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RESUMO

NOGUEIRA, C.G. (2005). Um modelo de confiabilidade e otimizagdo aplicado as estruturas
de barras de concreto armado. Dissertacao (Mestrado) — Escola de Engenharia de Sao Carlos,

Universidade de Sao Paulo, Sao Carlos, 2005.

Neste trabalho, ¢ apresentado um modelo de otimiza¢do acoplado a confiabilidade
para a analise de estruturas de barras de concreto armado, de modo que a confiabilidade ¢é
adicionada ao processo de otimizagdo como uma restricdo. O modelo mecanico permite a
consideracdo da nao-linearidade fisica para o concreto e para o ago, além de levar em conta os
efeitos ndo-lineares geométricos. Esse modelo ¢ utilizado para gerar as respostas mecanicas
da estrutura, traduzidas em forma de cargas ultimas para os estados limites. Os cenarios de
falha, na analise probabilistica, sdo descritos pelo esmagamento do concreto e deformagado
excessiva da armadura para o estado limite ultimo. O estado limite de utilizagdo ¢ verificado
para o caso de deslocamentos excessivos dos pontos da estrutura. A func¢ao de estado limite ¢
construida com o emprego do Método das Superficies de Respostas para a determinag¢ao do
indice de confiabilidade e probabilidade de falha considerando somente o modo mais
provavel ou primeiro modo de falha. Os processos de otimizagdo e confiabilidade sado
acoplados de maneira independente gerando um sistema de equagdes aproximadas resolvido
analiticamente. A metodologia de otimizagdo empregada é a minimizacao da fungdo de custo
da estrutura. O modelo acoplado de otimizagao e confiabilidade ¢ empregado para analise de
vigas de concreto armado. As técnicas desenvolvidas, no ambito da modelagem de estruturas
e confiabilidade, também permitem a andlise mecanico-probabilistica de pdrticos planos de

concreto armado.

Palavras-Chave: Estruturas de Barras de Concreto Armado, Confiabilidade
Estrutural, Otimizagdo Estrutural, Elementos Finitos, Analise Nao-Linear, Superficies de

Resposta.
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ABSTRACT

NOGUEIRA, C.G. (2005). A reliability based optimization model for reinforced concrete
structures. M.Sc. Dissertation — Escola de Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sao

Paulo, Sao Carlos, 2005.

In this work, a reliability based optimization model is proposed for the analysis of
reinforced concrete strucutures, in which the reliability index is introduced as a constraint.
The mechanical model allows to consider the physical non-linearity of the concrete and steel
materials, as well as the geometrical non-linear effects. The mechanical model is used to find
the structure limit loads. The failure scenarios for the probabilistic analysis are characterized
by the concrete ultimate strains in the compressed region of the section and the steel ultimate
tensile strains in the reinforcement position. The serviceability limit state is verified for the
excessive displacements for the strucuture bars. The limit state function is build by using the
Response Surface Method, computing the reliability index and the failure probability only
considering the first failure mode. The optimization and reliability processes are independents
built leading two different system of equations that are coupled together to find the final
solution. The material cost of the structure was adopted as the objective function to be
minimized for the optimization process. The proposed coupled optimization-reliability
process is employed to analyse reinforced concrete beams. The developed procedure in the
context of reliabilty methods and reinforced concrete structures analysis can also be applied

for reliability analysis of reinforced concrete frames.

Keywords: Reinforced Concrete Bars Structures, Structural Reliability, Structural

Optimization, Finite Element Method, Non-Linear Analysis, Response Surfaces.
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1. Introducao

1.1 Generalidades

Em um projeto estrutural, assim como em qualquer empreendimento de engenharia,
procura-se a solu¢do mais econdmica e segura possivel. Isto significa que a estrutura deve

apresentar-se resistente, estavel, duradoura e com o menor custo.

Em termos matematicos, a estrutura deve, durante toda sua vida 1til, possuir recursos
(resisténcias) superiores as demandas (agdes), seja no ambito da capacidade resistente dos
materiais, bem como no seu aspecto global ou perda de equilibrio. Com este intuito, a NBR
6118:2003 Projeto de Estruturas de Concreto e a NBR 8681:2003 A¢des e Seguranga nas
Estruturas, além de diversos codigos internacionais, definem uma série de restricdes que se
traduzem em critérios de seguranga adotados para o projeto de estruturas. Sao os chamados
Estados Limites. De acordo com essa abordagem, estados limites sdo os estagios a partir dos
quais a estrutura apresenta desempenho inadequado as finalidades para as quais foi projetada.
Assim, as estruturas sdo projetadas com o uso de coeficientes parciais de seguranca que tem
como objetivo suprir todas as incertezas possiveis inerentes as variaveis de projeto. Estes
coeficientes parciais sdo aplicados sobre as resisténcias dos elementos e acdes que atuam na
estrutura de modo a garantir certa folga de seguranca quanto aos estados limites ultimos e
colapso estrutural, além de verificar também estados limites de utilizagdo que representam as

situacdes em servigo.

Entretanto, a metodologia atual baseada em coeficientes parciais de seguranga ndo
permite o conhecimento adequado dos niveis de seguranga de um projeto ou de uma estrutura
em servico. Tal fato ¢ de extrema importancia, uma vez que a crescente evolucao dos
materiais estruturais faz com que as estruturas trabalhem cada vez mais proximas de seus
limites. Aliado a esse quadro, ndo existe ainda normas que abordam o projeto e/ou verificagao

estrutural em termos totalmente probabilisticos, impossibilitando o conhecimento das
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probabilidades de falha das estruturas. Na tentativa de solucionar esses inconvenientes, a
Teoria da Confiabilidade Estrutural ¢ empregada com o objetivo de diminuir as incertezas da
avaliacdo da seguranca estrutural. As varidveis de projeto sdo consideradas como aleatodrias,

com modelagem de suas incertezas por meio de distribui¢cdes de probabilidade adequadas.

No ambito da verificacdo da seguranca de uma estrutura, MOHAMED (1996) define
a confiabilidade estrutural como sendo a probabilidade de sobrevivéncia de um componente
ou sistema estrutural, desde que utilizado de acordo com as especificagdes do projeto.
Também pode ser entendida como a transformacdo da experiéncia adquirida, durante o
desenvolvimento da humanidade, em determinados modelos matematicos. JCSS (1996)
pondera que, em termos teoricos, a confiabilidade requerida corresponde a uma probabilidade
maxima de ruina aceita, relacionada a um estado limite particular (fronteira entre o dominio

seguro e de falha) ou colapso global da estrutura para um periodo de tempo especifico.

Dentro desse contexto, tanto o modelo confiabilistico quanto o modelo mecénico
adotado para representar a estrutura assumem carater fundamental. Segundo SOARES (2001),
usualmente héa dois aspectos principais a se considerar em um modelo de projeto adequado
para ser aplicado as estruturas de engenharia. O primeiro aspecto consiste na possibilidade do
modelo em poder quantificar a confiabilidade das estruturas nos estados limites ultimos e de
utiliza¢do, garantindo assim uma probabilidade de falha pré-definida. O segundo aspecto
importante ¢ com relacdo ao modelo mecanico, onde as condi¢cdes de equilibrio e de
compatibilidade geométrica devem ser satisfeitas junto com os modelos adotados para
descrever o comportamento dos materiais. O modelo mecanico deve ser escolhido de tal
forma que represente o mais fielmente possivel o comportamento atual da estrutura. Por outro
lado, o modelo de confiabilidade deve ser escolhido para estimar precisamente as
probabilidades de falha, levando-se em consideracdo o aspecto computacional, pois este pode

restringir a aplicabilidade de tais modelos.

A confiabilidade estrutural constitui-se, portanto, em uma ferramenta valiosa para a
analise da seguranca das estruturas e alternativas de projeto, fornecendo uma medida mais
precisa do grau de seguranca de uma determinada obra, visto que se baseia na determinagdo
de probabilidades de falha de eventos especificos traduzidos por estados limites. Também ¢é
possivel, mediante o emprego dos conceitos de confiabilidade, determinar estados limites
mais criticos para uma determinada estrutura em fun¢do de seus elementos constituintes,

propriedades de resisténcia e condigdes de carregamento.
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Com a utilizacdo da confiabilidade estrutural e seus principios estatisticos pode-se
atingir a primeira meta de um projeto de engenharia: estruturas mais confiaveis em funcao de
um melhor conhecimento do real nivel de seguranga. Combinado a seguranga ou a um melhor
conhecimento da seguran¢a de uma estrutura, cabe agora, incorporar conceitos que permitam
o projeto mais econémico respeitando a seguranga especificada. E neste contexto que a
Otimizacao Estrutural assume papel fundamental na concepgao de um projeto de engenharia:
o projeto o6timo. Portanto, na pratica, procura-se a solugdo otimizada que apresente um indice
de confiabilidade que esteja de acordo com o recomendavel pelas normas. Vale ressaltar que o
projeto de uma estrutura otimizada com indice de confiabilidade pré-estabelecido ¢ a propria

definicdo do chamado nivel de seguranca 4.

O carater econdmico estd diretamente associado a uma adequada andlise dos
materiais ¢ das tecnologias construtivas disponiveis para o uso, comparando-se custos de
matéria-prima, transporte, consumo de materiais, equipamentos e distribuicdo de mao-de-

obra. A otimizagdo de todos esses insumos e atividades garante a economia do projeto.

Na engenharia estrutural, a estratégia geralmente adotada ¢ a minimizacdo de uma
fun¢do custo da obra ou equipamento. Para as estruturas de concreto armado, pode-se
minimizar uma fun¢do que descreve o custo dos elementos estruturais, isto ¢, volume de
concreto, peso de aco e area de formas de madeira. A essa fungdo-objetivo aplicam-se
restricdes de cardter mecanico, geométrico e em termos do indice de confiabilidade para

respeitar o grau de seguranga requerido.

A concepg¢do de uma estrutura, buscando o projeto 6timo, consiste, portanto, em um

acoplamento de modelos mecanicos e estatisticos com um modelo apropriado de otimizagao.

1.2 Objetivos

O objetivo principal do trabalho ¢ fazer um estudo sobre procedimentos para a
obtencdo de estruturas de concreto armado otimizadas a indices de confiabilidade pré-
estabelecidos. Dessa forma, o processo de otimizacdo ¢ enriquecido com uma nova restri¢ao

que traduz a confiabilidade requerida.

Entretanto, outros objetivos intermedidrios foram estabelecidos visando contribuir
com a modelagem mecanico-probabilistica de estruturas de concreto armado. A primeira
etapa do trabalho consistiu no estudo e implementacdo de um modelo mecanico nao-linear

para as estruturas lineares de concreto armado, isto ¢, para pilares, vigas e porticos planos. No
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proprio modelo mecanico em elementos finitos, foi utilizada a Mecanica do Dano para
representar o comportamento nao-linear do concreto, no lugar de relagdes constitutivas de
normas, o que significou um avanco do modelo material. Além disso, o emprego de um
modelo de dano para o concreto necessitou de uma adaptacao ao caso probabilistico, visto que
os parametros numéricos que descrevem o modelo de dano ndo sdo calibrados para quaisquer
valores de resisténcia do concreto. Este fato fez com que uma técnica de calibragdo do modelo
fosse implementada para a obtencdo dos valores dos parametros de dano, a medida que a
resisténcia do concreto variava segundo uma associacdo estatistica. Com a possibilidade de
integracdo das tensdes nos elementos, foi adotado o modelo mecanico baseado na relacao
tensdo-deformagao ao invés da relacdo momento-curvatura. Com o modelo mecanico nao-
linear, implementou-se a determinacdo de cargas ultimas para estruturas de barras. A partir
dai, teve inicio o estudo da confiabilidade propriamente dita. Primeiramente, foi feito um
estudo sobre as simulagcdes de Monte Carlo, e na seqiiéncia, os métodos de Superficies de
Resposta para a obtencao do indice de confiabilidade. Foi realizada uma melhoria nos planos
de experiéncia, para que fosse possivel continuar a montagem do plano apds a convergéncia
para o ponto de projeto. Significa que, apds a convergéncia do processo de obten¢ao do ponto
de projeto, torna-se possivel reestruturar o plano de experiéncia controlando o erro desejado
no processo. Depois de tudo isso, a etapa final foi iniciada com o estudo dos processos de
otimizagdo. Implementou-se, em uma primeira fase, somente a otimiza¢cdo mecanica. Apos
isso, 0 acoplamento entre confiabilidade e otimizacao foi realizado a partir da incorporagdo de
uma superficie de confiabilidade, para o estado limite ultimo, no problema inicial de
otimizacao. O estado limite de servico em deslocamentos excessivos foi verificado

posteriormente através de um modelo simplificado.

1.3 Justificativas

A modelagem de uma estrutura, atualmente, ainda ¢ feita no campo deterministico,
com parametros de projeto definidos também neste campo. Os modelos mecanicos e de
materiais envolvidos nesta modelagem sdo bem elaborados e juntos conseguem representar
com precisdo o comportamento global de uma estrutura. Portanto, para projetos usuais, pode-
se dizer que as ferramentas atuais t€ém grande precisdo refletindo assim a qualidade do projeto.

E claro que muito ainda pode ser feito para melhorar a modelagem dos materiais e das
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estruturas como um todo. Porém, jé ¢ bastante aceitavel, na pratica, o que se tem desenvolvido
hoje.

Entretanto, o uso de coeficientes parciais de seguran¢a ndo permite o conhecimento
das reais chances de ocorréncia de uma falha. Neste contexto, a falha é definida como
qualquer resultado indesejavel que ocorra na estrutura ou parte dela. Isto ocorre porque as
incertezas inerentes as variaveis de projeto sao representadas de maneira bastante superficial e
pouco consistente com a realidade. Portanto, os resultados dessa abordagem sdo pouco
representativos, quando comparados com o grande desenvolvimento dos métodos numéricos
utilizados na resolucdo das equagdes que descrevem o comportamento mecadnico das
estruturas. Fica evidente que uma abordagem mais consistente, do ponto de vista cientifico, ¢
necessaria para uma melhor quantificagdo da seguranga das estruturas. Neste ponto, a teoria
das probabilidades e a confiabilidade surgem para resolver o problema, pois permitem
considerar de uma maneira relativamente simples, o carater aleatério das variaveis envolvidas
no projeto. Isto ¢ perfeitamente possivel, uma vez que as distribui¢des de probabilidades ja se

encontram bem definidas nos dias de hoje.

Além do que foi colocado, ressalta-se que os modelos mecanico-probabilisticos
utilizados na pesquisa representam mais uma etapa na tentativa de precisar probabilidades de
ocorréncia de estados limites nas estruturas. Com isso, o modelo podera ser estendido para
outros problemas e com novas concepc¢des de estados limites. Convém salientar que, este
trabalho representa a continuidade de um esfor¢o que tem sido empregado pelo grupo de
confiabilidade do Departamento de Estruturas da EESC-USP na tentativa de obter modelos
mais precisos e realistas para as estruturas de edificios de concreto armado. Os resultados

nessa dire¢do tém apresentado sucesso, justificando também a presente proposta.

Além disso, ainda abordam-se modelos de otimiza¢do. Estes somente podem ser
admitidos na elaboragdo de um projeto, se a seguranca estiver adequadamente tratada. E
importante conhecer o que ocorre de fato com as probabilidades de falha quando se submete
uma estrutura ou alguns de seus componentes a processos de otimizagdo. Assim, uma
abordagem probabilistica do problema da seguranga estrutural combinada com processos de
otimizagdo €, sem sombra de duvidas, um grande avango para a engenharia, pois refletem a

busca do tdo almejado dueto: minimo custo e maxima seguranca.
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1.4 Metodologia

Para o desenvolvimento do tema, ¢ necessario viabilizar o acoplamento de um
modelo mecanico, suficientemente preciso, com um modelo probabilistico que seja capaz de
levar em conta a aleatoriedade das variaveis de projeto para avaliar a confiabilidade das
estruturas de barras de concreto armado em questdo. Para tanto, o modelo mecanico
utilizado/implementado baseia-se no Método dos Elementos Finitos para elementos lineares
(vigas e poérticos) que leva em conta o efeito da deformacdo por cisalhamento (Teoria de
Timoshenko). A andlise das estruturas se processa em carater ndo-linear com emprego do
modelo de dano de Mazars (1984) para o concreto com o intuito de contemplar a perda de
rigidez das barras e teoria da plasticidade com critério elastoplastico com encruamento para o
aco das armaduras. Também sdo levados em conta os efeitos de segunda ordem, no caso de
pérticos, por meio da ndo-linearidade geométrica descrita pela formulacdo lagrangeana

atualizada.

A determinagdo das tensdes resultantes no concreto ao longo da secdo transversal ¢
feita pelos métodos de integracdo numérica de Gauss e Gauss-Lobatto. Nas armaduras, o
esforco resultante ¢ calculado assumindo-se a hipotese de perfeita aderéncia entre o concreto
adjacente e as barras de aco. A estratégia de Newton-Raphson ¢ utilizada para resolver o
problema nao-linear. O processo ¢ realizado em um nimero de passos finitos, ou seja, um
procedimento incremental-iterativo no qual conhecidos os carregamentos e os deslocamentos
num determinado instante de tempo, obtém-se as varidveis internas dos modelos
elastoplastico e de dano. A matriz de rigidez da estrutura ¢ atualizada a cada iteracdo do
processo incremental com armazenamento das variaveis internas dos modelos ao final de cada

passo convergido.

O modelo probabilistico adotado para estimar os indices de confiabilidade da
estrutura ¢ o Método de Superficies de Respostas (RSM) segundo critérios de planos de
experiéncia, que utiliza o conjunto de respostas estruturais obtidos a partir do modelo
mecanico para representar a superficie de falha da estrutura. A probabilidade de falha ¢

estimada pelo FORM (First Order Reliability Method).

A aleatoriedade das varidveis ¢ levada em considera¢do a partir de funcdes de

distribui¢do de probabilidades log-normal e normal.

A otimizacdo ¢ incluida na andlise com a minimiza¢do da funcdo custo da estrutura,

satisfazendo, em uma primeira fase, as restricdes mecanicas e, posteriormente, a restricao de
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confiabilidade. Desse modo, a otimizagdo e a confiabilidade funcionam como dois processos

independentes.

O modelo mecanico desenvolvido permite a analise das estruturas em estado limite
ultimo referente a ruptura dos materiais, ou seja, esmagamento do concreto e deformagao
excessiva do aco, e estado limite de utilizagdo para o caso de deslocamentos excessivos.
Assim, ¢ possivel determinar cargas ultimas para as estruturas adotadas em funcdo desses
estados limites. Com os resultados gerados na analise mecanica, os modelos de confiabilidade

e otimizacgao sao verificados.

Todas as implementagdes necessarias para a analise mecanico-probabilistica das
estruturas de concreto armado sdo realizadas em linguagem computacional de compilagdo

FORTRAN Power Station 6.0.

1.5 Organizaciao da Dissertacio

O trabalho engloba conceitos de Mecanica das Estruturas, Confiabilidade e

Otimizag¢ao Estrutural.

A dissertagdo estd dividida em sete capitulos, sendo que trés desses capitulos

discorrem, cada um, sobre os trés temas abordados no trabalho.

O segundo capitulo traz uma revisao bibliografica sobre os temas referidos. Na
primeira parte, sdo apresentados trabalhos que discutem os diversos modelos mecénicos e de
materiais existentes no meio cientifico. Em seguida, os trabalhos sobre confiabilidade e
otimizagdo estrutural sdo apresentados. A parte final do capitulo destina-se a alguns
comentarios sobre os trabalhos e um panorama geral sobre o futuro da andlise estrutural

através de modelos mecéanico-probabilisticos.

No terceiro capitulo encontra-se toda a descri¢do do modelo mecanico utilizado, bem
como aspectos tedricos sobre a modelagem do concreto armado e das estruturas sensiveis aos
efeitos de segunda ordem. Toda a técnica numérica de solu¢do dos problemas ndo-lineares e o
algoritmo implementado para a determinacao da carga ultima de estruturas de barras de

concreto armado também estdo descritos nesse capitulo.

O quarto capitulo aborda a confiabilidade estrutural de uma maneira geral. E feita
uma breve discussdo sobre a segurancga estrutural e os conceitos utilizados para determinacao

dos indices de confiabilidade e probabilidades de falha. O Método das Superficies de
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r

Respostas ¢ enfatizado, juntamente com a abordagem de reestruturacdo dos planos de
experiéncia.

A otimizagao estrutural ¢ descrita no capitulo cinco. Sdo explicitados os conceitos
gerais e a formulagdo do problema para a minimizacdo de uma estrutura de concreto armado.

O modelo de acoplamento entre a confiabilidade e otimizagdo ¢ descrito nesse capitulo.

O sexto capitulo ¢ dedicado aos exemplos analisados com as ferramentas
desenvolvidas, com o objetivo de ilustrar as possibilidades de aplicagdes dos modelos para as

vigas e porticos planos de concreto armado.

Finalizando o trabalho, o sétimo capitulo remete-se as conclusdes obtidas e possiveis

sugestoes para pesquisas futuras.
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2. Revisao Bibliografica

2.1 Generalidades

A revisdo bibliografica ¢ composta, essencialmente, de duas partes: modelos
mecanicos ¢ de materiais e, confiabilidade e otimizagdo estrutural. Quanto aos modelos
mecanicos e de materiais, procurou-se fazer uma breve compilacdo da literatura sem grande
aprofundamento, uma vez que a criagdo de novos modelos nido faz parte da proposta do
trabalho. Ja em relagdo a confiabilidade e otimizacdo estrutural procurou-se abordar os
principais trabalhos realizados, bem como situar a proposta na linha cientifica de pesquisas

sobre os referidos temas.

2.2 Sobre Modelos Mecanicos e de Materiais

Para que a andlise de confiabilidade seja realizada com sucesso, é necessario que o
modelo mecanico seja capaz de representar, com suficiente precisdo, o comportamento global
da estrutura. A partir das respostas geradas na andlise mecanica ¢ que sdo construidas as
superficies resistentes da estrutura, ou seja, as fungdes de estado limite para a avaliacdo da
confiabilidade. Portanto, ¢ de fundamental importancia, a escolha adequada do modelo

mecanico.

A definicdo de modelos nao-lineares confidveis para representar as estruturas €, sem
davida um tema bastante importante. No ambito das estruturas de concreto, o problema se
torna mais agravante visto que o concreto ¢ um material heterogéneo e com diversas
peculiaridades. Por conta disto, o concreto apresenta um comportamento fortemente nao-

linear.
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Com o desenvolvimento da Mecanica das Estruturas, surgiram diversas teorias
quantitativas que reproduziam, cada vez melhor, o comportamento dos materiais, do ponto de
vista reologico, bem como na determinagdo de esforgos internos e deslocamentos resultantes
de carregamentos aplicados as estruturas. Tais avangos no campo mecanico-matematico
foram encontrando respaldo com o desenvolvimento dos métodos experimentais que, através
das comparagdes, contribuiram muito para a consolidagdo de definigdes e conceitos na

engenharia estrutural.

FUSCO (1976) considera que, no ambito dos materiais, 0 modelo mecanico ¢ quem
estabelece a ponte entre o conhecimento fenomenologico da microestrutura dos materiais e as
leis constitutivas macroscopicas expressas pelas relagdes tensdo-deformagdo. Isto significa
que o modelo mecanico adotado deve garantir que a aproximagdo matematica conduza a uma

resposta numérica consistente para a estrutura analisada.

BRANSON (1966) propde uma alternativa para o célculo da rigidez equivalente em
vigas de concreto armado para uma avaliacdo da flecha imediata. Trata-se de um modelo
empirico que toma como base o fato de que apos ser atingido o0 momento de fissuragdo em
uma viga de concreto armado, ndo ha garantia que todas as se¢des da estrutura estejam no
estadio II, mas sim em uma situa¢ao intermediaria entre os estadios I e¢ II. Entretanto, a
formula de Branson apresenta-se bem conservadora, uma vez que a rigidez equivalente se

aproxima muito da rigidez no estadio II.

DEBERNARDI (1983) apresenta um modelo para a flexdo de estruturas de concreto
armado com a consideracdo da fissuragdo, fluéncia, retracdo, fluéncia por aderéncia,
enrijecimento a tracao, alem de descontar o espago ocupado pela armadura de compressao e
aplicabilidade para se¢des de qualquer forma. O modelo interpola a deformag¢do média da
armadura tracionada para levar em consideracdo a situacdo intermediaria entre os estadios I e

II.

No mesmo contexto, GHALI & FAVRE (1986), assim como Branson, propdem uma
formulagdo mais simples baseada na configuragdo média entre os estadios I e II. A partir dos
valores de curvatura e rigidez para a peca ndo fissurada (estadio I) e para peca fissurada
(estadio II), obtém-se a curvatura média e um produto de rigidez médio na flexao, El,. Vale
ressaltar que o modelo de Ghali & Favre resulta em um produto de rigidez equivalente maior
que o proposto por Branson. Assim, a flecha obtida pelo primeiro é menor que a obtida pelo

segundo, respectivamente, tornando o modelo de Ghali & Favre menos conservador que o de
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Branson. Todos os modelos citados anteriormente foram propostos em forma de diagramas

momento-curvatura.

KENT & PARK (1971) formulam um modelo que considera o efeito do
confinamento do concreto produzido pela armadura transversal. O modelo define uma curva
tensdo-deformagdo dividida em trés partes distintas. A primeira parte descreve o
comportamento nao-confinado anterior a maxima tensao para deformagao de 0.2%, a segunda
parte descreve o trecho confinado pds-pico e a ultima parte descreve o trecho nao-confinado

pos-pico. Este modelo também se estende para o concreto tracionado.

Muitos trabalhos nesta area de modelagem mecanica de estruturas de concreto
armado foram desenvolvidos no Departamento de Estruturas (SET) da EESC-USP
empregando alguns dos modelos acima citados, além de outros encontrados na literatura.
Dentre eles estdo os trabalhos de SOARES (1997), SANCHES JR. (1998), BOTTA (1998),
NEVES (2000), OLIVEIRA (2001), SANCHEZ JR. (2003) e NEVES (2004) no ambito das
estruturas de pavimentos de edificios simulados pela analogia de grelha e CORREA (1991),
ALVARES (1993), SILVA (1996), ALVARES (1999), SOARES (2001), PINTO (2002) e
BRANCO (2002) no ambito das estruturas de vigas e porticos planos de concreto armado.

Comentam-se, brevemente a seguir, alguns destes trabalhos.

ALVARES (1993) faz um estudo critico sobre o modelo de dano de Mazars (1984)
com a determinagdo de parametros numéricos para o modelo em ensaios de compressao axial
e diametral. A andlise qualitativa do modelo ¢ feita com base em um confronto de resultados
numéricos, via método dos elementos finitos e resultados experimentais de vigas em concreto
armado com diferentes taxas de armadura. Verifica-se que o modelo conduz a bons resultados
para as vigas normalmente e super armadas. Entretanto, no caso de baixas taxas de armadura,

a distribuicao de dano ¢ mais esparsa acarretando perda de qualidade nos resultados.

O trabalho de SILVA (1996) trata da modelagem numérica de porticos de concreto
armado. Sdo discutidos, amplamente, os diferentes tipos de teorias mecanico-constitutivas
para representar os porticos, desde a forma mais simples considerando uma andlise elastico-

linear em primeira ordem até o comportamento rigido-plastico em segunda ordem.

Em seu trabalho, SANCHES JR. (1998) analisa pavimentos de edificios com a
consideragdao da nado-linearidade fisica do concreto por meio dos modelos de Ghali & Favre
(1986) e Debernardi (1983), além de levar em conta a fluéncia, retragdo e o concreto entre
fissuras. Conclui que o dimensionamento das estruturas de concreto armado pode ser

realizado considerando comportamento elastico-linear para os materiais, desde que o
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detalhamento das armaduras seja rigorosamente executado conforme a andlise estrutural

inicial em primeira ordem.

BOTTA (1998) também estuda os pavimentos de edificios. No entanto, para
representar o comportamento nao-linear dos materiais utiliza modelos de dano para o concreto
e um modelo elastoplastico com encruamento isdtropo para as armaduras. O concreto foi
representado pelos modelos de dano de Mazars (1984) e de Cervera et al (1996) com
aplicacdo a verificacdo das pecas em estado limite de utilizagdo, com grande énfase na

limitacao de fissuras e controle de flechas.

NEVES (2000) avalia o comportamento dos pavimentos de edificios com a
contribuicdo das deformacgdes por cisalhamento. Foram utilizados diagramas momento-
curvatura ¢ o modelo de dano de Mazars (1984). Verifica que a inclusdo da distor¢ao ¢

significativa no trecho pos-elastico em vigas curtas.

O trabalho de OLIVEIRA (2001) contém uma vasta descricdo de modelos mecanicos
para o concreto, bem como diversos critérios de resisténcia propostos para a sua analise

elastoplastica.

PINTO (2002) adota o modelo mecénico proposto por Kent & Park (1971) para
estudar as estruturas de contraventamento de edificios de concreto armado mediante analise
ndo-linear, com o intuito de definir parametros de minoragao de rigidez para a consideragao

simplificada, porém consistente, dos efeitos das nao-linearidades fisica e geométrica.

BRANCO (2002) combina o modelo de dano de Mazars (1984) para o concreto, nao-
linearidade geométrica baseada na formulagdo lagrangeana atualizada, modelo elastoplastico
com encruamento misto para as armaduras com a Teoria de Vigas de Timoshenko para
simular o comportamento de podrticos planos de concreto armado. O modelo ¢ aferido com
resultados de ensaios de vigas de concreto armado feitos por Alvares (1993). Conclui que o

modelo € bastante preciso para casos de vigas com taxas médias e elevadas de armadura.

Em seu trabalho de doutoramento, SANCHES JR (2003) considera as teorias de
Timoshenko e Reissner-Mindlin para elementos de barra e placa, respectivamente, na
modelagem de pavimentos de edificios. Em virtude da consideragcdo de maneira independente
entre os elementos de vigas e placas, também ¢ implementado o efeito de membrana. Conclui
que o uso da mecanica do dano para o concreto e a teoria da plasticidade para a armadura no
comportamento a flexdo, ndo sdo adequadas, quando utilizadas isoladamente, para a

modelagem da ndo-linearidade decorrente do cisalhamento. Isto porque, nessas modelagens,
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ndo sdo considerados os efeitos de pino e de engrenamento dos agregados que conferem uma

resisténcia adicional ao cisalhamento.

No ambito da Mecanica de Materiais, com énfase em modelos de dano para o
concreto, destacam-se os trabalhos de PROENCA (1988), ALVARES (1993), DRIEMEIER
(1995), PITUBA (1998), ALVARES (1999), PITUBA (2003). No contexto da Mecanica do
Dano no Continuo, destacam-se ainda os trabalhos de PITUBA (1998), ALVARES (1999) e
PITUBA (2003). O primeiro aborda aspectos relativos a formulacdo teodrica e simulagdo
numérica de modelos constitutivos para o concreto fundamentados na Mecanica do Dano com
o emprego dos modelos de Mazars (1984), Laborderie et al (1991) e Florez-Lopez (1993). O
segundo acopla um modelo de danificagdo com plastificagdo localizada em zonas previamente
definidas ao longo de elementos estruturais de barras com o objetivo de incluir em um tnico
indice, os efeitos da plastificacdo e perda de rigidez decorrentes da evolugdao de microfissuras
no concreto. E, finalmente, o terceiro trabalho apresenta uma formulacio para meios elasticos
anisotropos e bimodulares para incorporar os casos de materiais eldsticos com anisotropia e

bimodularidade induzidas pelo dano.

2.3 Sobre Confiabilidade e Otimizacao Estrutural

Procura-se abordar os trabalhos antigos mais importantes que envolvem a
confiabilidade estrutural, assim como verificar as publicacdes mais recentes sobre o referido
tema. No campo da otimizagdo baseada em confiabilidade, buscam-se os trabalhos que tratam
sobre o procedimento conhecido como RBOD “Reliability Based Optimal Design”, ou

“Projeto Otimo Baseado em Confiabilidade”.

A preocupagdo em se garantir a segurancga das construgdes ja vem de muitos séculos
atras. As civilizagdes mais antigas ja atentavam para proteger os interesses de seus cidaddos
mediante um conjunto de regras. O c6digo mais antigo, que se tem conhecimento, que aborda
a questdo da seguranca estrutural ¢ o Coédigo de Hamurabi, rei da Babilonia ha cerca de quase
4000 anos atras. Neste codigo, previa-se que as responsabilidades eram definidas em termos
das conseqiiéncias de uma eventual ruina. O cédigo de Hamurabi pode ser definido por uma

Unica expressao: “Olho por olho, dente por dente”.
Segundo NOWAK & COLLINS (2000), as primeiras formulagdes matematicas do
problema da seguranca estrutural sdo atribuidas a Mayer (1926), Wierzbicki (1936) e

Streletzki (1947). Eles concluiram que as cargas e os parametros de resisténcias sdo variaveis
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aleatdrias e que, para cada estrutura, hd uma probabilidade de falha finita. Com isso, chegou-
se a consciéncia de que nenhuma estrutura ¢ absolutamente segura, isto €, possui

probabilidade de falha nula.

FREUDENTHAL (1947), a partir dos conceitos anteriores, compila e discute o uso
de teorias estatisticas para avaliacdo da seguranca estrutural. Propde que a probabilidade de
falha deve ser calculada pela integracdo de uma regido caracterizada pelas distribui¢des de

probabilidade das variaveis, chamada de dominio de falha.

As aplicacdes praticas da analise de confiabilidade somente foram possiveis gragas
aos trabalhos de CORNELL (1969) e HASOFER & LIND (1974). No primeiro, ¢ proposto o
indice de confiabilidade em segundo momento, formula¢do essa que ¢ usada ainda hoje. O
segundo trabalho, talvez constitua um dos trabalhos mais importantes e mais referenciados
sobre confiabilidade estrutural até os dias de hoje. Neste trabalho de Hasofer & Lind (1974)
propde-se uma defini¢do de um formato invariante para o indice de confiabilidade 3 obtido no
espago de varidveis reduzidas. A proposta consiste em avaliar a funcdo de estado limite em
um ponto chamado, ponto de projeto, ao invés das médias das variaveis. A partir dai,
consagrou-se a defini¢do de indice de confiabilidade de Hasofer & Lind, como sendo a
distancia, em unidades de desvio-padrio, da origem do sistema de coordenadas no espago
reduzido até o ponto de projeto localizado na superficie de falha da estrutura. Essa distancia
representa uma idéia do grau de segurancga de um projeto ou estrutura ja executada em relacao

a0 estado limite considerado.

ANG & CORNELL (1974) ponderam que, para representar o carater aleatdrio das
varidveis envolvidas no projeto, deve-se considerar o valor médio e uma medida de dispersao
(variancia ou desvio-padrao).

RACKWITZ & FIESSLER (1978) formulam um procedimento numérico iterativo
consistente para o cdalculo do indice de confiabilidade. Diferentemente dos métodos
anteriores, a idéia basica deste procedimento ¢ levar em consideracdo as funcdes de
probabilidades das variaveis. Além disso, o método propde que as variaveis aleatdrias que nao
sdo normalmente distribuidas sejam transformadas, convenientemente, em variaveis normais

equivalentes.

GRIGORIU, VENEZIANO & CORNELL (1979) afirmam que a falta de
conhecimento sobre as distribuicdes de probabilidade das varidveis aleatérias ¢ um dos
principais problemas na determinacdo da confiabilidade de uma estrutura. Trata-se, portanto,

da falta de informagdes sobre as variaveis, o que acarreta maiores erros nas analises.
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Atualmente, este problema deixou de ser grave, uma vez que j4 se conhecem diversas
distribuigdes de probabilidades. Em NOWAK & COLLINS (2000) e SOARES (2001)
existem recomendagdes para a consideracdo adequada de distribuigdes para variaveis

especificas de projeto.

MELCHERS (1983) aplica uma representacdo em paralelo para avaliar a
confiabilidade de sistemas estruturais. Enfatiza a influéncia das resisténcias individuais dos
elementos na confiabilidade da estrutura como um todo. Com isso, o autor declara a
importancia de considerar a correlagdo entre os elementos estruturais para a correta avaliagao

da probabilidade global do sistema.
DITLEVSEM & BJERAGER (1984) abordam a confiabilidade de sistemas

estruturais de alta redundancia. Essa determinacdo ¢ dificil, pois os sistemas apresentam
diversas possibilidades de falhas. Dessa forma, existem muitos caminhos de falha possiveis,
de modo que a escolha de apenas alguns pode levar a um estimador falso da probabilidade de
falha. Para contornar esse problema, o autor sugere o calculo de limites superiores e inferiores

para essa probabilidade.

FRANGOPOL (1985) aborda o problema da otimizacdo com restrigdes em
confiabilidade enfatizando a sensibilidade do ponto 6timo em relagdo as variaveis de projeto.
Para isso, o autor utiliza o método das dire¢des factiveis. Afirma ainda que estudos nessa
linha podem ser aplicados aos casos com vdrias restrigdes em confiabilidade e outros

parametros.

MADSEN (1988) define os fatores de sensibilidade na andlise de confiabilidade.
Esses fatores medem a influéncia das variaveis aleatorias no valor do indice de confiabilidade,
permitindo, assim, determinar quais varidveis sdo mais importantes no projeto. A importancia
deste estudo se verifica na diminuicdo do niimero de varidveis aleatérias que devem ser
consideradas, uma vez que podem ser tratadas como deterministicas, diminuindo, também o

tempo de processamento das andlises.

CHAKRABARTY (1992) apresenta um modelo para otimiza¢do de vigas de
concreto armado de se¢do retangular com armadura simples, a partir da minimiza¢do de
fungdes de custo. O autor indica que a formulacdo proposta pode ser resolvida através de

qualquer algoritmo de programagao nao-linear.

