t)cd a unei îmbinări sudate se poate determina cu relaţia următoare: 
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(t)cd = 0,025 //e ///b (3.7) 
in care: /?b este înălţimea grinzii; 

//c este înălţimea stâlpului. 

Capacitatea de rotire a unei îmbinări riglă-stâlp sudate poate fi considerată egală cu 0,015 rad 
dacă sunt respectate prevederile anterioare. In cazurile in care prevederile anterioare nu sunt 
îndeplinite, capacitatea de rotire poate fi evaluată si experimental, in conformitate cu 
prevederile EN1990. Se pot folosi de asemenea si alte modele de calcul calibrate pe bază de 
încercări experimentale. 

3.3 Calculul structurilor in cadre solicitate seismic 

3.3.1 Criterii de proiectare 

Proiectarea structurilor metalice in zone seismice se bazează in principal pe doua strategii si 
anume: 
- structuri nedisipative 
- structuri disipative 

Structurile din prima categorie răspund acţiunii seismice in domeniul elastic nefiind 
permisă plastificarea secţiunilor. Spre deosebire de acestea, structurile din a doua categorie 
sunt proiectate astfel încât disiparea energiei seismice sa fie făcută prin deformaţii plastice in 
zonele disipative. 

Capacitatea structurilor de a răspunde acţiunii seismice in domeniul elasto-plastic 
permite proiectarea acestora la forţe mai mici decât cele corespunzătoare răspunsului liniar 
elastic si este reprezentată prin factorul de comportare q. Acţiunea seismică este reprezentată 
printr-un spectru de răspuns elastic, Se(T). Prin raportarea spectrului elastic de răspuns la 
factorul de comportare q se obţine spectrul de calcul Sd(T): 

= ^ (3.8) 
q 

in care: 
Sd(T): ordonata din spectrul de calcul 
Se(T): ordonata din spectrul de răspuns elastic 
q: factorul de comportare q 

Norma prevede valori diferite ale factorului q, in funcţie de sistemul structural, clasele de 
ductilitate, tipul de material, etc. Pentru structurile nedisipative, valoarea factorului q este 
egală cu 1. Norma europeană Eurocode 8 prevede pentru factorul de comportare valoarea: 

(3.9) 

in care: 
au: multiplicatorul încărcării orizontale corespunzător formării mecanismului plastic 

de cedare 
ai: multiplicatorul încărcării orizontale corespunzător formării primei articulaţii 

plastice 
In lipsa unei analize plastice, valoarea raportului a j a \ , nu poate depăşi valoarea 1,2. Dacă 
structura prezintă neregularităţi, valoarea factorului q se reduce cu 20%. 

Metodele propuse pentru evaluarea factorului q pot fi împărţite in trei grupe: 
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1, Metode bazate pe teoria factorului de ductilitate 
In acest prim grup de metode, teoria factorului de ductilitate (pentru structuri cu 

perioada T>0.5 sec) este folosită pentru stabilirea relaţiei dintre factorul q si parametrii care 
caracterizează comportarea post-elastică a cadrelor metalice. Prima din aceste metode 
(Cosenza et al, 1986) a apărut din necesitatea luării in considerare a efectului P-A datorat 
încărcărilor gravitaţionale asupra structurilor metalice in cadre. Metoda se bazează pe ipoteza 
formarii unui mecanism global. 

O alta metodă bazată pe teoria factorului de ductilitate este metoda propusă de Ballio si 
Setti (1985). Această metodă foloseşte teoria factorului de ductilitate ca un instrument de 
interpretare a rezultatelor oferite de analiza dinamică inelastică (Figura 3.45). 

! 11 > t M 1 M111.11 ^ 
c!iiici!:ih ci 

\Knl( llll 

Figura 3.45 Metoda BALLIO-SETTI 

Folosirea acestei metode nu necesită cunoaşterea capacităţii de rotire a elementelor 
structurii, deoarece definirea cedării la nivelul elementului nu este cerută. Forţa tăietoare de 
bază de calcul este dată de: 

F, = ^ R ( T ) M 
q 

(3.10) 

Daca forţa tăietoare de calcul Fd corespunde formării primei articulaţii (Fd = Fy), 
structura va putea rezista unei acceleraţii de q ori mai mare decât cea de calcul, dacă si numai 
dacă ductilitatea globală disponibilă este mai mare decât q. Dacă răspunsul inelastic este mai 
mic decât cel elastic indefinit, proiectarea pe baza spectrului elastic va fi in domeniul de 
siguranţa. Valoarea maximă a lui q se determină prin intermediul unei serii de analize 
dinamice inelastice, in care vârful acceleraţiei terenului este majorat pas cu pas. Bisectoarea 
axelor 8/8d si a/a<i reprezintă răspunsul elastic indefinit. Proiectarea pe baza spectrului elastic 
va fi acoperitoare pentru valori 5/5d mai mici decât a/ad. Rezultă ca valoarea maximă a 
factorului q este dată de intersecţia dintre curba 8/8d - a/ad si bisectoare. 

2. Metode bazate pe extinderea rezultatelor oferite de răspunsul neliniar dinamic al 
sistemelor cu un grad de libertate (SDOF) 

Metodele aparţinând acestui grup, pornind de la comportarea dinamică a sistemelor 
SDOF inelastice, necesită ipoteze de regularitate si un mecanism global de cedare. Dintre 
metodele bazate pe răspunsul sistemelor SDOF inelastice, cea mai cunoscută si mai utilizată 
metodă este cea a lui Newmark si Hali (1973). Figura 3.46 arată modul de obţinere a 
spectrului de proiectare inelastic (IDRS) pomind de la cel liniar elastic (LEDRS). Deoarece 
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construcţiile metalice au foarte des perioade T > 0.5 sec., factorul q coincide cu ductilitatea 
globală. 

Sc(T) 

A 
3.0 Fc 

Teoria factorului 
de ductilitate 

O' , , 

Echivalenta 
energiei 

O 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 

Perioada (s) 

Figura 3.46 Metoda NEWMARK si HALL 

3. Metode bazate pe concepţia energetică - metoda KATO-AKIYAMA 
Această metodă reprezintă fundamentul normei seismice japoneze. Siguranţa unei 

structuri la acţiunea unui cutremur este evaluată prin compararea capacităţii structurii de 
disipare a energiei cu energia înmagazinată in structura in timpul cutremurului. Procedura de 
evaluare a capacităţii de rezistenţa la seism a unei structuri metalice trebuie aplicată la fiecare 
nivel. Această metodă are un mare avantaj practic, deoarece nu necesită o analiză elasto-
plastică. Alte metode necesită o analiză statică elasto-plastică sau analize dinamice elasto-
plastice. De asemenea, spre deosebire de celelalte metode, aceasta poate fi aplicată si la cadre 
neregulate. 

In funcţie de cerinţele de ductilitate, atât norma europeană Eurocode 8 cât si cea 
românească PI00/2003 utilizează două concepte pentru proiectarea structurilor metalice 
(Tabel 3.8): 

concept a): comportare disipativă 
concept b): comportare slab disipativă 

Tabel 3.8 Concepte de proiectare, factori de comportare şi clase de ductilitate pentru 
structurile metalice 

Concept de proiectare Factor de comportare q Clasa de ductilitate 
cerută 

Concept b) 
Structura slab disipativă 1 ,5-2 L (joasă) 

Concept a) 
Structura disipativă 

1,5 - < q < 4 M (medie) Concept a) 
Structura disipativă q > 4 H (înaltă) 

In cazul structurilor proiectate in conformitate cu conceptul a), acestea trebuie sa 
aparţină claselor de ductilitate M si H, ceea ce corespunde unor structuri cu capacitate bună de 
disipare a energiei prin deformaţii plastice. O structură care aparţine uneia din aceste două 
clase trebuie să satisfacă atât condiţiile referitoare la sistemul structural cât si cele referitoare 
la clasa secţiunilor pentru elemente si la capacitatea de rotire a îmbinărilor. 

3.36 

BUPT



3. Calculul structurilor în cadre metalice ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor 

3.3.2 Prevederi referitoare la îmbinări 

Atât Eurocode 8 cât si norma românească PI00/2003 permit formarea articulaţiilor 
plastice in rigle sau in îmbinările riglă-stâlp, nefiind permisă formarea articulaţiilor plastice in 
stâlpi, cu excepţia secţiunilor de la baza acestora. Atunci când zonele disipative sunt 
localizate in rigle, îmbinările riglă-stâlp trebuie sa posede o suprarezistenţă suficientă pentru a 
permite dezvoltarea deformaţiilor plastice in rigle. Atunci când prinderea se realizează prin 
sudură cu prelucrare in K, se consideră ca îmbinarea are o suprarezistenţă suficientă. Atunci 
când insă se realizează cu sudură de colţ sau cu şuruburi, este necesară îndeplinirea condiţiei 
următoare: 

Rd^UYovRty (3.11) 
in care: 

Rd: rezistenţa de calcul a îmbinării determinată cu EN 1993, Partea 1-8 
Rfy: rezistenţa plastică nominală a elementelor disipative îmbinate 
Yov: factor de suprarezistenţă datorat variaţiei limitei de curgere reale faţă de cea 
nominală in elementele îmbinate. In cazul otelului OL37, valoarea coeficientului se 
poate considera 1,25. 

Este permisă folosirea îmbinărilor semirigide si/sau parţial rezistente, dacă sunt îndeplinite 
următoarele condiţii: 
- elementele adiacente îmbinării au stabilitatea corespunzătoare SLU asigurată 
- efectul deformaţiilor din îmbinări la calculul deplasării orizontale totale sunt luate in 

considerare printr-o analiză statică neliniară sau dinamică neliniară. 
capacitate de rotire adecvată, corelată cu deplasările globale ale structurii. Astfel, 

capacitatea de rotire a îmbinării 0p (valoare obţinută sub încărcări ciclice si cu o degradare 
mai mică de 20% a rezistenţei sau a rigidităţii) trebuie sa fie cel puţin egala cu 0,035rad 
pentru structuri din clasa de ductilitate H si minim 0,025rad pentru structuri din clasa de 
ductilitate M la care q > 2. Rotirea 0p are următoarea semnificaţie: 

0,5L 
in care: 

8: săgeata riglei la jumătatea deschiderii 
L: deschiderea riglei 

Qp^TT^r (3.12) 

0.5L _ 0.5L 

Figura 3.47 Calculul rotirii plastice B 
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în Statele Unite, nomia AISC 2002 face o clasificare a cadrelor metalice 
necontravântuite in funcţie de perfoniianţele cerute pentru îmbinări. Astfel, in funcţie de 
nivelele rotirii plastice din îmbinări, structurile in cadre se clasifică in: 

Cadre speciale: îmbinările trebuie să susţină un drift de nivel minim de 0,04rad (cu o 
degradare maximă a capacităţii portante a îmbinării de 20%), iar performanţele acestora 
trebuie dovedite prin încercări experimentale 
Cadre intermediare: îmbinările trebuie să susţină un drift de nivel minim de 0,020rad (cu 
o degradare maximă a capacităţii portante a îmbinării de 20%), iar performanţele acestora 
trebuie dovedite prin încercări experimentale 
Cadre obişnuite: in acest caz norma oferă posibilitatea utilizării îmbinărilor cu rezistenţă 
completă sau rezistenţă parţială 
- in cazul utilizării nodurilor cu rezistenţă completă, îmbinările se dimensionează la un 

moment încovoietor cel puţin egal cu l,lRyMp al riglei adiacente 
- in cazul utilizării nodurilor cu rezistenţă parţială, îmbinările se dimensionează la un 

moment încovoietor cel puţin egal 50% din momentul plastic capabil al riglei sau 
stâlpului adiacenţi îmbinării (minimul dintre ele) iar rigiditatea si rezistenţa sunt 
introduse in analiză. 

3.3.3 Metode de calcul 

Pentru determinarea eforturilor din seism, normele de proiectare folosesc doua metode de 
analiză: 
- metode de analiză liniar-elastice 

- metoda statică echivalentă 
- analiza modală folosind spectrul de răspuns 

- metode de analiză neliniare 
- metoda statică neliniară (push-over) 
- metoda dinamică neliniară (time-history) 

3.3.3.1 Analiza statică liniară 

Este indicată pentru structuri având o conformare regulată şi care răspund preponderent 
în domeniul elastic. In această metodă forţele seismice de calcul, distribuţia lor pe înălţimea 
clădirii, eforturile si deplasările rezultate se obţin pe baza unei analize statice liniare elastice. 
In conformitate cu această metodă, in modelarea structurii se utilizează o rigiditate liniara 
elastică si o amortizare care aproximează valorile aşteptate pentru încărcări apropiate de cele 
de curgere. Necesarul seismic de calcul se reprezintă prin forţe statice laterale. Nivelul acestor 
forţe este definit prin relaţia: 

S, = c , x G (3.13) 

in care: 
Cr: coeficientul seismic global 
G: rezultanta încărcărilor gravitaţionale 

Mărimea forţelor seismice laterale s-a ales astfel încât prin aplicarea lor pe modelul liniar 
elastic deplasările rezultante vor fi aproximativ egale cu cele produse de cutremur. Dacă 
structura răspunde la acţiunea seismică preponderent in domeniul elastic, eforturile rezultate 
vor aproxima cu precizie satisfăcătoare eforturile care apar in cazul unui cutremur. Dacă insă 
structura răspunde in domeniul elasto-plastic, caz întâlnit cu precădere in domeniul clădirilor 
in cadre multietajate, eforturile rezultate vor fi mai mici decât cele calculate pe baza 
comportării elastice. Deşi metoda prezintă unele limitări in ceea ce priveşte corectitudinea 
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răspunsului seismic al structurii, aceasta a fost foarte larg utilizată in proiectare in special 
datorită uşurinţei in utilizare. 

3.3.3.2 Analiza dinamică liniară 

Poate fi utilizată în analiza structurilor cu conformare neregulată, dar care răspund 
predominant în domeniul elastic. In conformitate cu aceasta metodă, forţele seismice de 
calcul, distribuţia lor pe înălţimea clădirii, eforturile interne si deplasările structurii se obţin 
printr-o analiză statică liniara dinamică. In cadrul acestei metode, răspunsul structurii poate fi 
determinat prin doua tipuri de analize: 
- analiza modala folosind spectrul de răspuns elastic 
- analiza time-history 
Deplasările obţinute printr-o analiză dinamică liniară sunt comparabile cu cele reale, care apar 
in timpul cutremurului. Eforturile obţinute sunt insă mai mari decât cele reale din structura 
plastificată. 

3.3.3.3 Analiza statică neliniară 

Este recomandată pentru structuri care prezintă incursiuni în domeniul plastic. In 
conformitate cu această metodă, modelul, care incorporează în el si comportarea inelastică a 
materialului, este deformat până la o valoare ţintă, rezultând in acest fel eforturile si 
deformaţiile corespunzătoare. Modelul este supus unui sistem de forţe laterale sau deplasări 
monoton crescătoare până când este atinsă deplasarea ţintă sau se produce colapsul structural. 
Deplasarea ţintă reprezintă deplasarea maximă care se poate produce sub acţiunea 
cutremurului. Deoarece modelul matematic incorporează in el si comportarea inelastică a 
materialului, răspunsul este apropiat de cel real. Această metodă de analiză se bazează pe 
ipoteza că răspunsul structurii este dat de un singur mod de vibraţie considerat principal. în 
cazul structurilor a căror deformată se apropie de modul fundamental de vibraţie, rezultatele 
analizei statice neliniare vor aproxima suficient de bine răspunsul real al structurii. Dacă insă 
aportul modurilor superioare de vibraţie este important, eforturile si deplasările obţinute sunt 
mult diferite de cele reale. Pentru a înlătura o parte din neajunsurile metodei, s-a încercat 
perfecţionarea metodei prin considerarea unor distribuţii diferite ale forţelor laterale pe 
înălţime. 

Forţa 

8, 

A doua articulaţie plastica 

Prima articulaţie plastica 

Deplasare 

Figura 3.48 Curba forţă-deplasare intr-o analiză statică neliniară 

3.3.3.4 Analiza dinamică neliniară 

Este cea mai complexă dintre metodele de analiză existente. Deşi această metodă oferă 
rezultatele cele mai bune si mai credibile, utilizarea ei in practica de proiectare curentă este 
destul de dificilă, metoda fiind folosită in proiectare doar cu caracter limitat. Metoda de 
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analiză dinamică neliniară este insă metoda preferată in cercetare. In confomiitate cu această 
metodă, forţele seismice de calcul, distribuţia lor pe înălţimea clădirii, eforturile si deplasările 
corespunzătoare se determină printr-o analiză dinamică elasto-plastică. Metoda este similară 
cu metoda anterioară (i.e. statică neliniară) cu diferenţa că răspunsul se obţine printr-o analiză 
time-history. Deplasările de calcul nu se determină prin deformarea modelului până la 
valoarea deplasării ţintă ci se obţin direct din analiza dinamică prin utilizarea unor mişcări 
seismice. Răspunsul structurii este insă influenţat de caracterul mişcării seismice folosite, de 
aceea se recomandă folosirea mai multor înregistrări. Deoarece modelul incorporează 
caracterul neliniar al materialului, eforturile si deplasările obţinute sunt apropiate de cele din 
structura reală. 

Un caz special al analizei dinamice îl reprezintă analiza dinamică neliniară incrementală 
(Vamvatsikos şi Corneli, 2002). Analiza dinamică incrementală (IDA) presupune utilizarea 
uneia sau mai multor înregistrări seismice, fiecare dintre ele scalată la mai multe nivele de 
intensitate, obţinându-se in acest fel mai multe curbe de răspuns in funcţie de nivelul 
intensităţii seismice. Metoda devine similară, intr-un fel, cu metoda statică neliniară 
(denumită si push-over), in care se majorează parametrul încărcării până la obţinerea 
deformaţiei ţintă sau a colapsului. 

8.0 

0.00 0.40 0.10 0.20 0.30 
driftul relativ de nivel, [%] 

Figura 3.49 Curba de răspuns pentru o singura înregistrare seismică 

In cazul analizei dinamice incrementale, folosirea unei singure înregistrări nu poate surprinde 
in totalitate modul de comportare in cazul unui cutremur viitor. De aceea, este nevoie de 
utilizarea unui set de înregistrări in loc de o singură înregistrare. 

9.0 

0.10 0.20 0.30 0.40 
driftul relativ de nivel. [%] 

Figura 3.50 Curbele de răspuns pentru un set de înregistrări seismice 
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Se pune insa întrebarea daca o mişcare seismica de mica intensitate amplificată suficient 
prin scalarea cu multiplicatorul X poate să ofere rezultatele aşteptate de la un cutremur 
putemic. De aceea, deşi pare simplu de realizat, scalarea mişcării seismice nu este lipsită de 
discuţii, uneori contradictorii. Se pune de asemenea problema parametrului mişcării care 
trebuie scalat. Scalarea mişcărilor seismice reprezintă unul din punctele sensibile deoarece 
sunt modificate caracteristicile reale ale înregistrării seismice. Pe plan mondial aceasta 
problema a constituit subiectul unui număr mare de lucrări de cercetare (Nassar&Krawinkler 
1991, Miranda 1993; Kennedy 1984; Carballo and Corneli 1998; Shome and Corneli 1998; 
Nau and Hali, 1984). Scalarea are ca scop modificarea unui anumit parametru al mişcării 
seismice semnificativ pentru potenţialul distructiv si egalizarea spectrului de răspuns cu cel de 
proiectare. Nassar&Krawinkler (1991) au folosit pentru scalarea mişcărilor seismice valoarea 
de vârf a acceleraţiei terenului - PGA rezultatele prezentând o împrăştiere foarte mare. 
Miranda (1993) a realizat un studiu similar folosind pentru scalare parametri referitori la 
acceleraţie - valoarea de vârf a acceleraţiei -PGA si valoarea de vârf a acceleraţiei efective -
EPA, fiind constatate împrăştieri mari ale rezultatelor in special pentru structuri cu perioade 
proprii mari. Pentru reducerea acestor împrăştieri mişcările au fost scalate astfel ca acceleraţia 
spectrală medie într-un anumit domeniu de perioade să fie egală cu acceleraţia spectrală 
medie corespunzătoare din spectrul de proiectare. 

Se pot enumera mai multe metode de scalare a înregistrărilor seismice: 
a) Acceleraţia de vârf a terenului (PGA): fiecare înregistrare este scalată la valoarea medie a 
mişcărilor considerate in analiză. O mare parte a cercetărilor desfăşurate până in prezent au 
folosit această metodă de scalare; 
b) Acceleraţia efectivă de vârf a terenului (EPA); fiecare înregistrare este scalată la valoarea 
medie a EPA pentru setul de înregistrări folosit; 
c) Viteza efectivă de vârf a terenului (EPV); fiecare înregistrare este scalată la valoarea medie 
a EPV pentru setul de înregistrări folosit; 

Valorile EPV respectiv EPA sunt valorile efective de vârf ale vitezei respectiv acceleraţiei 
terenului (Lungu, Comea 1995): 

2.5 2.5 

unde: 
- max5'Fo3^ reprezintă valoarea maximă a mediei ordonatelor spectrului de răspuns elastic 
pentru viteze relative calculate pe un interval de perioade cu lăţimea de 0.4sec; 
- max5/lo5^ reprezintă valoarea maximă a mediei ordonatelor spectrului de răspuns elastic 
pentru acceleraţii absolute calculate pe un interval de perioade cu lăţimea de 0,4sec. 
d) Acceleraţia spectrală corespunzătoare primului mod de vibraţie: fiecare înregistrare este 
scalată la acceleraţia spectrală medie considerând o amortizare de 5% a setului de înregistrări, 
corespunzătoare perioadei fundamentale a structurii analizate, TQ; 
e) Acceleraţia spectrală medie pe un anumit interval de perioade: fiecare înregistrare este 
scalată la acceleraţia spectrală medie, considerând o amortizare de 5%, a setului de 
înregistrări utilizat, pe un anumit interval de perioade ale structurii analizate. Această metodă 
de scalare ia in considerare mărirea perioadei proprii de vibraţie datorită comportării 
neliniare. 
f) Viteza de creştere maximă (VCM): Unul din parametrii reprezentativi pentru descrierea 
potenţialului distructiv al unui cutremur îl constituie viteza de creştere maxima - VCM. Viteza 
de creştere - VC reprezintă aria delimitată de curba acceleraţiei intre două valori nule 
succesive (Figura 3.51). Prin înmulţirea masei cu VC se obţine forţa seismica aferenta. Astfel, 
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aceasta viteza de creştere maximă poate fi un bun indicator asupra potenţialului distructiv al 
cutremurului in comparaţie cu acceleraţia de vârf a terenului - PGA (Kurama et al, 1997). 

viteza de creştere - VC 
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6 
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< -4 

-6 
- 8 

/ 
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TIMP. S 

Figura 3.51 Definirea vitezei de creştere a acceleraţiei 

In cazul unui cutremur care are o valoare mare a acceleraţiei de vârf - PGA dar una 
redusă a vitezei de creştere - VCM (o mişcare de tip soc), energia indusă in structură este in 
mare parte absorbită prin amortizare astfel că distrugerile vor fi reduse. In cazul unui 
cutremur cu o valoare medie a PGA dar o valoarea mare a VCM (cazul mişcărilor de tip 
impuls) nivelul distrugerilor este mult mai mare. Se poate observa din Tabel 3.9 că viteza de 
creştere a acceleraţiei este intr-adevăr un indicator mult mai potrivit pentru descrierea 
potenţialului distructiv al unui cutremur in comparaţie cu PGA. Cutremurul din 1977 din 
Vrancea deşi a avut o acceleraţie maxima de doar 0,2 Ig a avut o mare forţa distructivă, 
reliefată si de valoarea mare a indicelui VCM. Aceeaşi concluzie este valabilă si pentru 
cutremurul Mexico City 1985. 

Tabel 3.9 Caracteristici 

înregistrarea Staţia 
Natura 

terenului 

Distanta 
epicentrala 

[km] 

PGA 

[g] 

VCM 
[cm/sec] 

EPA [g] 

1 2 3 4 5 6 7 
Loma Prieta, 1989 San Francisco-Presidio tare 102 0.20 45.4 0.16 
Michoacan, 1985 Zihuatanero-Aeropuerto tare 166 0.17 26.4 0.21 

San Francisco, 1957 
San Francisco-Golden 
Gate Park 

tare 16 0.08 5.50 0.09 

San Femando, 1971 Castaic-Old Ridge 
Road 

tare 27 0.32 25.60 0.34 

Michoacan, 1985 La Union tare 80 0.15 16.90 0.25 
San Salvador, 1986 Nat. Geographic Inst. tare 14 0.53 115.54 0.43 

San Salvador, 1986 Institute of Urban 
Constmction tare 15 0.68 81.52 0.53 

Kobe, 1995 Kobe tare 3.4 1.09 297.78 0.74 
Loma Prieta, 1989 Corralitos tare 1 0.48 83.78 0.44 

Northridge, 1994 
Newhall-LA Co. Fire 
Station aluviuni 20 0.59 153.07 0.70 

Loma Prieta, 1989 Hollister aluviuni 50 0.18 40.33 0.21 
Landers, 1992 Yermo aluviuni 84 0.24 66.90 0.23 
Northridge, 1994 Sylmar aluviuni 16 0.84 148.70 0.81 
San Femando, 1971 Orion Blvd. aluviuni 21 0.25 45.81 0.29 
ImperialValley,1940, El Centro aluviuni 10 0.68 96.12 0.71 
KemCounty, 1952 Taft-Lincoln School aluviuni 56 0.15 20.32 0.19 
San Femando, 1971 Hollywood aluviuni 35 0.21 38.02 0.29 

e mişcărilor seismice 
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abel 3.9 Caracteristicile mişcărilor seismice (continuare) 
înregistrarea Staţia 

Natura 
terenului 

Distanta 
epicentrala [km] 

PGA 
[g] 

VCM 
[cm/sec] 

EPA [g] 

Imperial Valley. 1979 James Road aluviuni 22 0.52 52.04 0.52 
Imperial Valley. 1979 Imperial V. College aluviuni 21 0.33 65.30 0.25 
LomaPrieta, 1989 Foster City moale 65 0.28 75.10 0.24 
Bucureşti , Romania, 
1977 

Bucureşti moale 174 0.21 120.46 0.13 

Michoacan, Mexico 
Cit>. 1985 

Secretaria de 
Comunicaciones 

moale 400 0.17 117.96 0.09 

Loma Prieta. 1989 Treasure Island moale 98 0.16 57.15 0.14 
Michoacan. Mexico 
City. 1985 

Tlahuac Bombas moale 381 0.11 59.41 0.05 

Michoacan, Mexico 
City, 1985 

Tlahuac Bombas moale 381 0.14 65.49 0.06 

Loma Prieta, 1989 San Francisco comm. moale 95 0.16 28.65 0.15 

3.4 Probleme actuale in proiectarea antiseismică a structurilor in cadre metalice 

Structurile metalice prezintă o largă utilizare in zonele seismice datorită comportării mai 
bune in comparaţie cu sistemele care utilizează alte materiale. Cutremurele de la Northridge 
(1994) si Kobe (1995) au arătat ca structurile metalice pot fi vulnerabile la acţiunea seismica, 
îmbinările au avut cel mai mult de suferit de pe urma cutremurelor, astfel că metodele de 
calcul si modul de detaliere a elementelor si îmbinărilor s-au dovedit necorespunzătoare. 
Modul de detaliere a îmbinărilor a condus la concentrări mari de tensiuni in zonele critice, 
cerinţe mari de ductilitate locală, etc. Sudurile s-au dovedit necorespunzătoare datorită 
tenacităţii scăzute a materialului de adaus dar si datorită calităţii slabe si controlului de 
calitate insuficient. O parte din distrugeri s-au datorat insă si prevederilor insuficiente din 
norme, in special cele referitoare la limitarea distrugerilor elementelor structurale si 
nestructurale. Normele modeme stabilesc următoarele cerinţe care trebuie îndeplinite pentru o 
proiectare corectă: 
- in cazul unui cutremur rar, colapsul structurii este prevenit 
- in cazul unui cutremur frecvent, distrugerile sunt limitate 
Pentru a fi îndeplinite aceste doua cerinţe, sunt prevăzute două stări limită si anume: 
- starea limită ultimă 
- starea limită de limitare a avariilor 
Deşi in multe dintre cazuri obiectivul principal al proiectării antiseismice a fost îndeplinit, 
adică a fost prevenit colapsul clădirilor, prevederile referitoare la limitarea avariilor s-au 
dovedit insuficiente. 

3.4.1 Comportarea îmbinărilor la încărcări seismice 

Având in vedere comportarea sub aşteptări a îmbinărilor riglă-stâlp sub acţiunea 
ultimelor cutremure putemice, este necesară îmbunătăţirea prevederilor de calcul prin 
considerarea factorilor caracteristici mişcării seismice: caracterul dinamic al mişcării, 
caracterul ciclic al mişcării, viteza de deformare, încărcarea nesimetrică, etc. 
Influenţa caracterului dinamic al incărcării seismice. Prevederile din norma europeană 
Eurocode 3 referitoare la determinarea momentului capabil Mj,Rd si a rigiditatii Sj,ini pot fi 
folosite si in cazul încărcărilor dinamice, rezultatele fiind conservative. In ceea ce priveşte 
capacitatea de rotire insă, prevederile din normă nu pot fi aplicate. Cercetările experimentale 
au arătat ca intre capacitatea de rotire sub încărcări statice si cea sub încărcări dinamice 
diferenţele sunt foarte mari. 
Influenţa caracterului ciclic al mişcării seismice. In ceea ce priveşte caracterul ciclic al 
mişcării, comportarea îmbinărilor poate fi: 
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Stabilă: comportare asemănătoare la creşterea numărului de cicluri 
- nestabilă: scăderea rigidităţii si rezistenţei odată cu creşterea numărului de cicluri. 
Sub încărcări ciclice, îmbinările pot avea trei moduri diferite de comportare (Figura 3.52): 
a) îmbinările din prima categorie au o comportare stabilă si sunt caracterizate de o buclă de 

histerezis având o arie constanta (Figura 3.52a) 
îmbinările din a doua categorie au o comportare instabilă datorită deformaţiilor 
permanente in găuri si şuruburi, reducând astfel rigiditatea îmbinării (Figura 3.52b). 
Pentru încărcări ciclice cu amplitudine constantă, buclele histeretice conţin deplasări din 
ce in ce mai mari până la cedarea completă a îmbinării. Panta buclei histeretice care 
caracterizează rigiditatea in ciclul n este descrescătoare. 
îmbinările din această categorie au o comportare instabilă dată in primul rând de 
alunecările din îmbinare (datorită şuruburilor). Acest lucru conduce la reducerea energiei 
disipate pentru aceeaşi valoare a deformaţiei (Figura 3.52c). 

b) 

c) 

M , 

' n 
/ 

1/ / 
a) b) c) 

Figura 3.52 Curbele moment rotire sub încărcări ciclice 

îmbinările caracterizate de o comportare asemănătoare cu cazurile b) si c) vor fi 
influenţate de fenomenul de oboseală plastică (low-cycle fatigue). Având in vedere 
importanţa acestui fenomen, autorul a dezvoltat împreună cu Prof. loannis Vayas de la 
Universitatea Naţională Tehnică din Atena o metodă originală pentru calculul rezistenţei la 
oboseală plastică, metodă care este descrisă pe larg in capitolul 4 din teză. 

Influenţa caracterului nesimetric al încărcării seismice. 
Comportarea nodurilor supuse la încărcări nesimetrice, monotone sau ciclice, este diferita de 
comportarea sub încărcări simetrice, atât din punct de vedere al capacităţii de rezistenţă cat si 
din punct de vedere al capacităţii de rotire. In cadrul programului Copemicus "RJECOS", la 
Universitatea "Politehnica" din Timişoara au fost testate mai multe tipuri de noduri grindă-
stâlp, cu scopul de a determina influenţa asimetrici încărcării asupra răspunsului acestora 
(Figura 3.53). 
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Figura 3.53 Modul de aplicare a încărcărilor simetrice si antisimetrice 
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In Figura 3.54 sunt prezentate curbele moment - rotire pentru cele trei tipuri de îmbinări 
considerate (EP - îmbinare cu placa de capăt si şuruburi, W - îmbinare cu grinda sudata direct 
pe talpa stâlpului, CWP - îmbinare cu eclise sudate pe tălpile şi inima grinzii). Se poate 
obser\'a ca in cazul îmbinării cu şuruburi EP, încărcarea antisimetrică duce la scăderea 
momentului capabil de la 277 la 144 kNm, in timp ce capacitatea de rotire creşte de la 
0,039rad la 0,060rad. 
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Figura 3.54 Rezultatele încercărilor experimentale: a) încărcarea simetrica; b) încărcarea 

antisimetrică 

Influenţa vitezei de deformare. Viteza de deformare are o mare influenţă atât asupra 
caracteristicilor mecanice ale materialelor cât si asupra ductilităţii elementelor si îmbinărilor. 
O viteză de deformare in domeniul 0,03-0,06 s"̂  (caracteristică vitezelor induse de cutremur) 
duce la creşterea limitei de curgere si a rezistenţei ultime a îmbinărilor sudate, având ca efect 
si o reducere pronunţată a ductilităţii. Viteze de deformare in intervalul precizat anterior 
conduc totodată si la modificarea modului de rupere a îmbinărilor sudate, provocând ruperea 
casantă a sudurilor. Având in vedere importanţa acestui factor, autorul a dezvoltat un program 
experimental pentru studiul influenţei vitezei de deformare asupra performanţelor îmbinărilor 
sudate, program descris in capitolul 4 din teză. 
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3.4.2 Proiectarea bazată pe performanţă 

Conceptul pe care se bazează nomiele actuale de calcul antiseismic s-a născut în urmă 
cu peste 70 de ani. Acesta se bazează pe proiectarea structurilor astfel încât să satisfacă un 
singur criteriu şi anume evitarea colapsului structurii şi protejarea vieţii oamenilor în cazul 
unui cutremur foarte putemic. Cutremurele menţionate anterior au arătat că proiectarea bazată 
pe un singur criteriu nu mai este suficientă. In acest context a apărut pe plan mondial un nou 
concept care introduce mai multe nivele de perfomianţă sau stări limită. Având in vedere 
importanţa deosebită a acestei noi metode de proiectare a structurilor in zone seismice, autorul 
a dezvoltat o noua metodologie de proiectare bazată pe trei nivele de performanţă, referitoare 
la satisfacerea condiţiilor de drift, drift remanent si capacitate de rotire a elementelor şi 
îmbinărilor. Descrierea stării de degradare asociate fiecărei stări limită se face prin valorile 
limită ale deplasărilor de nivel. In acest fel, se poate spune că proiectarea bazată pe 
performanţă se bazează pe controlul deplasărilor. Deşi normele actuale de proiectare 
antiseismică au ca obiectiv limitarea avariilor elementelor structurale sau nestructurale, 
acestea nu conţin prevederi explicite pentru aceasta, singura măsură a acestei degradări fiind 
dată de factorul de comportare q. Normele oferă însă o valoare unică pentru factorul q, 
corespunzătoare stării limită ultime, astfel încât ductilitatea corespunzătoare stării limită 
ultime nu mai poate fi atinsă în cazul introducerii unor nivele de performanţă superioare, 
caracterizate de o ductilitate mai redusă, ductilitate care corespunde unui factor q parţial. 
Folosirea factorului q parţial oferă deci posibilitatea implementării proiectării bazate pe 
performanţă în normele actuale de proiectare prin verificarea directa a stării de degradare a 
elementelor pentru fiecare nivel de performanţă. Prezentarea pe larg a metodologiei este 
făcută in capitolul 5 din teză. In capitolul 6 este prezentată modalitatea practică de aplicare a 
metodologiei atât la proiectarea structurilor noi cât si la verificarea celor existente. 

3.5 Concluzii 

îmbinările riglă-stâlp ale cadrelor metalice multietajate au o comportare reală 
caracterizată de valori finite ale capacităţii portante si rigidităţii. Normele modeme permit 
folosirea acestor caracteristici reale in analiza si dimensionarea structurilor. Deşi au fost 
considerate multă vreme nepotrivite pentru utilizarea in zone seismice, îmbinările semirigide 
si/sau parţial rezistente pot fi folosite in prezent in zone seismice, cu respectarea anumitor 
condiţii prevăzute in norme. 

In cazul structurilor solicitate preponderent la încărcări statice, este suficientă 
introducerea in analiza globală a caracteristicilor de rigiditate si rezistenţă. Studiul diferitelor 
componente ale îmbinării a arătat că, in conformitate cu metoda componentelor folosită de 
Eurocode 3, rezistenţa unei îmbinări este dată de elementul cel mai slab din îmbinare. Pentru 
a se conforma judicios o îmbinare, componentele îmbinării trebuie sa aibă rezistenţe 
apropiate. Supradimensionarea unei componente nu conduce automat la creşterea rezistenţei 
sau rigidităţii îmbinării. O influenţă mare asupra rezistenţei si rigidităţii îmbinării o are inima 
stâlpului. 

In cazul structurilor supuse la încărcări seismice, pe lângă caracteristicile de rezistenţă si 
rigiditate este necesară introducerea capacităţii de rotire. Deşi reprezintă o caracteristică cel 
puţin la fel de importantă ca si rezistenţa si rigiditatea, capacitatea de rotire este tratată destul 
de sumar in normele de calcul iar prevederile se referă in principal la comportarea in 
domeniul static. Capacitatea de rotire insuficientă s-a dovedit a fi cauza principala a avariilor 
structurale înregistrate la ultimele cutremure. Au fost identificaţi mai mulţi factori care 
contribuie la reducerea capacităţii de rotire sub încărcări seismice sau la creşterea necesarului 
de ductilitate in îmbinări: caracterul ciclic al mişcării, caracterul nesimetric al încărcării, 
viteza mare de deformare, caracteristicile mişcării seismice (perioada de colt, componentele 
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verticale importante). Se impune deci luarea in considerare a tuturor acestor factori pentru a 
se putea detemiina atât necesarul real de ductilitate pentru îmbinări cât si ductilitatea efectivă 
a acestora. 

Având in vedere amploarea mare a degradărilor elementelor structurale si nestructurale 
sub acţiunea ultimelor cutremure puternice, este necesară verificarea directă a acestor 
degradări. Pentru aceasta s-au dezvoltat metode noi de proiectare bazate pe controlul 
degradărilor, numite metode de proiectare bazate pe performanţă. Nivelele de performanţă 
(stările limita) sunt descrise prin diferite stări de degradare ale structurii de rezistenţă si ale 
elementelor nestructurale. Pentru fiecare nivel de performanţă este descrisă si intensitatea 
seismică aferentă. Metodele bazate pe performanţă sunt insă dificil de utilizat in practica 
curentă de proiectare. Pentru a depăşi acest inconvenient, autorul propune o metodologie 
originală de implementare a proiectării bazate pe performanţă in normele actuale cu ajutorul 
factorilor q parţiali. 
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CAPITOL 4. FACTORI CARE INFLUENŢEAZĂ DUCTILITATEA 
LOCALĂ A STRUCTURILOR ÎN CADRE METALICE 

4.1 Introducere 

Este cunoscut faptul ca o parte din energia seismică indusă intr-o structură este 
înmagazinată sub formă de energie cinetică si energie de deformaţie elastică, iar o parte 
disipată prin amortizare si sub formă de energie de deformaţie plastică. Creşterea energiei 
înmagazinate conduce la forţe mai mari si automat la creşterea necesarului de rezistenţă, in 
timp ce mărirea energiei de deformaţie plastică conduce la creşterea necesarului de ductilitate. 
Introducerea unor elemente speciale de amortizare duce atât la scăderea rezistenţei necesare 
cât si a ductilităţii necesare. Alegerea tipului de răspuns este influenţată de tipul structurii si 
de seismicitatea zonei, fiind decisive până la urmă argumentele de natură tehnică si 
economică. Dacă se acceptă deformaţii plastice in structurile aflate in zone cu seismicitate 
ridicată, acest lucru va duce la o proiectare mai economică, in timp ce, de exemplu, pentru 
structuri uşoare supuse acţiunii vântului sau aflate in zone de intensitate seismică redusă, o 
proiectare după rezistenţă va fi soluţia cea mai economică. Ductilitatea locală exprimă 
cantitatea de energie ce poate fi disipată prin deformaţii plastice. Deformaţiile plastice pot fi 
dispersate in întreaga structură, astfel încât energia totală disipată se defineşte ca totalul 
energiei disipate in zonele plastice. Structurile in cadre necontrâvantuite disipează energie 
prin plasticizarea anumitor zone din structură. Ductilitatea locală este exprimată in acest caz 
prin capacitatea de deformare plastică a acestor zone. In multe din cazurile in care s-au 
înregistrat avarii la structurile metalice, cauza principală a constituit-o lipsa unei ductilităţi 
adecvate (Northridge 1994, Kobe 1995, Taiwan 1999). Deşi oţelul folosit in construcţii este 
considerat un material ductil, ductilitatea elementelor metalice nu este o calitate intrinsecă a 
acestora, datorită unor factori ca flambajul local, viteza de deformare, procedeul de sudare, 
acumularea deformaţiilorplastice (oboseala plastică). 

4.2 Caracteristicile mecanice ale oţelului 

Caracteristicile mecanice ale oţelului se determină prin încercări la întindere pe epruvete 
standard. Acest tip de încercare determină si relaţia efort unitar-deformaţie specifica pentru 
tipul de material (Figura 4.1). 

• a 

£y 8h £u 

Figura 4.1 Diagrama efort unitar - deformaţie specifică pentru oţelul de construcţii 

Pentru oţelul uzual folosit in construcţii, se pot determina următoarele mărimi 
caracteristice: 

limita de curgere fy 
rezistenţa ultimă fu 
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- modulul de elasticitate E 
- alungirea specifică la curgere 8y 
- alungirea specifică la rupere Cu 
- alungirea la apariţia ecruisării Ch 

Suprarezistenţa oţelului poate fi definită sub forma unui raport: 

Q = ^ (4.1) 
fy 

Deformaţia specifică de curgere este definită de relaţia: 

(4.2) 

Ductilitatea oţelului va fi definită de relaţia: 

(4.3) 

Ductilitatea oţelului poate fi insă mai bine exprimată prin tenacitatea materialului, care se 
determină experimental prin încercarea de rezilienţă pe epruvete Charpy V. Tenacitatea 
oţelului este putemic influenţată de temperatură. Se defineşte ca temperatură de tranziţie a 
unui element, temperatura la care oţelul devine fragil, adică ruperea se produce fară deformaţii 
plastice (Figura 4.2). 

