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RESUMO

O projeto de estruturas de concreto armado, usualmente desenvolvido com esforcos
obtidos em uma analise elastico-linear, também pode utilizar procedimentos de analise
que exploram o comportamento nao-linear dos materiais, a fim de obter economia para a
estrutura ou uma distribuicao mais adequada da armadura. Dentre essas alternativas esta
a analise linear com redistribuicao de momentos, empregada em vigas e lajes que possuam
dutilidade adequada, ou ainda em pilares desde que a redistribuicao seja decorrente de
vigas que a eles se ligam. Levantou-se, contudo, a hipétese de que esse método de analise
estrutural pode reduzir a seguranca dos pilares, caso a plastificacdao da viga ndao ocorra
para o momento adotado na analise. O objetivo do trabalho, portanto, é avaliar a
confiabilidade de pilares de concreto armado dimensionados por meio de analises
lineares com redistribuicdo de momentos e comparar com os dimensionamentos usuais.
Para isso, foram desenvolvidos dois modelos mecanicos, o primeiro para determinar a
resisténcia ultima de pilares, e o segundo para obter esforcos solicitantes em porticos
planos de concreto armado, por meio de analises nao-lineares com o uso de diagramas
momento curvatura. Esses modelos foram empregados em um estudo de confiabilidade,
desenvolvido pelo Método de Monte Carlo com Amostragem por Importancia, para
estimar a probabilidade de falha em pilares de concreto armado de extremidade. Os
pilares do estudo foram dimensionados utilizando a analise elastico-linear, analises com
diferentes taxas de redistribuicao, analises com redistribuicao apenas em vigas, e também
com a analise nao-linear simplificada da NBR 6118 (2014). Os resultados obtidos sugerem
que o uso de uma analise linear com redistribuicao de momentos para o dimensionamento

de pilares pode resultar em um aumento da probabilidade de falha destes elementos.

Palavras-chave: Concreto armado. Seguranca estrutural. Pilares. Redistribuicdo de

momentos.



ABSTRACT

The design of reinforced concrete structures, usually carried out with internal forces
obtained with a linear elastic analysis, may also uses procedures that take advantage of
non-linear behavior of materials in order to achieve cost savings or a better reinforcement
distribution. One of the alternatives is the linear elastic analysis with limited redistribution,
applied in continuous beams or slabs with adequate ductility, or even in columns provided
that the redistribution is due to beams connected to them. However, this method of
structural analysis may reduce the safety of columns if the beam reaches the plastic
condition at a higher moment than the one adopted in the design. Therefore, the objective
of the study is to evaluate the reliability of reinforced concrete columns designed by a
linear analysis with moments redistribution, compared to the usual design procedure. Two
mechanical models were developed, the first one to estimate the ultimate strength of
columns, and the second to obtain the internal forces on reinforced concrete frames with
a non-linear analysis, which uses bending moment-curvature relationship. Those models
were applied in a reliability study, with an application of the Monte Carlo Method with
Importance Sampling, to estimate the failure probability in reinforced concrete columns.
Different structural analysis methods were used to design the columns, such as the linear-
elastic, the linear analysis with limited moment redistribution, applied to the whole frame
or only to the beams, and the simplified non-linear analysis of NBR 6118 (2014). The results
suggest that the design of columns with a linear analysis with moment redistribution may

increase their probability of failure.

Keywords: Reinforced concrete. Structural safety. Columns. Moments Redistribution.
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1 INTRODUCAO

“Se falta de tempo fosse uma justificativa
para ndo tirar seus projetos do papel,
somente os desocupados teriam sucesso.”

(Flavio Augusto)

1.1 CONSIDERAGOES INICIAIS

Em um projeto estrutural, assim como nos demais empreendimentos de
engenharia, visa-se desenvolver a solucdao mais econdmica que ofereca seguranca
adequada e boas condicOes de utilizacao. Em termos de seguranca, a estrutura e suas
partes nao deverao atingir a falha ou o colapso. Quanto as condi¢cdes de utilizacao,
procura-se limitar a fissuracao e evitar deformacdes e vibracoes excessivas.

Em termos matematicos, busca-se garantir que a estrutura tenha recursos
(resisténcias) superiores as demandas (solicitacoes) ao longo de toda a sua vida util, em
relacdo a capacidade resistente dos materiais, a perda de equilibrio global e em termos de
desempenho e durabilidade. Com este objetivo, as instrucbes normativas de projeto
estabelecem uma série de restricoes e exigéncias que resultam em critérios de seguranca
a serem respeitados pelo projetista. Caso uma estrutura deixe de satisfazer qualquer das
suas finalidades, diz-se que ela ultrapassou um Estado Limite. Os Estados Limites Ultimos
estdao ligados ao colapso tedrico da estrutura, quando ela deixa de ter a seguranca
considerada adequada ao projeto, enquanto os Estados Limites de Servico se referem as
condic¢des de utilizacdo da estrutura.

O dimensionamento da estrutura para atender aos Estados Limites €, teoricamente,
um processo iterativo, e depende da analise dos esforcos a que a estrutura esta submetida.
Existem varias alternativas para a analise estrutural, em funcao do tipo de modelagem e
das leis constitutivas adotadas para os materiais.

Na pratica de projeto, costuma-se utilizar uma andlise elastica-linear como base
para o dimensionamento e obtencao de esforcos em servico. Contudo, em virtude de
fendmenos inerentes ao material, 0 concreto apresenta resisténcia a compressao muito
superior a de tracao, o que resulta na fissuracao das secdes mais solicitadas, e, por
consequéncia, na reducao da sua rigidez. Dessa forma, ha uma alteracao na distribuicao
de esforcos, caracterizando um comportamento nao-linear. A nao-linearidade fisica do

concreto armado € mais acentuada quando o concreto comprimido atinge a plastificacao
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e 0 aco atinge a tensao de escoamento, de modo que as deformacdes podem crescer
consideravelmente sem que exista um aumento significativo das tensdes atuantes.

De modo geral, uma andlise elastico-linear tende a ser suficiente para que sejam
satisfeitas as condi¢des do Estado Limite Ultimo, desde que sejam satisfeitas determinadas
condi¢des, como uma dutilidade minima dos elementos estruturais. Em contrapartida,
analises estruturais mais refinadas, com a consideracao dos efeitos nao-lineares, permitem
a obtencao de esforcos solicitantes mais precisos, além de em certos casos possibilitarem
economias para a estrutura. Entretanto, ainda que se deseje fazer analises nao-lineares, a
analise elastica pode ser necessaria para definir as armaduras.

O dimensionamento pelo Método dos Estados Limites é feito com o uso de
coeficientes parciais de seguranca, os quais sdo aplicados sobre as acdes atuantes e
resisténcias dos elementos, a fim de garantir um nivel de seguranca adequado. No entanto,
o uso de coeficientes de seguranca, necessario em virtude das incertezas inerentes as
variaveis de projeto, nao permite determinar rigorosamente o quao segura esta a estrutura.
Dessa forma, mesmo que esses coeficientes sejam definidos adequadamente, tanto é
possivel que em certos casos um projeto seja muito conservador e antieconémico, quanto
que seja arrojado e nao tenha um nivel de seguranca exatamente adequado.