BREITUNG & IBRAHIM (1994) abordam uma questao interessante a respeito dos
modelos probabilisticos utilizados na confiabilidade estrutural. Enfatizam que esses modelos

negligenciam a inferéncia estatistica na analise dos resultados. Significa que ¢ dificil avaliar a
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capacidade dos modelos, uma vez que ndo se tem uma interagdo entre os modelos

probabilisticos e os dados da realidade para validagao dos modelos.

ENEVOLDSEN, FABER & SORENSEN (1994) propdem um algoritmo adaptativo
baseado no método da superficie de resposta para a estimativa do indice de confiabilidade
B em casos de fungdes de estados limite especiais. O método ¢ empregado para fungdes de
estados limites que envolvem ruidos, problemas com minimos locais e descontinuidades na
primeira derivada. A técnica ¢ formulada empregando-se apenas o plano de experiéncia
composto e ¢ dividida em duas etapas. Na primeira etapa, o dominio que contém o ponto mais
provavel de falha ¢ determinado em um processo de busca global. Na segunda etapa, uma
superficie de resposta mais precisa ¢ encontrada em torno do mesmo ponto de falha definido
na etapa anterior, caracterizando um processo de busca local. A chave do algoritmo, segundo
os autores, consiste no fato de que apds o calculo do ponto de projeto da proxima iteragdo do
RSM, verifica-se se o ponto encontrado estd no dominio definido por uma distdncia maxima
entre o centro do plano composto € o ponto de canto que constitui o plano. Se o ponto
encontrado estiver fora dos limites definidos por essa distdncia méaxima, reinicia-se 0 processo
com uma nova distdncia maxima. Procedendo dessa forma, os autores afirmam que se obtém
estabilidade numérica no processo de busca do ponto mais provavel de falha e,

conseqlientemente, na estimativa do indice de confiabilidade.

SELLIER, PINGLOT, LORRAIN & MEBARKI (1994) apresentam um método de
nivel 3 baseado em simulagdes de Monte Carlo. O método CDC (Conditioning and
Dissociation Coupling) combina os principios da dissociagdo e do condicionamento para
melhorar a convergéncia das simulagdes. Na verdade, o que se propde com o método ¢
diminuir o nimero de simulacgdes, realizando-as fora da hiperesfera de raio . Com isso,
obtém-se boas aproximagdes para probabilidades de falha pequenas (da ordem de 107), desde
que sejam problemas com poucas variaveis aleatdrias. O método, no artigo, ¢ aplicado para
resolver estruturas simples, tais como, colunas e vigas biapoiadas de concreto armado,
comparando os resultados com valores exatos, métodos de nivel 2 e o método do hipercone.
Com a utilizagdo do método CDC, concluem que somente uma regido restrita do dominio de
falha, localizada perto do ponto de projeto é realmente importante. E justamente, essa regido
que tem a maior importancia no valor final da probabilidade de falha. Dessa forma, justifica-
se um maior numero de simulagdes nessa regido, podendo, assim, diminuir o nimero total de
simulacdes. Além disso, verifica-se que a aproximacao da superficie de estado limite por um

hiperplano no ponto de projeto conduz a valores aceitaveis da probabilidade de falha.
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TURK, RAMIREZ & COROTIS (1994) fazem uma abordagem simples sobre o
método da superficie de resposta, enfatizando suas vantagens sobre os métodos tradicionais de
confiabilidade, tais como as simula¢des de Monte Carlo e os métodos de segundo momento
com aproximagdes em primeira ordem. Enfatizam a importancia da escolha da quantidade de
resposta, isto €, os valores obtidos nas andlises mecanico-probabilisticas, que servem para
comparar com os valores limites que caracterizam a fronteira entre os dominios de falha e de
seguranca. Além disso, os autores relatam a influéncia do carater nao-linear das estruturas na
obtencdo de respostas precisas para a estimativa da superficie de estado limite e posterior

probabilidade de falha da estrutura.
BUCHER & SCHUELLER (1994) comentam diversos métodos correntes no

contexto da analise de confiabilidade aplicados a analise de sistemas estruturais. Relatam que
na avaliagdo da probabilidade de falha de sistemas estruturais, o modelo mecanico exerce um
papel fundamental, no sentido de conseguir prever os caminhos de falha que conduzirdo a
estrutura ao colapso. Comparam ainda o RSM com a simula¢ao de Monte Carlo e comentam

sobre as possibilidades de utilizacdo de métodos de arvore de falha.

DUPRAT, PINGLOT & LORRAIN (1994) avaliam a confiabilidade de colunas de
concreto armado utilizando simulagdo de Monte Carlo. O estado limite considerado ¢é a
flambagem da coluna e o modelo mecanico leva em conta, além dos efeitos de segunda ordem
a ndo-linearidade dos materiais. Ponderam, entretanto, que os métodos de simulacdo do tipo
Monte Carlo ndo permitem uma andalise de sensibilidade dos parametros de projeto. Em
funcdo disso, os autores variam de maneira deterministica, os pardmetros de taxa de
armadura, indice de esbeltez e tipos de vinculagdo das colunas. Concluem, principalmente,
que a resisténcia a compressdo do concreto ¢ a varidvel mais importante nesses tipos de

estruturas.

MAHADEVAN & CRUSE (1994) fazem consideragdes sobre a forma de avaliar a
confiabilidade de sistemas estruturais discretos com elementos frageis e ducteis. Baseando-se
nessas técnicas, propdem um método capaz de considerar a danificacdo progressiva em um
meio continuo com aplicagdes em sistemas de propulsdo espaciais, como parte de um projeto
desenvolvido pela NASA. O modelo proposto separa os modos de falha do sistema e os
modos de danifica¢do progressiva, de modo que o sistema possa falhar apds varios estagios de
danificac¢dao. A grande vantagem do método, segundo os autores, ¢ que os engenheiros podem
impor qualquer nivel de danificacdo correspondente a um determinado modo de degradagao

do sistema e avaliar seu efeito na probabilidade de falha de toda a estrutura.
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SRIVIDYA & RANGANATHAN (1995) aplicam o procedimento do projeto 6timo
baseado em confiabilidade (RBOD) para minimizar custos de porticos de concreto armado
mediante indices de confiabilidade pré-fixados. Na verdade, as restrigdes sdo baseadas nas
probabilidades de falha dos componentes individuais dos porticos, modo de falha dominante e
falha do sistema. As estruturas sdo modeladas considerando-se comportamento elastoplastico
perfeito. Com a minimizagdo do custo da estrutura, sdo obtidos os momentos resistentes
otimos das se¢des consideradas e, assim, as respectivas dimensdes dos elementos estruturais e

da armadura.

KIM & NA (1997) propdem uma melhoria para o método da superficie de resposta.
Segundo os autores, o método proposto determina os novos pontos amostrais, isto €, 0os pontos
do plano de experiéncia, através da técnica do vetor projetado. Os pontos sdo posicionados
proximo a fungdo de estado limite original pela proje¢do dos pontos amostrais convencionais
sobre a superficie de resposta obtida na iteracdo anterior. Com isso, tem-se uma ligeira
perturbagdo desses pontos proximos do ponto de projeto na superficie de falha. Procedendo
dessa forma, os autores garantem que fungdes lineares para aproximar a superficie de falha
podem ser utilizadas no lugar de polindmios quadraticos, bem como métodos de primeira
ordem para o célculo do indice de confiabilidade. Além disso, a técnica permite diminuir o
erro existente entre a superficie de falha aproximada e a fun¢do de estado limite real do

problema.

BORGES (1997) critica os cddigos normativos no sentido de que estes indicam que
seguem abordagens probabilisticas para definir os coeficientes parciais de seguranca, quando
na verdade, ndo relacionam os valores obtidos para os coeficientes com as respectivas
probabilidades de falha associadas aos estados limites verificados. Conclui ponderando que,
estudos minuciosos de calibracdo baseados nos principios probabilisticos devem ser
realizados para que se possa justificar os valores dos coeficientes de seguranga propostos por
tais codigos.

LEMAIRE (1997) discute os principios do projeto estrutural e a importancia em se
desenvolver e empregar os conceitos da analise de confiabilidade e sensibilidade na avaliagao
das variaveis e comportamento das estruturas. Salienta que as normas e codigos de projeto
fornecem ferramentas para uma espécie de pratica recomendada em projeto de estruturas,
porém ndo mencionam nada a respeito dos riscos assumidos. Aplica os conceitos de
sensibilidade e confiabilidade para escolher o melhor esquema estrutural de contraventamento

de um portico.
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SOARES (1997) propde um algoritmo para pré-dimensionamento 6timo do conjunto
de vigas de um pavimento através de um método de aproximagdes combinadas. A otimizagao
¢ feita para as se¢Oes mais solicitadas das vigas. As variaveis envolvidas no processo de
otimiza¢do sdo as alturas das vigas e as areas de ago. O autor parte do principio que o

somatorio dos minimos locais interagidos representam o minimo global da estrutura.

ANG & LEON (1997) abordam de maneira mais realistica a determinag¢do da
confiabilidade-alvo para o projeto e reforgo de estruturas com aplicagdo a seguranga contra
terremotos. O método consiste em formular um critério capaz de quantificar os riscos que a
estrutura estard sujeita ao longo de sua vida util ou por um periodo de tempo pré-determinado.
Procura-se obter os riscos aceitaveis ou indices de confiabilidade 6timos, baseando-se no
controle de danificacdo e prevengao de colapso no projeto ou reforco de estruturas contra os
terremotos. Concluem que, com o desenvolvimento do critério (obtencao de varias curvas de
confiabilidade versus custo), € possivel obter uma probabilidade de falha que corresponde ao

minimo custo ao longo de toda a vida 1til da estrutura.

O’CONNOR (1998) explica como sao obtidos, nas mais altas categorias mundiais, os
niveis de confiabilidade e seguranga para as estruturas. Segundo o autor, tais niveis devem ser
obtidos pela utilizagdo de principios de exceléncia em projetos, nos processos de producao,
assisténcia e manutengdo que, com o continuo aperfeicoamento, conduzem a redugdo de
custos. Pondera ainda que, quase sempre, as causas das falhas sdo resultados de erros
humanos. Conclui que, aproximacdes padronizadas sdo errdneas e ndo produtivas, devendo

ser substituidas por uma filosofia baseada na realidade do desempenho humano.

No contexto da analise de risco, NILSEN et al. (1998) discutem o uso de métodos
desenvolvidos para a avaliacdo da confiabilidade de estruturas como uma ferramenta geral
para calcular probabilidades no contexto da analise quantitativa de risco. Para aplicar estes
métodos o analista precisa modelar o sistema, as incertezas e os parametros de correlagdo
separadamente e de forma sistematica. Isto é assegurado ao se modelar sistemas por
combinagdes logicas de fungdes de estado limite e modelar incertezas por fixacdes de
distribuicdes de probabilidade marginal e medidas de correlagdo adequadas. Essas

propriedades podem permitir ao analista incluir mais conhecimentos na analise, comparados a

modelos tradicionalmente empregados em analise de risco.
KAYMAZ, MCMAHON & MENG (1998) propdem um novo algoritmo que
combina o método da superficie de resposta com simulacdo de Monte Carlo. Substitui-se a

func¢do de estado limite real do problema por um polindmio aproximador, no caso a superficie
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de resposta, determinado por um numero reduzido de chamadas do modelo de elementos
finitos. A busca do indice de confiabilidade e o processo de otimizacao sao feitos através de
simulacdes de Monte Carlo sobre a superficie de resposta. Na verdade, a simulagdo ¢ quem
determina o indice de confiabilidade para que seja utilizada no processo de otimizacdo. Como
método de otimizacdo, os autores utilizam aproximacdes lineares sucessivas combinadas com

o método simplex.

BERNARDO (1999) determina indices de confiabilidade para estruturas em grelhas
de concreto armado em relacdo aos estados limites ultimo e de utilizacdo com o uso de
métodos de simulacdo Monte Carlo. O autor também discute sobre alguns aspectos
importantes a respeito da necessidade de se considerar o coeficiente y. ndo como um valor
fixo, mas como fun¢do de variaveis basicas como, a resisténcia do concreto, o grau de
hiperestaticidade da estrutura ¢ as dimensdes dos elementos estruturais. Conclui que o
coeficiente parcial de segurancga y. deve ser determinado individualmente para cada sistema
estrutural, considerando as cargas, as propriedades dos materiais, os dados geométricos e as
incertezas do modelo. Dessa forma, € possivel obter indices de confiabilidade mais uniformes
em todos os componentes da estrutura. Esse trabalho ¢ o primeiro a ser desenvolvido na

EESC-USP no ambito da confiabilidade estrutural.

SEXSMITH (1999) trata das vantagens e desvantagens da abordagem probabilistica
da seguranga. Segundo o autor, as principais vantagens dessa abordagem sao: a racionalidade,
uma vez que as incertezas podem ser tratadas por meio de probabilidades; o forte
embasamento tedrico para que seja assumida a responsabilidade técnica sobre o projeto e a
facilidade de adaptacdo desses modelos com quaisquer modelos mecanicos, tornando as
analises mais realistas e confiaveis. Em relacdo as desvantagens, estdo: a dificuldade de
obten¢do de dados em problemas onde as probabilidades finais sdo pequenas, bem como a
falta de uniformizacdo dessas metodologias ja existentes inviabilizando o seu uso em normas
e codigos de projeto.

RACKWITZ (2001) apresenta um estado da arte dos métodos e dificuldades no
ambito da confiabilidade estrutural. Apresenta os métodos FORM/SORM e suas
possibilidades de uso, bem como suas desvantagens. Enfatiza que o erro cometido com o uso
desses métodos ¢ perfeitamente aceitdvel comparado as incertezas dos modelos mecanico e
probabilistico, além de serem muito mais eficientes que os métodos de simulagdo puros, como
Monte Carlo. O autor ainda pondera que a pergunta: “Qudo seguro deve ser um projeto

estrutural” ¢ uma questdo crucial quando se aplica qualquer método probabilistico, devendo
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ser amplamente discutida, principalmente, quando se utiliza otimiza¢do com restricdes em
confiabilidade, ou seja, a minimizacdo do custo global da estrutura sujeita a indices de
confiabilidade pré-fixados. Segundo o autor, o futuro do projeto estrutural estd nesse

acoplamento entre confiabilidade e otimizagdo estrutural.

SOARES (2001) desenvolve modelos elaborados acoplando o Método dos
Elementos Finitos com o Método de Superficie de Resposta (RSM) para analise de porticos
planos de concreto armado. Com o desenvolvimento de tais ferramentas, pode-se realizar
analises completas de colunas e poérticos planos de concreto armado, bem como o
dimensionamento dessas estruturas a partir de indices de confiabilidade pré-fixados. O autor,
em seu trabalho, ainda faz um estudo sobre a sensibilidade das varidveis aleatorias no projeto

estrutural.

ROYSET, DER KIUREGHIAN & POLAK (2001) desenvolvem uma abordagem
robusta e flexivel para resolver de maneira aproximada problemas de otimizagdo baseados em
confiabilidade aplicada aos sistemas estruturais em série. O sistema em série ¢ definido em
termos de um conjunto de fun¢des de estados limites que envolvem as variaveis aleatorias e
os parametros a serem otimizados. A abordagem reformula o problema de otimizacgao
substituindo as restrigdes em confiabilidade por restrigdes deterministicas que imponham a
ndo negatividade das funcdes de estados limites dentro de dominios representados por
circunferéncias cujo raio ¢ o proprio indice de confiabilidade requerido. Com isso o problema
de otimizagdo se torna deterministico. As varidveis a serem otimizadas fazem parte das
fungdes de desempenho dos modos de falha, sendo que, para cada conjunto de valores
otimizados, a positividade das fungdes de desempenho dos modos de falha ¢ avaliada e, com
isso, determinam-se os indices de confiabilidade de cada componente e do sistema como um
todo. Os autores garantem que a reformulacdo do problema atinge a solucdo idéntica ao
problema original se as restricdes de confiabilidade forem expressas em termos dos indices de

confiabilidade.

MOHAMED, SOARES & VENTURUNI (2001) fazem um estudo sobre a variagao
do indice de confiabilidade em pilares de concreto armado considerando comportamento nao-
linear fisico e geométrico. Empregam o RSM para representar a fun¢do de estado limite.
Concluem que o projeto de estruturas de concreto armado, mediante coeficientes parciais de
seguranca, apresenta indices de confiabilidade ndo uniformes para diferentes elementos
estruturais de concreto armado, ou seja, ndo € possivel estimar um unico coeficiente parcial

para o concreto. Por outro lado, os autores propdem que os coeficientes parciais sejam
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determinados a partir de indices de confiabilidade pré-fixados, com variacdo dos parametros

de projeto dos pilares, tais como excentricidade, taxas de armadura e indice de esbeltez.

MELCHERS & AHAMMED (2001) apresentam duas técnicas iterativas para busca
do ponto de intersec¢do de funcgdes de estado limite ndo-lineares e determinagdo da
probabilidade conjunta. Trata-se de uma tentativa de se considerar multiplos pontos de projeto
na determina¢do da probabilidade de falha global de um sistema em paralelo. Uma das
técnicas ¢ chamada Técnica de Aproximagdes Seqiienciais Sucessivas que consiste em buscar
0 novo ponto de projeto a partir do ponto de projeto anterior, que € convertido na origem do
sistema. Portanto, a cada iteragdo do método, a origem do espaco normal padrao ¢ modificada
para o ultimo ponto de projeto encontrado, com determinagdo do novo ponto a partir dos
métodos tradicionais de confiabilidade. Segundo os autores, as técnicas obtém uma boa

precisdo com baixo custo computacional.

ROYSET, DER KIUREGHIAN & POLAK (2001) discutem e estendem o problema
do projeto 6timo baseado em confiabilidade (RBOD) através do desacoplamento entre os
processos de otimizagdo e confiabilidade. O método permite a resolucdo de trés problemas
especificos: minimizacdo do custo do projeto sujeita a restrigdes estruturais e em
confiabilidade, maximizagdo da confiabilidade sujeita a restri¢des estruturais e de custo e,
ainda, minimizacao do custo inicial do projeto acrescido do custo de uma eventual falha da
estrutura sujeita a restrigdes estruturais e de confiabilidade. A grande vantagem do
desacoplamento entre os processos, segundo os autores, ¢ o fato de que é possivel escolher

qualquer algoritmo para resolver o problema da otimizacao, bem como o da confiabilidade.

ARAUJO & REAL (2002) empregam o método de simulagéio de Monte Carlo para a
analise de pilares de concreto armado, adotando-se diferentes defini¢des para o indice de
confiabilidade (margem de seguranga e coeficientes de seguranga). Como varidveis aleatorias
sdo admitidas as dimensdes das se¢des transversais dos pilares, a tensdo de escoamento e o
modulo de elasticidade do ago, a posicdo das armaduras e a carga axial. As propriedades do
concreto (resisténcia a compressdo simples e a tracdo, bem como o modulo de elasticidade
longitudinal) sdo representadas como campos estocasticos Gaussianos. Os autores criticam 0s
procedimentos que somente consideram as propriedades do concreto como variaveis
aleatorias, uma vez que nao sdo satisfatorios para uma analise de confiabilidade porque

predeterminam a se¢do onde ocorrerd a ruptura.

SOARES, MOHAMED, VENTURINI & LEMAIRE (2002) apresentam um método

probabilistico para avaliagdo da confiabilidade de poérticos de concreto armado em regime
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ndo-linear fisico e geométrico. A andlise de confiabilidade ¢ realizada por meio do
acoplamento do modelo mecanico em elementos finitos ¢ do método da superficie de
resposta. Apresentam relagcdes entre os coeficientes parciais de seguranca e os niveis de
confiabilidade para pilares e porticos de concreto armado. Concluem, através de uma analise
paramétrica de colunas de concreto armado, que o forte comportamento ndo-linear ¢ muito
importante na estimativa da confiabilidade, o que pode ocasionar oscilagdes em torno do
ponto de projeto, dificultando bastante a obtengdo dos referidos coeficientes parciais de

seguranca.

CASTILLO, CONEJO, MINGUEZ & CASTILLO (2003) propdem uma extensio do
método Fator de Segurancga-Probabilidade de Falha (FPSF) com duas caracteristicas: evitar o
uso do fator de relaxagdo, fixado experimentalmente e possibilitar a analise de sensibilidade
das variaveis da func¢ao-objetivo. O método FPSF, em uma primeira etapa, resolve o problema
classico da otimizacdo com restricdo fornecendo medidas de sensibilidade da func¢do-objetivo.
Na segunda etapa, o método avalia os valores dos indices de confiabilidade para todos os
modos de falha escolhidos, bem como as respectivas sensibilidades dos f3;. Finalmente, na
terceira etapa, o método atualiza os fatores de seguranca baseado nos valores das varidveis
obtidas nas etapas anteriores. O algoritmo proposto permite acoplar em um unico processo, as
trés etapas anteriores e¢ ainda obter as medidas de sensibilidade da fun¢ao custo com relagao
aos fatores parciais de seguranca. Os autores concluem que a proposta ¢ adequada uma vez
que elimina o uso do fator de relaxag¢do, melhora a convergéncia do processo € consegue
abordar as duas filosofias de seguranca (fatores de seguranca e probabilidades de falha) com

suas respectivas sensibilidades.

FRANGOPOL & MAUTE (2003) fazem um levantamento do estado da arte dos
métodos de otimizacdo estrutural baseados em confiabilidade (RBDO). Apresentam a
evolucdo desses métodos, desde sua criacdo com o uso restrito aos problemas deterministicos
até o emprego na resolugdo de problemas de otimizagdo baseados em confiabilidade com a
consideragdao da variagdo da confiabilidade no tempo e previsdo de tempo de vida util da
estrutura. Os autores enfatizam a utilizacdo do RBDO em aplicagdes para resolugdo de
estruturas civis e aeroespaciais. Concluem que os custos de inspe¢do, manutencdo e até
eventuais reparos devem ser adicionados aos problemas de otimizacdo baseados em

confiabilidade para que as estruturas sejam projetadas para um maximo tempo de vida util.

GAYTON, BOURINET & LEMAIRE (2003) propdem uma técnica para

modificagdo do RSM baseada na introdu¢ao do conhecimento do especialista com o intuito de
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diminuir o tempo de processamento do método. A técnica € baseada na associagao do dominio
de seguranca a um intervalo chamado de “intervalo de confianga”. Esse intervalo ¢ verificado

na nova iteracao, que adiciona pontos aos pontos iniciais do plano de experiéncia.

NEVES, MOHAMED & VENTURINI (2004) comparam o desempenho do método
de simulacdo de Monte Carlo com o RSM na resolucdo de uma estrutura composta por trés
barras paralelas unidas por uma barra rigida na extremidade. A funcao de estado limite local é
escrita em fungdo da deformacdo de escoamento das barras com critério elastoplastico. O
estado limite global ¢ definido em fungdo da carga critica do sistema. Verificam que o RSM
fornece uma probabilidade de falha muito proxima do valor encontrado pela simulagdo de
Monte Carlo, com a vantagem de empregar um tempo computacional muito menor. Chamam
a atenc¢do, entretanto, que o uso e convergéncia do RSM sempre dependem do plano de

experiéncia escolhido.

GOMES & AWRUCH (2004) fazem um amplo estudo comparativo entre diferentes
técnicas para a analise da confiabilidade estrutural. Utilizam, basicamente, métodos de
simulagdo de Monte Carlo puro e com amostragem por importancia, superficies de resposta
com polindmios quadraticos completos e incompletos (sem termos cruzados) e as Redes
Neurais com Percéptron Multicamada e funcao de Base Real. Os exemplos analisados sao
uma viga de concreto armado em balango verificada no estado limite de deslocamento
excessivo na ponta do balango e uma viga biengastada submetida a carregamento distribuido.
Os autores concluem que o melhor resultado para a estimativa da probabilidade de falha para
os casos estudados, no tocante ao valor do indice de confiabilidade mais proximo do valor de
referéncia, menor nimero de avaliacdes da funcdo de estado limite € menor tempo gasto no
ajuste da fun¢do aproximada foi obtido pela técnica da superficie de resposta com polindmios
quadraticos sem termos cruzados usando a técnica da proje¢ao de vetores com o esquema de
amostragem de Bucher & Bourgund (1990). No artigo, os autores ndo descrevem o esquema
de Bucher & Bourgund. Além disso, afirmam que mais estudos devem ser realizados no

ambito das Redes Neurais, pois consideram uma técnica bastante promissora.

FALSONE & IMPOLLONIA (2004) fazem uma avaliagdo sobre a precisdo de um
novo método de superficie de resposta. Na verdade, esta nova metodologia, também proposta
pelos mesmos autores, considera como funcao de desempenho, uma relagdo entre os graus de
liberdade do elemento finito escolhido na anélise e os coeficientes do polindmio aproximador
da superficie de resposta. Nessa andlise, os autores desconsideram o termo cruzado do

polindmio de segundo grau. Concluem que a técnica ¢ exata para estruturas estaticamente
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determinadas e que, para as estruturas hiperestaticas, o método apresenta precisdo bastante

significativa ndo importando o nimero de hiperestaticidades da estrutura.

GUPTA & MANOHAR (2004) discutem casos onde existem multiplos pontos de
projeto e sua importancia no calculo da probabilidade de falha global. Para isto, propdem um
método baseado nas técnicas de superficie de resposta que ¢ capaz de identificar pontos ou
regides sobre a superficie limite que contribuem, significativamente, no valor da
probabilidade de falha. Define-se, portanto, uma superficie de resposta global unindo-se os
diversos pontos de projeto. A probabilidade de falha ¢ estimada a partir de simulagdes de
Monte Carlo sobre a superficie delimitada. O estudo também propde um conjunto de medidas
de importancia, que servem para classificar as variaveis aleatorias de projeto de acordo com
sua influéncia sobre a superficie de falha global. Essas medidas podem auxiliar na escolha de

quais variaveis serdo deterministicas e probabilisticas na analise de seguranca estrutural.

STREICHER & RACKWITZ (2004) propdem um modelo para otimizagao estrutural
baseado em confiabilidade com variagdo no tempo. O algoritmo maximiza uma fungao-
objetivo considerando o beneficio da obra, os custos de constru¢do e manutencao e, também,
uma parcela de custos referentes a uma possivel falha da estrutura. Além da obtencdo da
estrutura 6tima, o modelo permite a previsdo dos intervalos de manuten¢do para que a
estrutura atinja um determinado indice de confiabilidade. O problema ¢ formulado no espago
reduzido com utilizagdo do FORM para a previsao da probabilidade de falha em sistemas em
série. O problema de otimizagdo ¢ resolvido com a aplicagdo de um novo algoritmo baseado
em gradiente chamado JOINT 5. O algoritmo necessita das segundas derivadas da fun¢ao de
estado limite. Entretanto, determina-se a matriz hessiana somente na segunda iteragao, pois na
primeira iteracdo esta € nula. A partir da segunda iteracdo, a hessiana ¢ mantida constante até

a convergéncia.

QU & HAFTKA (2004) apresentam uma abordagem diferente para modelar as
restricoes de confiabilidade em problemas de otimizagdo baseados em confiabilidade
(RBOD). Propdem que as restrigdes sejam formuladas através de fatores de suficiéncia
probabilistica (FSP) ao invés de probabilidades de falha ou indices de confiabilidade. O FSP ¢
definido como um limite para o fator de segurancga tradicional que permite ao projetista
conhecer qual é a situacdo da estrutura em termos de seguran¢a em relacdo ao nivel de
confiabilidade alvo ou requerido no projeto. Assim, quando o fator de suficiéncia
probabilistica ¢ igual a unidade, significa que a confiabilidade da estrutura ¢ igual a

confiabilidade requerida. O FSP ¢ empregado como a restricdo de confiabilidade na
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otimizacdo das dimensdes de uma viga em balango. A analise de confiabilidade no processo
de otimizagao ¢ feita por simulagcdes de Monte Carlo e Superficies de Resposta. Concluem
que o RSM com restri¢do em confiabilidade dada pelo FSP ¢ mais preciso e converge mais
rapido para o 6timo do que as abordagens utilizando probabilidades de falha e indices de
confiabilidade. A principal vantagem de se empregar fatores de suficiéncia probabilistica em
analises de otimizagdo acopladas a confiabilidade ¢ que o FSP permite que o projetista altere
as dimensdes da estrutura para que se atinja a confiabilidade alvo. Para FSP igual a 0.9, por
exemplo, o projetista deve aumentar a capacidade resistente da estrutura de 1/0.9, atingindo,

com isso, a seguranga desejada.

CHAVES (2004) formula um algoritmo para determinacdo O6tima de segdes
transversais de pilares de concreto armado com a respectiva minimizacdo do custo da
estrutura. As restricdes sdo de ordem pratica, de modo que o problema resulta na solu¢do de
um sistema de equagdes ndo-lineares que fornece as se¢des transversais adequadas dos pilares
e as respectivas armaduras. Para isso, a autora utiliza o método dos multiplicadores de
Lagrange a as condi¢cdes de Kuhn-Tucker. Apds a otimizagdo da estrutura, o indice de

confiabilidade ¢ avaliado pelo método das superficies de resposta.

NEVES (2004) desenvolve um modelo mecénico-probabilistico para a andlise
aproximada de grelhas de concreto armado considerando a influéncia de varios modos de
falha importantes na confiabilidade do sistema. A técnica desenvolvida permite determinar a
aproximacao da func¢do de desempenho de cada modo de falha importante, de modo a criar
uma superficie composta por essas superficies dos modos independentes e, com 1isso,
determinar a confiabilidade do sistema por meio de simula¢cdes de Monte Carlo sobre o
dominio composto. A grande vantagem dessa abordagem, segundo o autor, ¢ que um grande
numero de simulagdes pode ser realizado, uma vez que nao requer mais a chamada ao modelo

mecanico, fato esse que diminui consideravelmente o tempo de processamento final.

2.4 Comentarios sobre a Revisao Bibliografica

No campo da modelagem mecénica das estruturas, atualmente, verificou-se que os
modelos propostos sdo capazes de prever, com relativa precisdo, o comportamento dos
materiais ¢ das estruturas. Embora ndo haja uma lei constitutiva generalista para o concreto,
nao resta duvida que a modelagem moderna das estruturas de concreto armado seja eficiente.

As respostas ndo-lineares tanto do concreto quanto do ago sdo adequadamente representadas



Dissertagdo de Mestrado 38

por teorias sofisticadas como, plasticidade e suas respectivas combinagdes (elasto-
viscoplasticidade, por exemplo), mecanica do dano e do fraturamento, etc. Dentro desse
contexto, vale ressaltar que, para bem representar materiais frageis como o concreto, sao
recomendados modelos que contemplem a perda de rigidez e resisténcia em fun¢do da
fissuracdo progressiva devido ao carregamento. Isto ocorre porque a fissuracdo ¢ a principal
responsavel pelo comportamento ndo-linear fisico do concreto. Assim, modelos de dano sdo
fortes candidatos a esse papel. Por esse motivo e também porque as pesquisas em modelos de
dano sdo expressivas no departamento de estruturas da EESC-USP, tais modelos tiveram
destaque na revisdo bibliografica. Em relagdo as armaduras, a teoria da plasticidade ¢ capaz
de representar muito satisfatoriamente a resposta mecanica do aco, sendo ja bastante

consolidada nesse aspecto.

No campo da confiabilidade estrutural, verificou-se ao longo da pesquisa
bibliografica, a grande quantidade de trabalhos publicados por diversos autores, refletindo a
importancia do tema, bem como a preocupagdo dos pesquisadores em quantificar
adequadamente a seguranca estrutural. Com as discussoes de Freudenthal (1947), as teorias
estatisticas comecaram a ser empregadas na avaliagdo da seguranga estrutural, com a
defini¢do de uma regido chamada de dominio de falha. Com isso, a probabilidade de falha
ficou definida como a integral da funcdo de distribuicdo de probabilidade conjunta sobre o
dominio de falha. A partir dai, os pesquisadores voltaram-se para o estudo teérico dos
conceitos estatisticos aplicados a seguranca estrutural com o objetivo de expandir as idéias e
desenvolver metodologias eficazes na previsdo da seguranca de estruturas. Destacam-se nesse
contexto, os trabalhos de Cornell (1969), Hasofer & Lind (1974) e de Rackwitz & Fiessler
(1978) que formularam de maneira consistente o calculo do indice de confiabilidade no

espaco normal padrao.

Verificou-se que apds a etapa de estudos conceituais, as aplicagdes dos métodos
comegaram a se desenvolver no ambito de pequenas estruturas e elementos estruturais. Os
métodos foram sendo aplicados para estruturas mais complexas até que novas dificuldades
surgiram, dentre as quais o tempo de processamento. Diante dessa barreira, os esfor¢os do
meio cientifico se concentraram na tentativa de desenvolver formulagdes alternativas para
diminuir o tempo de processamento, no que se refere, principalmente, a quantidade de
chamadas dos modelos mecanicos. Entre os métodos propostos, destacaram-se os Métodos de
Superficie de Respostas (RSM) que proporcionaram consideravel reducdo no tempo de

processamento com boa precisdo, entretanto com desvantagens relacionadas a construgdo das
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amostras deterministicas para o calculo da funcdo representativa do estado limite e,

conseqiientemente, do dominio de falha.

Atualmente, o meio técnico ja aceita com facilidade as incertezas inerentes as
variaveis do projeto estrutural, o que vird a tornar mais facil e corrente o emprego dos
métodos probabilisticos na resolugdo de problemas de engenharia civil. Aliado ao sucesso da
confiabilidade na previsdo da seguranga de estruturas, observou-se, com base em alguns
trabalhos publicados, que a otimizacao acoplada a confiabilidade constituird em uma forte
ferramenta para o projeto de estruturas. Streicher & Rackwitz (2004), em seu artigo, relatam
que o calculo de probabilidades de falha ou indices de confiabilidade para um determinado
conjunto de variaveis ja ¢ bem conhecido. Da mesma forma, os algoritmos de otimizacdo ja
estdo bem consolidados para a grande maioria dos problemas. O que resta ainda fazer ¢
justamente desprender esfor¢os para unir essas duas ferramentas (confiabilidade e otimizagao)
em metodologias consistentes e viaveis do ponto de vista computacional. Esse fato ¢
especialmente almejado no ambito das estruturas de concreto armado, visto que a grande
maioria dos trabalhos sobre otimizagdo ainda trata de estruturas metalicas. Assim, a busca
pelo projeto que apresente o menor custo satisfazendo aos requisitos de confiabilidade abre,

sem duvida, mais caminhos para trabalhos e pesquisas nessa area.

Conclui-se, com base na revisdo bibliografica, que hd um intenso crescimento das
aplicacdes de confiabilidade e otimizagdo baseada em confiabilidade no projeto e previsdo da
seguranga de sistemas estruturais. Fica evidente também que a metodologia de projeto de
estruturas tende a seguir o mesmo caminho, isto €, projetar uma estrutura ou elemento
estrutural significard minimizar uma fungdo custo apropriada sujeita a restrigdes mecanicas,

geométricas e de confiabilidade.
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3. O Modelo Mecanico

3.1 Aspectos Gerais

A avaliacdo de esforgos e deslocamentos em edificios depende, sem duvida, do
comportamento dos materiais que compdem os elementos estruturais e das cargas externas
que atuam sobre a estrutura. Os deslocamentos horizontais gerados pelas forcas de vento e
desaprumo, em situacdes reais, sofrem acréscimos decorrentes da acdo simultanea das cargas
verticais dos pavimentos. Tais efeitos geram novos esforcos sobre a estrutura, sendo
conhecidos como efeitos de segunda ordem, pois sdo obtidos através do equilibrio da estrutura
na posicao deformada. Dessa forma, as estruturas de porticos de edificios devem ser
analisadas considerando a posi¢do final de equilibrio. A analise ndo-linear geométrica torna-

se, portanto, uma ferramenta essencial para a analise de edificios.

O outro fator determinante na resposta global das estruturas, diz respeito ao modelo
de comportamento do material. No caso do concreto, o diagrama tensdo-deformacao ndo ¢
linear. Isto significa que o modulo de elasticidade do material ndo ¢ constante. Além disso, o
momento de inércia das se¢des transversais dos elementos varia com o nivel de fissuracao do
concreto. Assim, os efeitos da nao-linearidade fisica devem ser analisados a partir de um
modelo constitutivo que seja capaz de levar em conta perdas de rigidez e resisténcia por conta

da fissuracgao.

Foram estudados diversos modelos para a representacdo do comportamento
mecanico das estruturas de concreto armado dentre os quais se destacaram os trabalhos de:
SILVA (1996), SANCHES JR. (1998), BOTTA (1998), NEVES (2000), OLIVEIRA (2001),
SOARES (2001), BRANCO (2002) e SANCHES JR. (2003).

Para contemplar todas estas particularidades que envolvem as estruturas de concreto

armado, o modelo mecanico utilizado neste trabalho baseia-se no algoritmo implementado por
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BRANCO (2002). Emprega-se o Método dos Elementos Finitos com a implementacdo do
elemento de portico plano considerando as hipoteses de Bernoulli e Timoshenko. Para
representar o comportamento nao-linear fisico dos materiais, sdo utilizados o Modelo de Dano
de Mazars (1984) para o concreto e modelos elastoplasticos com encruamento no caso das
armaduras. A nao-linearidade geométrica também ¢é considerada através da formulagdo
lagrangeana atualizada. Assim, o modelo permite a realizacdo de andlises de estruturas
aporticadas planas com ou sem a consideragdo do comportamento ndo-linear dos materiais,

bem como a influéncia das tensoes de cisalhamento.