Energia 
absorbita 

Ttranz Temperatura 

Figura 4.2 Variaţia rezilienţei materialului cu temperatura 

Astfel, oţelul va avea o comportare ductilă deasupra acestei temperaturi si o comportare 
fragilă sub această valoare. Normele naţionale prevăd valori ale rezilienţei in funcţie de 
condiţiile de utilizare a acestuia. Astfel, normele japoneze impun o valoare a energiei de 
rupere determinată pe epruvete Charpy V de 27J la O^C, in timp ce normele germane impun 
pentru oţeluri cu sudabilitate medie o valoare a energiei de rupere de 80J la 20^C si 70J la O Ĉ 
pentru oţeluri cu sudabilitate ridicată, determinată ca medie. 

4.3 Influenţa vitezei de deformare 

Structurile in cadre metalice multietajate au fost in mod tradiţional utilizate pentru 
clădiri de înălţime mică si medie in zone seismice, datorită comportării bune la cutremur. 
Cutremurele de la Northridge, SUA (1994), Kobe, Japonia (1995) si Chi-Chi, Taiwan (1999) 
au arătat insă că aceste structuri nu sunt infailibile si pot suferi avarii, in special din cauza 
ruperii fragile a sudurilor din îmbinările riglă-stâlp. Au urmat numeroase studii, atât 
experimentale cat si numerice (C. Mark Sanders 1998, Nakashima et al 1998, Beg et al 2000, 
Dexter&Melendrez 2000, Nakashima et al 2000, Terrence F. Paret 2000, Barth& Bowman 
2001, Mao et al 2001, Dubina et al 2001), care au încercat sa determine factorii care au 
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4. Factori care influenţează ductilitatea locală a structurilor in cadre metalice 

contribuit la aceste distrugeri (Figura 4.3). Printre cauzele posibilele ale ruperii fragile a 
sudurilor au fost identificate: 
- defecte in sudură cauzate de execuţia necorespunzătoare 
- detalii necorespunzătoare (concentrări de tensiuni la rădăcina cordonului de sudură) 

caracteristici de material necorespunzătoare 
- viteze mari de deformare 

a) b) 
Figura 4.3 Moduri de cedare a îmbinărilor sudate: a)Azuma et al, 2000; b) Dubina et al, 2001 

Pe plan mondial, primele lucrări asupra influenţei vitezei de deformare au fost cele ale 
lui Morrison (1932), Quinney (1934) si Manjoine (1944). încercările experimentale realizate 
la temperatura ambiantă au cuprins viteze de deformare in intervalul 9,5x10-7 sec"̂  până la 
3x10^ sec'V Rezultatele au arătat o creştere semnificativă a limitei de curgere cu creşterea 
vitezei, in special pentru valori mai mari de 10"̂  sec V In ceea ce priveşte rezistenţa la 
întindere, aceasta a suferit creşteri cu creşterea vitezei de deformare, dar cu valori mai reduse. 
In consecinţă, raportul dintre limita de curgere si rezistenţa la întindere are tendinţa de creştere 
cu creşterea vitezei de curgere, la limită acesta ajungând la valoare 1. Rezultatele ulterioare 
(Wright si Hali 1964, Rao et al 1969, Leblois 1972, Kaneta et al 1986, Soroushian si Choi 
1987, Kassar et al 1992, Kassar si Yu 1992, Wakabayashi et al 1994, Obata et al 1996, 
Kaneko 1996, Filiatrault si Tremblay, 1998, Nakamura 1999, Beg et al 2000, Chi-Ling et al 
2001, Dubina et al 2001, Dubina et al 2002, Dinu et al 2003) au confirmat rezultatele 
experimentale obţinute de Manjoine. Aceste rezultate au arătat, de asemenea, că modulul de 
elasticitate nu este influenţat de viteza de deformare si, totodată, că limita superioară de 
curgere este influenţată in mai mare măsură decât limita inferioară de curgere. In Figura 4.4 
este prezentată variaţia limitei inferioare de curgere, a limitei superioare de curgere si a 
rezistentei la întindere cu viteza de deformare. 

4.5 

Limita superioara de curgere 

y 

0.001 0.01 0.1 1 10 

Viteza de deformare (l/sec) 

Figura 4.4 Variaţia limitei de curgere si a rezistenţei la întindere cu viteza de deformare 
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4. Factori care influenţează ductilitatea locală a structurilor in cadre metalice 

Au fost de asemenea propuse mai multe relaţii constitutive pentru influenţa vitezei de 
deformare asupra caracteristicilor mecanice ale otelului, relaţii valabile pentru viteze de la 10'̂ ' 
pana la 10"' : 

Wright si Hali (1964): W < £ < 10" 

f ' 
(4.4) 

Raoetal(1966): 0 < f < 1,4x10° 

^ = 1 + 0,021(8)°' ' 

Soroushian si Choi (1987): 10"̂  < f < 10' 
f ' 

^ = (-6,83 X10"' f , +1,72) + (-1,3 7 X10"' fy + 0,144)) X log^o 

- ^ = (-7,711x10"'fy+l,15) + (-2,44x10"'fy-h0,04969))xlogf 

Nagakomi si Tsuchihashi (1988): 10"* < f < 10' 

f ' 

^ = 1,378 + 0,1251xlog(8) + 0,010 x(log£)' 

f ' 

= 1,030 + 0,231X log(e) + 0,004 x(loge) ' 

Wallace si Krawinkler (1989): 10"̂  < ^ < 10' 

f, ' y _ = 0,973 + 0,45x8 0.53 

(4.5) 

(4.6) 

(4.7) 

(4.8) 

Kasar si Yu (1992): 10"̂  < f < 10° 
f ' 

^ = 1,289 + 0,109 X log (e) + 0,009 x (log e)' 
y 

f,; 

^ = 1,104 + o,302 X log(e) + 0,002 x(loge)' 

(fy =320 N/mm' ) 

(f^ =495 N/mm' ) 

(4.9) 

Kaneko(1996): IO '' <10 

^y 1 21 , - ^ = 1+—xlog 
y y 

/ \ 8 

v^oy 

f ' 7 4 
^ = l + ^ x l o g 

\ 
8 

v^oy 
Wakabayashi et al (1994): 

y _ = 1+ 0,0473 x log 
\ 

8 

v^oy 
m care: 

8o =10"Vsec 

(N/mm' ) 

8o =50xl0~Vsec 

(4.10) 

(4.11) 
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4. Factori care influenţează ductilitatea locală a structurilor in cadre metalice 

f / si f / : limita de curgere si rezistenţa la întindere pentru o viteză de deformare t ; 
/v si fu • liniita de curgere si rezistenţa la întindere pentru o viteză de deformare 
(cvasi-statică). 

Comportarea îmbinărilor sudate este mult mai complexă decât cea a materialului de 
bază, datorită elementelor componente care intră in alcătuirea lor: materialul de bază, 
materialul de depozit si zona afectată de sudură (denumită in continuare ZAS). Dintre aceste 
trei componente, ZAS joacă rolul cel mai important, in primul rând prin modificările induse 
de temperaturile înalte în reţeaua cristalină. 

4.iA Studiu experimental asupra influenţei vitezei de deformare 

In cadrul Laboratorului de Construcţii Metalice, Departamentul CMMC al Facultăţii de 
Construcţii din Timişoara s-a desfăşurat un program experimental care a vizat influenţa 
vitezei de deformare asupra comportării îmbinărilor sudate (Dubină et al, 2001, 2002, Dinu et 
al, 2003). Au fost încercate 54 de epruvete, compuse dintr-o placă de bază şi 2 tălpi (Figura 
4.5) care au încercat sa reproducă îmbinarea cu sudură dintre talpa riglei si placa de capăt (sau 
talpa stâlpului). 

\ 

/T 
/ 

rv 

r ' ' 

I I_î 

T—r 
20 
-H- 8t \ Sudura de colt 

:12 

20 
- t - h 

20 
-H-
n 

•150° 

Sudura in 1/2V 

-=1:12 

Sudura in K 

=12 

a) b) 
Figura 4.5 Epruvetele sudate TTW: a) alcătuire si dimensiuni; b) modul de pregătire a 

detaliilor de sudură 

Pentru realizarea sudurii s-au utilizat 3 procedee de sudură: sudură de colţ, sudură cu 
prelucrare in l/V si sudură cu prelucrare in K. Pentru determinarea caracteristicilor mecanice 
ale materialului de bază, s-au realizat 18 epruvete (Figura 4.6). Următorii parametri au fost 
luaţi in considerare in cadrul programului de încercări experimentale (Tabel 4.1): 
- calitatea materialului: OL37, OL52 
- grosimea materialului de bază (t = 12mm, t = 20mm) 
- tipul de încărcare (monoton, ciclic) 
- viteza de deformare:^! =0.0001 s"^ ^3=0.06s"V 
încercările s-au efectuat pe o presă universală de 250kN. Introducerea încărcării s-a făcut in 
control de deplasare. 
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V 

r 

j 

\ \ ? 

V 
r 

j 
i i 

T f 

Figura 4.6 Epruvetele executate din materialul de bază TTM 

Notaţii folosite: 
So - Aria secţiunii iniţiale 
Reh - Limita de curgere superioară 
R î - Limita de curgere inferioară 
SGV-FRn/R.h 
FRm - Sarcina maximă 
Rp02 - Limita de curgere convenţională 
Lam - Alungire totală sub sarcină maximă 
Lar - Alungire totală la rupere 

Tabel 4.1 Descrierea programului experimental 
Materialul de bază si de 

depozit - TTM 
Epruvete sudate - TTW 

Material/tip 
sudură t=12mm, t=20mm de colţ, cu prelucrare in 

K, cu prelucrare in 1/2V 
Viteza de 
deformare [s'^j 

=0.0001 e^ - 0 . 0 3 - 0 . 0 6 

Material OL37, OL52 

încărcare monoton(l sau 2 
epruvete) 

monoton (1 specimen) 
ciclic (2 epruvete) 

Total 18 54 

Denumire epruvete: 
TTM[il[j][k]II][ml - încercări pe materialul de bază 
[i] - calitatea oţelului ([3] - OL37; [5] - OL52) 
[j] - grosimea ([1] - t=12mm; [2] - t=20mm) 
[k] - tipul încărcării ([M] - monoton; [C] - ciclic) 
[1] - viteza de încărcare ([1] - c, =0.0001 s [ 2 ] - c,-0.03 s [ 3 - 83=0.06 s"') 
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m] - specimen nr. ([1] - 1, 2, etc.) 

TTWIil[jl[kl[Il[ml[nl - încercări pe epruvete sudate 
[i] -calitatea oţelului ([3] - OL37; [5] - OL52) 
[j] - tipul sudurii ([C] - de colţ; [V] - V; [K] - K) 
[k] - tipul încărcării ([M] - monoton; [C] - ciclic) 
[1]-viteza de încărcare ( [1 ] - 8,-0.0001 s ^ [2] - c , -0 .03 s ' ; [ 3 ] - 83=0.06 s"') 
[m] - specimen nr. ([1] - 1, 2, etc.) 

4.3.1.1 încercarea de tracţiune pe materialul de bază si de adaos 

Pentru determinarea caracteristicilor mecanice ale materialului de bază si de adaos, s-au 
realizat încercări la tracţiune pe epruvetele descrise anterior. Rezultatele au arătat o creştere a 
limitei de curgere (R^i) cu viteza de deformare, prezentând un maxim de 27% pentru viteza 

Această creştere s-a produs pentru oţelul mai moale (OL37) (Figura 4.7a). Se poate 
observa că relaţia teoretică propusă de Soroushian (1987) aproximează destul de bine 
comportarea oţelului mai moale - OL37 insă supraestimează senzitivitatea celorlalte tipuri de 
material (OL44 si OL52). Pentru acestea din urmă, relaţia teoretică propusă de Wakabayashi 
(1994) dă rezultate mult mai bune. Aceasta variabilitate arată faptul că relaţiile teoretice 
existente in literatură nu iau in considerare in mod eficient influenţa calităţii materialului. 

In ceea ce priveşte rezistenţa la întindere (Rm), rezultatele au arătat o creştere mai puţin 
pronunţată cu viteza de deformare decât in cazul limitei inferioare de curgere (un maxim de 
cca. 8% pentru viteza ). Influenţa cea mai mare este prezentă din nou la oţelul mai moale 
(OL37). In Figura 4.7b sunt prezentate rezultatele experimentale, împreună cu curba teoretică 
obţinută cu relaţia propusă de Soroushian (1987). Limita de curgere este deci influenţată in 
măsură mult mai mare de viteza de deformare decât rezistenţa la întindere. Astfel, raportul 
dintre limita de curgere si rezistenţa la întindere a unui oţel normal (SGV^), poate sa atingă in 
condiţii extreme de solicitare (valori mari ale vitezei de deformare) valori apropiate de 1. 
Acest lucru este echivalent cu lipsa palierului de curgere pentru material. 

1 . 3 

1 .2 

^ t = 2 0 m m , O L 3 7 
-^ t=12nnm,0L44 

t=20mm.OL52 
MD 

- - Soroushian 
Wakabayashi 

1.3 

1 . 2 

— t=20mm.OL37 
- ^ t=12mm.0L44 
• t=20mm.OL52 

MD 
— - Soroushian 

E CC 

1 . 1 - 1 . 1 

0,03 
Viteza de deformare [1/sec] 

0,06 0,03 

Viteza de defomnare [1/sec] 

o.oe 

a) b) 

Figura 4.7 Variaţia limitei inferioare de curgere (Rei) si a rezistenţei la întindere (Rm) pentru 
materialul de bază si de depozit, teoretic si experimental (MD - material de adaos) 

In Figura 4.8a se prezintă diagramele caracteristice pentru epruvetele executate din oţel 
OL37 iar in Figura 4.8b prezintă diagramele caracteristice pentru epruvetele executate din otel 
OL52. 
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4 . Fac tor i c a r e i n f l u e n ţ e a z ă duc t i l i t a t ea l o c a l ă a s tructur i lor in c a d r e m e t a l i c e 
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^ 500 
E 
i . 400 c 
I 300 
13 
t 200 
o 
LU 

100 

o 

— TTM31M1 
— TTM31M2 

TTM31M3 

600 

500 
CNI 
E 
t 400 

D 

300 
' c 
D 

3 n 200 
o 

LU 

100 

0 

\ 

— TTM32M1 

— TTM32M2 

— TTM32M3 

0.1 0.2 0.3 
Deformatia specifica z 

0.4 0.1 0.2 0.3 
Deformatia specifica z 

0.4 

a) 
600 

600 

— TTM51M1 
— TTM51M2 
-TTM51M3 

0.1 0.2 

Deformatia specifica z 
0.3 0.4 

— TTM52M1 
— TTM52M2 

TTM52M3 

0.1 0.2 
Deformatia specifica z 

0.3 

b) 
Figura 4.8 Diagrama caracteristica a-8 pentru cele trei viteze de încărcare: a) OL37; b) OL52 

Alungirea totală la rupere (LAr) nu este influenţată de viteza de deformare, astfel că 
vitezele de deformare din domeniul 0.03-0.06 s'̂  nu conduc la reducerea ductilităţii materialul 
de bază sau a materialului de adaos. 

- » - T T M 3 1 M 
- A -TTM32M 
- » - T T M 5 1 M 
—A—TTM52M 

0.02 0.03 0.04 0.05 
Viteza de deformare [1/sec] 

0.06 
La; = La;/La;' static 

Figura 4.9 Variaţia alungirii totale la rupere (Lar) cu viteza de deformare 

4.3.1.2 încercarea de tracţiune pe epruvete sudate 

Parametrii luaţi in considerare la determinarea influenţei vitezei de deformare asupra 
caracteristicilor mecanice au fost aceeaşi, cu diferenţa ca limita inferioară de curgere (Rei) a 
fost înlocuită cu limita convenţională de curgere (Rp02). In Tabel 4.2 se prezintă valorile 
mărimilor caracteristice si modul de rupere pentru epruvetele încărcate monoton. 
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Tabel 4.2 Mărimile caracteristice si modul de rupere al epruvetelor TTW încercate monoton 

Specimen Viteza de 
defonnare [l/sec] [N/mm-] 

fu 
[N/mm^] Ey Eu 

Tip 
rupere 

TTW3CM1 0,0001 290,2 460,4 0,047 0,172 MB 

TTW3CM2 0,03 323,0 485,9 - 0,149 MB 

TTW3CM3 0,06 329,5 493,1 - 0,128 MB 

TTW3KM1 0,0001 290,1 464,8 - 0,176 MB 

TTW3KM2 0,03 329,9 503,8 - 0,172 MB 

TTW3KM3 0,06 328,9 510,3 - 0,147 MB 

TTW3VM1 0,0001 306,6 473,3 - 0,173 MB 

TTW3VM2 0,03 332,1 505,4 - 0,165 MB 

TTW3VM3 0,06 336,1 500,6 - 0,153 MB 

TTW5CM1 0,0001 300,0 457,2 0,034 0,148 MB 

TTW5CM2 0,03 314,4 477,5 - 0,149 MB 

TTW5CM3 0,06 328,8 486,5 0,010 0,157 MB 

TTW5KM1 0,0001 302,7 462,0 0,008 0,179 MB 

TTW5KM2 0,03 355,9 483,8 0,009 0,150 MB 

TTW5KM3 0,06 360,1 494,8 0,008 0,131 MB 

TTW5VM1 0,0001 286,9 299,3 0,050 0,054 S 
TTW5VM2 0,03 304,4 322,0 0,050 0,050 S 
TTW5VM3 0,06 338,5 417,1 - 0,034 S 

MB: rupere în materialul de bază; S: rupere în zona îmbinării (sudură sau ZAT) 

Rezultatele au arătat o variaţie a limitei convenţionale de curgere cu creşterea vitezei de 
deformare (Figura 4.10) cu amplitudini mai mici decât in cazul materialului de baza sau de 
adaos (un maxim de 18% pentru viteza 83 in comparaţie cu un maxim de 27% pentru aceeaşi 
viteza in cazul materialului de baza). 

R* — / p static 

p02~^p02/^p02 
0,03 

Viteza de deformare [1/sec] 
0,06 

Figura 4.10 Variaţia limitei convenţionale de curgere (Rp02) pentru încărcarea monotona: (3-
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OL37, 5-OL52; C-sudura de colţ, V-sudura în 1/2V, K-sudura în K; M- încărcare monotonă) 
In ceea ce priveşte rezistenta Ia întindere a epruvetelor sudate (R^) aceasta creste uşor 

cu viteza deformare, maximul fiind de 9% pentru viteza 83, având aceeaşi amplitudine cu cea 
înregistrata in cazul materialului de baza (Figura 4.11). In cazul epruvetelor încărcate ciclic, 
creşterea rezistentei la rupere a fost chiar mai redusa, maximul fiind de 5%. 

- • - 3 K M 
— 3VM 

-•-5KM 
— 5VM 

i 1 , 1 —-Soroushian 
/ 

/ 

o: 

s tane 

m 

0,03 

Viteza de deformare [1/sec] 

0,06 

Figura 4.11 Variaţia rezistentei la întindere (Rm) cu viteza de deformare pentru epruvetele 
sudate 

Spre deosebire de materialul de bază, pentru care creşterea vitezei de deformare nu a 
condus la scăderea ductilităţii, in cazul epruvetelor sudate încărcate monoton, aceasta a dus la 
scăderea ductilităţii (Figura 4.12) datorită reducerii alungirii totale la rupere (Lar) (a fost 
înregistrată o singură excepţie, pentru epruvetele 5CM). 

- • - 5 K M 
— 5VM 

0 , 6 0 
O 0,03 0,06 

Viteza de deformare [1/sec] 

Figura 4.12 Variaţia ductilităţii (alungirea la rupere) epruvetelor sudate încărcate monoton cu 
viteza de deformare 

In Figura 4.13 se prezintă diagramele caracteristice pentru epruvetele sudate, executate 
din oţel OL37 si din oţel OL52. La epruvetele cu suduri de colţ (notate C) şi cu prelucrare în 
1/2V (notate V) se observă o lipsă a palierului de curgere. La epruvetele cu sudură în V, 
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defectele de sudură de la seria TTW5VM au dus la ruperea sudurilor şi nu se poate observa 
influenţa vitezei de deformare sau a calităţii materialului de bază. 
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tu t : o 
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200000 
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^ 120000 
CD tr o 
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200000 

5 10 15 
Deformatia De [mm] 

20 

a) 

5 10 15 
Defomriatia De [mm] 

20 

b) 
200000 

160000 

120000 

-TTW3KM1 
-TTW3KM2 
-TTW3KM3 

5 o 
80000 

40000 

5 10 15 
Defomriatia De [mm] 

20 

c) 

5 10 15 
Deformatia De [mm] 

20 

— TTW5VM1 
— TTW5VM2 
— TTW5VM3 

5 10 15 20 
Deformatia De [mm] 

— TTW5KM1 
— •rrW5KM2 
-TTW5KM3 

5 10 15 
Deformatia De [mm] 

20 

Figura 4.13 Diagrama forţă - deplasare pentru cele trei tipuri de sudură: a) sudura de colt; b) 
sudura in 1/2V; c) sudura in K 

4.3.1.3 Modul de rupere al epruvetelor sudate 

Au fost deosebite două moduri diferite de rupere: ruperea in materialul de bază si 
ruperea in sudură. In cazul epruvetelor încărcate monoton, ruperea s-a produs in materialul de 
bază indiferent de viteza de încărcare (Figura 4.14). Un singur specimen realizat cu sudură cu 
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prelucrare in 1/2V a cedat prin ruperea sudurii, insa acest lucru s-a datorat defectelor din 
cordonul de sudură. 

a) 

Figura 4.14 Ruperea epruvetelor sudate in materialul de bază la încărcarea monotonă: 
a) sudura de colţ; b) sudura cu prelucrare in K; c) sudura cu prelucrare in 1/2V 

In cazul epruvetelor încărcate ciclic, creşterea vitezei de deformare a dus la creşterea 
probabilităţii de rupere in sudură a epruvetelor realizate cu sudură de colţ si cu prelucrare in 
1/2V ( Figura 4.16, Figura 4.17). Pentru sudurile de colt acest lucru se explică prin grosimea 
mai mică a cordoanelor de sudură decât cea specificată, fapt ce a dus la slăbirea secţiunii in 
zona cea mai solicitată. Măsurătorile au arătat că valoarea medie a sudurii de colţ a fost de 4.5 
mm, în loc de 8 mm cat a fost precizat prin proiect (0.7tmin=0.7xl2=8.4mm), grosime care ar 
fi asigurat o rezistenţă a sudurii cel puţin egală cu cea a materialului de bază. într-adevăr, dacă 
se consideră forţa necesară pentru fiecare cordon de sudură: 

FRd = 
30x12x235 

= 42300N a„„ = 
_ F,, X V3 X p^ YMW _ 42300 x ̂ 3 x 0,8 x 1,25 

f „ x L 360x30 
= 6.7mm 
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11.0 

TTW 
TTW 

O O O 
Specimen 

Figura 4.15 Corelarea ruperii in sudură cu grosimea insuficientă a cordoanelor de sudură de 
colţ (ruperile in sudură marcate cu săgeţi) 

într-adevăr, pentru cordoane de sudură cu grosimea mai mare de 6,7mm nu s-au produs 
ruperi ale specimenelor in sudură ci numai in materialul de bază. Ruperile in sudură s-au 
produs doar la specimenele la care sudura de colţ a avut o grosime mai mică de 6,7mm, 
indiferent de viteza de deformare. 

Figura 4.16 Ruperea epruvetelor cu sudură de colţ 

In cazul sudurilor cu prelucrare in 1/2V ruperea sudurilor s-a datorat defectelor excesive 
din sudură, in special datorită penetrării incomplete in apropierea rădăcinii sudurii. 

) \ 
Figura 4.17 Ruperea epruvetelor cu sudură cu prelucrare in 1/2V 

Ruperea epruvetelor realizate cu sudură cu prelucrare in K s-a produs întotdeauna in 
metalul de bază, indiferent de viteza de deformare (Figura 4.18). Comportarea bună a acestor 
suduri le recomandă pentru utilizarea lor in cazul elementelor solicitate cu viteze mari de 
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deformare. 

Figura 4.18 Ruperea epruvetelor cu sudură cu prelucrare in K 
4.3.1.4 Concluziile încercărilor experimentale 

încărcarea aplicată monoton 
- Atât limita de curgere cât si rezistenţa la întindere cresc odată cu creşterea vitezei de 

deformare, maximele fiind de 27% si respectiv 8% pentru viteza V Valorile 
maxime se înregistrează in cazul oţelului mai moale (OL37); 
In cazul creşterii vitezei de deformare s-a constat o scădere a alungirii la rupere si implicit 
a ductilităţii, reducerea maximă fiind de aproape 40%; 

- Ruperea s-a produs in toate cazurile in materialul de bază, indiferent de procedeul de 
sudură si de viteza de deformare. 

încărcarea aplicată ciclic 
- Rezistenţa la întindere prezintă o uşoara creştere (valoarea maximă de 5% pentru viteza 

) cu viteza de deformare, mai redusă insă decât in cazul încărcării monotone; 
- Spre deosebire de cazul încărcării monotone, in cazul încărcării ciclice nu se produce o 

reducere clară a ductilităţii. Opinia generală este că datorita creşterii vitezei de deformare 
se produce o reducere a rezilienţei materialului si automat a ductilităţii materialului, 
încercările au arătat insă că ductilitatea nu este afectată de viteza de deformare, rezultate 
asemănătoare fiind obţinute si in urma încercările experimentale realizate de Nakashima et 
al (1998) asupra unor noduri riglă-stâlp. Măsurătorile efectuate de către cercetătorii 
japonezi au arătat că in zona de rupere are loc o încălzire locală (cu peste 20°C faţă de 
temperatura ambiantă) fapt ce compensează efectul defavorabil al vitezei de deformare. 
In cazul încărcării aplicate ciclic, creşterea vitezei de deformare a condus la creşterea 
probabilităţii de rupere in sudură a epruvetelor realizate cu sudură de colţ si cu prelucrare 
in 1/2V. Ruperea epruvetelor realizate cu sudură cu prelucrare in K s-a produs întotdeauna 
in metalul de bază, indiferent de viteza de deformare. 

4.3.2 Studiu numeric asupra influenţei vitezei de deformare 

încercările experimentale prezentate au dat un răspuns in ceea ce priveşte influenţa 
vitezei de deformare asupra comportării îmbinărilor sudate. Datorită limitărilor impuse de 
numărul de specimene încercate cât si de variaţia parametrilor folosiţi in studiu (calităţi de 
material, viteze de deformare, grosimi de elemente, etc), sunt necesare încercări suplimentare 
pentru extinderea concluziilor studiului. Datorită costului ridicat al încercărilor experimentale 
dar si datorită timpului relativ mare necesar pentru realizarea specimenelor, se impun alte 
metode de analiză. Una dintre aceste metode o constituie analiza numerică. Această metodă a 
cunoscut o dezvoltare deosebită in ultimul timp, in primul rând datorită dezvoltării unor 
programe de calcul bazate pe metoda elementului finit. Comparativ cu metoda experimentală. 
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metoda numerică are avantajul unui cost mai scăzut. Pentru a avea siguranţa unor rezultate 
corecte este insă necesară calibrarea modelelor numerice pe baza rezultatelor încercărilor 
experimentale. 

Pentru studiu s-a utilizat programul de calcul cu elemente finite NASTRAN 70.7 
împreună cu pre-postprocesorul Patran 9.0. Tipul de element finit folosit din biblioteca de 
elemente a programului NASTRAN a fost elementul solid cu 8 noduri (HEX 8) respectiv 6 
noduri (WEDGE 6). 

4,3.2,1 Descrierea modelelor 

S-au realizat trei modele corespunzătoare celor trei tipuri de specimene încercate: cu 
sudură de colţ, cu prelucrare in K si cu prelucrare in 1/2V, încercând modelarea cât mai exactă 
a epruvetelor încercate experimental. S-a impus acest lucru deoarece s-au constatat diferenţe 
importante în forma geometrică a epruvetelor fata de cea prescrisa prin proiect, acest lucru 
afectând perpendicularitatea pieselor îmbinate. 

PI •f-T-rt li li 1 • 

I f 

Figura 4.19 Modelele cu elemente finite: a) cu sudură de colţ, b) cu prelucrare în K, c) cu 
prelucrare în ViW 

Grosimea cordoanelor de sudură a fost introdusă conform datelor obţinute din 
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măsurarea epruvetelor înainte de încercare, pentru a păstra asemănarea dintre modelele 
numerice si epruvete. Defectele din suduri au condus la deformarea destul de accentuată in 
timpul încercării (în cazul sudurilor cu prelucrare în K şi în ViV), respectiv modificarea 
unghiului de 90"" iniţial dintre piesele îmbinate. în cazul sudurilor de colţ s-a respectat zona de 
discontinuitate a materialului de pe grosimea tălpii observata la inspecţia vizuala a 
epruvetelor. Pentru sudura în ViW a avut loc o lipsă de topire la rădăcina sudurii pentru talpa 
inferioară a epruvetei, datorită nerespectării distanţei de 2 mm dintre cele două piese, ceea ce 
a condus la o discontinuitate în acea zonă. Tocmai datorită acestei discontinuităţi modelul are 
o excentricitate mai mare. 

Cele trei modele au avut următoarele dimensiuni, funcţie de forma lor geometrică: 
sudura de colţ: 5994 noduri/4636 elemente; 
sudura în K: 7500 noduri/6090 elemente; 

- sudura în Vi V: 7003 noduri/5590 elemente. 
Condiţiile de margine au fost aplicate doar pentru capetele modelului, restul nodurilor 

fiind lăsate libere. Pentru nodurile de la capetele modelului au fost împiedicate toate cele şase 
grade de libertate pentru capătul încastrat şi cinci grade de libertate pentru capătul prin care se 
introduce încărcarea. La acest capăt s-a impus o deplasare egala cu deplasarea impusă 
epruvetelor încercate experimental. 

4.3.2.2 Descrierea materialului si a încărcării 

Pentru calitatea materialelor s-au utilizat valorile obţinute in încercările pe materialul de 
bază (placa de capăt şi talpa) si de adaos din sudură. Programul Nastran, prin intermediul 
preprocesorului grafic Patran, permite introducerea curbei caracteristice a materialului prin 
puncte, definind astfel un material cu caracteristici neliniare. Punctele de pe curbă trebuie 
alese astfel încât tangenta unghiului făcut de prima parte a curbei cu verticala să fie egală cu 
modulul de elasticitate introdus iniţial pentru definirea caracteristicilor elastice ale 
materialului. 
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Figura 4.20 Curbele caracteristice de material introduse în modelul cu elemente finite 

După cum s-a putut observa din încercările experimentale, viteza de deformare conduce 
la modificarea caracteristicilor de material, cum ar fi: limita de curgere, rezistenţa la întindere, 
alungirea la rupere, etc. In acest fel, pentru luarea in considerare a vitezei de deformare se 
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introduc in analiza numerica curbele caracteristice de material corespunzătoare vitezei de 
defomiare respective. încărcarea s-a aplicat în control de deplasare în mod identic cu 
procedura folosita in încercările experimentale. Analiza neliniară (denumită SOL 106 în 
Nastran) s-a realizat cu 20 de paşi de încărcare. Metoda de calcul folosită a fost Newton-
Raphson modificată, o metodă care face economie de volum de calcul utilizând un algoritm 
de actualizare a matricii de rigiditate a elementului funcţie de rata de convergenţa a problemei. 

4.3.2.3 Descrierea rezultatelor 

Sudura de colt. In Figura 4.21 se prezintă comparativ curbele forţă - deplasare obţinute pe 
modelul numeric si cel experimental. Se observă o comportare similară a modelului numeric 
până la forţa maximă. Modul de deformare al modelului numeric este similar cu cel al 
modelului experimental, zona de discontinuitate introdusă in modelul numeric fiind in acest 
caz confirmată de modelul experimental (Figura 4.22). 
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Figura 4.21 Curbele forţă - deplasare pentru epruvetele îmbinate cu sudură de colţ 
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Figura 4.22 Forma deformata a modelului cu sudură de colţ: a) iniţial; b) final; c)experimental 

Sudura in 1/2V. In Figura 4.23 se prezintă comparativ curbele forţă - deplasare obţinute pe 
modelul numeric si cel experimental. Modelul numeric are si in acest caz o comportare 
similară cu cea a modelului numeric, cele două curbe fiind foarte apropiate. Una din 
problemele apărute in cazul acestui tip de sudură 1-a constituit modelarea rostului dintre talpă 
si placa de capăt datorita sudurii incomplete (indicată de săgeată pe modelul deformat si cel 
experimental). Aceasta zonă a constituit de altfel si punctul de iniţiere a fisurii care a condus 
in final la ruperea prematură a epruvetei. Modul de deformare al modelului numeric arată o 
rotire pronunţată a plăcii de capăt deoarece creşterea forţei conduce la o tendinţa de aliniere a 
celor doua centre de aplicare a forţei (Figura 4.24). 
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Figura 4.23 Curbele forţă - deplasare pentru epruvetele îmbinate cu sudură in 1/2V 

a) b) c) 
Figura 4.24 Forma deformată a modelului cu sudură in V: a) iniţial; b) fmal; c)experimental 

Sudura in K. In Figura 4.25 se prezintă comparativ curbele forţă - deplasare obţinute pe 
modelul numeric si cel experimental. Modelul numeric are si in acest caz o comportare 
similară cu a modelului numeric, cele două curbe fiind foarte apropiate. Modul de deformare 
al modelului numeric arată o rotire pronunţată a plăcii de capăt deoarece creşterea forţei 
conduce la o tendinţă de aliniere a celor două centre de aplicare a forţei (Figura 4.26). 
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Figura 4.25 Curbele forţă - deplasare pentru epruvetele îmbinate cu sudură in K 
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Figura 4.26 Forma deformată a modelului cu sudură in K: a) iniţial; b) fmal; c)experimental 

4.3.2.4 Relaţii analitice pentru determinarea caracteristicilor mecanice 

Datorită limitărilor in ceea ce priveşte valoarea maximă a vitezei de deformare ce poate 
fi introdusă la presa, nu s-au putut introduce viteze mai mari decât 8 = 0,06sec"'. De 
asemenea, prin modul de introducere a vitezei de deformare (adică prin curbe caracteristice de 
material corespunzătoare fiecărei viteze de deformare), nu se pot utiliza valorile obţinute la 
încercările pe material decât pentru vitezele respective, adică 8 = 0,0001 sec"', 8 = 0,03sec"' 
si 8 = 0,06sec"'. De aceea, pentru a putea extinde studiul numeric la valori diferite ale vitezei 
de deformare faţă de cele experimentale, este necesară determinarea pe cale analitică a 
caracteristicilor de material pentru fiecare viteză de deformare. Pentru aceasta se vor folosi 
relaţiile analitice propuse de Soroushian&Choi (1987). Considerând influenţa diferită a vitezei 
de deformare asupra caracteristicilor mecanice ale otelului in funcţie de limita de curgere a 
acestuia, Soroushian a propus următoarele relaţii pentru variaţia limitei de curgere superioară 
si inferioară, rezistenţa ultimă, iniţierea ecruisării si alungirea maximă: 

f ' 

= (-0,451X10"' fy +1,46) + (-9,20 X10"' f^ + 0,092?) logf^ 

f ' 
^ = ( -6 ,83xl0" ' f^+l ,72) + (-l,37xl0"^f^+0,144)logf0 

f.; 
^ = (-7,71x10"'fy+l,15) + (-2,44x10"'fy+0,04969)log 

= (-4,21X10"' fy + 4,46) + (-8,41X10"' fy + 0,693) 

^ = ( -8 ,93xl0" ' fy+l ,4 ) + ( - l ,79xl0" ' fy+0,0827) log 

(4.12) 

(4.13) 

(4.14) 

(4.15) 

(4.16) 

in care: 
fy - limita inferioară de curgere sub încărcări statice 

fy' - limita inferioară de curgere sub încărcări dinamice 

fp - limita superioară de curgere sub încărcări statice 

fp' - limita superioară de curgere sub încărcări dinamice 

f^ - rezistenta ultimă sub încărcări statice 

f ' - rezistenta ultimă sub încărcări dinamice 
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- defomiaţia specifică corespunzătoare iniţierii ecruisării sub încărcări statice 

- defomiaţia specifică corespunzătoare iniţierii ecruisării sub încărcări dinamice 
- deformaţia ultimă sub încărcări statice 

8^ - deformaţia ultimă sub încărcări dinamice 
Pe baza relaţiilor anterioare se poate construi curba caracteristică efort unitar-deformaţie 
specifică pentru orice viteză de deformare: 

f ; 
Ê  -8^, pentm 

f ' 

f ' 

pentru 

112 (b.-B;) 
(4.17) 

+ 2 S, - 8 , 

+ 2 

/ \ 

pentru < 8, < 8̂  

m care: 
f̂  = efortul unitar 
8̂  = deformaţia specifică 

- Es = modulul de elasticitate 

Datorită abaterilor constatate intre valorile experimentale ale curbelor a - 8 si cele obţinute 
cu relaţiile propuse de Soroushian, s-au calibrat valori noi pentru coeficienţii folosiţi in 
relaţiile constitutive: 

= 1,22+ 0,09 log 10 

(4.18) 

f ' 
^ = l , l l + 0,051og 10 

'h _ = 2,5 + 0,69 log 10 

^ = l,4 + 0,llog 10 

(4.19) 

(4.20) 

(4.21) 

Pentru definirea mărimilor caracteristice de mai sus, s-au folosit recomandările conţinute in 
raportul SAC referitor la fabricarea, inspecţia si încercarea experimentala a îmbinărilor riglă-
stâlp (SAC/BD-97/02, 1997). 
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a) b) 
Figura 4.27 Definirea curbei caracteristice a - 8 : a) termenii generali; b) modul de obţinere a 

deformaţiei specifice corespunzătoare iniţierii ecruisării 

In Figura 4.28 se prezintă curbele experimentale a - 8 comparativ cu cele obţinute cu 
relaţiile modificate 4.13. Se poate observa o apropiere foarte bună a rezultatelor pentru cele 
două tipuri de material considerate. 
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a) b) 
Figura 4.28 Curbele teoretice si experimentale a - 8 : a) OL37; b) OL52 

Pe baza acestor rezultate se pot acum descrie curbele caracteristice a - 8 pentru orice 
viteză de încărcare dorită, cu condiţia ca valorile statice ale caracteristicilor mecanice să fie 
cunoscute. 

4.4 Efectul acumulării deformaţiilor plastice - oboseala plastică 

După cum este cunoscut, structurile metalice suferă degradări in timp, datorită 
încărcărilor aplicate, factorilor climatici, etc. Scăderea rezistenţei datorită solicitărilor sau 
deformaţiilor repetate poartă numele de oboseală. Ruperea prin oboseală diferă substanţial de 
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cea sub solicitări statice deoarece se poate produce la eforturi unitare mai mici decât limita de 
curgere si nu este însoţită de defomiaţii plastice. Verificarea la oboseala este bine determinată 
pentru diferite tipuri de structuri supuse la acţiuni variabile in timp, cum ar fi: podurile, 
platfomiele maritime, poduri rulante, grinzile podurilor rulante, etc. Pentru aceste tipuri de 
structuri, verificările la starea limită de oboseală sunt adesea mai drastice decât verificările la 
starea limită de serviciu sau la starea limită ultimă. Acest lucru implică faptul ca rezistenţa la 
oboseală prevalează asupra rigidităţii sau rezistenţei elementelor structurii. Ca urmare, 
detaliile de execuţie trebuie sa fie adaptate astfel încât sa aibă o comportare corespunzătoare 
la oboseală. In mod uzual, structurile pentru clădiri sunt excluse de la acest tip de verificare. 
Aceasta verificare nu este necesară in prezent nici in cazul structurilor supuse la acţiuni 
seismice. Normele actuale prevăd, in general, verificări de rezistenţă, rigiditate si ductilitate, 
aceasta din urmă datorită faptului ca este permisă plastificarea in anumite secţiuni sub 
acţiunea unui cutremur putemic. Acest lucru conduce insă la acceptarea unor distrugeri in 
structură datorită plastificării secţiunilor. Deşi acest lucru este evident, in normele actuale nu 
există prevederi referitoare la acest ultim aspect. Unul din motive îl constituie faptul ca 
structurile metalice au fost considerate mult timp invulnerabile din punct de vedere seismic. 
Un al doilea motiv îl constituie faptul ca, deşi cele două fenomene enunţate sunt similare, i.e. 
oboseala si apariţia si dezvoltarea fisurilor, există diferenţe evidente in ceea ce priveşte 
caracterul încărcării seismice. Mai exact, oboseala datorată încărcării seismice nu se produce 
sub acţiunea unui număr mare de cicluri având amplitudini relativ reduse (sub valoarea limitei 
de curgere), ci unui număr redus de cicluri de deformaţii plastice, fenomen care poartă 
denumirea de oboseală plastică. Acest lucru a devenit si mai evident după cutremurele de la 
Northridge, SUA (1994) si Kobe, Japonia (1995). Aceste cutremure au dus la distrugerea sau 
avarierea unui număr mare de clădiri cu schelet metalic. Multe din avariile înregistrate au 
constat in fisuri sau ruperi in zona îmbinărilor riglă-stâlp, argumentând astfel necesitatea luării 
in calcul a oboselii in domeniul plastic. Studiile experimentale si analitice care au urmat au 
arătat o rezistenţă redusă la oboseală, la aceasta contribuind mai mulţi factori: tenacitatea 
redusă a materialului, detalii necorespunzătoare (concentrări de tensiune la rădăcina 
cordonului de sudură), s.a. 

Aşa cum s-a definit anterior, ductilitatea locală in cazul structurilor in cadre metalice 
este exprimată prin capacitatea de rotire a secţiunilor plastificate, care depinde in principal de 
clasa secţiunii. In cazul încărcărilor orizontale induse de acţiunea seismică, plastificările se 
concentrează de regulă la extremităţile elementelor, deşi pot sa apară si in secţiuni 
intermediare, in special in cazul riglelor cu lungime mare. Capacitatea de rotire a elementelor 
nu este influenţată doar de clasa secţiunii ci si de alţi factori cum ar fi: pierderea stabilităţii 
locale prin încovoiere, încovoiere-răsucire, distorsiune, voalarea inimii din forfecare sau 
interacţiunea dintre aceste moduri. Toate aceste observaţii conduc către ideea că ductilitatea 
locală este mai mult o proprietate a elementelor decât a secţiunilor transversale. De aceea, 
conceptul de clasa a secţiunii ar trebui înlocuit cu conceptul de clasă a elementului (Petcu & 
Gioncu 2003). 