Analises probabilisticas, por meio da Teoria da Confiabilidade, sao uma alternativa
aos procedimentos convencionais de projeto adotados pelas normas atuais. Ao considerar
as variaveis de projeto como aleatérias, com a modelagem de suas incertezas por meio de
distribuicdes de probabilidade adequadas, permitem avaliar a seguranca das estruturas.
Para o JCSS (2001), em termos tedricos a confiabilidade requerida corresponde a maxima
probabilidade de ruina aceita, para um estado limite particular, entre o dominio seguro e
o de falha, ou colapso global da estrutura, em relacdo a um periodo de tempo especifico.

Nesse contexto, tanto o modelo de confiabilidade quanto o modelo mecanico da
estrutura possuem carater fundamental. O modelo mecanico deve representar de modo
adequado o comportamento real da estrutura, em relacao as condicdes de equilibrio, de
compatibilidade geométrica e o comportamento dos materiais. Quanto ao modelo de
confiabilidade, deve quantificar, de forma precisa, as probabilidades de falha da estrutura,
sem desconsiderar o0 aspecto computacional, que pode tornar tais modelos inaplicaveis.

A confiabilidade estrutural permite, portanto, nao s6 a analise da seguranca das
estruturas, mas também para avaliacao de alternativas de projeto, ao fornecer uma medida

mais precisa do respectivo nivel de seguranca. Também se torna possivel avaliar se
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determinadas decisdes de projeto sdao efetivamente adequadas, ou se representam

situacdes criticas, em termos de probabilidade de falha da estrutura.

1.2 OBJETIVOS

1.2.1 Objetivo geral

O objetivo principal deste trabalho é avaliar a influéncia, no indice de

confiabilidade de pilares de concreto armado, do uso de momentos fletores obtidos em

analises estruturais com redistribuicao de esforcos, comparado ao dimensionamento

usual.

1.2.2 Objetivos especificos

Sao objetivos especificos deste trabalho:

Desenvolver modelos mecanicos para determinar a capacidade resistente de
pilares, submetidos a flexo-compressao normal.

Implementar rotinas computacionais para a construcao de diagramas momento-
curvatura e analise nao-linear de estruturas de porticos formadas por vigas e
pilares de extremidade;

Desenvolver modelos mecanicos, baseados em andlise nao-linear, para
determinar os momentos fletores que efetivamente atuam na ligacao de vigas
com pilares de extremidade.

Realizar estudos de confiabilidade em casos praticos de pilares de concreto
armado;

Comparar os resultados obtidos e avaliar a influéncia da consideracdo, ou nao,

da redistribuicao de esforcos na probabilidade de falha de pilares.

1.3 JUSTIFICATIVAS

O projeto das estruturas de concreto armado € desenvolvido, de modo geral, a

partir de esforcos internos obtidos de analises elastico-lineares. Apesar de simples, esta

hipétese mostra-se adequada para garantir o Estado Limite Ultimo de estruturas usuais.

Existem, porém, alternativas de dimensionamento que consideram ©

comportamento plastico dos materiais. Uma delas é denominada analise linear com
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redistribuicao, na qual momentos fletores determinados em uma analise elastica linear sao
redistribuidos na estrutura. Esta solucdo aproveita o comportamento plastico das secoes
transversais das vigas, as quais podem ser assimiladas a rétulas plasticas. Assim, quanto
mais ducteis as secdes transversais, maiores podem ser as redistribuicoes.

Analises com redistribuicdes de esforcos alteram a distribuicdo de momentos nas
vigas, e, por consequéncia, os momentos transmitidos aos pilares. A NBR 6118 (2014)
permite adotar redistribuicoes de esforcos em pilares apenas quando decorrentes de vigas
que a eles se liguem. Em normas estrangeiras, contudo, essa consideracao nao é admitida.
O ACI 318-14 (2014) trata apenas sobre a redistribuicdo de momentos em elementos
continuos submetidos a flexao, sem citar pilares ou elementos com esforcos de flexo-
compressao. Ja o Eurocode 2 (2004) deixa claro que, ao se utilizar uma analise linear com
redistribuicdo de momentos, deve-se dimensionar os pilares com momentos elasticos
obtidos em analises sem qualquer redistribuicao.

Logo, levantou-se a hipdtese de que o procedimento admitido pela norma brasileira
pode ser contrario a seguranca para o dimensionamento de pilares. Um caso pratico se da
pela comparacao de um pilar de extremidade, dimensionado com esforcos internos
advindos de uma analise elastico-linear (Figura 1-1), com um pilar equivalente em que se

fez uma redistribuicao de 25% do momento fletor negativo da viga (Figura 1-2).

Figura 1-1 - Anélise elastico-linear genérica de um pilar de extremidade
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Fonte: Autor.
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Figura 1-2 — Andlise elastica com redistribuicdo na ligacdo de viga com pilar
{ Nd

C<| c

0,75 M lig
Mp = 0,75 M lig N

(e DEB%BV D

~

A< A

Fonte: Autor.

No primeiro caso, o momento de dimensionamento do pilar sera 0,5 M;;4, enquanto
no segundo 0,325 M;;,. Portanto, o dimensionamento do pilar depende da suposicdo, na
anadlise estrutural, de que a viga plastificaria ao atingir 75% do momento elastico-linear.
Caso essa hipdtese nao se concretize, os momentos transmitidos ao pilar seriam maiores
e poderiam reduzir o indice de confiabilidade desse elemento.

Uma situacao onde isso pode ocorrer é aquela em que se utiliza, na viga, armaduras
superiores a necessaria para resistir aos momentos atuantes, seja por restricoes das bitolas
de aco comerciais, seja por decisdao do projetista. Assim, o momento de plastificacao da
viga sera superior ao da analise estrutural, conforme exemplificado na Figura 1-3, em que
(a) é a andlise estrutural utilizada no dimensionamento do pilar, e (b) a resisténcia efetiva
da viga em virtude da armadura negativa utilizada.

Caso a plastificacao da secao nao ocorra para valor previsto na analise, sera
transmitido ao pilar momento solicitante superior aquele considerado em seu
dimensionamento. Qualitativamente, pode-se perceber que o aumento da armadura
negativa da viga, apesar de a principio nao prejudicar a seguranca deste elemento, poderia

resultar em uma situacao adversa em relacao ao pilar.
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Figura 1-3 —Redistribuicao de 50% (a) e viga armada para 75% do momento eléstico (b)
} Nd } Nd
< <

\N‘sol =0,50 Meléslico
’
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N
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2 2
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Fonte: Autor.

Esse assunto pode ser melhor compreendido por meio de uma analise de
confiabilidade, onde se trabalha com variaveis aleatérias dos parametros envolvidos no
processo, definidas de acordo com suas médias, desvios-padrao e respectivas
distribui¢des de probabilidade.

Neste caso, os esforcos transmitidos ao pilar podem ser bem determinados com
uma analise ndao-linear da estrutura, e esses esforcos dependerao da relacao de rigidezes
entre viga e pilar, do momento resistente da viga na secao de ligacao e do carregamento
atuante.

Percebe-se que, no caso de dimensionamentos com redistribuicao, os esforcos
transmitidos ao pilar sdo mais sensiveis a variacdo do momento resistente e do
carregamento do que no caso dos dimensionamentos baseados em analises elasticas
lineares.

Diante do exposto, considera-se pertinente o desenvolvimento de estudos de
confiabilidade em estruturas de concreto armado, dimensionadas segundo as diretrizes
normativas brasileiras por meio de analises elasticas lineares e analises lineares com

redistribuicao de momentos.
1.4 ORGANIZACAO DO TRABALHO

Neste primeiro capitulo, foram introduzidos o tema da dissertacao, o problema
proposto e o procedimento adotado para estuda-lo. Apresentou-se também os objetivos

do trabalho e as justificativas para realiza-lo.
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No capitulo 2, é feita uma revisao da literatura relacionada ao tema do trabalho, na
qual sao abordados estudos nas areas de resisténcia ultima de pilares, analise nao-linear e
confiabilidade em estruturas de concreto armado.