E importante chamar a aten¢do que o modelo mecanico adotado, por levar em
consideracdo a perda de rigidez dos elementos estruturais de concreto através da mecanica do
dano, torna-se naturalmente mais caro do ponto de vista computacional. SOARES (2001), ao
tratar de porticos planos de concreto armado, considerou, para o concreto, relagdes
constitutivas fechadas propostas pelo CEB MC 90 e pela NBR 6118, consumindo menor

tempo de processamento.

3.2 Formulac¢ao para o Concreto

3.2.1 Generalidades

O concreto ¢ um material composto por uma matriz de cimento (argamassa) e os
agregados graudos. A interface que se forma entre a matriz de cimento e a superficie dos
agregados, segundo MEHTA & MONTEIRO (1994), ¢ chamada de zona de transicdo. Esta
regido de transicdo ¢ caracterizada por apresentar cristais de resisténcia muito baixa,
formando, na propria fase de hidratacdo do cimento, microfissuras € microporos antes mesmo
de atuar qualquer tipo de carregamento sobre a estrutura. Por conta desses fendomenos
inerentes ao material, o concreto apresenta um forte carater ndo-linear. A situagdo se agrava a
medida que o concreto passa a ser solicitado. Com o aumento dos niveis de tensao de tragdo,
as fissuras comecam a se expandir deixando a zona de transi¢do e atingindo a matriz de
cimento. Ocorre, portanto, o aumento das areas fissuradas ocasionando perda de area
resistente do material. O trabalho de BOTTA (1998) apresenta uma descrigdo mais detalhada
sobre a expansdo da microfissuracdo com o aumento das tensdes. A conseqiiéncia de todo
esse processo culmina na resposta ndo-linear observada na curva tensdo-deformagdo do

concreto.
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Existem trés situacdes que procuram descrever os estagios de tensdo em uma se¢ao
de concreto armado, formulando hipéteses para o dimensionamento e verificagdo em servigo
de pegas de concreto armado: sao os chamados estadios de comportamento € podem ser vistos

na Fig. (3.1).
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Figura 3.1 — Diagramas de tensio referentes aos estiadios do concreto

Quando uma se¢ao de concreto armado ¢ submetida a baixas solicitagdes, o concreto
ainda resiste as tensdes de tragdo e a regido situada abaixo da linha neutra da se¢do nao se

encontra fissurada. Esta situacdo ¢ denominada de Estadio I de comportamento do material.

O Estadio II ¢ caracterizado quando as tensdes na regido tracionada superam a
resisténcia a tragdo do concreto. O concreto, abaixo da linha neutra, encontra-se fissurado e
ndo contribui para resistir as tensdes de tracdo. Admite-se ainda que a distribui¢ao das tensdes

de compressao seja linear.

Com o aumento do carregamento, atinge-se, em determinado instante, o limite de
resisténcia da se¢do definido pelo momento maximo suportado. Nessa situagdo, caracteriza-se
o Estadio III com o concreto ja plastificado. A NBR 6118:2003 prescreve que a consideragao
desses limites se torna importante para verificacdo das estruturas em servico € em seu

dimensionamento.

A fissuracdo numa peca de concreto armado ocorre nas se¢des de maiores tensdes de
tragdo. Dessa forma, as secdes da pega nao apresentam um estadio unico de comportamento.
De acordo com NEVES (2000), algumas segdes entre as fissuras permanecem ndo fissuradas,
gerando, assim, um mecanismo particular de absor¢ao de esforgos. Isto ocorre devido ao fato
de ser nula a tensdo de tracdo no concreto na se¢do fissurada, ao passo que nas demais segdes
entre duas fissuras consecutivas, as tensdes tem valores diferentes de zero e crescentes a

medida que a secdo se afasta da fissura. Tal fato se justifica pela presenga da armadura na
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regido tracionada da se¢do transversal. Para manter o equilibrio, a armadura recebe o esfor¢o
que deveria ser resistido pelo concreto, havendo assim um aumento local da tensdo de tragdo
na regido da armadura que atravessa a fissura. Diante desse fato, um elemento estrutural de
concreto armado pode ter seu comportamento melhor descrito por uma situagdo intermedidria
entre os estddios de tensdo previamente considerados. A Fig. (3.2) retrata esse efeito,

denominado de “fension stiffening”.
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Distribuicdo de TensGes na Armadura

s S N il

Distribuicdo de Tensdes no Concreto

Figura 3.2 — Fenomeno do “tension stiffening” no concreto armado

Diante desse modelo de comportamento, esclarece-se porque o concreto apresenta
um mecanismo resistente tdo complexo. Verifica-se que a distribuicdo de tensdes ¢ diferente
para cada se¢do de uma peca de concreto armado e que, na verdade, o comportamento real em

servigo ¢ definido por uma situacdo intermediaria entre os estadios I e II.

Os modelos mecanicos baseados na relagdo momento-curvatura sao bastante
interessantes para ilustrar essa situacdo intermedidria de comportamento. Basicamente, esses
modelos admitem estadio I até que o momento fletor solicitante atinja o valor do momento de
fissuracdo da se¢do. A partir dai, existem varias propostas para considerar o estadio
intermediario do concreto, tais como Branson (1966), Debernardi (1983), Ghali & Favre
(1986). A NBR 6118:2003 indica que o dimensionamento das estruturas de concreto armado
deve ser feito baseado nas hipdteses do estadio III, enquanto que as verificagdes em servigo
sdo feitas considerando o estddio II. A norma brasileira ainda permite, para o caso de
verificacoes de flechas, a utilizagdo do modelo proposto por Branson (1996). O CEB-158
propde um modelo momento-curvatura menos conservador que o modelo adotado pela norma
brasileira, uma vez que o valor da rigidez E/ do CEB ndo se aproxima tanto do valor

correspondente ao estadio II, Fig (3.3).
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Figura 3.3 — Diagramas momento-curvatura propostos pela NBR 6118 e CEB-158

Por outro lado, modelos mecanicos basecados nas relagdes tensdao-deformagao
também podem ser empregados com bastante sucesso na andlise de estruturas de concreto
armado. Na verdade, tanto relacdes tensdo-deformag¢do como momento-curvatura, desde que
formuladas adequadamente, podem conduzir a bons resultados. Entretanto, modelos escritos
em funcdo das relagdes tensdo-deformagao apresentam carater mais geral. Por conta disso, o
modelo mecanico adotado no trabalho ¢ escrito em termos de tensdo-deformagdo para uma
secdo de concreto armado, com obtencdo dos esforgos através de processos de integragdo

numérica.

3.2.2 Modelo Constitutivo de Dano proposto por Mazars

De acordo com ALVARES (1993), o conceito de dano foi proposto por Kachanov
(1958) na tentativa de modelar o efeito da fissuracao distribuida na ruptura fragil em metais
apds um periodo de deformacao lenta. Posteriormente, a denominada Mecanica do Dano no
Continuo foi formalizada com base na termodindmica dos processos irreversiveis por

Lemaitre & Chaboche (1985).

A mecanica do dano foi desenvolvida com o intuito de analisar o efeito da
deterioragao do material nas propriedades dos so6lidos solicitados por agdes mecanicas ou
térmicas. Por conta disso, a teoria de dano ¢, sem duvida, capaz de formular modelos
realisticos para representar o concreto, uma vez que este material apresenta um

comportamento fortemente ndo-linear em virtude da microfissuracdo (processo de
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deterioragdao do concreto). Esse processo de deterioracao ¢ relativo a fissuragdo que, por sua
vez, causa uniao e crescimento das microfissuras e outros tipos de cavidades com distribui¢ao
e orientagdo ndo uniformes. Com isso, os principais efeitos do dano no comportamento
mecanico macroscopico sao a reducao da rigidez (médulo de elasticidade) e da resisténcia
(“softening”).

DRIEMEIER (1995) afirma que o desenvolvimento do dano no concreto, associado a
microfissuracdo pode ser considerado continuo e se inicia com baixas tensdes ou
deformacdes. Além disso, as deformacgdes permanentes sdo também devidas ao processo de
evolucdo de microfissuras, podendo-se acoplar os efeitos da plastificagdo e danificagdo em
um unico modelo. A autora também considera solicitagdes ciclicas ¢ faz uma extensdo do
modelo de Mazars através da adocdo de um parametro obtido pela calibragao da curva de
carregamento ciclico de modo que seja capaz de reproduzir a envoltoria da curva tensdo-

deformacdo obtida por carregamento monotonico.

Para maiores detalhes sobre a evolucdo dos modelos de dano ao longo do tempo, o
trabalho de BOTTA (1998) traz um bom histdrico sobre a mecanica do dano e suas aplicagdes

estudadas por varios pesquisadores na analise do comportamento de estruturas.

Dentre os modelos de dano encontrados na literatura, o0 modelo de Mazars pode ser
considerado como sendo um dos mais simples, porém com boa adequacdo a modelagem de
estruturas de barras de concreto armado. Os trabalhos de PITUBA (1998), BOTTA (1998),
NEVES (2000) e BRANCO (2002) atestam a eficiéncia do referido modelo de dano nas
modelagens propostas para o presente trabalho. A seguir, descreve-se o modelo de dano de

Mazars.

Hipoteses Fundamentais do Modelo

a) O concreto, na evolucdo do dano, apresenta comportamento elastico. Isto significa que
as deformagdes permanentes evidenciadas em comportamento experimental, em

situacdo de descarregamento sdo desprezadas, Fig (3.4);

b) O dano ¢ causado somente pela existéncia de alongamentos ao menos ao longo de uma
das dire¢des principais de deformagdo. Significa dizer que a danificagdo ocorre por

deformagdes de tracao;

c) Analises experimentais evidenciam que o dano conduz, de um modo geral, a um
estado de anisotropia induzida do concreto. Para reduzir o nimero de variaveis
internas, o modelo ¢ simplificado considerando-se que o dano seja isétropo, ou seja, o

estado de danificagdo num ponto ¢ definido por uma Unica grandeza escalar;
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d) O dano ¢ representado localmente por uma variavel escalar D que pode variarde 0 a 1.
Quando D = 0, tem-se material totalmente integro isento de qualquer defeito e quando
D = 1, significa que o material se encontra totalmente deteriorado. A evolucao da
variavel de dano ocorre quando um determinado valor de referéncia para o
alongamento equivalente ¢ superado pela deformacdo equivalente, que ¢ fun¢do do

estado de deformagdes da estrutura.

Ca Ca

Ep: deformacéo residual ou
plastica

Figura 3.4 — I: Comportamento Experimental do Concreto, II: Modelo de Dano de Mazars

Deformacdao Equivalente

Para representar o estado de alongamento em um determinado ponto da estrutura,

define-se a grandeza deformagdo equivalente a partir de:

E=y(e). +(e,) + (o) (3.

2 .. ~ . . .
onde os (&, )+ representam as componentes positivas do vetor de deformagdes principais,

dadas por:
(e =5 Lo e 62)
com (gi)+ :{Ei =& > 0}.
0=¢ <0

O modelo admite que o inicio da danificacdo acontece quando o valor da deformagao
equivalente atingir o valor inicial de deformagdo. O valor inicial de deformacdo ¢ definido
como o valor correspondente ao pico de tensdo em um ensaio uniaxial de tracdo, representado

por &,,. Em situagdes em que ndo se tém resultados de ensaios de tragdo uniaxial em corpos



Dissertacdo de Mestrado 47

de prova de concreto, pode-se obter o valor de &,, a partir da resisténcia caracteristica a
compressao do concreto como segue:

Ensaio de compressdo simples em corpos de prova do concreto: f,

C

k [MPCI],

Resisténcia a tragdo: A NBR 6118:2003 prescreve que na falta de resultados de
ensaios de resisténcia a tragdo indireta e resisténcia a tra¢do na flexdo, pode-se considerar

um valor médio para a resisténcia a tragdo do concreto, definido por,
fct,m = 033\1 fck2 (33)
fctk,inf =0.7- fct,m (3.4)

Jrctk,sup = 13 ’ ﬁrt,m (35)

Assim, a favor da seguranga, considera-se que a resisténcia a tra¢do do concreto
seja dada pela Eq. (3.4). Todos os valores fornecidos e obtidos nas Eq. (3.3), (3.4) e (3.5) sdo

expressos em MPa.

Modulo de elasticidade longitudinal do concreto: E, [MPa] dado por,
E, =5600-,f, (3.6)

Valor inicial de deformacdo: & ,, dado por,
(3.7

Criterio de Danificacdo

Partindo-se da hipdtese que a danificacdo seja iniciada a partir de deformacdes

equivalentes maiores que ¢,,, pode-se definir o seguinte critério de danificacdo:

f(&,D)=5-8(D)<0 (3.8)
onde §(D) representa a deformacdo equivalente em fung¢ao do dano. Significa que a
danificacdo terd inicio somente quando f (E ,D) >0. Na primeira iteragdo do processo
incremental, a variavel S (D) recebera o valor da deformagdo inicial &,,.

A variavel escalar do dano D apresenta lei de evolugao definida em taxas de variagao

no tempo, dada por:

D=0se f<Oou f=0¢e¢ f<0 (3.9)
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D=F(F) (&), se f=0e f=0 (3.10)
onde a fungdo F(£) é continua e positiva, baseada em resultados experimentais de modo a

reproduzir as curvas de ensaios uniaxiais de tragdo e compressao corpos de prova de concreto.
Estas funcdes sdo escritas em termos de pardmetros numéricos internos do modelo que tem o
objetivo de capturar, da melhor forma possivel, a curva tensdo-deformacao obtida nos ensaios.
Vale ressaltar a correspondéncia entre a variagdo de deformagdo e a variagdo do dano, como

mostra:

£20=>D>0 (3.11)

Leis de Evolucdo

O modelo de dano de Mazars define duas variaveis independentes, D, e D., que

representam os ramos nao lineares das curvas tensdo-deformagdo do concreto a tracdo e a
compressao respectivamente. O procedimento ¢ perfeitamente justificavel, uma vez que o
comportamento do concreto ¢ totalmente diferenciado em situagdes de tracdo e compressao,
com desenvolvimento diferenciado do processo de fissuragdo. Na tragdo, as fissuras se
desenvolvem numa direcdo perpendicular a dire¢do da carga, ao passo que na compressao, as

fissuras surgem paralelas a dire¢ao da carga, Fig (3.5).

fissuras
_ _ | \ fissuras

F F

Figura 3.5 — Panorama de fissuracio no concreto a tracio e a compressao respectivamente

Além disso, uma das caracteristicas do modelo de Mazars ¢ a formulacdo para
carregamento crescente, de modo que em problemas nos quais descarregamentos possuem
influéncia significativa, ha a necessidade de se considerar o comportamento unilateral do

concreto, isto ¢, fendmeno de recuperacao da rigidez provocado pelo fechamento das fissuras
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quando uma peca de concreto ¢ tracionada e posteriormente comprimida. Portanto, definem-

se as taxas para as variaveis de dano como segue:
D, = F,()-¢). (3.12)
D, =F.()-), (3.13)

Integrando-se as Eq. (3.12) e (3.13) em relagdo ao tempo, obtém-se os valores de D,

e D, dados por:

£, (1-4;) A
D, =1-"d * 17 I (3.14)
' g exp[B; (8~ )]
£g0-(1-4,) A
D, =1-2d0* _~¢/_ < (3.15)
‘ 3 eXp[Bc '(5 ~ €40 )]

onde os valores A7, By, Ac, Bc eg,, sdo parametros internos do modelo, identificados

experimentalmente ou através de ajustes tedricos das expressdes das variaveis de dano com
formulacdes de normas, de modo a aproximar ao maximo possivel a curva tensdo-deformagao
obtida nos ensaios ou com as leis constitutivas propostas pelas normas e codigos de projeto.
Mazars propde limites de variagdo para os parametros do modelo baseado nas andlises

experimentais, de tal forma que:

07<A4,<1 ; 1<4.<15 ;107 <¢g,, <107
10 < B, <10° ; 10° <B.<2-10° (3.16)

Na Fig. (3.6) encontram-se as curvas tedricas para os casos uniaxiais de tracdo e
compressao, na qual pode ser verificada a inexisténcia de deformagdes permanentes no

modelo tedrico, bem como a diminui¢do da rigidez nas retas de descarregamento.

O modelo propde que a varidvel de dano seja composta por uma parcela de dano
correspondente a tragdo e outra parcela correspondente a compressdo. Assim, o calculo da

varidvel de dano D, ¢ dado por:

D=a,D, +a.D, (3.17)

Os valores de «, e «a, sdo obtidos em fungdo do tipo de solicitagdo sobre a
estrutura, ou seja:
Tragdo uniaxial: a, =1; a. =0, D=D,

Compressdo uniaxial: o, =0, a.=1; D=D,
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Estado multiaxial: o, +a. =1; D=a,D, +a.D,

Eo(1-Dr) ) Eo
' >

Tragdo & Compressao c
= Carregamento
= descarregamento

Figura 3.6 — Diagramas teoéricos de tensdo-deformacgao para o concreto

Tensor de Tensoes e Tensor de Deformacées

As deformacdes sdo calculadas a cada iteracdo do processo incremental-iterativo nas
fibras correspondentes aos pontos de Gauss ao longo da se¢do transversal dos elementos. Na
seqiiéncia, utilizando a Lei de Hooke, calcula-se o tensor de deformagdes principais em cada
ponto de Gauss. Ao relacionar o tensor de deformagdes principais com o tensor de constantes

clasticas D , obtém-se o tensor de tensdes principais da iteragdo também em cada ponto,

conforme segue:

le);
[
[}

£ (3.18)

0

Por conta do comportamento distinto do concreto a tracdo e a compressdo, o tensor

representado pela Eq. (3.18) ¢ decomposto em uma parcela positiva e outra negativa, de

acordo com:
G, =(0,), +(o,). (3.19)
(@), =5+l (3.20)
(). =0 ~lor) G21)

Verifica-se, portanto que o tensor (g)+ ¢ composto somente de parcelas positivas,
enquanto o tensor (g)_ somente pelas parcelas negativas, sendo que os demais termos, em

ambos os tensores, sdo todos nulos.
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O mesmo raciocinio pode ser adotado para o tensor de deformagdes principais,
decompondo-o em duas partes, de modo que uma parte represente as deformagdes por tragao

(alongamento) e a outra, as deformagdes por compressao (encurtamento), como segue:

E=¢&r+é&c (3.22)
&= o), -2 (), 1 (3.23)
te=rt(0) -2 (Ta) 1 (3.2

onde / ¢ um tensor identidade de quarta ordem, £ ¢ o mddulo de elasticidade e v ¢é o
coeficiente de Poisson do material correspondente.
Como os tensores £, ¢ &. podem conter valores positivos e negativos, o modelo

separa-os em partes positivas e negativas dadas por (g r )+ e (g c )+ . A partir dai define-se:

&y = (§Tz‘ )+ + (§Ci )+ (3.25)

Com isso € possivel calcular os valores dos coeficientes a, € a,. como segue:

o, = l—+ (3.26)
Ey
Z(gﬁ‘ )+
ag = ’—+ (3.27)
Ey

Relacdao Constitutiva

Conhecidos os coeficientes «;, e «a., e os parametros D, e D, calcula-se a

variavel D e, conseqiientemente, com a relagdo constitutiva, determina-se o tensor de tensdes

reais, conforme segue:

c=(1-D)-D, ¢ (3.28)

3.2.3 Adaptagao do Modelo de Dano para o Problema Probabilistico

Conforme ja foi visto, o modelo de dano de Mazars depende de cinco parametros

basicos: A7, Br, Ac , Bc es&,,. Esses pardmetros sdo variaveis internas do modelo que

procuram reproduzir, da maneira mais fiel possivel, a curva tensdo-deformag¢do de ensaios a
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tragio (Ar e Br) e a compressdo (Ac e Bc) do concreto. ALVARES (1993) fez uma
identificagdo paramétrica do modelo de Mazars para concretos com resisténcia média a
compressao aos 21 dias de 25.509 MPa e desvio padrao de 2.785 MPa. O autor identificou os
parametros A¢ e B¢ baseando-se na regido pds-pico da curva tensdo-deformacao do ensaio de
compressao simples. As leituras foram feitas por extensdmetros internos para que a fissuragao

externa ndo interferisse nas medidas. Para os valores de deformagdo limite a tracdo &,

foram realizados ensaios de compressdo diametral em corpos de prova cilindricos, com
diametro de 15 cm e espessura de 7.5 cm. Quanto aos parametros Ay e By, por razdes
numéricas, foram obtidos indiretamente a partir de indicagdes bibliograficas e de uma
correlagdo com a energia de fratura em uma andlise plana. E importante ressaltar que todos
esses ensaios foram realizados para concretos com resisténcia média de 25.509 MPa.
Portanto, a identificagdo paramétrica proposta por Alvares (1993) é valida somente para

concretos com resisténcia a compressao simples de 25.509 +2.785MPa .

A analise mecanico-probabilistica de estruturas tem como requisito fundamental, a
escolha adequada do modelo mecanico. Este, por sua vez, tem a responsabilidade de
representar, da maneira mais fiel possivel, as estruturas em questdo. Os modelos de dano sao
uma Otima opg¢do para as estruturas de concreto armado, por levarem em consideragdo a perda
de rigidez por conta da fissura¢do. Entretanto, os modelos de dano tém o inconveniente de
dependerem de parametros numéricos consistentes para representar o comportamento nao-
linear do concreto tanto na tragdo como na compressao. Esses parametros, conforme ja citado
anteriormente, sao obtidos através de ensaios de tragdo e compressao em corpos de prova de
concreto, sendo validos para a resisténcia especificada. Ocorre que, na andlise probabilistica,
a resisténcia do concreto pode ser tomada como uma variavel aleatoria, assim como diversas
outras variaveis do problema. Para avaliar a confiabilidade de um sistema, escolhe-se uma
funcdo estado limite, de modo que seja possivel comparar grandezas de referéncia e avaliar
essa funcdo, caracterizando falha ou seguranca. A determinagdo da resisténcia do sistema
estrutural acontece por meio de inumeras chamadas do modelo mecanico em elementos
finitos, o qual depende de uma série de parametros que descrevem o sistema tais como,
dimensdes da estrutura, carregamentos e resisténcia dos materiais (concreto e aco). Para cada
chamada do modelo mecanico, uma resisténcia do concreto ¢ definida mediante critérios
deterministicos gerados por modificacdes sobre seu valor médio. Assim, cada resposta
mecanica estd associada a um valor da resisténcia do concreto. Essa resposta mecanica pode

ser, por exemplo, a carga ultima da estrutura.
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A resisténcia do concreto ¢ uma variavel aleatéria, ou seja, ¢ caracterizada por
incertezas sobre seu valor. Na analise da mesma estrutura, varias resisténcias do concreto sao
geradas e, assim, varias respostas de cargas ultimas sdo também encontradas. Cada valor de
carga ultima depende do carater ndo-linear do concreto que, por sua vez, ¢ governado pelo
modelo de dano de Mazars. Portanto verifica-se que, os parametros que descrevem o modelo
de dano exercem forte influéncia sobre a resposta da estrutura e, conseqiientemente, sobre o
valor da carga ultima. Assim, somente um conjunto de pardmetros de dano nio ¢ suficiente
para estudar o comportamento mecanico-probabilistico das estruturas do concreto, uma vez

que os parametros do modelo dependem diretamente da resisténcia a compressao do concreto.

Surge entdo, a necessidade de obter um conjunto de pardmetros Ay, By, Ac, Be

e&,, para cada valor de resisténcia do concreto.

Metodologia para obtencdo dos Pardametros do Modelo de Dano

Diante do fato de que os parametros de dano ndo devem ser constantes na analise de
confiabilidade, adotou-se o mesmo procedimento de ALVARES (1993) para identificagdo
paramétrica do modelo. A diferenga é que Alvares calibrou os parimetros em fungio dos
ensaios de compressdo simples e compressao diametral e, no presente trabalho, devido a
impossibilidade de se realizar ensaios para todas as resisténcias plausiveis do concreto, a
calibragdo foi feita baseando-se no modelo constitutivo para o concreto comprimido proposto

pela NBR 6118:1978 e adotado por SOARES (2001), conforme segue:

2

£
— C c

oc=—f.. 12— |- S e<g,
€ €

oc=—fom S Ee>¢, (3.29)

\

onde f, ¢ o valor médio da resisténcia a compressdo do concreto obtido em ensaios
uniaxiais, o, ¢ a tensdo no concreto, &, ¢ a deformacdo correspondente a tensdo
méxima, (g, =—0.002) e &, é a deformagdo no concreto. Preferiu-se adotar o modelo

constitutivo para o concreto baseado na norma antiga, porque o calculo da tensdo no concreto
depende diretamente de sua resisténcia média, ao passo que na NBR 6118:2003, a mesma
relagdo constitutiva ¢ escrita em fungdo de f,,. Assim, a calibrag¢do ¢ feita em funcdo da
resisténcia média e ndo de um valor ponderado j& duas vezes (resisténcia média para

resisténcia caracteristica que, por sua vez, se transforma em resisténcia de calculo). Convém

deixar claro que mesmo baseando-se em um modelo de norma para a calibragdo, ainda assim,
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o modelo constitutivo representa um modelo de dano, que por natureza, expressa de maneira
mais realista o comportamento do material. Entretanto, ressalta-se que o modo ideal de
calibrar o modelo e obter seus parametros deve ser realizado através de um conjunto de
diagramas tensdo-deformacdo, oriundos de ensaios em laboratério para um determinado

conjunto de resisténcias médias em corpos de prova de concreto.

Verifica-se pela Eq. (3.29) que o concreto apresenta comportamento nao-linear para

& < &, e comportamento plastico para & > &,, Fig. (3.7).

Tensdo, kN/cm2
-

0 T T T T
0 0,001 0,002 0,003 0,004 0,005

Deformacgéao

Figura 3.7 — Relagdo constitutiva para o concreto comprimido segundo a NBR 6118:1978

Os parametros a serem calibrados sdo somente os parametros que descrevem a
compressio, Ac e B¢ . Para calibrar os pardametros Ar e Br, ALVARES (1993) pondera que é
necessario levar em consideracdo a energia dissipada localmente para a evolucao dos defeitos.
Assim, pode-se calibrar By fixando-se A7 igual a 1, de modo que a energia dissipada ou
energia de fratura por unidade de area passe a ser considerada como uma variavel do modelo.
Vale ressaltar que os parametros A7 e By influenciam a inclinagdo inicial e o sinal do trecho
ndo-linear a tragdo, bem como o valor da assintota horizontal e o valor de pico do diagrama
tensdo-deformagdo a tragdo. Dessa forma, os parametros de tracdo Ar e Br foram

considerados constantes e adotados conforme a literatura para o presente trabalho.

A estratégia adotada consiste em minimizar uma fun¢do erro, escrita como um
critério para avaliar a resposta numérica em relacdo a resposta experimental. No caso, o
critério ¢ comparar as respostas obtidas pela relagdo constitutiva da norma brasileira, Eq.
(3.29) com a relagdo tensdo-deformacgao penalizada pela variavel de dano, Eq. (3.28) com

D = D,.. A fung¢do erro pode ser escrita como segue:
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E = E(y(x,a).y* (x))= £(a) (3.30)
onde a ¢ o vetor dos n parametros a serem identificados, no caso A¢ e B¢, yc(x, g) éa

resposta numérica fornecida pelo modelo de dano dependente dos pardmetros a e ys(x) ¢a

resposta experimental, que no caso, ¢ a resposta fornecida pela relagdo constitutiva da norma

brasileira.

A fungao erro ¢ definida como uma integral ou uma somatoéria sobre um intervalo de
observacao pré-fixado. No caso, fixou-se inicialmente o intervalo em 100 passos, variando a

deformagdo &. de zero até 0.01. Deste modo, a Eq. (3.30) passa a ser escrita como um
somatorio, uma vez que a resposta numeérica ¢ fornecida em passos discretos, como segue:

Ela) =5 Y s Geeoa)- v (5 )] (3:31)

onde N ¢ o nimero de passos.

Ap6s a definicao da funcdo erro, o problema da identificacdo consiste em determinar
o vetor de parametros que resulta no menor erro, ou seja, a resposta numérica descrita pelo
modelo de dano que melhor representa a relagdo constitutiva proposta pela NBR 6118:1978.
Como a deformac¢do maxima do concreto comprimido na flexdo ¢ de 3.5 %o, optou-se por
restringir o nimero de passos, porém mantendo-se a variagao de deformagdao em 0.0001. Isto
significa que ao invés de N =100, tém-se N = 35, o que melhora o intervalo significativo de

comparag¢do entre os modelos.

1,2

0,8 1

0,6

0.4

Tensao, kN/cm2

0,2

0 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
0,000 0,002 0,004 0,006 0,008 0,010 0,012

Deformacgao

Figura 3.8 — Relac¢do constitutiva do modelo de dano de Mazars na compressao para N=100
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A seguir sdo mostradas as curvas que relacionam a variagdo do erro e dos parametros
Ac e B¢ em fungdo da resisténcia a compressdo do concreto. Verificou-se que o erro se
mantém aproximadamente constante, em torno de 5%, até resisténcias do concreto de 30
MPa, aumentando significativamente, quando a resisténcia aumenta a partir desse valor, Fig.
(3.9). Isto ocorre porque a varidvel de dano apresenta uma certa instabilidade logo no inicio
do processo de danificagdo, por conta, provavelmente, do comportamento altamente fragil do
concreto a medida que sua resisténcia aumenta. Logo depois, verifica-se que o dano evolui
gradativamente, de forma estavel, com o aumento da deformacdo conforme Fig. (3.12).
Conseqilientemente, as tensdes sofrem oscilagdes em torno desses pontos dificultando a

representacdo do diagrama da norma brasileira, o que aumenta o erro.

0,35
0,3 1
0,25

0,2 1

Erro

0,15
0,1 1

0,05 -

0 1 2 3 4 5 6

Resisténcia a compressao, kN/cm2

Figura 3.9 — Curva erro relativo x resisténcia a compressio do concreto
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04 |

Resisténcia a compressao, kN/cm2

Figura 3.10 — Evolucio do parametro Ac
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Figura 3.11 — Evolucio do parimetro B¢
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fem=5 kN'em2

Dano a Compressao
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Deformacao

Figura 3.12 — Evolucio da variavel de dano D¢

Os parametros foram implementados como varaveis aleatdrias discretas dependentes
da resisténcia a compressao do concreto sendo alocados a cada chamada do modelo mecanico.
Com isso, obteve-se a adaptagdo do modelo de dano deterministico para a forma

probabilistica com A¢, B¢ eg,, como variaveis aleatorias discretas.

A seguir mostra-se a influéncia dos parametros Ac e B¢ sobre a curva tensao-

deformacao do concreto comprimido.
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Figura 3.13 — Influéncia dos parametros Ac e Be

Verifica-se, na Fig (3.13), a importancia em obter os valores de Ac e B¢ de maneira
adequada a cada resisténcia do concreto. Todas as curvas foram determinadas para a
resisténcia a compressdo do concreto de 25 MPa variando-se os parametros de dano. Conclui-
se que a parametrizagdo do modelo de dano ¢ muito importante na representagdo adequada do
comportamento do material e, principalmente, quando se trata de um problema probabilistico,

no qual se tem variacao da resisténcia do concreto.

3.3 Formulac¢io para o Aco

3.3.1 Generalidades

Diferente do concreto, a resposta mecanica do ago frente as solicitagdes normais €
bastante previsivel. Isto ocorre por conta do melhor controle de producdo dos agos, com
garantia de homogeneidade do material, o que acarreta baixa variabilidade em suas
propriedades mecanicas. Os estudos da microestrutura dos metais indicam que, sob
determinados estados de tensdo ocorrem discordancias, isto ¢, movimentos entre os cristais do
metal, sem que haja perda de coesdo ou ruptura interna. Esse fendmeno pode ser observado
apos ser atingido o limite de escoamento do material, a partir do qual a relagdo de

proporcionalidade entre tensdes e deformagdes ndo coincide mais com a inicial. Ocorre um
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rearranjo na estrutura interna do material conferindo-lhe novo comportamento quando

solicitado novamente.

Por conta desse tipo de comportamento, a Teoria da Plasticidade revela-se apropriada
para descrever o comportamento dos metais, uma vez que a plastificacdo apds o escoamento e
a ductilidade sdo caracteristicas marcantes nos metais. Os modelos propostos pela teoria da
plasticidade para representar o ago baseiam-se no surgimento e acimulo de deformagdes
residuais ou plasticas permanentes. Além disso, em virtude do bom comportamento do aco, os

modelos elastoplésticos uniaxiais sdo muito interessantes para simular o material.

A modelagem do comportamento uniaxial do aco define alguns aspectos da relagdo
constitutiva elastoplastica que devem ser citados. Primeiramente, a deformacao

correspondente a um certo nivel de tensdo ¢ dependente da “histéria” do carregamento, que €

registrada pela deformagio plastica acumulada ¢”. Nos modelos elastoplasticos ndo se tem
perda de rigidez do material como nos modelos de dano, mas sim o acimulo de deformagdes
residuais. Diz-se também que o comportamento elastoplastico ¢ dissipativo, uma vez que a
energia de deformacao ¢ parcialmente recuperada num ciclo de carga-descarga. Significa que
no descarregamento, a parcela de deformagdo elastica do material ¢ totalmente recuperada
permanecendo somente a deformacdo pléstica. Finalmente, existe a possibilidade de o
material assumir um comportamento chamado de encruamento positivo ou “hardening” que
consiste em uma nova fase onde o material ja escoou com perda de rigidez, porém continua a

resistir as tensdes em uma nova etapa de carregamento.

Como na plasticidade trabalha-se com historias de carregamentos, € conveniente que
os modelos sejam formulados em taxas. As grandezas sdo apresentadas em taxas porque sao
definidas em fun¢do de sua derivada em relacdo ao tempo. No aspecto computacional, os
modelos ndo sdo descritos em taxas, mas sim em passo finito com as deformagdes aplicadas

em incrementos discretos.

Neste contexto, vale a pena citar os trabalhos de OWEN & HINTON (1980),
PROENCA (1988) e DRIEMEIER (1995). O primeiro aborda a teoria da plasticidade no
ambito do método dos elementos finitos, o segundo apresenta formulacdes de modelos
elastoplasticos inclusive com aplicagdes para o concreto e, o terceiro trabalho trata do
comportamento de metais frente a situagdes que provocam fadiga, com énfase na propagagao

de trincas até a ocorréncia da fadiga.
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3.3.2 Modelo Elastoplastico com Encruamento Misto

Para representar o comportamento do ago das armaduras, podem ser utilizados
modelos do tipo elastoplastico perfeito, elastoplastico com encruamento isétropo linear
positivo e com encruamento cinematico Fig. (3.14). A associacdo dos dois modelos de
encruamento (isétropo e cinemadtico) caracteriza o modelo elastoplastico com encruamento
misto e a degeneracdo dos mesmos modelos (anulando-se os moddulos de encruamento

isotropo e cinematico do material) caracteriza o modelo elastoplastico perfeito.

Elastoplastico
com Encruamento Cinematico

Elastoplastico
com Encruamento Isétropo

°A °A
Oy2f~——"———== - Oy2f——""-———== -
Gyl 7777777 ///i Gyl 7777777 ///i
i /’/ i 8
R G
€ /L &p Ee €
| o]
l}”/ Oy2
' Oy1

Figura 3.14 — Leis constitutivas dos modelos elastoplasticos isétropo e cinematico

Por conta de sua generalidade, o modelo adotado para representar as armaduras ¢ o

modelo elastoplastico com encruamento misto, formulado a seguir:

Tensao no Passo Atual ou Previsao Eldastica

_ P
O-n+1 - E : (8n+1 - 8n+1)

(3.32)

onde E ¢ o médulo de elasticidade do ago, & é a deformacio total no passo n+1, ¢” é a

deformacgdo plastica no passo n+1.

Deformacdo no Passo Atual

£, =€, +As, (3.33)
onde Ae ¢ o incremento de deformacgao total.

Critério de Plastificacdo

foi =00 = 0a| (0, + Ka,, )< 0 (3.34)
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onde ¢ ¢ uma variavel interna relacionada com a nova posi¢ao do centro do intervalo elastico

no passo ntl, o, € atensdo de escoamento do ago, K € o modulo plastico de encruamento
isotropo do ago e @ ¢ uma medida da deformagdo pléstica no estado de tensdo no passo n+1.

Condicdo de Consisténcia

AA-f,., =0 (3.35)
onde AA ¢ a variagdo da deformagdo plastica.

Deformacdo Plastica Atual

el =&l +Ad-sign(o,,, —q,.) (3.36)
) +l<o0>0
com sign = .
-l1o0o<0

Lei de Encruamento Isotropo

o, =a, +AL (3.37)

n+l

Lei de Encruamento Cinemdtico

9,1 =4, +AL-H sign(o,., —q,.) (3:38)
onde H ¢ o mddulo pléstico de encruamento cinematico.