4.4.1 Comportarea elementelor supuse la încărcări monotone 

Capacitatea de rotire a grinzilor metalice sub încărcări statice a fost intens studiată, atât 
teoretic cât si experimental. Majoritatea încercărilor experimentale au fost realizate pe grinzi 
simplu rezemate, aşa cum este arătat in Figura 4.29. 
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Figura 4.29 Condiţiile de încărcare pentru grinda simplu rezemată 

Plastificarea grinzii începe de la fibrele extreme ale secţiunii celei mai solicitate din 
câmp si se extinde progresiv odată cu încărcarea, atât pe grosimea secţiunii cât si pe lungimea 
elementului. La o anumita valoare a momentului, grinda nu mai poate suporta încărcările 
aplicate. Comportarea grinzii este descrisă in Figura 4.30, printr-o relaţie de tipul momentul in 
câmp - rotirea la capăt grinzii. 

Mc 
A 

curba 
reala 

curba 
idealizata 

i 4'u 
<t>, capat 

Figura 4.30 Relaţia moment încovoietor in câmp - rotirea la capăt pentru grinda simplu 
rezemată 

Pentru analiza comportării inelastice a elementelor din oţel, sunt folosite in general două 
metode: metoda zonelor plastice si metoda articulaţiilor plastice. 

Prima metodă permite plastificarea graduală a elementului, începând de la fibra cea mai 
solicitată a secţiunii celei mai solicitate si extinzându-se apoi atât pe înălţimea secţiunii 
transversale cât si in lungul elementului. In mod corespunzător, rigiditatea in lungul 
elementului se modifică in funcţie de încărcare. Deformata elementului este continuă pe toată 
durata încărcării iar rotirile se produc doar in articulaţiile reale ale elementelor. 

In metoda articulaţiilor plastice, plastificarea este concentrată in anumite secţiuni, care 
după atingerea momentului plastic îşi pierd complet rigiditatea si se comportă ca nişte 
articulaţii. In Figura 4.30 este arătată cu linie continuă comportarea ideală a elementului in 
conformitate cu metoda articulaţiilor plastice. După formarea articulaţiei plastice - punctul A, 
linia deformatei devine discontinuă. In figura 4.10 este arătată curba moment încovoietor -
rotire in aceeaşi secţiune din câmp. 
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M 
i 

Mp 

O span 

Figura 4.31 Curba moment încovoietor - rotire pentru o secţiune din câmp 

Din punct de vedere geometric, rotirea plastică in câmp este legată de rotirea de la capăt prin 
relaţia: 

(4.22) 
Ductilitatea locală in termeni de rotiri este dată in relaţia 4.23: 

(4.23) 

unde: 
(p̂  = rotirea ultimă corespunzătoare momentului plastic Mp 
(p̂  = rotirea elastică corespunzătoare momentului plastic Mp 

Din relaţiile 4.22 si 4.23, capacitatea de rotire a grinzii va fi: 

(p̂  = 2 (//^ -1) (p̂  (4.24) 
Rotirea capătului grinzii corespunzătoare curgerii va fi (Figura 4.29): 

1 ^ n (4.25) 

in care EI este rigiditatea iar 1 este lungimea. 
Capacitatea de rotire finală va fi data de ecuaţia 4.26: 

(4-26) 

Rezultatele încercărilor experimentale pe grinzi cu secţiune compactă prezentate de 
Popov si Stephen (1972) au arătat o capacitate de rotire variind de la 0,10rad la 0,50 rad. 

4.4.2 Comportarea elementelor supuse la încărcări ciclice 

In comparaţie cu încărcarea monotonă, încercările experimentale pe grinzi izolate 
supuse la încărcări ciclice sunt destul de puţine. In general aceste grinzi au fost cercetate in 
combinaţie cu nodurile riglă-stâlp. Studii mai numeroase au fost insă realizate pe stâlpi izolaţi 
încărcaţi axial si supuşi la încărcări laterale (Figura 4.32). 
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i' 

" i , 

Figura 4.32 încercări experimentale pe stâlpi 

Rezultatele pot fi prezentate sub forma unor curbe încărcare laterală 
capătul liber (Figura 4.33). Răspunsul este influenţat de mai mulţi factori: 
- proporţiile secţiunii transversale 

zvelteţea elementelor 
nivelul încărcării axiale 

deplasarea la 

-15®.00 . 

Figura 4.33 Relaţia dintre încărcarea laterală si deplasarea la vârf 

In funcţie de amplitudinea deformaţiei si deci implicit de nivelul de ductilitate, se poate 
observa o reducere a rigidităţii, rezistenţei si energiei disipate. Variaţia acestor caracteristici in 
funcţie de nivelul ductilităţii este arătată in Figura 4.34. 
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Rezistentă Energie 

Rigiditate 

1̂6 

Figura 4.34 Variaţia rezistenţei, rigidităţii si energiei disipate in funcţie de nivelul ductilităţii 

Pentru a cuantifica răspunsul elementului, este necesară definirea criteriilor de cedare. 
Un astfel de criteriu poate fi atingerea unei anumite reduceri a rezistenţei, rigidităţii, apariţia 
primelor fisuri, raportul dintre energia disipată intr-un ciclu si energia disipată considerând o 
comportare biliniară elastoplastică, etc. Acest ultim criteriu ţine cont atât de reducerea 
rezistenţei cât si a rigidităţii. Rezultatele pot fi prezentate in forma unei expresii conţinând 
oboseala plastică a elementului supus la număr redus de cicluri. Pentru a obţine o astfel de 
relaţie, vor fi adaptate relaţiile cunoscute de la oboseala elastică, relaţii exprimate in forma 
efort unitar - număr de cicluri. 

log N = log a - m log ACTĵ  (4.27) 

in care: Aer» 
N: 
m: 
log a: 

rezistenţa la oboseală, 
numărul domeniilor de încărcare 
panta curbei de rezistenţă la oboseală, se determină experimental 
constantă, se determină experimental 

Forma curbelor rezistenţei la oboseală împreună cu interpretarea fizică a parametrilor ce 
intervin, sunt prezentate in Figura 4.35. Valorile pantei m sunt egale cu 3 sau 5, in funcţie de 
nivelul eforturilor unitare aplicate. 

1000 

500 

Aa 100 

50 

10 

Figura 4.35. Curbele de rezistenţă la oboseală (Eurocode 3, Partea 1.9, 2000) 
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Din Figura 4.35 se poate observa că pentru valori reduse ale încărcării există o limită 
inferioară a rezistenţei la oboseală, sub care cedarea elementului nu este posibilă, indiferent de 
numărul de cicluri de încărcare aplicate. Intre numărul de cicluri NI şi N2 pentru domeniile 
de încărcare Aa^ şi Ac2 se poate scrie următoarea relaţie: 

Ao-, 
(4.28) 

Verificarea la oboseală poate fi făcută prin evaluarea indicelui de distrugere D, calculat cu 
relaţia: 

n D = 

în care: n 
N 

N 
(4.29) 

numărul de cicluri de amplitudine Aer 
numărul de cicluri de amplitudine Aer care produc cedarea 

Valoarea indicelui de distrugere poate avea valori cuprinse in intervalul: 
O < Z) < 1 (4.30) 

Pentru valori diferite ale amplitudinii ciclurilor de încărcare, evaluarea indicelui de distrugere 
se poate face folosind o lege cumulativă. O astfel de lege poate fi legea cumulativă liniară 
Palmgren-Miner, descrisă de ecuaţia următoare: 

Z) = I Hl. 
M 

(4.31) 

in care:n, numărul de cicluri de încărcare de amplitudine Aer, 
Ni numărul de cicluri pentru acelaşi domeniu care produc cedarea 

i 

a a CJ ^ 

I 
(U -O 
"2 <L) 
£ 
o Q 

Aak 
AC] 

ACi 

AG2 

I Aa, 
numanil de 
cicluri (n) 

Figura 4.36. Spectrul încărcării 

Pentru determinarea spectrului de calcul în cazul oboselii, ca metodă de calcul a 
ciclurilor se va folosi metoda rezervorului. în conformitate cu această metodă, diagrama 
încărcării este asimilată cu un rezervor. Domeniile de egală încărcare sunt obţinute apoi ca 
diferenţa de înălţime între diferitele rezervoare. Procedura este schematizată în Figura 4.37. 

Observaţiile efectuate după cutremur au arătat, aşa cum s-a mai menţionat, ca pot să 
apară cedări datorate oboselii. Acest lucru a fost confirmat si de rezultatele încercărilor 
experimentale, care au arătat ca s-au produs cedări datorită formării si dezvoltării fisurilor in 
regiunile in care se dezvoltă deformaţii plastice mari, cum sunt de exemplu îmbinările riglă-
stâlp (îmbinări sudate, îmbinări cu şuruburi cu placă de capăt extinsă, panoul inimii stâlpului). 
S-a observat in unele cazuri că si elementele structurale, altele decât îmbinările, pot suferi 
avarii asemănătoare. 
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incarcare 

timp 

diagrama incarcani 

Figura 4.37. Metoda rezervorului pentru calculul numărului de cicluri 

Pentru a putea prelua deformaţiile plastice importante, proiectarea seismică se bazează 
in mod curent pe ductilitate. Ductilitatea, definită de exemplu prin capacitatea de rotire a 
îmbinării, nu este neapărat legată de numărul de cicluri până la rupere. Cu toate acestea, aşa 
cum experienţa a arătat, numărul de zone plastificate necesare din calculul seismic este legat 
direct de caracteristicile mişcării si ale structurii. Această legătură poate fi astfel realizată 
printr-o analiză de oboseală. In mod clar insă, datorita diferenţelor in ceea ce priveşte 
răspunsul diferit al structurilor sub încărcări dinamice si respectiv încărcări seismice, 
metodologia clasica folosită pentru calculul la oboseala (bazată pe tensiuni) trebuie 
modificată. Aşa cum este cunoscut, atunci când elementele structurale răspund solicitărilor in 
domeniul plastic, deformaţiile (deformaţii specifice, rotiri, deplasări) devin mai relevante 
decât eforturile din elemente (forţe, momente, tensiuni). Din această cauză, tensiunile care 
apar in verificările la oboseală trebuie să fie înlocuite de deformaţii. Acestea pot fi deformaţii 
sau deformaţii specifice axiale, dacă elementul este solicitat preponderent la încărcări axiale, 
sau rotiri, dacă elementul este solicitat preponderent la încovoiere. In acest fel, curbele de 
comportare vor indica deformabilitatea la oboseală si nu rezistenţa la oboseală (Figura 4.38). 

logA(j)p 

l o g N 

Figura 4.38. Curbele de deformabilitate la oboseală 

In mod evident, deformaţia cea mai potrivită pentru elemente si îmbinări la cadre 
necontravantuite o reprezintă rotirea. In plus, este general acceptat că distrugerile produse la 
structurile solicitate seismic sunt asociate in principal deformaţiilor plastice, contribuţia 
deformaţiilor elastice putând fi considerată neglijabilă. Acest lucru este demonstrat si de 
rezultatele încercărilor experimentale (Dubina et al, 2000), realizate conform procedurii 
ECCS. Acestea au arătat ca aportul deformaţiilor elastice in totalul deformaţiilor înregistrate a 
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fost cuprins intre 0.5%-4%, in funcţie de panta curbei de oboseala m. Ecuaţia 4.27 devine 
astfel: 

log iV = log ̂  - ni • log A^ (4.32) 

în care: A^^ deformaţia plastică (ceilalţi parametri au semnificaţia din ecuaţia 4.27). 
Aşa cum s-a menţionat, este mult mai avantajoasă verificarea la oboseală direct în termeni de 
rotire plastica. Ecuaţia curbei de oboseală se va reformula astfel (Figura 4.38): 

logA^ = loga - l o g A ^ (4.33) 

în care: Acp̂  rotirea plastică (ceilalţi parametri au semnificaţia din ecuaţia 4.27). 
Intre numărul de cicluri Ni si N2 şi domeniile de rotire plastică corespunzătoare poate fi scrisă 
următoarea relaţie: 

1 _ 
\m 

(4.34) 

Similarităţile dintre ecuaţiile 4.27 şi 4.33 şi cele dintre ecuaţiile 4.28 şi 4.34 sunt 
evidente. Valoarea pantei m trebuie determinată prin încercări experimentale. în problemele 
de oboseală, Eurocode 3 prevede valori între 3 şi 5. Valori de referinţă pentru evaluarea 
oboselii pot fi oferite de rezultatele încercărilor experimentale sub încărcări monotone. In 
determinarea valorii lui N pentru încărcarea monotonă, un ciclu va corespunde la o încărcare 
într-o direcţie, descărcare, încărcarea în cealaltă direcţie şi revenirea în poziţia iniţială. în acest 
fel, pentru încărcarea monotonă N = Va iar A^ = . în metoda rezervorului însă, în calculul 
ciclurilor un ciclu corespunde încărcării intr-o direcţie până la valoarea A^ şi revenirii la 
starea iniţială. Rezultă că încărcarea monotonă poate fi luată în considerare de perechea Nmon^ 
Vi = în acest fel, dacă se cunoaşte capacitatea de rotire sub încărcarea 

monotonă ^^^^, atunci numărul de cicluri pentru un anumit domeniu de rotiri plastice este dat 
de ecuaţia 4.35: 

= (4.35) 
2 A^^ 

Indicele de distrugere la aplicarea a n cicluri de amplitudine A^^ este apoi determinat cu 
ecuaţia 4.29, iar indicele de distrugere pentru întregul spectru de rotiri plastice se determină cu 
ecuaţia 4.31. Pentru determinarea spectrului rotirilor plastice, se va folosi metoda rezervorului 
prezentată anterior. Trebuie insă menţionat că există cazuri in care deformaţiile elastice si 
inelastice sunt de acelaşi ordin de mărime. In astfel de situaţii, deformaţiile elastice nu mai pot 
fi neglijate (aşa cum este cazul grinzilor cu inimi zvelte, la care oboseala se produce prin 
"respiraţia" inimii după un număr mediu de cicluri). In Tabel 4.3 sunt prezentate comparativ 
cele trei domenii de oboseală si domeniile de aplicare. 

Tabel 4.3 Modul de definire a curbelor de oboseală 
Răspunsul 
structural Elastic 1 Inelastic 

Numărul de cicluri 
pana la cedare 

Curbele de oboseala 
pentru: Eforturi Deformaţii totale Deformaţii plastice 

Domenii de Poduri, poduri rulante, Grinzi cu inimi Clădiri solicitate 
aplicaţie coşuri de fum, turnuri zvelte, etc. seismic 
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4.4.3 Studiu parametric 

Studiul parametric prezintă modul de evaluare a oboselii pentru cazul structurilor in 
cadre metalice necontravântuite solicitate seismic. Parametrii luaţi in considerare au fost: 
geometria cadrelor, rigiditatea îmbinărilor riglă-stâlp, nivelul încărcărilor gravitaţionale, tipul 
de mişcare seismică si rezistenţa la oboseală (Tabel 4.4). 

Referitor la geometria cadrelor, au fost luate in considerare cadre cu două până la opt 
nivele si una până la trei deschideri. In ceea ce priveşte rigiditatea îmbinărilor riglă-stâlp, s-au 
considerat in analiză atât îmbinări rigide cât si semirigide, prin introducerea unor resorturi la 
rotire situate la extremităţile riglelor. Gradul de rigiditate este exprimat prin raportarea 
rigidităţii îmbinării la cea a riglei aferente prin intermediul parametrului K =25- EI^^ / L^ 
(Eurocode 3, 2000). In analiza efectuată au fost considerate trei nivele diferite de flexibilitate 
(Tabel 4.4). Nivelul încărcărilor verticale arată gradul de utilizare a capacităţii riglei sub 
acţiunea acestui tip de încărcări. Un nivel ridicat al încărcării verticale este caracteristic 
clădirilor situate in zone cu intensitate seismică mai redusă, proiectate in principal să preia 
sarcinile gravitaţionale. Nivele reduse ale încărcării gravitaţionale sunt caracteristice clădirilor 
situate in zone cu intensitate seismică ridicată, proiectate să reziste forţelor laterale induse de 
cutremur. In studiul parametric se vor folosi două nivele de încărcare: 40% si 60% (ceea ce 
reprezintă procentul din capacitatea grinzii consumat de încărcările verticale). 

Tabel 4.4. Cadrele considerate in studiul parametric 

Tipul 
cadrului 

H 
H 

L 
1 

Nivelul 
încărcărilor 
verticale 

40%; 60% (procentul din capacitatea portantă a grinzii consumat de 
încărcarea gravitaţională) 

Rigiditatea 
îmbinărilor 

Rigid; 0.8K; 0.4K (K = 25 - EI JL,) 
Elb = rigiditatea grinzii 
Lb ^ lungimea grinzii 

Cadrul L(m) H(m) T (sec) Grinda Stâlp 
1 5 3 0,62 (0,76) IPE 300 HEB 180 
2 4 4 0,99 (1,21) IPE330 HEB240 
3 4 4 1,12 (1,37) IPE 330 HEB 240 
4 4 3 1,14 (1,39) IPE360 HEB280 
5 4 3 1,15 (1,42) IPE360 HEB280 
6 4 3 1,26 (1,89) IPE450 HEB320 

T = perioada fundamentală pentru 40% (60%) încărcări verticale 
fy = 235 N/mm^ (limita de curgere) 

Tipul de mişcare seismică are o mare importanţă asupra răspunsului structurii. In studiul 
realizat s-au considerat trei înregistrări si anume: Grecia (Aigion 1985), Japonia (Kobe 1995) 
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si România (Vrancea 1977). După cum se poate observa in spectrele de acceleraţii si energii 
prezentate in Figura 4.39, caracteristicile celor trei mişcări sunt diferite. 

— Kobe 1995 
—-Vrancea 1977 
- Aigion 1985 

15 20 
Penoada. (s] 

— Kobe 1995 
— Vrancea 1977 

Aî CXi 19B5 

35 

Figura 4.39 Spectrul de energii si acceleraţii pentru cele trei mişcări seismice 

înregistrarea Aigion este caracteristică unui cutremur de suprafaţă, de tip impuls, 
apropiat de sursă, având o perioada de colţ mică. înregistrarea Kobe este caracteristică unui 
cutremur de suprafaţă, apropiat de sursă, având insă un caracter ciclic si o perioadă mai mare. 
înregistrarea Vrancea (Bucureşti, ÎNCERC 1977) este caracteristică pentru cutremurele de 
adâncime, depărtate de sursă, având un caracter ciclic si prezentând o perioadă foarte mare in 
comparaţie cu primele două. Acceleraţia maximă a terenului a fost 0,54g (Aigion), 0,85g 
(Kobe) si 0,2 Ig (Vrancea). 

Aşa cum s-a menţionat anterior, curbele de oboseală trebuie calibrate pe baza 
rezultatelor experimentale. încercări la oboseală sub încărcări cu amplitudine constantă s-au 
desfăşurat relativ recent (Calado 2000, Kasai et al 2000, Bemuzzi et al 1997) dar criteriile 
pentru definirea numărului de cicluri până la rupere sunt încă in discuţie (Calado, 2000). 

In ceea ce priveşte comportarea la oboseală a nodurilor, aceasta depinde de o mulţime 
de parametri referitori la configuraţia acestora, condiţiile de execuţie, viteza de deformare, 
temperatură, etc. Pentru elemente (grinzi, stâlpi) curbele de oboseală depind in primul rând de 
forma secţiunii (I, cheson, etc.), de zvelteţea pereţilor secţiunii si de nivelul forţelor axiale 
aplicate. Ca si in cazul oboselii sub număr mare de cicluri, unde panta curbelor variază intre 3 
si 5, panta in cazul oboselii sub număr redus de cicluri arată o variaţie asemănătoare. Pentru 
elemente supuse la compresiune moderată, s-a propus o valoare a pantei m = 2 (Yamada, 
1998). Pentru îmbinări sudate, valorile pantei sunt cuprinse intre m = 1,3 3,4 (Calado, 
2000). Valoarea constantei logaăm ecuaţia 4.23 este mai bine înţeleasă atunci când 
capacitatea de rotire sub încărcări monotone (corespunzător la Vi cicluri) este cunoscută. 
Pentru grinzi si stâlpi având secţiune I, valorile capacităţii de rotire variază intre 0,06rad 
0,15rad, in funcţie de zvelteţea tălpilor (Yamada, 1998). Pentru îmbinări, valorile variază in 
limite destul de mari in funcţie de tipul îmbinării, fiind mai mari pentru îmbinările flexibile 
decât pentru cele rigide. In studiul realizat au fost considerate mai multe curbe de oboseală, 
descrise prin panta m si prin capacitatea de rotire cp^^^^ corespunzătoare la N = Vi. In studiul 
parametric s-au considerat valori ale pantei m egale cu 1, 2 si 3 iar pentru capacitatea de rotire 
0,03, 0,04 si 0,05rad. 

In general, procesul de degradare al structurii are un caracter neliniar. Studiile 
întreprinse au arătat o modificare a caracteristicilor de rigiditate si de rezistenţă cu creşterea 
degradării. In funcţie de caracteristicile mişcării seismice si ale structurii, aceste efecte pot 
avea un caracter benefic sau, dimpotrivă, agravant. De aceea, pentru a lua in considerare toate 
aceste aspecte s-a impus realizarea studiului printr-o analiză neliniară dinamică incrementală 
cu ajutorul programului DRAIN-2DX (Prakash, 1993). 

Cadrele au fost supuse diferitelor mişcări seismice prezentate anterior. încărcările 
verticale s-au considerat uniform distribuite pe deschiderea grinzilor. Distrugerile la nivelul 
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elementelor s-au evaluat confomi procedurii prezentate. Pentru comportarea îmbinărilor sub 
încărcări ciclice s-a considerat un model elasto-plastic, fară a se lua in considerare degradarea 
de rezistenţă. Acest model reprezintă destul de realist comportarea îmbinărilor sudate, 
dimensionate si considerate rigide si cu rezistenţă completă. Distrugerile apar atunci când se 
produce plastificarea secţiunii. Aceasta se poate produce atât in îmbinări cât si pe deschiderea 
elementelor. In analiză au fost considerate atât accelerogramele nescalate cât si scalate. 
Scalarea accelerogramelor s-a făcut in raport cu valoarea acceleraţiei maxime a terenului 
(PGA), menţinând insă constant nivelul încărcărilor verticale. Scalarea a avut drept scop 
evaluarea acceleraţiilor corespunzătoare: a) apariţiei curgerii (adică începerii degradării); b) 
atingerii indicelui de distrugere maxim D=l, corespunzător cedării. 

Figura 4.40 prezintă variaţia indicelui de distrugere D cu acceleraţia, calculată pentru 
curbele de oboseală corespunzătoare celor trei valori pentru capacitatea de rotire. Se poate 
observa caracterul neliniar al răspunsului, similar cu răspunsul structurii in format încărcare -
deformaţie. Curbele arată că determinarea degradării este posibilă, pe lângă metoda prezentată 
in Figura 4.40 si pe cale convenţională. Astfel, degradarea poate fi definită convenţional prin 
intersecţia a doua linii. Prima dintre ele este curba iniţială iar cealaltă tangenta la curbă având 
panta de 20% (FEMA 350, 2000). In studiul întreprins a fost insă utilizată doar prima metodă, 
adică s-a considerat ca se produce colapsul la atingerea unui indice de distrugere egal cu 1. 
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Figura 4.40. Variaţia indicele de distrugere cu acceleraţia maximă 

1.20 

Influenţa tipului de mişcare seismică . Indicii de distrugere pentru cele trei mişcări seismice 
sunt prezentaţi in Figura 4.41 (indicii de distrugere s-au obţinut prin medierea indicilor de 
distrugere pentru fiecare cadru). 
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Figura 4.41 Indicii de distrugere pentru cele trei mişcări seismice 
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4. Factori care influenţează ductilitatea locală a strucUirilor in cadre metalice 

Curbele de oboseală s-au obţinut folosind o capacitate de rotire (p̂ ^̂ ^ = 0,05 si o pantă 
m=l. Se poate observa că tipul de mişcare seismică (de tip impuls sau ciclic) are o influenţă 
semnificativă asupra indicilor de degradare. Cutremurul Aigion, care este de tip impuls, nu 
poate produce degradări mari, decât in cazul in care este scalat la valori foarte mari ale 
acceleraţiei. De fapt, se poate observa că înregistrarea originală a cutremurului (PGA = 0,54g) 
conduce la un indice de distrugere D=0,10. Spre deosebire de acesta, cutremurele Vrancea si 
Kobe (de tip ciclic) produc degradări mari, chiar de la nivele joase ale acceleraţiilor. Se poate 
observa chiar că potenţialul distructiv al cutremurului Vrancea este mai ridicat decât al celui 
de la Kobe. Distrugerile masive provocate de cutremurul Kobe s-au datorat insă acceleraţiei 
maxime înregistrate care a fost de patru ori mai mare decât cea înregistrată in cazul 
cutremurului din Vrancea (0,85g fata de 0,2 Ig). 

Influenţa rezistenţei la oboseală. Aşa cum s-a menţionat, curbele de rezistenţă la oboseală s-
au definit prin panta acestora si printr-un punct care reprezintă capacitatea de rotire sub 
încărcări monotone. Influenţa rezistenţei la oboseală a elementelor structurale asupra indicelui 
de distrugere este prezentata in Figura 4.42 si Figura 4.43. 

Figura 4.42 prezintă indicele de distrugere D pentru cele trei valori ale pantei m=l, 2 si 
3. Capacitatea de rotire a fost menţinută constantă si a avut valoarea (p^^n^ 0,05 rad. Atunci 
când panta este m = 1, legea de cumulare a efectelor conduce la evaluarea degradării printr-o 
însumare algebrică a rotirilor plastice. Valorile pantei m = 3 corespund oboselii sub număr 
mare de cicluri 10^). O valoare a pantei m = 2 este caracteristică oboselii la număr 
redus de cicluri atunci când sunt considerate doar deformaţiile plastice. Ceilalţi parametri 
fiind menţinuţi constanţi, o pantă mai mare a curbei indică o rezistenţă sporită la oboseală. 
Din Figura 4.42 se poate observa că indicele de distrugere scade dacă rezistenţa la oboseală a 
elementelor (exprimată prin valori mai mari ale pantei m) creste. Beneficiile aduse de o 
rezistenţă mai bună la oboseală sunt mai accentuate pentru o creştere a pantei de la 1 la 2, in 
comparaţie cu intervalul de la 2 la 3. Acest lucru conduce la concluzia că, dacă se utilizează in 
calcul o pantă mai mare decât 2, implicaţiile asupra rezultatelor sunt reduse. De asemenea, se 
poate observa că însumarea algebrică a rotirilor plastice pentru calculul degradării este destul 
de conservativă. 
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Figura 4.42 Variaţia indicelui de distrugere cu panta curbelor de oboseală 

Figura 4.43 prezintă variaţia indicelui de distrugere pentru cele trei valori ale capacităţii 
de rotire luate in calcul (p̂ ^̂  = 0,03rad, 0,04 si 0,05 rad. In analiză a fost adoptată o pantă 
constantă m = 2. Se poate observa si in acest caz influenţa rezistenţei la oboseală a 
elementelor asupra comportării de ansamblu a cadrelor. Variaţia indicelui de distrugere cu 
rezistenţa la oboseală, exprimată prin capacitatea de rotire, nu este insă liniară. 
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Figura 4.43 Variaţia indicelui de distrugere cu capacitatea de rotire 

Influenţa nivelului încărcărilor verticale. Nivelul încărcărilor verticale pe structură exprimă 
intensitatea seismică a unei regiuni. Nivelul acestora este ridicat in zone cu intensitate scăzută 
si este scăzut in zone seismice putemice. Pentru a studia efectul acestui parametru s-au 
considerat in analiză două nivele ale încărcării, 40% si respectiv 60%. Figura 4.44 prezintă 
separat, pentru grinzi si stâlpi, variaţia raportului dintre indicele de distrugere corespunzător la 
40% si 60% nivelul încărcărilor verticale. Se poate observa că degradările din stâlpi sunt mai 
mari decât cele din grinzi. Nivele mari ale încărcărilor verticale conduc la indici de distrugere 
mai mari. 
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Figura 4.44 Indicele de distrugere pentru cele două nivele ale încărcării verticale 

Influenţa tipologiei structurii. Pentru toate cadrele analizate, accelerogramele au fost scalate 
până la atingerea unui indice de distrugere D=l. Figura 4.45 prezintă acceleraţiile limită 
pentru mişcările seismice Kobe si Aigion, înregistrate pentru cadrele cu noduri rigide si 40% 
nivelul încărcărilor verticale. 
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Figura 4.45 Indicele de distrugere pentru cadrele analizate 
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4. Factori care influenţează ductilitatea locală a structurilor in cadre metalice 

Se poate observa că atât mişcarea seismică cât si tipul cadrului determină un răspuns 
diferit. Atingerea unui indice de distrugere D=1 se produce la nivele mult mai mici ale 
acceleraţiilor pentru cutremurul Kobe in comparaţie cu Aigion. Se poate observa că pentru 
structuri regulate cum sunt cele analizate, diferenţele nu sunt foarte mari. 

Influenţa flexibilităţii nodurilor. După cum s-a prezentat in descrierea studiului parametric, 
flexibilitatea nodurilor a fost modelată printr-un resort la rotire dispus la intersecţia dintre 
grinzi si stâlpi, resort a cărui rigiditate se exprimă in raport cu rigiditatea grinzii aferente 
nodului (Tabel 4.4). In Figura 4.46 se prezintă, separat pentru grinzi si stâlpi, variaţia 
raportului dintre indicele de distrugere pentru cazul semirigid si cel rigid. Se poate astfel 
observa ca flexibilitatea nodurilor are efecte diferite asupra stâlpilor si grinzilor. Noduri 
flexibile înseamnă mai multe distrugeri in stâlpi si mai puţine distrugeri in grinzi (datorită 
redistribuţiei momentelor încovoietoare de pe grinzi pe stâlpi cu creşterea flexibilităţii 
nodurilor). Valorile acceleraţiilor corespunzătoare atingerii indicelui de distrugere D = 1 sunt 
insă puţin afectate de flexibilitatea nodurilor. Se poate deci spune că pentru cadrele analizate, 
comportarea la oboseală nu este putemic influenţată de rigiditatea nodurilor riglă-stâlp. 
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Figura 4.46 Indicele de distrugere pentru diferite nivele de flexibilitate a nodurilor 

Factorul de reducere q. Factorul de reducere q, care este o măsură a capacităţii de disipare a 
energiei induse de seism prin deformaţii plastice, este in mod uzual definit ca raportul dintre 
acceleraţia corespunzătoare stării limita ultime si cea corespunzătoare formarii primei 
articulaţii plastice in structura (Eurocode 8, 1994). Pentru starea limită de oboseală, 
acceleraţia ultimă este cea corespunzătoare atingerii unui indice de distrugere D=l. Valorile 
factorului q (definit anterior) sunt prezentate in Figura 4.47. 
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Figura 4.47 Factorii q pentru cadrele analizate 
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4. Factori care influenţează ductilitatea locală a strucUirilor in cadre metalice 

Rezultatele s-au obţinut pentru cutremurul Kobe, utilizându-se două nivele de încărcări 
verticale. Valorile factorului q sunt mai mari in cazul nivelului mai ridicat al forţelor verticale 
deşi acceleraţiile ultime corespunzătoare sunt mai reduse. Valorile ridicate ale factorului q se 
datorează faptului ca acceleraţiile elastice (corespunzătoare formării primei articulaţii plastice) 
sunt mai reduse in cazul nivelului de 60% pentru încărcările verticale. Rezultatele arată de 
asemenea că factorii q se înscriu in valorile prescrise in norme pentru cadre speciale 
necontravantuite (q = 4 8) 

4.5 Concluzii 

Ductilitatea locală a structurile in cadre multietajate este un parametru important pentru 
realizarea unei comportări corespunzătoare la acţiunea seismica. Folosirea îmbinărilor 
semirigide este condiţionată de realizarea unei capacităţi de rotire suficiente in îmbinări. Deşi 
oţelul folosit in construcţii este considerat un material ductil, ductilitatea elementelor din oţel 
nu este o calitate intrinseca a acestora. Numeroşi factori legaţi de calitatea materialului, de 
detaliile de alcătuire a elementelor sau de caracterul acţiunilor aplicate duc la o degradare a 
ductilităţii. Dintre aceştia se disting factorii legaţi de viteza de deformare, procedeul de 
sudură si acumularea deformaţiilor plastice (oboseala plastică). In cazul cutremurului de la 
Northridge, examinarea îmbinărilor rupte a scos la iveala faptul ca atât calitatea materialului 
cat si a manoperei (realizarea detaliilor, realizarea sudurii, etc) prezentau diferenţe foarte mari 
de la o structura la alta si chiar de la o îmbinare la alta. Datorită variabilităţii mari a 
parametrilor care determină performanţele îmbinărilor, soluţia problemei o constituie 
abordarea probabilistica a analizei comportării acestora. Un exemplu in acest sens este dat de 
lucrarea Righiniotis si Imam (T.D. Righiniotis & B. Imam, 2003) care analizează fiabilitatea 
îmbinărilor folosite in Statele Unite înainte de cutremurul de la Northridge. 

Cercetările asupra vitezei de deformare au confirmat creşterea limitei de curgere si a 
rezistenţei la întindere cu creşterea vitezei. Surprinzător insă, creşterea vitezei nu a condus la 
scăderea ductilităţii, o posibilă cauză fiind încălzirea locală a elementelor. Creşterea vitezei a 
condus insă la creşterea probabilităţii de rupere casantă a sudurilor cu prelucrare in 1/2V si de 
colţ sub încărcări ciclice. Studiul recomandă utilizarea sudurilor cu prelucrare in K, eventual 
cu prelucrare in 1/2V insă cu resudarea obligatorie a rădăcinii. 

Reducerea capacităţii de rotire datorită acumulării deformaţiilor plastice este privită ca 
un fenomen de oboseală plastică. Pentru determinarea rezistenţei la oboseală autorul a 
introdus o metoda proprie, bazată pe extinderea relaţiilor cunoscute de la oboseala elastică. 
Verificarea la oboseală poate fi făcută prin evaluarea indicelui de distrugere D, care poate 
avea valori de la O la 1. Atunci când valoarea indicelui de distrugere atinge valoarea D=l, se 
consideră că s-a atins rezistenţa la oboseală a secţiunii. 

4.36 

BUPT



5. Introducerea proiectării bazate pe performanţă în normele actuale de calcul seismic 

CAPITOL 5. INTRODUCEREA PROIECTĂRII BAZATE PE 
PERFORMANŢĂ ÎN NORMELE ACTUALE DE CALCUL 

SEISMIC 

5.1 Introducere 

în ultimii ani a crescut semnificativ interesul specialiştilor din domeniul ingineriei 
seismice şi al autorităţilor naţionale în elaborarea unor norme modeme de proiectare 
antiseismică. Acest fapt se datorează în primul rând evenimentelor seismice majore care au 
marcat ultimii ani (Mexico City 1985, Northridge 1994, Kobe 1995, Turcia 1999, Taiwan 
1999), evenimente care au dus la un număr mare de pierderi de vieţi omeneşti şi la pagube 
materiale însemnate. Conceptul pe care se bazează normele actuale de calcul antiseismic s-a 
născut în urmă cu peste 70 de ani. Acesta se bazează pe proiectarea structurilor astfel încât să 
satisfacă un singur criteriu şi anume evitarea colapsului structurii şi protejarea vieţii 
oamenilor în cazul unui cutremur foarte putemic. Cutremurele menţionate anterior, care au 
afectat zone intens locuite sau având un înalt grad de dezvoltare economică, au arătat că 
proiectarea bazată pe un singur criteriu nu mai este suficientă. în afară de satisfacerea 
condiţiei de evitare a colapsului, o proiectare modernă trebui să asigure continuarea activităţii 
instituţiilor cu rol în acordarea primului ajutor în caz de catastrofe (spitale, staţii de pompieri, 
clădiri pentru comunicaţii, etc.), limitarea riscului în cazul clădirilor cu factor mare de risc 
(centrale nucleare, clădiri cu multe nivele, clădiri cu mari aglomerări de persoane, depozite de 
materiale chimice, etc.) şi nu în ultimul rând, limitarea distrugerilor generalizate, distrugeri ce 
pot avea consecinţe grave asupra economiei unei regiuni sau chiar ţări. în acest context a 
apărut pe plan mondial un nou concept care introduce mai multe nivele de performanţă sau 
stări limită. Astfel, în ultimii ani au fost dezvoltate, în special în Statele Unite, metode ce 
servesc atât evaluării performanţelor clădirilor existente (ATC-40, 1996, FEMA 273, 1997) 
cât şi proiectării structurilor noi (SEAOC Vision 2000, 1995, SAC-FEMA 356, 2001). 

5.2 Proiectarea bazată pe performanţă 

în Statele Unite, cele mai importante prevederi referitoare la proiectarea bazată pe 
performanţă au fost oferite de FEMA (Federal Emergency Management Agency), ATC 
(Applied Technology Council) şi SEAOC (Structural Engineers Association of Califomia). 

5.2.1 Vision 2000 

în metodologia propusă de SEAOC Vision 2000 (1995), structurile sunt proiectate astfel 
încât să satisfacă patru nivele de performanţă, în funcţie de destinaţia construcţiei şi de 
frecvenţa cutremurelor (Figura 5.1). Obiectivele de performanţă cresc (adică sunt admise mai 
puţine distrugeri) odată cu creşterea frecvenţei cutremurului (cutremure de intensitate minoră 
ce pot să apară de mai multe ori pe perioada de existenţă a unei clădiri) sau cu creşterea 
gradului de importanţă a construcţiei. Din Figura 5.1 se poate observa că sub acţiunea unui 
cutremur frecvent, structura nu va suferi nici un fel de distrugeri iar sub acţiunea unui 
cutremur rar sau foarte rar nivelul distrugerilor va fi extins însă protejarea vieţii şi prevenirea 
colapsului vor fi asigurate. 

Distrugerile corespunzătoare fiecărui nivel de performanţă depind de tipul structurii de 
rezistenţă şi de materialele folosite. Deşi reprezintă un pas important în proiectarea 
antiseismica, metodologia propusă de Vision 2000 are unele neajunsuri şi limitări: 
- nu oferă metode de calcul sau procedee analitice pentru asigurarea siguranţei structurii; 
- este dificilă definirea cantitativă a nivelelor de performanţă intermediare. 
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Figura 5.1 Definirea nivelelor de performanţă in funcţie de frecvenţa cutremurelor 

5.2.2 FEMA 273 

Un progres important în acest sens a fost adus de FEMA-273 (1997). Obiectivele de 
performanţă sunt definite pe cale deterministică. Fiecare obiectiv de performanţă constă in 
definirea unui stări limită de degradare, denumită nivel de performanţă si a unei intensităţi 
seismice asociate, pentru care nivelul de performanţă precizat trebuie atins. Acest lucru 
garantează că, in cazul in care mişcarea seismică astfel definită solicită structura, nivelul 
distrugerilor nu va fi mai mare decât cel prevăzut in obiectivul de performanţă respectiv. în 
metodologia oferita de FEM A 273, spre deosebire de Vision 2000, nivelele de performanţă 
ale clădirii se obţin combinând nivelele de performanţă ale structurii de rezistenţă cu cele ale 
elementelor nestructurale. In Tabel 5.1 sunt definite cele trei nivele de performanţă ale 
structurii de rezistenţă, pentru care sunt furnizate şi deplasările limită de nivel. 

Tabel 5.1 Nivele de performanţă structurală pentru structuri în cadre necontravantuite 

Nivel de 
performanţă Descrierea stării de degradare 

Drift 
maxim 

f%i 

Drift 
remanent 

maxim [%] 

ocupare 
continua 
S-1 

-distrugeri neglijabile ale elementelor structurale 
-flambaj local şi distorsiuni remanente în unele 
elemente 
-plasticizări locale în anumite secţiuni 

0,7 neglijabil 

protejarea 
vieţii 
S-3 

-articulaţii plastice în anumite elemente 
-flambajul local în anumite elemente 
-distorsiuni severe şi cedări în unele îmbinări 
-ruperi locale în unele elemente 

2,5 1,0 

colaps 
iminent 
S-5 

-distorsiuni severe atât în grinzi cat şi în stâlpi 
-numeroase cedări în îmbinări 5,0 5,0 

Pentru cutremure de intensitate redusă, deplasările laterale vor fi reduse iar structura de 
rezistenţă va fi în stadiul elastic. în stadiul elastic în structură nu se produc distrugeri. Pentru 
seisme de intensitate mare, deplasările laterale vor fi mari iar unele elemente structurale vor 
suferi plasticizări. în afară de aceste trei nivele de performanţă, FEMA 273 prevede şi două 
domenii de performanţă şi anume: 
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- domeniul de performanţă caracterizat de nivelul de degradare, este delimitat de nivelele de 
perfomianţă de ocupare continuă şi protejarea vieţii (S-2); 

- domeniul de performanţă caracterizat de o siguranţă limitată a vieţii, este delimitat de 
nivelele de perfomianţă de siguranţă a vieţii şi de colaps iminent (S-4). 