No capitulo 3, desenvolve-se uma breve fundamentacao tedrica acerca de aspectos
gerais e dimensionamento de estruturas de concreto armado; procedimento para
verificacao de secdes a flexo-compressao normal; nao-linearidades fisica e geométrica;
analise estrutural linear, com redistribuicao de esforcos e analise plastica; e confiabilidade
de estruturas.

No capitulo 4, apresenta-se 0 modelo mecanico utilizado para determinacao da
capacidade resistente de secdes pilares, analisa-se a precisao da rotina computacional
desenvolvida e estima-se o erro de modelo. Também se explana sobre o modelo mecanico
para obtencao dos esforcos solicitantes, descrevendo o procedimento empregado para a
analise ndo-linear, com a apresentacao de exemplos de aplicacao e breve analise dos
resultados obtidos.

No capitulo 5, aborda-se o método de analise de confiabilidade empregado,
incluindo a metodologia de andlise e os modelos probabilisticos utilizados para as
variaveis aleatorias.

No capitulo 6, é desenvolvido um estudo de confiabilidade de pilares de concreto
armado, detalhando-se o problema proposto na introducao e os resultados obtidos.

No capitulo 7, por fim, sdo feitas consideracdes finais sobre a pesquisa, quanto aos
objetivos atingidos, contribuicdes e limitacbes do trabalho, e sugestdes de trabalhos

futuros.
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2 REVISAO DE LITERATURA

“Quem, de trés mil anos, ndo é capaz de se dar conta,
vive nas sombras, na ignordncia a mercé dos dias e do tempo.”

(Goethe)

Neste topico sao apresentados os principais artigos e estudos em nivel de pos-

graduacao relacionados ao tema do trabalho.

2.1 RESISTENCIA ULTIMA DE PILARES

A verificacao da capacidade resistente de pilares pode ser entendida como um
dimensionamento em ordem inversa, pois, ao invés de determinar as caracteristicas de
uma secao transversal com base em esforcos atuantes, o objetivo é calcular os esforcos
resistentes maximos da secdo. Portanto, convém iniciar esta secao com uma breve revisao
das metodologias de célculo de flexo-compressao normal existentes na literatura.

Os métodos de pequena e de grande excentricidade, propostos por Fusco (1981),
sao utilizados para o dimensionamento com arranjo simétrico de armaduras. No de grande
excentricidade, em que a secao que esta ao menos parcialmente tracionada, considera-se
que 0 momento atua no centro de gravidade da armadura de tracao, o que permite tratar
o problema como flexao simples. Ja o método de pequena excentricidade, em que a secao
esta totalmente comprimida, € resolvido a partir das equacdes de compatibilidade do
dominio 5 de deformacdes e das equacdes de equilibrio da secao, sendo comum admitir,
de forma simplificada, compressao uniforme com deformacao igual a &.,.

Outra metodologia classica para dimensionamento de pilares com armaduras
simétricas € a resolucao por abacos, nos quais sao fixadas algumas variaveis de entrada,
como a forma da secao e a disposicao da armadura, para resolucao do problema de flexo-
compressao. Destacam-se os abacos propostos por Montoya, Méseguer e Cabré (1987),
por Venturini e Rodrigues (1987), e, mais recentemente, por Ribeiro (2011), o qual incluiu
consideracdes para a verificacao da estabilidade considerando a nao linearidade fisica e
nao linearidade geométrica.

O método das zonas de solicitacao, inicialmente proposto por Silva Jr. (1971) e
desenvolvido por Santos (1983), € mais complexo do que as demais metodologias citadas,

mas permite a resolucao tanto para armaduras simétricas quanto assimétricas.
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O método iterativo baseia-se na possibilidade de obter a posicao da linha neutra
por meio de iteragdes sucessivas, utilizando equacdes de deformacdes e de equilibrio, até
que um par de esforcos (normal e momento fletor) equilibrem a secdo. Das publicacdes
que contribuiram com o método, pode-se citar Aratjo (2010) e Mazetto (2017).

Por fim, a metodologia do equilibrio direto, proposta por Campos Filho (2014)
consiste em realizar calculos iniciais que vao definir o dominio de deformacao correto,
além da quantidade de armaduras necessarias. Permite tanto resolucdes simétricas quanto
assimétricas de armadura, e apresenta uma generalizacdo que permite aplica-lo para
concretos de alto desempenho.

Apresentados os métodos classicos para dimensionamento de secdes a flexo-
compressao, cabe destacar algumas publicacbes em particular que trouxeram
contribuicdes importantes ao estudo e compreensao da capacidade resistente de pilares
de concreto armado. Nota-se um emprego crescente de ferramentas computacionais, as
quais possibilitam a resolucao de problemas de flexo-compressao de forma mais precisa
e sem custos computacionais proibitivos. Assim, diversos trabalhos tem buscado otimizar
os processos de calculo, a fim de tornar mais eficientes as praticas de projeto.

Risch (1981), ao avaliar a capacidade de carga de elementos estruturais sujeitos a
compressao, determinou as situacdes em que as deformacdes dos eixos das barras nao
poderiam ser desprezadas e, portanto, deve-se considerar os efeitos de segunda ordem.
Riisch concluiu que, em elementos comprimidos pouco esbeltos, a capacidade de carga
tende a ser limitada pela resisténcia da secao transversal, e nos mais esbeltos os efeitos de
instabilidade sao preponderantes.

No Brasil, os estudos acerca da instabilidade local de barras de concreto remontam
a meados de 1970. Segundo Borges (1999), até entdao este fendbmeno nao era de grande
importancia devido a robustez caracteristica dos elementos estruturais. Aufiero (1977)
desenvolveu um dos primeiros trabalhos a estudar a influéncia da esbeltez no
dimensionamento de pilares isostaticos, sujeitos a flexao composta, por meio do método
do pilar padréao e segundo as prescricoes normativas da NB-1/76 e do CEB/72.

A partir de 1980, diversas publicacbes abordaram este assunto, tais como Fusco
(1981), Santos (1983) e Araujo (1984). Quanto a aplicacbes computacionais, Campos Filho
(1982) elaborou analises nao lineares de pilares com a consideracao da fluéncia e retracao
pelo método de elementos finitos, e Santos (1994) demonstrou rotinas de programacao

para dimensionamento de estruturas de concreto armado.
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Entre as publicacbes mais recentes, Smaniotto (2005) desenvolveu rotinas para
dimensionamento e detalhamento de pilares submetidos a flexao composta-obliqua, e
diagramas de iteracdo para obtencao da envoltéria de momentos fletores de pilares.
Arautjo (2010) abordou a andlise e dimensionamento de pilares esbeltos com a
consideracao de nao linearidades fisica e geométrica. Ribeiro (2011) implementou tabelas
e diagramas para dimensionamento de pilares de secao transversal retangular submetidos
a flexo-compressdao normal, com verificacdo da estabilidade. Campos Filho (2014),
apresenta algoritmos para o dimensionamento de secdes retangulares de concreto armado
sujeitas a flexao composta normal e obliqua. Mazetto (2017) desenvolveu rotinas para
verificacao da capacidade resistente de pilares com distribuicdo genérica das barras de
armadura, inclusive com o uso de concretos de alto desempenho. Pinto (2017) analisou a
influéncia das nao-linearidades no estado-limite ultimo de instabilidade de pilares,
submetidos a flexao composta obliqua, e discutiu metodologias para verificacdo da
capacidade resistente de pilares, por meio de diagramas momento fletor — forca normal —
curvatura, para qualquer tipo de secao.