Variacdao de Deformacdo Plastica

B E-Ag, -sign(O'n — qn)

AL 3.39
(E+K+H) (.39)
Modulo Elastoplastico Corrigido
g - E(K+H) (3.40)
EFE+K+H
Relacao Constitutiva guando houver Deformacao Pldstica
_E-(K+H) se A1>0 (3.41)

(o} = &
n+l E+K+H n+l

Para computar o efeito da plastificacdo dos elementos na analise incremental da
estrutura, substitui-se o moddulo de elasticidade pelo respectivo moddulo elastoplastico

corrigido nas parcelas da matriz de rigidez referentes aos elementos plastificados.
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3.4 Nao-Linearidade Geométrica aplicada a Porticos Planos

3.4.1 Generalidades

A abordagem probabilistica na andlise de estruturas s6 faz sentido quando se
emprega um modelo mecanico que seja capaz de representar adequadamente as respostas da
estrutura. Dessa forma, para o caso de porticos de edificios, além do comportamento dos
materiais, o engenheiro deve levar em conta aspectos referentes & modelagem da estabilidade
global da estrutura, uma vez que esta ¢ solicitada, simultaneamente, por acdes verticais €
horizontais. Nao se deve esquecer que, de fato, as agdes adicionais provenientes dos
deslocamentos horizontais da estrutura podem provocar o aparecimento de acréscimos de
esfor¢os capazes de leva-la ao colapso. Portanto, uma analise que considere o equilibrio na
posi¢ao deslocada, isto €, que incorpore os efeitos de segunda ordem, ¢ estritamente
necessaria para estruturas aporticadas, o que faz com que a andlise nao-linear geométrica seja
empregada. Os efeitos de segunda ordem ganham importancia a medida que a rigidez da
estrutura diminui. Por conta disso, a NBR 6118:2003 classifica as estruturas em estruturas de
nos fixos e de nds moveis mediante parametros que ponderam a importancia dos efeitos de

segunda ordem sobre os de primeira ordem.

Os efeitos de segunda ordem podem ser avaliados mediante a aplicagdo de métodos
simplificados (métodos do tipo P-Delta) ou modelos mais elaborados. Nos métodos P-Delta,
os efeitos da ndo-linearidade geométrica sdo considerados através da aplicacao de forcas
horizontais equivalentes provenientes da interacdo do carregamento vertical com os
deslocamentos horizontais da estrutura. Nesses casos, a nao-lincaridade fisica ¢ considerada
utilizando-se valores equivalentes de rigidez dos elementos, também de uma maneira
simplificada. PINTO (2002) utiliza a analise nao-linear fisica (NLF) e geométrica (NLG) de
maneira rigorosa, para obter estimativas confiaveis e simples dos seus efeitos em estruturas de
contraventamento de edificios de concreto armado. Tal metodologia ¢ importante, pois
procura estabelecer métodos simplificados para a consideracdo da NLF e NLG na pratica de
projetos de maneira mais consistente. Vale ressaltar que, apesar de sua simplicidade, esses
métodos podem levar a resultados insatisfatorios dependendo do grau de deslocabilidade da

estrutura.

Nos métodos mais elaborados, a consideragao da nao-linearidade geométrica se faz

através de formulacdes que levam em conta a modificagdo de posi¢do da estrutura, combinada
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ao comportamento nado-linear dos materiais. Esses efeitos sdo incorporados na matriz de
rigidez e no vetor de esforgos internos da estrutura, de modo a contemplar de maneira
consistente os efeitos do comportamento dos materiais e deslocamentos da estrutura na
analise equilibrio global.

O grau de precisdao dos resultados também depende das aproximagdes adotadas na
formulagdo do problema, isto ¢, aproximacgdes em segunda ordem com regime de pequenos
deslocamentos, hipotese de grandes deslocamentos, etc. Uma boa discussao sobre estes

aspectos pode ser encontrada no trabalho de RACHID & MORI (1989).

E importante esclarecer que devido a natureza nao-linear do problema, o principio da
superposi¢do de efeitos ndo ¢ mais valido, uma vez que ndo existem mais relagdes lineares
entre esfor¢os e deslocamentos na estrutura. Por conta disso, substitui-se o calculo nao-linear
por uma sucessao de calculos lineares realizados de uma forma incremental-iterativa em que,
no decorrer de cada passo de carga, as variaveis nao-lineares sao mantidas constantes e

atualizadas no inicio do proximo passo.

3.4.2 Formulagdo Nao-Linear Geométrica com Descrigdo Lagrangeana

Atualizada

Todo o desenvolvimento tedrico descrito neste item foi embasado nos trabalhos de

SOARES (2001) e BRANCO (2002).

Para considerar os efeitos da ndo-linearidade geométrica nas estruturas de porticos
planos de concreto armado, utiliza-se a descricdo lagrangeana atualizada na andlise do
equilibrio com hipotese de pequenos deslocamentos. Considera-se, incorporada a lei
constitutiva, a deformagao de Green (forma quadratica) no lugar da deformagao linear e, de
maneira consistente, emprega-se o tensor de tensdo de Piola-Kirchhoff de 2 espécie. O
objetivo da formulagdo ¢ obter a matriz de rigidez tangente e o vetor de esfor¢os internos da

estrutura.

Campo de Deslocamentos

Considerando um ponto P(x,y) em um sélido qualquer, um deslocamento arbitrario

em fungdo das componentes horizontal e vertical pode ser escrito por:

up(x,y)z u(x)—y-sen9 (3.42)

vP(x,y):v(x)—y+y-cosl9 (3.43)



Dissertagdo de Mestrado 64

onde v(x) ¢ o deslocamento do ponto de referéncia dado pela expressao:
I (3.44)

onde v, e v, sdo as parcelas de deslocamento a flexdo e ao cisalhamento, respectivamente.

YA

Vp

5 s —

XV

Figura 3.15 — Configuracio deslocada de um elemento de barra

A aproximagdo em 2° ordem permite escrever:

senf =40 (3.45)
12

cosf = 1—% (3.46)

Portanto, o campo de deslocamentos do ponto P pode ser reescrito como:

Up=u—y-v' (3.47)
12
vy =vey (3.48)

Campo de Deformacoes

Como se trata da anélise de estruturas de barras, o tensor de deformagdes ¢ composto

somente por:

g{‘” 7“} (3.49)

Yxvr €y

onde cada componente € representada por:

2 2
g, =S L. [6“1’} +(6VPJ (3.50)
o, 2 |la, o,
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_Gup+8vp+(8up.8up+8vp.8vpj (3.51)

"o = T e ay | ox oy

g, =0 (3.52)
onde ¢, e y,, sdo as deformagdes longitudinal e tangencial, respectivamente. Essas
deformagdes possuem termos de 2* ordem justamente para considerar a NLG.

Combinando as Eq. (3.50) e (3.51) com as expressoes (3.47) e (3.48) e desprezando-
se os termos com produtos de ordem superior, obtém-se os campos de deformagdes

longitudinais e tangenciais para um elemento de portico plano, conforme segue:

Ey = u'+%~(u')2 +%-(v’)2 —yv'(1+u) (3.53)
v
Vyy = v'—¢—u'-v'—7 (3.54)

onde ¢ ¢ a rotacdo de uma secdo transversal devida a flexao.

Relacdo entre os Tensores de Tensdo e Deformacdao

Uma outra forma de calcular as deformagdes ¢ empregando o conceito de

estiramento A, dado por:

2 2
195 _ M+(ﬂj (3.55)
dx dx dx

onde ds ¢ o comprimento infinitesimal de uma fibra qualquer do corpo na posicao deslocada e

dx ¢ o comprimento da mesma fibra na posi¢ao indeslocada.

As medidas de deformagdo de Green e Linear sdao representadas respectivamente por:

. :@+1.K%j +(ﬂ} } (3.56)
dx 2 |\dx dx

2 2
g, = 1+2~@+ du + L4 -1 (3.57)
dx dx dx

A consisténcia na formulagdo ¢ verificada conjugando o tensor de deformagdo de

Green com um tensor de tensdo compativel, no caso o tensor de Piola-Kirchhoff de 2% espécie,

representado por:
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O-X
oy [ex
Sz{ vf}: i (3.58)
SXY Ty
A

Nos problemas em regime de pequenas deformagdes, o estiramento assume um valor
unitario (l = 1). Assim, a matriz de propriedades elasticas do material da Lei de Hooke

(medida de deformagdo linear) coincide com a matriz que relaciona a deformacao de Green

com o tensor de tensdo de piola-Kirchhoff de 2* espécie, de modo que:

D, = E0 (3.59)

*“lo G '
com G:L.

2-(1+v)

O tensor de tensdo consistente com a formulagao fica entdo representado por:

&
S =D, { } (3.60)
= 7

Matriz de Rigidez Tangente e Vetor de Esforcos Internos

O elemento finito utilizado no trabalho ¢ o elemento de portico plano com trés graus
de liberdade por nd e considerando as hipoteses de Timoshenko, Fig. (3.16). A formulagdo
também pode ser degenerada para andlise que considera somente as hipoteses de Euller-

Bernoulli para flexdo.

O vetor de esforcos internos que considera a ndo-linearidade geométrica ¢ obtido
levando-se em consideragdo as parcelas de esforgos longitudinais e tangenciais, conforme

segue:

it :J'

Vo

By - Syy -dV, +IVO§XY Sy -dV (3.61)

onde B,, e B, sdo as matrizes de incidéncia que contém as derivadas das fun¢des de forma

do problema.

As matrizes B,, ¢ B,, podem ser escritas como:

By = A" +(4"u)a” +(B"u)B" - yC" —y(CTu)a” - y(aTu)CT (3.62)

By =D —(B"u)A” —(4"u)B" —%(BTu)BT(BTu) (3.63)
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y'VA

>x,u

Figura 3.16 — Elemento finito de portico plano nos sistemas global e local

Os termos A" ,B",C"e D' sio vetores que relacionam as deformagdes dadas pelas

Eq. (3.53) e (3.54) com os deslocamentos nodais dos elementos, como segue:

u'(x)=[N1'(x) 0 0 N2'(x) 0 O]u=4"u (3.64)
vi(x)=[o N3'(x) N4'(x) 0 N5(x) N6'(x)]-u=B"u (3.65)
vix)=[0 N3"(x) N4"(x) 0 N5"(x) N6"(x)]-u=C"u (3.66)
7. =0 ~28 £ _ 2¢ “8 _|.y=D"u (3.67)

(1+2g)L, (1+2g) (1+2g)L, (1+2g)

onde g ¢ a constante para a viga de Timoshenko. Esta constante estd inserida no termo
correspondente a parcela do cisalhamento no polindmio interpolador para o campo de
deslocamentos transversais do elemento finito. O valor da constante g pode ser obtido por:

_ 6EI
& kGAL*

(3.68)
onde k ¢ o fator de forma da se¢do transversal dado por:
1 . 1 .
e = segdes retangulares ; 09 = segdes circulares

Finalmente, assumem-se fungdes de forma para interpolar o campo de deslocamentos
ao longo do eixo do elemento finito a partir de seus deslocamentos nodais. Define-se,
respectivamente, o vetor de deslocamentos do eixo de cada elemento e a matriz que contém as

funcdes de forma para cada graus de liberdade do elemento:

d, = {38} = ¢(x)-u (3.69)
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¢ (3.70)

(x){zvl(x) 0 0 N2(x) o 0}

0 N3(x) N4(x) 0  N5(x) N6(x)

As fungdes de forma dadas por:

N1(x)= (1—1] (3.71)

L,

wa0-( a7
- oo A2 A2
-l el 2]
v P4 A2
vt o o-of2] (2]

A matriz de rigidez tangente ¢ composta por uma parcela de flexdo (K7) e uma

parcela de cisalhamento (K7.). A matriz ¢ obtida a partir de um processo de linearizagdo da

equagao nao-linear do PTV coma utilizagdo do método de Newton-Raphson, o que resulta

em:
K, =KTf +K,, (3.77)
K, :j%gja ‘E-B -dV, +jV0gXX Sy -dV, (3.78)
Ky, :IVOEQY “G-Byy -dV, +IVOQXY Sy - dV, (3.79)

onde as matrizes G sdo as matrizes de incidéncia da ndo-linearidade geométrica e sdo dadas

por:
G,y = AA" + BB" — yAC" — yCA" (3.80)

G, =-BA" — 4B" —3(B"u)BB" (3.81)
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Forma Lagrangeana Atualizada

A formulagdo lagrangeana atualizada ¢ caracterizada por descrever a situagdo da
estrutura em relacdo a ultima configuracdo equilibrada, ou seja, todas as informacdes
necessarias para o proximo passo de carga da estrutura sdo retiradas do passo anterior
convergido. Para que a implementagdo computacional seja adequada, sdo necessdrias duas

atualizagdes.

A primeira consiste em atualizar continuamente as coordenadas cartesianas nodais,
acrescentando o vetor de deslocamentos incrementais a ultima configuracao de equilibrio.
Assim, no inicio do proximo incremento de carga, a estrutura estard com novas coordenadas

nodais e, portanto, na posicao deslocada.
W= 1o+ {Au) (3.82)
onde {X, } ¢ o vetor que contém as coordenadas cartesianas nodais atualizadas.

A segunda atualizagdo ¢ feita sobre o tensor de tensdes, pois na descri¢do atualizada,
a mudanga continua de referencial impde que o tensor de Piola-Kirchhoff de 2°* espécie (S)
seja transformado para a nova configuracio. A maneira adequada de realizar essa
transformagdo ¢ utilizar o tensor de Cauchy relacionando-o com o tensor de Piola-Kirchhoff
de 2% espécie. Entretanto, para pequenas deformagdes, o tensor de Cauchy na configuragio
atual coincide com o tensor de Piola-Kirchhoff de 2* espécie da configuragdo anterior. Dessa
forma, a cada passo de carga, adiciona-se um incremento de tensdo AS a tensdo Sy, da

seguinte forma:
S=5,+AS (3.83)

Com isso, tem-se a matriz de rigidez tangente e o vetor de esforgos internos da
analise ndo-linear geométrica para o elemento de portico plano com consideracdo da

deformacao por cisalhamento.

3.5 Analise Nao-Linear de Porticos Planos

3.5.1 Generalidades

O Principio dos Trabalhos Virtuais (PTV) € uma ferramenta bastante eficiente para

formular o problema ndo-linear das estruturas. A vantagem do PTV sobre os métodos da
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energia e do equilibrio ¢ que, através de uma Unica equagdo escalar ¢ possivel escrever o
equilibrio para todo o corpo em estudo. Portanto, o PTV ¢ a ferramenta utilizada para
descrever o equilibrio da estrutura na posi¢ao deslocada, considerando assim, os efeitos nao-

lineares ja descritos neste trabalho.

Em uma abordagem nao-linear, além das deformagdes eldsticas oriundas da analise
linear da estrutura, existem parcelas de deformacdes residuais e perda de rigidez dos
elementos. Isto significa que, por conta do comportamento ndo-linear da estrutura, as forgas
internas ndo resultam iguais as forcas externas apos um incremento de carga direto. Surge
com isso, residuos de for¢a que “sobram” na estrutura, fazendo com que o equilibrio nao seja
verificado diretamente. A solucdo para esse problema consiste em formular uma fungio-
residuo e reaplica-la sobre a estrutura, tantas vezes quanto forem necessarias até atingir o
equilibrio. A fungdo-residuo ¢ formulada a cada iteragdo do processo incremental-iterativo
mediante a diferenca entre as forgas internas e as forcas externas, de modo que seja reaplicada
sobre a estrutura assumindo o papel de uma variacdo de forca externa. Este processo ¢

encerrado quando se atinge o equilibrio a menos de uma tolerancia pré-estabelecida.

Pelo PTV, o trabalho virtual ¢ dado pela soma da energia de deformacdo interna oU ,
com o trabalho virtual das cargas externas ol . A variagao do trabalho virtual total 67 pode

ser escrita como:
ol =oU + oW (3.84)
Por outro lado, ¢ possivel, pelo PTV, definir o trabalho virtual de um campo de
deslocamentos virtuais ou, que seja compativel ¢ homogéneo nas condi¢cdes de contorno
sobre uma fungdo-residuo 7, descrita em unidades de forca, ao longo de um elemento

infinitesimal na posicao atual, conforme:
éT:IVr~&4-dV (3.85)
Combinando as Eq. (3.84) e (3.85) tem-se:
er-ﬁu-dV:5U+5W (3.86)
A parcela referente a energia interna da estrutura na Eq. (3.86) € escrita em termos do

trabalho das componentes de tensdo sobre as respectivas componentes de deformacao, ou

seja:

SU = J.Va-&e-dV (3.87)
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A outra parcela refere-se a energia desenvolvida sobre a estrutura proveniente dos
carregamentos externos, que podem atuar sobre o volume ou sobre determinada area da

estrutura:
5W=J.Vb~§u-dV+J.At~5u-dA (3.88)

onde b ¢ o vetor de forcas por unidade de volume e ¢ é o vetor de for¢as por unidade de area

atuando sobre a estrutura ou parte dela.

Portanto, a Eq. (3.86) passa a ser escrita como:
[ r-du-av=[c-cc-av—| b-cu-dv—|t-ou-da (3.89)
14 vV 14 A

Os parametros V (volume) e A4 (&rea superficial) estdo definidos para a posicao atual
deformada. Porém, esses parametros sdo desconhecidos na posi¢ao deformada, o que torna
inviavel o uso do PTV. Por conta disso, reescreve-se a expressdo anterior em termos dos

parametros na posicao inicial indeformada, como segue:

jVOr-&z-dVO =jV§-5g-dVO —IVObO -Su-dV, —Lozo LS~ dA, (3.90)

Note que, na forma do PTV dada pela Eq. (3.90), as tensdes na parcela de energia
interna sdo dadas pelo tensor de Piola-Kirchhoff de 2* espécie, o que caracteriza de maneira
consistente, a forma lagrangeana. Além disso, vale lembrar que, na descri¢do lagrangeana, o
estado do corpo ¢ formulado em termos das coordenadas iniciais conhecidas do ponto. Ainda
dentro desse contexto, a forma lagrangeana atualizada permite que uma configuragao
conhecida seja tomada como um estado inicial sendo continuamente atualizada no decorrer da
analise. Portanto a Eq. (3.90) prescreve de maneira consistente a forma lagrangeana atualizada

do PTV.

3.5.2 Combina¢ao da NLF com a NLG

Para considerar os efeitos da ndo-linearidade geométrica e fisica (modelo de dano de
Mazars) na andlise de estruturas de porticos de concreto armado, deve-se combinar
adequadamente o modelo de dano com a NLG. BRANCO (2002) apresenta um procedimento
para que esta operacdo seja feita com sucesso. O problema consiste em montar a matriz de
rigidez tangente e o vetor de esfor¢os internos considerando os efeitos combinados da NLF e

NLG.
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Quando se considera também a influéncia das deformagdes por cisalhamento, o
elemento de portico plano da Fig. (3.16) € solicitado por um estado bidimensional de tensdes.
Dessa forma, o célculo da deformagao equivalente do modelo de dano de Mazars, Eq. (3.1)
necessita das deformagdes principais para que seja possivel obter o valor da variavel escalar
de dano. Na seqiiéncia, obtém-se o tensor de tensdes corrigido pelo dano. Entretanto, por
conta da distor¢ao considerada, o tensor de tensdes ¢ dividido em uma parcela longitudinal e
outra parcela transversal ndo-nula. Esse fato faz com que a equagdo do PTV (Eq. 3.90) seja
escrita de outra forma, de modo que se considere a taxa de variagdo da tensdo de Piola-
Kirchhoff de 2° espécie. Essa taxa de tenséo, por sua vez, ¢ calculada em fungdo da taxa de
variagdo do dano de Mazars, o que combina no tensor de tensoes, os efeitos da NLG e do

modelo de dano.

Apoés essas consideragdes, obtém-se a matriz de rigidez tangente ¢ o vetor de
esforcos internos para o elemento de portico plano com dano de Mazars, ndo-linearidade

geométrica e influéncia do cisalhamento, na forma:

K, j (1-D)D, BdV, +j B'nD eBdV, +j GSdV, (3.91)
F™ =] B'SdV, (3.92)

onde 7 ¢ uma fungdo que leva em conta as derivadas da deformagdo equivalente em relagao

as componentes de deformacdes, expressa por:

n=F(F)-28 (3.93)
oe
F(&)=a,F(2), +a.F(Z), (3.94)
~\ _ _5d0'(1_AT)_ A4, By
F(), =1 = o5 -G (3.95)

: l—AC)_ A B,
g’ exp[BC (‘? — €40 )]

(3.96)

A derivada da deformacgado equivalente, em relacdo a parte longitudinal do tensor de

deformacdes, depende do sentido de deformacdo das fibras, ou seja:

o€ . o€ ~
2 1> tragdo ¢ —— =-v~2 = compressdo
o0¢, Ey
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Como se trata de estruturas de poérticos planos, ou seja, elementos finitos de barras,
as integrais no volume dadas pelas Eq. (3.91) e (3.92) podem ser escritas em funcao do

comprimento de cada elemento bem como da altura com base constante, na forma:

K, =b L jhg "(1-D)D, Bdhdx +bjL Lg "nD, &Bdhdx + bL thSdhdx (3.97)

F™ =p jL thTSdhdx (3.98)

3.5.3 Integracdo Numérica

Como o diagrama tensdo-deformacdo dos materiais ¢ ndo-linear, a integracao
analitica se torna praticamente inviavel, sendo possivel somente para casos particulares.
Verifica-se também que a distribui¢do de tensdes ao longo da se¢do transversal dos elementos
ndo ¢ linear, assumindo uma forma qualquer desconhecida. Assim, a integracdo numérica
torna-se bastante interessante, uma vez que permite obter qualquer distribui¢ao de tensdes na

secdo e com isso, generalizar os procedimentos.

As técnicas adotadas neste trabalho sdo as quadraturas de Gauss e Gauss-Lobatto. A
diferenca entre elas ¢ que no método de Gauss-Lobatto consideram-se os pontos extremos € o
ponto médio do intervalo de integrag¢do, ao passo que no método de Gauss ndo. O principio
desses métodos ¢ a substituicao das integrais analiticas por somatorios, cuja precisdo depende
do numero de pontos alocados. Dessa forma, a quantidade de pontos deve ser suficiente para
aproximar a fung¢do a ser integrada de modo que, o erro tenda a zero, Fig. (3.17). Em analises
com linearidade fisica, para a integracdo das tensdes ao longo da altura da se¢do transversal, 2
pontos sdo suficientes, pois a distribuicdo de tensdes é linear. Quando se considera a ndo-
linearidade fisica, como o modelo de dano de Mazars, a distribuicao de tensdes assume uma
forma qualquer na secdo transversal impossibilitando o calculo analitico. BRANCO (2002)
recomenda que devem ser adotados pelo menos 10 pontos de Gauss na altura para o modelo
de dano de Mazars para o concreto. Da mesma forma, para a formulagdo lagrangeana
atualizada, PAULA (2001) sugere pelo menos 6 pontos ao longo do comprimento do
elemento. Com isso, a matriz de rigidez da estrutura também ¢é montada a partir da
contribuicdo dos pontos de Gauss do comprimento e da altura dos elementos, nos quais sao

calculadas as deformagdes, bem como todas as variaveis internas dos modelos dos materiais.
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Pontos de Gauss
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Figura 3.17 — Distribuicio de tensoes e discretizacio da se¢cio —(a) concreto e (b) aco

Com isso, a parcela que representa a contribui¢do do concreto na matriz de rigidez da
estrutura ¢ dada por:

nl | nh bh L
Kc= ZI{Z(EZ(I_Dji)QOEU +B;1;D,B; +G,;S, )7”’)’1‘ 5 W (3.99)

= o

onde os wy e wx sdo os pesos ponderadores da integragdo numérica na se¢do € no
comprimento dos elementos respectivamente.

Da mesma forma, pode-se escrever a contribui¢do do concreto no vetor de esforcos
interno como sendo:

U A bh L
Fe' =Z{Z(§§Sg)gwy,kwxi (3.100)

i=1 | j=1

A contribuicdo das armaduras longitudinais também ¢ baseada nas quadraturas de
Gauss e Gauss-Lobatto para integragdo numérica ao longo do comprimento, ao passo que na

altura a contribui¢do ocorre para no maximo 3 camadas de armadura, Fig. (3.17).

Assim, as parcelas de contribuicdo da armadura na matriz de rigidez e no vetor de
esforcos internos sdo dadas, respectivamente por:

3
=1

nl L
KS :Z{Z(EgESﬁu +Q§j0-5y)AS/:|wal (3.101)

J

-, nl 3 r L

Fi = Z{Z(E”.O'Sg)Asj}wai (3.102)
i=1 | j=1

Finalmente, a matriz de rigidez tangente final e o vetor de esfor¢os internos da
estrutura sdo obtidos pela soma algébrica das parcelas de contribuicdo do concreto e do aco de

cada elemento finito.
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3.5.4 Estratégia de Solucao do Problema Nao-Linear

O problema nao-linear é caracterizado quando o trabalho, definido na Eq. (3.85),
resulta diferente de zero. Isto significa que o trabalho das forcas internas ndo ¢ igual ao
trabalho das forcas externas, gerando um vetor de residuos. Em termos de energia, o vetor de
residuos pode ser entendido como a parcela de energia de deformagdo ndo absorvida pela
estrutura para um nivel de deslocamentos. Para que o equilibrio seja atingido, o vetor de
residuos deve ser aplicado sobre a estrutura na forma de carregamentos nodais. Esta etapa
gera modificacdes na matriz de rigidez global da estrutura, provenientes da nio verificagdao
dos critérios de plastificagdo das armaduras e danificagdo do concreto que, por sua vez, sao
funcdo dos deslocamentos residuais oriundos da aplicagdo do vetor de residuos. Todo esse

processo tem carater ndo-linear e pode ser representado por:

KT+ (K] ) = {F} (3.103)
onde [K] ¢ a parte linear da matriz de rigidez, [K(u)] é a parte ndo-linear da matriz de rigidez
que depende dos deslocamentos residuais, {u} ¢ o vetor de deslocamentos nodais e {F} ¢ o
vetor de forgas externas aplicadas sobre a estrutura.

O carregamento total que atua sobre a estrutura ¢ dividido em um niimero finito de
partes iguais e aplicado em incrementos individuais de carga. Assim, a resolucdo do problema
ndo-linear consiste em linearizar o processo em um conjunto de iteracdes lineares sucessivas
para cada incremento de carga, até que se atinja o estado estrutural equilibrado no incremento.
Para isso, utiliza-se a técnica incremental-iterativa de Newton-Raphson com atualizagao da

matriz de rigidez a cada iteracdo.

A matriz de rigidez ¢ atualizada a cada iteracdo sofrendo a influéncia dos modelos
constitutivos do ago e do concreto, bem como da ndo-linearidade-geométrica. Esses efeitos
ndo-lineares provocam o desequilibrio entre as forcas internas e externas gerando o vetor de
residuos. O vetor de residuos € aplicado sobre a estrutura, conforme ja citado, até que o
equilibrio seja atingido, isto é, quando a norma do vetor de residuos resultar menor ou igual a
uma tolerancia pré-estabelecida. Quando isso ocorre, diz-se que a resultante de forcas sobre a
estrutura € nula e que o processo atingiu a convergéncia. Aplica-se um novo incremento de
carga e repete-se todo o procedimento até completar todo o carregamento externo atuante

sobre a estrutura.

A Fig. (3.18) retrata o procedimento iterativo de Newton-Raphson para 1 incremento

genérico de carga salientando a atualizagdo da matriz de rigidez a cada iteragdo, o que garante
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maior velocidade de convergéncia. O equilibrio ocorre, no caso, quando o residuo verifica a

relacao:
Ar, = F™ — F" <tolerdncia (3.104)
F A 1KTL K2 K3
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Figura 3.18 — Esquema de solucio para 1 incremento de carga

3.6 Busca da Carga Ultima da Estrutura

3.6.1 Funcao de Estado Limite

A NBR 8681:2003 define estado limite como sendo um estado a partir do qual a
estrutura apresenta desempenho inadequado as finalidades da construgdo. No contexto da
confiabilidade, um estado limite corresponde a fronteira entre o desempenho desejado e
indesejado da estrutura, isto é, uma funcdo matematica que define se a estrutura apresenta
uma falha ou esta segura. Vale ressaltar que, na andlise de seguranca estrutural, a falha pode
ser definida de varias maneiras, sendo que, para cada modo de falha, pode-se associar uma

fungao de estado limite.

Neste trabalho, o que caracteriza a falha da estrutura é a propria falha dos materiais
que a compdem, no caso, o concreto € o ago. Assim, o estado limite adotado corresponde ao
estado de ruptura dos materiais, controlado pelas deformacgdes limites que cada material pode
suportar. Para o concreto adotam-se as deformacgdes limites de 2.0%o e 3.5%o0 € para o ago, a

deformacao limite de 10 %o.
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Portanto, a fungdo de estado limite local fica definida em termos do concreto e do

aco, da seguinte forma:

G.=¢.—

CL[M

G, =&, (3.105)

- gSLIM
onde G, e G, representam, respectivamente, os estados limite no concreto e no aco em cada
ponto de Gauss na altura dos elementos, &. € &g sdo as deformacdes no concreto e no ago

também definidas em cada ponto de Gauss na altura dos elementos e &,,, sdo os valores
limites de deformagao para o concreto e o aco.

E importante salientar que o modelo implementado de busca da carga tiltima verifica
as deformacdes em todos os pontos de Gauss definidos na secdo transversal dos elementos e
das faixas de armadura que, por sua vez, sao definidos em cada ponto de Gauss ao longo do
comprimento dos mesmos. Dessa forma, em cada iteragao do processo incremental, sdo feitas
(ne-npgl-npgh) verificagdes para o concreto e (ne-npgl-nf)verificacdes para o ago.
Portanto, a precisdo do valor da carga ultima depende diretamente do niimero de elementos

finitos da malha (ne), do niimero de pontos de Gauss na altura (mpgh), no comprimento

(npgl) e do ntimero de camadas de armadura (nf ).

A carga ultima da estrutura ¢ definida como:
P, = Plmim|(GL. < 0)ou(GZ <o) (3.106)

Diante disso, verifica-se que a carga ultima da estrutura ¢ obtida quando pelo menos
uma das duas condi¢des da Eq. (3.105) ¢ desrespeitada, ou seja, G > 0, o que caracteriza um
ponto no dominio de falha do concreto ou do ago. Dessa forma, a carga ultima determinada
corresponde ao primeiro modo de falha ou modo mais provavel de falha. Cada realizagdo de
carga ultima, no contexto deste trabalho, caracteriza uma resposta mecanica do modelo de

elementos finitos.

Além das verificagdes do estado limite ultimo, também foi implementada a busca da
carga ultima para o estado limite de utilizagdo com verificagao dos deslocamentos em todos
os pontos da estrutura. Assim, a carga ultima ¢ alcangcada quando algum nd da estrutura
ultrapassa a condi¢do limite de deslocamento imposta pelas normas. Por conta disso, a funcao

de estado limite local fica definida como:

G=d,-d,, (3.107)
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onde d, corresponde ao deslocamento do n6 na dire¢do desejada e d,,, € o deslocamento

limite imposto. O procedimento de busca da carga ultima ¢ exatamente igual ao descrito para

o estado limite ultimo.

Apresenta-se a seguir, o algoritmo proposto para obtencao das cargas ultimas de uma
estrutura aporticada de concreto armado avaliando, em cada iteracdo do processo incremental,

a funcgdo de estado limite local definida pelas Eq. (3.105).

3.6.2 Algoritmo Proposto

O modelo mecanico utilizado permite considerar carregamentos externos fixos e
carregamentos variaveis, ou seja, que serdo divididos e aplicados por incrementos. O modelo
ainda considera os efeitos ndo-lineares geométricos, bem como a nao-linearidade dos
materiais em um procedimento incremental-iterativo. A cada iteracdo, atualiza-se a matriz de
rigidez da estrutura, obtida mediante a contribuicdo de todos os pontos de Gauss dos
elementos finitos e resolve-se o sistema de equagdes, dado por:

(K] fu=1{F} (3.108)

De uma maneira geral, o modelo permite obter os deslocamentos e os esforgos
internos nos nos dos elementos finitos ao final de cada incremento convergido. Assim, toda a
trajetoria de equilibrio da estrutura em cardter nao-linear pode ser obtida, refinando-se os
resultados do processo a medida que se aumenta o nimero de passos de carga. Isto ocorre
porque com incrementos de ordem menor, as previsdes elasticas sempre resultam mais
proximas da resposta real, fazendo com que as correcdes ndo-lineares sejam menores € mais
rapidas.

Para a obtencdo de cargas ultimas em poérticos de concreto armado, adapta-se o
referido modelo mecanico, de modo que, a cada iteragdo, seja verificado o estado limite
ultimo de ruptura dos materiais. Aumenta-se o carregamento total sobre a estrutura através da
aplicacdo dos incrementos de carga até que em um determinado ponto de Gauss (concreto ou
faixa de armadura), seja atingida uma deformagdo limite. Considera-se que, nesse momento,
ocorre a falha. As deformagdes sempre sdo verificadas ao final de cada iteracdo. Ja a
atualizacdo das varidveis do modelo s6 ¢ realizada ap6s a convergéncia do processo iterativo.
Dessa forma garante-se que, em nenhum ponto da estrutura, ocorrera uma deformagdo maior

que os limites estipulados para os materiais.
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Quando se atinge o estado limite ultimo no concreto ou no ago, o processo €
interrompido e reiniciado com um incremento de carga menor, obtido da divisdo do passo de
carga atual por um escalar pré-definido, no caso dividido por 10. Todas as variaveis da Gltima
iteracdo do passo anterior sdo armazenadas e reutilizadas no inicio do novo passo de carga,
repetindo a andlise via elementos finitos para a décima parte do incremento anterior. Todo
esse processo € repetido até que o novo incremento de carga seja desprezivel quando
comparado com o passo de carga inicial da estrutura. Esta condi¢do de parada do algoritmo

. N 3

ocorre quando a norma dos novos incrementos for menor que uma tolerancia, no caso, 10~.
A carga ultima da estrutura ¢ obtida pela soma de todos os incrementos de carga até
que a tolerancia seja atingida. O fluxograma do modelo mecanico (obten¢do de respostas

mecanicas da estrutura) pode ser visto na Fig. (3.19).
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Figura 3.19 — Algoritmo para o cilculo da carga critica de um poértico
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4. Confiabilidade Estrutural

4.1 Generalidades

Com o grande avango computacional, os métodos numéricos passaram a constituir
uma ferramenta muito util na engenharia. Dentre eles, destaca-se o Método dos Elementos
Finitos que permite realizar, atualmente, analises estruturais de grande complexidade,
considerando milhares de tipos estruturais e graus de liberdade. No mesmo passo, 0s
pesquisadores vém aperfeicoando cada vez mais os materiais estruturais conseguindo
melhorias significativas no seu desempenho. A Mecanica das Estruturas, da mesma forma,
conseguiu grandes avangos nos ultimos anos principalmente, no que se refere aos modelos de
materiais. Assim, os modelos que representam o comportamento do concreto estrutural e dos
acos sofreram melhorias sensiveis em suas formulagdes, reduzindo o numero de

simplificagdes e aproximando o comportamento teérico idealizado do experimental.

Todas essas ferramentas tém proporcionado, nos dias de hoje, melhores condigdes de
verificar e projetar as estruturas. Essas melhorias teodricas combinadas com materiais mais
resistentes tém resultado fundamentalmente, na diminui¢ao das dimensdes dos elementos
estruturais, o que resulta em estruturas trabalhando mais proximas de sua capacidade maxima.
Diante desse panorama, a avaliagdo adequada da seguranga estrutural dos projetos de

engenharia torna-se imprescindivel.

Para garantir a seguranca das estruturas, as normas e codigos de projeto especificam
conjuntos de regras que determinam limites para as acdes € para as reagdes que ocorrem
nessas estruturas. Esses limites sdo o resultado de todos os avangos na engenharia, conforme
j4 comentado, e sofrem constantes modificagdes. Apesar de todo esse desenvolvimento no
estudo das estruturas e dos materiais, a maioria dos avangos nao considera a natureza aleatoria

das variaveis envolvidas nos projetos estruturais. A metodologia de projeto ainda ¢ baseada na
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abordagem deterministica que, apesar de representar satisfatoriamente o comportamento
estrutural, ndo leva em conta de maneira adequada, o grau de incerteza presente nas variaveis,
0 que pode causar situacdes indesejaveis ndo previstas inicialmente. Essas incertezas sdo
inerentes as varidveis, uma vez que nao existe certeza absoluta sobre as acdes e capacidade

resistente dos elementos estruturais.

A confiabilidade estd, portanto, inserida nesse contexto, ou seja, na tentativa de
avaliar as incertezas nas variaveis de projeto e sua influéncia na seguranga estrutural. Seu
principal objetivo ¢ determinar uma probabilidade de ocorréncia de um cendrio de falha
qualquer na estrutura. Esse procedimento ¢ perfeitamente justificivel, uma vez que a presenga
das incertezas nos parametros de resisténcia e carregamento das estruturas impossibilita que
uma determinada estrutura apresente seguranga absoluta. Causa impacto a primeira vista,
quando se fala que sempre haverd uma probabilidade ndo-nula de que uma estrutura venha a
falhar. Cabe comentar nesse momento que falha ndo significa necessariamente o colapso

estrutural, mas sim a presenca de um comportamento nio desejado da estrutura.

Assim, a confiabilidade estrutural é definida como a habilidade de uma estrutura em
desempenhar adequadamente, durante sua vida 1til, a fungdo para a qual foi projetada.
Portanto, a confiabilidade deve medir a probabilidade da estrutura de violar um determinado
estado limite. Em termos estatisticos, a confiabilidade, C ¢ definida como o complemento da

probabilidade de falha, P dada por:
C=1-P, 4.1

Vale ressaltar que a ordem de grandeza da probabilidade de falha nas estruturas civis
¢ de 107 a 10°°. Isso significa que a confiabilidade varia de 0.99 a 0.999999. Usualmente, na
engenharia de estruturas trabalha-se com a probabilidade de falha ao invés do valor da

confiabilidade.