Pentru elementele nestructurale, FEMA defineşte următoarele patru nivele de performanţă: 
- operaţional (N-A); 
- ocupare imediată (N-B); 
- protejarea vieţii (N-C); 
- risc redus(N-D). 
Prin combinarea nivelelor de performanţă corespunzătoare elementelor structurale şi celor 
nestructurale se obţin nivelele de performanţă ale clădirii. în ceea ce priveşte definirea acţiunii 
seismice, FEMA stabileşte două nivele de intensitate şi anume: 
- BSE-1: cutremur de siguranţă 1: definit cu o probabilitate de depăşire de 2% în 50 de ani 

(perioada de revenire de 2 475 ani); 
- BSE-2: cutremur de siguranţă 2: definit cu o probabilitate de depăşire de 10% în 50 de ani 

(perioada de revenire de 475 ani). 
în afară de aceste două cutremure de referinţă, se poate adopta în anumite situaţii un cutremur 
cu o altă probabilitate de depăşire sau determinat pe baza înregistrărilor seismice din 
amplasament. Spre deosebire de Vision 2000, FEMA 273 defineşte, pentru fiecare din 
cutremurele definite anterior şi spectrele de răspuns seismic (Figura 5.2), în care: 
- Ss : acceleraţia spectrală de răspuns pentru perioade proprii scurte; 
- Si : acceleraţia spectrală de răspuns pentru perioada proprie de 1 sec; 
- Bs, Bl : coeficienţi în funcţie de amortizare. 
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Figura 5.2 Spectrul de răspuns conform FEMA-273, pentru o amortizare de 5% 

FEMA 273 prevede patru metode de analiză a structurilor: 
- analiza statică liniară - este indicată pentru structuri având o conformare regulată şi care 

răspund preponderent în domeniul elastic; 
- analiza dinamică liniară - poate fi utilizată în analiza structurilor cu conformare neregulată, 

dar care răspund predominant în domeniul elastic; 
- analiza statică neliniară - recomandată pentru structuri care prezintă incursiuni în domeniul 

plastic; are dezavantajul ca nu poate lua în considerare aportul efectelor dinamice, în 
special al modurilor superioare de vibraţie; 

- analiză dinamică neliniară - este cea mai complexă dintre metodele de analiză propuse. 
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5.2.3 FEMA 350 

In metoda descrisă anterior (FEMA 273), obiectivele de performanţă sunt definite pe 
cale detemiinistică. In realitate, este foarte dificil de determinat cu exactitate nivelul 
distrugerilor pentru un nivel dat al acţiunii seismice. Acest lucru este determinat atât de 
numărul mare de factori care intervin in răspunsul structurii (rigiditatea elementelor 
nestructurale, calitatea materialelor si a execuţiei, etc) si care nu pot fi evaluaţi cu exactitate 
cât si de limitările metodelor de analiză utilizate. Peste toate acestea se suprapune caracterul 
aleator al mişcării seismice. Luând in considerare toţi aceşti factori, performanţele clădirii nu 
pot fi apreciate cu exactitate. Ca o recunoaştere a acestui fapt, in metoda adoptată de FEMA 
350 obiectivele de performanţă sunt definite pe cale probabilistică, pe baza unui nivel de 
incredere. Daca este considerat un nivel ridicat de încredere, de exemplu 90 sau 95%, este 
foarte probabil ca performanţele anticipate vor fi îndeplinite, dar nu există garanţia acestui 
fapt. Dacă este considerat un nivel de încredere redus, de exemplu 50%, este posibil ca 
performanţele anticipate să nu fie îndeplinite. In cazul unui nivel de încredere si mai redus, de 
exemplu 30%, este foarte probabil ca performanţele nu vor putea fi îndeplinite. Folosirea unui 
nivel de încredere ridicat poate fi obţinută prin: 
- asigurarea unei rezistenţe seismice sporite 
- eliminarea sau reducerea numărului de factori aleatori in procesul de evaluare a 

performanţelor clădirii, prin utilizarea unor modele si a unor metode de analiză cât mai 
exacte. 

în metodologia oferită de FEMA 350, sunt prevăzute două nivele de performanţă ale clădirii, 
obţinute prin combinarea nivelelor de performanţă ale structurii de rezistenţă cu cele ale 
elementelor nestructurale: 
- prevenirea colapsului 

ocupare imediată 

La nivelul structurii de rezistenţă sunt definite două nivele de performanţă: 
- prevenirea colapsului: structura este aproape de pierderea stabilităţii locale sau globale, 

distrugeri extinse in structură, deformaţii remanente mari dar preluarea forţelor 
gravitaţionale nu este afectată; structura nu mai poate fi reparată iar folosirea ei după 
cutremur poate produce colapsul structurii; 
ocupare imediată: distrugerile structurale sunt reduse astfel încât nu este necesară 
inspecţia clădirii după cutremur. Elementele care contribuie la preluarea sarcinilor 
gravitaţionale si orizontale au caracteristicile de rezistenta si rigiditate aproape intacte. 
Clădirea poate fi folosită imediat după cutremur, utilităţile sunt funcţionale. 

5.3 Implementarea unei noi metode bazată pe performanţă in normele seismice actuale 

In continuare se va prezenta o noua metodă de proiectare folosind trei nivele de 
performanţă, dezvoltată de autor pe parcursul ultimilor ani. Având in vedere dificultatea 
utilizării in practica de proiectare a unei asemenea metode bazate pe controlul deplasărilor, s-a 
încercat implementarea acestei metode in normele seismice actuale, mult mai uşor de utilizat 
de către proiectanţi. Pentru a rezolva această problemă, autorul a introdus aşa numiţii factori 
de comportare q parţiali, corespunzători fiecărui nivel de performanţă. Aceşti factori q parţiali 
sunt deci corespunzători unor anumite stări de degradare ale structurii, situaţie asemănătoare 
cu cea existentă in proiectarea bazată pe performanţă, la care nivelele de performanţă sunt 
definite printr-o anumită stare de degradare a clădirii. Pentru determinarea acestor factori q 
parţiali, metoda presupune un calcul in doi paşi: 
- in primul pas se determină acceleraţiile corespunzătoare atingerii celor trei nivele de 
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performanţă si cele corespunzătoare limitei elastice; 
in pasul al doilea se determină factorii q parţiali pe baza acceleraţiilor determinate in 
primul pas. 

5.3.1 Definirea nivelelor de performanţă 

în conformitate cu nomiele actuale de calcul, structurile în cadre metalice sunt 
proiectate pentru satisfacerea condiţiilor de rezistenţă şi rigiditate corespunzătoare stărilor 
limită ultime şi respectiv ale exploatării normale. în cazul structurilor supuse la încărcări 
seismice, aceste condiţii trebuie extinse, având în vedere că în timpul cutremurelor putemice 
este permisă plastificarea în anumite secţiuni, astfel încât o parte din energia indusă să fie 
disipată prin deformaţii plastice. în cercetările efectuate au fost introduse trei stări limită. 
Acestea se referă la satisfacerea condiţiilor de drift, drifl remanent, capacitate de rotire a 
elementelor şi îmbinărilor: 
Starea limită de serviciu (criteriu de rigiditate) => în cazul unui cutremur frecvent, 
clădirea poate fi folosită f ^ ă întrerupere, elementele nestructurale prezintă avarii minore iar 
structura se află în domeniul elastic. Normele de proiectare antiseismică limitează driftul 
relativ de nivel în cazul unor seisme de intensitate moderată pentru a evita distrugerea 
elementelor nestructurale şi de închidere: 
- pentru clădiri cu elemente nestructurale din materiale fragile ataşate structurii: 

XV <0,004/2 (5.1) 

- pentru clădiri având elemente nestructurale fixate astfel încât nu afectează deformaţiile 
structurale sau având elemente nestructurale ductile 

t/^xv<0,008/z (5.2) 

unde: 
dr - deplasarea relativă de nivel 
h - înălţimea de nivel 
V - factorul de reducere care ţine seama de perioada de revenire mai scurtă a acţiunii 

seismice asociată cu starea limită de serviciu; pentru cazurile obişnuite v = 0,35 

0) > 
c 
0) -o 

i5 

•c Q 

0.015 

0.012 

0.009 

0.006 

0.003 

0.000 

-0.0030.00 

-0.006 

-0.009 

-0.012 

-0.015 

driftul relativ de 
nivel maxim 

40.00 

Timp, [sec] 

Figura 5.3 Determinarea deplasărilor de nivel 

Această stare limită fiind caracterizată de o comportare elastică, in acelaşi timp cu 
driftul de nivel se verifică si lipsa articulaţiilor plastice pe structură. In studiul parametric 
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realizat in capitolul 6 se va utiliza o valoare a driftului de nivel egala cu 0,006h, situată intre 
cele doua valori prevăzute in Eurocode 8 (definite prin relaţiile anterioare). 

Starea limită de avarie (criteriu de rezistenţă) => în cazul unui cutremur rar, clădirea 
prezintă avarii importante ale elementelor nestructurale şi avarii moderate ale elementelor 
structurale, care pot fi însă reparate după cutremur fară costuri sau dificultăţi tehnice 
deosebite. Structura răspunde la cutremur în domeniul elasto-plastic şi criteriul determinant 
este rezistenţa secţiunilor. Acest criteriu este considerat o indicaţie asupra stării în care se află 
clădirea după un cutremur putemic. Deşi este dificilă exprimarea cantitativă a valorilor limită, 
au fost formulate câteva propuneri in acest sens (Ohi&Takanashi, 1998). Pentru un drift 
remanent de nivel mai mare de 3% structura trebuie demolată. 

co 

1 
C 
0) •o 
c 
Q) 
c 
CD 
E 

0.08 

0.06 

0.04 

0.02 

1 0 . 0 0 > 

•c Q 

0.00 
-0.02 

-0.04 

40 .00 

driftul relativ remanent 
de nivel maxim 

50.00 

Timp, [sec] 

Figura 5.4 Determinarea deplasărilor de nivel remanente 

In recomandările flimizate de FEMA 273 se specifică faptul că in cazul stării limită de 
protejare a vieţii (echivalentul stării limită de avarie din această lucrare), valorile driftului de 
nivel remanent nu trebuie să depăşească 1% pentru structurile in cadre multietajate. Astfel, se 
poate considera ca un drift remanent de 1% conduce la un nivel moderat de distrugeri în 
clădire. 

Starea limită ultimă (criteriu de ductilitate) => în cazul unui cutremur foarte rar (cutremurul 
maxim care poate afecta amplasamentul), clădirea prezintă avarii majore ale elementelor 
nestructurale şi structurale dar siguranţa oamenilor este garantată. Distrugerile sunt extinse 
astfel încât structura nu poate fi reparată iar demolarea este inevitabilă. Structura răspunde în 
domeniul elasto-plastic iar criteriul determinant este ductilitatea locală (capacitatea de rotire a 
elementelor şi îmbinărilor). 

Referitor la capacitatea de rotire a îmbinărilor, norma america AISC 2002 precizează ca 
îmbinările folosite la cadrele metalice necontravântuite trebuie sa satisfacă următoarele 
cerinţe: 
- driftul de nivel capabil sa fie mai mare de 0,04rad pentru cadrele speciale necontravantuite 
- capacitatea portantă a îmbinării este cel puţin egala cu 80% din momentul plastic capabil 

al grinzii adiacente la un drift de nivel aferent de 0,04rad. 
Daca extragem din driftul total valoarea corespunzătoare domeniului elastic de deformaţii, 
rezultă o rotire plastică necesară de circa 0,03rad. Este cunoscut faptul că ductilitatea globală 
este direct asociată capacităţii de rotire în secţiunile plastificate. Pentru structurile în cadre 
metalice supuse la cutremure, trebuie luat în considerare caracterul ciclic al mişcării. Pentru 
aceasta, a fost luată în calcul şi reducerea capacităţii de rotire ce apare odată cu degradarea 

5.6 

BUPT



5. Introducerea proiectării bazate pe performanţă in nomiele actuale de calcul seismic 

elementelor şi îmbinărilor supuse la solicitări ciclice. Criteriul limită introdus a fost rezistenţa 
la oboseală plastică. Rezistenţa la oboseală este exprimată in termini de rotiri plastice cu 
ajutorul ecuaţiei următoare: 

log N = log a - m log Aţp (5.3) 

in care: 
Aţ^ = rotirea plastică 
N = numărul de cicluri din fiecare domeniu de rotiri plastice 
m = panta curbei de rezistenţă la oboseală, se determină experimental 
loga = constantă, se determină experimental 

Valori de referinţă pentru evaluarea oboselii se pot obţine din rezultatele încercărilor 
experimentale in regim monoton. Astfel, încărcarea monotonă corespunde unei jumătăţi de 
ciclu de deformare a unui specimen până la valoarea A^ = (p̂ ^̂  si apoi adus la starea iniţială 
nedeformată. Acest lucru conduce la următoarele valori pentru numărul de cicluri N si 
valoarea rotirii plastice: 

N^on=y2; = (5.4) 

Din demonstraţia anterioară rezultă că dacă se cunoaşte capacitatea de rotire sub 
încărcări monotone, (p̂ on̂  atunci numărul de cicluri pentru un anumit domeniu de rotiri 
plastice se obţine cu relaţia: 

N = (5.5) 
2 ^(Pp 

încercările experimentale au arătat ca valorile uzuale ale pantei m sunt cuprinse intre 1 
si 3 iar pentru capacitatea de rotire sub încărcări monotone valori cuprinse in general intre 
0,03rad si 0,05rad. Pentru cicluri de amplitudini diferite de rotire plastică, calculul se face cu 
ajutorul legii cumulative Palmgren-Miner . 

D = (5.6) 

in care: 
ni = numărul de cicluri de amplitudine Aţ̂ -
Ni = numărul de cicluri de aceeaşi amplitudine care conduc la rupere 

Verificarea la oboseală poate fi făcută prin evaluarea indicelui de distrugere D, care 
poate avea următoarele valori: 

0 < D < \ (5.7) 

Atunci când valoarea indicelui de distrugere atinge valoarea D=l, se consideră că s-a 
atins rezistenţa la oboseală a secţiunii. Metodologia de calcul a rezistenţei la oboseală a fost 
descrisă pe larg in capitolul 4 din teza de doctorat. 

In Tabel 5.2 sunt prezentate valorile caracteristice si stările de degradare pentru fiecare 
din cele trei stări limită. 

5.7 

BUPT



5. Introducerea proiectării bazate pe perfomianţă în normele actuale de calcul seismic 

Tabel 5.2 Nivele de performanţă structurală si descrierea stării de degradare pentru structuri în 
cadre necontravântuite 

Starea 
limita Descrierea stării de degradare 

Drift 
maxim [%] 

Drift 
remanent 
maxim 

f%i 

Rotirea 
plastica 

[rad] 
ID 

Starea 
limită de 
serviciu 

- distrugeri neglijabile ale elementelor 
nestructurale 
- nu se produc plasticizări în elementele 
structurale 

0.6 - -

Starea 
limită de 
avarie 

- avarii moderate ale elementelor 
nestructurale 
- plasticizări in unele elemente 

2,5 1,0 - -

Starea 
limită 
ultima 

- articulaţii plastice în numeroase 
elemente 
- distorsiuni în unele îmbinări 
- este atinsă rezistenţa la oboseală a 
elementelor 

- - 0,03 1 

5.3.2 Definirea intensităţilor seismice asociate nivelelor de performanţă 

Pentru a putea fi utilizate in proiectare, nivelele de performanţă trebuie asociate unor 
anumite nivele de intensitate a acţiunii seismice. Aceste acţiuni pot fi exprimate in două 
moduri: 

funcţii de probabilitate a acceleraţiei, determinate pentru o anumită probabilitate de 
depăşire. Cutremurul de proiectare se obţine pe baza unei probabilităţi de depăşire 
exprimată la 50 de ani (Hamburgher 1996, Ghobarah et al 1997): 
- frecvent, probabilitatea de depăşire de 50% 
- ocazional, probabilitatea de depăşire de 20% 
- rar, probabilitatea de depăşire de 10% 
- foarte rar, probabilitatea de depăşire de 5% 

0,1 0 .2 0 . 3 
Acceleraţia [g] 

0 .4 0 ,5 

Figura 5.5 Funcţia de probabilitate a acceleraţiei 

perioade de recurenţă. Nivelul acceleraţiei se determină in funcţie de perioadele de 
recurenţă ale mişcării seismice. In Tabel 5.3 sunt prezentate câteva propuneri pentru 
perioadele de recurenţă. 
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fabel 5.3 Perioadele de recurenţă propuse de diferiţi au tori (in ani) 
Nivele de 
performanţă Autor Frecvent Ocazional Rar Foarte rar 

SEAOC Vision 2000 
(1995) 43 72 475 970 

Patru nivele Bertero&Bertero 
(1996) 10 30 450 900 

Bertero&Bertero 
(2000) 30 75 475 970 

Trei nivele Pauley et al (1990) 10-50 50-200 150-1000 

Doua nivele 
Kenedy&Medhekan 
(1999) 

- 50 475 -

Wen(1996) 10 - 475 -

Dacă se consideră pentru acceleraţia de referinţă a terenului acceleraţia corespunzătoare 
stării limită de avarie (SLD) - ad, pentru celelalte stări limită acceleraţiile corespunzătoare se 
determină cu ajutorul ecuaţiei (Gioncu 2002): 

\0.28 

a 
a. 

Pr 

Pr^ 
(5.8) 

Cu valorile pentru perioadele de revenire precizate anterior, rezultă următoarele valori ale 
acceleraţiilor pentru SLS şi SLU: 

a = 0.412a. (5.9) 

(5.10) 

In Figura 5.6 se prezintă variaţia raportului dintre acceleraţia corespunzătoare unei anumite 
stări limită şi acceleraţia de bază a/a^ cu perioada de revenire a mişcării seismice. 

a 

I 
1,0 

0,5 

C/D J 
GO 

O <N 
Q 

^ c/D 

o ^ 
Cs c>0 

-Pr 
(ani) 500 1000 

Figura 5.6 Acceleraţia terenului în funcţie de perioada de revenire (ATC 40) 

5.3.3 Capacitatea de disipare a structurii - Factorul de reducere q 

In conformitate cu metodele bazate pe performanţă, proiectarea unei clădiri presupune 
două etape: definirea nivelelor de performanţă ale clădirii si definirea intensităţii seismice 
corespunzătoare. Definirea nivelelor de performanţă este făcută prin descrierea stării de 
degradare aferente, pe baza valorilor limită ale deplasărilor de nivel. In acest fel, se poate 
spune ca proiectarea bazată pe performanţă se bazează pe controlul deplasărilor (in acest caz 
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deplasările relative de nivel, instantanee sau remanente). In marea lor majoritate, normele 
actuale de proiectare antiseismică utilizează o singură stare limita, definită de limitarea 
eforturilor sub acţiunea sarcinilor seismice de calcul, fară să fie necesara verificarea stării de 
degradare a structurii de rezistenţă sau a elementelor nestructurale. Introducerea acţiunii 
seismice in nomiele actuale se face de regula prin intermediul spectrului de răspuns elastic. 
Capacitatea structurii de a răspunde la acţiunea seismică in domeniul inelastic permite 
calculul la forţe mai mici decât cele corespunzătoare unui răspuns elastic. Pentru a evita insă 
calculul structurii utilizând o analiză inelastică, capacitatea structurii de disipare a energiei 
este luată in calcul prin utilizarea unei analize elastice folosind un spectru de răspuns inelastic, 
redus fata de cel elastic, numit si spectru de calcul. Aceasta reducere se realizează cu ajutorul 
unui aşa-numit factor de reducere, denumit si factor q. Normele actuale de proiectare oferă 
însă o valoare unică pentru factorul q, corespunzătoare stării limită ultime, astfel încât 
ductilitatea corespunzătoare stării limită ultime nu mai poate fi atinsă în cazul introducerii 
unor nivele de performanţă superioare, caracterizate de o ductilitate mai redusă, ductilitate 
care corespunde unui factor q parţial. Folosirea factorului q parţial oferă deci posibilitatea 
implementării proiectării bazate pe performanţă în normele actuale de proiectare prin 
verificarea indirecta a stării de degradare a elementelor pentru fiecare nivel de performanţă 
(stare limita). Implementarea factorului q parţial necesită însă calibrarea unor valori 
corespunzătoare pentru criteriile limită considerate şi anume: driftul de nivel, driftul de nivel 
remanent şi capacitatea de rotire a elementelor şi îmbinărilor. 

Pentru determinarea factorilor q parţiali s-au adaptat relaţiile propuse de 
Aribert&Grecea. Metoda Aribert&Grecea se bazează pe reducerea forţei tăietoare de bază 
datorită disipării de energie prin articulaţii plastice. Factorul q este definit in această metodă 
astfel: 

rieJh) 

yiinel) (5.11) 

unde: 
- reprezintă efortul de tăiere la bază după o comportare elastică teoretică 
- reprezintă efortul inelastic de tăiere la bază, determinat după o analiză dinamică elasto-
plastică (Figura 5.7). 

V (forţa tăietoare de bază) 

Y(e,th) 

Calcul elastic de ordinul I 
(de tip elastic) 

Figura 5.7 Definirea factorilor de comportare q 
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Dezvoltarea conceptului în ipoteza unei structuri regulate 
Principala formulă care se ia în considerare este aceea care dă valoarea forţelor statice 

echivalente, reduse datorită comportării inelastice şi care se aplică diferitelor etaje j (cu j=l . . . 
n). în cazul unei structuri neregulate unde răspunsul este dat de mai multe moduri de vibraţie, 
contribuţia modului propriu {X.} de componente .v̂^ şi de perioadă propriei , la forţa 
este dată de: 

F ; r (5.12) 

unde: 
m.: masa relativă la etajul j; j 

r n \ U n \ 
r. = 

Va=I 

\ /1 
X / X ^̂ f̂ -̂ ki • factorul de participare al modului propriu {X,}; 

\k=\ 

Re {Ti) : răspunsul spectral elastic normalizat în pseudo-acceleraţie; 
a^: acceleraţia nominală, caracteristică acţiunii seismice, egală în practică cu acceleraţia 

maximă a terenului (a^ = max|a(0|); 

: valoarea ultimă a multiplicatorului acceleraţiei (de interpretat ca una din valorile luate 
în considerare după diferitele criterii enunţate mai înainte). 

în general, în codurile seismice, q este o valoare globală considerată valabilă pentru toate 
modurile. De altfel, se poate asimila aici produsul a^ x acceleraţiei nominale a^ . 

O altă formulă care poate fi eventual asociată la ec. 5.12 este aceea care dă expresia 
deplasărilor maxime de etaj în raport cu baza structurii, în ipoteza în care se aplică criteriul 2, 
cu o bună aproximaţie, definiţiei lui : 

(5-13) 

In ipoteza în care structura este regulată, răspunsul său global, atât în eforturi orizontale 
static echivalente cât şi deplasări la fiecare nivel este considerat în general afin modului 
fundamental de vibraţie. Totuşi, la nivelul distribuţiei eforturilor, masa participantă Mi a 
modului fundamental rămâne inferioară masei totale M a structurii. Preferând să nu se 
introducă moduri reziduale asupra eforturilor, se va adopta aici formularea din Eurocode 8, 
care presupune că masa participantă a modului fundamental este egală cu M (sau altfel spus se 
aproximează Mi cu M). Vom avea astfel: 

/r.".'. = i a, R,(T,) (5.14) 

k=\ 

undera^y =Ămax 

Efortul de tăiere la bază este deci dat de: 

yUnen ^^fUnel ) a^ R^iT,) (5.15) 
J=\ ^ 
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Într-O comportare elastică teoretică, pentru acelaşi nivel de acceleraţiei^,, am avea: 

a, R {T,) ( 5 . 1 6 ) 

Cu o analiză dinamică pemiiţând să determinăm A, şi ale formării primei articulaţii 
plastice, ar trebui să avem: 

y(cjh) _ y(c) ^ (5.17) 

Cu definiţia lui q dată în ec. 5.11, asociată cu 5.15 şi 5.17, se obţine, pentru nivelul 
acceleraţiei a^ : 

V^'^ X 
^ ^ (5-18) 

Factorul de reducere a forţelor seismice determinat cu metoda Aribert&Grecea si exprimat 
prin relaţia 5.18 este datorat exclusiv ductilităţii structurii. Acesta va fi definit in continuare 
q^. Relaţia 5.18 devine astfel: 

/I 

Structurile in cadre multietajate prezintă însă o rezervă de capacitate portantă faţă de 
rezistenţa de calcul, aceasta fiind definită ca o suprarezistenţă. Aceasta rezervă de rezistenţă 
este dată de mai mulţi factori si anume: 
- capacitatea de redistribuţie plastică a eforturilor în cazul structurilor ductile, datorită 

plastificării succesive a zonelor disipative 
- dimensionarea structurii din alte condiţii decât rezistenţa la cutremur (rezistenţă în 

gruparea fundamentală de încărcări sau limitarea deplasărilor relative de nivel la starea 
limită de serviciu seismică) 
rezistenţa materialelor mai mare decât cea nominală (caracteristică). 

Suprarezistenţa structurii poate fi exprimată sub următoarea forma (Fischinger&Fajfar, 1994): 
y{inel) 

in care: 
Vd - forţa tăietoare de bază de calcul 

(5-20) 

Pentru a separa capacitatea de redistribuţie plastică a eforturilor dintre ceilalţi factori care 
contribuie la suprarezistenţa qs, rezerva de rezistenţă (suprarezistenţa) se defineşte ca produs 
al doi factori si anume: 

(5-21) 

In relaţia anterioara, qs defineşte capacitatea de redistribuţie plastică a eforturilor sau 
redundanţa, si se poate exprima sub următoarea forma: 

yiinel) 

Aportul celorlalţi factori la rezerva de rezistenţă, qsd, poate fi definit sub forma următoare: 

5.12 

BUPT
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y 
(5-23) 

Factorul total de reducere, folosit în proiectare, se obţine prin combinarea celor trei factori de 
reducere parţiali: 

e 

Daca se păstrează din relaţia anterioara doar contribuţia ductilităţii si a capacităţii de 
redistribuţie plastică a eforturilor, se defineşte factorul de reducere qi care caracterizează 
exclusiv comportarea ductilă a structurii: 

yiejh) ^ 

5.3.4 Calculul solicitărilor seismice 

Pentru determinarea acceleraţiilor seismice corespunzătoare atingerii limitei elastice si 
fiecărei stări limită se utilizează analiza dinamică neliniară incrementala (IDA), metoda 
dezvoltată de Vamvatsikos şi Corneli (2002). Răspunsul structurii este influenţat de caracterul 
mişcării seismice folosite, de aceea se folosesc mai multe înregistrări. Deoarece modelul 
incorporează caracterul neliniar al materialului, eforturile si deplasările obţinute sunt 
apropiate de cele din structura reală. Analiza dinamică incrementală (IDA) presupune 
utilizarea uneia sau mai multor înregistrări seismice, fiecare dintre ele scalată la mai multe 
nivele de intensitate, obţinându-se in acest fel mai multe curbe de răspuns in funcţie de nivelul 
intensităţii seismice. Metoda devine similară, intr-un fel, cu metoda statică neliniară (push-
over), in care se majorează parametrul încărcării până la obţinerea deformaţiei ţintă sau a 
colapsului. 

0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 

driftul relativ de nivel, [%] 

Figura 5.8 Curba de răspuns pentru o singură înregistrare seismică 

In cazul analizei dinamice incrementale, folosirea unei singure înregistrări nu poate 
surprinde in totalitate modul de comportare sub acţiunea unui cutremur viitor. De aceea, este 
nevoie de utilizarea unui set de înregistrări in loc de o singura înregistrare. Scalarea mişcărilor 
seismice (vezi capitolul 2, paragraful 3.3.3.4) se realizează prin scalarea acceleraţiei spectrale 
medii pe un anumit interval de perioade. Fiecare înregistrare este scalată la acceleraţia 
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spectrală medie, considerând o amortizare de 5%, a setului de înregistrări utilizat, pe un 
anumit interval de perioade ale structurii analizate. Aceasta metodă de scalare ia in 
considerare mărirea perioadei proprii de vibraţie datorita comportării neliniare. 

0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 

driftul relativ de nivel, [%] 

Figura 5.9 Curbele de răspuns pentru un set de înregistrări seismice 

5.4 Concluzii 
Proiectarea bazată pe performanţă a devenit in ultimii ani subiectul unor ample 

cercetări. Aceasta metodă tinde sa devină in prezent metoda de bază in cadrul normelor de 
proiectare antiseismică, datorita avantajelor pe care le oferă atât in ceea ce priveşte 
proiectarea clădirilor noi cât si la evaluarea celor existente. In metoda bazată pe performanţă, 
stările limită sunt definite prin intermediul stării de degradare asociate. Intre o anumită stare 
de degradare a structurii si deformaţiile de nivel aferente există o legătură directă, descrierea 
stării de degradare fiind descrisă cu suficientă precizie de deplasările structurii. Această 
metodă este aşadar o metodă bazată pe controlul deplasărilor. 

Normele actuale de proiectare antiseismică utilizează, de regulă, pentru calculul 
structurilor, o singură stare limită, asociată protejării vieţii in cazul unor cutremure majore. 
Chiar si atunci când sunt prevăzute mai multe stări limită, acestea nu prevăd explicit criterii 
pentru verificarea stării de degradare a structurii de rezistenţă sau a elementelor nestructurale. 
Introducerea acţiunii seismice se face prin intermediul spectrului de calcul, obţinut prin 
reducerea spectrului de răspuns elastic cu ajutorul factorului q. Normele actuale de proiectare 
oferă însă o valoare unică pentru factorul q, corespunzătoare stării limită ultime, astfel încât 
ductilitatea corespunzătoare stării limită ultime nu mai poate fi atinsă în cazul introducerii 
unor nivele de performanţă superioare, caracterizate de o ductilitate mai redusă, 
corespunzătoare unui factor q parţial. In aceasta situaţie structurile sunt caracterizate de un 
factor q parţial. Folosirea factorului q parţial oferă deci posibilitatea implementării proiectării 
bazate pe performanţă în normele actuale de proiectare. Implementarea factorului q parţial 
necesită însă calibrarea unor valori corespunzătoare pentru criteriile limită considerate şi 
anume: driftul de nivel, driftul de nivel remanent şi capacitatea de rotire a elementelor şi 
îmbinărilor. In capitolul 6 din teza se va prezenta un exemplu practic de aplicare a acestei 
metodologii atât la proiectarea structurilor noi cât si la verificarea celor existente. 
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structurilor metalice 

CAPITOL 6. APLICAREA METODOLOGIEI DE PROIECTARE 
BAZATE PE FACTORI DE REDUCERE PARŢIALI LA 

PROIECTAREA ŞI VERIFICAREA STRUCTURILOR METALICE 

6.1 Introducere 
Metoda propusă de autor pentru implementarea proiectării bazate pe performanta in 

normele actuale de proiectare antiseismica, descrisa pe larg in capitolul 5, presupune 
determinarea factorilor q parţiali corespunzători fiecărui nivel de performanţă. Metoda 
presupune o analiza in doi paşi: 
- pasul 1: se determina acceleraţiile limita pentru fiecare nivel de performanta si acceleraţiile 
corespunzătoare limitei elastice 
- pasul 2: pe baza acceleraţiilor determinate in pasul 1 se determina factorii de reducere q. 

In prima parte a acestui capitol se va prezenta aplicarea metodei la proiectarea clădirilor 
noi. Pentru calibrarea factorilor q parţiali se va realiza un studiu parametric pe o familie de 
cadre multietajate necontravantuite, supuse acţiunii mai multor tipuri de cutremure. 

In partea a doua se va prezenta aplicarea metodei la verificarea unei clădiri existente. 
Pentru aceasta s-a ales o clădire in cadre metalice multietajate P + 4E, amplasată in Timişoara. 

Calculul se va conduce printr-o analiză elasto-plastică dinamică incrementală cu 
programul Drain2DX. 

6.2 Aplicarea metodei bazate pe performanţă la proiectarea clădirilor noi 
Pentru studiu au fost alese mai multe structuri in cadre necontravantuite, care acoperă 

un domeniu de perioade cuprins intre 0,50 si 1,00 secundă (Figura 6.1). 

'PE330 

HEB220 

m 
5 5 _ 

IPE330 

HEB320 

5 _ 5 _ 5 
m 

IPE360 

HEB400 

5 _ 5 _ 5 

Figura 6.1 Structurile considerate in analiza 

Structurile au fost proiectate in conformitate cu normele româneşti de calcul. Acestea 
sunt amplasate în zona seismică B, conform normativului românesc de calcul antiseismic 
PI00/92, în condiţii de amplasament caracterizate de o perioadă de colţ Tc = l,50sec si ks = 
0,25g. La proiectarea structurilor au fost folosite următoarele mărimi caracteristice: 
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- încărcarea permanentă pe planşeu: Gpi = 3,5 kN/nip 
- încărcarea utilă: Q=2,0 kN/mp 
- acceleraţia maximă a terenului: 0,25 g 
- factorul de reducere: vj/ = 1/q = 0,17 
- limita deplasărilor relative de nivel: di,m==H/120 

Secţiunile elementelor rezultate din calcul au fost păstrate constante pe inălţimea 
cadrului si au mărimile prezentate in Tabel 6.1. Au fost considerate doua tipuri de îmbinări 
riglă-stâlp: rigide şi semirigide {rigiditatea egală cu 0,6K), în conformitate cu clasificarea 
oferită de Eurocode 3 (A^ = 25 • / Z.̂  reprezintă rigiditatea riglei) (Figura 6.2). Atât nodurile 
rigide cât şi cele semirigide au fost considerate cu rezistenţă totală. 

Tabel 6.1 Caracteristicile cadrelor analizate. 

Tipul cadrului 

Cadru Um) H(m) 
Perioada proprie a structurii 

[sec] 
semirigid rigid 

Grinzi Stâlpi 

0,51 0,45 IPE330 HEB220 
0,79 0,70 IPE330 HEB320 
0.98 0,88 IPE360 HEB400 

Determinarea factorului q necesită introducerea unor valori corespunzătoare ale 
caracteristicilor limită (driftul de nivel, driftul de nivel remanent, capacitatea de rotire sub 
încărcări ciclice si rezistenţa la oboseală) corespunzătoare celor 3 nivele de performanţă. 

1 
2 
3 

rigid, daca Sjjm ^ 25EIb/Lt 
semi-rigid 
nominal articulat, daca Sjjni ^ 0.5EIt/Lb 

Toate îmbinări le din zona 2 trebuie considerate ca semi-r ig ide . îmbinări le din zone le 
1 si 3 pot fi considerate semi-r ig ide daca este avantajos 

Kb valoarea medie a raportului VLb pentru toate riglele de la ultimul nivel; 
Kc valoarea medie a raportului IJLc pentru toţi stâlpii de la ultimul nivel; 
Ib momentul de inerţie al riglei; Ic momentul de inerţie al stâlpului; 
Lb deschiderea cadrului; Lc inaltimea de nivel; 

Figura 6.2 Limitele pentru clasificarea îmbinărilor riglă-stâlp după rigiditate 
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6.2.1 Caracteristicile limită pentru nivelele de performanţă considerate 
- Starea limită de serviciu (criteriu de rigiditate). In cazul unui cutremur frecvent, clădirea 
poate fi folosită f ^ ă întrerupere, elementele nestructurale prezintă avarii minore iar structura 
se află în domeniul elastic. Nomiele de proiectare antiseismică limitează driftul relativ de 
nivel în cazul unor seisme de intensitate moderată pentru a evita distrugerea elementelor 
nestructurale şi de închidere. In studiu s-a adoptat o valoare medie pentru driftul relativ de 
nivel adică 0,6% din înălţimea de nivel. 

- Starea limită de avarie (criteriu de rezistenţă). In cazul unui cutremur rar, clădirea 
prezintă avarii importante ale elementelor nestructurale şi avarii moderate ale elementelor 
structurale, care pot fi însă reparate după cutremur fară costuri sau dificultăţi tehnice 
deosebite. Structura răspunde la cutremur în domeniul elasto-plastic şi criteriul determinant 
este rezistenţa secţiunilor. Acest criteriu este considerat o indicaţie asupra stării în care se află 
clădirea după un cutremur puternic. Din observaţiile si studiile efectuate după producerea unor 
cutremure, structurile in cadre metalice necontravantuite care prezentau drifturi remanente de 
nivel mai mari de 3% nu mai puteau fi reparate (datorita problemelor tehnice sau costurilor 
deosebite). In recomandările furnizate de FEMA 273 se specifică faptul că in cazul stării 
limită de protejare a vieţii (echivalentul stării limită de avarie din această lucrare), valorile 
driftului de nivel remanent nu trebuie sa depăşească 1% pentru structurile in cadre 
multietajate. în studiul efectuat s-a considerat un drift remanent de 1%, corespunzător unui 
nivel moderat de distrugeri în clădire. Acest criteriu este considerat criteriu de rezistenţă 
deoarece o rezistenţă structurală redusă va conduce la producerea unor deformaţii plastice 
excesive şi deci la producerea unor drifturi remanente mari. 
- Starea limită ultimă (criteriu de ductilitate). In cazul unui cutremur foarte rar, clădirea 
prezintă avarii majore ale elementelor nestructurale şi structurale, structura răspunde în 
domeniul elasto-plastic dar siguranţa oamenilor este garantată. Distrugerile sunt extinse astfel 
încât structura nu poate fi reparată iar demolarea este inevitabilă. Structura răspunde în 
domeniul elasto-plastic iar criteriul determinant este ductilitatea locală (capacitatea de rotire a 
elementelor şi îmbinărilor). Este cunoscut faptul că ductilitatea globală este direct asociată 
capacităţii de rotire în secţiunile plastificate. In cazul structurilor în cadre metalice supuse la 
cutremure, trebuie luat în considerare caracterul ciclic al mişcării, având ca efect degradarea 
caracteristicilor de rezistenta si rigiditate al elementelor şi îmbinărilor. Criteriul limită 
introdus a fost rezistenţa la oboseală plastică. Pentru aceasta au fost adaptate relaţiile 
cunoscute de la oboseala în domeniul elastic. In capitolul 4 s-a descris metoda propusă pentru 
calculul la oboseală in domeniul plastic si s-a realizat un studiu parametric privind influenţa 
diferiţilor parametri care intervin. Pentru definirea curbei de rezistenţă la oboseală, este 
necesară calibrarea a doi factori care intervin: panta curbei de rezistenţă, m si constanta loga. 
încercările experimentale realizate de Calado (Calado 1999, 2000) pe mai multe tipuri de 
îmbinări, atât sudate cât si cu şuruburi, au arătat valori ale pantei m cuprinse intre 1,0 si 3,0 
(valori care au fost considerate si in studiul parametric realizat in capitolul 5), cu o medie 
egala cu 1,82. Valoarea medie a constantei loga a fost egala cu 4,83. 

Tabel 6.2 Parametrii rezistenţei la oboseală determinaţi experimental (Calado 1999) 
Tip îmbinare Specimen loga m 

BCC5 3,7 1,7 
îmbinări sudate BCC6 2,6 1,0 

BCC8 5,9 3,0 

îmbinări cu 
şuruburi 

BCC9 
BCC7 
BCCIO 

4,6 
4,8 
7,4 

1,0 
1,7 
2,5 

valoarea medie 4,83 1,82 
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In Studiul parametric desfaşurat in capitolul 4, in locul parametrului loga a fost folosit 
un alt parametru si anume capacitatea de rotire sub incarcari monotone (p̂ ^̂ .̂ Daca in formula 
de calcul a rezistenţei la oboseală se introduce insă N = l/2 s\ = (p^̂ ,̂ se obţine 
următoarea legătură intre capacitatea de rotire sub încărcări monotone si parametrul loga: 

logiV = loga-wlogA^p 

Dar: N - ^ ; - (p̂ ^̂  ^ loga^log 

Pentru valori ale capacitatii de rotire (p^^^^ cuprinse intre 0,03rad si 0,05rad si pante m 
cuprinse intre 1 si 3 rezultă valori ale parametrului loga cuprinse intre 1,6 si 4,87. Pentru 
studiu se va utiliza o valoare a pantei rn egala cu 2 (studiul parametric a arătat că dacă se 
utilizează in calcul o panta mai mare decât 2, implicaţiile asupra rezultatelor sunt reduse) si o 
valoare a capacităţii de rotire sub încărcări monotone (p̂ ^̂  = 0,04raJ . 

Atât pentru elemente cat si pentru îmbinări a fost utilizat un model de calcul biliniar 
(Figura 6.3). Pe parcursul analizei numerice a răspunsului seismic este realizată verificarea la 
oboseală in toate articulaţiile plastice formate. In continuare, folosind curbele de rezistenta 
descrise prin parametrii m si loga si legea de cumulare a efectelor Palmgren-Miner este 
calculat indicele de distrugere D. Atunci când valoarea indicelui de distrugere atinge valoare 1 
se consideră că s-a atins rezistenţa ultimă. 

M 

+ My 
K. 

/KO / * 

-My 

Figura 6.3 Modelul biliniar folosit pentru elemente şi îmbinări 

In tabelul următor sunt sintetizate valorile parametrilor folosiţi pentru definirea fiecărui 
nivel de performanţă. 

Tabel 6.3 Valorile limită pentru stările limită considerate 

Starea limită Drift limită 
[%i 

Drift remanent 
limită [%] 

Rotirea plastică 
limită [rad] 

Indicele de 
distrugere D 

SLS 0,6 - - -

SLD 2,5 1,0 - -

SLU - - 0,03* , D=l*,** 
* Pentru SLU se va ac 
** Pentru determinare 

lopta valoarea minima dintre cele doua cazuri 
îa indicelui de degradare, s-au folosit valorile m = 2, logK=3,1 

6.2.2 Calculul solicitărilor seismice 
In cadrul proiectării bazate pe performanţă, determinarea solicitărilor seismice poate fi 

făcuta cu ajutorul metodelor de analiză structurală cunoscute (vezi capitolul 3, paragraful 
3.3.3). In acest studiu parametric s-a utilizat un calcul dinamic incremental elasto-plastic cu 
programul DRAIN-2DX (Prakash, 1993). In cazul unei analize dinamice time-history sunt 
necesare cel puţin 3 înregistrări seismice diferite. In lucrare s-au selectat 6 mişcări seismice, 
diferite atât prin intensitatea mişcării cât si prin natura terenului: 
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• Grupul 1 de mişcări seismice conţine mişcări cu perioada de colţ în domeniul perioadelor 
scurte (< 0,7sec). Au fost selectate următoarele înregistrări (Figura 6.4): 

Kobe: cutremurul Hyogoken-Nanbu, 17 ianuarie 1995, componenta NS, înreg. JMA 
Kobe, PGA = 0,82g, Tc=0,62sec 

Northridge: cutremurul Northridge, 17 ianuarie 1994, componenta 90deg, înregistrarea 
Newhall - La County Fire Station, PGA = 0,579g, Tc = 0,74sec 

Aigion: cutremurul din Aigion, Grecia, 1995, PGA = 0,53g, Tc=0,476sec 
Spectre de răspuns nescalate 

3.00 

KOBE 
NEWHALL 
AIGION 

4.00 
T [sec] 

Figura 6.4 Spectrele de răspuns nescalate pentru înregistrările din grupa 1 (Tc < 0,7sec) 
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Figura 6.5 Accelerogramele din grupul 1 (Tc < 0,7sec) 
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• Grupul 2 de mişcări seismice conţine mişcări cu perioada de colţ în domeniul perioadelor 
lungi (Tc -- l,5sec). Au fost selectate următoarele înregistrări (Figura 6.6): 

Vrancea: cutremurul din Vrancea 4 martie 1977, componenta NS, înregistrarea de la 
încerc Bucureşti, PGA=0,19g, Tc=l,36sec 

Muntenegru: cutremurul din Muntenegru 9 aprilie 1979, componenta EW, înregistrarea 
de la Ulcinj - Hotel Olimpic, PGA=0,23g, Tc = l,18sec 

Northridge: cutremurul Northridge, 17 ianuarie 1994, componenta N46E, înregistrarea 
Newhall - Pico Canyon, PGA = 0,42g, Tc = l,39sec 

Spectre de răspuns nescalate 

—Vrancea 
- - - Muntenegru 

Northridge 

Figura 6.6 Spectrele de răspuns nescalate pentru înregistrările din grupa 2 (Tc - l,5sec) 

4 
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TIMP.S 

TIMP. S 
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25 30 

TIMP. S 

Figura 6.7 Accelerogramele din grupul 2 (Tc ^ l,5sec) 
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în metoda bazată pe performanţă, atingerea unui anumit nivel de performanţă este direct 
legată de intensitatea mişcării seismice, exprimată prin perioada de revenire a mişcării 
seismice sau probabilitatea de depăşire intr-un anumit interval de timp. Pentru starea limită de 
distrugere şi respectiv starea limită ultimă, în general nu sunt divergenţe în ceea ce priveşte 
perioadele de revenire ale mişcării seismice (475 şi 970 ani). Spre deosebire de acestea, în 
cazul stării limită de serviciu există mai multe propuneri, mergând de la 10 până la 100 de ani 
pentru perioada de revenire, in funcţie de seismicitatea zonei. Dacă se consideră pentru 
acceleraţia de referinţă a terenului acceleraţia corespunzătoare stării limită de distrugere SLD -
ad, pentru celelalte stări limită acceleraţiile corespunzătoare se determină cu ajutorul ecuaţiei 
(Gioncu 2002): 

a 
a. 

xO.28 

Pr 

Pr, 

Cu valorile pentru perioadele de revenire precizate anterior, rezultă următoarele valori ale 
acceleraţiilor pentru SLS şi SLU: 

a^OAXla^ 1.22a, 

In studiul efectuat accelerogramele au fost scalate folosind acceleraţia spectrală medie 
pe un interval de perioade. In primul pas accelerogramele sunt scalate astfel încât să se 
suprapună peste acceleraţia spectrală medie pe intervalul de perioade 0,2T si 1,5T, in care T 
este primul mod de vibraţie. In pasul doi accelerogramele sunt scalate astfel încât spectrul de 
răspuns median să fie egal cu spectrul de calcul in intervalul de perioade 0,2T si 1,5T. In 
Tabel 6.4 sunt prezentaţi factorii de scalare pentru fiecare mişcare seismică iar in Figura 6.9 
sunt prezentate spectrele de răspuns scalate împreună cu spectrul de proiectare din PI00/92. 
Pentru simplificarea analizei a fost luat in considerare acelaşi interval de perioade 0,2T - 1,5T, 
corespunzător perioadei T=0,70sec (structura cu înălţime medie). 