Alguns trabalhos visam também implementar rotinas de otimizacao para o
dimensionamento de pilares de concreto armado. Bordignon e Kripka (2013) elaboraram
algoritmos de minimizacao de custos para pilares de secdo retangular com armaduras
dispostas ao longo das faces. Alves (2013) utilizou algoritmos genéticos para o
dimensionamento 6timo de pilares submetidos a flexo-compressao, sem considerar,
contudo, nao-linearidades fisicas e geométricas. Sias (2014), por sua vez, visou
desenvolver métodos deterministicos de otimizacdao de custo para pilares de secbes
retangulares e circulares, com disposicao genérica de armaduras.

Quanto a otimizacdo de poérticos de concreto armado, pode-se citar os trabalhos
de Melo et al. (2001), Torres (2001), Silva (2002), Ponte (2015) e Salles et al. (2018). Outros
estudos, tais como Almeida (2008), Nogueira (2010), Alves et al. (2017), também avaliaram

a otimizacao de pdrticos baseada em confiabilidade, e sao abordados na secao 2.3.

2.2 ANALISE NAO-LINEAR DE ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO

Segundo Fusco (1981), cabe ao modelo mecanico estabelecer a ponte entre o
conhecimento fenomenoldgico da microestrutura dos materiais e as leis constitutivas
expressas pelas relacdes tensao-deformacao. Portanto, deve garantir que a aproximacao

matematica resulte em uma resposta coerente para a estrutura analisada.

Académico: Eduardo Deuschle
Orientador: Prof. Daniel Domingues Loriggio, Dr.



Estudo de confiabilidade de pilares de concreto armado dimensionados com redistribuicdo de esforcos 93

Em determinadas situacdes, € admissivel supor que as tensdes em dada estrutura,
provocadas por um sistema de forcas externas, ndo ultrapassam o limite elastico do
material, e que as deformacdes permanecem pequenas. Existem também abordagens de
calculo de estruturas no regime plastico, as quais requerem o conhecimento do
comportamento da estrutura quando algum ponto ultrapassa o limite elastico. Um dos
primeiros estudos sobre o comportamento plastico de estruturas foi desenvolvido por
Maier-Leibnitz (1929), que avaliou experimentalmente vigas metalicas bi-apoiadas, bi-
engastadas e continuas em ensaios de flexao, a partir dos quais ele definiu o estado de
tensdes de uma secao transversal completamente plastificada.

A Teoria das Roétulas Plasticas, desenvolvida por Baker e Heyman (1969), Horne
(1979) e Massonet e Save (1965), dentre outros, apresenta uma formulacao classica para a
Anadlise Limite, cujo objetivo é encontrar o carregamento de colapso das estruturas.
Baseada no Teorema do Limite Superior da Teoria da Plasticidade e através de um
processo de combinacao de mecanismos com o uso da equacao dos trabalhos virtuais,
pode-se obter o mecanismo de colapso da estrutura.

Diversos trabalhos foram desenvolvidos no contexto da analise limite de sistemas
estruturais. Mello (1999), por exemplo, avaliou a capacidade resistente de porticos planos
de concreto armado utilizando uma analise nao-linear. A partir de incrementos de cargas,
as inércias a flexao das secdes sao determinadas pela relacao momento fletor-curvatura
do tipo elastico nao linear-plastico perfeito, resultando em uma nova matriz de rigidez.

Senem (2000) também contribuiu ao estudo e modelagem do comportamento de
porticos planos no regime elastoplastico, com a consideracao de nao-linearidades fisicas
por meio de processos iterativos e diagramas momento fletor-curvatura simplificados, a
fim de obter a carga de colapso. Sua pesquisa foi direcionada a poérticos metalicos, porém,
com algumas alteracdes na relacao momento-curvatura, Senem e Loriggio (2001) aplicaram
o procedimento para estruturas de concreto armado.

Com relacdao ao comportamento nao-linear do concreto armado, Branson (1968)
estudou o efeito da fissuracdo na reducao da rigidez do material. Com base em
experimentacdo de vigas, determinou que, mesmo com o desenvolvimento de fissuras
devido a esforcos de tracao, existe uma contribuicao da rigidez do concreto tracionado
entre fissuras, efeito que ficou conhecido por tension-stiffening. Dessa forma, propds uma
expressao semi-empirica para o calculo da rigidez a flexao equivalente, determinada como

um valor intermediario entre as rigidezes dos Estadios | e Il do concreto armado. Esse
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efeito da contribuicao do concreto entre fissuras na rigidez ja tinha sido observado
décadas antes por Morsch (1909). Apds os estudos de Branson, diversas outras
metodologias foram propostas para simular o tension stiffening, das quais as principais
estao listadas em Nogueira (2010) e Coelho (2011).

Existem na literatura duas linhas principais para a representacao da nao-linearidade
do concreto. Na primeira, que apresenta um carater mais geral, os modelos mecanicos sao
baseados nas relacbes tensao-deformacdao para uma secao transversal, com a
determinacdo dos esforcos através de processos de integracdo numérica. Dentre os
trabalhos que seguiram esse rumo, pode-se citar Scanlon (1971), Mazars (1984),
Laborderie et al. (1991), Flérez-Lopez (1993), Stramandinoli (2007) e Nogueira (2010).

Scanlon (1971) foi um dos primeiros a propor que a contribuicdo do concreto
fissurado seja considerada por meio de leis constitutivas com um trecho descendente no
diagrama tensao-deformacao do concreto a tracao.

Na década de 80, foram propostas abordagens alternativas com a utilizacao de
conceitos da mecanica do dano, podendo-se citar os modelos de Mazars (1984),
Laborderie et al. (1991) e Florez-Lopez (1993). O objetivo desta metodologia é representar
o efeito da deterioracdo do material nas propriedades dos sélidos solicitados por acdes
mecanicas ou térmicas. O dano no concreto, associado a microfissuracao, tem efeitos no
comportamento mecanico macroscopico, com a reducao da rigidez e da resisténcia.

No Brasil, Stramandinoli (2007) desenvolveu modelos de elementos finitos para
analise nao-linear fisica e geométrica de vigas e poérticos planos de concreto armado,
obtendo bons resultados quando comparados a resultados experimentais. A consideracao
do tension stiffening foi feita a partir de uma relacao tensao-deformacao do concreto com
um trecho descendente exponencial na regiao de fissuracao.

Nogueira (2010) apresentou um modelo mecanico que considera os efeitos nao-
lineares geométricos com a descricao lagrangeana atualizada, a nao-linearidade fisica por
modelos de plasticidade e dano, e a contribuicao de mecanismos complementares de
resisténcia ao cisalhamento. Aplicou o modelo para vigas e podrticos planos de concreto
armado, realizando estudos de otimizacao baseada em confiabilidade.

A outra vertente representa o comportamento nao-linear do concreto a partir de
modelos mecanicos baseados na relacao momento-curvatura. Admite-se que as hipoteses
do Estadio | sao validas até o inicio da fissuracao. Ultrapassado o momento de fissuracao,

considera-se que o concreto se comporta de modo intermediario entre o Estadio | e o
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Estadio II. Além do modelo de Branson (1968), utilizado pela NBR 6118 (2014) e pelo CEB,
pode-se citar os modelos propostos por Ghali e Favre (1986) e por Khuntia e Ghosh (2004).