Quando se trata de estruturas de concreto armado, as varidveis usualmente
consideradas sdo as resisténcias do concreto e do aco, moédulos de elasticidade, a geometria
das secOes transversais dos elementos, as cargas externas, a quantidade e posi¢do das
armaduras entre outras. Como existem incertezas associadas a essas variaveis, pode ocorrer
que uma determinada combinagdo das mesmas resulte em uma condi¢do de falha. Por conta
disso, a confiabilidade tem se tornado uma ferramenta indispensavel para a adequada
avaliacdo da seguranca estrutural. Além disso, a confiabilidade pode ser empregada para

calibrar normas de projeto, analise de estruturas existentes, revisdo de planos de inspegoes,
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avaliacdo da seguranga de novas concepgdes estruturais, bem como na escolha das melhores

alternativas de projeto.

A tendéncia natural hoje no céalculo da confiabilidade é o acoplamento de um modelo
probabilistico com o Método dos Elementos Finitos. Dessa forma, torna-se possivel analisar
uma estrutura considerando a variabilidade de seus parametros e, determinar quais sdo os
parametros mais importantes no desempenho dessa estrutura, bem como o nivel de seguranca
em relacdo aos estados limites considerados. Portanto, a confiabilidade ¢ a ferramenta ideal
para medir qual ¢ a real distancia que separa uma estrutura em servigo, de um possivel estado

de falha.

4.2 Discussao sobre a Seguranca Estrutural

O projeto de uma estrutura, de um modo geral, envolve um conjunto de etapas que
passa desde a concepgdo estrutural até a fase de detalhamento e arranjo final dos elementos.
Ao final de todo esse processo, existe a preocupacao de que a estrutura concebida

desempenhe todas as funcdes a que se destina com o maximo de economia e eficiéncia.

Segundo ZAGOTTIS (1974), o conceito de seguranga estrutural estd vinculado a
capacidade que uma determinada estrutura apresenta em suportar as diversas agdes que
vierem a solicitd-la durante sua vida 1til, continuando a preencher, de modo satisfatorio, as
condig¢des funcionais destinadas a sua construcao. Verifica-se aqui, a forte ligacao do conceito

de seguranca estrutural com a definicao de confiabilidade da se¢do anterior.

Diante desse fato, uma estrutura serd considerada segura quando houver um grau de
convicg¢do suficiente de que, durante a sua vida util, ndo serdo atingidos estados de falha.
Associa-se, dessa forma, aos possiveis estados que podem comprometer seu desempenho,
uma probabilidade de falha como medida de seguranca. Vale ressaltar que essa premissa ¢
aceita atualmente e caracteriza a verdadeira nog¢ao de seguranca estrutural. Entretanto, ao se
considerar a probabilidade de falha como um indicador eficaz da seguranca, salienta-se
naturalmente que, o problema da seguranca de estruturas deve ser tratado de maneira

probabilistica.

Na tentativa de quantificar a seguranga estrutural, foram propostos diversos métodos
antes de se chegar a abordagem estatistica. A necessidade de quantificar a seguranga surgiu a
partir da evolugdo dos materiais de constru¢cdo e da concepc¢do de estruturas mais ousadas,

fato esse que ndo admitia mais a construgdo de estruturas sem uma analise real, na medida do
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possivel, de sua seguranca. FUSCO (1976) faz um resumo sobre a evolugdo dos critérios de
seguranca em estruturas, partindo dos métodos chamados intuitivos, nos quais os construtores
limitavam-se a copiar as construgdes anteriormente executadas, cuja resisténcia estrutural
tivesse sido considerada, por consenso geral como satisfatoria, até o inicio da abordagem do

problema sob a 6tica probabilistica.

O Método das Tensdes Admissiveis foi uma boa tentativa de quantificar a seguranca
no projeto de estruturas. O método estabelecia um valor limite de tensdo, chamado de tensao
admissivel, para o material, de modo que a somatoria de todos os efeitos provenientes das
acoOes externas, avaliados em tensdes, ndo ultrapassasse o limite admissivel do material. A
tensdo admissivel era obtida minorando-se a tensdo ultima do material por um coeficiente de
seguranca. Entretanto, o método apresenta uma série de desvantagens, sendo que a principal
delas consiste no fato de que ndo ¢ possivel estabelecer uma medida de distancia entre o
regime de servico da estrutura e a sua condicdo limite, além de considerar sempre
comportamento elastico-linear entre forcas e deslocamentos. De acordo com SANTOS
(1977), o método das tensdes admissiveis perdurou na historia do concreto armado até por
volta de 1930. A partir dai, o método de calculo no regime de ruptura ou calculo no estadio III

passou a ser empregado no dimensionamento de estruturas de concreto armado.

Segundo MALITE & GIONGO (1999), a partir de 1960, duas correntes poderosas de
mudanga no procedimento de introdu¢do da segurancga no projeto estrutural comegaram a se
fazer sentir: o projeto em estados limites e a idéia de que os pardmetros de calculo poderiam
ser racionalmente quantificados através da teoria de probabilidade. Com isso, surgiu a
primeira geragdo de normas de calculo baseadas na capacidade ultima, e eventualmente,

conhecidas como normas de calculo em estados limites.

As normas adotaram entdo duas linhas comuns de desenvolvimento para a
verificagdo da seguranga estrutural: modelos tedricos para avaliacdo da capacidade de
elementos estruturais baseados em pesquisas recentes € que os fatores de ponderagdo que
consideram as incertezas das varidveis a¢do e resisténcia devem ser determinados por

consenso ¢ calibracdo com as normas correspondentes em tensdes admissiveis.

No Meétodo dos Estados Limites, a seguranca ¢ verificada pela comparagdo das
solicitagdes majoradas com a correspondente capacidade resistente minorada. Essas
majoragdes e minoragdes sdo feitas considerando coeficientes parciais de seguranca que tém
como objetivo, cobrir as incertezas presentes nas variaveis de projeto. A principal critica que

se pode fazer ao método dos estados limites consiste em além da premissa de que o
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comportamento estrutural ¢ um fendémeno deterministico, o0 método também considera que os
parametros mecanicos ¢ geométricos da estrutura também assumem comportamento
deterministico. A hipdtese de que o comportamento estrutural seja um fenomeno
deterministico ¢ 16gica e, inclusive, verificada experimentalmente. Porém, a hipotese de que
0s pardmetros mecanicos e geométricos sdo deterministicos ndo ¢ verificada nos ensaios.
Verifica-se nos ensaios que existe, para um dado material, uma densidade de probabilidade
para os valores da resisténcia R. Significa que para qualquer acdo aplicada, que também ¢

aleatdria, haverd uma probabilidade p de que se atinja a ruina ou uma falha da estrutura.

Portanto somente com a consideragdo da resisténcia R e das a¢des S como variaveis
aleatorias e a utilizacdo de um método totalmente probabilistico, o problema da seguranca
estrutural sera definitivamente solucionado. Assim, levando em conta essas defini¢des, sob o
aspecto econdmico, cabera ao engenheiro tomar uma decisdo perante as incertezas, fixando a
probabilidade de falha com que vai projetar e construir uma determinada estrutura, além de
considerar os custos de constru¢do e o montante dos danos decorrentes de uma eventual falha

da mesma.

O Método Probabilistico Puro € caracterizado pelo calculo da probabilidade de falha
da estrutura levando-se em conta todas as configura¢des de ruina que se tornam possiveis pela
aleatoriedade das caracteristicas mecanicas e geométricas da estrutura, € ndo apenas levando
em conta a configuracdo de ruina determinada por uma analise deterministica. Atualmente, ja
existem pesquisas que procuram capturar varios modos de falha de uma estrutura, ndo ficando
restritas somente ao primeiro modo de falha. Com isso, é possivel por conta da aleatoriedade
das propriedades mecanicas dos materiais, obter a falha de uma se¢ao onde nao atua o esforgo
maximo avaliado na analise deterministica. Apesar de ser cientificamente a maneira perfeita
para tratar o problema da seguranca, esses conceitos ainda ndo sdo familiares aos profissionais
do meio técnico, além de necessitarem de maior desenvolvimento. Trata-se de um belo campo

de pesquisa a ser explorado.

Por conta dessas restri¢des, propds-se 0 Método Semiprobabilistico com o intuito de
introduzir a seguranga no projeto estrutural considerando a conceituacdo probabilistica,
embora, mantivesse, pelo menos em parte, a utilizacdo de coeficientes semelhantes aos de
seguranca. A idéia basica do método semiprobabilistico ¢ definir, no céalculo estrutural,
valores das acdes que tenham pouca probabilidade de serem ultrapassados e valores das

resisténcias dos materiais que tenham pouca probabilidade de ndo serem alcangados, de modo

que se introduza, para cada estado limite ultimo, uma certa distancia entre as agdes atuantes e
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as capacidades resistentes das pegas. Assim, € possivel esperar que os estados limites tltimos
tenham probabilidades muito baixas de serem atingidos. No entanto, cada analise de estado
limite deve ser feita no campo deterministico. Para isso sdo definidos coeficientes de
seguranga que ponderam as acdes, os esforcos solicitantes e as resisténcias dos materiais,
porém esses coeficientes sdo aplicados sobre os chamados valores caracteristicos, ou seja,

valores que ja sofreram um tratamento estatistico.

Atualmente, nas normas de projeto de estruturas de concreto armado vigora o método
dos estados limites. Esse método pode ser considerado como um método semiprobabilistico
com consideragdo das incertezas por meio de coeficientes parciais de seguranca. Entretanto,
deve-se fazer uma observagdo importante sobre o método. Como ja se reconhece que as
acoes, seus efeitos e as resisténcias dos materiais sdo todas quantidades aleatdrias cujos
valores reais sdo conhecidos somente através das suas respectivas distribuicdes de
probabilidade individuais, os coeficientes de ponderagdo das acdes e das resisténcias devem
ser, convenientemente, determinados através de métodos de confiabilidade, a fim de garantir
ao produto final (construcao), indices de confiabilidade aproximadamente uniformes. No
trabalho de SOARES (2001) encontra-se uma boa discussdo sobre esse assunto, no qual o
autor faz diversas andlises em pilares de concreto armado variando os coeficientes parciais de
seguranga ¢ o desvio padrao do concreto para verificar a uniformidade dos indices de

confiabilidade.

Vale ressaltar que o projeto de uma estrutura deve sempre garantir minimos custos
com seguranga estrutural adequada. Seguindo esse principio, a unido dos métodos de
confiabilidade e otimizagdo pode trazer grandes avangos e beneficios para a engenharia

estrutural.

4.3 Caracteristicas Estatisticas das Variaveis de Projeto

A 1déia de que as variaveis acao e resisténcia sdo quantidades aleatorias ¢ aceita
pelos engenheiros estruturais. Dessa forma, ndo ¢ possivel definir um unico valor fixo para as
variaveis de projeto. Para exemplificar de maneira simples essa questdo, basta considerar um
ensaio de corpos de prova de concreto submetidos a compressao simples. Ao se considerar as
mesmas dimensdes dos elementos, o mesmo traco para toda a moldagem e o mesmo
equipamento controlado para aplicacdo da forga, teoricamente, todos os corpos de prova

deveriam apresentar a mesma resisténcia. Esse € o principio deterministico. Entretanto ndo € o
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que ocorre. Cada corpo de prova apresenta uma determinada resisténcia a compressao apos os
ensaios. Obtém-se com esses ensaios um conjunto de resultados possiveis para a variavel
resisténcia do concreto. Portanto, ao conjunto de resultados possiveis de um experimento da-

se 0 nome de espago amostral.

Ocorre que € possivel, utilizando os conceitos estatisticos, definir para um espago
amostral, um valor médio de resisténcia e um valor que quantifique o grau de dispersdo dos
resultados em torno do valor médio. Essas medidas sdo chamadas de primeiro (média) e

segundo (variancia) momento estatistico.

Em um projeto estrutural pode-se dizer que todas as variaveis sdo aleatorias. Desde
as dimensdes dos elementos estruturais até as suas propriedades mecanicas apresentam

dispersdes. Desse modo, sempre haverd uma probabilidade finita de que ocorra uma falha.

O modo de tratar esse problema consiste em considerar ndo somente um valor fixo
para as variaveis, mas sim um valor médio e um desvio padrdo. Pode-se utilizar ainda o
coeficiente de variacdo como medida de dispersdo no lugar do desvio padrao. Além disso, ¢
preciso avaliar qual ¢ o modo de variagao de cada uma dessas varidveis, ou seja, definir um
intervalo possivel de valores, no qual as varidveis possam assumir qualquer valor. Por conta
disso, para caracterizar uma variavel aleatoria ¢ preciso definir seu valor médio, medida de
dispersdo e sua respectiva distribuicdo de probabilidades. A essa transformacdo de uma
variadvel de natureza deterministica para natureza probabilistica, chama-se associag¢ao
estatistica. CASTRO (1997) alerta que as especificagdes em estados limites reconhecem que
as acdes, os efeitos das agdes e as resisténcias sdo quantidades aleatdrias cujos valores reais
sdo conhecidos somente através da distribuicdo de probabilidade dessas quantidades
individuais. A seguir apresenta-se o conceito das funcdes basicas de distribuigdo de

probabilidade, bem como as fung¢des utilizadas neste trabalho.

4.3.1 Distribui¢des de Probabilidades

De um modo geral, as funcdes basicas consideradas na analise de confiabilidade de
estruturas sdo as fungdes densidade de probabilidade (FDP) e as fun¢des cumulativas de
probabilidade (FCP). Essas funcdes avaliam, respectivamente, a probabilidade de que a
variavel assuma um valor contido dentro de um intervalo pré-definido e de que a variavel
assuma um valor menor ou igual a um valor de referéncia. A representagdo matematica dessas

funcdes de probabilidades ¢ expressa por:
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b

FDP: Pa < X <b)=| f, (x)dx (4.2)
FCP: Fy(a)= [ fy(x)dx (4.3)

onde X ¢é a variavel aleatéria, a e b sdo os limites do intervalo considerado, £ (x) é a fungdo

densidade de probabilidade e F, (x) ¢ a fungdo cumulativa de probabilidade.

Existem algumas grandezas que servem para descrever uma variavel aleatoria. Essas
grandezas sdo definidas no contexto de espagos amostrais. No caso da andlise de estruturas de
concreto armado, neste trabalho, as resisténcias do concreto ¢ do aco sdo consideradas

varidveis aleatorias. Essas grandezas sdo descritas por:

Valor médio, ou média, ou valor esperado. significa o valor mais provavel que a
variavel aleatoria pode assumir no intervalo considerado.

00

E(X):,UX = J.fo(x)dx (4.4)

—0

Variancia: mede a dispersdo dos valores da varidvel em torno da média.

o0

0-)2( = I(X—,UX )zfx (x)dx (4.5)

—00

Desvio padrdo: também mede o grau de dispersao dos valores da variavel em torno

da média.

oy =0t (4.6)

Coeficiente de variagcdo: mede de forma adimensional (ao contrario da variancia) a
dispersao dos dados da variavel aleatoria em torno da média. Coeficientes de variagdo baixos
indicam que os valores da varidvel aleatdria estdo distribuidos préximos a média, enquanto
que valores altos indicam uma forte dispersdo em torno da média.
Ox

Hy

V, = 4.7

Atualmente, varias fung¢des de distribuicao sdo conhecidas, cabendo ao engenheiro
escolher a funcdo mais adequada para representar as varidveis aleatorias consideradas na
analise. O wuso pratico dessas funcdes depende de sua capacidade para representar
estatisticamente um fenomeno que estd sendo investigado. Para as propriedades mecanicas do

concreto e do aco, as fungdes de distribuicdo normal e log-normal sdo as mais indicadas. De
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acordo com SOARES (2001), as a¢des permanentes também podem ser representadas por
distribuigdes normais ou log-normais. Ja as ac¢des variaveis, segundo NOWAK & COLLINS
(2000) devem ser representadas por funcdes do tipo Gamma. O trabalho de SOARES (2001)
traz uma lista das diversas fun¢des de distribuicdo de probabilidade para as variaveis

aleatdrias no projeto estrutural.

Distribuicdo Normal

A distribuicdo normal ou de Gauss ¢, provavelmente, a distribui¢do mais importante
na teoria da confiabilidade estrutural. Essa distribuicdo tem somente como parametros a

média u, e o desvio padrdo o, da variavel aleatoria. A fungdo densidade de probabilidade

de uma variavel normal ¢ representada por:

o xmay )
fX(x)GXmep[ 2( - ” (4.8)

J& a fun¢do cumulativa ndo dispde de uma forma fechada como a Eq. (4.8), porém

pode ser avaliada por integragdo numérica ou por meio de tabelas para o caso de média nula e
desvio padrdo unitario.

Uma alternativa equivalente e bastante interessante para representar uma variavel
normal ¢ através da introdugdo de uma variavel auxiliar conhecida como variavel reduzida,

definida como:

7= X" H (4.9)

Ao substituir a Eq. (4.9) na Eq. (4.8) e considerando média nula e desvio padrdo

unitario obtém-se a conhecida distribuicdo normal padrdo de probabilidades, dada por:

o(z)- J;—ﬁexp[—%(z)z}#z(z) (4.10)

A funcdo cumulativa de probabilidade da distribuicdo normal padrao ¢ avaliada por:

0()= | £,(hz = 7, ) @1
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Figura 4.1 — Distribuicdes de probabilidade de uma variivel normal

Esse tipo de transformacdo permite aproveitar as informagdes probabilisticas das
variaveis normais padrdo para obter os valores de FDP e FCP das variaveis normais. Assim,

por meio de uma simples transformacao de coordenadas € possivel relaciond-las como segue:

X=u,+Zo, (4.12)
FCP: F,(x)= P(X <x)=P(u, + Zo, <x)= P[Z < M] (4.13)
GX
z=2"Hx . pz<z) (4.14)
JX
FX(x)=Fz(Z)=<D(x_”XJ (4.15)
O-X
FDP: f,(x)= dFX(x)zicD[x_“ij 1 ¢[x_”x] (4.16)
dx dx Oy oy oy

Distribuicdo Log-normal

Uma varidvel aleatéria X tem uma distribui¢do log-normal quando, estatisticamente,
ln(X ) pode ser representado por uma distribuicdo normal. A distribui¢do log-normal ¢

definida somente para valores positivos de x. A FDP de uma variavel log-normal ¢ definida

como:

filw)=— 6\1% exp{—%{%) } (4.17)

onde os pardmetros 4 e & sdo respectivamente, a média e o desvio padrdo da varidvel normal

In(x), dados por:
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2
& =op, = 1+(Z—Xj (4.18)
X
1
A=p, . = ln(,uX)—Eéz (4.19)

A distribuicdo cumulativa log-normal pode ser comparada com a FCP de uma

variavel normal, uma vez que In(x) é normal, ou seja:
Fy(x)=F,.(In(x)) = d{mj (4.20)

fx(x) A
FDP:log-normal

Figura 4.2 — Funcio densidade de probabilidade de uma variavel log-normal

4.3.2 Variaveis Aleatorias Independentes

Varidveis aleatdrias estatisticamente independentes ou nao-correlacionadas sdo
aquelas cujas caracteristicas estatisticas nao se alteram devido a presen¢a de uma outra
variavel. Isto significa que a realizacdo de uma varidvel ndo depende ou influi na realizacao
da outra varidvel. Em geral, a maioria das variaveis da andlise estrutural pertence a este grupo.
Neste trabalho, consideram-se como varidveis aleatorias e independentes as resisténcias a

compressao do concreto e do ago.

A vantagem de se trabalhar com varidveis independentes ¢ que a transformagado
isoprobabilistica para o espaco normal padriao ¢ feita para cada variavel de maneira

independente, o que torna o processo mais rapido e simples.
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Figura 4.3 — Caso de 2 variaveis aleatérias nao-correlacionadas

4.3.3 Variaveis Aleatorias Correlacionadas

As variaveis aleatérias sdo ditas dependentes ou correlacionadas quando tém suas
caracteristicas alteradas com a presenca de uma outra variavel. Para exemplificar pode-se citar
a resisténcia do ago e o grau de corrosdo da armadura ou ainda a rigidez do concreto e o grau
de fissuracdo das pecas. A correlacdo ¢ considerada como um dos complicadores da anélise de
confiabilidade porque estabelece dependéncias estatisticas entre as varidveis. Essas
dependéncias estatisticas, por sua vez, sdo definidas por meio de coeficientes de correlagao

que podem ser determinados através de ensaios em laboratdrio.

Estatisticamente, o coeficiente de correlagdo pyy entre as variaveis aleatorias X e Y ¢é

obtido pelo conceito de covariancia. A covariancia entre x € y pode ser expressa por:

cov(x.y)= j j x =i ) (v = pty ) [ (3, )y (4.21)

onde 4, e u, sdo as médias das varidveis aleatorias e f,, € a distribui¢do de probabilidades
conjunta.
O coeficiente de correlacao ¢ definido por:

corvix,y
Pxr = # (4.22)

O xOy
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O valor de pyy indica o grau de dependéncia linear entre duas variaveis aleatorias,
no caso X e V', assumindo valores entre —1 e 1. Vale ressaltar que para valores do modulo de
pxy iguais a 1 significa que as varidveis sdo perfeitamente correlacionadas. Para os casos em
que pyy € nulo, significa que pode haver uma correlacdo entre as variaveis aleatorias, embora
essa correlagdo ndo seja linear, o que ndo significa que as variaveis sejam independentes.

Quando se trabalha com diversas variaveis aleatorias ¢ mais conveniente utilizar a

matriz dos coeficientes de correlacdo, dada por:

Pu P 0 P
P P o Py

o, =72 P2 T (4.23)
pnl an pnn

A matriz de correlagao ¢ simétrica e, para o caso de varidveis ndo-correlacionadas, os

termos da diagonal principal sdo todos iguais a unidade.

E possivel também obter uma estimativa do coeficiente de correlagio para conjuntos
de dados aleatdrios observados em um experimento. No caso da confiabilidade, o
experimento corresponde a um conjunto de valores provenientes da gera¢ao deterministica
das variaveis aleatdrias, no caso com o uso de planos de experiéncia. A partir dos dados
iniciais de cada variavel considerada, obtém-se um vetor com varias combinac¢des dessas
variaveis, no caso valores de resisténcia do concreto e do ago. Para cada par de resisténcias, o
modelo mecanico avalia a estrutura e determina um valor de carga tltima gerando um vetor
de cargas ultimas. Com isso ¢ possivel realizar uma estimativa estatistica do coeficiente de
correlacdo entre a variavel de carga ultima e cada uma das resisténcias, verificando assim, a
influéncia de cada resisténcia no valor da carga ultima da estrutura. O coeficiente de

correlagao ¢ calculado por:

Doy = 1 ,i(xi_x)'(yi_y) (4.24)
n—1 "3 0,0y
onde x ¢ y sdo as médias das varidveis aleatorias e o, € o, sdo os respectivos desvios
padrao.
Ao se determinar o coeficiente de correlacdo entre as resisténcias do concreto ¢ do
aco verifica-se que o resultado ¢ nulo, ou seja, sdo varidveis aleatorias ndo-correlacionadas.
Entretanto, para pilares de concreto armado submetidos a compressao centrada, o coeficiente

de correlacdo da carga ultima de um pilar em relagdo a resisténcia do concreto vale
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aproximadamente 1, ao passo que quando calculado em relagdo a resisténcia do ago, o
coeficiente de correlagdo resulta quase nulo. Isto significa que a carga ultima, quanto a
ruptura dos materiais, de um pilar de concreto armado submetido a compressdo centrada

depende quase que totalmente da resisténcia a compressao do concreto.

A consideracdo da correlagdo entre as varidveis aleatorias implica na utilizacdo de
transformagoes isoprobabilisticas especiais para a obten¢do das variaveis reduzidas no calculo
da confiabilidade. Indica-se nesses casos, as transformacdes de Rosenblatt ou a de Nataf.
Segundo MOHAMED (1997) apud SOARES (2001), a transformag¢do de Rosenblatt ¢ a
melhor solugdo, porém necessita do conhecimento da lei de distribuicdo conjunta do vetor das
variaveis aleatorias, que na maioria dos casos, ndo ¢ conhecida. Em geral, sdo conhecidos os
valores das médias, desvios padrao, matriz de correlagdo e fung¢des marginais de

probabilidade das varidveis aleatorias. Nesses casos, utiliza-se a transformacao de Nataf.

No presente trabalho ndo ¢ considerada a correlagdo entre as varidveis aleatorias
utilizadas, uma vez que ndo had dependéncia estatistica entre a resisténcia do concreto e do

aco.

4.4 Estados Limites

Um estado limite pode ser definido como a fronteira entre o desempenho desejado e
o indesejado de uma estrutura. Existem diversos estados limites a serem considerados em um
projeto estrutural. Segundo a NBR 8681:2003, os estados limites ultimos se referem a
ocorréncias que determinam a paralisagdo total ou parcial de uma construgdo. Dentre eles
podem citar-se: ruptura dos materiais (esmagamento do concreto comprimido, alongamento
excessivo da armadura), instabilidade global, ruptura das ligacdes, ruptura por cisalhamento e
colapsos progressivos. Ja os estados limites de utilizagdo s3o aqueles que causam efeitos
estruturais que nao respeitam as condig¢des especificadas para o uso normal da construgdo, ou
que sao indicios de comprometimento da durabilidade da mesma. Dentre eles estdao
deslocamento excessivo, vibracdo excessiva, deformagdes permanentes, formacao e abertura

de fissuras.

Na andlise de confiabilidade, a representacdo dos estados limites € feita por meio das
chamadas fun¢des de estado limite. Essas fun¢des, de um modo geral, podem ser expressas

em termos de uma margem de seguranca, isto €, uma fungdo que expresse a diferenca entre a
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capacidade resistente da estrutura e as agdes ou efeitos dos carregamentos que agem sobre a

mesma. Define-se, portanto, uma fung¢do de estado limite como:
Gx;)=R(x,)-S(x,) (4.25)

onde x; sdo as diversas variaveis aleatorias que influem sobre o desempenho da estrutura,
G(x;) ¢ a fungdo de desempenho ou estado limite, R(x;) € a resisténcia ou capacidade resistente
da estrutura em fun¢ao das variaveis de projeto e S(x;) ¢ a agao ou solicitacdo atuante sobre a

estrutura.

Em projetos estruturais deseja-se que todos os elementos, bem como a estrutura
como um todo tenha desempenho adequado para todas as especificagdes consideradas.
Geometricamente, no espago das varidveis de projeto, existe uma regido que contém as
diversas situacdes que verificam todas as especificacdes de projeto, isto &, G(x;)>0. A esta

regido da-se o nome de dominio de seguranga simbolizada por Qg, ou seja, a estrutura

encontra-se segura. Entretanto, existe uma regido que, por conta das incertezas das varidveis,
provoca uma situagdo estrutural ndo desejada, isto é, a estrutura ultrapassa a condicdo de
estado limite com G(x;)<0. A esta regido da-se o nome de dominio de falha simbolizada por

Q... A fronteira entre as regides de seguranca e de falha consiste na func¢io de estado limite
representada por G(x;)=0.

E importante comentar que a Eq. (4.25) expressa o caso geral, ou seja, tanto a
resisténcia quanto a solicitacdo depende das varidveis aleatérias, o que as torna varidveis
aleatorias. Entretanto, ¢ possivel realizar a anélise de confiabilidade considerando somente a
resisténcia ou a solicitacdo como varidvel aleatoria. O presente trabalho faz a andlise de
confiabilidade de estruturas de concreto armado considerando apenas a capacidade resistente
da estrutura como variavel aleatéria. Dessa forma, as forgas externas ou os efeitos dos

carregamentos que atuam sobre a estrutura sdo considerados como varidveis deterministicas.

Com a Eq. (4.25) ¢ possivel verificar a condicdo de seguranca de uma estrutura

estabelecendo as regides seguras e as regides de falha, conforme a Fig. (4.4).
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Figura 4.4 — Regides de desempenho no espaco fisico

4.5 Probabilidade de Falha

O problema basico ou caso fundamental da confiabilidade consiste em comparar um
efeito de carregamento S com uma resisténcia R de um elemento estrutural. Essa defini¢ao
ndo perde generalidade, podendo ser estendida também para uma estrutura como um todo.
Cada uma das variaveis R ¢ S sdo aleatorias e descritas por uma distribuicao de probabilidades

fr () e f () respectivamente. A funcgdo de estado limite pode ser escrita pela Eq. (5.25), de

modo que a probabilidade de falha para um elemento estrutural ¢ dada pelo conjunto de

realizagdes que proporcionam que o efeito S resulte superior a resisténcia R, ou seja:
P, =P(R<S)=P(R-S5<0)=P[G(R,S)<0] (4.26)

O conjunto de realizagdes que verificam a Eq. (4.26) constitui o dominio de falha.
Assim, a probabilidade de falha deve ser o somatério de todos os pontos que se encontram no
dominio de falha que, no espaco fisico, resulta da integral da fungdo de probabilidade
conjunta f(-)sobre o dominio de falha. Portanto, a probabilidade de falha ¢ definida como:

P, = P(R=S)<0= [ fus(r,s)drds (4.27)

Qp
onde 7 e s sdo valores de resisténcia e solicitacdo, respectivamente, para uma determinada
realizacao.
A integral da Eq. (4.27) possui solucdo analitica somente para alguns casos simples.

Nos problemas praticos de engenharia, a maioria das variaveis aleatorias ¢ correlacionada,

assim como as distribui¢des de probabilidade sdo complexas, fazendo com que a integragao
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exata da probabilidade de falha se torne praticamente impossivel. Nesse contexto, a utilizagao
de métodos alternativos para quantificar a probabilidade de falha se faz necessaria. A solugao
para o problema pode entdo ser a ado¢do de métodos de simulacdo ou de métodos

aproximados onde a probabilidade de falha ¢ obtida por meio de indices de confiabilidade.

Existe ainda uma simplificagdo que pode ser introduzida ao considerar que as
variaveis aleatérias sdo ndo-correlacionadas. Assim, no caso fundamental, a probabilidade de
falha resulta:

© §21

P, =P(R=8)<0= [ [ fo(r): f(s)drds (4.28)

S

E importante observar que a probabilidade de falha ¢ diretamente influenciada pela
forma das distribui¢des de probabilidade, bem como pelo grau de dispersdo das respectivas
variaveis aleatdrias. Quanto maior for o coeficiente de variacdo das variaveis, maior sera a
probabilidade de falha. Essa conclusdo ¢ logica, uma vez que coeficientes de variacao
elevados indicam maiores incertezas sobre as variaveis. Com isso, a reducdo da probabilidade
de falha de uma estrutura de concreto armado esta diretamente associada a uma melhoria dos
processos de fabricagdo e controle dos materiais, no caso o concreto, ¢ dos processos
construtivos com a diminui¢do das incertezas quanto as dimensodes dos elementos estruturais.
Procedendo desse modo seria possivel diminuir as incertezas sobre a variavel de resisténcia R
da Eq. (4.25). Conseqiientemente, a regido sobreposta a curva de solicitacdo seria menor, o

que diminuiria a probabilidade de falha da estrutura.

4.6 Métodos de Simulacao

4.6.1 Generalidades

As técnicas de simulagdo podem ser utilizadas como uma maneira alternativa para
avaliar a probabilidade de falha de uma estrutura. A idéia basica das simulagdes nada mais ¢
do que repetir diversas vezes um determinado fendmeno e observar os eventos de interesse
que possam ocorrer. As simulagdes, no ambito da confiabilidade estrutural, possuem carater
numérico e podem ser amplamente realizadas por conta do seu baixo custo e da grande
disponibilidade dos recursos atuais de informadtica. Entretanto, o inconveniente das

simulacoes reside no fato de que necessitam de um numero muito grande de realiza¢des para
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que atinjam valores confiaveis de probabilidade de falha. Cada realizagdo implica em uma
resposta do modelo mecanico e avaliagdo da funcdo de estado limite da estrutura. A
necessidade do uso de modelos ndo-lineares complexos associados a valores muito pequenos
de probabilidades de falha, da ordem de 10~ a 10" nos problemas de engenharia, muitas vezes
impossibilita a utilizacdo dos métodos de simulacdo, pois o custo computacional se torna
altissimo. Mesmo diante dessas desvantagens, os métodos de simulacao sdo considerados os
mais eficientes, pois permitem a avaliacdo da probabilidade de falha de qualquer tipo de

estrutura sendo largamente utilizados para aferir métodos aproximados de confiabilidade.

4.6.2 O Método de Monte Carlo

O método de Monte Carlo é um dos métodos de simulagdo mais utilizados quando se
deseja obter uma estimativa precisa da probabilidade de falha. Para sua utilizagao, ¢
necessario que as variaveis aleatdrias tenham distribuicdo de probabilidades conhecida. O
método esta baseado no processo de inumeras repeticdes onde em cada uma delas ¢ gerado
um conjunto de valores aleatérios para as variaveis obtidos mediante suas respectivas
distribuicdes de probabilidades. Cada repeti¢ao resulta em uma chamada do modelo mecanico
fornecendo, assim, uma solugdo para a estrutura. Dessa forma, ao final do processo de
simulagdo ¢ obtido um conjunto de solu¢des ou respostas mecanicas da estrutura que devem

ser comparadas com a fungdo de estado limite.

Deve-se comentar que as geracdes aleatdrias sdo feitas embasando-se em parametros
de entrada das varidveis aleatorias. Por esse motivo e pela utilizagio de fungdes
deterministicas pelos computadores, os valores obtidos nao sdo aleatorios, mas sim pseudo-

aleatorios.

Para gerar-se uma seqiiéncia que obedega a uma distribuicdo de probabilidades
qualquer, deve-se, primeiramente, gerar uma seqiiéncia que obedeca a um a distribui¢do
normal e depois efetuar a transformagdo adequada para a distribui¢ao desejada. NOWAK &
COLLINS (2000) apresentam um procedimento simples para a geracdo de valores de
qualquer distribui¢cdo de probabilidades. O primeiro passo consiste em gerar uma amostra de
valores ¢, de probabilidades que obedecem uma distribui¢do uniforme com valores entre zero
e um. Essa geracdo ¢ feita a partir de um conjunto de operacdes deterministicas realizadas
pelo computador truncando-se a quantidade de casas decimais que forem necessarias. No

segundo passo, calcula-se a correspondente varidvel normal padrao referente a g, através de
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uma transformagio isoprobabilistica inversa, ou seja, u, = @' (ql. ) Finalmente, pode-se obter
a respectiva variavel fisica mediante uma transformacdo para o espago fisico dada por,
x, = F;'(@(u,)). Através dessa realizagdo no espago fisico sdo obtidas todas as variaveis
aleatorias envolvidas no processo para determinar a resposta mecanica da estrutura. Assim, o
método de Monte Carlo procura substituir a Eq. (4.27) por um estimador da probabilidade de

falha com o calculo da expectincia matematica da variavel aleatoria /(x)da seguinte forma:

Py = [l = [10e)f (e)ax = E[1(x)] (4.29)

onde E[I(x)] ¢ a expectincia matemdtica da variavel aleatéria I(x). Define-se o

estimador 7(x) por:

1—>er./,

I1(X) = { (4.30)

0—>er/

Repetindo as analises para um grande nimero de simula¢des 7, a média empirica

dos valores de / (x) ¢ um estimador da probabilidade de falha. Significa que:
1 g
p=L S ) (431)
nS r=1

A variancia do estimador /(x) é dada por:

ng ng

> IZ(XV)_(;I(X, )] (432)

S r=1

Graficamente ¢ facil visualizar o método de Monte Carlo, Fig. (4.5). Cada simulagdo
produz uma resposta mecanica, no caso um valor de carga tltima, que se encontra no dominio
de seguranca ou no dominio de falha. Assim, a probabilidade de falha ¢ obtida somando-se os

eventos de falha e relacionando-os com todos os eventos possiveis.

A grande vantagem das simula¢des de Monte Carlo é que permitem substituir o
calculo de integrais complexas que nao possuem solucdes analiticas fechadas. A simulagao
entra exatamente nesse ponto, ou seja, produz como resultado, um valor para a integral que
tende a se estabilizar em torno da média @ medida que o niimero de simula¢des se aproxima

do infinito.
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Figura 4.5 — Sorteio de pontos na simulacio de Monte Carlo

Entretanto a grande desvantagem do método esta relacionada ao niimero excessivo
de simulacdes necessarias para que se possa estimar com precisdo a probabilidade de falha.
Em geral, para estimar uma probabilidade de falha da ordem de 10™, o nimero de simulagdes
ndo deve ser inferior a 10" ¢ 10, Significa que nas estruturas civis, de um modo geral,
com probabilidade de falha de 10™ a 107, sdo necessérias 10° a 10’ simulagdes. Dessa forma,
com a utilizacdo dos modelos nao-lineares de representacdo do comportamento das estruturas,
o método de Monte Carlo nao ¢ dos mais eficazes. Além disso, o0 método de Monte Carlo nao
fornece nenhuma informagdo adicional sobre o ponto de projeto e a sensibilidade da
probabilidade de falha em relacdo as variaveis aleatorias. Trata-se, portanto de um método util

para aferir modelos ndo-aleatorios, pois oferece boa precisao em seus resultados.

Entre os métodos de simulagdo ainda existem os métodos que utilizam amostra por
importancia. A idéia desse método ¢ reduzir o numero de simulagdes necessarias ao utilizar o
método de Monte Carlo. Uma discussdo mais aprofundada sobre esses métodos ¢ encontrada

no trabalho de SOARES (2001) e NEVES (2004).

4.7 O Método de Superficie de Resposta (RSM)

4.7.1 Generalidades

A avaliacdo direta da probabilidade de falha por meio da integral da Eq. (4.27) ou

através de métodos de simulacdo ¢ na grande maioria dos casos, uma tarefa bastante
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demorada, quando ndo impossivel. Para contornar esses problemas e expandir as aplicagdes
da teoria das probabilidades na analise de seguranca estrutural, os pesquisadores passaram a
buscar métodos aproximados. Esses métodos utilizam aproximagdes analiticas baseadas em
indices de confiabilidade para determinar a probabilidade de falha. Dentre os métodos

aproximados destaca-se o Método de Superficie de Resposta (RSM).