Tabel 6.4 Factorii de scalare 

Vrancea Muntenegru Northridge-
Pico Canyon Kobe Northridge 

(Newhall) Aigion 

Factor de scalare 1,58 1,39 0,92 0,37 0,43 0,68 

^ 0 , 8 0 O) 
^ 0,60 

V r a n c e a 
M u n t e n e g r u 

P i co C a n y o n 
- - N e w h a l l 
- - - A i g i o n 

K O B E 
- P 1 0 0 / 9 2 

Figura 6.8 Spectrele de răspuns scalate 

6.2.3 Rezultatele studiului parametric 
Aşa cum s-a precizat in deschiderea capitolului, metoda presupune o analiza in doi paşi: 

- in primul pas se determina acceleraţiile limită pentru fiecare nivel de performanţă 
- in al doilea pas se determină factorii de reducere q 
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6. Aplicarea metodologiei de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
structurilor metalice 

- Pasul 1: se determină acceleraţiile ultime corespunzătoare atingerii celor trei stări limită 
(SLS, SLD si SLU) împreună cu acceleraţiile corespunzătoare formării primei articulaţii 
plastice in structură. In Tabel 6.5 sunt prezentate aceste acceleraţii. 

Tabel 6.5 Valorile acceleraţii nivelele de 

Cadru Elastic [g] SLS [g] SLD [g] 
SLU [g] 

Cadru Elastic [g] SLS [g] SLD [g] 
Ou D m a x 

c2rgl 0,16 0,35 0,43 0,41 0,40 
c2srl 0,16 0,31 0,48 0,43 0,38 
c2rg2 0,14 0,30 0,46 0,43 0,43 
c2sr2 0,13 0,26 0,45 0,40 0,38 
c2rg3 0,20 0,42 0,34 0,35 0,36 
c2sr3 0,16 0,33 0,30 0,30 0,32 
c2rg4 0,12 0,26 0,31 0,37 0,37 
c2sr4 0,14 0,26 0,43 0,43 0,40 
c2rg5 0,19 0,44 0,49 0,49 0,40 
c2sr5 0,15 0,30 0,45 0,50 0,37 
c2rg6 0,11 0,25 0,51 0,56 0,40 
c2sr6 0,11 0,23 0,50 0,55 0,36 

c4rgl 0,12 0,29 0,28 0,33 0,30 
c4srl 0,13 0,23 0,26 0,32 0,28 
c4rg2 0,11 0,29 0,46 0,41 0,38 
c4sr2 0,15 0,28 0,45 0,41 0,37 
c4rg3 0,13 0,34 0,30 0,30 0,31 
c4sr3 0,10 0,20 0,23 0,26 0,28 
c4rg4 0,07 0,18 0,44 0,48 0,38 
c4sr4 0,11 0,21 0,39 0,65 0,44 
c4rg5 0,07 0,19 0,53 0,56 0,50 
c4sr5 0,11 0,22 0,50 0,70 0,50 
c4rg6 0,14 0,35 0,90 1,06 0,72 
c4sr6 0,21 0,38 0,98 1,38 0,80 

c6rgl 0,09 0,24 0,26 0,36 0,26 
c6srl 0,08 0,17 0,23 0,30 0,24 
c6rg2 0,12 0,33 0,33 0,35 0,33 
c6sr2 0,10 0,20 0,29 0,36 0,32 
c6rg3 0,08 0,20 0,21 0,24 0,24 
c6sr3 0,08 0,17 0,20 0,23 0,25 
c6rg4 0,09 0,23 0,98 1,35 0,55 
c6sr4 0,12 0,24 0,73 1,30 0,54 
c6rg5 0,14 0,38 0,78 0,74 0,63 
c6sr5 0,14 0,29 0,48 0,78 0,63 
c6rg6 0,24 0,65 1,38 1,58 0,96 
c6sr6 0,35 0,73 1,25 1,63 0,98 
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6. Aplicarea metodologiei de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
structurilor metalice 

S-au folosit următoarele notaţii: 
cl i l l j l lk] 

[i] - tipul cadrului ([2] - Cadru 3x2; [4] - Cadru 3x4; [6] - Cadru 3x6;) 
[j] - tipul de noduri ([rg - noduri rigide; [sr] - noduri semirigide) 
[k] - accelerograma folosita ([1] - Vrancea; [2] - Muntenegru; [3] - Pico Canyon; [4] - Kobe; 

[5] - Newhall; [6] - Aigion) 

Unul din obiectivele proiectării la mai multe nivele de performanţă îl constituie 
optimizarea soluţiilor, adică optimizarea valorilor caracteristicilor limită pentru fiecare nivel 
de performanţă. Daca se neglijează această problemă, este posibil ca unul dintre criteriile 
limită să guverneze dimensionarea. Soluţia optimă a problemei este dată de situaţia in care 
criteriile limită pentru fiecare nivel de performanţă sunt îndeplinite simultan. In Figura 6.9 
sunt prezentate valorile acceleraţiilor limită pentru cadrele studiate, exprimate ca medii pentru 
cele şase cutremure. Se poate observa că pentru starea limită de avarie si starea limită ultimă 
valorile acceleraţiilor sunt foarte apropiate, adică ambele criterii sunt îndeplinite aproape 
simultan. Sunt înregistrate diferenţe mai mari in ceea ce priveşte starea limită de serviciu, 
valorile acceleraţiilor fiind mai mici. Acest lucru arată că dimensionarea structurii se face din 
condiţia de serviciu, adică de limitare a deplasărilor de nivel, in timp ce rezervele de rezistenţă 
si ductilitate ale structurii sunt semnificative. Concluzia este valabilă atât pentru cadrul cu 
noduri rigide cât si pentru cel cu noduri semirigide (Figura 6.9a, b). Introducerea nodurilor 
semirigide nu modifică decât in mică măsură valorile acceleraţiilor limită. In unele cazuri 
realizarea nodurilor semirigide constituie chiar un avantaj, in special in cazul structurilor 
flexibile (de exemplu structura cu 6 niveluri din acest studiu) solicitate de mişcări având 
perioadele predominante scurte (grupul 1 de mişcări seismice definite anterior). 

1,00 Rigid 
-C3x2 

0,20 -

0,00 
SLS 

1,00 

0,80 

SLD 

Starea limita 

a) 
Semi-rigid 

SLU 

•C3x2 
•C3x4 
•C3x6 

I 0.60 (D 

0,40 

0,20 

0,00 

SLS SLD SLU 
Starea limita 

b) 
Figura 6.9 Acceleraţiile limită: a) cadrele cu noduri rigide; b) cadrele cu noduri semirigide 
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6. Aplicarea metodologie i de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
structurilor metalice 

Deşi prin scalarea accelerogramelor s-au egalizat acceleraţiile spectrale pe intervalul 0,2T si 
U5T, se poate observa o împrăştiere mare a rezultatelor (Tabel 6.5). 

- Pasul 2: se determină factorii de reducere q folosind metoda Aribert&Grecea. Această 
metodă este descrisă pe larg in capitolul 5. Aşa cum s-a precizat in capitolul 5, structurile in 
cadre multietajate prezintă o rezervă de capacitate portantă faţă de rezistenţa de calcul, aceasta 
fiind definită ca o suprarezistenţă. Aceasta suprarezistenţă este dată de mai mulţi factori si 
anume: 
- capacitatea de redistribuţie plastică a eforturilor în cazul structurilor ductile, datorită 

plastificării succesive a zonelor disipative 
- dimensionarea structurii din alte condiţii decât rezistenţa la cutremur (rezistenţă în 

gruparea fundamentală de încărcări sau limitarea deplasărilor relative de nivel la starea 
limită de serviciu seismică) 

- rezistenţa materialelor mai mare decât cea nominală (caracteristică). 
Relaţia propusă de Aribert&Grecea pentru determinarea factorului de reducere q trebuie 
completată pentru a lua in considerare toţi factorii menţionaţi anterior. Suprarezistenţa 
structurii (definita mai sus) poate fi exprimată sub următoarea formă (notaţiile sunt cele 
folosite in capitolul 5): 

yCinel) 
^S " y(d) 

Factorul qs poate fi insă definit ca produs al doi factori si anume: 

qs = q R x q s d 

In relaţia anterioară qR defineşte capacitatea de redistribuţie plastică a eforturilor sau 
redundanţa, si se poate exprima sub următoarea formă: 

yCinel) 
" yCe) 

Aportul celorlalţi factori la rezerva de rezistenţă, qsd. poate fi definit sub forma următoare: 
y(e) 

qsd = y(d) 

Factorul total de reducere, folosit în proiectare, se obţine prin combinarea celor trei factori de 
reducere parţiali: 

V (e) 

Factorul qsd prezintă mai puţină importanţă in stadiul actual al cercetării si nu poate fi 
determinat cu precizie, deoarece depinde de nivelul eforturilor din structura, astfel că poate să 
varieze de la un caz la altul in funcţie de starea limită care guvemează proiectarea sau de 
rezervele pe care si le ia proiectantul la dimensionarea structurii. De aceea, prezintă mai mare 
importanţă practică factorul care se referă strict la capacitatea de disipare datorată 
redistribuirii plastice si ductilităţii, adică din momentul atingerii limitei de curgere. Daca se 
păstrează din relaţia anterioară doar contribuţia ductilităţii si a capacităţii de redistribuţie 
plastică a eforturilor, se defineşte factorul de reducere qi care caracterizează exclusiv 
comportarea structurii: 

y(e,th) ^ 
M x/(e) 
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6. Aplicarea metodologiei de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
structurilor metalice 

In Tabel 6.6 si Tabel 6.7 sunt prezentate valorile factorilor q pentru stările limită 
considerate. Se face precizarea că, in conformitate cu modul de definire a stării de degradare a 
structurii corespunzătoare stării limită de serviciu, în cazul unui cutremur frecvent, elementele 
nestructurale prezintă avarii minore iar structura principală de rezistenţă se află în domeniul 
elastic. De aceea, factorii de reducere cj^^ si cji, corespunzători stării limită de serviciu - SLS, 
vor avea valori egale cu 1,0. Valori diferite de 1,0 vor avea doar factorii q, datorită 
componentei qsd (eforturile din structură sunt in cele mai multe cazuri inferioare celor care 
produc curgerea). Notaţiile folosite pentru denumirea cazurilor sunt cele definite in pasul 1. 

Tabel 6.6 Valorile factorilor de reducere pentru cadrele cu noduri rigide 

SLS SLD 
SLU 

Cadru 
SLS SLD 

Ou D 

qi q qi q q̂  qi q % qi q 
c2rgl 1,0 1,0 4,6 2,0 2,7 12,4 2,4 3,2 14,6 2,1 3,0 12,7 
c2rg2 1,0 1,0 4,5 2,5 3,4 15,4 2,9 3,9 17,7 2,6 3,8 16,0 
c2rg3 1,0 1,0 4,7 1,3 1,7 8,2 1,7 2,2 10,2 1,5 2,2 9,4 
c2rg4 1,0 1,0 4,7 2,0 2,6 12,3 2,9 3,8 17,9 2,6 3,7 15,6 
c2rg5 1,0 1,0 4,5 1,9 2,5 11,5 2,3 3,1 14,1 1,7 2,6 10,6 
c2rg6 1,0 1,0 4,5 3,4 4,6 20,7 4,5 6,1 27,4 2,9 4,3 18,0 

Valoarea 
medie C2 1,0 1,0 4,6 2,2 2,9 13,4 2,8 3,7 17,0 2,2 3,3 13,7 

c4rgl 1,0 1,0 2,9 1,4 2,4 6,9 1,7 3,4 9,6 1,6 3,1 9,1 
c4rg2 1,0 1,0 2,6 2,1 4,1 10,8 2,2 4,5 11,8 2,1 4,1 11,1 
c4rg3 1,0 1,0 2,9 1,3 2,2 6,6 1,5 2,7 8,0 1,6 2,8 8,4 
c4rg4 1,0 1,0 2,7 3,3 6,2 16,7 4,3 8,4 22,5 3,4 6,5 17,7 
c4rg5 1,0 1,0 2,6 3,9 7,6 19,6 4,9 9,8 25,3 4,7 8,7 24,8 
c4rg6 1,0 1,0 2,6 4,9 6,5 17,3 4,7 9,4 24,9 4,0 6,4 17,6 

Valoarea 
medie C4 1,0 1,0 2,7 2,6 4,8 13,0 3,2 6,4 17,0 2,9 5,3 14,8 

c6rgl 1,0 1,0 2,6 1,6 2,8 7,3 2,3 4,8 12,3 2,0 3,5 9,9 
c6rg2 1,0 1,0 2,5 1,4 2,7 6,8 1,7 3,5 8,8 1,9 3,3 9,2 
c6rg3 1,0 1,0 2,6 1,7 2,8 7,4 2,0 3,8 10,1 2,1 3,9 10,5 
c6rg4 1,0 1,0 2,4 4,5 10,5 25,4 6,2 17,8 42,9 3,8 7,2 17,7 
c6rg5 1,0 1,0 2,7 3,1 5,4 15,0 3,4 6,3 17,3 3,1 5,3 15,3 
c6rg6 1,0 1,0 2,6 2,5 5,8 15,0 2,70 8,1 21,0 2,8 4,9 14,0 

Valoarea 
medie € 6 1,0 1,0 2,6 2,4 5,0 12,8 3,0 7,4 18,7 2,6 4,7 12,8 

Valoarea 
medie 1,0 1,0 3,3 2,4 4,2 13,0 3,0 5,9 17,5 2,6 4,5 13,8 

Y ( e ) 

y C i n e l ) ^ 

Y ( i n e l ) 

•IR ~ Y ( e ) 

Y ( e ) 

< l s d - y ( d ) ' Qi = % ><qR = q = qM̂  xqsdXqR 
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6. Aplicarea metodologiei de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
structurilor metalice 

Tabel 6.7 Valorile factorilor de reducere pentru cadrele cu noduri semirigide 

SLS SLD 
SLU 

Cadru 
SLS SLD 

Ou D 

q^ qi q q̂ i qi q q^ qi q qi q 
c2srl 1,0 1,0 4,6 2,2 2,9 13,4 2,40 3,2 14,6 1,73 2,8 10,2 
c2sr2 1,0 1,0 4,6 2,5 3,3 15,4 2,78 3,7 16,9 2,08 3,4 12,6 
c2sr3 1,0 1,0 4.7 1,4 1,8 8,6 1,76 2,3 10,7 1,55 2,4 9,4 
c2sr4 1,0 1,0 4,6 2,4 3,1 14,5 2,92 3,8 17,7 2,14 3,6 13,0 
c2sr5 1,0 1,0 4,6 2,2 2,9 13,6 3,06 4,0 18,6 1,77 2,9 10,7 
c2sr6 1,0 1,0 4,6 3,3 4,4 20,2 4,48 5,9 27,2 2,48 3,9 15,1 

Valoarea 
medie C2 1,0 1,0 4,6 2,3 3,1 14,3 2,90 3,83 17,6 1,96 3,2 11,8 

c4srl 1,0 1,0 3,3 1,3 2,0 6,7 1,75 3,0 9,8 1,56 2,7 6,5 
c4sr2 1,0 1,0 2,9 1,7 3,0 8,8 1,84 3,4 10,0 1,32 3,0 6,9 
c4sr3 1,0 1,0 3,0 1,3 2,2 6,5 1,66 3,0 9,1 1,74 3,2 9,7 
c4sr4 1,0 1,0 2,7 2,0 3,7 10,0 3,68 7,5 20,4 2,16 5,1 11,0 
c4sr5 1,0 1,0 2,8 2,5 4,6 12,9 4,36 7,9 22,1 2,50 5,7 12,6 
c4sr6 1,0 1,0 3,3 3,3 4,7 15,5 4,10 8,2 26,6 2,55 4,7 11,7 

Valoarea 
medie C4 1,0 1,0 3,0 2,0 3,4 10,1 2,90 5,5 16,3 1,97 4,1 9,7 

c6srl 1,0 1,0 2,7 1,6 2,8 7,6 2,3 4,5 12,2 1,74 3,6 8,5 
c6sr2 1,0 1,0 2,5 1,5 2,9 7,1 2,1 4,4 10,9 1,57 3,8 7,8 
c6sr3 1,0 1,0 2,6 1,4 2,5 6,5 1,8 3,5 9,2 1,67 3,8 8,5 
c6sr4 1,0 1,0 2,5 3,2 6,3 15,8 5,1 13,8 34,5 2,65 5,7 11,9 
c6sr5 1,0 1,0 2,4 1,8 3,4 8,4 3,0 6,8 16,7 2,07 5,5 11,1 
c6sr6 1,0 1,0 3,1 2,0 3,5 11,1 2,5 5,6 17,6 1,68 3,4 9,1 

Valoarea 
medie C6 1,0 1,0 2,6 1,9 3,6 9,4 2,8 6,4 16,9 1,90 4,3 9,5 

Valoarea 
medie 1,0 1,0 3,4 2,1 3,4 11,3 2,9 5,3 17,0 1,9 3,9 10,3 

Y(e) 
a = X ^ ^ Y(inel) 

y d n e l ) 

^ R ~ y ( e ) 

Y(e) 
I s d - y ( d ) 

q = q,xqsd = qMxqRxqsd 

Primul dintre factorii prezentaţi in Tabel 6.6 si Tabel 6.7, q^, reprezintă, aşa cum s-a 
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6. Aplicarea metodologiei de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
structurilor metalice 

arătat mai sus, contribuţia exclusivă adusă de ductilitatea structurii. Pentru starea limită de 
serviciu (SLS), s-au introdus valori egale cu 1,0 deoarece structura se află in stadiul elastic. 
Pentru celelalte stări limită (SLD si SLU), valorile sunt mai mici pentru structura cu noduri 
semirigide in comparaţie cu structura cu noduri rigide, diferenţele fiind insă reduse. Nodurile 
semirigide nu schimbă deci semnificativ ductilitatea la nivelul structurii, raportat la cazul 
utilizării nodurilor rigide. 
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Figura 6.10 Factorii de reducere q^ pentru cele două tipuri de noduri 

Se poate de asemenea observa că nu exista diferenţe semnificative dacă se compară cele 
trei structuri C2, C4 si C6 (Figura 6.11). Acest lucru arată că ductilitatea este puţin influenţată 
de numărul de nivele, fiind relativ constantă pentru structurile analizate. 
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Figura 6.11 Factorii de reducere q^ pentru cele trei structuri C2, C4, C6 

Chiar dacă mişcările seismice au fost scalate pentru a oferi acelaşi nivel al încărcării 
seismice, valorile factorului q^ prezintă împrăştieri foarte mari. In cazul mişcărilor seismice 
cu perioade de colţ mici (grupul 1, Tc,med^0,60 sec) valorile lui q̂ ^ sunt de circa două ori mai 
mari decât in cazul mişcărilor seismice cu perioade de colţ mari (grupul 2, Tc,med=l,30 sec) 
(Figura 6.12). Acest lucru vine in contradicţie cu prevederile din normele de proiectare actuale 
care definesc factorii de reducere ai forţelor seismice doar in funcţie de tipul structurii dar 
independent de caracterul mişcării seismice. 
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6. Aplicarea metodologie i de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
structurilor metalice 
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Figura 6.12 Factorii de reducere q^ pentru cele doua grupe de cutremure 

Al doilea factor de reducere descris este qi, care conţine pe lângă ductilitate si aportul 
adus de capacitatea de redistribuire plastică a eforturilor. Pentru starea limită de serviciu s-au 
introdus si pentru acest factor valori egale cu 1,0 deoarece structura se află in stadiul elastic. 
Si in acest caz introducerea nodurilor semirigide conduce la scăderea valorilor factorului de 
reducere, insa numai pentru structurile mai înalte C4 si C6, pentru structura cu doua nivele 
valorile fiind mai mari pentru structura cu noduri semirigide in comparaţie cu structura cu 
noduri rigide. Acest lucru conduce la concluzia ca nodurile semirigide pot fi utilizate in cazul 
structurilor cu număr redus de nivele care au o rigiditate laterală mai mare in comparaţie cu 
structurile înalte. Spre deosebire de cazul factorului de reducere q^,, tipologia structurii 
influenţează valorile factorului de reducere qj (Figura 6.13). Valorile acestuia cresc pentru 
structurile cu grad mare de nedeterminare statică (C4, C6) in comparaţie cu structurile mai 
mici (C2). Acest lucru se datorează in principal aportului adus de capacitatea de redistribuţie 
plastică a eforturilor, qR, care creşte cu creşterea gradului de nedeterminare statică. 
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Figura 6.13 Factorii de reducere qi pentru cele trei structuri C2, C4, C6, noduri rigide 

Caracterul mişcării seismice influenţează de asemenea valorile factorului qj. Astfel, in 
cazul mişcărilor seismice cu perioade de colţ mici (grupul 1, Tc,med = 0,60 sec) valorile lui qj 
sunt de circa două ori mai mari decât in cazul mişcărilor seismice cu perioade de colţ mari 
(grupul 2, Tc,med = 1,30 sec). 

Factorul total de reducere q, prezentat in Tabel 6.6 si Tabel 6.7 se obţine prin 
combinarea factorului qi cu factorul datorat suprarezistenţei de proiectare qsd- Valorile 
suprarezistenţei de proiectare cuprind valori intre 2,5 si 4,5, valori mai mari fiind înregistrate 
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6. Aplicarea metodologiei de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
structurilor metalice 

in cazul structurii mai rigide, adică C2. Aceasta rezervă considerabilă de rezistenţă este dată 
de dimensionarea structurii din condiţiile corespunzătoare limitării deplasărilor de nivel 
prevăzute de nomiativul PI00/92, adică la valoarea H/120 (elementele structurale nu au de 
suferit in umia deplasării). In general, această condiţie este hotărâtoare la proiectarea 
structurilor in cadre metalice necontravantuite. Aceste cerinţe sunt considerate de mulţi 
proiectanţi mult prea severe pentru condiţiile seismice din ţara noastră, chiar dacă cerinţe 
asemănătoare sunt formulate si in alte norme (Eurocode 8, 1994). Acest lucru se traduce, atât 
in norma românească cât si in cea europeană, prin limitarea degradărilor in cazul unor 
cutremure cu perioadă mică de revenire. In studiul efectuat s-a putut insă observa că in 
condiţiile utilizării unor condiţii atât de severe, criteriul limită asociat stării limită de serviciu 
(SLD) a fost satisfăcut la limită in cazul utilizării unor cutremure reale (multiplicatorii 
accelerogramelor corespunzători stării limită de serviciu au avut valori de 1,20 pentru 
structurile rigide si 1,10 pentru cele semirigide) (Figura 6.14). 
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Figura 6.14 Multiplicatorii accelerogramelor pentru starea limită de serviciu - SLS 

Acest lucru arată că respectarea acestor condiţii va garanta producerea unor pagube mici 
in cazul producerii unor cutremure frecvente. Relaxarea acestor cerinţe s-ar putea face 
eventual prin reducerea intensităţii seismice asociate stării limită de serviciu (perioade de 
recurentă mai mici). Acest lucru este insă destul de dificil având in vedere cantitatea limitată 
de înregistrări seismice existente. Experienţa a arătat că probleme deosebite pot sa apară si 
atunci când nu sunt satisfăcute condiţiile aferente limitării deplasărilor de nivel. In Statele 
Unite, in timpul cutremurului de la Northridge din 1994, mai multe clădiri cu rol in acordarea 
primului ajutor in caz de calamităţi nu au putut fi folosite pentru că, datorită deplasărilor mari 
de nivel, s-au produs avarii considerabile la sistemele de aprovizionare cu apă, electricitate. 
Aşadar, păstrarea unor cerinţe severe la proiectare creşte costurile iniţiale de execuţie insă 
costurile de reparaţii in eventualitatea unui cutremur sunt reduse. In cealaltă situaţie, relaxarea 
acestor cerinţe duce la scăderea costurile iniţiale insă in cazul producerii unui cutremur, 
costurile legate de reparaţii sau cele legate de întreruperile temporare ale activităţilor in 
clădire pot să fie foarte mari. 

Având in vedere rezultatele prezentate mai sus si modul de definire a factorilor de 
reducere, se poate observa ca pentru scopul lucrării de fata prezintă interes factorul de 
reducere qj, care conţine atât ductilitatea structurii cat si redundanţa acesteia. Acest factor va 
fi definit in continuare ca un factor q parţial, corespunzător fiecărei stări limită sau nivel de 
performanţă. 

După cum se poate observa din cele doua tabele prezentate mai sus, valorile medii ale 
factorului q parţial oferă rezultate foarte apropiate de cele cu care s-a dimensionat structura. 
Astfel, pentru cazul structurilor cu noduri rigide, s-a obţinut o valoare a factorului de reducere 
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pentru starea limită ultimă (SLU) egală cu qi = 5,9 (echivalent cu \\)\ = 0,17). Aceasta valoare 
este egală cu valoarea factorului de reducere folosit la dimensionarea structurilor, qi = 5,9. 
Dacă se ia in considerare efectul oboselii, valoarea factorului de reducere scade Ia valoarea qi 
= 5,25 (echivalent cu vj/i - 0,19) (Tabel 6.8). 

Tabel 6.8 Valorile factorilor de reducere 

Starea limită 
Rigid Semirigid 

Starea limită 
qi qi ¥ 

SLS 1,0 1,0 1,0 1,0 

SLD 4,2 0,23 3,4 0,30 

SLU 5,9 0,17 5,3 0,19 

Aşa cum s-a precizat in capitolul 4, rezistenţa la oboseală plastică este foarte putemic 
influenţată de cei doi factori care determină această rezistenţă si anume panta curbei la 
oboseală m si constanta loga, ambele necesitând pentru calibrare încercări experimentale. Se 
impune deci continuarea cercetărilor prin introducerea in modelul de calcul a unor valori 
obţinute prin încercări experimentale. In cazul stării limită de avarie (SLD), valoarea lui q este 
egală cu 4,2. Valorile factorului q pentru structurile semirigide raportate la cele rigide sunt 
mai reduse in cazul stării limită de avarie (SLD), datorită flexibilităţii mai mari a structurilor, 
insa sunt aproape egale in cazul stării limită ultime, ductilitatea nefiind foarte mult afectată de 
introducerea nodurilor semirigide (Figura 6.15). 
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Figura 6.15 Factorul de reducere ql 

Valorile factorilor q parţiali pentru cele trei stări limită (Figura 6.15), atât pentru cazul 
îmbinărilor rigide cât si semirigide sunt următoarele: 

-rigid 

q, = 1,0 => v|/, = 1,0 - Starea limită de serviciu (SLS) 

q, = 4,2 vj/, = — = 0,23 - Starea limită de avarie (SLD) q. 

q , = 5 , 9 = > v | / , = — = 0,17 - Starea limită ultimă (SLU) 
q. 
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- semirigid 
q̂  =1,0 => vj/, =1,0 

q. 

q̂  =5,3 vl̂  = — = 0,19 
qi 

- Starea limită dc scrv iciu (SLS) 

- Starea limită de avarie (SLD) 

- Starea limită ultimă (SLU) 

6.3 Aplicarea metodei de proiectare bazate pe performanţă la verificarea unei structuri 
existente 

In paragraful anterior s-a prezentat in mod detaliat implementarea metodei bazate pe 
perfomianţă la proiectarea clădirilor noi. Pentru aceasta, s-au obţinut factorii q parţiali pentru 
3 nivele de performanţă. Pentru a verifica aplicabilitatea metodei la clădiri existente, se va 
realiza un studiu pe o clădire cu structură metalică proiectata si realizata in conformitate cu 
prevederile de calcul actuale. Pentru aceasta s-a ales structura metalică a clădirii Banc Post din 
Timişoara. Clădirea noului sediu Banc Post din Timişoara a fost dată in folosinţă in anul 
2002, autorul fiind membru in echipa care a realizat proiectul structurii metalice de rezistenţă. 
Se face menţiunea că proiectul a primit in cursul anului 2003 premiul Convenţiei Europene de 
Construcţii Metalice ECCS. Clădirea este situată in centrul municipiului Timişoara, intr-o 
zona aglomerată, fiind înconjurată de clădiri existente (Figura 6.16). 

6.3.1 Date generale privind construcţia 
- Suprafaţa construită 
- Suprafaţa utilă 
- Volum construit 
- Structura 

- Beneficiar 
- Perioada elaborării proiectului 
- Inaugurarea oficială 

900 m' 
4500 m^ 
19680 m^ 
Structura metalica in cadre multietajate cu îmbinări 
bulonate, planşee din otel-beton si contravântuiri 
excentrice in cadrele de capăt 
Banc Post SA România 
1998- 1999 
mai 2001 

Clădire existenta 
cinematograf 

: ^ ^ 

n • 

Sediu Banc Post Strada 

\ 

Front construit P+3. P+4 

a) b) 
Figura 6.16 Clădirea Banc Post din Timişoara: a) amplasarea clădirii; b) clădirea finalizată 
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Datorită tbmiei neregulate in plan s-a dccis separarea clădirii in doua corpuri prin 
intemiediul unui rost seismic. De asemenea, datorită neregularităţii in plan si pe verticală a 
clădirii, s-au dispus contravântuiri excentrice in cadrele marginale (Figura 6.17). 

Figura 6.17 Structura metalica in faza de montaj 

Clădirea este amplasată in curtea interioară a Primăriei Municipiului Timişoara, 
înconjoară un cinematograf existent si este adiacentă unei străzi înguste, circulate, cu clădiri P 
+ 3, P + 4. Soluţia proiectată, in aceste condiţii, trebuia sa permită montajul rapid al structurii, 
in primul rând, apoi limitarea la maxim a perturbării activităţilor din zonă. Această situaţie a 
impus, in ultimă instanţă, soluţia metalică, respectiv cadre cu îmbinări cu şuruburi intre stâlpi 
şi grinzi şi de continuitate la stâlpi. Pentru stâlpi s-au folosit secţiuni in cruce dublu T 
realizate prin sudură iar pentru grinzi secţiuni dublu T realizate de asemenea prin sudură, 
îmbinările riglă-stâlp au fost realizate cu şuruburi si placă de capăt extinsă (Figura 6.18). 

Figura 6.18 îmbinarea riglă-stâlp cu şuruburi si placa de capăt 

Una din problemele deosebite a constituit-o evaluarea parametrilor de proiectare pentru 
îmbinările riglă-stâlp in situaţia utilizării unor stâlpi cu secţiune dublu T in cruce. Acest caz 
nu este acoperit de prevederile din norma europeana Eurocode 3 Partea 1.8 (EN 1993-1-8). In 
consecinţa, problema a trebuit sa fie studiată prin încercări de laborator la Universitatea 
„Politehnica" din Timişoara, Departamentul de Construcţii Metalice si Mecanica Structurilor, 
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in cadrul Centrului de Excelenta CEMSIG. încercările efectuate au permis calibrarea si 
adaptarea formulelor din EN 1993-1-8 pentru cazul considerat. 

6.3.2 Dimensionarea structurii de rezistenţă a clădirii Banc Post 
Analiza statică si dinamică a structurii principale de rezistenţă s-a realizat printr-un 

calcul spaţial cu elemente finite de tip bară. La dimensionarea structurii s-a avut in vedere 
respectarea condiţiei de rezistenţă si a condiţiei de stabilitate corespunzătoare stării limită 
ultime, respectiv a deplasărilor admisibile corespunzătoare stării limită a exploatării normale. 

încărcările luate in calcul au fost următoarele: 
- încărcarea permanentă 

- placi RIGIPS pentru protecţie la foc 1,5 cm: 18 daN/m^ 
- termoizolatie vata minerala 8 cm: 8 daN/m^ 
- instalaţii: 30 daN/m^ 
- straturi de rezistenta planşeu: 335 daN/m^ 
- sapa mortar egalizare 3 cm: 63 daN/m^ 
- finisai placai piatra: 28 daN/m^ 
TOTAL: 482 daN/m^ 

- încărcarea utilă 
încărcări utile pe suprafaţa planşeului: 300 daN/m^ 

- încărcarea seismică 
Amplasamentul construcţiei se încadrează in zona seismică D conform normativului 

PI00-92. Pentru acest amplasament, încărcarea seismică s-a introdus in calcul prin spectrul 
seismic determinat conform normativului in baza următoarelor valori: 

a = 1,0; ks= 0,16; Tc= 1,0 s; = conform normativului PI00-92 (Figura 6.19) 
v|/ = 0,17; 8,= 1.0 

P 

2,5 

O 
O 1,00 2,50 4,00 

T [sec] 

Figura 6.19 Factorul de amplificare dinamica p, conform PI00-92 

Masele structurii s-au considerat concentrate in nodurile cadrelor. In urma dimensionării s-au 
obţinut următoarele secţiuni pentru elemente si îmbinări (Figura 6.20): 

- rigle: 400x180x14x10 
- stâlpi: 450x450x24x12 
- îmbinările riglă-stâlp cu şuruburi M24, gr. 10.9 

îmbinările riglă-stâlp au fost calculate astfel încât momentul capabil al îmbinării să fie mai 
mare decât momentul plastic al grinzii adiacente. Momentul capabil al îmbinării riglă-stâlp 
este egal cu: 

Mi,Rd - 448,1 kNm > Mpl,b = 408,8kNm 
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10M24 gr 10.9 

! I 
- i 

Figura 6.20 Secţiunile elementelor si îmbinarea riglă-stâlp 

Se va verifica in continuare dacă, din punct de vedere al rigidităţii, îmbinările pot fi 
considerate rigide sau semirigide. Rigiditatea la rotire a unei îmbinări cu şuruburi si placă de 
capăt extinsă se determină cu ajutorul flexibilităţilor componentelor principale, reprezentate 
prin coeficienţii de rigiditate elastica kj (in anexa 1 este prezentat pe larg modul de calcul al 
rigidităţii îmbinărilor riglă-stâlp). Pentru cazul îmbinărilor cu şuruburi si placă de capăt având 
mai mult de 1 rând de şuruburi întinse, coeficienţii de rigiditate ki vor fi combinaţi. Rigiditatea 
la rotire Sj, corespunzătoare unui moment Mjsd mai mic decât momentul capabil al îmbinării 
MjRd, se obţine cu relaţia următoare: 

' V 1 

m care: 
r k , 

- ki reprezintă coeficientul de rigiditate al componentei /; 
- z este braţul de pârghie; 
- /i este raportul dintre rigiditatile la rotire ; 

- Sjjni este rigiditatea la rotire iniţiala a îmbinării, in care coeficientul = 1. 

Raportul rigidităţilor /i se determină cu ajutorul următoarelor relaţii: 
- atunci când M^ ^̂  < 2/3 M^ ĵ ^ => /y = 1 

- atunci când 2/3M^^, < M^^^ < M^ ^, ^ m = ( l 3 , / M j , , Ţ 

Valorile coeficientului ij/ si ale coeficienţilor de rigiditate ki pentru componentele principale 
sunt prezentate in Anexa 1. Momentul capabil al îmbinării este egal cu: 

Mi,Rd = 448,1 kNm 2/3Mi,Rd - 298,7 kNm 

Valorile maxime ale momentelor încovoietoare pe cele două deschideri sunt următoare: 

Mi,sd = 248,9 kNm - deschiderea 1, L = 475cm 
M2,sd = 276,6 kNm - deschiderea 2, L = 600 cm 

Deoarece valorile momentelor de calcul sunt mai mici decât 2/3Mi,Rd, in calcul se poate 
utiliza rigiditatea iniţială la rotire Sj = Sj,ini. Rigiditatea îmbinării Sj,ini va fi egală cu: 

Sj,ini =1,30x10'daNcm 

Figura 6.21 prezintă clasificarea îmbinărilor riglă-stâlp in funcţie de rigiditate. 

6.20 

BUPT



6. Aplicarea metodologiei de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
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1: rigid, daca S/jni ^ 25EIb/Liy 
2: semi-rigid 
3: nominal articulat, daca Sjjnt ^ 0.5EIi/Lb 

Kb valoarea medie a raportului y L b pentru toate riglele de la ultimul nivel; 
Kc valoarea medie a raportului y U pentru toţi stâlpii de la ultimul nivel; 
Ib momentul de inerţie al riglei; Ic momentul de inerţie al stâlpului; 
Lb deschiderea cadrului; Lc inaltimea de nivel; 

Figura 6.21 Limitele pentru clasificarea îmbinărilor riglă-stâlp după rigiditate pentru cadrele 
necontravântuite 

Pentru cele două deschideri ale structurii (Ui = 475cm, Lb2 = 600cm), limitele pentru zona 1 
(domeniul îmbinărilor rigide) Kbi si Kb2 vor fi: 

=23070cm' 

Lbi =475 cm 
I,, =23070 cm' 

L^, =600 cm 

^K,, =2,55xlO'daNcm 

=25XEI , , /L , , =2 ,02xl0 'daNcm 

- deschiderea 1, L = 475cm 

- deschiderea 2, L = 600 cm 

- deschiderea 1, L = 475cm 

- deschiderea 2, L = 600 cm 

Rezuha deci ca îmbinările sunt semirigide, in conformitate cu clasificarea din Eurocode 3. 

500 Domeniul rigid Mi.R(J 
M, >pl.b 

Domeniul articulat 

0.006 O 0.002 0.004 
Rotirea [rad] 

Figura 6.22 Curba caracteristică moment-rotire 

Aşa cum s-a precizat si in introducere, norma românească de calcul seismic PI00-92 
interzice folosirea îmbinărilor riglă-stâlp semirigide sau cu rezistenţă parţială. In conformitate 
cu norma europeană de calcul seismic, Eurocode 8, folosirea îmbinărilor semirigide si/sau cu 
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rezistenţă parţială este posibilă doar dacă acestea prezintă o ductilitate (capacitate de rotire 
plastica) cel puţin egală cu cea rezultată dintr-un calcul static neliniar sau dinamic neliniar. 
Pentru a se determina capacitatea de rotire a îmbinărilor, s-au realizat încercări experimentale 
pe noduri similare cu cele folosite la structura de rezistenţă iar determinarea capacităţii de 
rotire necesare s-a determinat printr-o analiză dinamică neliniară. 

6.3.3 Determinarea caracteristicilor limită pentru nivelele de performanţă considerate 
Pentru analiza performanţelor structurii s-a considerat un cadru transversal 

necontravântuit (Figura 6.23), având două deschideri si 5 niveluri. Studiul comportării 
structurii s-a făcut pe baza nivelelor de performanţă descrise in capitolul 5, printr-o analiză 
dinamică elasto-plastică incrementală. S-au introdus trei nivele de performanţă, iar ca mişcare 
seismică s-a folosit înregistrarea Banloc, 1991. 

— T 

i 
1 

h 
i 

Figura 6.23 Cadrul transversal analizat 

Pentru determinarea capacităţii de rotire a îmbinărilor riglă-stâlp, s-au realizat încercări 
experimentale pe îmbinări similare cu cele folosite la structura de rezistenţă a clădirii Banc 
Post. încercările au cuprins îmbinări monotone si ciclice, supuse la încărcări simetrice si 
antisimetrice. 

a) b) 
Figura 6.24 Aranjamentul experimental: a) nodul încărcat simetric; b) nodul încărcat 

antisimetric 
In Figura 6.25 sunt prezentate curbele experimentale moment încovoietor-rotire si cele 

obţinute folosind prevederile din Eurocode 3, iar in Figura 6.26 sunt prezentate modurile de 
cedare a îmbinărilor. 
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-BX-SS-M 

"BX-SS-C1 

• B X ^ S - C 2 

EC 3 A N N E X J 

z 

% 200 

100 

BX-SU-M 
BX-SU-C1 
BX-SU-C2 

-0.12 -0.08 -0.04 

Joint rotation [rad] 

0.04 0.08 0.12 -0.12 -0.08 .̂04 

i 
\ • / • • 

-300 

.<^200 

-300 

0.04 0.08 0.12 

a) b) 
Figura 6.25 Curbele moment încovoietor - rotire: a) nod încărcat simetric; b) nod încărcat 

antisimetric 

încărcarea simetrică încărcarea nesimetrică 

m o n o t o n 

c i c l i c 

Figura 6.26 Modurile de rupere ale îmbinărilor 

încărcarea simetrica poate fi asimilată încărcărilor gravitaţionale din gruparea 
fundamentală, iar încărcarea antisimetrică poate fi asimilată încărcărilor laterale din seism. 
Astfel că rezultatele prezentate in Figura 6.25b sunt cele care ne interesează in acest caz. Se 
poate observa ca in cazul încărcării monotone, capacitatea de rotire este mai mare decât 
0,08rad, iar capacitatea de rotire sub încărcări ciclice este mai mare decât 0,04rad. In cele mai 
multe cazuri, cedarea îmbinărilor s-a produs datorita ruperii sudurilor de colţ dintre tălpile 
grinzii si placa de capăt sau ruperii materialului din zona afectată termic (ZAT). Rezultatele 
confirmă atât concluziile desprinse in urma cutremurelor de la Northridge sau Kobe cât si 
concluziile încercărilor experimentale prezentate in capitolul 4. 