Dentre os trabalhos que utilizam diagramas momento-curvatura, Pereira (2009)
elaborou rotinas computacionais para automatizar processos iterativos de analise nao-
linear. O modelo foi aplicado para obtencao de esforcos solicitantes em servico de vigas
continuas e lajes de barragens de enrocamento com face de concreto armado.

Araujo (2001) desenvolveu um modelo em elementos finitos, calculando, para cada
elemento, a rigidez secante a partir de diagramas momento-curvatura, 0s quais sao
construidos com base na teoria classica de vigas, com deformacdes calculadas por
incrementos de momentos fletores. Utilizou esse modelo para desenvolver um estudo de
confiabilidade em relacao as flechas de vigas de concreto armado.

Silva (2012) também avaliou a nao-linearidade fisica de vigas de concreto armado
submetidas a flexao simples por meio de diagramas momento-curvatura. Obteve
resultados satisfatorios, validados por dados experimentais, tanto para flechas imediatas

no Estado Limite de Servico, quanto para as analises no Estado Limite Ultimo.
2.3 ESTUDOS DE CONFIABILIDADE ESTRUTURAL

Nesta secao abordam-se os principais trabalhos que envolvem a confiabilidade
estrutural. Os conceitos basicos, tais como incertezas, risco e probabilidade de falha, a
teoria da probabilidade, a geracao de niumeros aleatérios, os métodos de transformacao,
o método de Monte Carlo simples e com amostragem por importancia, podem ser
extraidos de diversos livros. Dentre os quais, consultou-se Ang e Tang (1984, 2006),
Papoulis (1991), Degroot e Schervish (2011), Montgomery e Runger (2014), e Melchers e
Beck (2018).

Outra referéncia relevante para este trabalho é o “Joint Committee of Structural
Safety” - JCSS (2001), que desenvolveu um cédigo com modelos probabilisticos para
muitas variaveis aleatorias utilizadas em analises de confiabilidade de estruturas. Dentre
esses modelos, pode-se citar a resisténcia a compressao do concreto, a tensao de
escoamento do aco passivo, as caracteristicas geométricas de secoes transversais de
elementos estruturais e os carregamentos atuantes.

No ambito da verificacao da seguranca de uma estrutura, segundo Melchers e Beck
(2018), a confiabilidade estrutural tem por objetivo estimar a probabilidade de violacao

de um estado limite (fronteira entre o dominio seguro e o de falha) de um sistema estrutural
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de engenharia durante sua vida util. Para o JCSS (2001), em termos tedricos, a
confiabilidade esta relacionada a uma probabilidade maxima de ruina aceita, para um
estado limite particular ou colapso global da estrutura em um dado periodo de tempo.

De acordo com Nowak e Collins (2000), as primeiras formulacdes matematicas de
seguranca estrutural sao atribuidas a Mayer (1926), Wierzbicki (1926) e Streletzki (1947).
Eles constataram que as acdes e resisténcias sao variaveis aleatorias e, portanto, toda
estrutura tem uma probabilidade de falha finita e ndo nula. Desta forma, contribuiram para
a compreensao de que nao ha estrutura absolutamente segura.

Cornell (1969) e Hasofer e Lind (1974) sdo responsaveis por algumas das primeiras
aplicacdes praticas da analise de confiabilidade. O primeiro apresentou a solucdao do
problema fundamental da confiabilidade para duas variaveis aleatérias normais e também
o conceito do indice de confiabilidade em segundo momento. Em Hasofer e Lind (1974),
€ definida uma forma invariante para o indice de confiabilidade £, como sendo a distancia,
em unidades de desvio-padrao, da origem do sistema de coordenadas no espaco reduzido
até o ponto de projeto localizado na superficie de falha da estrutura.

Com relacao a confiabilidade de pilares, Mirza e Skrabek (1991) utilizaram o
Método de Monte Carlo para simular a variabilidade da resisténcia tltima de pilares curtos
com secdes mistas de aco e concreto armado, com base em variagdes nos parametros de
resisténcia dos materiais e de geometria. Considerando a definicao do AC/ 318 Building
Code(1989) de pilares curtos como aqueles cujo indice de esbeltez é pequeno o suficiente
para desconsiderar os efeitos de “segunda-ordem” (nao-linearidade fisica), os autores
constataram que as maiores variabilidades na resisténcia ocorrem para pilares proximos a
esse limite superior de esbeltez.

Ruiz e Aguilar (1994) avaliaram o indice de confiabilidade de pilares esbeltos de
concreto armado, dimensionados de acordo com o AC/ 318 Building Code (1989) e com
as diretrizes da Cidade do México. Foram feitas simulacdes pelo método de Monte Carlo
para determinar a média e o desvio padrao da resisténcia estrutural e das solicitacoes,
considerando a excentricidade do carregamento como uma variavel deterministica.

Frangopol et al. (1996) avaliaram a confiabilidade de pilares de concreto armado,
também com a utilizacao de simulacbes de Monte Carlo. Foram apresentadas
metodologias para geracao de superficies de falha em pilares curtos e esbeltos, com a

consideracao de histoérias de carregamentos dependentes no tempo.
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Mirza (1996) comparou a confiabilidade de pilares curtos e esbeltos,
dimensionados segundo o AC/ 318 Building Code (1995) e o American National Standards
Institute Standard Ab58.1 (1982), utilizando o Método de Primeira Ordem e Segundo
Momento (FOSM). Os resultados se limitaram a pilares com flexao em apenas uma direcao,
e a resisténcia das secoes transversais foi determinada a partir da construcao de diagramas
momento-curvatura, de forma iterativa, para uma dada carga axial.

Um dos primeiros trabalhos do género no Brasil foi o de Araudjo (2001), que avaliou
o indice de confiabilidade de pilares, modelados com elementos finitos e dimensionados
com coeficientes parciais de seguranca. O método de Monte Carlo foi utilizado para
determinar os valores esperados e os desvios padrao da carga de ruptura, com as
propriedades do concreto representadas como campos estocasticos gaussianos, e as do
aco, armaduras, dimensdes da peca e carga axial como variaveis aleatorias.

Real (2000) apresentou um modelo para andlise probabilistica de estruturas de
concreto armado, como vigas e pilares, com a consideracdao de nao linearidades fisica e
geométrica em um modelo de elementos finitos bidimensionais. Avaliou o indice de
confiabilidade 3 de vigas e pilares, dimensionados de acordo com as prescricoes da antiga
NBR 6118 (1980), com a utilizacdo do método de Monte Carlo.

Gomes (2001) comparou técnicas classicas de analise de confiabilidade, FORM,
Monte Carlo Simples (MC) e com Amostragem por Importancia Adaptativa (MCIS), com
auxilio de metamodelos de Superficie de Resposta (RS) e de Redes Neurais Artificiais
(ANN). As analises foram feitas em barras com carregamento uniaxial e em vigas de
concreto armado, modeladas em elementos finitos com a utilizacdo de campos
estocasticos multidimensionais para as propriedades dos materiais.

Nogueira (2006) avaliou os niveis de confiabilidade implicitos na NBR 6118 (2003)
para pilares curtos de concreto armado sob flexo-compressao normal, por meio do
método de Monte Carlo. Assumiu uma correlacao perfeita entre a carga axial e o momento
fletor, isto €, uma excentricidade constante, e nao considerou efeitos de nao-linearidades.