Uma das vantagens do RSM em relagdo aos métodos de simulagdo ¢ permitir a
constru¢do de uma fung¢do de estado limite e a determinacdo do ponto de projeto. A
possibilidade de construir uma funcao de estado limite da estrutura ¢ bastante importante
porque dependendo da complexidade do problema, a determinagdo explicita dessa funcdo ¢
uma tarefa muito dificil de ser executada. Esse ¢ o caso tipico das estruturas de concreto
armado no que se refere ao estado limite ultimo, pois o comportamento fortemente nao-linear
fisico e geométrico, aliado ao grau de hiperestaticidade faz com que a fun¢do de estado limite
ultimo dessas estruturas seja implicita. Desse modo, o RSM substitui a fun¢do de estado
limite real por uma fun¢do aproximada na vizinhanga do ponto de projeto baseado em um
processo iterativo. Nota-se que o método garante a aproximacdo da superficie de falha da
estrutura somente em torno do ponto de projeto, o que torna o processo mais rapido do ponto
de vista computacional. Essa caracteristica faz com que o custo computacional das analises
pelo RSM seja bastante reduzido comparado as simulagdes, o que torna o método bastante

eficaz desse ponto de vista.

De um modo geral, o RSM determina uma aproximagdo da fun¢do de estado limite
da estrutura em torno do ponto de projeto. Esse ponto define o primeiro modo de falha ou
modo mais provavel de falha da estrutura. Os outros modos de falha sdo negligenciados
obtendo-se somente a probabilidade de falha do primeiro modo. O ponto de projeto ¢
determinado através de sucessivas iteragdes do RSM, nas quais sdo gerados conjuntos de
valores deterministicos das varidveis aleatdrias por meio de planos de experiéncia. Cada
conjunto de valores gerado corresponde a uma configuracdo da estrutura segundo suas
varidveis aleatorias e conduz a uma resposta estrutural definida. Com o conjunto de valores
das varidveis aleatorias (pontos do plano de experiéncia) e as respectivas respostas mecanicas,
constroi-se a superficie de resposta através do calculo dos coeficientes da fungdo de
aproximacao adotada por meio de um método de regressao. O grau de aproximacao depende
do nivel de conhecimento do ponto de projeto e do grau de ndo-linearidade da fungdo de
estado limite analisada. De posse da superficie em torno do ponto de projeto, calcula-se o

indice de confiabilidade definido como a minima distancia entre a origem do sistema de
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coordenadas do espaco normalizado e o ponto de projeto. A partir do indice de confiabilidade,
determina-se a probabilidade de falha com uso de métodos analiticos como o FORM (First

Order Reliability Method) e o SORM (Second Order Reliability Method).

Portanto, os dois grandes problemas do RSM estdo relacionados com a forma da
superficie de resposta adotada, isto ¢ o tipo de funcdo aproximadora com o respectivo calculo

de seus coeficientes e o desenvolvimento da superficie em torno do ponto de projeto.

4.7.2 Planos de Experiéncia (PE)

Na anélise de confiabilidade pelo RSM, além de um modelo mecéanico adequado
capaz de representar as estruturas, ¢ essencial a escolha de um plano de experiéncia
conveniente para fornecer as respostas mecanicas da estrutura. Sdo os planos de experiéncia
que determinam as variagdes das varidveis aleatdrias de projeto para que o modelo mecanico
possa determinar as respectivas respostas estruturais. Assim, os planos de experiéncia sao os
principais responsaveis pela convergéncia do processo de busca do ponto de projeto e,

conseqlientemente, pelo custo computacional da andlise.

A determinacdo do ponto de projeto ¢ feita através da convergéncia de superficies de
resposta (aproximagoes da fungdo de estado limite) em um processo iterativo. Cada superficie
¢ obtida mediante um conjunto de valores das varidveis aleatdrias determinados pelos planos
de experiéncia. Na verdade, cada ponto de um plano de experiéncia ¢ definido por um fator
que age sobre a média da varidvel aleatdria a ser ponderada. Esse fator de ponderacdo provém
de uma relagdo entre o desvio padrdo e a média da respectiva varidvel aleatoria. Dessa forma,
de acordo com o plano de experiéncia adotado, gera-se um conjunto de valores
deterministicos de cada varidvel aleatoria considerada na analise que serdo utilizados para a

determinagdo da aproximacao da fun¢do de estado limite em cada iteracdo do RSM.

Neste trabalho sdo adotados cinco planos de experiéncia, embora existam numerosas
propostas na literatura técnica. Trata-se de planos numéricos, isto €, deterministicos, o que
significa que para duas experiéncias com dados idénticos, ao utilizar um desses planos, os
resultados serdo idénticos. A Fig. (4.6) ilustra os planos de experiéncia adotados nesta

pesquisa.
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Figura 4.6 — Planos de experiéncia adotados

Vale ressaltar que ndo € possivel afirmar qual plano de experiéncia ¢ o melhor, pois a
utilizagcdo de um tUnico plano para qualquer tipo estrutural ¢ impossivel. A escolha do melhor
PE para uma determinada estrutura deve ser feita através de testes iniciais de convergéncia do
ponto de projeto e nimero de respostas mecanicas necessarias na andlise, ou seja, deve ser

feita caso a caso.

A evolucao das superficies aproximadas geradas a partir dos pontos dos planos de
experiéncia pode ser feita através do emprego ou nao de pontos de adaptacdo. Quando se usa
ponto de adaptagdo, elimina-se apenas um ponto do PE de uma iteracdo para a outra. O ponto
eliminado é o ponto que gera a resposta mecanica mais afastada das demais na iteragao
anterior. Com isso, para gerar a nova aproximacao da superficie de estado limite necessita-se
apenas de um unico ponto. O novo ponto consiste exatamente no ponto de projeto obtido na

iteracdo anterior do RSM.

A estratégia sem ponto de adaptacdo consiste em eliminar todos os pontos da iteracdo
anterior. Define-se o PE novamente gerando todos os seus pontos para a proxima iteracao da
analise. O ponto médio do PE assume as caracteristicas do ponto de projeto da ultima
iteragdo, ou seja, todos os outros pontos sao determinados seguindo a mesma regra do plano

adotado com centro no ponto de projeto anterior, Fig. (4.7).



Dissertagdo de Mestrado 103

uz2 u?2 A
7 // Qf D Qf
i o P
Erro de| aproximagao Erro de| aproximagao
[ ] .P.*
e o 1‘ S
H1(u)=0 (Real) o o & Qs ©, H2(u)=0 (Real)

B2

; >
7 ui

H2(u)=0 (Aproximada)

H1(u)=0 (Aproximada)
Figura 4.7 — RSM sem ponto de adaptacio

Optou-se neste trabalho pelos planos de experiéncia sem ponto de adaptagao,
pois permitem que se faga uma reestruturacdo do plano aproximando ainda mais a precisao do
ponto de projeto. Verifica-se na Fig. (4.7) que a superficie aproximada deixa de representar a

superficie de estado limite real 4 medida que as afasta do ponto de projeto.

4.7.3 Reestruturacao dos Planos de Experiéncia

Conforme ja mencionado, os planos de experiéncia (PE) s3o os principais
responsaveis pela convergéncia do RSM e, assim pelo custo computacional da analise
mecanico-probabilistica. Entretanto, os planos de experiéncia podem conduzir a
singularidades no sistema, que para serem solucionadas, podem precisar de mais pontos.
Além disso, cada plano possui uma certa disposi¢do no espago das varidveis normalizadas, o
que nao confere uniformidade aos indices de confiabilidade obtidos por planos diferentes.
Essa ¢ uma caracteristica importante, pois a mesma estrutura pode apresentar indices de
confiabilidade distintos para cada plano de experiéncia utilizado. Dessa forma, a escolha do
plano adequado varia para cada caso, sendo impossivel generalizar um plano nico para todos

os tipos de estruturas.

Resumidamente, o procedimento do algoritmo iterativo de busca do ponto de projeto
consiste em obter uma aproximagdo da funcao de estado limite, a partir de um conjunto de
respostas mecanicas da estrutura, determinado por uma variagdo das quantidades aleatorias.
Essa variagdo ¢ deterministica e coordenada pelos planos de experiéncia. Assim, em cada
iteracdo, os ponderadores do plano de experiéncia modificam as variaveis aleatorias com o
objetivo de gerar pontos para a construcao da curva aproximada do estado limite considerado.

O procedimento ¢ repetido até que a convergéncia acontega, conforme ja explicado.
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O que se propoe nesta se¢do aplica-se a partir do momento em que o ponto de projeto
foi encontrado. A técnica consiste em subdividir o plano de experiéncia a partir do ponto de
projeto, ou seja, uma vez que ocorre a convergéncia, uma nova iteracao € realizada com o PE
centrado no ponto de projeto. Os novos pontos para as chamadas ao modelo mecanico sio
definidos subdivindo-se o plano inicial em um plano menor, de modo que os novos pontos se
aproximem do centro do PE e, conseqiientemente, do ponto de projeto. Com isso, € possivel
controlar o erro da aproximagao, reduzindo-o cada vez mais em relacdo ao ponto de projeto

inicial. Depois disso, o indice de confiabilidade ¢ calculado novamente.

uz o uz o
Of Qf
e o_ o
° Pn'* Redivisdo PE
o e
\ \
Bn \ Bn+i QS \
H2(u)=0 (Aproximada) > H2(u)=0 (Aproximada) >
Ui ui

Figura 4.8 — Redivisido do PE em torno do ponto de projeto

O numero de redivisdes ¢ controlado de acordo com o erro desejado, de modo que

podem, a principio, ser feitas quantas redivisdes forem necessarias.

Existem duas desvantagens desse procedimento. A primeira delas consiste no
aumento do custo computacional, visto que cada nova divisdo do PE requer novas chamadas
ao modelo de elementos finitos. A segunda desvantagem ocorre por conta da alta
sensibilidade dos modelos, pois para uma pequena perturbacdo imposta aos valores das
varidveis de projeto, € possivel a alteracdo completa do cenario de falha anterior. Isto ocorre
por conta dos novos pontos considerados apds a convergéncia para a determinagdo do novo
ponto de projeto mais preciso. Essa caracteristica se torna mais evidente quando ocorrem,
simultaneamente, modos de falha variados, ou seja, ndo ha predominancia de um determinado

modo de falha sobre outro.
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4.7.4 Espaco de Trabalho

Ap6s a escolha de um plano de experiéncia deve-se, primeiramente, definir o espago
de trabalho onde a superficie sera realmente construida. Existem duas possibilidades: espago

fisico e espago normal padrao.

Para o estudo da confiabilidade, o espaco normal padrdo ¢ mais indicado, pois se
trabalha com varidveis adimensionais, o que permite a definicdo de um indice adimensional
para medir a seguranca das estruturas, no caso o indice de confiabilidade. Além disso, a
utilizagdo do espaco fisico necessitaria que os profissionais tivessem um bom conhecimento
do comportamento da estrutura em torno do ponto de falha, para que a estimativa dos pontos
fisicos conduzisse a realizagdes da estrutura proximas do ponto de projeto. Com pontos muito
distantes do ponto de projeto, certamente haveria problemas sérios na convergéncia das
analises. Portanto, a definicdo do ponto de projeto e do indice de confiabilidade ¢ feita no

espago normal padrao nao-correlacionado.

O problema ¢ resolvido fazendo uma transformacao isoprobabilistica (Fig. 4.9) para

a defini¢ao do ponto de falha mais provavel e do respectivo indice de confiabilidade.

\ G(xi)<0 ,\ H(ui)<0
Qf:dominio de falha ~Qf:dominio de falha
* H(ui)=0
fungdo de estado limite

=

NP

— _ G(xi)=0 >
funcdo de estado limite % U1
G(xi)>0 _
Qs:dominio de seguranga H(ui)>0

0 >

Espaco Fisico X1

Qs:dominio de seguranca

Espaco Normal Padrao

Figura 4.9 — Transformacio das variaveis do espaco fisico para o espaco normal padrio

A transformacdo do espago fisico para o espago normalizado no caso de varidveis

aleatdrias independentes ¢ dada por:
T(X)=u, =0"|F, (x,)| (4.33)
Para voltar ao espago fisico aplica-se a transformagao inversa:
T7'(U)= x, = F;'[®(,)] (4.34)

No caso de variaveis normais e independentes, a reducao ¢ feita empregando a Eq.

(4.33), o que resulta em:
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X, —
u. T (4.35)

1
Oy
onde u, sdo os valores da variavel aleatoria x; no espago padronizado.

No caso de varidveis aleatérias com distribuigdes de probabilidades diferentes da
distribuicdo normal, o procedimento consiste em transformar a varidvel em uma normal
equivalente e, depois, transformar para o espago normal padrdo. Para isso, deve-se encontrar
os parametros da distribui¢do normal equivalente, ou seja, média e desvio padrdo, em relagdo

a distribuicao original. O procedimento ¢ descrito a seguir:

Primeiramente deve-se igualar as fun¢des de distribui¢do acumuladas para a variavel
normal equivalente e a variavel original:

@[MJ =F, (x,) (4.36)

O,

1

LA oF, (x)] (437)
O.

1
onde u, e o, sdo, respectivamente, a média e o desvio padrdo da varidvel normal
equivalente.
Derivando a expressdo anterior em relacdo a x, tem-se a igualdade das funcdes de

densidade no mesmo ponto:

L(/{uj £ (%) 438)

O. O.

1 1

Combinando as Eq. (4.37) e (4.38) tem-se uma expressao para o desvio padrdo da

variavel normal equivalente:

_ (/7(CD_1 [FX[ (xi )])

o, = (4.39)
S X, (xi )

E finalmente, a média da distribuicdo normal equivalente pode ser obtida por:

= x, -, @ |F, (x,)] (4.40)

A partir dos valores da média e desvio padrdo da variavel normal equivalente,
procede-se da mesma forma para transformé-la para o espaco normal padrao. Assim, a
superficie de estado limite aproximada passa a ser determinada no espaco normalizado

adquirindo um carater adimensional.
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4.7.5 Determinacao da Superficie de Resposta Aproximada

A forma da superficie de resposta depende das informagdes disponiveis sobre o
comportamento da estrutura. Entretanto, na grande maioria das vezes, ndo se dispdem dessas
informagdes. Nesses casos, a superficie aproximada deve ser construida em funcdo das
respostas mecanicas conhecidas para determinados pontos dados pelo plano de experiéncia.
Isto se justifica por conta da hiperestaticidade e comportamento nao-linear das estruturas de

concreto armado, fato que impede o conhecimento prévio de suas superficies de falha.

O custo computacional ainda ¢ um dos maiores problemas para se calcular a
confiabilidade de uma estrutura de concreto armado quando sdo considerados os efeitos nao-
lineares da estrutura e dos materiais. Cada resposta mecanica corresponde a uma chamada do
modelo de elementos finitos e envolve todo um processo incremental-iterativo. Portanto,
torna-se imprescindivel que a aproximagao da funcao de estado limite seja construida com um

nimero minimo de pontos, ou seja, de respostas mecanicas.

LEMAIRE (1998) considera que o desenvolvimento construido por uma expansao
polinomial ¢ o mais eficiente quando ndo ha informagdes suficientes sobre a fungdo de estado
limite. Assim, polindmios do segundo grau sdo uma boa solu¢do, desde que seja incluido um
possivel célculo de curvaturas da func¢do de estado limite. SOARES (2001) conclui que ¢
aconselhavel trabalhar com superficies de resposta com polindmios de ordem baixa, no caso
segunda ou terceira ordem. SOARES et al (2002) restringem ainda mais ao afirmar que,
geralmente polindmios de segundo grau sdo suficientes para aproximar a solugao em torno do

ponto de projeto.

Adotando-se um polindmio de segundo grau, conhecendo-se os pontos do plano de
experiéncia e as respostas mecanicas referentes a cada um desses pontos determina-se, atraveés
de um método de regressao, os coeficientes do polindmio aproximador. O método utilizado
neste trabalho ¢ o Método dos Minimos Quadrados. Assim, minimiza-se o quadrado das
distancias entre as respostas mecanicas reais e aquelas aproximadas pelo polindmio. Vale
ressaltar que a superficie de resposta ¢ construida no espago normal padrdo, portanto as
variaveis aleatorias sdo transformadas para o respectivo espago. As respostas mecanicas, por
sua vez, permanecem no espaco fisico, pois influenciam somente nas ordenadas da superficie
de resposta. A seguir apresenta-se a formulacdo para obtencdo dos coeficientes para um

polindomio de segundo grau.
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Representa-se o polindmio por Q(X) e as respostas ou pontos que originam a
regressao por R;, que no caso, equivalem as respostas mecanicas da estrutura. O polindmio
pode ser representado por:

0(X) =a, +Zn:a[xl. +Zn:ibyx[xj (4.41)
i=1 i=1 j=1

onde 7 ¢ o numero de varidveis que define a dimensao do polindmio.

A regressdo consiste em minimizar a distdncia entre os pontos e a superficie
aproximada (incognita do problema). Trata-se de um problema de otimizagdo escrito da

seguinte forma:
min, =mim " (0(x*)-R* )’ (4.42)
k=1

onde np € o nimero de respostas ou pontos conhecidos.

O polindmio Q(X) também pode ser escrito pela forma:

O(X) ={4]' {x} (4.43)
onde {A}' é o vetor de coeficientes (incognitas) do polindmio a ser determinado e {X}' é o

vetor dos termos do polindmio, representados por:

{4 ={agsayseesa, byysebybssesby, | (4.44)

*“nn?d

{X}t = {l,xlj_”,xn,xlz,,,_,xz x1x2""’x(n—1)x"} (445)

n?

Com isso, a fun¢do de minimizagdo passa a ser escrita como:

d = mim. ({4} et} R (ot} ) &°) (4.46)
k=1

Desenvolvendo os termos da Eq. (4.46) tem-se:

d =mim¥ ({A}’ Do xt Y {a)—2rH (a) {x* J+ RY ) (4.47)
k=1

O ponto de minimo ¢é obtido anulando-se o gradiente de d em relagdo aos

coeficientes a; do vetor {4}:

vd(4)= %f;) =0 (4.48)

Desenvolvendo a Eq. (4.48) tem-se:
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vd(4)= f(z{x" Hx s f{a)—2r  {x* }): 0 (4.49)
k=1

A equacgdo anterior ainda pode ser escrita na forma:

vd(4)= f({xk Wk {a)- R {x }): 0 (4.50)
k=1

A partir da Eq. (4.50) pode-se escrever:
[P= 3. (b ) (4.51)
)= i(R" {x+)) (4.52)

Assim, obtém-se um sistema de equagdes que permite calcular os coeficientes do

polindmio aproximador da superficie de resposta, contidos no vetor {A}, da seguinte forma:

[PR4} =1V} (4.53)
Ou ainda:
{ap={r"{r} (4.54)

Com isso determina-se a superficie de resposta em torno do ponto de projeto na
iteragdo i. Significa que se determinou a resisténcia R da estrutura considerando todo o
comportamento nao-linear e as incertezas das varidveis de projeto consideradas. Entretanto,
essa ndo ¢ a fungdo de estado limite ou superficie de falha da estrutura, uma vez que a
solicitagdao ainda ndo foi aplicada.

A superficie de falha da estrutura, no espago fisico e padronizado respectivamente, ¢

facilmente construida fazendo:

FS=RS-P

appl
FS=H(u)-2 (5.55)

onde P, , ¢ a forca ou solicitagdo que atua sobre a estrutura, RS ¢ a superficie de resposta ou

resisténcia da estrutura, H (u) ¢ a superficie aproximada no espaco padronizado e 4 ¢é o

coeficiente adimensional de carga ultima.



Dissertacdo de Mestrado 110

4.7.6 Calculo do Indice de Confiabilidade

HASOFER & LIND (1974) definem o indice de confiabilidade # como a menor

distancia entre a origem do espaco normal padrdo e a fun¢do de estado limite. A proposta
desses autores ¢ que o calculo do indice de confiabilidade seja realizado no ponto de projeto,
ao invés das médias das variaveis aleatorias envolvidas na fun¢do de estado limite. Aliado a
esse fato tem-se que a grande maioria das fungdes de estado limite possui cardter ndo-linear,
principalmente nas estruturas de concreto armado. Diante disso, como ndo se conhece a
posicdo do ponto de projeto no espaco normal padrio e a funcdo de falha é ndo-linear, deve-se

utilizar um processo iterativo para o calculo do indice de confiabilidade.

A cada iteracdo, determina-se uma superficie de resposta e procura-se a menor
distancia entre ela e a origem do sistema, ou seja, o ponto de projeto. Dessa forma, define-se o

problema de busca do indice de confiabilidade como um processo de otimizagdo descrito

B =mim,| (Z”)uf) (4.56)

restrigdo: H(u,)<0

como:

A solucao do problema de otimizagdo fornece o valor do indice de confiabilidade, a

coordenada u;, do ponto de projeto P~ e o co-seno diretor @, da dire¢do do ponto de projeto

que ¢ uma medida da sensibilidade do indice de confiabilidade em relacdo as variaveis
aleatorias consideradas. Entretanto essas informagdes somente sdo garantidas quando ocorre a

convergéncia em direcdo a um minimo global.

Como qualquer caso de otimizagdo, o calculo do indice de confiabilidade enfrenta
problemas. Esses problemas estdo relacionados a situagdes em que a fun¢ao pode apresentar
varios minimos locais e, principalmente, pelo fato de ndo se conhecer a superficie real de
falha da estrutura, o que acarreta na falta de conhecimento sobre a possibilidade de se calcular
gradientes e hessianas da fung¢do-objetivo (superficie de falha) e nem quanto tempo sera gasto
na realiza¢do desses céalculos. No caso das estruturas de concreto armado, as funcdes de
estado limite ndo sdo explicitas em decorréncia dos modelos mecanicos ndo-lineares. Por

conta disso, existe a possibilidade de que o problema nao apresente convergéncia.

O problema de otimizagdo pode ser resolvido empregando-se diversas técnicas da

literatura, tais como gradiente projetado, método de Newton, algoritmo de Abdo & Rackwitz,
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algoritmo de Rackwitz & Fiessler, etc. Dentre as diversas técnicas de otimizagdo, adotou-se a

técnica de Rackwitz & Fiessler descrita na seqiiéncia.

Algoritmo de Rackwity; & Fiessler

Este método é, sem duvida, um dos métodos de otimizacdo mais conhecidos e
utilizados no campo da confiabilidade. Consiste em uma adaptagdo de um algoritmo de
otimizac¢do de primeira ordem para o problema de busca do ponto mais provavel de falha. O
algoritmo de Rackwitz & Fiessler necessita do calculo dos gradientes da superficie de falha
em relacdo a cada variavel aleatoria no espaco normal padrdo. No presente trabalho, a fungao
de falha apresenta duas variaveis aleatoérias, o que faz com que o calculo das derivadas
parciais da funcdo de falha seja bastante rapido e, assim, o processo apresenta bom
desempenho quanto a convergéncia. O algoritmo de Rackwitz & Fiessler comeca a apresentar

dificuldades de convergéncia para casos em que sdo consideradas muitas variaveis aleatorias.

Todo o processo ¢ feito no espagco normal padrio considerando que a reta entre a
origem do sistema de coordenadas U e o ponto de projeto ¢ normal a superficie de falha da

estrutura, ou seja:
u, = pa; (4.57)
O algoritmo ¢ descrito nos seguintes passos:

1 — Escolha do ponto inicial {uio}. Usualmente adota-se a origem do espaco normal

padrao:
u’}= o) (4.58)
2 — Calculo da funcdo de estado limite no ponto {u £ }:
H* = Huf ub,..ub) (4.59)
3 — Célculo do vetor gradiente da funcdo de estado limite, {VH ik} € sua respectiva
norma, |VH ||k:
‘ 6H(u1,u2,...,un)k
e . | (4.60)

1

1k

V| =+ )+,

(4.61)
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4 — Calculo do vetor de co-senos diretores, {aik } e do indice de confiabilidade, £*:

k
fat = L (4.62)
[va
g H i fk}T bt § (4.63)
[vA|
5 — Célculo do préximo ponto, {ulk H }:
Wi = —ptal | (4.64)

6 — Repetem-se os passos 2 a 5 até a convergéncia, isto €, quando dois valores de
indice de confiabilidade consecutivos forem iguais ou satisfizerem a uma tolerancia pré-
estabelecida, em geral erro menor que 1%. A convergéncia também pode ser verificada

através da norma do vetor {u}:

Err, - % (4.65)
[~ < (4.66)

Verifica-se que depois da convergéncia, a funcdo de estado limite no ponto de

projeto resulta aproximadamente nula.

UZA

P*

u* A
dl d2 dn

H(u)=0

|

|

|

|

|

‘ >
ur* Ui
Figura 4.10 — Convergéncia para o ponto de projeto P*

O algoritmo de Rackwitz & Fiessler ¢ bastante utilizado nas andlises de
confiabilidade, pois permite determinar, além do indice de confiabilidade, os valores de

sensibilidade e do ponto de projeto com boa convergéncia.
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4.7.7 Calculo da Probabilidade de Falha

O valor da probabilidade de falha de uma estrutura em relagdo a um determinado
estado limite ¢ o “ponto final” de qualquer analise de confiabilidade. Com os métodos
aproximados, como o RSM, ndo se obtém diretamente a probabilidade de falha, mas sim uma
medida relacionada a ela (indice de confiabilidade). Assim, deve-se ainda relacionar de algum

modo o indice de confiabilidade com a probabilidade de falha de uma estrutura.

Neste contexto, sdo utilizadas novas aproximacdes sobre a fun¢do de estado limite na
vizinhanga do ponto de projeto para obter a probabilidade de falha. Essas aproximagdes
podem ser lineares ou quadraticas, o que caracteriza os métodos FORM e SORM
respectivamente. Em esséncia, o FORM e o SORM siao métodos que aproximam a
probabilidade de falha em funcdo do indice de confiabilidade ja4 conhecido. Existem erros
nesses processos, porém sao aceitaveis frente as incertezas dos modelos mecanicos e

probabilisticos utilizados.

Aproximacao do tipo FORM

O método de confiabilidade de primeira ordem ou FORM fornece uma estimativa da
probabilidade de falha da estrutura linearizando a func¢ao de estado limite no ponto de projeto
no espago normal padrdo. A linearizacdo se faz através de um hiper-plano tangente a
superficie de falha no ponto de projeto. Dessa forma obtém-se a seguinte relagdo entre o

indice de confiabilidade e a probabilidade de falha:
P, =®(-p) (4.67)

onde ®(-) ¢ a distribuicio cumulativa de probabilidades. Vale lembrar que ndo existem
formas explicitas e fechadas para o célculo da funcdo @, de modo que a Eq. (4.67) deve ser
calculada numericamente.

A equagao do hiper-plano tangente a funcdo de estado limite no ponto de projeto €

dada por:

hp(u)=Y au,+ B =0 (4.68)

Para os casos de apenas uma varidvel aleatéoria o FORM pode ser facilmente
entendido. Na situacao de falha, o indice de confiabilidade se confunde com o valor da

abscissa no espaco normal padrdo com o sinal tragado, Fig. (4.11).
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Pr=0(-p) \

I

jos)
I
1
[
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Figura 4.11 — Interpretacio de P, para o caso de uma variavel aleatéria

A aproximagdo FORM ¢ suficientemente precisa para os casos em que a curvatura da
superficie de falha € pequena e a probabilidade de falha tem um valor pequeno. Além disso, o
erro nesse tipo de aproximacao depende da concavidade da superficie de falha, ou seja, para
superficies concavas, a aproximagdo ¢ a favor da seguranca, ao passo que para superficies

convexas, 0 FORM resulta contra a seguranca, Fig. (4.12).

UZA \

ui

Figura 4.12 — Aproximacio FORM a partir do indice de confiabilidade

Aproximacao do tipo SORM

O SORM ¢ uma tentativa de melhorar a aproximacgdo da probabilidade de falha
baseado em maiores informacgdes sobre a superficie de falha da estrutura. O principio ¢
exatamente o mesmo da aproximacdo FORM, porém requer um melhor conhecimento sobre a
geometria da fung¢do de estado limite na vizinhanga do ponto de projeto. Nesse tipo de
aproximacao, a funcdo de estado limite ¢ tratada como uma hiper-superficie de grau 2 ao

invés do hiper-plano tangente. As informagdes adicionais sobre a funcio de estado limite sdo
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suas curvaturas principais, além do indice de confiabilidade. O método exige que no ponto de
projeto, a superficie quadratica aproximadora seja continua e que seja duas vezes
diferenciavel, além de ter o mesmo plano tangente e a mesma curvatura principal que a
fun¢do de estado limite real. Existem vérias aproximacdes quadraticas disponiveis na
literatura técnica para a forma da hiper-superficie empregada no SORM. A escolha depende
da precisdao requerida bem como do tempo disponivel de processamento. Entre as diversas
opcdes para o SORM estdo: aproximacdo por uma hiper-esfera centrada, hiper-esfera

excéntrica e aproximagoes assintoticas.

FALSONE & IMPOLLONIA (2004) chamam a aten¢do no sentido de que o
método dos elementos finitos para analises lineares e ndo-lineares de estruturas acoplado com
métodos aproximados e algoritmos do tipo FORM ou SORM ¢ aplicado com bastante sucesso
nas andlises de confiabilidade. Porém, tais técnicas sdo realmente eficientes quando se tratam
de probabilidades de falha muito pequenas. Quando s3o aplicadas a problemas cuja
probabilidade de falha ndo ¢ muito pequena, esses métodos podem conduzir a aproximagdes
muito distantes dos reais valores do problema, o que se torna contra a seguranga. Vale
ressaltar que, na maioria dos problemas de engenharia, a ordem de grandeza das

probabilidades de ruina varia de 10 a 10, fato esse que viabiliza o uso das aproximagdes do

tipo FORM ou SORM.

4.8 Confiabilidade de Sistemas Estruturais

4.8.1 Generalidades

Do ponto de vista mecanico, um sistema estrutural pode ser definido como uma
combinagdo de elementos estruturais individuais dispostos de determinada maneira com o
objetivo de desempenhar uma fun¢ao mecanica. Assim, a falha global de um sistema ¢
definida a partir da ocorréncia de uma determinada situacdo que combine as falhas de seus
componentes. Dessa forma, quando se deseja determinar a confiabilidade de um sistema ¢
importante verificar que a falha de um componente individual pode ou ndo representar a falha
do sistema. Por conta disso, a confiabilidade de um membro estrutural pode nao representar a

confiabilidade da estrutura como um todo.

Uma das grandes vantagens das estruturas de concreto armado ¢ sua grande

capacidade de redistribuir os esfor¢os quando algum tipo de situagdo indesejada ocorre. E o
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caso das estruturas hiperestaticas que apresentam, dependendo de seu grau de redundancia,
uma grande capacidade extra (reserva) de resistir aos esfor¢os. Assim, em uma estrutura
hiperestatica, a formagdo de uma rétula plastica ndo significa a ruina da estrutura. E nesse
contexto que se insere a abordagem da confiabilidade aplicada a sistemas estruturais. Essa
abordagem se torna muito interessante e necessaria quando se deseja quantificar a
probabilidade de falha global (colapso estrutural) de solugdes em projetos estruturais para
cada estado limite ultimo. Portanto, a analise de confiabilidade de um sistema estrutural
aborda tanto a definicdo dos varios estados limites possiveis como também o célculo da

probabilidade de se atingir um desses estados isoladamente.

Toda a teoria descrita até aqui permite determinar indices de confiabilidade e
probabilidades de falha de componentes individuais, quando estes violam um determinado
estado limite. Essa condicdo ¢, portanto, verificada em um componente do sistema.
Entretanto, para que se possa estimar probabilidades globais de falha, ¢ preciso estudar a
confiabilidade dos varios elementos estruturais que podem, por conta de uma realizagao
especifica, conduzirem o sistema ao colapso. Assim, uma abordagem global sé pode ser
realizada quando se consideram outros modos de falha e ndo somente o primeiro modo ou
modo de falha mais provavel. Diante desse contexto, uma simples viga isostatica de concreto
armado constitui um sistema estrutural do ponto de vista da confiabilidade. Isto ocorre porque
a estrutura pode vir a falhar tanto pelo esmagamento do concreto comprimido quanto pela
deformacao excessiva da armadura, fato esse que caracteriza modos de falha bem diferentes.
E justamente sobre esse comportamento que as analises de confiabilidade do presente trabalho
se aplicam, pois € possivel, por exemplo, determinar qual ¢ a probabilidade de falha de que o

concreto ou ago falhe isoladamente em uma estrutura.

Com o objetivo de se definir os caminhos possiveis que podem conduzir um sistema
a um colapso, varias técnicas de confiabilidade de sistemas foram desenvolvidas. Entre elas
estdo as Arvores de Eventos (ETA) e as Arvores de Falha (FTA). Na técnica de arvore de
eventos, a andlise ¢ feita verificando as conseqiiéncias ou seqiiéncias de falha do sistema logo
apos a ocorréncia do evento inicial de falha. A cada uma dessas seqiiéncias associa-se uma
probabilidade de falha, estimando, com isso, as chances de uma falha global. Ja a técnica da
arvore de falha ¢ empregada para determinar a confiabilidade de um sistema em fun¢ao da
confiabilidade de seus componentes. Com isso torna-se possivel determinar os possiveis

modos de falha que conduzirdo o sistema a falha global. Os trabalhos de PAPAZOGLOU
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(1998), NOWAK & COLLINS (2000), MELCHERS & AHAMMED (2001) e NEVES

(2004) abordam com mais detalhes esses temas.

Para estudar a confiabilidade de sistemas estruturais, faz-se uso de idealizacdes
esquematicas de comportamento global da estrutura, ou seja, a estrutura pode ser representada

por uma idealizagdo em série ou em paralelo, conforme ¢ descrito a seguir.

4.8.2 Sistemas em Série

Nos sistemas em série, a falha de um componente conduz a falha imediata de todo o
sistema estrutural. Dessa forma, um sistema em série ¢ muitas vezes referenciado em funcao
de seu componente mais fraco, pois sua falha esta diretamente ligada a falha do elo mais
fraco. Assim, a confiabilidade de um sistema em série ¢ medida pela confiabilidade do seu
componente mais fragil. As estruturas isostaticas configuram exemplos de sistemas em série,

uma vez que a falha de um unico vinculo conduz a falha de todo o sistema.

No caso de uma estrutura estaticamente determinada de concreto armado, a
confiabilidade da estrutura serd a confiabilidade do elemento mais fraco, o que pode ser
definido pelo concreto ou pelo aco das armaduras. Essa defini¢do esta associada a condi¢do de
que nao haja nenhuma correlagdo entre as probabilidades dos elementos, isto €, os eventos
devem ser independentes. Portanto, a probabilidade do sistema ¢é escrita considerando a uniao

dos eventos possiveis de falha dos componentes, ou seja:

P, =P(E,VE,) (4.69)

onde E, representa a falha do aco e £ a falha do concreto.

Figura 4.13 — Representa¢do de um sistema em série

E importante lembrar que cada modo de falha ¢ representado por uma fungio de
estado limite. Assim, ao se considerar muitos modos de falha, a probabilidade de falha de um
sistema em série serd dada pela integral da fun¢do densidade conjunta sobre a unido dos

dominios de falha representativos de cada um dos modos de falha isolados.

As abordagens realizadas no presente trabalho se baseiam em modelos de

confiabilidade para sistemas em série, uma vez que a confiabilidade do sistema ¢ medida pela
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violagdo de um estado limite qualquer (falha no concreto ou no ago), o que caracteriza sempre
o ponto mais fragil. Essa abordagem ¢ pertinente, pois as normas recomendam que as
estruturas sejam projetadas para que em nenhuma das suas se¢des ocorra um estado limite,

mesmo que a violacdo desse estado ndo conduza a estrutura ao colapso.

4.8.3 Sistemas em Paralelo

Um sistema estrutural ¢ classificado como paralelo quando os elementos que o
compdem estio ligados de tal maneira, que a falha de um elemento nao corresponde a falha
do sistema. Quando ocorre essa situacao, diz-se que o sistema ¢ redundante e, que sua falha s6

ocorrera se muitos ou até mesmo todos os elementos falharem.

Figura 4.14 — Representa¢io de um sistema em paralelo

Estruturas fortemente hiperestaticas apresentam grande reserva de capacidade de
carga, o que faz com que apresentem grande confiabilidade, pois possuem muitas se¢des
possiveis de falha. Assim, o colapso dessas estruturas acontece somente depois de varias
secOes atingirem sua situagdo limite. Os sistemas paralelos podem ainda ser classificados em

sistemas com elementos ducteis e de elementos frageis.

Um sistema estrutural em paralelo com n elementos ducteis atinge um estado de
falha quando todos os n elementos falharem. Assim, a resisténcia do sistema sera composta
pela soma das resisténcias individuais de todos os seus componentes. Nesses casos, a
confiabilidade do sistema ¢ maior do que a confiabilidade de seus componentes e, quanto
maior o nimero de componentes, maior sera a confiabilidade do sistema. De acordo com o
Teorema do Limite Central, quando » tende ao infinito, a soma das varidveis aleatorias
independentes tende a uma distribui¢ao normal de probabilidades, desde que nenhuma das
variaveis aleatdrias predomine sobre a soma. Por conta desse teorema, € razodvel assumir que

a resisténcia do sistema ¢ uma variavel aleatoéria normalmente distribuida, desde que o
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numero de componentes nao seja muito pequeno. Dessa forma, a falha de cada componente
corresponde a situacdo em que a solicitacdo ¢ maior do que sua resisténcia. Assim, a
probabilidade de falha de um sistema em paralelo com # elementos ducteis pode ser calculada
por:

P, =P[R <S)n(R,<S,)n...n(R, <S,)] (4.70)

onde R, e §, sdo, respectivamente, a resisténcia e a solicitacdo no elemento n.