In acest fel, caracteristicile limită pentru starea limită ultimă (capacitatea de rotire sub 
încărcări ciclice si capacitatea de rotire sub încărcări monotone) vor avea umiătoarele valori: 
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- rotirea plastică limită = 0,04rad 
- D = 1 (corespunzător unei capacităţi de rotire egală cu 0,08rad) 
In Tabel 6.9 sunt prezentate valorile caracteristicilor limită pentru fiecare stare limită. 

Tabel 6.9 Valorile limită pentru stările limită considerate 

Starea limită Drifl limită 
[%] 

Drift remanent 
limită [%] 

Rotirea plastică 
limită [rad] 

Indicele de 
distrugere D 

SLS 0,6 - - -

SLD - 1,0 - -

SLU - - 0,04* D=l*,** 
* Pentru SLU se va adopta valoarea minima dintre cele doua cazuri 
** Pentru determinarea indicelui de degradare, s-au folosit valorile m = 2, logK=2,5 

6.3.4 Defînirea intensităţii seismice pentru nivelele de performanţă considerate 
In acest studiu s-a utilizat un calcul dinamic incremental elasto-plastic cu programul 

DRAIN-2DX (Prakash, 1993). Valorile acceleraţiilor corespunzătoare SLS şi SLU s-au 
determinat cu ajutorul ecuaţiei (Gioncu 2002): 

a, = 0.412a,; a, = 1.22a, 

Pentru analiză s-a utilizat înregistrarea mişcării seismice Banloc, iulie 1991 (Figura 6.27) 
(Timişoara, 12 iulie 1991, longitudinal), caracterizată de o perioadă de colt Tc = 0,29sec si o 
valoare de vârf a acceleraţiei terenului PGA = 0,30g. In Figura 6.28 este prezentat spectrul de 
răspuns elastic nescalat. 

— Timişoara, 12 iulie 1991, longitudinal 

Timp, [sec] 

Figura 6.27 Accelerograma mişcării Banloc, iulie 1991 

-55 0.90 

co 

o=1,38sec 
•Banloc 1991 

- - P 1 0 0 - 9 2 

0,00 1,00 2,00 3,00 4,00 

Figura 6.28 Spectrul de răspuns elastic al mişcării 
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Analiza dinamică incrementală necesită scalarea accelerogramei la anumite nivele de 
intensitate. Deoarece in studiu se foloseşte o singură structură, cu o perioadă proprie bine 
stabilită, accelerograma a fost scalată astfel încât acceleraţia spectrală să corespundă 
acceleraţiei spectrale de calcul corespunzătoare primului mod de vibraţie. Se obţine astfel un 
factor de scalare k = 2.05. 

6.3.5 Rezultatele studiului parametric 
- Pasul 1: se determină acceleraţiile ultime corespunzătoare atingerii celor trei stări limită 
(SLS, SLD si SLU) împreună cu acceleraţiile corespunzătoare formării primei articulaţii 
plastice in structură. 
- Pasul 2: se determină factorii de reducere q parţiali, folosind metoda Aribert&Grecea. 
Aceasta metodă este descrisă pe larg in capitolul 5. Aşa cum s-a precizat in paragraful 6.2.3, 
factorii de reducere obţinuţi cu metoda Aribert&Grecea conţin doar efectul ductilităţii, 
ignorând ceilalţi factori, cum ar fi: 
- capacitatea de redistribuţie plastică a eforturilor în cazul structurilor ductile, datorită 

plastificării succesive a zonelor disipative 
- dimensionarea structurii din alte condiţii decât rezistenţa la cutremur (rezistenţă în 

gruparea flmdamentală de încărcări sau limitarea deplasărilor relative de nivel sub 
încărcări seismice) 

- rezistenţa materialelor mai mare decât cea nominală (caracteristică). 
In acest studiu interesează in primul rând factorul de reducere obţinut prin combinarea 
factorilor datoraţi ductilităţii si redundanţei (notat de autor qO, care caracterizează de fapt 
capacitatea de disipare a energiei seismice prin deformaţii plastice, dar si factorul q^, care 
caracterizează exclusiv ductilitatea structurii (notaţiile sunt cele folosite in paragraful 6.2.3): 

yCinel) ^ ; qR = 
yCinel) v< e,th) 

V (e) 

Tabel 6.10 Factorii de reducere q^ si qi 

Cadru 
SLS SLD 

SLU 

Cadru 
SLS SLD 

Ou D Cadru 

qi qi qi qi 

1,0 1,0 2,73 4,3 3,33 5,7 3,59 5,25 

Se face precizarea că, in conformitate cu modul de definire a stării de degradare a 
structurii pentru starea limită de serviciu SLS (în cazul unui cutremur frecvent, elementele 
nestructurale prezintă avarii minore iar structura principală de rezistenţă se află în domeniul 
elastic), factorii de reducere q^siqj vor avea valori egale cu 1,0. 

Valorile factorilor de reducere q^ pentru structura analizată sunt foarte apropiaţi de 
valorile obţinute in studiul parametric anterior, pentru cazul cutremurelor din grupa 1 (Kobe, 
Northridge-Newhall, Aigion), cutremure cu perioada de colţ mică, asemănătoare cu mişcarea 
Banloc 1991. Valoarea factorului de reducere folosit la proiectarea structurii (qcaicui = 5,9, 
echivalent cu vj/caicui 0,17) este foarte apropiată de valoarea obţinută prin analiza dinamică 
elasto-plastică incrementală (qi = 5,7, echivalent cu vj/i = 0,175), chiar si fară considerarea 
suprarezistenţei de proiectare. Daca se ia in considerare si influenta oboselii, factorul de 
reducere scade la valoarea qi = 5,25 (echivalent cu\\j\= 0,19). 
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6. Aplicarea metodologiei de proiectare bazate pe factori de reducere parţiali la proiectarea şi verificarea 
structurilor metalice 
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Figura 6.29 Factorii de reducere q^ pentru structura Banc Post 

6.4 Concluzii 
In acest capitol s-a prezentat modul de aplicare al metodei de proiectare la trei stări 

limita, metoda prezentată in capitolul 5. Metoda presupune o analiză in doi paşi: 
- in primul pas se determină acceleraţiile limită pentru fiecare nivel de performanţă 
- in al doilea pas se determină factorii de reducere q parţial cu metoda Aribert&Grecea. 
Pentru calibrarea factorilor de reducere q parţiali s-a realizat un studiu parametric pe o 

familie de cadre multietajate necontravantuite, supuse acţiunii mai multor mişcări seismice. 
Calculul s-a condus printr-o analiză dinamică incrementală cu programul Drain2DX. Au 
rezultat in total 36 de cazuri diferite pentru care s-au determinat factorii q (q^, qi, q) 
corespunzători celor trei limită. Rezultatele au arătat o influenţă semnificativă a 
caracteristicilor mişcării seismice (in special perioada de colţ a mişcării), asupra factorilor q 
parţiali. De asemenea, s-a putut observa ca datorită cerinţelor mari de rigiditate din normele 
actuale (deplasări relative de nivel admisibile reduse), dimensionarea structurilor in cadre 
multietajate necontravantuite cu noduri rigide si semirigide se face in general din condiţia de 
serviciu, in condiţiile unor mari rezerve de ductilitate si rezistenţă pentru structură. Acest 
lucru îşi găseşte justificarea prin limitarea degradărilor din structura principală si din 
elementele de închidere sub acţiunea unor cutremure frecvente. Analiza la starea limită de 
serviciu a arătat că si in condiţiile unor cerinţe aşa de severe, rezervele de rigiditate ale 
structurii sunt foarte mici, adică multiplicatorii accelerogramelor depăşesc cu puţin valoarea 
1,0 (vezi Figura 6.14). 

In cazul aplicării metodei la verificarea unei structuri existente, s-au obţinut valori foarte 
apropiate de cele obţinute in studiul parametric. Valorile folosite la proiectare sunt confirmate 
de analiza dinamică incrementală. 

Din punct de vedere economic, impunerea unor condiţii severe pentru starea limită de 
serviciu asigură un nivel redus de distrugeri in cazul unor cutremure frecvente. In condiţiile in 
care, in prezent, valoarea bunurilor sau activităţilor desfaşurate intr-o clădire poate să 
depăşească de mai multe ori valoarea propriu-zisă a clădirii, este important ca toate criteriile 
limită sa fie satisfăcute. Unul din obiectivele proiectării la mai multe nivele de performanţă îl 
constituie optimizarea soluţiilor, adică optimizarea valorilor caracteristicilor limită pentru 
fiecare nivel de performanţă. Dacă se neglijează această problemă, este posibil ca unul dintre 
criteriile limită să guvemeze dimensionarea. Soluţia optimă a problemei este dată de situaţia 
in care criteriile limită pentru fiecare nivel de performanţă sunt îndeplinite simultan. 
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CAPITOL 7. CONCLUZII FINALE 

7.1 Rezumatul tezei 

Lucrarea de doctorat tratează comportarea structurilor metalice in cadre multietajate 
necontravântuite cu noduri semirigide, cu un accent deosebit pe studiul comportării acestor 
structuri sub acţiuni seismice si ţinând seama de comportarea reală a îmbinărilor riglă-stâlp. 
Sunt prezentate de asemenea cercetările efectuate de autor asupra factorilor care influenţează 
ductilitatea locală a structurilor metalice. Lucrarea îmbină studii teoretice si experimentale cu 
analize numerice folosind diferite programe de calcul. Sunt propuse metode noi privind 
evaluarea performanţelor structurilor in cadre metalice. In finalul tezei se prezintă 
contribuţiile autorului in domeniul temei studiate si cercetările preconizate pentru viitor. 

Teza a fost structurată pe 7 capitole si două anexe, plus un capitol de referinţe 
bibliografice: 

Capitolul 1 prezintă contextul actual privind cercetărilor legate de comportarea clădirilor cu 
structură metalică, cu accent pe comportarea sub încărcări seismice. Sunt prezentate de 
asemenea principalele programe de cercetare cu participare naţională sau internaţională in 
care autorul a fost implicat. 

Capitolul 2 prezintă mişcările seismice importante care au marcat istoria seismică din ultimii 
100 de ani, începând cu mişcări seismice mai vechi (San Francisco 1906, Tokyo 1923) si 
terminând cu unele de dată recentă (Northridge 1994, Kobe 1995, Taiw^an 1999). In paralel cu 
descrierea cutremurelor, sunt prezentate cercetările care au avut loc după producerea fiecărui 
cutremur, prescripţiile de calcul aflate in vigoare la acea dată si modificările care au fost 
introduse după cutremur in normele de calcul seismic. In concluziile studiului se remarcă 
necesitatea îmbunătăţirii normelor modeme prin introducerea proiectării bazate pe 
performanţă si, totodată, prin îmbunătăţirea reglementărilor de calcul si a modului de alcătuire 
a îmbinărilor riglă-stâlp. 

Capitolul 3 prezintă in prima parte metodele actuale de calcul al structurilor in cadre metalice 
necontravantuite, cu un accent pe influenţa comportării reale a îmbinărilor riglă-stâlp asupra 
comportării de ansamblu a structurii. Pentru urmărirea influenţei fiecărei componente asupra 
rezistenţei si rigidităţii îmbinării, s-a realizat un studiu parametric pe o îmbinare riglă-stâlp cu 
şuruburi si placă de capăt extinsă. Rezultatele au arătat o scădere drastică a rigidităţii si 
momentului capabil odată cu scăderea grosimii inimii. In calculul îmbinărilor proiectanţii 
neglijează adeseori importanţa grosimii panoului inimii, concentrându-se mai ales pe 
grosimea plăcii de capăt si a diametrului de şurub. S-a putut de asemenea observa că alegerea 
grosimii plăcii de capăt trebuie făcută in raport cu diametrul de şurub folosit. O scădere a 
grosimii plăcii de capăt sub diametrul de şurub conduce la o scădere semnificativă a 
momentului capabil si a rigidităţii la rotire. Pe de altă parte, folosirea unor placi de capăt mai 
groase decât 1,25 diametrul şurubului nu aduce nici un spor de rigiditate sau capacitate 
portantă. In final sunt evidenţiate avantajele folosirii acestei metode si tipurile de îmbinări 
riglă-stâlp care sunt acoperite de normă. 

In partea a doua sunt prezentate prevederile de calcul seismic, cu referire la criteriile de 
proiectare pentru structurile in cadre metalice. Sunt evidenţiate cerinţele de ductilitate pentru 
îmbinări formulate de noua versiune a normativului de calcul seismic PI00/2003 dar si cele 
din norma europeană Eurocode 8 si cea nord-americană AISC 2002. 
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In ultima parte sunt prezentate problemele actuale din normele de calcul seismic, cu 
accent deosebit pe lipsa unor prevederi consistente legate de determinarea capacităţii de rotire 
a îmbinărilor sub încărcări seismice, parametru considerat esenţial pentru obţinerea unei bune 
comportări la sarcini seismice. Sunt evidenţiaţi factorii care afectează ductilitatea îmbinărilor 
si care nu sunt luaţi in considerare in nomiele actuale. 

Capitolul 4 prezintă studiile întreprinse de autor in domeniul ductilităţii locale a structurilor 
metalice si a factorilor care contribuie la degradarea acesteia. In cadrul metodei de proiectare 
la mai multe nivele de performanţă, parametrul cel mai important îl reprezintă ductilitatea 
locală a îmbinărilor, exprimată de regulă sub forma capacităţii de rotire. Intra-adevăr, 
distrugerile suferite de structurile metalice sub acţiunea ultimelor cutremure putemice, s-au 
datorat in mare măsură avarierii îmbinărilor riglă-stâlp ca urmare a ductilităţii insuficiente. De 
asemenea, colapsul unor clădiri cu structură metalică s-a datorat din nou capacităţii de rotire 
insuficiente. Ductilitatea locală a îmbinărilor devine in acest fel elementul cheie pentru 
asigurarea unei comportări corespunzătoare la acţiunea seismică. Deşi oţelul folosit in 
construcţii este considerat un material ductil, ductilitatea elementelor metalice nu este o 
calitate intrinsecă a acestora, datorită unor factori ca flambajul local, viteza de deformare, 
acumularea deformaţiilor plastice (oboseala plastică). In acest capitol sunt prezentate 
cercetările întreprinse de autor cu privire la influenţa ultimilor doi factori menţionaţi anterior 
si anume viteza de deformare si acumularea deformaţiilor plastice (oboseala plastică). 

Influenţa vitezei de deformare asupra caracteristicilor mecanice ale oţelului a fost 
studiată atât experimental cât si teoretic încă de la mijlocul sec. al-XX-lea. Rezultatele au 
arătat o creştere a limitei de curgere si a rezistenţei la rupere cu creşterea vitezei de deformare. 
Rezultatele au fost confirmate de cercetările ulterioare, care au arătat totodată ca modulul de 
elasticitate nu este influenţat de viteza de deformare si că limita superioară de curgere este 
influenţată in mai mare măsură decât limita inferioară de curgere. Aceste efecte nu au fost 
insă intelese la adevărata valoare decât după producerea celor două cutremure menţionate 
anterior (Northridge si Kobe). Pentru studiu, autorul a realizat un amplu program 
experimental pe subansamble sudate, fiind luaţi in considerare mai mulţi parametri: calitatea 
materialului, grosimea materialului de bază, tipul de încărcare, viteza de deformare. 
Rezultatele încercărilor pe materialul de bază si de depozit din sudura au confirmat rezultatele 
anterioare. După efectuarea încercărilor pe materialele de bază si de depozit s-au efectuat 
încercări pe epruvete sudate cu 3 procedee diferite de sudură (de colţ, cu prelucrare in 1/2V si 
cu prelucrare in K). încercările experimentale au confirmat observaţiile făcute după 
cutremurele recente (Northridge 1994, Kobe 1995), fiind semnalate ruperi fragile ale 
îmbinărilor sudate (cu sudură de colţ sau in 1/2V), frecvenţa acestora fiind direct 
proporţională cu creşterea vitezei de deformare. Se poate deci spune ca îmbinările cu sudură 
cu prelucrare in K prezintă o fiabilitate sporită in comparaţie cu îmbinările folosind sudură de 
colţ sau in 1/2V. Deşi nu se poate trage o concluzie definitivă, încercările au arătat că viteza 
de deformare nu influenţează alungirea la rupere, adică ductilitatea materialului. Rezultatele 
sunt similare cu cele obţinute in Japonia de Nakashima (1998). O posibilă explicaţie o 
constituie încălzirea locală a materialului odată cu creşterea vitezei de deformare, fapt ce duce 
la creşterea ductilităţii, astfel că cele două fenomene se anulează reciproc. Cercetările 
referitoare la viteza de deformare au continuat cu realizarea unui studiu numeric. Pentru 
aceasta s-au realizat modele numerice ale epruvetelor încercate experimental folosind metoda 
elementului finit. Modelele numerice au fost calibrate pe baza rezultatelor încercărilor 
experimentale. Pentru analiză s-a utilizat programul de calcul NASTRAN 70.7. In studiul 
numeric viteza de deformare a fost introdusă prin intermediul curbei caracteristice de material 
corespunzătoare vitezei respective. In cadrul programului experimental viteza de deformare a 
trebuit insă să fie limitată superior datorita capacităţii presei. Pentru a utiliza in studiul 
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numeric si viteze de deformare mai mari, s-au calibrat modele numerice pe baza unor formule 
din literatură, formule calibrate de autor pe baza rezultatelor încercărilor experimentale. In 
acest fel, cunoscându-se caracteristicile mecanice ale oţelului obţinute printr-o încărcare 
cvasi-statică, cu ajutorul acestor formule se pot detemiina caracteristicile oţelului pentru orice 
valoare a vitezei de deformare. 

Un al doilea factor implicat in comportarea nesatisfacatoare a îmbinărilor riglă-stâlp sub 
acţiunea cutremurelor recente îl constituie acumularea deformaţiilor plastice. Acest lucru a 
fost confirmat si de rezultatele încercărilor experimentale, care au arătat ca s-au produs cedări 
datorită formării si dezvoltării fisurilor in regiunile in care se dezvoltă deformaţii plastice 
mari, cum sunt de exemplu îmbinările riglă-stâlp. Pentru a putea prelua deformaţiile plastice 
importante, proiectarea seismică se bazează in mod curent pe ductilitate. Ductilitatea, definită 
de exemplu prin capacitatea de rotire a îmbinării, nu este neapărat legată de numărul de cicluri 
până la rupere. Cu toate acestea, aşa cum experienţa a arătat, numărul de zone plastificate 
necesare din calculul seismic este legat direct de caracteristicile mişcării si ale structurii. 
Aceasta legătură poate fi astfel realizată printr-o analiză de oboseală. In mod clar insă, 
datorită diferenţelor in ceea ce priveşte răspunsul diferit al structurilor sub încărcări dinamice 
si respectiv încărcări seismice, metodologia clasică folosită pentru calculul la oboseală (bazată 
pe tensiuni) trebuie modificată. Acumularea deformaţiilor plastice este descrisă de autor ca un 
fenomen de oboseală plastică si este introdusă o metodă originală pentru calculul rezistenţei la 
oboseală plastică. Pentru studiul influenţei diverşilor parametri care intervin, s-a realizat un 
studiu parametric pe o familie de cadre multietajate cu noduri rigide si semirigide, folosind 
mai multe înregistrări seismice. Una din concluziile studiului arată că dacă se utilizează in 
calcul o pantă mai mare decât m=2 pentru rezistenţa la oboseală, implicaţiile asupra 
rezultatelor sunt reduse. De asemenea, se poate observa ca însumarea algebrică a rotirilor 
plastice pentru calculul degradării este destul de conservativă. Studiul a arătat ca rigiditatea 
nodurilor nu are o influenţă semnificativă asupra rezistenţei la oboseală. 

In finalul capitolului sunt prezentate concluziile referitoare la influenţa factorilor 
menţionaţi asupra performanţelor structurilor in cadre metalice mutlietajate solicitate la 
încărcări seismice. 

Capitolul 5 prezintă in prima parte istoria apariţiei si dezvoltării conceptului de performanţă 
utilizat la proiectarea structurilor metalice si tendinţele actuale din acest domeniu. Sunt 
prezentate comparativ prevederile FEMA267, FEMA350 si SEAOC VISION 2000. 

In partea a doua autorul propune o nouă metodă de proiectare a structurilor metalice la 
mai multe nivele de performanţă precum si modalitatea de implementare in normele actuale 
de proiectare antiseismică. Noua metodă foloseşte 3 nivele de performanţă, referitoare la 
satisfacerea condiţiilor de drift, drift remanent si capacitate de rotire: 

starea limită de serviciu (SLS) 
- starea limită de avarie (SLD) 
- starea limită ultima (SLU) 
Pentru cele 3 nivele de performanţă autorul defineşte si intensităţile seismice aferente. Pentru 
implementarea proiectării bazate pe performanţă (bazată pe controlul deplasărilor) in normele 
seismice actuale (bazate pe controlul forţelor), autorul introduce in premieră factori de 
reducere asociaţi fiecărui nivel de performanţă (stare limită), factori pe care ii denumeşte 
factori q parţiali. Pentru determinarea acestora este utilizată metoda Aribert&Grecea, adaptată 
insă de autor prin includerea capacităţii de redistribuţie plastică a eforturilor in calculul 
factorului de reducere q. Factorul de reducere q, propus de Aribert&Grecea, ia in considerare 
doar efectul ductilităţii in reducerea forţelor seismice. Structurile in cadre multietajate 
prezintă insa o rezervă de capacitate portantă faţă de rezistenţa de calcul, aceasta fiind definită 
ca o suprarezistenţă. Aceasta rezervă de rezistenţă este dată de mai mulţi factori si anume: 
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- capacitatea de redistribuţie plastică a eforturilor în cazul structurilor ductile, datorită 
plastificării succesive a zonelor disipative 
dimensionarea structurii din alte condiţii decât rezistenţa la cutremur (rezistenţă în 
gruparea fundamentală de încărcări sau limitarea deplasărilor relative de nivel la starea 
limită de ser\qciu seismică) 
rezistenţa materialelor mai mare decât cea nominală (caracteristică). 

Având in vedere variabilitatea mare a ultimilor doi factori de mai sus, autorul a reţinut doar 
primul factor si anume capacitatea de redistributie. In acest fel, factorul de reducere q va 
conţine pe lângă ductilitate (notata q^.) si capacitatea de redistributie (notata cir). Produsul 
dintre cei doi factori, notat qi, reprezintă factorul de reducere datorat exclusiv structurii si este 
egal cu q, =q^ xqR • Factorul qi va fi folosit in continuare pentru determinarea factorilor de 
reducere q parţiali ai structurilor in cadre metalice multietajate cu noduri rigide si semirigide. 

Capitolul 6 prezintă modalitatea practica de implementare a conceptului de performanta in 
normele actuale, atât pentru proiectarea clădirile noi cat si pentru verificarea celor existente. 
Pentru aceasta s-au dimensionat 3 structuri in cadre multietajate cu noduri rigide si 
semirigide, supuse acţiunii unor cutremure cu caracteristici diferite. Pentru a lua in 
considerare influenta configuraţiei geometrice si a perioadelor proprii ale structurii asupra 
răspunsului seismic, au fost alese cadre cu inaltimi diferite. Pentru studiu s-au utilizat nivelele 
de performanta prezentate in capitolul 5 din teza. Au rezultat in total 36 de cazuri diferite 
pentru care s-au determinat factorii q (q^, qi, q) corespunzători celor trei nivele de 
performanta. Rezultatele au arătat o influenta semnificativa a caracteristicilor mişcării 
seismice (in special perioada de colţ a mişcării), asupra factorilor q parţiali. De asemenea, s-a 
putut observa ca datorita cerinţelor mari de rigiditate din normele actuale (deplasări relative 
de nivel admisibile reduse), dimensionarea structurilor in cadre multietajate necontravantuite 
cu noduri rigide si semirigide se face in general din condiţia de serviciu, in condiţiile unor 
mari rezerve de ductilitate si rezistenta pentru structura. Acest lucru isi gaseste justificarea in 
limitarea degradărilor din structura principala si din elementele de închidere sub acţiunea unor 
cutremure frecvente. Din punct de vedere economic, impunerea unor condiţii severe pentru 
starea limita de serviciu asigura un nivel redus de distrugeri in cazul unor cutremure 
frecvente. In condiţiile in care, in prezent, valoarea bunurilor sau activitatilor desfasurate intr-
o clădire poate sa depasesca de mai multe ori valoarea propriu-zisa a clădirii, este important 
ca toate criteriile limita sa fie satisfăcute. Unul din obiectivele proiectării la mai multe nivele 
de performanta îl constituie optimizarea soluţiilor, adică optimizarea valorilor caracteristicilor 
limita pentru fiecare nivel de performanta. Daca se neglijează aceasta problema, este posibil 
ca unul dintre criteriile limita sa guverneze dimensionarea. 

In partea a doua s-a realizat un studiu de caz referitor la utilizarea metodei de proiectare 
bazate pe performanta la verificarea unei structuri existente. Pentru aceasta s-a ales structura 
metalică a clădirii Banc Post din Timişoara. Clădirea a fost dată in folosinţă in anul 2002, 
autorul fiind membru al echipei care a realizat proiectul. Se face menţiunea ca proiectul a 
primit in cursul anului 2003 premiul Convenţiei Europene de Construcţii Metalice ECCS. 

In finalul capitolului sunt prezentate principalele concluzii ale studiului. 
Capitolul 7 conţine concluziile finale ale cercetărilor desfăşurate in cadrul tezei de doctorat, o 
descriere a activităţilor de cercetare desfăşurate de autor in relaţie cu subiectul tezei si 
recomandări privind cercetările viitoare. Prezentarea rezultatelor reflectă colaborarea strânsă 
dintre Departamentul CMMC din Cadrul Facultăţii de Construcţii si Arhitectură din 
Timişoara si Academia Română, Timişoara, Centrul de Cercetări Tehnice, Fundamentale si 
Avansate, Laboratorul de Construcţii Metalice, colaborare concretizata prin lucrări de 
cercetare, granturi si proiecte de cercetare naţionale sau intemaţionale, organizarea de 
manifestări stiintifice si participarea la seminarii sau conferinţe naţionale si intemaţionale. 
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Anexa Al cuprinde mai multe exemple de aplicare a metodei componentelor la calculul 
caracteristicilor îmbinărilor riglă-stâlp. Sunt prezentate trei tipuri de îmbinări riglă-stâlp dintre 
cele mai folosite in practică: îmbinarea riglă-stâlp cu sudură directă intre riglă si talpa 
stâlpului, îmbinarea cu şuruburi si placă de capăt extinsă si îmbinarea cu comiere pe tălpi. 
Folosind metoda componentelor din Eurocode 3 sunt calculate caracteristicile de rezistenţă si 
rigiditate ale îmbinărilor. 

Anexa A2 cuprinde detalii suplimentare referitoare la încercările experimentale desfaşurate 
de autor. Sunt prezentate detalii referitoare la modul de introducere a încărcării si la 
rezultatele obţinute. 

7.2 Contribuţii personale 

Pe baza rezultatelor obţinute in cadrul tezei de doctorat, se pot extrage mai multe contribuţii 
personale ale autorului, după cum urmează: 
- realizarea unui studiu bibliografic cuprinzător privitor la istoria seismică a ultimilor 100 

de ani, cu evidenţierea clară a deficienţelor de proiectare si execuţie a structurilor in cadre 
metalice pentru fiecare perioadă, deficienţe care au stat la baza producerii de pagube 
materiale si pierderi de vieţi omeneşti. Studiul este însoţit de istoria apariţiei si dezvoltării 
normelor de calcul seismic din ţările respective si de măsurile care au fost luate după 
fiecare cutremur. 

- studiu parametric folosind metoda componentelor din Eurocode 3 privind influenţa 
componentelor îmbinărilor asupra comportării de ansamblu a îmbinării. 

- conceperea si realizarea unui program experimental dedicat studiului influenţei vitezei de 
deformare asupra comportării îmbinărilor sudate. Pentru studiu au fost realizate 
subansamble T utilizând trei procedee de sudură: de colţ, in 1/2V si in K. Studiul 
experimental a confirmat rezultatele anterioare obţinute de alţi autori referitoare la 
modificarea caracteristicilor mecanice ale oţelului odată cu creşterea vitezei de deformare. 
In plus, se evidenţiază comportarea nesatisfacătoare a îmbinărilor care folosesc sudura de 
colţ. Studiul recomandă folosirea îmbinărilor cu sudură in K sau cu sudură in 1/2V dar cu 
resudarea obligatorie a rădăcinii. Rezultatele si concluziile studiului au fost prezentate si 
in cadrul programului european de cercetare COST CI2. 
calibrarea unor modele cu elemente finite pentru fiecare tip de subansamblu T sudat, pe 
baza încercărilor experimentale. Rezultatele numerice obţinute au confirmat concluziile 
studiului experimental. Pentru extinderea studiului au fost adaptate relaţii constitutive din 
literatura care permit determinarea caracteristicilor mecanice in funcţie de viteza de 
deformare. 
elaborarea unei metode originale pentru calculul rezistenţei la oboseală plastică a 
elementelor din oţel. Verificarea la oboseală se realizează prin evaluarea indicelui de 
distrugere D. Atunci când valoarea indicelui de distrugere atinge valoarea D = K se 
consideră că s-a atins rezistenţa la oboseală a secţiunii. Rezistenţa la oboseală este inclusă 
in verificările aferente stării limită ultime (SLU). 

- dezvoltarea unei metode originale de calcul a structurilor in cadre metalice pe baza a trei 
nivele de performanţă (sau stări limită): starea limită de serviciu (SLD), starea limită de 
avarie (SLD) si starea limită ultimă (SLU), cu precizarea caracteristicilor limită 
corespunzătoare fiecărei stări limită. Pentru implementarea metodei in normele seismice 
actuale se introduce in premieră aşa numitul factor de reducere q parţial, corespunzător 
fiecărei stări limită. Pentru demonstraţie se aleg mai multe structuri in cadre multietajate 
cu noduri rigide si semirigide, supuse la mişcări seismice diferite. In final autorul propune 
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valori ale factorilor q parţiali pentru fiecare stare limită. Metoda a fost prezentată si in 
cadrul unui volum de carte. 

7.3 Valorificarea rezultatelor 

Activitatea de cercetare desfaşurată de autorul tezei de doctorat s-a concretizat prin lucrări 
de cercetare prezentate in paginile unor reviste din ţară si străinătate, participări la congrese si 
conferinţe naţionale si internaţionale, participări la granturi de cercetare finanţate de 
Academia Română, MEC, MLPTL sau Banca Mondială, in calitate de responsabil sau 
colaborator, participări la elaborarea unor norme de calcul in domeniul structurilor metalice 
si, nu in ultimul rând, in participări la programe de cercetare internaţionale. Participarea 
autorului la aceste programe de cercetare si manifestări stiintifice a asigurat, pe de o parte, 
contactul cu direcţiile actuale de cercetare pe plan naţional si internaţional si, pe de alta parte, 
a permis prezentarea si diseminarea rezultatelor in rândul specialiştilor in domeniu, cu impact 
direct asupra relaţiilor de cooperare viitoare. 

In continuare se vor prezenta cele mai importante rezultate, grupate pe trei categorii: 
publicaţii stiintifice, programe de cercetare naţionale si programe de cercetare intemaţionale. 

A. Publicaţii ştiinţifice 
Cărţi 
1. D. Dubina, J. Rondai & I. Vayas (ed.), (1997) "EUROCODE 3 - Exemple de calcul 

(Design of Steel Structures, EUROCODE 3 - Worked Examples), Capitolul 10: îmbinări 
(Connections), ISBN 963-04-8383-1, (ediţie bilingvă), pg. 183-200. 

2. D. Dubina, I. Vayas, V. Ungureanu (ed.), (1999) "New Technologies and Structures in 
Civil Engineering - Case studies on Remarkable Constructions", Editura Orizonturi 
Universitare Timişoara, ISBN 973-9400-40-X, pg. 187-205. 

3. Mazzolani, F.M. (ed.), (2000) "Moment Resistant Connections of Steel Building Frames 
in Seismic Areas", Capitolul 6: Ductility demand for semi-rigid joint frames, E&FN 
SPON, London, pg. 370-408. 

4. Dubina, D., Lungu, D. (coordonatori) (2003), "Construcţii amplasate în zone cu mişcări 
seismice puternice", Colectiv de autori: Aldea A., Arion C., Ciutina A., Comea T., Dinu 
F., Fiilop L., Grecea D., Stratan A., Văcăreanu R., Capitolul 3: Criterii pentru evaluarea 
performantelor globale ale structurilor in cadre metalice. Editura Orizonturi Universitare, 
Timişoara, pag. 219-278. 

Articole în reviste din străinătate (jurnale) 
1. I. Vayas, F. Dinu, Entwurfskriterien fur rahmentragwerke aus stahl unter 

erdbebenbeanspruchung, Bauinginieur, Nov. 2001. 
2. I. Vayas, F. Dinu, Fatigue analysis of moment resisting steel frames, Joumal of 

Earthquake Engineering, Voi.7, No.4 (2003). 
3. F. Dinu, D. Grecea, D. Dubina, Performance criteria for MR steel frames in seismic 

zones, Joumal of Constructional Steel Research, Voi.60, Issues 3-5, March-May 2004, 
Elsevier Ltd., 2004. 

Articole în reviste din România 
1. D. Dubina,. D. Grecea, F. Dinu, Numerical evaluations of q factor for steel building 

frames with semi-rigid joints. Buletinul Stiintific al Universităţii ''Politehnica" din 
Timişoara, 1996, Tom 41(53), Fascicola 1. 

2. A. Ciutina, A. Stratan, F. Dinu, Cyclic testing of beam to column joints. Buletinul 
Stiintific al Universităţii "Politehnica" din Timişoara, 2000, Tom 44(58). 
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3. F. Dinu, Influenta flexibilităţii nodurilor asupra performantelor seismice ale cadrelor 
metalice multietajate rezistente moment. Buletinul Asociaţiei Inginerilor Constructori 
Proiectanţi de Structuri din România AICPS, nr.3/2001, pg. 26-33. 

4. F. Dinu, D. Grecea, D. Dubina, Criterii de performantă pentru proiectarea cadrelor 
metalice ale clădirilor multietajate amplasate în zone seismice. Buletinul Asociaţiei 
Inginerilor Constructori Proiectanţi de Structuri din România AICPS, nr.4/2002, pg. 93-
103. 

5. F. Dinu, D. Grecea, D. Dubina, Proiectarea cadrelor metalice ale clădirilor multietajate 
amplasate în zone seismice. Revista Construcţii civile şi industriale. Anul IV, nr.45, Sept. 
2003, pag. 43-49. 

Articole în volumele unor conferinţe internaţionale (se prezintă lucrările semnificative) 
1. F. Dinu, Seismic response of huilding steel frames with semi-rigid connections, Proc. of 

PhD Symposium, Budapest, Hungary, May 27-29, 1996. 
2. J.M. Aribert, D. Dubina, D. Grecea, F. Dinu, Parametrical study on a new method for q-

factor Evaluation, Proc. of the Second Internaţional Conference on Behaviour of Steel 
Structures in Seismic Areas STESSA'97, Kyoto, Japan, 3-8 August, 1997. 

3. D. Dubina, D. Grecea, F. Dinu, R. Zaharia, Why semi-rigid connections in steel structures, 
Proc. of the VIIÎ ^ Intemaţional Conference on Metal Structures, Timişoara, Romania, 25-
28 Septembrie, 1997. 

4. D. Dubina, D. Grecea, F. Dinu, A. Stratan, A. Ciutina, Are steel building frames with 
semi-rigid joints suitable for a seismic territory as Romania?, Proc. of the Intemaţional 
Workshop on Vrancea Earthquakes, Bucureşti, Romania, 1-4 Noiembrie, 1997. 

5. D. Dubina, F. Dinu, A. Stratan, Suitability of semi-rigid joint steel building frames in 
seismic areas, Proc. of the XÎ ^ European Conference on Earthquake Engineering, Paris, 
6-11 Septembrie, 1998. 

6. D. Dubina, A. Ciutina, A. Stratan, F. Dinu, Global performance of steel moment resisting 
frames with semi-rigid joints, Proc. of the Intemaţional Colloquium on Stability and 
Ductility of Steel Structures - SDSS'99, Timişoara, 9-11 Septembrie, 1999. 

7. I. Vayas, F. Dinu, Evaluation of the seismic response of steel frames in respect to various 
performances, Proc. of the 3̂ ^ Internaţional Conference on Behaviour of Steel Structures 
in Seismic Areas STESSA 2000, Montreal, Canada, 21-24 August 2000. 

8. I. Vayas, F. Dinu, Influence of semi-rigid joints on the seismic behaviour of moment 
frames in respect to low-cycle fatigue, Proc. of NATO Advanced Research Workshop 
"The Paramount Role of Joints into the Reliable Response of Structures, From the 
Rigid and Pinned Joints to the Notion of Semi-rigidity", Ouranoupolis, Grecia, 21-23 
Mai, 2000. 

9. D. Dubina, D. Grecea, A. Stratan, A. Ciutina, F. Dinu, Contribution of the ''Politehnica*' 
University of Timişoara to the internaţional research advances in the field of seismic 
resistant steel structures, Proc. of JICA Internaţional Seminar: Earthquake Hazard and 
Countermeasures for Existing Fragile Buildings, 23-24 Noiembrie, 2000, Bucureşti. 

10. D. Dubina, F. Dinu, A. Ciutina, A. Stratan, The multi-storey structure of Banc Post 
Timişoara building: essential design problems, Proc. of the 9̂ ^ Intemaţional Conference 
on Metal Structures - ICMS'2000, Timişoara, Romania, 19-22 Octombrie, 2000. 

11. D. Grecea, F. Dinu, D. Dubina, Performance criteria for MR steel frames in seismic 
zones, Proc. of EUROSTEEL 2002 - European Conference on Steel Structures, 
Coimbra, Portugalia, 19-20 Septembrie 2002. 

12. F. Dinu, Structural integrity of buildings under excepţional earthquakes, Proc. of 
Internaţional Seminar COST CI2 "Improving Buildings Structural Quality by New 
Technologies", Lisabona, Portugalia, 19-20 Aprilie 2002. 
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13. F. Dinu, D. Grecea, D. Dubina, Improving current seismic codes through performance 
hased design, Proc. of the Internaţional Conference on Metal Structures, ICMS 2003, 
Timişoara, 16-17 octombrie 2003. 

14. F. Dinu, D. Grecea, Performance criteria for mulîi-sîorey steel frames under seismic 
loading, in Proc. of the Internaţional Conference on Constructions 2003, Cluj-Napoca, 16-
17 Mai, 2003. 

15. F. Dinu, D. Grecea, D. Dubina, Parţial q-factor values for performance hased design of 
MR frames, in Proc. of STESSA 2003 - Behaviour of steel structures in seismic areas, 
Napoli, Italia, 9-12 iunie 2003. 

16. F. Dinu, A. Stratan, D. Dubina, Influence of străin rate on the weld detailing behaviour in 
MR connections, in Proc. of STESSA 2003 - Behaviour of steel structures in seismic 
areas, Napoli, Italia, 9-12 iunie 2003. 

B. Programe de cercetare naţionale 
Director de proiect 
1. Studiul influentei semirigiditatii nodurilor asupra răspunsului static si dinamic al 

cadrelor metalice multietajate. Faza 1/1997: Studiul parametric al răspunsului seismic al 
cadrelor metalice cu noduri semi-rigide, Contract 3013GR/1997, Beneficiar Academia 
Română. 

2. Studiul influentei semirigiditatii nodurilor asupra răspunsului static si dinamic al 
cadrelor metalice multietajate. Faza 1/1998: încercări experimentale pe noduri S-R si 
recomandări privind calculul si alcatuirea cadrelor metalice cu noduri semirigide Contract 
3013GR/1997, Beneficiar Academia Română. 

3. Criterii pentru evaluarea performantelor structurilor in cadre multietajate 
amplasate in zone seismice. Contract nr. 33470/2002, tema 3, cod CNCSIS 51, 
Beneficiar Ministerul Educaţiei şi Cercetării. 

4. Factori de comportare a structurilor metalice in zone seismice pentru implementarea 
criteriilor de proiectare bazate pe performanta. Contract de grant 33958/2003, cod 
CNCSIS 219, Beneficiar Ministerul Educaţiei şi Cercetării. 

Colaborator: 
1. îmbinări riglă-stâlp ductile la cadre cu structura mixtă oţel-beton pentru clădiri 

multietajate în zone seismice. Contract 437/1996, Beneficiar ANSTI. 
2. Normativ privind prescripţiile generale de proiectare. Verificarea prin calcul a 

elementelor de constructii metalice si a îmbinărilor acestora. Cod CR.3.01.1 (In 
conformitate cu prevederile EUROCODE 3: "Calculul structurilor din otel. Partea 1.1, 
Reguli generale si reguli pentru clădiri). Anteproiect + Redactarea I si II, Contract 
168/1997; Beneficiar MLPAT - DGRAT. 

3. Proiectul Prioritar al Academiei Romane ''Criterii de performanţă pentru construcţii cu 
structură metalică şi mixtă din oţel-beton, amplasate în zone cu mişcări seismice diferite'', 
2001-2002, director Acad. Dan MATEESCU, Beneficiar Academia Romana. 

4. Ghid de proiectare a îmbinărilor metalice în zone seismice. Redactarea I - Anteproiect, 
Contract 81/2002, Colaborare ÎNCERC Timişoara, UP Timişoara, Academia Romana 
Timişoara, Beneficiar MLPTL. 

5. Proiect major CNCSIS (tip C) "Siguranţa la cutremur a construcţiilor din România în 
zone cu mişcări seismice puternice", finanţatori: MEN-CNCSIS şi Banca Mondială, 
Contract 44083 / 1998, Cod 16 (desfasurat in perioada 1999-2001). 