Caspeele, Sykora e Taerwe (2014) investigaram a influéncia do controle de
qualidade do concreto na confiabilidade estrutural de vigas e pilares, dimensionados pelas
prescricoes normativas dos Eurocodes, e analisadas pelo Método de Confiabilidade de
Primeira Ordem (FORM) com equacdes basicas de estado limite para flexao e compressao.

Magalhaes (2014) também investigou a nao conformidade do concreto quanto a

resisténcia a compressao especificada em projeto, e a influéncia desta na probabilidade
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de falha de pilares dimensionados segundo a NBR 6118 (2014). O modelo numérico
baseou-se em Elementos Finitos, com a consideracao das ndo-linearidades geométrica e
fisica, porém com momentos fletores proporcionais a carga axial aplicada. A determinacao
do indice de confiabilidade foi feita pelos métodos FORM e de Monte Carlo. Magalhaes,
Real e Silva Filho (2016) prosseguiram o estudo, com dados experimentais mais completos
para a resisténcia a compressao do concreto, e também com a validacao do modelo nao-
linear em elementos finitos com resultados experimentais de diversos autores.

Damas (2015) examinou a confiabilidade, através do Método de Monte Carlo, de
pilares de concreto de alto desempenho (CAD), cuja resisténcia caracteristica a
compressao € superior a 50 MPa, dimensionados pelas diretrizes da NBR 6118 (2014). Os
efeitos de ndo-linearidade fisica foram considerados com o uso dos métodos da Curvatura
Aproximada e da Rigidez Aproximada.

Marcolan Jr. (2016) estudou a influéncia das distribuicbes das propriedades
mecanicas do concreto na probabilidade de falha de um pilar curto, de secao quadrada e
armadura em duas faces, submetido apenas a carregamentos axiais, por meio do Método
de Confiabilidade de Primeira Ordem (FORM).

Outros estudos também foram desenvolvidos com relacdo a confiabilidade de
porticos de concreto armado, tais como Almeida (2008), Nogueira (2010), Nogueira e
Venturini (2011), Pereira e Torres (2016), Mapa (2016), e Alves, Afonso e Motta (2017).

Almeida (2008) compara o projeto 6timo deterministico com o projeto 6timo
baseado em confiabilidade de poérticos planos de concreto armado. A estrutura foi
modelada em elementos finitos de barra, com a consideracdo da nao-linearidade
geométrica, por meio da hipotese de rotacdes moderadas, e fisica, assumindo relacoes
tensao-deformacao nao-lineares.

Nogueira (2010), conforme citado na secao 2.2, desenvolveu modelos mecanicos
com a consideracao da nao-linearidade fisica e geométrica, aplicando-os a otimizacao
baseada em confiabilidade para vigas e poérticos de concreto armado. Continuando os
estudos, Nogueira e Venturini (2011) apresentam um modelo para avaliacao da seguranca
de porticos de concreto armado, a partir da combinacao do Método de Confiabilidade de
Primeira Ordem (FORM) e um modelo mecanico nao-linear fisico e geométrico. O
comportamento da estrutura foi representado com elementos finitos, em conjunto com o

modelo de dano de Mazars para o concreto, um modelo elastoplastico com encruamento
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isotropico para o aco e a descricao lagrangeana atualizada para a consideracao da nao-
linearidade geométrica.

Pereira e Torres (2016) avaliaram a seguranca de um portico de concreto armado
utilizando o método analitico FORM para a andlise de confiabilidade, sendo o programa
computacional ANSYS utilizado para obter a funcao de falha da estrutura.

Mapa (2016) desenvolveu um modelo para anadlise de confiabilidade de porticos
metalicos planos via analise estrutural em elementos finitos, considerando efeitos da nao-
linearidade geométrica e da flexibilidade das ligacGes. Foram avaliados tanto o estado
limite de deslocamentos em servico quanto o estado limite ultimo de resisténcia.

Alves, Afonso e Motta (2017) desenvolveram um procedimento para otimizacao de
poérticos de concreto armado baseado em confiabilidade, utilizando o Método FORM. O
modelo da estrutura foi feito utilizando elementos finitos de barra, porém a analise
estrutural ndo levou em consideracao as nao-linearidades fisicas nem geométricas.

Destaca-se, contudo, que nao foram encontrados na literatura trabalhos que
estudassem a confiabilidade de pilares dimensionados com a consideracao de
redistribuicao dos momentos negativos de vigas (ou plastificacao da ligacao com as vigas),
em cuja tematica esta pesquisa se insere.

A fim de avaliar a confiabilidade de pilares de concreto armado, muitos estudos
utilizam uma equacao de estado limite simplificada, que admite proporcionalidade entre
a carga axial e o momento fletor, conforme apresentado na equacao (1). Dos trabalhos
citados, utilizam este artificio Mirza et al. (1991, 1996), Ruiz e Aguilar (1994), Frangopol et
al. (1996), Diniz e Frangopol (1997), Real (2000), Aradjo (2001), Nogueira (2006),
Magalhaes (2014) e Damas (2015). Desta forma, o problema se resume a encontrar 0s
parametros estatisticos para a carga axial de ruptura, via procedimento de simulacdo para

excentricidade fixa, e, em seguida, realizar a analise de confiabilidade.

1/2 1/2

Pe\? e1?
gx) = IP2+<T) l —{(G+Q)2+[(G+Q)E] } (D
Em que P é a carga axial de ruptura, e a excentricidade da carga, h a dimensao da
secdo transversal na direcao considerada, e G e Q , respectivamente, as cargas
permanentes e acidentais atuantes no pilar. Contudo, este critério de falha pode nao ser o
mais adequado para andlise de confiabilidade em pilares, na medida em que 0s momentos

fletores nao necessariamente sao proporcionais as cargas axiais.
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3 FUNDAMENTACAO TEORICA

“Ndo existe vento favoravel para o marinheiro que ndao sabe onde ir”

(Séneca)

3.1 DIMENSIONAMENTO DE PILARES

Estruturas podem atingir a falha de diversas formas, a depender do seu tipo,
condic¢des de apoio, carregamentos e material constituinte. Com relacao ao Estado Limite
Ultimo (ELU), a falha se refere ao colapso ou a qualquer forma de ruina estrutural. O ELU
pode ser dividido em dois grupos: o esgotamento da capacidade resistente, do todo ou
de algum elemento; e a instabilidade ou perda de equilibrio. Em pilares, a ruina por perda
da capacidade resistente é tipica de elementos robustos, enquanto a instabilidade é
caracteristica de pilares mais esbeltos e pode ser atingida sem que haja o esgotamento da
capacidade resistente da secao transversal.