Desde que todas as resisténcias dos elementos sejam consideradas varidveis
aleatorias independentes, a Eq. (4.70) pode ser reescrita na forma de probabilidades diretas,

ou seja:
P = HPﬁ (4.71)

Conforme ja comentado, existe ainda a possibilidade de um sistema paralelo ser
tratado como um sistema de elementos frageis. Para esse tipo de sistema, se um dos elementos
falhar, entdo esse elemento perde completamente a capacidade de contribuir com a capacidade
resistente do sistema. Dessa forma, os esfor¢os devem ser redistribuidos para os demais
elementos remanescentes. Se apoOs a redistribuicdo, o sistema ndo vier a falhar, o
carregamento pode ser incrementado até que o proximo elemento falhe e assim por diante.
Esse processo de falha e redistribuicdo continua até que todos os elementos do sistema
falhem. Assim, as caracteristicas individuais de cada elemento do sistema sdo bastante
importantes, pois a falha global ocorrera apenas quando todos os elementos atingirem um
estado limite. A probabilidade de falha ¢ entdo determinada pela integral da fungdo de
densidade conjunta sobre a interseccdo dos dominios de falha de cada componente ou modo

de falha independente.
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5. Otimizacao Estrutural

5.1 Generalidades

Um projeto estrutural é, sem duvida, uma atividade bastante complexa e exigente.
Antes da fase de dimensionamento dos elementos estruturais, a concep¢ao da estrutura, bem
como o arranjo estrutural e seu langamento constituem fases preliminares de grande
importancia no contexto geral do projeto. Nessas fases, as variaveis consideradas sao muitas,
uma vez que exercem influéncia significativa no desempenho final da estrutura. Como
exemplo, pode-se citar o posicionamento dos pilares, que certamente, afetam
significativamente os esforcos na estrutura. Além disso, a arquitetura é fator decisivo na
concepgao estrutural, pois determina, na grande maioria dos casos, as larguras de vigas,
embutimento de pilares, altura maxima das vigas, etc. Portanto, o projeto estrutural pode ser
entendido como um processo iterativo, no qual as varidveis de projeto sdo determinadas
através de inumeras aproximacgdes sucessivas até atingirem valores aceitdveis dentro de

intervalos possiveis.

Diante de todas essas dificuldades, existe ainda a preocupacdo com os custos das
obras, ou seja, os projetos estruturais devem, além de garantir a seguranga satisfatoria,
proporcionarem os menores custos. A redugdo de custos, mesmo que pequena, naturalmente
j& ocorre quando se consideram os efeitos benéficos que uma estrutura pode proporcionar.
Quando se trata das estruturas de concreto armado, esse fato pode ser explorado, uma vez que
as estruturas hiperestaticas permitem redistribuicao de esfor¢os. Com isso, os materiais podem
ser mais bem aproveitados, como ¢ o caso do ago das armaduras quando considerados em
regime de plastificacdo. Aliado a essas caracteristicas, o posicionamento 6timo dos elementos
e, com isso, a diminui¢do das dimensdes desses elementos estruturais garante também custos

menores para as estruturas. Por conta disso, a otimizagcdo matematica constitui-se em uma



Dissertacdo de Mestrado 121

ferramenta valiosa para elaboragdo de projetos estruturais. Esse tratamento ¢ perfeitamente
possivel, uma vez que o comportamento fisico de uma estrutura pode ser escrito em termos de
um conjunto de funcdes matematicas. Assim, as técnicas de otimizacdo podem ser

empregadas para buscar valores extremos dessas fungdes.

Pode-se classificar a otimizagdo de estruturas de acordo com os seguintes objetivos:
otimizagdo de segOes transversais dos elementos estruturais, otimizagdo geométrica e
otimizacdo topoldgica. A primeira procura o menor peso ou custo da estrutura a partir de
reducdes das secOes transversais dos elementos. A otimizacdo geométrica possibilita a
variagdo no comprimento de cada elemento pela mudanga nas coordenadas nodais. A
otimizagdo topoldgica ¢ a mais complexa das trés, pois além dos objetivos comuns tanto a
otimizacdo de secdo transversal e a otimizagdo geométrica, visa também a determinagao de
um numero e disposicdo O6timos dos elementos. O trabalho de KRIPKA (1998) aborda a
questdo da otimizacdo geométrica aplicada as grelhas de concreto armado, em fungdo do
posicionamento 6timo dos apoios. Assim, busca-se, pela mudanga nas posigdes inicialmente
idealizadas, a redistribuicdo dos esfor¢cos no pavimento pela modificagdo da rigidez relativa
dos elementos. Com isso o autor garante que hd maior uniformizagdo dos esforgos e,
conseqlientemente, maior economia no consumo dos materiais. No mesmo contexto,
KHARMANDA (2003) discute essas trés filosofias de otimizagdo, enfocando também o
acoplamento com a confiabilidade estrutural para atingir um projeto 6timo que atende aos
requisitos de seguranga pré-fixados. Entretanto, restringe a aplicagdo do modelo as estruturas

de aco.

Uma publicagdo bastante interessante e que reforca a necessidade de mais pesquisas
relacionadas a pratica da otimizagdo na engenharia ¢ o trabalho de COHN, FELLOW &
DINOVITZER (1994). Nesse trabalho, os autores enfatizam, com base em mais de 500
exemplos retirados de artigos e livros publicados no periodo de maior evolucao da otimizagao
estrutural, a excessiva preocupagdo dos pesquisadores com os aspectos matematicos e
técnicas numéricas da otimizagdo. Assim, o numero de exemplos de otimizagdo estrutural ¢é
muito pequeno quando comparado com a grande quantidade de artigos e publicagdes ja
disponiveis. Além disso, a grande maioria dos trabalhos que tém aplicagdo na engenharia
estrutural trata de otimizagdo de segdes transversais de estruturas de aco. Isto significa que a
aplicacdo as estruturas de concreto armado ainda ¢ bastante pequena carecendo de maior
aten¢do, visto que o concreto armado, de um modo geral, ¢ o material mais utilizado nas

construgdes civis. Entretanto, nos dias atuais, ja se encontram trabalhos que trazem aplicacdes
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mais praticas tais como porticos, trelicas e grelhas, fato que torna a otimizagdo matematica

muito mais interessante para os profissionais da engenharia.

No campo da otimizagdo matematica, existem ainda diversos modos de abordagem
dos problemas estruturais. Esses modos de abordagem identificam e classificam o projeto
o0timo quanto a sua natureza, isto €, se as consideragdes de projeto sdo deterministicas ou
probabilisticas, restringem ou ndo o dominio de solugdes, entre outros. Vale ressaltar que a
medida que se busca representar melhor a realidade, o problema de otimizacdo também

aumenta em complexidade e tamanho, dificultando ainda mais a obtencao de uma solugao.

Com o desenvolvimento da teoria da confiabilidade e suas aplicacdes na engenharia,
a quantificacao mais consistente da seguranga tornou-se possivel. A partir dai, muitos estudos
passaram a ser desenvolvidos na tentativa de combinar os conceitos de otimizagdo com 0s
métodos de confiabilidade, dando origem aos chamados métodos de otimizagdo baseados em
confiabilidade (RBDO). Por um lado, a confiabilidade estrutural concentra-se em descrever os
fendmenos de maneira probabilistica e aplicar os conceitos a seguranca de estruturas. Por
outro lado, as pesquisas em otimizagdo buscam desenvolver métodos cada vez mais eficientes
para a localizagdo de pontos Otimos dos sistemas estruturais utilizando restri¢des

deterministicas. Assim, no projeto de elementos estruturais isolados, ja € possivel estabelecer

uma conexao entre a otimizagao ¢ a confiabilidade.

5.2 Fundamentaciao da Otimizacao Matematica

5.2.1 Formulagao de um Problema de Otimizac¢ao

Todo o problema de otimizacao precisa ser tratado mediante um conjunto de etapas
especificas. Em primeiro lugar, ¢ necessario que seja definido um objetivo, isto ¢, alguma
medida quantitativa que seja capaz de representar o desempenho do sistema analisado. Em
geral, no campo da otimizacao de segdes transversais de elementos estruturais, esse objetivo ¢
representado pelo custo ou peso da estrutura. O objetivo, ou o que se anseia do sistema, ¢
representado por uma fun¢do matematica, de modo a computar um determinado numero de
caracteristicas do sistema que influenciam seu desempenho. Essas caracteristicas do sistema
sdo as chamadas varidveis ou incognitas que se desejam obter para resolver o problema de
otimizacdo. Entretanto, em problemas de engenharia, existem limites para essas variaveis.

Esses limites sdo, na verdade, restricdes que as varidveis devem obedecer para que o sistema
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possa operar segundo o desejado € com o objetivo extremado. Sdo problemas tipicos de
otimizacdo em engenharia de estruturas, por exemplo, a obtencdo das dimensdes que
garantem o minimo peso de uma trelica, ou a disposicao 6tima dos apoios de um pavimento
para que haja melhor distribui¢do de esforgos, e até mesmo, calculo das dimensdes de se¢oes
transversais de elementos de concreto armado para que o custo seja minimo. Assim, todo esse
processo inicial de conhecimento do objetivo, da identificacdo das variaveis importantes e
restricdes que devem ser obedecidas constitui a chamada fase de modelagem de um problema
de otimizacdo. Certamente a fase de modelagem ¢ uma das mais importantes em todo o
processo, pois somente com a constru¢do de um modelo adequado ¢ que se torna possivel

representar o real desempenho de um sistema considerado.

Finalizada a etapa de modelagem, parte-se para a busca de um algoritmo ou método
que seja capaz de encontrar a solucdo do sistema. Nesse ambito existem diversos tipos de
algoritmos com particularidades, de modo que a escolha de um tUnico algoritmo universal de
otimizagao ¢ totalmente impossivel. Cada problema possui caracteristicas proprias que devem
ser analisadas para uma boa escolha do algoritmo ou método adequado. Uma boa discussao

sobre esses temas estd no trabalho de NOCEDAL & WRIGHT (1999).

Matematicamente, a otimizagao resume-se a minimizagao ou maximiza¢ao de uma

fun¢do sujeita a restricdes em suas variaveis. O problema pode ser escrito da seguinte forma:

mim £ (x)

xeR”

hi(x)=0) i=1.n

syjeito a: g (x) <0 j=1l.m

(5.1)

onde f(x) ¢ a fungdo objetivo que se deseja extremar, /;(x) sdo as restricdes de igualdade,

g (x) sdo as restrigoes de desigualdade e x € o vetor de incognitas.

Diante disso, fica evidente que uma medida da complexidade de um problema de
otimizacao ¢ seu tamanho, avaliado em termos do nimero de varidveis e do numero de
restrigdes. Com o avango da tecnologia computacional, a capacidade de resolver os problemas
em otimizacdo aumentou consideravelmente. Isto tem proporcionado a resolugcdo de
problemas de grande escala com maior eficicia. Na verdade, a literatura classifica os
problemas de otimizacao em trés escalas distintas, de acordo com o numero de varidveis e
restricdes que eles apresentam. Sao os problemas de pequena escala, que possuem até cinco

variaveis e restricdes, média escala com varidveis e restri¢gdes entre cinco € cem e problemas
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de grande escala, com mais de cem varidveis e restrigoes. Essa classificagdo ndo ¢ totalmente
rigida, mas oferece aproximadamente uma idéia do tipo de abordagem que os problemas
devem ser tratados. Para o presente trabalho, o problema considerado ¢ classificado como
sendo de média escala, pois a otimizagdo ocorre em duas etapas. Além disso, o indice de
confiabilidade ¢ tratado como uma restricdo de desigualdade, em funcdo de sua superficie

definida em termos das variaveis de projeto, isto é, as variaveis que estdo sendo otimizadas.

Em relagdo as restricdes de desigualdade, estas podem ser ativas e inativas. Para que
uma restricao de desigualdade seja ativa em um ponto x ¢ preciso que, no ponto, a restricao

seja nula, ou seja, g j (x): 0.Se g; (x)< 0 entdo tem-se que a restricdo de desigualdade ¢

inativa. As restrigdes de igualdade sdo consideradas sempre ativas em qualquer ponto possivel
de solugdo, ou seja, pontos que se encontram na regiio provavel ou factivel de solugdo. E
importante destacar que, as restrigdes inativas ndo influenciam nas restrigdes do problema.
Por conta disso, pode-se considerar em cada ponto somente as restricdes ativas ou de
igualdades. Depois de encontrado o ponto 6timo, este deve satisfazer todas as restrigoes,

inclusive as de desigualdade que estavam inativas no problema.

5.2.2 Modelo Classico de RBDO

Tradicionalmente, o modelo de projeto oOtimo com base em confiabilidade
(Reliability Based Design Optimization — RBDQ) ¢ formulado em dois espagos separados: o
espaco das varidveis de projeto, denominado como espago fisico e o espago gaussiano das
variaveis aleatdrias, conhecido como espaco normalizado. Trata-se da resolugdo de dois

problemas de otimizacdo, isto ¢, a minimizagdo da fungdo-objetivo e a obten¢do dos indices

de confiabilidade.

De uma maneira geral, o algoritmo de RBDO se desenvolve a partir de uma
estimativa inicial para as variaveis de projeto. A fungdo-objetivo ¢ avaliada para esse conjunto
de variaveis, bem como todas as restrigdes deterministicas do problema. A partir dai, a analise
de confiabilidade é desenvolvida no espago normalizado das varidveis aleatorias. E
importante destacar que as varidveis de projeto (a serem otimizadas) ndo sdo as mesmas
variaveis adotadas como aleatérias. Caso as varidveis fossem as mesmas, o problema se
resumiria a chamada otimizacdo estocastica. Verifica-se, depois de calculado o indice de
confiabilidade para o conjunto de valores das variaveis de projeto, se este satisfaz a restri¢ao

em confiabilidade definida por um indice pré-fixado. Caso essa restricdo ndo seja satisfeita, o
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processo iterativo faz a atualizagdo das variaveis de projeto e reinicia-se o algoritmo até que a
restricdo em confiabilidade seja satisfeita. Matematicamente, o problema do projeto 6timo

com base em confiabilidade pode ser escrito como:

Problema 1:
mim f(x)
L _ g (x) <0
sujeito a: {,B(x,it)— B, O} (5.2)

onde ,B(x,u) ¢ o indice de confiabilidade da estrutura e S, corresponde ao indice de
confiabilidade requerido.

Dentro do processo descrito pela Eq. (5.2) encontra-se o calculo do indice de
confiabilidade ﬂ(x,u) para o conjunto de valores de projeto da iteragdo. Esse processo
também ¢ um processo de otimizacdo j& definido na secdo 4.7.6 deste trabalho, mas aqui
repetido por conveniéncia, conforme a Eq. (5.3):

Problema 2:

mim  d(u)

u
sujeito a: H(x,u) <0 (5.3)
onde d (u) ¢ a distancia entre a origem do espago normalizado ao ponto de projeto (propria

definigdo do indice de confiabilidade) e 4 (x,u) ¢ a fungdo de estado limite da estrutura.

A resolugdo classica do RBDO ¢ desenvolvida a partir da construgdo dos respectivos
lagrangeanos de cada problema e sua posterior minimiza¢do. Significa reescrever os
problemas 1 e 2 incorporando as restricdes em uma expressao unica combinada com a fung¢ao-

objetivo. A minimizacao € reescrita da seguinte forma:

mim Ll(x,u,/i):f(x)+/lﬁ[ﬂo —ﬂ(x,u)]+z/1jgj(x) (5.4)
x,A Jj

m/llm Lo (x,u, A )= d(u)+ Ay H(x,u) (5.5)
U,y

onde A j,/iﬁ,lH sdo, respectivamente, os multiplicadores de Lagrange das restricdes

deterministicas, do indice de confiabilidade e da funcdo de estado limite.

A partir dos lagrangeanos, as condi¢cdes de otimalidade do problema ficam escritas

conforme segue:
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Problema 1:
oL, of op g j
ox; Ox P Oox; z T ox; (56)
aLl — ﬂo _ﬂ(x,u): O ou /lﬁ = O (57)
5/1ﬂ
oLy
— =gi(x)=0 ou A;=0 5.8
o g;j(x) j (5.8)
Problema 2:
B _od o 59
Ouj  Ouy Ouy,
Gy _ H(x,u)=0 ou Ay =0 (5.10)
oAy

O processo ¢ iterativo, uma vez que a andlise deve ser realizada fazendo um “loop”

para a otimizacdo e para a confiabilidade. No espago das variaveis aleatérias, a analise de

confiabilidade necessita de varias chamadas ao modelo mecanico para a constru¢ao da

superficie de estado limite, enquanto que, no espago fisico, a procura da solu¢do Otima

modifica a configuragdo da estrutura que, por sua vez, requer nova analise de confiabilidade.

Segundo KHARMANDA (2003), a solugdo para esses problemas pode ser obtida com o

emprego de algoritmos de programagdo nao-linear tais como a técnica de SQP (Sequential

Quadrdtic Programation) ou até mesmo com funcdes de penalidade. E importante destacar

que essa abordagem requer um elevado numero de iteragdes ao longo do processo. Assim, a

eficacia desse procedimento ¢ pequena. Em fun¢do disso, atualmente, diversos pesquisadores

tem se preocupado em desenvolver métodos mais eficientes, principalmente do ponto de vista

computacional. Esse principio € o que também justifica o modelo do presente trabalho.

5.3 O Modelo Desenvolvido

5.3.1 Consideragoes Iniciais

O objetivo principal do presente trabalho ¢ minimizar o custo de um elemento linear

fletido, ou seja, de uma viga em concreto armado sujeito a restricdes mecanicas e uma
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restri¢ao de confiabilidade. Trata-se, portanto de um problema que procura acoplar otimizagao
e confiabilidade para obter o dimensionamento de vigas de concreto armado. O modelo
desenvolvido ¢ dividido em duas etapas. A primeira etapa consiste na otimizagdo pura dos
elementos, ou seja, a secdo transversal ¢ obtida através da minimizagdo de uma fungdo
objetivo que expressa o custo de uma secdo transversal de concreto armado submetida a
restri¢des de equilibrio, taxas de armadura e de ordem pratica. Na segunda etapa, a restri¢ao
em confiabilidade ¢ gerada a partir dos indices de confiabilidade obtidos pelas variagdes em
torno do ponto 6timo encontrado na primeira etapa. Essa nova restrigdo em confiabilidade,
juntamente com uma restri¢do de equilibrio é imposta ao problema, de modo que se obtenha o

dimensionamento 6timo respeitando a seguranca requerida.

O equacionamento para o problema de otimizacdo de uma se¢do transversal de
concreto armado submetido a flexdo foi baseado no modelo proposto por SOARES (1997). A
grande vantagem dessa formulagdo se deve ao fato de que ndo necessita de um processo
iterativo para solucionar o problema, uma vez que os resultados sdo encontrados através do
M¢étodo dos Multiplicadores de Lagrange para extremizagao de fungdes nao-lineares sujeitas
as condigdes de otimalidade. Assim, o sistema de equacdes gerado € resolvido analiticamente,
eliminando o processo iterativo e, conseqiientemente, o exaustivo trabalho de busca do

método ideal para resolver o problema.

As variaveis a serem otimizadas sdo as alturas das vigas, bem como as areas de
armadura tracionada e comprimida obtidas pelo dimensionamento a flexdo em funcdo da
maior solicitagdo da cada viga. Na formulagdo foi considerado somente o momento fletor por
ser o esfor¢o predominante nas vigas e, conseqiientemente, o maior determinante no
dimensionamento de uma se¢do transversal, por conta do brago de alavanca necessario para

resistir ao esforgo solicitante.

5.3.2 Formulagao do Problema de Otimiza¢ao Deterministica

Esta se¢do corresponde ao desenvolvimento da primeira etapa do modelo, isto ¢, a
minimiza¢do da funcdo de custo de uma se¢do transversal de uma viga de concreto armado
considerando somente restrigdes de equilibrio, taxa de armadura e uma restri¢do que limita a
quantidade de armadura de compressio em fung¢do da armadura de tragdo. Esta ultima

restri¢ao € de carater pratico, uma vez que se procura evitar o congestionamento de barras de
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aco na superficie das vigas, de modo a ndo dificultar a passagem do vibrador de agulha

durante a concretagem das pecas.

A Fig. (5.1) ilustra o esquema da se¢do transversal considerada para a formulagdo

das restrigoes.

Ec
r<—>

Rsc

a0 d
" 0.8X Rcc X
d <
R D T = I LN |

. Md
2 Rst
b Es

Figura 5.1 — Seciio transversal submetida a momento fletor

A fung¢do-objetivo do problema ¢ definida pelo custo da sec¢do transversal. Assim,
para se obter o custo total do elemento estrutural deve-se multiplicar o valor unitario pelo seu

comprimento.
Fungdo-Objetivo:

F(xp,x0,x3)=b-(x; +d")-Co +(b+2x1)-Cp +(x3 +x3)- 75 - Cg (5.11)

onde x| =d (altura util da viga), xp = 4; (armadura tracionada), x3 = 4,. (armadura
comprimida), y¢ € o peso especifico do ago, C.,C f,C ¢ sdo, respectivamente, 0s custos
unitarios do concreto, da madeira e do ago.

O equilibrio da se¢do ¢ imposto fazendo com que a somatoria de forcas normais e
momentos fletores resulte nula. A equacdo de compatibilidade, ou seja, a relagdo entre a
posicdo da linha neutra e as deformagdes dos materiais, também ¢ escrita para que a posi¢ao
da linha neutra seja eliminada do equacionamento, de modo que sejam utilizadas somente as
deformacdes dos materiais. Assim, as equacdes de equilibrio e compatibilidade resultam em

duas restri¢des que garantem significado fisico ao problema de otimizagao.
Restricoes de Equilibrio e Compatibilidade:

Ki-x1+04x3—043-x2=0 (5.12)
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Ky Ky xf+0gx3-(xy —d')-My =0 (5.13)

onde Kje K5 sdo constantes que retinem os termos provenientes das equagdes de equilibrio

e de compatibilidade. Sao dadas por:

K1 =08 —2¢ 085 f. b (5.14)
Ee +8S
¢e
Ky=1-04.—%¢ (5.15)
8c +€S

As outras restricdes dizem respeito a quantidade maxima de armadura em relagdo a
area de concreto (taxa maxima) e disposicao construtiva que limita a quantidade de armadura

comprida em 50% da armadura tracionada.

Restrigoes em Taxa de Armadura e Construtiva:

—xz+x3 < % max (5.16)
-X1

REDR (5.17)
X2

Com o intuito de diminuir o nimero de restrigdes de igualdade e, conseqiientemente,

o niimero de variaveis do problema, explicita-se a variavel x3 em fun¢do das demais através

da Eq. (5.13).

Mg —Ky-Kyox{
B Osc -(x1 _d')

Para resolver o problema, aplica-se 0 Método dos Multiplicadores de Lagrange, de

(5.18)

modo que a fungdo-objetivo e as restricdes sdo incorporadas em uma unica equacdo definida
como o lagrangeano do problema. O método consiste em minimizar o lagrangeano sem
restri¢des, igualando o seu gradiente a zero para a obtengdo do sistema de equagdes. Os
pontos de minimo sdo determinados com a resolucdo do sistema de equagdes resultante. A
grande vantagem desse método ¢ que o processo iterativo ¢ eliminado, uma vez que a

resolugdo do sistema ¢ puramente analitica.
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O lagrangeano do problema ¢ escrito da seguinte forma:

2
Md_Kl'K2‘x1

F(x,2)=b-(x; +d")-Cc +(b+2x1)-Cp +| x2 + o (o d) ys Cg+
SC
Mg -Ky Ky x}
+ 4| Ky X +04 - , —O0g-X) |+
Gsc'(xl_d)

I Md—Kl'K2~x2

+12- Xp + ; 1 —%max-b-xl +
O'sc'(xl_d)

My -K|-Ko x>

+ 3 ~L_0.5.x, (5.19)
Usc'(xl_d)

O sistema de equagdes resulta da seguinte condigao:

oF

ax

oF

0 = -
04,

0

O sistema oferece trés solugdes possiveis. A primeira solugdo ativa a restri¢do (5.17)

e inativa a restrigdo (5.16), isto é, 4p = 0,43 # 0. A segunda solucdo ativa a restri¢do (5.16) e
inativa a restri¢do (5.17), isto é, A3 = 0,45 # 0. E finalmente, a terceira solucdo ¢ aquela em
que nenhuma das restri¢oes (5.16) e (5.17) estdo ativas, ou seja, Ay =0,43 =0. A solucdo
encontrada deve ainda verificar as respectivas restricdes inativas para que seja um ponto de
minimo.

O problema fica entdo resolvido, de modo que ao final desse processo, ¢ obtido um

valor 6timo para a altura do elemento estrutural e para as armaduras correspondentes.

5.3.3 Formulagao do Problema acoplando a Confiabilidade

A segunda etapa do modelo consiste na determinacdo da superficie de confiabilidade
para que esta seja incorporada ao problema de otimizacdo. Ao final da primeira etapa, t€ém-se
os valores Otimos das variaveis de projeto que minimizam a fun¢do custo. Para que a
confiabilidade possa ser adicionada ao problema, ¢ necessaria que esta seja escrita em termos
das variaveis de projeto. Por simplificagdo, a armadura comprimida determinada no processo

de otimizagdo anterior ¢ mantida constante.
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O procedimento para o calculo da superficie de confiabilidade ¢ também baseado no
RSM, que esta descrito na se¢ao 4.7 do texto. Assim, adota-se um plano de experiéncia para
as variaveis de projeto (somente altura do elemento e armadura tracionada), cujo centro ¢ o
ponto 6timo obtido no processo anterior, para que a superficie seja calculada. No presente
trabalho, adotou-se o plano de experiéncia estrela por conta da sua simplicidade e poucas
chamadas ao modelo de confiabilidade, entretanto outros planos podem ser incorporados
facilmente ao modelo. Com isso, sdo obtidas variagdes para a altura do elemento estrutural e
para a armadura tracionada. E interessante destacar que, ao variar-se a altura no plano de
experiéncia, a respectiva armadura ndo ¢ dimensionada, mas sim mantida constante. Da
mesma forma, quando a armadura tracionada sofre variacdo, a altura também ¢ mantida
constante. Esse procedimento foi adotado para que fosse possivel manter a forma do plano, ou
seja, de uma estrela, fato que ndo ocorreria se a cada altura, a respectiva armadura fosse
dimensionada. Além disso, dessa forma ¢ possivel, para cada ponto do plano (a armadura
comprimida também foi considerada nas respostas mecanicas mesmo sendo mantida
constante), obter uma resposta diferente da estrutura. Significa que para qualquer
configuracdo da secdo, existird um esfor¢o resistente que pode ser absorvido, mesmo que a

secdo resulte sub-armada ou super-armada.

De posse dos pontos do plano de experiéncia (cada ponto corresponde a um valor de
altura, de armadura tracionada e o valor constante de armadura comprimida), faz-se uma
chamada ao modelo mecanico-probabilistico (MEF + RSM) para cada ponto. Assim, em cada
ponto do plano tem-se um indice de confiabilidade, que representa o grau de seguranca da
corresponde configuragdo da estrutura. Ao final desse processo, obtém-se um vetor com as
variagoes das variaveis de projeto e um vetor de respostas da estrutura composto pelos indices
de confiabilidade. Aplica-se 0 método dos minimos quadrados e determina-se a superficie de
confiabilidade. Dessa forma, a superficie que descreve a confiabilidade da estrutura ¢ um
polindmio de segundo grau escrito em funcgdo das varidveis x| € xp do problema anterior de
otimizacao.

Apbs a obtencdo da superficie de confiabilidade, o problema de otimizagdo ¢
reescrito em funcdo somente de duas variaveis, altura do elemento e armadura tracionada.
Para a armadura comprimida, adota-se o valor obtido na primeira etapa do processo de

otimizagdo. A formulagdo assume a seguinte forma:
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Minimizar:

F(xl,xz):b-xl -Ce. +(b+2x1)-Cf +(x2 +c)~;/s -Cy (5.20)
Sujeito a:

Kl-(xl—d')+asc-c—as-x2 =0 (5.21)

,6’0—(a0+a1-x2+a2-x§+a3-x1+a4~x12)ﬁ0 (5.22)

onde os a; sdo os coeficientes da superficie de confiabilidade, ¢ corresponde ao valor da
armadura comprimida ¢ f, ¢ o indice de confiabilidade requerido. E importante ressaltar

que, nessa segunda etapa da otimizagdo, a varidvel x; ndo € mais a altura util da se¢do, mas

sim a altura total. Esse procedimento foi adotado para que a superficie de confiabilidade fosse
determinada em funcdo da altura total da sec¢ao transversal. Com isso, a restrigao (5.21) foi

corrigida para que o termo que multiplica o fator K| continue sendo a altura util da segao.

Da mesma forma, ¢ possivel diminuir o numero de restricoes de igualdade

explicitando a variavel x, na Eq. (5.21).

K -(xl —d')—i—asc e

Xy - (5.23)
S

Substituindo a Eq. (5.23) em (5.20) e (5.22) tem-se o novo problema de otimizac¢ao
em fungdo somente da altura da secdo.

A solugdo do problema ¢ alcangada procedendo-se da mesma maneira que a primeira
etapa, ou seja, formula-se o lagrangeano do problema, os respectivos gradientes e resolve-se o

sistema de equagdes analiticamente. Assim, o valor da altura 6tima da se¢do ¢ calculado pela

restricdo de confiabilidade e a armadura ¢ obtida pela Eq. (5.23).

Solucgdo do Problema:

2
—22 i\/Z —4-21 -Z3
x| = 2 (5.24)
2-7Z

Zi=—ay -Ki —ay o} (5.25)

Zy=-ayj-04-Ki+2-ap -K12 d'-2-ay K04 -c—a3 '63 (5.26)
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Z3=p, -052 —-a, -Us2 +ay1-0y-Ky-d'-a)-05-04.-c—ap -Kl2 -+

2

+2-a2-K1-d'-O'SC-c—aZ-O'SzC-c (5.27)

4 _TbCeros—2:Cprog— Ky Gy (5.28)
1= |
o (2-21-x+2Z5)

Ao se fixar a restricdo em confiabilidade, ou seja, para chegar exatamente ao valor
do indice de confiabilidade pré-fixado, ¢ necessario que se faca um processo iterativo.
Significa que ao final de uma iteragdo do modelo, o indice de confiabilidade pode resultar
menor que o requerido ou até mesmo muito maior. Nesses casos, reinicia-se 0 pProcesso
somente a partir da segunda etapa, isto ¢, ndo € mais necessario fazer a otimizacao
deterministica. Dessa forma, o ponto 6timo obtido na primeira iteracdo torna-se o centro do
plano de experiéncia para a segunda iteracdo e assim sucessivamente até que o indice de
confiabilidade requerido seja atingido com uma tolerancia desejada. Portanto, a busca das
dimensdes da estrutura que resulte no indice de confiabilidade desejado requer esse processo

iterativo.

O modelo desenvolvido pode ser aplicado para o estado limite Gltimo e também para
o estado limite de utilizacao, uma vez que a superficie de confiabilidade pode ser calculada
para qualquer estado. Entretanto, o ponto 6timo resultante da primeira etapa da otimizagdo
pode produzir na estrutura deslocamentos bastante superiores aos limites impostos pelos
codigos normativos. Isto ¢ perfeitamente justificavel, visto que nenhuma restricio em
deslocamentos foi considerada no processo de otimizacdo. Assim, ao se tentar construir a
superficie de confiabilidade para o estado limite de deslocamentos excessivos, os indices de

confiabilidade podem resultar em valores baixos gerando problemas numéricos na solugao.

Com o intuito de resolver esse problema, um modelo simplificado foi desenvolvido.
ApoOs a primeira etapa da otimizacdo, com o ponto Otimo obtido, verificam-se os
deslocamentos da estrutura. A nova altura ¢ obtida através de um coeficiente ponderador
sobre a altura 6tima. Este coeficiente ¢ calculado por uma relagao entre o deslocamento obtido

com o programa ¢ o deslocamento limite. A relagdo ¢ expressa da seguinte forma:

hi1>h -3 i (5.29)
Olim

onde 4; € o valor da altura da segdo transversal do elemento na iteragdo i, o; € o

deslocamento maximo da estrutura e Jj;,, corresponde ao deslocamento limite imposto pelas
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normas. Essa relagdo estabelece o valor minimo para a altura da pega para que os seus

deslocamentos sejam admissiveis.

Com o valor da altura, faz-se 0 mesmo procedimento descrito anteriormente para

montagem da superficie de confiabilidade e otimizagao.
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6. Exemplos Numéricos

6.1 Viga Isostatica

Este exemplo tem como principal objetivo obter as dimensdes 6timas para uma viga
isostatica em concreto armado segundo os critérios de confiabilidade. As analises sdo feitas
primeiramente para o estado limite ultimo e, posteriormente, para o estado limite de utilizagao
em deslocamentos. Além disso, o exemplo também ¢ utilizado para verificar o modelo

mecanico desenvolvido, bem como o modelo de confiabilidade.

A viga faz parte da estrutura de sustentagdo de uma cobertura convencional
idealizada, isto ¢, um telhado de uma folha composto por madeiramento e telhas ceramicas.
Assim, a andlise deve propor as dimensdes para essa viga em concreto armado que resultem
no minimo custo, desde que sejam atendidos os requisitos de seguranca em confiabilidade. A
viga ¢ constituida por uma Unica barra com secdo transversal retangular de 15 cm x 4 cm,
apoiada em dois pilares em seus extremos formando um vao de 900 centimetros e submetida a

cargas verticais conforme Fig. (6.1).

Figura 6.1 — Esquema da viga isostatica do exemplo
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A estrutura ¢ calculada utilizando-se as hipoteses de flexdo de Euller-Bernoulli com
a consideragdo da ndo-linearidade fisica do concreto e do ago, respectivamente, pelos modelos
de dano de Mazars e modelo elastoplastico com encruamento cinematico. Para a obteng¢ao dos
esforcos internos solicitantes, utiliza-se a integragdo numérica por quadratura de Gauss ao

longo do comprimento (6 pontos) e da altura (20 pontos) dos elementos finitos.

O carregamento sobre a estrutura ¢ estimado a partir de um modelo de éareas de

influéncia sobre a projecdo em planta da cobertura conforme Fig. (6.2).

‘ 900 ‘
Area de Influéncia
V1(15 x h)
= S
™ ©
Area de Influéncia
Medidas em centimetros i=30%
Planta da Cobertura Elevacdo da Cobertura

Figura 6.2 — Situacio geral da estrutura

Agem sobre a estrutura, as cargas da cobertura (telhas cerdmicas e madeiramento),
do peso-proprio da viga e de utilizagdo (sobrecarga variavel). O peso-proprio da estrutura ¢
estimado considerando-se uma altura inicial de 50 cm para a viga. Os valores dos

carregamentos sao:

- Carga de cobertura com telhas cerdmicas e madeiramento: 1.2 kN/m®. Sobre a viga

resulta em 3.6 kN/m;
- Peso-proprio do concreto armado: 25.0 kN/m’. Sobre a viga resulta em 1.88 kN/m;
- Sobrecarga de utilizacdo: 0.90 kN/m?”. Sobre a viga resulta em 2.7 kN/m.

Portanto a carga distribuida total que atua sobre a viga ¢ de 8.18 kN/m. Esse valor
deve ser utilizado para verificar o estado limite ultimo da estrutura. Distribuindo esse
carregamento sobre os treze nds internos da estrutura discretizada, que corresponde
aproximadamente a posi¢do de cada caibro de madeira, as ag¢des resultam em forgas
concentradas aplicadas sobre os nés de 5.66 kN/n6. Para verificar o estado limite de utilizagao

em deslocamentos excessivos, a sobrecarga de utilizagao ¢ minorada pelo coeficiente parcial
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equivalente a 0.3. Assim, o carregamento final assume o valor de 6.29 kN/m, o que
corresponde a 4.35 kN/no.
A discretizagdo da estrutura ¢ composta por uma rede de 14 elementos finitos de

portico plano, conforme Fig. (6.3).

P1 P2 P3 ... P13
1$2$3$4$5$6$7$8$9$10$11$12$13$14
@ @ @ @ @ @ @ @ @ @ @ @ @ @
2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 =
1 15
} 900 ‘

Figura 6.3 — Discretizacido da viga do exemplo

Admite-se que tanto a resisténcia do concreto quanto a resisténcia do aco sdo
variaveis aleatorias gaussianas com distribui¢des estatisticas iguais em todo o comprimento da

estrutura. Assim, todos os elementos finitos apresentam o mesmo concreto € 0 mesmo ago.

As caracteristicas estatisticas do concreto e do aco estdo dispostas na Tab. (6.1).

Tabela 6.1 — Caracteristicas estatisticas das variaveis aleatorias

Parametro Meédia (kN/cm?) Desvio-Padrio (kN/cm?) Distribuicao
Concreto, fc 2.705 0.55 Normal
Aco, fy 50.00 3.00 Normal

A resisténcia média do concreto ¢ fixada dessa forma, pois se deseja simular um

concreto com resisténcia caracteristica, f., de 18 MPa, obtido pela expressao:

Jex = feu —1.6450 (6.1)

onde f,, € a resisténcia média do concreto e o € o respectivo desvio-padrdo. Portanto, o
concreto apresenta um coeficiente de variagao de 20% e o aco de 6%.