7.8 

BUPT



7. Concluzii finale 

C. Programe de cercetare internaţionale 
1. Programul european de cercetare COPERNICUS-RECOS "Reliability of Moment 

Resistant Connections of Steel Building Frames in Seismic Areas", Contract IC15-CT96-
0201/1997, finanţator: Uniunea Europeană, desfasurat in perioada 1997-2000 {responsabil 
pentru Academia Romana, Timişoara). 

2. Programul european de cercetare COST Improving buildings' structural quality 
by new technologies", finanţator: Uniunea Europeană, 1999 - 2004 (in desfasurare), 
{membru in Comitetul Managerial reprezentând Romania). 

IA Continuarea cercetărilor 

Cercetările preconizate pentru perioada următoare vor cuprinde in principal dezvoltarea 
metodei de proiectare bazată pe performanţă, metodă dezvoltata de autor in cadrul tezei de 
doctorat. De asemenea, se intenţionează continuarea studiului numeric pe modelele cu 
element finit. Se are in vedere aici atât extinderea studiului prin considerarea unor viteze mari 
de deformare cât si integrarea modelelor intr-un model de îmbinare riglă-stâlp complet, pentru 
extinderea cercetărilor de la nivelul detaliilor de sudură la nivelul nodului. 

O activitate pe care se va pune in continuare un accent deosebit va fi participarea cu 
lucrări de cercetare la manifestări stiintifice naţionale sau intemaţionale. 

O alta direcţie importantă o constituie continuarea colaborării cu instituţii de cercetare 
din străinătate in cadrul unor programe de cercetare cu finanţare intemaţională. Se 
menţionează aici două programe de cercetare, unul aflat in desfaşurare (COST CI2) iar 
celalalt preconizat sa demareze in 2004 (PROHITECH). In cadrul programului de cercetare 
COST CI2, in cursul anului 2004 sunt programate două întâlniri de lucru si conferinţa finală 
in noiembrie 2004. Cercetările preconizate sa se desfăşoare in cadrul proiectului de cercetare 
PROHITECH (Earthquake Protection of Historical Buildings by Reversible Mixed 
Technologies) vor constitui o bună oportunitate pentru autor de a utiliza rezultatele 
cercetărilor desfăşurate in cadrul tezei. Unul din subiectele importante aflate pe agenda de 
lucru a programului îl constituie analiza performanţelor clădirilor prin intermediul conceptului 
de performanţă, subiect care este tratat pe larg in teza de doctorat si la dezvoltarea căruia 
autorul si-a adus o contributie semnificativă. 
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areas, Proc. of the XÎ ^ European Conference on Earthquake Engineering, Paris, 6-11 
Septembrie, 1998. 

Dubina D., Ciutina A., Stratan A., Dinu F., Global performance of steel moment resisting 
frames with semi-rigid joints, Proc. of the Intemaţional Colloquium on Stability and 
Ductility of Steel Structures - SDSS'99, Timişoara, 9-11 Septembrie, 1999. 

Dubina D., Dinu F., Ciutina A., Stratan A., The multi-storey structure of Banc Post Timişoara 
building: essential design problems, Proc. of the 9̂ ^ Intemational Conference on Metal 
Structures - ICMS'2000, Timişoara, Romania, 19-22 Octombrie, 2000. 

Grecea D., Dinu F., Dubina D., Performance criteria for MR steel frames in seismic zones, 
Proc. of EUROSTEEL 2002 - European Conference on Steel Structures, Coimbra, 
Portugalia, 19-20 Septembrie 2002. 

Mazzolani F.M. (ed.), (2000) "Moment Resistant Connections of Steel Building Frames in 
Seismic Areas", Capitolul 6: Ductility demand for semi-rigid joint frames, E&FN 
SPON, London, pg. 370-408. 

Vayas I., Dinu F., Evaluation of the seismic response of steel frames in respect to various 
performances, Proc. of the 3̂ ^ Intemational Conference on Behaviour of Steel 
Structures in Seismic Areas STESSA 2000, Montreal, Canada, 21-24 August 2000. 

Vayas I., Dinu F.. Entwurfskriterien fiir rahmentragwerke aus stahl unter 
erdbebenbeanspruchung, Bauinginieur, Nov. 2001. 

B.9 

BUPT



Bibliografie 

Vayas I., Dinu F., Fatigue analysis of moment rcsisting sîeel frames, Joumal of Earthquake 
Engineering, 2003. 

D) Contracte de cercetare 

Studiul influentei semihgiditatii nodurilor asupra răspunsului static si dinamic al cadrelor 
metalice multietajate. Faza 1/1997: Studiul parametric al răspunsului seismic al cadrelor 
metalice cu noduri semi-rigide, Contract 301SGR/1997, Beneficiar Academia Română. 

Studiul influentei semirigiditatii nodurilor asupra răspunsului static si dinamic al cadrelor 
metalice multietajate. Faza 1/1998: încercări experimentale pe noduri S-R si 
recomandari privind calculul si alcatuirea cadrelor metalice cu noduri semirigide 
Contract 3013GR/1997, Beneficiar Academia Română. 

Criterii pentru evaluarea performantelor structurilor in cadre multietajate amplasate in 
zone seismice. Contract nr. 33470/2002, tema 3, cod CNCSIS 51, Beneficiar Ministerul 
Educaţiei şi Cercetării. 

Factori de comportare a structurilor metalice in zone seismice pentru implementarea 
criteriilor de proiectare bazate pe performanta. Contract de grant 33958/2003, cod 
CNCSIS 219, Beneficiar Ministerul Educaţiei şi Cercetării. 

Normativ privind prescripţiile generale de proiectare. Verificarea prin calcul a elementelor 
de constructii metalice si a îmbinărilor acestora. Cod CR.3.01.1 (In conformitate cu 
prevederile EUROCODE 3: "Calculul structurilor din otel. Partea 1.1, Reguli generale 
si reguli pentru clădiri), Anteproiect+Redactarea I si II, Contract 168/1997; Beneficiar 
MLPAT. DGRAT. 

Ghid de proiectare a îmbinărilor metalice în zone seismice. Redactarea I - Anteproiect, 
Contract 81/2002, Colaborare ÎNCERC Timişoara, UP Timişoara, Academia Romana 
Timişoara, Beneficiar MLPTL. 

Proiect major CNCSIS (tip C) ''Siguranţa la cutremur a construcţiilor din România In zone cu 
mişcări seismice puternice'', finanţatori: MEN-CNCSIS şi Banca Mondială, Contract 
44083 / 1998, Cod 16 (desfasurat in perioada 1999-2001). 

B.IO 

BUPT



Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

ANEXA Al. CALCULUL ÎMBINĂRILOR RIGLA-STALP CU 
METODA COMPONENTELOR 

Al.l Determinarea caracteristicilor de rezistenta ale îmbinărilor 
- Element T echivalent la întindere 
In cazul îmbinărilor cu şuruburi, elementul echivalent T solicitat la întindere poate fi folosit 
pentru modelarea rezistentei următoarelor componente: 
- talpa stâlpului la încovoiere 
- placa de capăt la încovoiere 
- comiera de inima la încovoiere 

Pentru determinarea rezistentei la întindere a unui elementul echivalent T se folosesc 
notaţiile următoare: 

O.SaV̂  

m m m 

0.8r 

m̂in m 

Figura Al.l Dimensiunile unui element echivalent T 

In cazul prinderilor cu şuruburi, talpa stâlpului solicitata la încovoiere poate fi întărită 
prin folosirea de placi de capăt suplimentare (Figura Al.2). Fiecare placa trebuie sa se extindă 
cel puţin pana la marginea tălpii stâlpului, pana la maxim 3mm de raza de racordare sau 
cordonul de sudura si de asemenea sa depaseasca ultima linie de şuruburi solicitate la 
întindere. 

"bp 
Cbp 

placa de capat 
suplimentara " 

Placa de capat suplimentara 

— 

-

bbp 

p 

bbp 

Figura Al .2 Talpa stâlpului cu placa de capăt suplimentara 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Tabel A 1.1 Rezistenta elementului echivalent T 

Apar forte de pârghie < _ ^ 
Nu apar forte de 
pârghie 

Mod 1 Metoda 1 Metoda 2 
fara placi 
suplim. de 
capăt 

^TAMd - m ^ 2nin - n) 
cu placi 
suplim.de 
capăt 

^TM.RJ - m 

cu placi 
suplim.de 
capăt m ^ 2mn - e^X^i n) ^TM.RJ - m 

Mod 2 2A/ .. - f / / Y 5 

m + n 
Mod 3 

Mod 1: Plastificarea completa a tălpii 
Mod 2: Ruperea şurubului insotita de plastificarea tălpii 
Mod 3: Ruperea şurubului 
Lb - alungirea şurubului 

n =̂ mm dar«<1.25//2 

B^ = rezistenta la întindere a ansamblului şurub placa 

^B^ = suma rezistentelor B^ ^̂  pentru toate şuruburile 

^leffA ^ valoarea pentru modul 1 

^ h f f a ̂  valoarea pentru modul 2 
m̂in, /w si /f = vezi Figura Al.l 

fy,bp = este limita de curgere pentru placa de capăt 
suplimentara 

rbp = este grosimea plăcii de capăt extinsa 

dw = diametrul şaibei 

rV-
0.5Fr,sd + O 

Fr.sd 

0.5Fr.sd + Q 

Mod 1: Plastificarea completa a tălpii 
Mod 2: Ruperea şurubului insotita de plastificarea tălpii 
Mod 3: Ruperea şurubului 
Lb - alungirea şurubului 

n =̂ mm dar«<1.25//2 

B^ = rezistenta la întindere a ansamblului şurub placa 

^B^ = suma rezistentelor B^ ^̂  pentru toate şuruburile 

^leffA ^ valoarea pentru modul 1 

^ h f f a ̂  valoarea pentru modul 2 
m̂in, /w si /f = vezi Figura Al.l 

fy,bp = este limita de curgere pentru placa de capăt 
suplimentara 

rbp = este grosimea plăcii de capăt extinsa 

dw = diametrul şaibei 

• • • • • U U I 
--Sr --ir 1 •' 

Mod 1: Plastificarea completa a tălpii 
Mod 2: Ruperea şurubului insotita de plastificarea tălpii 
Mod 3: Ruperea şurubului 
Lb - alungirea şurubului 

n =̂ mm dar«<1.25//2 

B^ = rezistenta la întindere a ansamblului şurub placa 

^B^ = suma rezistentelor B^ ^̂  pentru toate şuruburile 

^leffA ^ valoarea pentru modul 1 

^ h f f a ̂  valoarea pentru modul 2 
m̂in, /w si /f = vezi Figura Al.l 

fy,bp = este limita de curgere pentru placa de capăt 
suplimentara 

rbp = este grosimea plăcii de capăt extinsa 

dw = diametrul şaibei 

—Il ll— 

n m 

1; ;l 
•w 

n m 

Mod 1: Plastificarea completa a tălpii 
Mod 2: Ruperea şurubului insotita de plastificarea tălpii 
Mod 3: Ruperea şurubului 
Lb - alungirea şurubului 

n =̂ mm dar«<1.25//2 

B^ = rezistenta la întindere a ansamblului şurub placa 

^B^ = suma rezistentelor B^ ^̂  pentru toate şuruburile 

^leffA ^ valoarea pentru modul 1 

^ h f f a ̂  valoarea pentru modul 2 
m̂in, /w si /f = vezi Figura Al.l 

fy,bp = este limita de curgere pentru placa de capăt 
suplimentara 

rbp = este grosimea plăcii de capăt extinsa 

dw = diametrul şaibei 
- Inima stâlpului la forfecare 
Relaţiile se aplica doar pentru cazul djt̂ , <698. Pentru o îmbinare rigla-stâlp de o singura 
parte a stâlpului sau de ambele părţi dar cu grinzi de inaltime egala, rezistenta la forfecare 
pentru panoul de inima nerigidizat Vwp,Rd, solicitat de forţa tăietoare Vwp,sd se obţine cu 
relaţia: 

0.9/,, 
\vp,Rd (Al.l) 

MO 

m care! Ave este aria de forfecare a stâlpului. 
Rezistenta la forfecare poate fi majorata prin introducerea plăcilor suplimentare de 

inima sau prin rigidizarea panoului inimii. Atunci când sunt dispuse rigidizări transversale in 
panoul inimii stâlpului atât in zona întinsa cat si in zona comprimata, rezistenta plastica la 
forfecare a panoului inimii stâlpului se majorează cu Kwp,add,Rd, in care: 
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Anexa A1. Calcului imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

K wp.add.Rd ~ wp.add.Rd -

in care: ds este distanta dintre liniile mediane ale rigidizărilor 
A^/pR,tc,Rd este momentul plastic capabil al tălpii stâlpului 
Â pR,st,Rd este momentul plastic capabil al rigidizării. 

Atunci când pentru întărirea inimii stâlpului se folosesc placi suplimentare de inima, 
aria rezistenta de forfecare v̂c poate fi majorata cu bjt̂ ĉ (Figura Al.3). Daca se foloseşte o 
placa suplimentara de inima si pe cealaltă parte a panoului, contribuţia acesteia nu se ia in 
calcul. Pentru a se putea lua in considerare aportul plăcutelor suplimentare de inima, 
următoarele condiţii trebuie îndeplinite: 

calitatea materialului trebuie sa fie identica cu cea a materialului din inima stâlpului; 
- latimea bs trebuie sa fie minim pana la rasa de racordare; 

lungimea plăcii U trebuie sa fie aleasa astfel încât sa depasesca zona întinsa si respectiv 
comprimata a inimii stâlpului (Figura Al.3); 

- latimea unei plăcuţe de inima bs nu trebuie sa depaseasca 408ts. 

Figura Al .3 Dispunerea plăcilor suplimentare de inima 

- Inima stâlpului la compresiune 
Rezistenta inimii stâlpului supusa la compresiune pe direcţie transversala se determina cu 
relaţia: 

^ ^ w c ^efr ,c ,wc ' ^wc ^y.wc 
^ c.wc.Rd 

y. 
cu condiţia: 

c,wc,Rd 
^ ^ w c P ^efT,c,wc ^wc ^y,wc 

Ym 

(Al.2) 

(A1.3) 

m care: 
- co este un factor de reducere pentru luarea in considerare a interacţiunii cu forfecarea din 

panoul inimii stâlpului; 
- befT,c,wc este latimea efectiva a inimii stâlpului la compresiune, determinata cu relaţiile 

următoare: 
- pentru îmbin ările sudate: 

in care: 
ac se va lua conform Figura Al .5 
rc se va lua conform Figura Al .5 
ab se va lua conform Figura Al .4 
- pentru îmbinările cu şuruburi: 

(A 1.4) 
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Anexa A1. Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

V o v c = t , + 2 + (A1.5) 
in care: Sp reprezintă lungimea obţinută prin proiecţia la 45° prin placa de capăt 
(minim tp si cu condiţia ca lungimea plăcii de capăt sub nivelul tălpii sa fie 
suficienta, adică minim 2tp). 

p este un factor de reducere pentru luarea in considerare a flambajului plăcii 
- daca < 0.72 p = \.0 

- daca/l^ > 0.72 p = (ă^-0.2)/ă; 

Xp este zvelteţea plăcii 

= 0.932 V 
K H r 

efî.c.wc WC v,\vc 

Et:. 

- pentru stâlpi cu secţiune I sau H laminata: -f r̂ ) 

- pentru stâlpi cu secţiune I sau H sudata: + yfla^ j 

factorul de reducere kwc se considera in general egal cu 1; 

(A1.6) 

Factorul de transformare P Factorul de reducere co 
0 < 0.5 co = \ 

0.5 < /3< 1.0 0) = 
>9 = 1.0 C0 = 0)^ 

l</3<2.0 0) = -'1)(C02'C0^) 
y0 = 2.O C0 = C02 

1 1 

Ave reprezintă aria de forfecare a stâlpului; 
p reprezintă un parametru de transformare 

A — ^ r A 

A-A 
Stâlp din profile laminate 

A-A 
Stâlp din table sudate 

a. 
M 

~T 
I 

b,. 

Figura Al.4 Compresiunea stâlpului pe direcţie transversala 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Inima stâlpului Ia întindere 
Rezistenta inimii stâlpului supus la întindere se determina cu relaţia: 

^ t,wc.Rd 
^MO 

(Al.7) 

in care: co este un factor de reducere pentru luarea in considerare a interacţiunii cu forfecarea 
din panoul inimii stâlpului; 

in cazul îmbinării sudate, latimea efectiva betT,t,wc a inimii stâlpului la întindere se obţine 
cu relaţia: 

be,r.uvc=t^+2>/2a,+5(t,,+5) (A1.8) 
in care: 
- pentru stâlpi cu secţiune I sau H laminata: s=r̂  

- pentru stâlpi cu secţiune I sau H sudata: 
in care: 

ac se va lua conform Figura Al .5 
rc se va lua conform Figura Al .5 
ab se va lua conform Figura Al .4 

- Talpa stâlpului la încovoiere 
a) Talpa stâlpului nerijgidizata, îmbinare cu şuruburi 

Rezistenta si modul de cedare al tălpii stâlpului nerigidizata supusa la încovoiere, 
împreuna cu şuruburile asociate supuse la întindere, se vor lua identic cu cele pentru 
elementul echivalent T, atât pentru rândurile de şuruburi cat si pentru grupurile de rânduri de 
şuruburi solicitate la întindere. Dimensiunile emin si m se determina in conformitate cu Figura 
Al.5. Lungimea elementului echivalent de talpa T se determina atât pentru rândurile de 
şuruburi cat si pentru grupurile de şuruburi folosind valorile din Tabel Al.2. 

- placa de capat mai ingusta decât talpa stâlpului 

placa de capat mai lata decât talpa stâlpului 
rVi 

Figura Al .5 Modul de definire a mărimilor e, m̂in? ĉ SI AW 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Tabel Al.2 Lungimile efective pentru cazul tălpii stâlpului nerigidizata 
Poziţia 
rândului 
de 
şuruburi 

Rând de şuruburi individual Rând de şuruburi parte a unui grup de 
rânduri de şuruburi 

Poziţia 
rândului 
de 
şuruburi 

Model circular 
^cffxp 

Model circular 
Icffjic 

Model circular 
^efr.cp 

Model circular 
^eff.nc 

Rând 
interior de 
şuruburi 

I/rm Am + l,25e 2p P 

Rând 
marginal 
de 
şuruburi 

minimul 
dintre: 
Inm 

Km -h 

minimul 
dintre: 

Am + \25e 
2/?/-f 0.625e+e, 

minimul dintre: 
7rm + p 
2e,+p 

minimul dintre: 
2w+ 0.625^+0.5/7 

+0.5/7 

Mod 1 =4fT ,nc d a r d a r Y / ^ < y i 
efr,l ^ efT,nc ^ efTj cff,cp 

Mod 2 /etT,2 = /efT,nc 

b) Talpa stâlpului rigidizata, îmbinare cu şuruburi 
Rezistenta si modul de cedare al tălpii stâlpului rigidizata supusa la încovoiere, 

împreuna cu şuruburile asociate supuse la întindere, se vor lua identic cu cele pentru 
elementul echivalent T, atât pentru rândurile de şuruburi cat si pentru grupurile de rânduri de 
şuruburi solicitate la întindere. Grupurile de şuruburi situate de fiecare parte a rigidizării 
trebuie modelate ca elemente T separate (Figura A 1.6). Distantele Cmin si m se determina 
conform Figura Al.5. Lungimile efective ale elementelor T /^^se determina folosind valorile 
din Tabel AL3 pentru fiecare rând de şuruburi. Valorile lui a din Tabel Al.3 se obţin 
conform figurii Figura Al.8 

X 

r-r' 
rY 

X 

) 

Figura Al .6 Modelarea tălpii rigizata a stâlpului prin elemente T 
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Tabel Al.3 Lungimile efective pentru cazul tălpii stâlpului rigidizata 

Poziţia 
rândului de 
şuruburi 

Rând de şuruburi individual Rând de şuruburi parte a unui grup de 
rânduri de şuruburi Poziţia 

rândului de 
şuruburi Model circular 

lefTxp 
Model circular 
lefT.nc 

Model circular 
hfr.cp 

Model circular 
êff.nc 

Rând de 
şuruburi 
adiacent unei 
rigidizări 

iTtm con Km -h p 
0.5p-\-am-

-(2m-f0.625e) 

Rând interior 
de şuruburi Inm 4m + l,25e 2p P 

Rând 
marginal de 
şuruburi 

Inm 4m-\-\25e Ttm + p 2m + 0,625e-^0.5p 

Mod 1 LffA = Uuc dar , < d a r V / efT.l ^ eff.nc ^ efTJ ^ efT̂cp 

Mod 2 /efT,2 = UtXnc 
a se determina utilizând Figura Al .8 

c) Talpa stâlpului nerigidizata, îmbinare sudata 
Intr-o îmbinare sudata, rezistenta Ffc,Rd a tălpii stâlpului nerigidizata, sub acţiunea întinderii 
sau compresiunii adusa de talpa riglei, se determina cu relaţia: 

f̂c,Rd "" êfr,b,fc ' f̂b ' fy,fb//MO (Al.9) 

- Placa de capăt la încovoiere 
Rezistenta si modul de cedare al plăcii de capăt supusa la încovoiere, împreuna cu şuruburile 
asociate supuse la întindere, se vor lua identic cu cele pentru elementul echivalent T, atât 
pentru rândurile de şuruburi cat si pentru grupurile de rânduri de şuruburi solicitate la 
întindere. Pentru prinderile cu placi de capăt extinse, rândul de şuruburi situat in afara 
inaltimii inimii se va trata ca un element T separat (Figura Al.7). Rezistenta si modul de 
cedare se vor determina separat, pentru fiecare element T echivalent. Dimensiunile Cmin din 
relaţiile de calcul se vor determina conform detaliilor din Figura Al.5, pentru porţiunea din 
placa de capăt situata intre tălpile riglei. Pentru porţiunea din afara inaltimii inimii ê in se 
considera egala cu ê  (vezi Figura Al.7). Lungimea elementului echivalent de talpa T se 
determina conform Tabel Al.4. Valorile lui m si mx din Tabel Al.4 se determina conform 
detaliilor din Figura Al .7. 

Tabel Al.4 Lungimile efective pen tru placa de capăt 

Poziţia rândului 
de şuruburi 

Rând de şuruburi individual Rând de şuruburi parte a unui grup 
de rânduri de şuruburi Poziţia rândului 

de şuruburi Model circular 
^eff.cp 

Model circular 
^eff.nc 

Model circular 
lefTxp 

Model circular 
^efr.nc 

Rând de 
şuruburi situat 
in exteriorul 
tălpii întinse a 
grinzii 

minimul 
dintre: 
Inm^ 

nm^ -h w 
nm^ + le 

minimul dintre: 
AKm^ -f 1.25e^ 

0.5w-\-2m^+0,625e^ 

-
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Primul rând 
interior de 
şuruburi situat 
sub talpa întinsa 
a grinzii 

Inm am Ttm -h p 
0.5/? + a w -

-{2m + 0.625e) 

Alt rând interior 
de şuruburi Inm 4w + 1.25e P 

Alt rând 
marginal de 
şuruburi 

Inm 4/w + 1.25e Tim + p 2/?î + 0.625e+0.5/? 

Modl Ui =Unc dar 
Yl =Tl „ darY/^ <Yl efr.l ^ efT.nc efT.I ^ efT.cp 

Mod 2 /efl;2 = /efT,nc S^efr.2 ^̂ êfr.nc 
a se determina folosind Figura A 1.8 

-P 
' •1' 

/c fT 

Porţiunea in consola din placa de capat 
si porţiunea dintre tălpile grinzii se 
modeleaza ca doua elemente 
echivalente T separate. 

Pentru porţiunea in consola din placa 
de capat, se foloseste ê  si m̂  in locul 
lui e si /w la determinarea rezistentei 
elementului T echivalent. 

Figura Al.7 Modelarea unei placi de capăt extinse ca elemente T 

- Talpa si inima riglei la compresiune 
Rezistenta la compresiune a tălpii grinzii si porţiunea adiacenta comprimata din inima grinzii 
se presupune ca actioneaza la nivelul centrului zonei comprimate si se determina cu relaţia: 

Fc,rb.Ra=M,,,/(h-tJ (Al.10) 
in care: 

- h este inaltimea grinzii; 
- Mc,Rd este momentul capabil al secţiunii grinzii. Pentru cazul grinzii cu inerţie 

variabila, Mc,Rd se poate calcula fara a se lua in considerare aportul inimii vutei; 
- tfb este grosimea tălpii grinzii. 
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X2 
i 

m, 

\ 

+ + 

-1-
- -V 

+ 

i -m . 

Figura Al.8 Valoarea coeficientului a pentru talpa stâlpului rigidizata si placa de capăt 

- Inima riglei la întindere 
In cazul unei îmbinări cu şuruburi si placa de capăt, rezistenta la întindere a inimii grinzii se 
determina cu relaţia: 

^efT,t,wb ' ^wb ' ^ y , w b / T m O (Al.11) 

Latimea efectiva beffxwt a inimii grinzii supusa la întindere se considera egala cu lungimea efectiva a 
unui subansamblu T reprezentând placa de capta la încovoiere, obţinută pentru un rând de şuruburi sau 
un grup de şuruburi. 

Al.2 Determinarea momentului capabil al îmbinărilor rigla-stâlp sau de continuitate 
Pentru determinarea momentului capabil, se foloseşte inegalitatea: 

M j.Sd 

M. 
<1.0 (Al.12) 

j.Rd 

Pentru calculul momentului capabil cu relaţia anterioara, se neglijează forţele axiale din 
elementele îmbinate. Aceasta relaţie nu se aplica in cazul in care forţa axiala in elementele 
îmbinate depăşeşte 10% din rezistenta plastica Npî Rd a secţiunii transversale. In acest ultim 
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caz, când forţa axiala depăşeşte 10% din rezistenta plastica, NpiRd, se foloseşte relaţia 
următoare: 

M j.Sd N 
M 

+ • J .Sd 

j.Rd N. 
<1.0 (Al.13) 

J .Rd 

in care: 
- Mj.Rd este momentul capabil al îmbinării, fara luarea in considerare a forţei axiale; 
- Nj,Rd este forţa axiala capabila a îmbinării, fara luarea in considerare momentului 

încovoietor din îmbinare. 

Momentul capabil al unei îmbinări sudate se determina utilizând notaţiile si schemele din 
Tabel Al.5, punctul a). Momentul capabil al unei îmbinări cu şuruburi si placa de capăt, la 
care un singur rând de şuruburi este întins, se determina conform prevederilor din Tabel Al.5, 
punctul b). In mod simplificat se poate considera ca momentul capabil al unei îmbinări cu 
şuruburi si placa de capăt extinsa, având doar doua rânduri de şuruburi întinse se poate 
determina cu ajutorul prevederilor din Figura Al.9 cu condiţia ca rezistenta totala pRd nu 
depăşeşte 3.8Bt,Rd, unde Bt,Rd. In acest caz, toata zona întinsa din placa de capăt poate fi 
considerata ca fiind un singur element. Daca cele doua rânduri de şuruburi sunt la distante 
aproximativ egale de fiecare parte a tălpii grinzii, pentru calculul forţei Fî Rd corespunzătoare 
primului rând de şuruburi porţiunea din placa de capăt poate fi considerata ca un subansamblu 
T. Valoarea lui F2,Rd poate fi considerata egala cu Fi,Rd astfel încât FRd va fi egal cu 2Fî Rd. 

Tabel Al.5 Determinarea centrului zonei comprimate, a braţului de pârghie z si distribuţia 
forţelor pentru obţinerea momentului capabil Mĵ Rd 

Tipul îmbinării 
Centrul 
zonei 
comprimate 

Braţul 
pârghie 

de Distribuţia forţelor 

a) îmbinare sudata 

z 

Mj.sd 
= \ 

/ 

La nivelul 
mijlocului 

tălpii 
comprimate 

h este 
inaltimea 
grinzii 

tfb este 
grosimea 
tălpii grinzii 

SI b) îmbinare cu şuruburi 
placa de capăt având un singur 
rând de şuruburi întinse 

r 
La nivelul 
mijlocului 

tălpii 
comprimate 

Distanta de la 
centrul zonei 

comprimate la 
rândul de 
şuruburi 
întinse 

c) îmbinare cu şuruburi si 
placa de capăt având doua 
rânduri de şuruburi întinse 

La nivelul 
mijlocului 

tălpii 
comprimate 

Distanta de la 
centrul zonei 

comprimate la 
mijlocul 

distantei dintre 
cele doua 
rânduri de 
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V 

r 

Mj.sd şuruburi 
întinse 

d) Alte îmbinări cu şuruburi si 
placa de capăt având doua sau 
mai multe rânduri de şuruburi 
întinse 

Î Sd 
\ 

7 
Ĵ sd 

) 
'•H. 

-

La nivelul 
mijlocului 

tălpii 
comprimate 

Distanta de la 
centrul zonei 
comprimate la 
mijlocul 
distantei dintre 
cele mai 
distanţate doua 
rânduri de 
şuruburi 
întinse 

Figura Al.9 Modelele simplificate pentru îmbinări cu şuruburi si placi de capăt extinse 

- îmbinări rigla-stâlp cu şuruburi si placa de capăt 
Momentul capabil Mj,Rd al unei îmbinări rigla-stâlp cu şuruburi si placa de capăt se determina 
cu relaţia: 

(Al.14) 
r 

in care: 
- Ft,Rd este rezistenta efectiva la întindere a rândului r de şuruburi; 
- hr este distanta de la rândul r de şuruburi la centrul zonei comprimate; 
- r este numărul rândului de şuruburi. 

Intr-o îmbinare cu şuruburi având mai mult de un rând de şuruburi întinse, numerotarea 
acestora începe de la rândul de şuruburi cel mai depărtat de centrul zonei comprimate. 
In cazul îmbinărilor cu şuruburi si placa de capăt, centrul zonei comprimate se considera la 
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nivelul mijlocului tălpii comprimate a grinzii. Rezistenta efectiva la întindere FirRd pentru 
fiecare rând de şuruburi se detemiina succesiv, începând de la rândul 1, cel mai depărtat de 
zona comprimata, urniat de rândul 2, samd. Atunci când se calculează Ftr,Rci pentru rândul r de 
şuruburi, celelalte rânduri de şuruburi situate mai aproape de centrul zonei comprimate se nu 
se iau in considerare. 
Rezistenta la întindere Ft,Rd a rândului de şuruburi se va considera egala cu minimul 
rezistentei la întindere (corespunzătoare rândului r de şuruburi) a componentele principale: 

inima stâlpului la întindere Ft,wc,Rd; 
- talpa stâlpului la încovoiere Ft,tc,Rd; 
- placa de capăt la încovoiere Ft,ep,Rd; 

inima grinzii la întindere Ft,wb,Rd-

Al.3 Determinarea caracteristicilor de rigiditate 
Rigiditatea la rotire a unei îmbinări se va determina cu ajutorul flexibilitatilor 

componentelor principale, reprezentate prin coeficienţii de rigiditate elastica ki. Pentru 
îmbinările cu şuruburi si placa de capăt având mai mult de 1 rând de şuruburi întinse, 
coeficienţii de rigiditate ki vor fi combinaţi. Daca forţa axiala Nsd nu depăşeşte 10% din 
rezistenta secţiunii transversale - NpR Rd, rigiditatea la rotire Sj a unei îmbinări rigla-stâlp sau 
de continuitate, corespunzătoare unui moment Mĵ sd mai mic decât momentul capabil al 
îmbinării Mĵ Rd, se obţine cu relaţia următoare: 

Ez' (Al.15) 

in care: 
- ki reprezintă coeficientul de rigiditate al componentei /; 
- z este braţul de pârghie; 
- /d este raportul dintre rigiditatile la rotire Sj -„-/Sj; 
- Sjjni este rigiditatea la rotire iniţiala a îmbinării, in care coeficientul /y = 1. 

Raportul rigidităţilor /d se determina cu ajutorul următoarelor relaţii: 
Misd - atunci când => = 1 

2/3 

-atunci când < M^̂ , < M^,, = 

in care valorile coeficientului ţ^sunt prezentate in Tabel Al.6. 

Tabel Al.6 Valorile coeficientului y/ 
Tipul îmbinării H/ 

Sudata 2.7 
Cu şuruburi si placa de capăt 2.7 
Cu comiere de tălpi 3.1 
Prinderea la baza 2.7 

La calcularea rigidităţilor, coeficienţii de rigiditate ki pentru componentele principale luate in 
considerare sunt prezentate in Tabel Al.7 pentru îmbinările sudate sau cu eclise pe tălpi, iar 
cele pentru îmbinările cu şuruburi si placa de capăt si pentru prinderile in Tabel Al.8. 
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Tabel Al.7 îmbinări sudate sau cu eclise de tălpi 

Tipul îmbinării Coeficienţii de rigiditate ki care se 
iau in considerare 

îmbinare rigla-
stâlp sudata 

de o singura parte kr h 
de ambele părţi, momentele egale 
si de semne contrare ki; ky 

de ambele 
diferite 

părţi, momentele k\\ ki\ h 

îmbinare rigla-
stâlp cu eclise 
de tălpi 

de o singura parte k\\ki\ ky\ kA\kt\k\^\ ku{*); kni**) 
de ambele părţi, momentele egale 
si de semne contrare ki; ky, kA^kt; kw; ku*);kn**) 

de ambele 
diferite 

părţi, momentele k\\ ki\ ky, k-x; kt; k\o\ kw *); k\i **) 

Mj,sd! M 

Momente 
încovoietoare 
egale si semne 

contrare 

M 
\ 

\ --
Mj Momente 

^ încovoietoare 
diferite 

*) Doi coeficienţi ku, cate unul 
pentru fiecare talpa; 
*) Patru coeficienţi kj2, cate unul 
pentru fiecare talpa si cate unul 
pentru fiecare eclisa; 

Tabel A 1.8 îmbinări cu şuruburi si placa de capăt si prinderi la baza 

Tipul îmbinării Numărul rândurilor 
de şuruburi întinse 

Coeficienţii de rigiditate ki 
care se iau in considerare 

îmbinare rigla-stâlp 
cu şuruburi si placa 

de capăt 

de 0 singura parte un rând k\\ ki\ ky, kĂ\ ks\ k\o 

îmbinare rigla-stâlp 
cu şuruburi si placa 

de capăt 

de 0 singura parte doua sau mai multe k\\ ki; kcq 
îmbinare rigla-stâlp 
cu şuruburi si placa 

de capăt 

de ambele părţi, 
momentele egale si 
de semne contrare 

un rând ki; h; kA\ ks; k\o îmbinare rigla-stâlp 
cu şuruburi si placa 

de capăt 

de ambele părţi, 
momentele egale si 
de semne contrare doua sau mai multe ki\ kcq 

îmbinare rigla-stâlp 
cu şuruburi si placa 

de capăt 
de ambele părţi, 

momentele diferite 
un rând k\\ ki; ky, ks; k\o 

îmbinare rigla-stâlp 
cu şuruburi si placa 

de capăt 
de ambele părţi, 

momentele diferite doua sau mai multe k\\ ki\ kcq 
îmbinare de 

continuitate cu 
şuruburi si placa de 

capăt 

de ambele părţi, 
momentele egale si 
de semne contrare 

un rând ks [stânga]; ks [dreapta]; k\o îmbinare de 
continuitate cu 

şuruburi si placa de 
capăt 

de ambele părţi, 
momentele egale si 
de semne contrare doua sau mai multe kcq 

Prinderea la baza 
un rând k\y, k\s\ k\b 

Prinderea la baza doua sau mai multe k\y, A:i5si /:i6 pentru fiecare 
rând de şuruburi 

- Coeficienţii de rigiditate pentru componentele principale ale îmbinării 
Coeficienţii de rigiditate pentru componentele principale ale îmbinării se determina in 
conformitate cu prevederile cuprinse in Tabel Al.9. 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Tabel A 1.9 Coeficienţii de rigiditate pentru componentele principale 
Componenta Coeficientul de rigid itate 

Panoul inimii 
stâlpului la 
taiere 

panou nerigidizat, îmbinare de o singura 
parte sau de ambele părţi dar grinzile de 
inaltime egala 

panou rigidizat 
Panoul inimii 
stâlpului la 
taiere p-z 

= 00 
Panoul inimii 
stâlpului la 
taiere 

z - braţul de pârghie, vezi Tabel Al.5 
P - parametrul de transformare 

Inima stâlpului 
la compresiune 

panou nerigidizat panou rigidizat 

Inima stâlpului 
la compresiune ci. 

=00 Inima stâlpului 
la compresiune 

êfT,c,wc • lăţimea efectiva 

Inima stâlpului 
la întindere 

- îmbinare cu şuruburi cu panou 
rigidizat sau nerigidizat cu un singur 
rând de şuruburi întinse 

- îmbinare sudata cu panou nerigidizat 

îmbinare sudata cu panou 
rigidizat 

Inima stâlpului 
la întindere 

=00 
Inima stâlpului 
la întindere l̂ efruwc" latii^^a efectiva a inimii stâlpului la întindere. Pentru 

îmbinarea cu un singur rând de şuruburi întins, b̂ ^̂ ^̂ ^̂ se considera 
egala cu minimul dintre lungimile efective leff (individual sau parte a 
unui grup de şuruburi), având valorile prezentate in Tabel A 1.2 (talpa 
stâlpului nerigidizata) sau in tabel Tabel Al.3 (talpa stâlpului 
rigidizata) 

Tabel A 1.10 Coeficienţii de rigiditate pentru componentele principale (continuare) 

Talpa stâlpului la 
încovoiere (un singur 
rând de şuruburi 
întinse) 

leff' minimul dintre lungimile efective (individual sau parte a 
unui grup de şuruburi), având valorile prezentate in Tabel A 1.2 
(talpa stâlpului nerigidizata) sau in tabel Tabel Al.3 (talpa 
stâlpului rigidizata) 
m - definit in Figura Al .5 

Placa de capăt la 
încovoiere (un singur 
rând de şuruburi 
întinse) 

m' 
leff - minimul dintre lungimile efective (individual sau parte a 
unui grup de şuruburi), având valorile prezentate in Tabel A 1.4 
m - definit in general in Figura A 1.8; pentru un rând de şuruburi 
situat in afara inaltimii grinzii m = m , in care m^ este definit in 
Figura A 1.7 

Eclisa de talpa la 
încovoiere 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Şuruburi la întindere 
(un singur rând de 
şuruburi întinse) Lb - alungirea şurubului 

Şuruburi la forfecare 

nepretensionate pretensionate 

Şuruburi la forfecare 
, / , \ 16n. d ' f . 

Şuruburi la forfecare 

di6 - diametrul nominal pentru şurub Ml6 
nb - numărul de rânduri de şuruburi supuse la forfecare 

Şuruburi la presiune pe 
gaura 

nepretensionate pretensionate 

Şuruburi la presiune pe 
gaura 

, . , . 24 n. -k. -k, -d f k„(sauk„)= " ^ ' " 

Şuruburi la presiune pe 
gaura 

K = l̂ bi «iar kj, < 
kt,, =0.25eJd+0.5 dar 

k„<1.25 
k ,̂ =0.25pjd+0.375 dar 

k,,<1.25 
k.<2.5 

Cb - distanta de la rândul de 
şuruburi la marginea libera 
a tablei pe direcţia 
incarcarii 
fu - rezistenta la întindere a 
materialului supus 
presiunii din şurub 
Pb-distanta dintre rândurile 
de şuruburi pe direcţia 
incarcarii 
tj-grosimea componentei 

- îmbinări cu placa de capăt având doua sau mai multe rânduri de şuruburi întinse 
Pentru îmbinările cu placa de capăt si şuruburi, având minim doua rânduri de şuruburi întinse, 
coeficientul de rigiditate echivalent keq se determina cu relaţia: 

k (Al.16) 
êq 

m care: 
- hr este distanta de la rândul r de şuruburi la centrul zonei comprimate; 
- keffj este coeficientul de rigiditate efectiv pentru rândul r de şuruburi considerând 

coeficienţii de rigiditate ki ai componentelor principale; 
- Zeq este braţul de pârghie echivalent. 

Coeficientul de rigiditate kejy^r pentru rândul r de şuruburi se determina cu relaţia: 

1 
êfr,r ~ 

z -^ k 

(Al. 17) 

in care: ki r este coeficientul de rigiditate pentru componenta i relativ la rândul r de şuruburi; 

Braţul de pârghie echivalent Zeq se determina cu relaţia: 
2 

(Al. 18) 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

A1.4 Exemplu de calcul al unei imbinari sudate grinda-stalp 
In exemplul următor se prezintă aplicarea metodei componentelor din Eurocode 3 la 

calculul momentului capabil si al rigiditatii la rotire pentru o imbinare sudata grinda-stalp. 
Grinda este realizata din IPE300 iar stâlpul este HEB200 (vezi Figura A 1.10). 

IPE300 

Figura Al. 10 Caracteristicile geometrice ale imbinarii grinda-stalp sudata 

abel Al. 11 Dimensiunile profilelor 

Profilul Inaltimea 
profilului 

Latimea 
tălpii 

Grosimea 
inimii 

Grosimea 
tălpii 

Rotunjirea 
colturilor 
secţiunii 

Momentul 
de inerţie 

Aria 
secţiunii 

transversale 
h[mm] b[mm] tw[mm] tf{mm] r[mm] Ix [cm1 A[cm'] 

IPE300 300 150 7.1 10.7 15 8360 53.80 
HEB200 200 200 9.0 15.0 18 5700 78.10 

Tabel Al. 12 Caracteristici de material 
Marca otelului Limita de curgere Modulul de Modulul de 

elasticitate taiere 
fv [N/mm'] E[N/mm'] G[N/mm'] 

Fe360 235 210000 81000 

Tabel A 1.13 Factorul de reducere p 
Parametru de transformare P Factor de reducere p 

0<p<0.5 
0.5<P<1 p = p , - 2 x ( l - p ) x ( l - p , ) 

P=1 

1<P<2 P = P, - (P-I )x (p2-Pl ) 
P=2 P=P2 

Pi = P2 = 

Ave - aria de taiere a stâlpului 
3 - parametru de transformare 

Deci: 

befr -h2V2ab +rJ = 10.7-^2V2x6-H5x(l5 + 18)=193mm 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

P=i 
p=pi 

p=p,= 
Jl + l.j lb^ t /A r VI + 1.3 (l93 9/2485y V ^ elT wc/ vĉ  * V / 

= 0.782 

^ C,NVC,RC1 

0.782-193-9-235 
1.1 

= 290190N 

dc=hc -2tfc -2rc = 200-2x15-2x18= 134 mm 

Ă = 0.93 
i E-tl 210000-9' 

Mo 

^ 0.22^ 193-9-235 
1.1 0.556 

1 -
0.22 
0.556 

= 403334N 

Deci condiţia: 

Fc,wc.Rd = 290190N< 403334N 

este satisfacuta. 