O dimensionamento de pilares de concreto armado consiste na determinacao da
armadura, para certa secao transversal e acdes impostas, que atenda a requisitos
normativos e hipoteses de calculo. Esta secdo visa apresentar as principais consideracdes

estabelecidas para o dimensionamento, com maior enfoque nas normas brasileiras.
3.1.1 Hipdteses bésicas

A NBR 6118 (2014) indica algumas hipoéteses basicas para o dimensionamento de
elementos lineares submetidos a solicitacbes normais. Essas hipoteses, utilizadas em
diversos procedimentos de calculo e instrucdes normativas, permitem o equacionamento
e dimensionamento das secdes de pilares analisadas, conforme apresentado a seguir:

e Hipétese de Navier-Bernoulli: desde a condicao indeformada até o ELU, secdes
transversais originalmente planas permanecem planas apds a deformacao, de
modo que as deformacdes sao proporcionais a distancia da linha neutra;

e Solidariedade dos materiais: admite-se compatibilidade de deformacdes entre
0 aco e o concreto. Portanto, a deformacao da barra de armadura € admitida
como igual a do concreto adjacente;

e Resisténcia a tragdo do concreto: as tensdes normais de tracdao do concreto

podem ser desprezadas no ELU;
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¢ Ruina por deformagao excessiva: a ruina no estado limite ultimo se caracteriza
por um dos materiais, aco ou concreto, atingir o limite de deformacao
admissivel, conforme Figura 3-3 da secao 3.1.2.

e Diagrama tensdo-deformacao do aco: as tensdes na armadura sao obtidas pelo
diagrama tensao-deformacao, item 8.3.6 da NBR 6118 (2014). A Figura 3-1

representa o diagrama para o aco CA-50;

Figura 3-1 — Diagrama tensao-deformacdo do aco CA-50
Ts A

fva =435 MPa
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Fonte: Adaptado da NBR6118 (2014).

e Diagrama tensdo-deformacdo do concreto: as tensbes de compressao no
concreto sao obtidas pelo diagrama parabola-retangulo (Figura 3-2), conforme
item 8.2.10.1 da NBR 6118 (2014). Uma alternativa é substitui-lo pelo diagrama
retangular simplificado com profundidade y = A x (sendo x a posicao da linha
neutra e A uma constante que depende da classe do concreto), cuja resultante

de compressao tem quase o0 mesmo valor e posicao do diagrama completo.

Figura 3-2 — Diagrama tensao-deformacao do concreto
Gc Iy
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Fonte: Adaptado da NBR6118 (2014).
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3.1.2 Dominios de deformagao

Dentre as hipdteses basicas para o dimensionamento, pressupde-se a
compatibilidade de deformacdes entre o aco e o concreto. De acordo com a relacao entre
as deformacdes destes materiais, sdo definidos dominios de deformacao pela NBR 6118

(2014), os quais sao conhecidos a partir da determinacao da posicao da linha neutra.

Figura 3-3 — Dominios de deformacao da secao transversal no ELU
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Fonte: NBR6118 (2014).

O dimensionamento de pilares recai sobre algum dos dominios de deformacao da
Figura 3-3. Aqueles cuja ruptura ocorre por deformacao plastica excessiva sao:

e Reta a: tracdao uniforme em toda a secao;

e Dominio 1: tracdao nao uniforme, sem compressao;

e Dominio 2: flexao simples ou composta com o maximo alongamento permitido

no aco (10 %o) e sem ruptura do concreto (&, < &,)-

Os demais dominios, cuja ruptura ocorre por encurtamento-limite do concreto, sao:

¢ Dominio 3: flexao simples ou composta, com ruptura a compressao do concreto
e escoamento do ago (& > &y,4);

¢ Dominio 4: flexao simples ou composta, com ruptura a compressao do concreto
e aco tracionado sem escoamento (&g > &y,4);

¢ Dominio 4a: flexdo composta com armaduras comprimidas.

e Dominio 5: compressdo nao uniforme, sem tracao.

e Reta b: compressao uniforme.
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Para cada dominio de deformacao, foram sintetizados na Tabela 3-1 as
deformacdes da borda mais comprimida (&), da armadura menos (&) e mais comprimida

(€’), assim como os limites da posicao da linha neutra.

Tabela 3-1 — Compatibilidade de deformacdes

Dominio £ & e, Linha neutra
X X — !
2 m- 10%0 10%0 d x . 10%0 0<x < X33
d—x x—d
3 Ecu Ecu X Ecu x X33 <x< Xlim
d—x x—d
4 Ecu Ecu 2 Ecu . Xiim <x<d
d—x x—d
4a Ecu € € d<x<h
cu X cu x
. x x—d x—d
5 sz_(fcu—fcz)h gczx_(‘scu_gcz)h 802x_(ecu—ecz)h h<x<o
Ecu Ecu Ecu

Fonte: Autor.

3.1.3 Esbeltez

A esbeltez de um pilar, grandeza dependente das dimensdes da secao transversal
e de seu comprimento, esta relacionada a susceptibilidade deste a efeitos de instabilidade
local (flambagem). O indice de esbeltez (1) de um pilar retangular € dado pela equacao
(2), na qual I, é o comprimento de flambagem e h a dimensdao da secao transversal na
direcao considerada.

l
A= 12f )

A NBR 6118 (2014) define um valor limite, 1, , abaixo do qual podem-se
desconsiderar os efeitos locais (ditos como) de 2* ordem. Este indice, limitado entre 35 e
90, é dado pela equacao (3).

25125 1
A = /h 3)

ap

Em que:
e, — excentricidade de 1% ordem;
h — dimensao da secao transversal na direcao considerada;

a, — parametro, entre 0,4 e 1,0, para consideracdao do diagrama de momentos do pilar.
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Segundo Scadelai (2004), os pilares podem ser classificados de acordo com o

indice de esbeltez em:

e Pilares robustos, curtos ou pouco esbeltos: 4 < A4;
e Pilares de esbeltez média: 1; < 4 < 90;
e Pilares esbeltos ou muito esbeltos: 90 < A < 140;

e Pilares excessivamente esbeltos: 140 < A < 200;

A NBR 6118 (2014) nao admite o dimensionamento de pilares com indice de

esbeltez superior a 200.
3.2 FLEXAO COMPOSTA NORMAL

Na revisao de literatura, foram apresentadas diversas metodologias de calculo de
flexo-compressao normal, propostas na literatura, tais como a resolucao por abacos, o
método das zonas de solicitacdao, o de pequena e grande excentricidade, e o de equilibrio
direto. Nesta secao, € descrito com mais detalhes o método iterativo, por ser de maior
interesse para este trabalho.

E feita a deducdo das equacdes vélidas para os dominios 3 e 4 de deformacdes,
utilizando o diagrama de tensdes retangular simplificado para o concreto. Porém, os
principios de equilibrio sdo equivalentes para os demais dominios de deformacdes e para
outras formulagcdes de equacdes constitutivas para o concreto.

Uma secao transversal genérica € apresentada na Figura 3-4, com largura b, altura
h, posicao da linha neutra x, area de aco superior A,, inferior Ay, tensdao na armadura as,
deformacao especifica do acgo ¢, resisténcia a compressao do concreto f.4, resultante na
armadura R, no concreto R, esforco normal de calculo N; e momento fletor M.