A andlise probabilistica ¢ feita através de superficies de respostas que aproximam a
funcdo de estado limite ultimo da estrutura por polindmios quadraticos em torno do ponto de
projeto. O estado limite Gltimo, para uma primeira analise, ¢ caracterizado quando se atinge
em algum ponto da estrutura, um valor de deformagao limite para o concreto ou para o ago.
As deformagdes limites s3o dadas para o concreto e ago respectivamente por —0.35% e 1.00%.
Ja o estado limite de utilizacao € verificado considerando o limite de deslocamento proposto

pela NBR 6118:2003 dado por L /250, o que resulta em um deslocamento méximo de 3.6 cm.
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Nesta andlise ndo estdo sendo considerados os efeitos de deformacdo diferida no tempo
provenientes da deformagdo lenta do concreto. O plano de experiéncia adotado ¢ o plano
estrela, o que caracteriza que para cada superficie de resposta gerada sdo necessarias cinco

chamadas ao modelo mecanico de elementos finitos.

Para o modelo de otimizacao sdao adotadas as seguintes caracteristicas:

Tabela 6.2 — Parametros usados no modelo de otimizacio

Parametro Valor Parametro Valor
&c 0,0035 Eg 19600 kN/cm®
d’ 3,0 cm C. R$ 230,00/m’
%Max. de Armadura 4 % Cr R$ 32,00/m’
Vs 0,000075 kN/cm® Cq RS 2,80/kg

Com isso, a primeira etapa do modelo de otimizagdo foi desenvolvida para o estado

limite ultimo, ou seja, para o dimensionamento 6timo da estrutura.

A Tab. (6.3) ilustra os resultados obtidos com o modelo de otimizacdo deterministica

para o projeto 6timo da estrutura considerada:

Tabela 6.3 — Informacdes sobre o ponto 6timo

My h Ag Asc Vconc. Custo Custor,r. Funcio
(kN.cm) (cm) (cm?) (cm?) (m’) (R$/m) (R$)  Objetivo
8860,0 44,93 8,77 1,03 0,60655 69,65 626,85  0,696507

Assim, o ponto 6timo ¢ dado pelo conjunto (44,93; 8,77; 1,03). De posse do ponto
otimo, inicia-se a segunda etapa do processo de otimizagdo. A constru¢do da superficie de
confiabilidade ¢ feita utilizando o RSM e plano de experiéncia estrela. O centro do plano ¢
colocado exatamente sobre o ponto 6timo do processo de otimizagdo anterior. Assim, sdo
obtidas as seguintes variagdes para as varidveis de projeto, bem como os indices de

confiabilidade.
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Tabela 6.4 — Configuracoes da estrutura e indices de confiabilidade

Ponto do PE h (cm) Ag (cmz) Asc (cmz) B
1 44,93 8,77 1,03 3,783
2 51,67 8,77 1,03 4,197
3 38,19 8,77 1,03 3,157
4 44,93 10,08 1,03 3,864
5 44,93 7,45 1,03 3,784

As variacdes das variaveis de projeto sdo feitas com a minoragdo ou majora¢do do

ponto 6timo em 15%.

A superficie de confiabilidade assume a seguinte forma:
Bh, Ay )=-2.832277-0.386767 - A, +0.023798- As2 +0.286829 - h —0.002333 - h>

Para o estado limite 0ltimo, o indice de confiabilidade requerido neste exemplo ¢ de

3.8. Portanto, para este caso, S, =3.8.

A segunda etapa do processo de otimizacdo conduz aos seguintes resultados:

Tabela 6.5 — Solucao final do problema

My h Ag Asc Vcone. Custo Custor,r. Funcio
(kN.cm) (cm)  (ecm®)  (cm?) (m’) (R$/m)  (R$)  Objetivo

8860,0 45,13 8,81 1,03 0,60912 69,99 629,91 0,699103 3,802

E interessante destacar que, apesar de a solugdo final ter resultado em um custo
maior em relacdo a otimizagdo deterministica, satisfaz a restrigdo em confiabilidade, fato que
¢ prioritario. Assim, a configuracdo final da estrutura satisfaz aos requisitos requeridos de
seguranca para o estado limite ultimo. Para a convergéncia do processo, para este caso, foi
necessaria somente uma iteracdo do modelo. Acredita-se que pelo fato de a estrutura ser
isostatica e, portanto, sem redistribuicdo de esforcos, o modelo convergiu na primeira
iteracdo. Além disso, ao final da otimizagdo da primeira etapa, o indice de confiabilidade da
estrutura 6tima ja resultou muito proximo do limite desejado, o que certamente também foi

um fator importante na convergéncia do processo.

Para verificar o comportamento da estrutura dimensionada, foi realizada uma andlise
mecanica em regime ndo-linear fisico. A carga foi aplicada em 25 incrementos iguais

resultando, ao final do processo incremental-iterativo, no carregamento total de 5,66 kN/n6.
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Verificou-se que as deformagdes nos materiais (Fig. 6.6) para o carregamento
aplicado ficaram abaixo dos limites especificados tanto para o concreto quanto para o aco.
Isto significa que a carga de servigo ¢ bem inferior a capacidade resistente da viga, refletindo

a condi¢do de seguranca especificada no projeto. O indice de confiabilidade de 3.802 resulta

em uma probabilidade de falha da ordem de 7,081 1072,
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Figura 6.4 — Isocurvas do problema de otimizacio e ponto 6timo

A Fig. (6.4) ilustra as isocurvas de confiabilidade e do minimo custo referentes ao
problema. A curva em azul corresponde a projecdo da superficie de confiabilidade somente
com valor para o indice de confiabilidade igual a 3.8. Da mesma forma, a curva em vermelho,
corresponde aos pares de altura e armadura tracionada que possuem o custo minimo
encontrado. Como a restri¢do em confiabilidade ¢ o fator decisivo na analise, o ponto 6timo ¢

exatamente a intersec¢ao entre as duas isocurvas.
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Figura 6.5 — Resposta mecanica da estrutura dimensionada
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Figura 6.6 — Evolucao das deformagdes nos materiais

O coeficiente de carga tltima da estrutura resultou em 1.746, ou seja, a carga Ultima
que a estrutura pode suportar assume o valor de 9.8876 kN/nd. Esse fato explica a folga dos

materiais em Servigo.

Em relacdo ao estado limite de utilizacio em deslocamentos excessivos (para
carregamento de 4.35 kN/nd), verificou-se que as dimensdes obtidas no processo de
otimizacao resultaram em um deslocamento maximo da ordem de 3.47 cm. Esse valor ¢
inferior ao limite estabelecido pela NBR 6118:2003, que para este caso, corresponde a 3.6 cm.

Para o estado limite de utilizacdo, o indice de confiabilidade requerido ¢ de 1.5, o que
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corresponde a uma probabilidade de falha de 6.768 - 1072 Significa que para cada 100 vigas
como esta, aproximadamente 7 vigas resultardo em uma falha. A falha neste contexto implica

em deslocamento superior ao limite imposto pela norma. O indice de confiabilidade obtido

para o ponto 6timo resultou em 1.958, com probabilidade de falha de 2.533- 1072, Portanto, a

estrutura atende aos requisitos de seguranca especificados no projeto.

Diante do que foi apresentado neste exemplo, verificou-se que o modelo conduziu a
resultados satisfatorios, mostrando que o modelo mecanico-probabilistico apresentou
desempenho bastante adequado. Entretanto, ¢ preciso salientar que para a avaliagdo dos
deslocamentos da estrutura, ndo foram considerados os efeitos da fluéncia do concreto. Sem
davida, ao se considerar a deformacgdo lenta e o processo nao-linear, os deslocamentos
aumentariam consideravelmente, fato que conduziria a um aumento substancial da altura da
viga. Em pesquisas futuras, a fluéncia deve ser um ponto bastante interessante para explorar
no contexto do acoplamento entre confiabilidade e otimizacdo. Além disso, deve-se atentar
para o fato de que as variaveis consideradas no processo de otimizagdo ndo sdo as mesmas
variaveis que sofreram um tratamento estatistico para considerar suas incertezas, que no caso
foi a resisténcia do concreto e do ago. Com isso, mesmo com as dimensdes Otimas, ainda
existe a possibilidade de haver falha por conta das proprias incertezas das resisténcias dos
materiais. Finalmente, um ultimo comentario se faz no sentido de que, com a formulacao
proposta, nao ha garantia de que a estrutura resultante seja sempre sub-armada. Como o
concreto ¢ a variavel mais sensivel na fungdo de custo e ndo existe nenhuma restricado que
garanta a ductilidade da estrutura, o modelo faz o equilibrio da se¢@o, mas sempre tentando o
maximo de economia do concreto. Dessa forma, resultam estruturas muitas vezes super-
armadas. Esse fato, para este exemplo, se verificou na analise de confiabilidade, uma vez que

apos o processo de otimizagdo completo, a falha predominante se deu no concreto.

6.2 Viga Hiperestatica

Neste exemplo ¢ analisada uma viga estaticamente indeterminada com o objetivo de
verificar o comportamento do modelo de otimizagdo para estruturas hiperestaticas somente
considerando o estado limite Gltimo. Como a viga possui um grau de hiperestaticidade, a
redistribuicdo de esforgos ¢ o fator preponderante no comportamento global da estrutura.
Diante disso, existe uma reserva de resisténcia que certamente produz uma diminui¢do na

probabilidade de falha da estrutura.
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A estrutura ¢ discretizada em 16 elementos finitos de podrtico plano e submetida a
duas cargas concentradas de 50 kN cada uma (nds 5 e 13). Sao dois tramos com quatro metros
de comprimento cada um e se¢do transversal de 15 cm por 2 cm. A discretizagdo e o

detalhamento da viga estdo mostrados na Fig. (6.7).
Para o modelo de otimizag¢do, adotou-se um concreto com f.. =23MPa, o que

corresponde a uma resisténcia média a compressao de 30 MPa e desvio-padrao de 4.2 MPa.
As armaduras foram simuladas com CA-50 e mddulo de elasticidade longitudinal 210000
MPa. A associagdo estatistica para o aco foi feita considerando resisténcia média de 500 MPa
e desvio-padrdo de 30 MPa. Tanto o concreto quanto o ago foram adotados respeitando a
distribuicao normal de probabilidades. A verificagdo do estado limite ultimo foi realizada pela
comparagdo entre as deformagdes da estrutura e as deformagdes limites para o concreto
comprimido (-0.0035) e armadura tracionada (0.010). A estrutura foi analisada em regime
ndo-linear fisico para o concreto e ago, através dos modelos de dano de Mazars e modelo
elastoplastico, respectivamente. O modelo de dano foi calibrado para simular um concreto de
23 MPa de acordo com a curva da NBR 6118:1978, o que resultou nos seguintes parametros:

£, =0.000063, 4, =0995, B, =8000, 4. =0.88 e B, =1347. Os valores dos custos

unitarios dos materiais, bem como taxa maxima de armadura sdo exatamente os mesmos do

exemplo anterior.

P P
1 4 $ < 9 12$13 17
‘ 400 ‘ 400 ‘
| i \
h * h * h *

15 15 15
Figura 6.7 — Discretizacio e detalhamento da viga do exemplo

Na primeira etapa da analise, foi realizada a otimizac¢ao deterministica para obter as

dimensdes 6timas iniciais da estrutura. Como o apoio central (n6 9) corresponde a se¢do de
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maior momento fletor, a otimizacdo foi realizada para esta secdo transversal. As se¢des
intermediarias (n6és 5 e¢ 13) foram dimensionadas posteriormente com o valor da altura

determinada para o apoio central.

Tabela 6.6 — Dimensdes 6timas da viga hiperestatica na iteragio 1

Engaste (n6 9) Vao (n6 Se13)
My h Asg Asc h Asg Asc
(kN.cm) (cm) (cm?) (cm?) (cm) (cm?) (cm?)
3740,0 32,11 5,78 0,00 32,11 3,92 0,00

Para efeitos de construcio, foi considerada uma armadura porta-estribos de 1,00 cm”.
Com esses valores, construiu-se a superficie de confiabilidade para o estado limite ultimo
utilizando o plano estrela. O indice de confiabilidade requerido, mais uma vez, corresponde
ao valor de 3.9. Assim, na segunda etapa do processo de otimizagdo, a restricdo em

confiabilidade foi incorporada ao problema.

A Tab. (6.7) mostra o desempenho do modelo aplicado a viga hiperestatica. Observa-
se que ndo houve a convergéncia logo na primeira iteragdo do método como ocorreu para a
estrutura isostatica do exemplo anterior. Isto se deve ao processo de absorc¢ao de esforgos que
ocorre na estrutura hiperestatica que ¢ diferente em relacao a estrutura isostatica. Assim, nas
estruturas hiperestaticas, existe uma capacidade maior de absor¢ao de esfor¢os por conta das
possiveis redistribuicdes de momentos fletores, que ocorrem dos engastes para os vaos
adjacentes. Com isso, existe um certo alivio nas se¢des mais solicitadas que ¢ compensado
pelas se¢des adjacentes desde que estas segdes tenham capacidade efetiva para absorver esses

acréscimos de esforgos.

Tabela 6.7 — Dimensdes 6timas da viga hiperestatica e respectivos indices de confiabilidade

Engaste (n6 9) Vao (n6 5e 13)
Iteracio h (cm) As (cm?) h (cm) As (cm?) yij
1 32,11 5,78 32,11 3,92 7,102
2 25,45 6,44 25,45 5,78 5,096
3 23,64 6,00 23,64 6,19 4,278
4 23,06 5,86 23,06 6,34 3,908
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Tabela 6.8 — Ponto de projeto e sensibilidades das solu¢des 6timas

Iteragio p u, ug Q¢ Ay Py
1 7,102 -1,257 -6,991 3,13 % 96,87 % 9,298 ¢
4 3,908 -3,866 -0,571 97,86 % 2,14 % 4711 ¢”

Na primeira iteracdo, o indice de confiabilidade resultou em um valor elevado,
indicando um alto nivel de seguranca para a estrutura. Este fato ¢ justificavel, uma vez que a
armadura foi a principal responsdvel pela falha na estrutura, ou seja, a confiabilidade
dependeu muito mais da armadura em relacdo ao concreto. Assim, como o ago € um material
produzido com elevado controle de qualidade, seu coeficiente de variacao € baixo comparado
com o concreto. Com isso, as cargas ultimas da estrutura apresentaram baixo nivel de
dispersdo, ja que o aco ¢ o principal responsavel pela seguranca da estrutura. Ja na ultima
iteracdo, o comportamento geral da viga foi diferente. Para que o indice de confiabilidade se
aproximasse do valor requerido, foi necessario diminuir a altura da se¢do transversal e, ao
mesmo tempo, ndo aumentar a quantidade de armadura na se¢do do engaste. Esta atitude fez
com que as deformagdes na armadura da se¢do do engaste resultassem maiores do que as
mesmas deformagdes para a estrutura da primeira iteracdo. Dessa forma, a perda de
capacidade resistente na se¢do do engaste se deu mais rapidamente transferindo os esforcos
para as se¢Oes dos vaos adjacentes, que por sua vez possuiam armadura suficiente. Além
disso, como a altura da viga resultou menor, também houve uma diminui¢do do brago de
alavanca na se¢do para resistir aos mesmos esfor¢os (carga de 50 kN), fato que provocou um
aumento consideravel nas for¢as de compressdo no concreto. Diante desse cendrio, o concreto
passou a representar papel fundamental na resisténcia da estrutura. Com isso, o indice de
confiabilidade diminuiu, j& que o concreto apresenta maior dispersao em suas propriedades do
que o proprio ago. E interessante destacar que o modelo de confiabilidade é avaliado
considerando somente o primeiro modo de falha. Significa que, o primeiro modo de falha
ocorrera justamente na se¢ao de maior esfor¢co. Portanto, em estruturas hiperestaticas, para
que o indice de confiabilidade diminua ¢é preciso que nessas se¢des, a capacidade resistente
também diminua. Diante desse contexto, fica claro que em estruturas hiperestaticas sujeitas a
processos de otimizagdo com restricdo em confiabilidade, a redistribui¢do de esforgos torna-se
vital e mais intensa, uma vez que outras segoes passam a desempenhar um grande papel na
absorcao dos esforgos provenientes das se¢des mais enfraquecidas. Além disso, em estruturas

otimizadas com base na confiabilidade, a possibilidade de formagdo de rdtulas plasticas ¢é
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maior, sendo importante verificar os multiplos modos de falha e sua influéncia na

probabilidade de falha global da estrutura.

As Fig. (6.8) e (6.9) ilustram a funcdo-objetivo para a se¢do do engaste da viga e a
carga ultima referente ao final de cada iteragao do processo de otimizagao. Verifica-se que o
custo converge para um minimo satisfazendo a restri¢do confiabilidade e também que a
capacidade resistente da estrutura tende a se aproximar da carga aplicada refletindo menor

confiabilidade.
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Iteracoes

Figura 6.8 — Convergéncia da fun¢ao-objetivo

Carga Ultima, kN

Iteracoes

Figura 6.9 — Carga ultima da estrutura ao longo do processo de otimizacio

Para a verificagdo do comportamento estrutural da viga mediante os resultados da
primeira e quarta iterag¢do, foi realizada uma analise mecanica ndo-linear com o objetivo de
avaliar as deformacgdes dos materiais para a carga aplicada. O carregamento de 50 kN foi

aplicado em 20 passos de carga com o registro das deformacdes dos materiais na secao do
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engaste (n6 9) e na se¢do do vao (nod 5). A legenda utilizada na Fig. (6.10) possui o seguinte
significado: C (concreto); A (ago); v (vao); e (engaste); iterl (iteragdo 1) e iter4 (iteragao 4).
As deformacdes maximas dos materiais nas se¢des do engaste e do vao da estrutura
refletem o comportamento global da viga mediante o carregamento de servigo. Verificou-se
que para uma altura de viga de 23,06 cm, a quantidade de armadura necessaria naturalmente
seria maior do que a armadura obtida de 5,86 cm” na secdo do engaste da iteragdo 4. Isto
ocorreu para que fosse possivel obter o indice de confiabilidade requerido ja que esta secao €
mais solicitada. Diante disso, ¢ possivel verificar que a deformagdo na armadura na se¢do do
engaste da iteracdo 4 ¢ cerca de 38 % maior que as respectivas deformagdes da iteragdo 1.
Como existe menos armadura e a for¢a de tracdo ¢ maior em virtude da diminuigdo da altura
(perda de brago de alavanca), as deformagdes também devem ser maiores na estrutura
resultante da iteracdo 4 em relagdo a primeira iteragdo. Este comportamento, sem duvida,
provoca uma redistribui¢do de esforcos, de modo que as se¢des dos vaos passam a absorver
mais carga. Por conta disso, também ha um aumento consideravel (da ordem de 93 %) da
deformacgao no concreto da iteracdo 4 em relagdo a iteragdo 1. Este fato também ¢ bastante
coerente, uma vez que com o diminui¢ao da altura da secdo, existe menos area para resistir

aos mesmos esfor¢os normais oriundos do carregamento.

C_v_iter1
C e iter1
— A_v_iter1
A_e_iter1
C v_iterd
C_e_iterd4
— A_v_iter4
A_e_iterd

Carga Aplicada, kN

Deformagées (%0)

Figura 6.10 — Deformacdes nos materiais nas secoes do engaste e do viao da estrutura

A redistribuicdo de esforcos pode ser observada nas Fig. (6.11) e (6.12) a partir da
mudanca de inclinagio das curvas no momento em que ocorrem as redistribui¢des. E

interessante destacar que para a estrutura resultante da iteracao 1, a redistribui¢do de esforcos
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ocorre a partir de 20 kN, ao passo que a estrutura resultante da iteragdo 4 comega a

redistribuir os esfor¢os do engaste para os vaos quando a carga atinge em torno de 10 kN.

Ressalta-se que nao foram realizadas andlises para o estado limite de utilizagdo em
deslocamentos excessivos para este exemplo. Entretanto, foram obtidos os deslocamentos do

nd 5 (vao) da estrutura para a iteragdo 1 e para a iteragdo 4.

Tabela 6.9 — Deslocamentos do né 5 da estrutura na iteracio 1 e 4

Iteracao Deslocamento do N6 5 (cm)
1 1.014
4 2.012

O limite imposto pela NBR 6118:2003 para este caso ¢ de 1,60 cm. Assim, a
estrutura resultante da iteracdo 1 certamente possui um indice de confiabilidade adequado
para o estado limite de utilizacdo. Todavia, a estrutura resultante da iteracdo 4, na andlise
mecanica, apresentou comportamento inadequado quanto aos deslocamentos, o que deve

conduzir a um indice de confiabilidade incompativel para o estado limite.
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Figura 6.11 — Redistribuicio de esforc¢os na iteracio 1
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Figura 6.12 — Redistribuiciao de esforcos na iteracio 4

Os resultados desta analise serviram para verificar o desempenho do modelo de
otimizagdo acoplado a confiabilidade para o caso de vigas hiperestaticas. Conclui-se que ao se
otimizar uma estrutura, a probabilidade de falha tende a aumentar, o que pode conduzir a
estados contra a seguranga em projetos. Além disso, para esse caso, constatou-se que a
otimizacdo da estrutura provocou uma sensivel alteracdo no seu comportamento global,
principalmente, em relagdo a sensibilidade dos materiais. Assim, em estruturas de barras
otimizadas onde o esfor¢o predominante ¢ a flexdo, o concreto pode vir a desempenhar um

papel cada vez mais importante no mecanismo resistente global.

6.3 Portico Simples

Os porticos sdo estruturas, basicamente, formadas pela associacdo de vigas e pilares
com a finalidade de suportar as agdes verticais, bem como as horizontais. Assim, sdo
estruturas que também funcionam como sistema de contraventamento dos edificios. Existem
alguns modelos cléassicos para simular o comportamento dos edificios, tais como vigas
continuas, porticos planos e porticos tridimensionais. Dentre eles, o modelo que melhor traduz
a realidade ¢ o pdrtico tridimensional, entretanto associacdes de porticos planos podem ser
utilizadas com bons resultados. A estrutura deste exemplo representa um pdrtico plano de um

pavimento submetido as agdes verticais e uma for¢a horizontal aplicada no topo do pilar
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esquerdo. O objetivo do exemplo ¢ verificar a confiabilidade desse portico quando analisado
com vinculagdes diferentes, ou seja, qual a probabilidade de que o estado limite ultimo de
ruptura dos materiais seja violado em algum ponto da estrutura. Para isso, 0 mesmo poértico
foi verificado considerando ambas as bases engastadas (portico A), uma base apoiada e outra

engastada (portico B) e ambas apoiadas (portico C), conforme Fig. (6.13).

O concreto foi considerado como uma variavel aleatoria de média 30 MPa ¢
coeficiente de variacdo igual a 15%. O ago das armaduras também foi tratado como uma
variavel aleatéria, com média 500 MPa e coeficiente de variacdo de 6%. Ambas as variaveis

foram admitidas como varidveis de distribuicdo normal de probabilidades.

O plano de experiéncia escolhido foi o composto, o que representa, a cada iteragdo
do RSM, nove respostas mecanicas da estrutura. A estrutura foi analisada considerando a ndo-
linearidade fisica dos materiais, bem como a ndo-linearidade geométrica, segundo as teorias ja
descritas neste trabalho. Tanto as agdes verticais quanto a agdo horizontal apresentam o
mesmo valor de 69,25 kN, aplicado em 20 incrementos iguais de carga. Portanto, para os trés
casos de vinculagdo, as agdes sdo exatamente as mesmas, pois, assim, torna-se possivel

compara-las quanto a confiabilidade e respectivas respostas mecanicas.
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50
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Figura 6.13 — Esquema dos poérticos e discretizacio da malha

A analise mecanica foi realizada considerando a resisténcia caracteristica do concreto
da ordem de 22,6 MPa, obtida a partir dos respectivos valores de resisténcia média e
coeficiente de variacdo. A Fig. (6.14) ilustra o comportamento do topo do pdrtico para os trés

casos de vinculagdo considerados.
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Figura 6.14 — Trajetoria de equilibrio do topo da estrutura

Verifica-se que a estrutura biengastada ¢ bem mais rigida que as outras estruturas
refletindo a influéncia da vinculagdo sobre o seu comportamento global. No portico C,
correspondente a situagdo biapoioada, verifica-se que para uma forga de 58 kN, a armadura do
né escoa, o que explica a mudanga de inclinagdo da curva carga x deslocamento. E
interessante notar que, mediante as agdes consideradas, os porticos A ¢ B ndo apresentaram

escoamento da armadura.

Os porticos também foram carregados até a violacao do estado limite ultimo, o que
resultou em cargas ultimas. A falha foi atingida na secao do engaste esquerdo (concreto do né
1) para o poértico A, na se¢do do engaste direito (concreto do nd 15) para o portico B e na
secdo de encontro do pilar esquerdo com a viga (concreto do nd 6). Assim, em estruturas com
maior flexibilidade nos apoios, a responsabilidade dos n6s de pértico aumenta, tornando-se os
trechos mais solicitados da estrutura. A seguir, apresenta-se a tabela com os valores de cargas

ultimas e respectivos deslocamentos horizontais do n6 6 na situagao limite.

Tabela 6.10 — Resposta estrutural dos pérticos na situaciio ultima

Estrutura Carga letima, kN Deslocamento do N6 6, cm
Portico A 122.00 2.635
Portico B 96.97 4.571

Portico C 63.02 6.696
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A andlise de confiabilidade realizada na seqliéncia resultou em indices de
confiabilidade menores para o poértico C. Isto ocorreu por conta da maior deslocabilidade
observada nessa estrutura em fun¢do de sua vinculagdo, o que tornou maior os efeitos de
segunda ordem sobre a estrutura e, conseqiientemente, os deslocamentos e as deformagdes
nos materiais. Assim, o estado limite ultimo foi atingido mais facilmente. Vale ressaltar que a
falha no concreto da se¢do do no 6 do poértico C resulta no aparecimento de uma rétula
pléastica na ligacdo entre a viga e o pilar. Esse fato, aliado a isostaticidade desse portico,

provoca o colapso da estrutura. Portanto, para o caso C, tem-se a verdadeira probabilidade de

colapso, ao passo que nas outras situacdes, a falha ainda ndo proporciona a ruina da estrutura.

Tabela 6.11 — Resultados da analise de confiabilidade para o Portico A

Indice de Confiabilidade B 5.358
uc=-5.351
Coordenadas do Ponto de Projeto no Espaco Reduzido
uy =0.269
ac=0.998
Sensibilidade das Variaveis Aleatorias
ay =-0.051
Tabela 6.12 — Resultados da analise de confiabilidade para o Pértico B
Indice de Confiabilidade 4.808
uc=-4.806
Coordenadas do Ponto de Projeto no Espaco Reduzido
uy=-0.142
ac = 0.999
Sensibilidade das Variaveis Aleatorias
ay =0.029
Tabela 6.13 — Resultados da analise de confiabilidade para o Portico C
indice de Confiabilidade B 1.987
uc=-1.923
Coordenadas do Ponto de Projeto no Espaco Reduzido
uy =-0.499
oc = 0.967
Sensibilidade das Variaveis Aleatorias
ay =0.251

Comparando a sensibilidade das variaveis aleatorias nos trés casos, verifica-se que a

falha predominante ocorreu no concreto. Entretanto, a importancia da armadura na absor¢ao
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de esforgos cresceu a medida que a estrutura se tornou mais flexivel (maior sensibilidade do
aco para o portico C).

Tabela 6.14 — Probabilidades de falha
Estrutura Probabilidade de Falha, %
Portico A 0.0005075
Portico B 0.009025
Portico C 2.359

Com esses resultados, o exemplo mostrou que a confiabilidade também pode ser
empregada para avaliar a seguranca de diversos sistemas estruturais, comparando sua

eficiéncia, bem como as varidveis que mais influenciam no comportamento global da
estrutura.
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7. Conclusao

Nos dias atuais, a teoria da confiabilidade ja se encontra bastante desenvolvida com
diversas aplicagdes em varios ramos da ciéncia. Com os conceitos estatisticos e a abordagem
de confiabilidade, atualmente, ja é possivel considerar de uma maneira consistente, as
incertezas inerentes as varidveis envolvidas no projeto. Na engenharia estrutural, a
confiabilidade ¢ empregada para quantificar probabilidades de ocorréncia de estados
indesejaveis nas diversas estruturas como pontes, edificios e outras. Dessa forma, ¢ possivel
realizar uma analise de seguranc¢a mais criteriosa e assim, obter informac¢des mais confidveis
sobre o comportamento em servigo das estruturas. Portanto, a teoria de confiabilidade ¢ capaz
de fornecer excelentes subsidios para a verificacdo da seguranca das estruturas e na concepgao

de projetos estruturais.

Atualmente, o desenvolvimento de modelos baseados em confiabilidade é uma
atividade bastante interessante e que vem crescendo muito. As aplicagdes dos métodos se dao
tanto no ambito de elementos estruturais, assim como em sistemas como um todo. Métodos
mais sofisticados que permitem percorrer os diversos caminhos de falha até o colapso
estrutural, bem como a influéncia de multiplos modos de falha na probabilidade final da

estrutura, vem sendo desenvolvidos e aplicados aos problemas de engenharia estrutural.

Um dos maiores problemas na andlise de confiabilidade ainda ¢ o tempo de
processamento, principalmente quando se deseja utilizar modelos mecéanicos mais complexos.
Por conta disso, os pesquisadores t€ém se preocupado em desenvolver métodos confiabilisticos
utilizando algoritmos com convergéncia mais rapida e menos chamadas aos modelos
mecanicos. Assim, qualquer metodologia proposta que reduza o nimero de chamadas aos
modelos mecanicos € bem aceita no meio cientifico. Diante disso, verifica-se que a utilizacao
dos métodos confiabilisticos evolui paralelamente ao avango da tecnologia dos processadores

computacionais.
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Com relagdo a modelagem mecanica, foram estudados diversos modelos com énfase
nos modelos de dano para o concreto. Nesse ambito, o trabalho apresenta contribuigdes, pois
explora modelos mais sofisticados para simular o comportamento do concreto. O modelo ¢
baseado na relacdo tensdo-deformac¢do com rigidez devidamente penalizada pela variavel de
dano. Além disso, a ndo-linearidade geométrica é abordada de maneira consistente com a
formulacao lagrangeana atualizada. O modelo mecanico resultou em uma ferramenta bastante
interessante para representar o comportamento das estruturas de barras de concreto armado.
Assim, o modelo ¢ capaz de simular elementos como vigas e pilares, assim como sistemas de

porticos planos de multiplos pavimentos.

A adaptacdo implementada no modelo de dano de Mazars foi necessaria para que
fosse possivel considerar a resisténcia do concreto como uma variavel aleatéria. O
procedimento descrito de calibragcao dos parametros do modelo ¢ bastante consistente, embora
a utilizacdo de um diagrama tensao-deformacgao proposto por norma para servir como base de
calibragdo ndo seja a maneira mais adequada. Isto ocorre porque as propostas de normas
sempre sdo curvas aproximadas e com certos graus de simplicidade. Fica evidente que a
melhor maneira de resolver o problema da calibragao adequada dos parametros ¢ a utilizagao
de respostas experimentais de diversas resisténcias de concreto. Assim, torna-se possivel obter
os parametros que realmente traduzem numericamente a resposta experimental do concreto.
Entretanto, vale ressaltar que ainda assim, trata-se de um modelo de dano que certamente
proporciona simulagdes mais realisticas do concreto, pois considera a perda de rigidez do
material de maneira bem mais consistente que os modelos fechados. Por conta disso, o tempo
de processamento das andlises sofreu um acréscimo ja que os modelos de materiais sdo mais

sofisticados.

Toda a modelagem mecanica foi adaptada para o processo de obtengdo de cargas
ultimas das estruturas. Essa abordagem permite capturar a carga ou conjunto de cargas que
conduzem a estrutura a violagdo de um estado limite. O fato de se utilizar cargas Ultimas
como respostas estruturais para verificagdo dos métodos de confiabilidade, faz com que seja
possivel um tratamento adequado do ponto de vista de qualquer estado limite. Com isso,
dependendo do modelo, ¢ possivel obter as cargas que provocam ruptura dos materiais,

deslocamentos excessivos, fissuracdo excessiva, instabilidade entre outros estados.
A confiabilidade das estruturas foi avaliada a partir de métodos aproximados. Os

métodos empregados foram baseados nas superficies de resposta com aproximacao da fungao

de estado limite a partir de polindmios de segundo grau. Constatou-se na literatura que
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polindmios de ordem baixa sd3o os mais indicados. Foram consideradas como variaveis
aleatorias, a resisténcia do concreto e do ago. Vale ressaltar que quanto mais varidveis
aleatdrias sao consideradas no problema, melhores sdo as informagdes extraidas a respeito das
probabilidades de falha das estruturas. Porém, a medida que o niimero de variaveis aleatorias
cresce, também aumenta a complexidade das analises, o que pode tornar o problema bastante
complexo do ponto de vista mecanico e computacional. A consideracdo somente de duas
variaveis aleatorias neste trabalho foi suficiente para representar estruturas simples
constituidas com o mesmo material. O sistema de planos de experiéncia foi utilizado para a
constru¢do das superficies de falha. Verificou-se que o forte comportamento nao-linear das
estruturas de concreto armado € capaz de exercer grande influéncia na convergéncia para o
ponto de projeto, uma vez que o método depende fortemente dos planos de experiéncia.
Muitas vezes, simples alteragdes nas varidveis produziram mudangas significativas nos
cenarios de falha, assim como, em outras ocasides, destruiram a convergéncia do método de

superficies de respostas.

A reestruturacdo dos planos de experiéncia apresentou-se como uma melhoria na
precisao do ponto de projeto e, conseqiientemente, no indice de confiabilidade. O principio ¢é
bastante simples ¢ conduz a erros menores quando comparado ao método convencional. A
grande desvantagem desse procedimento consistiu no fato de ser bastante sensivel no
momento da divisdo do plano em torno do ponto de projeto. Com isso, muitas redivisdes

podem conduzir a instabilidade numérica e perda de convergéncia.

Com relagdo ao modelo de confiabilidade acoplada a otimizagao, verificou-se que
apesar de simples, conduziu a resultados satisfatorios do ponto de vista de dimensionamento
de vigas de concreto armado. E possivel nesse tipo de abordagem ativar ou desativar a
restricdo em confiabilidade, de modo a obter exatamente o indice requerido. A analise de uma
viga isostatica permitiu verificar que apds o modelo de otimizagdo deterministica ser aplicado,
a estrutura resultante apresentou uma probabilidade de falha bastante proxima da
probabilidade requerida. Como nao ha redistribui¢ao de esforgos, quando se otimizou a
estrutura com as restri¢cdes de equilibrio e compatibilidade, naturalmente a configuracdo 6tima
resultou em um indice de confiabilidade em torno do indice minimo para o estado limite
ultimo proposto pelo CEB que ¢ da ordem de 3.8. Assim, apenas uma iteragdo foi suficiente
para o fim do processo. O mesmo comportamento ndo foi observado nas estruturas
hiperestaticas. A viga analisada no exemplo 6.2 mostrou que apds a otimizacao da estrutura a

partir da secdo mais solicitada, o indice de confiabilidade ainda resultou elevado. Esse
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fendmeno ¢ explicado por conta da grande redistribuicao de esforgos presente nesses tipos de
estruturas. Foram necessarias mais iteragdes para a convergéncia do modelo para as
dimensdes Otimas. Verificou-se que em estruturas hiperestaticas, apds a otimizagdo fixando a
confiabilidade, ¢ possivel que ocorra uma mudanca total dos cenarios de falha, uma vez que
as secdes sdo modificadas para atender a confiabilidade requerida, produzindo grandes
alteragdes nos processos de transmissdo de esfor¢os. Desse modo, ao se otimizar uma
estrutura, ¢ possivel que ocorra um consideravel aumento nas probabilidades de falha, o que

pode conduzir a estados contra a seguranca.

Constatou-se ao longo de toda a pesquisa que a tendéncia ¢ a busca cada vez maior
do acoplamento entre confiabilidade e otimizagao para a analise de estruturas de engenharia.
Assim, ¢ possivel que em um futuro nao muito distante, os métodos estejam adequadamente
desenvolvidos juntamente com a tecnologia da informatica, de modo que o projeto de uma
estrutura serd realizado a partir da minimiza¢ao do seu custo total, incluindo possiveis reparos

decorrentes de falhas, com o grau de seguranga desejado pelo cliente.

Os temas para pesquisas futuras relacionados a seqliéncia desta mesma linha sdo
diversos. Com relagdo ao modelo mecanico, existe a possibilidade de incorporar modelos que
representem mais adequadamente o comportamento dos materiais, como por exemplo, a
consideragdo de modelos de dano mais sofisticados que contemplem a anisotropia e
comportamento bimodular do concreto. Além disso, a consideragdo de melhorias nas
hipoteses de aderéncia perfeita entre o aco € o concreto, assim como o embricamento dos
agregados e o efeito de pino da armadura de flexdo também podem conduzir a bons campos
de pesquisa.

A extensdo de modelos que avaliem os multiplos modos de falha na confiabilidade
de porticos tridimensionais também constitui uma promissora linha de pesquisa. Da mesma
forma, a melhoria no acoplamento entre a confiabilidade e otimizag¢do, de modo a resolver o
problema em um tunico “loop” aliada as probabilidades dos varios modos de falha,

certamente, deve ser também uma proposta muito interessante.

Finalmente, a elaboracao de modelos que avaliem com precisdao a confiabilidade de
sistemas estruturais complexos e os diversos caminhos de falha apresenta-se também como

uma importante extensao.
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Baixar Monografias e TCC
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