Talpa si inima grinzii in zona comprimata 
Rezistenta de calcul la compresiune a tălpii grinzii si zonei adiacente de inima se considera ca 
actioneaza la nivelul centrului de compresiune si este data cu suficienta precizie de formula: 

unde: 
Mc.Rd-momentul de calcul al grinzii 

M e . K a = W / , / Y 

Mo 

Ml 

pentru Clasa 1 si 2 
pentru Clasa 3 
pentru Clasa 4 

hb-inaltimea grinzii 
tfb-grosimea tălpii grinzii 

Deci: 
Me,Rd = Wp, fy / y = 628.10' . 235/1.1 = 13416.10' Nmm 

Fc,fb,Rd = 13416-107(300 -10.7) = 463753N 

Talpa stâlpului solicitata la incovoiere 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Talpa stâlpului nerigidizata, imbinare sudata 

Intr-o imbinare sudata, rezistenta de calcul la intindere a tălpii stâlpului nerifidizate, solicitata 
la incovoiere este data de: 

dar 

Mo 

Mo 

in care: 

k = ( t f c / t J f>. rc / f > , J d a r k < l 

- pentru o secţiune laminata I sau H a stâlpului: 
s = rc 

- pentru o secţiune sudata I sau H a stâlpului: 

unde: bfb este latimea tălpii grinzii 

Deci: 

k < 1 => k = 1 
Ft.fc.Rd = (9 + 2 X18 + 7 X1X15)l 0.7 X 235/1.1 = 342886N 

ft, /y = 0.7 X150 X10.7 x 235/1.1 = 240020N 

^ t.fc.Rd 

=> Ft,fc,Rd = 240020 N 

Inima stâlpului solicitata la intindere 

Rezistenta de calcul a inimii stâlpului, nerigidizata, solicitata la intindere este data de: 

^ t , w c , R d ~ 
Y M O 

Pentru o imbinare sudata, latimea efectiva beff a inimii stâlpului este data de: 

Ft,wc,Rd =Fc,wc,Rd =184430 N 

Momentul rezistent de calcul 
Momentul rezistent de calcul pentru o imbinare sudata poate fi calculat cu relaţia: 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

unde: 
pRd -rezistenta minima a componentelor 
z - braţul momentului 
z = hb - Û  

Deci: 

FRd - 240020N 
z-300-10.7 = 289.3 mm 
Mj,, = 240020 X 289.3 = 69437786Nmm 

Rigiditatea la rotire 
Model de baza 
Rigiditatea la rotire a unui nod poate fi determinata din flexibilitatea componentelor de baza. 
Daca efortul axial Nsd nu depăşeşte 5% din rezistenta plastica Npi,Rd, rigiditatea nodului Sj, 
pentru un moment Mj,sd, mai mic decât momentul de calcul al nodului Mj,Rd, poate fi obtinut cu 
suficienta precizie cu formula: 

i 
unde: 

ki - coeficientul rigiditatii reprezentând componenta i 

z - braţul momentului 
Iul - raportul rigidităţilor 

Sj,ini - valoarea rigiditatii Sj cand momentul Mj,sd este zero 

Raportul rigidităţilor |i poate fi determinat din relaţia: 

dar |i > 1 

in care = 2.7 pentru imbinari sudate. 

Coeficienţii de rigiditate ce trebuie luaţi in considerare pentru imbinarea sudata sunt ki, k2 si k4. 

Braţul momentului 
Pentru imbinarile sudate, braţul z poate fi luat ca (h-tf), unde h este inaltimea grinzii si tf este 
grosimea tălpii. 

Coeficienţii rigiditatii pentru componentele de baza 

a) Inima stâlpului nerigidizata, solicitata la taiere: 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

^ 0.38A„ 
Pz 

unde: 
Ave - aria de taiere a stâlpului 
Ave = 2485 mm' 
z - braţul momentului 
z = 289.3 mm 
P - parametrul de transformare 
p = i 
. 0.38-2485 k, = = 3.26mm 

' 1-289.3 

b) Inima stâlpului nerigidizata, solicitata la compresiune: 

unde: 

befT - latimea efectiva a inimii stâlpului 
befT =193 mm 
dc - inaltimea dreapta a inimii stâlpului 
dc= 134 mm 

O 7193-9 
134 

c) Inima stâlpului nerigidizata, solicitata la intindere: 

k4 = k2 = 9.07mm 

Pentru calculul rigiditatii: 
Mj,sd = Mj,Rd/1.5 = > n = l 
Mj,sd = Mj,Rd => )i = 3 

Sj,ini = 210000-289.3^ ^ ^^^^^ ^̂ .o ̂ mm/rad = 33335 kNm/rad 
1 1 1 1 

+ + 
,3.26 9.07 9.07 

= ^ =1.1112-10'" Nmm/rad = 11112kNm/rad 
3x 1 1 1 

+ + 
1.49 9.07 9.07 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

A1.5 Exemplu de calcul al unei îmbinări grinda-stalp cu şuruburi si placa de capat 
extinsa 

In exemplul următor se prezintă aplicarea metodei componentelor din Eurocode 3 la 
calculul momentului capabil si a rigiditatii la rotire pentru o imbinare grinda-stalp cu şuruburi 
si placa de capat extinsa. Grinda este realizata din IPE300, stâlpul este HEB200 (vezi Figura 
Al.l 1) iar şuruburile sunt M20 gr.8.8. 

Figura Al.l 1 îmbinare grinda-stalp cu şuruburi si placa de capat extinsa 

Profilul Inaltimea 
profilului 

Latimea 
tălpii 

Grosimea 
inimii 

Grosimea 
tălpii 

Rotunjirea 
colturilor 
secţiunii 

Momentul 
de inerţie 

Aria 
secţiunii 

transversale 
h[inm] b[mm] tw[nim] tf{mm] r[mm] Ix[cm'] A[cm'] 

IPE300 300 150 7.1 10.7 15 8360 53.80 
HEB200 200 200 9.0 15.0 18 5700 78.10 

Tabel A 1.15 Caracteristici de material 
Marca otelului Limita de curgere Modulul de elasticitate Modulul de taiere 

fv[N/mm^] E[N/mm'] G[N/mm-] 
Fe360 235 210000 81000 

Rezistenta componentelor de baza 
Panoul inimii stâlpului solicitat la taiere 

V wp,Rd 

V ^ Y M O 

unde: 

Â ,̂  = A-2btf +2r)tf = 78.10-2 x 20x 1.5 + (0.9 + 2 x 1.8)x 1.5 = 2485mm-
0.9x235x2485 V wp,Rd V3xl.l 

= 275857N 

Inima stâlpului solicitata la compresiune 
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Pbentwcfvwc 
' c.\vc,Rd 

y Mo 

dar 

F < ^ c . w c . R d — 
êtr̂ wc ̂ v.wc 

Mo k 

cu: 

X = 0.93 beffdcfy.wc 
Et;. 

dc - inaltimea dreapta a inimii stâlpului 
Pentru o imbinare cu placa de capat cu şuruburi, latimea efectiva betf a inimii stâlpului solicitata 
la compresiune este data de: 

+2/ +5) 

Factorul de reducere p care tine seama de efectul de taiere in inima stâlpului asupra rezistentei de 
calcul in inima stâlpului solicitata la compresiune, poate fi determinat in flinctie de latimea 
efectiva beff. 

Deci: 

beff = tfb + 2V2ap + 2tp + 5 ( t + s) = 10.7 + 2V2 x 5 + 2 x l 5 + 5 x ( l 5 + 18)= 220mm 
=> p-1 

P = Pi 

p = p, ^ ^ =0 .780 
+ V i + 1 X (220x9/2485)-

' c ,wc,Rd 

0 . 7 8 0 x 2 2 0 x 9 x 2 3 5 
1.1 

= 313020N 

Dar: 

d, = 2 0 0 - 2 x l 5 - 2 x l 8 = 134mm 

X = 0.93 
11 Ettc 

êff̂ wĉ y.wc 
Mo 

^ 0.22 
X 

* 210000x9 ' 

2 2 0 x 9 x 2 3 5 
1.1 

1 0.22 
0.594 0.594 

= 448373N 

Deci condiţia: 

Fc,wc,Rd = 313020N < 448373N 
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este satisfacuta. 

Talpa si inima grinzii in zona comprimata 

F c , f b , R d = M c , R d / ( h b - t f b ) 

unde: 

Mc.Rd = W p , f Y = 628 • 10' • 235/1.1 = 13416 • 10' Nmm 

Fc,fb,Rd =13416x107(300-10.7)= 463753N 

Şuruburi solicitate la intindere 

0.9f .A. ub s 
B , , R d -

Yvib 

unde: 

As - aria neta la filet 
M20 => As = 225mm^ 
fub - rezistenta ultima pentru şuruburi 
Gr. 8.8 =>fub = 800N/mm^ YMb - coeficient de siguranţa 
yMb= 1.25 

1.25 

Ft,Rd = = 4xl29600N = 518400N 

Inima stâlpului solicitata la intindere 
Ţ^ P ^ e f T ^ w c ^ y , w c 
'^t ,wc,Rd 

Y M O 

unde: 
t>efî.wc,i = niin[47mi; 8m + 2.5e; p -h 4m +1.25e 

(10.44) 
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2 2 
b - w 200-100 

e = —̂  = = 50mm 
2 2 

p = 120mm 

beff.wc,. = min[47t x 28.1;8 x 28.1 + 2.5 x 50;120 + 4 x 28.1 +1.25 x 50] = 295mm 

p = p, = , ^ ^ =0.634 
a/i +1 -Xberrt.c/ A . , ( 2 9 5 x 9/2485)^ 

1.1 

Talpa stâlpului solicitata la intindere 
lefT.fct = = 295mm 
n = mm e;l .25m; (bp - w)/2] = min[50;l .25 x 28.1; (l90 -100)/2] = 35mm 

e^ 7 4 = 34.6/4 = 8.65mm 
unde: 

dw - diametru cap şurub 
Rezistenta de calcul la intindere a unui element T de talpa, se ia ca cea mai mica valoare 
corespunzătoare celor trei moduri de cedare: 

Modul 1: Plastificarea completa a tălpii 

m 

Modul2: Cedarea şuruburilor cu plastificarea tălpii 

F = 
m + n 

ModulS: Cedarea şuruburilor 

m care: 

Mp„,Ka=0.25XUt;f^/y Mo 

Mo 

In metoda altemativa, forţa aplicata elementului T de talpa, de către un şurub se considera 
uniform distribuita si nu concentrata in axul şurubului. Aceasta ipoteza conduce la o valoare de 
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calcul mai mare pentru modul 1 si menţine nemodificate expresiile pentru modurile 2 si 3. 

Modul l: Plastificare completa a tălpii: 

2mn-e^^ (m-f n) 

Deci: 
M pl.Rd = 0.25 X 295 X15' X 235/l. 1 = 3545028Nmm 

(8x35-2x8.65) .3545028 ^ 
fc.Rd.ti 2x28 .1x35- 8.65 x (28.1 + 35) 

2x3545028 + 4x129600x35 
• fc.Rd.t 28.1 + 35 

= 399906N 

= 399906N 

Placa de capat solicitata la Întindere 
m =u,-0.8N/2af =50-0 .8x72 x5 = 44.3mm 
Cp = 50nim 

Ifr.p.. = min 47mi„; 8m„ + 2.5e„; w + 4m„ +1.25e„; b„ p' p p' p p' p 
= min [471 x 44.3; 8 x 44.3 + 2.5 x 50; 100 + 4 x 44.3 +1.25 x 50; 190] = min [556.7; 479.4; 339.7; 190] = 19( 

Hp = mm e„;1.25m„ . p' p. = mm 50;1.25x44.3 = 50mm 

Mp,.Rd = 0.251,^.p,tJf^/YMo = 0.25 x 190x 15̂  x 235/1.1 =2283239Nmm 

2mpnp-e,(mp+np) 2 x 44.3 x 50 - 8.65 x (44.3 + 50) 
(8np-2e,)Mp,p^, (8x50-2x8.65)x 2283239 

^̂T. RH 9 = 7 \ = 7 \ =^41 /oursi 
2m n -e, ,(m +np) 2 x 44.3 x 50 - 8.65 x (44.3 + 50) 

Fep.Rd =min ep,Rdl ep,Rd2 . = 241760N 

Momentul rezistent de calcul 
Momentul rezistent de calcul poate fi calculat cu relaţia: 

Mj.Rd =FRdZ 

unde: 

FR,=min[Fj^,J=241760N 

z = hh - tn, = 289.3mm 
MRd = 241760x289.3 = 69941168Nmm = 69.94kNm 
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A n e x a A l . Calculul îmbinărilor rigla-stalp cu metoda componente lor 

Rigiditatea la rotire 
Model de baza 

s 
' V ' M i r 

Raportul rigidităţilor |i poate fi determinat din relaţia: 

dar | L i > 1 

in care \\f = 2.7 pentru imbinari cu şuruburi. 

Coeficienţii de rigiditate ce trebuiesc luaţi in considerare pentru imbinarea cu placa de capat cu 
şuruburi sunt: 
ki,k2, ks, k4, ks si kj. 

Braţul momentului 

Braţul z poate luat ca (h-tf), unde h este inaltimea grinzii si tf este grosimea tălpii. 

Coeficienţii rigiditatii pentru componentele de baza 

a) Panoul inimii stâlpului solicitat la taiere: 

Pz 
unde: 
Ave - aria de taiere a stâlpului 
Ave = 2485mm^ 
z - braţul momentului 
z=289.3mm 
p - este parametrul de transformare 
p = i 

k, = = 3.26mm 
' 1x289.3 

(10.59) 
b) Inima stâlpului solicitata la compresiune: 

^^ d. 
unde: 
beff - latimea efectiva a inimii stâlpului 
beff 220mm 
dc - inaltimea drapta a inimii stâlpului 
dc = 134mm 

0.7x220x9 ^^^^ k, = = 10.34mm 
134 
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Anexa A l . Calculul îmbinărilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

c) Talpa Stâlpului solicitata la incovoiere: 

m c 

. 0.85x295x15' „ , . k, = ^ = 38.14mm 
' 28.1' 

d) Inima stâlpului solicitata la intindere: 

^ ci. 
k4 = k2= 10.34mm 
e) Placa de capat solicitata Ia incovoiere: 

0.85x190x15' ^^^ k, = ^ = 6.27mm 
44.3' 

f) Şuruburi solicitate la intindere: 

As = 225mm^ Lb - lungimea de elongatie a şurubului care poate fi luata egala cu grosimea de strângere, plus 
jumatate din suma inaltimii capului şurubului si inaltimea piuliţei. 

Lb =15 + 15 + 0.5x(l3 + 16)=44.5mm 

k, =1.6x — = 8.09mm 
44.5 

Pentru calculul rigiditatii: 

210000x289.3' 
j,ini 

Ix 1 1 1 1 1 1 
+ + + + + 

,3.26 10.34 38.1 10.34 6.27 8.09 
= 2.1712xlO'°Nmm/rad = 21712kN m/rad 

210000x289.3' 
Sj.pl - / , , , , , \ 

3x 1 1 1 1 1 1 
+ + + + + 

,3.26 10.34 38.1 10.34 6.27 8.09 
= 0.7237 X10'° N mm/rad = 7237kN m/rad 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

A1.6 Exemplu de calcul al unei îmbinări grinda-stalp cu corniere prinse cu şuruburi pe 
tălpi 

In exemplul următor se prezintă aplicarea metodei componentelor la calculul 
momentului capabil si a rigiditatii la rotire pentru o imbinare grinda-stalp cu corniere pe tălpi 
prinse cu şuruburi. Grinda este realizata din IPE300, stâlpul este HEB200, comierele 
LI50x100x14 iar şuruburile sunt M20 gr.8.8 (vezi Figura A 1.12). 

Figura A 1.12 îmbinare grinda-stalp bulonata cu comiere de aripi 

Tabel Al. 16 Dimensiunile pro filelor 

Profilul Inaltimea 
profilului 

Grosimea 
inimii 

Grosimea 
inimii 

Grosimea 
tălpii 

Rotunjirea 
colturilor 
secţiunii 

Momentul 
de inerţie 

Aria 
secţiunii 

transversale 
h[mm] b[mm] tw[mm] tf[mm] r[mm] IxFcml A[cm'l 

IPE300 300 150 7.1 10.7 15 8360 53.80 
HEB200 200 200 9.0 15.0 18 5700 78.10 

Tabel Al. 17 Caracteristici de material 
Marca otelului Limita de curgere Modulul de Modulul de taiere Limita de curgere 

elasticitate 
f,{N/mm'l E[N/mm^1 GfN/mm'l 

Fe360 235 210000 81000 

Rezistenta componentelor de baza 
Panoul inimii stâlpului solicitat la taiere 

0.9 xf ^xA. 
V. y,wc vc 

wp,Rd 

unde: 
Avc-este aria de forfecare a stâlpului 
Â ^ = Â  -2Xb , X tf, + (t̂ ^ + 2X rjx tf̂  = 78.1 -2X 20x 1.5 + (0.9 + 2x 1.8)x 1.5 = 2485min-

0.9x235x2485 V wc,Rd Vsxl . l 
(10.74) 

= 275857N 

Inima stâlpului solicitata la compresiune. 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Fc.wc.Rd ^ ^ ^ 
Mo 

' l / 

1 - 0.22] / 

1 -
\ ^ J 

cu: 

I = 0.93x 
1 Ext; , 

dc-inaltimea dreapta a inimii stâlpului 
Pentru o imbinare cu şuruburi cu comiere de aripi, latimea efectiva beir a inimii stâlpului solicitata 
la compresiune este data de: 

beff = t . + 0 . 6 r , + 5 x ( t , , + s ) 

Factorul de reducere p care tine seama de efectul de taiere in inima stâlpului asupra rezistentei de 
calcul in inima stâlpului solicitata la compresiune, poate fi determinat in funcţie de latimea 
efectiva befr-
Deci: 

êff +s)=2xl4 + 0.6xl3 + 5x(l5.0 + 18.0)= 200.8mm 
=> P=1 

P = P l 

P = P, = 
^l+1.3(befftwc/Avc)^ 1̂+1.3( 200.8-9/2485)̂  

0.770x200.8x9x235 

= 0.770 

c.wc.Rd 1.1 
= 297284N 

dc=hc -2tfc -2rc = 200-2x15-2x18= 134 mm 
1 /4 f 

X = 0.93 -^^^4-^ = 0.93 
EtL 

200.8x134x235 

êff ̂ wĉ ywc ^ 0.22 
X 

210000x9' 

200.8x9x235 

= 0.610 

YMO L ' ^ V ^ Jj 1-1 

Deci condiţia: 

Fc,wc,Rd = 297284N< 404656N 

este satisfacuta. 

Talpa si inima grinzii in zona comprimata 
Fc,fb,Rd =Mc,Rd/(hb-tfb) 

unde: 

Mc,Rd-momentul de calcul al grinzii 

Mc.Rd = Wp,f J Y M O 

1 
0.610 

1 -
0.22 

0.610 
= 404656N 
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Anexa A l . Calculul Îmbinărilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

hb-inaltimea grinzii 
tti>-grosimea tălpii grinzii 

Deci: 

Mc.Rd = / y = 628• 10' • 235 1.1 = 13416 10'Nmm 

Fc.tb.Rd =13416-107(300 -10.7) = 463 763N 

Şuruburi solicitate la intindere 

in care: 

As - aria neta la filet 
M20 => As = 225mm^ 
fub-rezistenta ultima pentru şuruburi 
Gr.8.8 => fub = 800N/mm^ 
YMb-coeficientul de siguranţa 
yMb=l-25 

= 0.9-800-225/1.25N 

F,,Rd =2Bt.Rd =2-129600N =259200N 

Inima stâlpului solicitata la intindere 
Rezistenta de calcul a inimii stâlpului solicitata la intindere este data de: 

Pbefftwcfv.wc 
• t .wc.Rd 

unde: 
Y M C 

beff.wc.t = min 27raî;4m +1.25e 

- ^ ^ ^ - 0 . 8 x 1 8 = 31.Imm 

200-100 — = = 50mm 

beff.wc.. 27I-31.1;4-31.1 + 1.25-50 
1 

= mm 
1 

+ Vi+ 1.3(186.9x9/2485)' 
0 .792x186 .9x9x235 

195.4 ;186.9j = 186.9mm 

= 0.792 

t ,wc,Rd 
1.1 

= 28461 IN 

Talpa stâlpului solicitata la incovoiere 
=186.9mm 

n = min[e;1.25m;(b3 - w J /2 ] = min 
e^ = d^/4 = 34.6/4 = 8.65mm 
unde: 

50;1.25 X 31.1; (l 86 -100)/2] = min[50;38.9;43] = 38.9mm 

dw - diametru cap şurub 

Deci: 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Mp, Rj =0.252] =0.25x186.9x15-X 235/1. l=2245986Nmm 

P _ (8n-2ejMp, , , _ (Sx 38.9 - 2 x 8.65)x 2245986 
^fc .Rd . t i ~ ' ^ : r - J O J o / J l N 

• f c .Rd . t : 

2mn + n) 2 x 31.1 x 38.9 - 8.65 x (31.1 + 38.9) 

2Mp, Rj + n J ] B, Rj 2 X 2245986 + 2x129600 x 38.9 

^Ffc.Rd., = min 
m + n 

F F . M c . R d . t l ' ^ f c . R d . t 2 

31.1 + 38.9 
= 208212N 

= 208212N 

Aripa comierei solicitata la intindere 

l e r ra . . = 0 . 5 b , 

unde: 

ba - lungimea comierei 
Wai = 0.5x186 = 93mm 
g = 12nim => g > 0.4t3 
m3 =W3 -0.5t3 =45-0 .5x14 = 38mm 
ê  =1^ -Wj =100-45 = 55mm 
n̂  = mm ê  ;1.25m3 = mm 55;1.25x38 =47.5mm 
ê , = d,,/4 = 34.6/4 = 8.65mm 

Deci: 

M p , = 0 . 2 5 2 W,,tt:f,,7YMo =0.25x93x14^x235/1.l = 973541Nmm 

F, = ^ (8x47.5-2x8.65)x973541 ^ ̂ ^^^^^^ 
2m3n3-e^(m3+n3) 2 x 38 x 47.5 - 8.65 x (38+ 47.5) 

2x973541 + 2x129600x47.5 r, — — — ' a ,Rd, t2 

•Fa.Rd, =min 
38 + 47.5 

= 166773N 

Fa,R<...,;Frc.R.,2 =123014N 

Aripa comierei la lunecare 

unde: 

n - numărul sumburilor supuse la lunecare (n=4) 

3do 3do 4 f^ ' 
fua - rezistenta ultima a şurubului 

d - diametrul şurubului 
do - diametrul găurii şurubului 
ta - grosimea comierei 
ebi = la - W2 = 150-110=40mm 

a^ = mm 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Pb = W2 - wi = 110-45=65mm 

a, = mm >1 
40 65 1 800 

3x22 3x22 4 360 
;1.0 = 0.61 

a.Rd.b 
2.5x4x0.61x360x20x14 

1.25 
= 491904N 

Şuruburi solicitate la taiere 

• b.Rd.v 
YMb 

where: 
n - numărul şuruburilor (n=4) 
fub - rezistenta ultima a şurubului 

As - aria neta la filet 
M20 As =225mm^ 

0.6x4x800x225 
b,Rd,v 1.25 

= 345600N 

Talpa grinzii la lunecare 

- g = 45-12 = 33mm 
= W2-Wj =110-45 = 65mm 

. P b ^ . fgb Q = min 33 65 1 800 
3x22 3x22 4 360 

;1.0 = min 0.5;0.73;2.222;1.0] = 0.5 

Ft.Rd.b = 2.5 X 4 x 0.5 X 360 X 20 x 10.7/1.25 = 385200N 

Momentul rezistent de calcul 
Momentul rezistent de calcul poate fi calculat cu relaţia: 

Mj.Rd = pRdZ 

unde: 

FRd=niin[Fj„,J=123014N 
z = hb + W3 + t a / 2 = 300+45+14/2 - 352mm 
Mrd = 123014x352 = 43300928Nmm = 43.30kNm 

Rigiditatea la rotire 
Model de baza 

Ez-
_1_ 

k . 
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Anexa A l . Calculul inibinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

Raportul rigidităţilor )i poate fi determinat din relaţia: 

1.5M: 'j.rJ 
M , . 

dar |i > 1 

in care v|/ = 3.1 pentru imbinari cu comiere. 

Coeficienţii de rigiditate ce trebuiesc luaţi in considerare pentru imbinarea cu comiere sunt: 

ki, k2, k3, k4, k6, ky, ks si kg. (talpa grinzii) si kg (comiera). 

Braţul momentului 

z = 352mm 

Coeficienţii rigiditatii pentru componentele de baza 

a) Panoul inimii stâlpului solicitat la taiere: 

Pz 

unde: 
Ave - aria de taiere a stâlpului 
Ave = 2485mm^ 
z - braţul momentului 
z= 352mm 
P - este parametrul de transformare 
M l 

0.38x2485 , k, = = 2.68mm 
1x352 

b) Inima stâlpului solicitata la compresiune: 

unde: 

beff - latimea efectiva a inimii stâlpului 
beff = 220mm 
dc - inaltimea drapta a inimii stâlpului 
dc = 134mm 

0.7x200.8x9 k̂  = = 9.44mm 
' 134 

c) Talpa stâlpului solicitata la incovoiere: 

0.85x186.9x15' ^^^^ k, = ; = 17.82mm 
' 31.1' 

d) Inima stâlpului solicitata la intindere: 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

k4 = k: = 9.44mm 
e) Aripa comierei solicitata la incovoiere: 

m" 
0.85x93x14-^ 

38^ 
= 3.95mm 

f) Şuruburi solicitate la intindere: 

vezi exemplul 10.2. 
225 

k, =1.6x = 8.09mm 
44.5 

g) Şuruburi solicitate la taiere 
16n.d-f.., 'ub 

Ed M16 
16x1x20^x800 , kg = = 1.081mm 

210000x16 
unde: 
d - diametrul nominal al şurubului 
dMi6 - diametrul nominal al unui şurub Ml6. 
h) Talpa grinzii la lunecare 
K-ş -

Ed M I 6 

unde: 

kbft, = min 

k^ =min 

0 . 2 5 ^ + 0.5; 0 . 2 5 ^ + 0.375; 1.25 
d d 

1 . 5 - ^ ; 2 . 5 
' M I 6 

eb2 = 33mm 
Pb = 65mm 

Kfb= min 

=min 

0.25 X — + 0.5; 0.25 x — + 0.375; 1.25 
20 20 

= 0.91 

t 
1.5— 

' M 1 6 

= 1 .Omm 

24x1x0.91x1.0x360x20 ^ kg = = 0.047N 
210000x16 

j) Aripa comierei la lunecare 

unde: 

kba =min 0 . 2 5 ^ + 0.5; 0 . 2 5 ^ + 0.375; 1.25 
d d 

= 1.0 
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Anexa A l . Calculul imbinarilor rigla-stalp cu metoda componentelor 

k^ =min 1.5-
M̂lo 

•;2.5 = 1.31mm 

K = 
24x1x1.31x360x20 = 1.077 

210000 
Pentru calculul rigiditatii: 

210000x352' 
ĵ.ini ~ 1 1 1 1 1 1 

+ + — + + + + Ix 
,2.68 9.44 17.82 9.44 3.95 8.09 

= 22390kNm/rad 
210000x352' 

210000x352' 
r 1 1 1 + — — + -

= 2.23x10 ,0 Nmm 
rad 

Si.p. = 
3 . 5 1 X 

1 1 1 1 1 1 
+ + + + 

T + -

1.08 0.047 1.07 

210000x352' 

U-68 9.44 17.8 9.44 3.95 8.09 j 
= 7080kNm/rad 

3 . 5 1 X 
r 1 1 1 + + 

= 0.7x10 ,0 Nmm 

U.08 0.04 1.07 
rad 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

ANEXA A2. INFLUENTA VITEZEI DE DEFORMARE-
REZULTATE EXPERIMENTALE SUPLIMENTARE 

A2.1 încercări la tracţiune pe materialele de bază (TTM, W) 

TTM[i][j][k][l][m] - încercări pe materialul de bază 
[i] - calitatea oţelului ([3] - OL37; [5] - OL52) 
[j] - grosimea ([1] - t=12mm; [2] - t=20mm) 
[k] - tipul încărcării ([M] - monoton; [C] - ciclic) 
[1] - viteza de încărcare ([ 1 ] - e, =0.0001 s"'; [2] - =0.03 s"'; [3] - t, =0.06 s"') 
m] - specimen nr. ([1] - 1, 2, etc.) 

Tabe A2.1 Epruvete TTM 
TTM31M1 TTM31M2 TTM31M3 
TTM51M1 TTM51M2 TTM51M3 
TTM32M1 TTM32M2 TTM32M3 
TTM52M1 TTM52M2 TTM52M3 

V 

r 
j 

\ 

i \ 

T f 

\ 
r 

j 

\ 

^ \ 

T f 

Figura A2.1 Epruvete TTM 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

Figura A2.2 Modul de prelevare a epruvetelor TTM 

W[l][m] - încercări pe materialul depus (sudură) 
[1]-viteza de încărcare ( [1]- 8,-0.0001 s"̂  [2] - 8, =0.03 s"̂  [3] - 83=0.06 s"̂ ) 
[m] - specimen nr. ([1] - 1, 2, etc.) 

Tabel A2.2 Epruvete W 
Wl.l W2.1 W3.1 
W1.2 W2.2 W3.2 

A2.2 încercări pe epruvete sudate (TTW) 

Tabel A2.3 Recapitulare încercări TTW 
EPRUVETE SUDAI fE - TTW 
TIPUL DE VITEZA DE INCARCARE 
SUDURĂ £,=0.0001 S-' e,=0.03 s ' 83 =0.06 s * 
DE COLŢ 1 Epruvetă - Monoton 
K 2 Epruvete - Ciclic 
1/2V 2 Calităţi de oţel 
TOTAL EPRUVETE: 54 

TTW[i][j][k][l][m][n] - încercări la tracţiune pe suduri 
[i] -calitatea oţelului ([3] - OL37; [5] - bL52) 
\j] - tipul sudurii ([C] - de colţ; [V] - V; [K] - K) 
[k] - tipul încărcării ([M] - monoton; [C] - ciclic) 
[1]-viteza de încărcare ( [1]- 8, =0.0001 s'^ [2] - 8,=0.03 s ^ [3] - 83=0.06 s"̂ ) 
[m] - specimen nr. ([1] - 1,2, etc.) 

Tabel A2.4 Epruvete TTW încercate monoton 
TTW3CM1 TTW3CM2 TTW3CM3 
TTW3VM1 TTW3VM2 TTW3VM3 
TTW3KM1 TTW3KM2 TTW3KM3 
TTW5CM1 TTW5CM2 TTW5CM3 
TTW5VM1 TTW5VM2 TTW5VM3 
TTW5KM1 TTW5KM2 TTW5KM3 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

Tabe A2.5 Epruvete TTW încercate ciclic 
TTW3CC11 TTW3CC12 
TTW3CC21 TTW3CC22 
TTW3CC31 TTW3CC32 
TTW3VC11 TTW3VC12 
TTW3VC21 TTW3VC22 
TTW3VC31 TTW3VC32 
TTW3KC11 TTW3KC12 
TTW3KC21 TTW3KC22 
TTW3KC31 TTW3KC32 
TTW5CC11 TTW5CC12 
TTW5CC21 TTW5CC22 
TTW5CC31 TTW5CC32 
TTW5VC11 TTW5VC12 
TTW5VC21 TTW5VC22 
TTW5VC31 TTW5VC32 
TTW5KC11 TTW5KC12 
TTW5KC21 TTW5KC22 
TTW5KC31 TTW5KC32 

V 

r 
j 

\ 

\ \ 

I î 

i i 

T T 

Figura A2.3 Epruvete TTW 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

i i 

? î ! • I -l 'I -l -l 

_f 

Figura A2.4 Modul de prelevare a epruvetelor TTW 

Figura A2.5 Prelucrarea tablelor pentru realizarea sudurii 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

•V V 

r 

j 

J L 

T—r 

Figura A2.6 Măsurătorile efectuate si bazele de măsurare (Lo şi Lt) 

Măsurătorile captorilor de deplasare s-au notat în felul următor: 
extensometrul UTS (baza de măsurare Lo) - De 

- captorul exterior TRS50 (baza de măsurare Lo) - Do 
- captorul exterior TRS50 (baza de măsurare Lt) - Dt 

Notaţii 
Notaţiile folosite sunt cele utilizate in mod implicit de către programul folosit pentru 
realizarea incercarilor - UTS: 
So - Aria secţiunii iniţiale a secţiunii calibrate 
Reh - Limita de curgere superioară 
Rel - limita de curgere inferioară 
SGV - FRm/Reh [inversul raportului folosit de UTŜ  
FRm - Sarcina maximă 
FRr - Forţa de rupere 
Frpi - Limita de curgere convenţională 
Lapi=0.2%; Lapi=0.5%; Lapi=1.0% 
Lam - Alungire totală sub sarcină maximă 
Lar - Alungire totală la rupere 
Wm - lucru mecanic până la forţa maximă 
Wr - lucru mecanic până la forţa de rupere 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

A2.3 Introducerea v itezei de încărcare 

TTM31M1 

^epsljeor 

O 100 200 300 400 500 600 

STRESS [N/mm21 

Figura A2.7 Viteza de incarcare pentru specimen TTM31M1 

0.06 

0.05 

^ 0.04 tf) 

0.03 u H < 
I 0.02 

(O 0.01 f 
i 

6 100 200 300 

-0.01 ^ 

TTM31M2 

- eps2_teor 

— 5 per. Mov. 
Avg. 
(TTM31M2) 

400 500 600 

STRESS [N/mm2] 

Figura A2.8 Viteza de incarcare pentru specimen TTM31M2 

TTM31M3 

eps3_teor 

- 5 per. Mov. 
Avg. 
(TTM31M3) 

600 

-0.1 

STRESS [N/mm2] 

Figura A2.9 Viteza de incarcare pentru specimen TTM31M3 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

LU H < 
cr 
< tr 
K (O 

TTW3CM1 

eps1_teor 

100 200 300 400 

STRESS [N/mm2] 

500 600 

Figura A2.10 Viteza de incarcare pentru specimen TTM3CM1 

0.06 

LU 
i z < 
a: H 

— TTW3CM2 

eps2_teor 

— 5 per. Mov. 
Avg. 
(TTW3CM2) 

STRESS [N/mm2] 

Figura A2.11 Viteza de incarcare pentru specimen TTM3CM2 

0.2 

0.15 

5 0.1 f 
UJ I-
2 0.05 f 

< a: h-(0 

-TTW3CM3 

eps3_teor 

— 5 per. Mov. 
Avg. 
(TTW3CM3) 

600 

-0.05 

STRESS [N/mm2] 

Figura A2.12 Viteza de incarcare pentru specimen TTM3CM3 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

A2.4 Curbe caracteristice pentru materialul de baza si de depozit 
A. încercare la tracţiune pe materialul de bază TTM 

600 

500 

^ 400 
E 
5*300 
V) 
IU 
^ 200 
Ui 

100 

-472.2 

404.9-

305.8 

A 305.5 

TTM31M1 
• Reh 
A Rel 

— FRp1 
• FRm 
• FRr 

0.1 0.3 0.4 0.2 

STRĂIN 
Figura A2.13 Relaţia CT-8, specimen TTM31M1 

600 

500 

400 
E 
| 3 0 0 
tf> UJ 
f 200 
(O 

100 

360.6 V T 356 

A 327.2 

TTM31M2 
> Reh 
A Rel 

— FRpI 
• FRm 
• FRr 

0.1 0.3 0.4 0.2 

STRĂIN 

Figura A2.14 Relaţia a-e, specimen TTM31M2 
600 

TTM31M3 
• Reh 
A Rel 

— FRpI 
• FRm 
• FRr 

0.1 0.3 0.4 0.2 

STRĂIN 

Figura A2.15 Relaţia a-e, specimen TTM31M3 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

600 r 

-3a2.6 

TTM32M1 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.23 Relaţia a-e, specimen TTM52M2 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

B. încercare la tracţiune pe materialul depus W 

600 

500 

I 400 

<0 300 
Vi UJ 
te. 
I - 200 

100 

o 

• 541.0 
459.1 

A 452.3 

^Si-

— W1_1 
> Reh 
A Rel 

— FRpI 
• FRm 
• FRr 

0.05 0.25 0.3 0.1 0.15 0.2 

STRĂIN 

Figura A2.25 Relaţia CT-8 pentru materialul de depozit Wl_l 

— W2_1 

> Reh 
A Rel 

— FRpI 
• FRm 
• FRr 

O 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 

STRĂIN 

Figura A2.26 Relaţia a-s pentru materialul de depozit W2_l 

600 

500 

I 400 

(O 300 (O UJ 
te. I- 200 Vi 

A 521.6 

100 

O 

— W3_1 
• Reh 
A Rel 

— FRp1 
• FRm 
• FRr 

• > 6.0-

0 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 

STRĂIN 

Figura A2.27 Relaţia a-e pentru materialul de depozit W3_l 

A2.12 

BUPT



Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 
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A n e x a A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de defomiare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.44 Influenta materialului de baza, sudura in K, 8, =0.03 s'̂  
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.46 Influenta materialului de baza, sudura in 1/2V, 8, =0.0001 s' 
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A n e x a A 2 . Influenta v i teze i de deformare-rezul tate exper imenta le supl imentare 
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Figura A2.49 Influenta materialului de baza, sudura de colt, =0.0001 s" 
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Figura A2.50 Influenta materialului de baza, sudura de colt, 8j =0.0001 s' 
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Figura A2.51 Influenta materialului de baza, sudura de colt, Cj =0.03 s" 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.52 Influenta materialului de baza, sudura de colt, 8j =0.03 s 
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Figura A2.53 Influenta materialului de baza, sudura de colt, 8, =0.06 s 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.56 Influenta materialului de baza, sudura in K, 8, =0.0001 s'̂  
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.58 Influenta materialului de baza, sudura in K, 8j =0.03 s" 
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Figura A2.59 Influenta materialului de baza, sudura in K, 8j =0.06 s - l 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.62 Influenta materialului de baza, sudura in 1/2V, =0.0001 s" 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.64 Influenta materialului de baza, sudura in 1/2V, Cj =0.03 s' 
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Figura A2.65 Influenta materialului de baza, sudura in 1/2V, 8, =0.06 s" 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.70 Influenţa vitezei de încărcare, sudura de colt, OL52 
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Figura A2.71 Influenţa vitezei de încărcare, sudura in K, OL52 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.69 Influenţa vitezei de încărcare, sudura in 1/2V, OL37 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.82 Influenţa vitezei de încărcare, sudura in K, OL52 
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Figura A2.83 Influenţa vitezei de încărcare, sudura in 1/2V, OL52 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Figura A2.91 Influenta tipului de incarcare, sudura in 1/2V, OL37, =0.0001 s 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 

600 

500 

^ 400 f 

(O (O 
LU 
^ 

(O 

300 

200 

100 

1 ^ X 
1 ^ 

5 10 15 
De DISPLACEMENT [mm] 

— TTW5KM1 
— TTW5KC11 
— TTW5KC12 

20 

Figura A2.97 Influenta tipului de incarcare, sudura in K, OL52, 8, =0.0001 s' 

600 

500 -

^ 400 

(O 
<0 

I -co 

300 

200 

100 

1 
^ — TTW5KM2 

— TTW5KC21 
— TTW5KC22 

5 10 15 
De DISPLACEMENT [mm] 

20 

Figura A2.98 Influenta tipului de incarcare, sudura in K, OL52, 8, =0.03 s' 
600 

500 

^ 400 CM 
E 
E 

(O (/) IU DC 

300 

200 

100 

— TTW5KM3 
— Tn/V5KC31 
— TTW5KC32 

5 10 15 
De DISPLACEMENT [mm] 

20 

Figura A2.96 Influenta tipului de incarcare, sudura de colt, OL52, 8, =0.06 s'^ 

A2.36 

BUPT



Anexa A2. Influenta vitezei de deformare-rezultate experimentale suplimentare 
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Anexa A2. Influenta vitezei de deforniare-rezultate experimentale suplimentare 

Tabel A2.6 Modul de rupere al epruvetelor TTW încercate monoton 
specimen tip mpere specimen tip rupere 
TT\V3CM1 MB TTW5CM1 MB 
TTW3CM2 MB TTW5CM2 MB 
TT\V3CM3 MB TTW5CM3 MB 
TTW3KM1 MB TTWSKMl MB 
TTW3KM2 MB TTW5KM2 MB 
TTW3KM3 MB TTW5KM3 MB 
TTW3VM1 MB TTW5VM1 S 
TTW3VM2 MB TTW5VM2 S 
TTW3VM3 MB TTW5VM3 S 

Tabel A2.7 Modul de rupere al epruvetelor TTW încercate ciclic 
specimen tip rupere specimen tip rupere 
TTW3CC11 MB TTW3CC12 MB 
TTW3CC21 MB TTW3CC22 MB 
TTW3CC31 S TTW3CC32 nu s-a rupt 
TTW3KC11 MB TTW3KC12 MB 
TTW3KC21 MB TTW3KC22 MB 
TTW3KC31 nu s-a rupt TTW3KC32 nu s-a rupt 
TTW3VC11 MB (fisurare sudură) TTW3VC12 MB 
TTW3VC21 S TTW3VC22 MB 
TTW3VC31 nu s-a rupt TTW3VC32 nu s-a rupt 
TTW5CC11 MB TTW5CC12 MB 
TTW5CC21 S TTW5CC22 MB 
TTW5CC31 S TTW5CC32 nu s-a rupt 
TTW5KC11 MB TTW5KC12 MB 
TTW5KC21 MB TTW5KC22 MB 
TTW5KC31 nu s-a rupt TTW5KC32 nu s-a rupt 
TTW5VC11 S TTW5VC12 S 
TTW5VC21 S TTW5VC22 MB 
TTW5VC31 nu s-a rupt TTW5VC32 nu s-a rupt 
MB - rupere în materialul de bază 
S - rupere în zona îmbinării (sudură sau ZAT) 
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