A formulacao desenvolvida considera armaduras simétricas em faces opostas, com
As1 = Agy, porém pode ser estendida para mais camadas de armadura incluindo outras

resultantes para o aco.
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Figura 34 — Secao transversal, diagrama de deformacdes e equilibrio.
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Fonte: Autor.
Por equilibrio de forca, tem-se que:
Ng =Rcc +Rs; —Rsy
Ng =0,8x b (0,85 feq) + Agy 052 — Ag1 054
Nd = 0,68 X b de + As(o-sz - 0-51) (4)

Agora, por equilibrio de momentos em relacdo ao centro geométrico da secao,

encontra-se:

h hoo
Md=RCC<§_0’4X>+RSZ<§_d)+R51<

h h
M; =0,68xb f.4 (E -04 x) + As(05y — 051) (E — d’)

2

h I
)

()

Retomando o diagrama de dominio de deformacdes apresentado na Figura 3-3 e as

equacoes de compatibilidade de deformacdes dos materiais da Tabela 3-1, tem-se que:

551:3

s()

x—d'
852 == 3,5 x

Visto que os valores do esforco normal e momento fletor de calculo sao

)

)

conhecidos, o dimensionamento pode ser feito, iterativamente, da seguinte forma:
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1. Arbitrar x;

2. Obter ¢4 € &, a partir das equacdes (6) e (7), respectivamente;

3. Calcular gy, e o5, pelo diagrama tensao-deformacao do aco (Figura 3-1, pagina
3D);

4. Calcular Ag a partir da equacao (5);

5. Calcular x pela equacao (4);

6. Repetir o processo até a convergéncia de x, sendo o ultimo valor calculado para

A, a area de aco simétrica necessaria para a secao.

Esse processo de dimensionamento pode ser adaptado para a verificacao da
resisténcia de uma secao transversal a flexo-compressao normal, caso em que a area de
aco ¢ conhecida, mas os esforcos solicitantes nao. Esse procedimento, com as devidas
adaptacodes, € utilizado no modelo mecanico para determinacdo do momento resistente

da secao de pilares, conforme apresentado na secao 4.1.

3.3 NAO LINEARIDADES

Na mecanica dos solidos, diversos comportamentos nao-lineares distintos podem
ocorrer nas estruturas, tendo estes natureza fisica, relacionada a propriedades dos
materiais, ou geométrica, em que as deformacdes na estrutura provocam esforcos

adicionais.

3.3.1 Nao-linearidade geométrica

Na andlise estrutural, de modo geral sao admitidas as suposicdes de pequenos
deslocamentos e deformacoes, visto que estas condicdes tendem a ser necessarias para
que a estrutura mantenha sua estabilidade. Desta forma, uma equacado constitutiva linear
pode ser usada quando se tratam de deformacoes elasticas. Contudo, existem diversos
problemas em que grandes deslocamentos ou rotacoes podem ocorrer, 0s quais exigem
uma teoria nao-linear que inclua a geometria de forma exata (WRIGGERS, 2008).

Essa situacao é exemplificada a partir do exemplo de uma viga rigida, de
comprimento [, conforme Figura 3-5, suportada a sua esquerda por uma mola elastica de

rigidez c. O equilibrio no sistema deformado é dado pela equacao (8).
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Flcosp=co 8

Figura 3-5 — Representacdo do sistema e carregamento (a) e sistema deformado (b)

F

[ [ cosp
-t - e o
Fonte: WRIGGERS (2008).

A equacao (8) relaciona a forca F de uma forma ndo-linear com a rotacao da viga
¢ . A nao-linearidade decorre da mudanca da geometria na equacao de equilibrio,
comportamento conhecido como nao-linearidade geométrica.

Para pequenas deformacdes, o fator cos ¢ = 1, de modo que a solucao linear F =
c @ /1l é obtida da equacao (8). Na Figura 3-6, que apresenta o grafico da forca como
funcado da rotacao para ambos 0s casos, se observa que a solucao linear, eficiente para
valores pequenos de ¢, se afasta da solucao nao-linear geométrica exata para grandes

rotacoes.

Figura 3-6 — Forca x rotacao

) T T T T T T

Fl )

c

teoria exata ,
4+ ... teoria linear !
- = = = teoria de segunda ordem '

0 10 20 30 40 50 60 70
Rotacao ¢ em graus
Fonte: WRIGGERS (2008).
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O grafico anterior também apresenta a solucao segundo a frequentemente
denominada teoria de segunda ordem. Essa teoria, aplicada para considerar efeitos nao-
lineares no modelo mecanico de forma aproximada, utiliza uma série de Taylor limitada ao
segundo termo (WRIGGERS, 2008).

A ndo linearidade geométrica estd, portanto, relacionada com as mudancas na
geometria dos elementos estruturais a medida que o carregamento € aplicado, e a
influéncia desta geometria alterada nos préoprios esforcos internos. Assim, tem-se que o
equilibrio da posicao deformada, diferente da posicao original, provoca alteracdes nos

esforcos internos, os quais resultam na nao-linearidade observada.
3.3.2 Ndo-linearidade fisica

A consideracao de relacdes tensao-deformacao elastico lineares tende a ser uma
boa aproximacao para varios materiais, desde que sob condicdes restritivas como
pequenas deformacdes. Entretanto, na pratica esta relacdao deixa de ser valida se as
deformacdes ultrapassam determinado limite, tendendo o material a apresentar
deformacdes permanentes, conhecidas como plasticas (WRIGGERS, 2008).

Por comportamento linear, entende-se que o diagrama tensao-deformacao é
representado por uma linha reta. Para ser considerado elastico, o corpo deve retornar a
sua posicao original ao ser descarregado, sem apresentar deformacdes residuais. Quando
a tensao nao aumenta proporcionalmente a deformacao, tem-se um diagrama tensao-
deformacado que nao ¢ linear; se esse material trabalhar apenas no regime elastico, diz-se
que apresenta comportamento elastico nao-linear. Caso o material apresente deformacao
residual ap6s o carregamento, possui um comportamento plastico. De modo geral, os
materiais costumam apresentar uma combinacdo destes trés comportamentos.

A Figura 3-7 apresenta um exemplo tipico de material elastoplastico, o qual se

comporta linearmente até atingir a tensao de escoamento, g, a partir do qual apresenta

deformacoes plasticas sem acréscimo de esforcos.

A nao-linearidade fisica esta relacionada com mudancas no comportamento dos
materiais em virtude do nivel de esforcos internos. No concreto armado, por exemplo, se
tensdes de tracao ultrapassam o limite de resisténcia do concreto, o elemento estrutural
passa a desenvolver fissuras, o que reduz a rigidez de sua secao transversal. Assim,

ocorrem alteracdes na distribuicao dos esforcos internos.
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Figura 3-7 — Diagrama tensdo-deformac¢ao de material elastopléstico

o A

Fonte: Autor.

Para efeitos de projetos de estruturas, a nao-linearidade fisica pode ser considerada
de modo aproximado ou com metodologias mais refinadas. Um exemplo de consideracao
aproximada € a reducao da rigidez dos elementos na etapa de analise estrutural, conforme
proposto pelos Comentarios Técnicos do IBRACON (2015). Consideracdes mais refinadas
podem ser obtidas com o uso de relacdes momento-curvatura ou de integracao numérica

das relacdes constitutivas tensao-deformacao dos materiais.

3.3.3 Consideracdes normativas sobre ndo-linearidades

A NBR 6118 (2014) trata, na secao 15, sobre conceitos gerais acerca da instabilidade
de estruturas. Os efeitos conhecidos como de “segunda ordem” sdao “aqueles que se
somam aos obtidos na analise de primeira, quando a analise do equilibrio passa a ser
efetuada considerando a configuracao deformada”. Admite-se que esses efeitos sejam
desconsiderados se ndo causarem acréscimos superiores a 10% em reacoes e solicitacdes.
Em pilares, os efeitos de “segunda ordem” se dividem em locais e globais.

Os efeitos locais podem ser calculados por um método geral, descrito no item
15.8.3.2 da norma, que consiste em uma analise com a consideracao de nao-linearidades
fisica, pelo diagrama momento-curvatura, e geométrica. Os métodos do pilar-padrao com
curvatura aproximada e com rigidez k aproximada sao alternativas caso o indice de
esbeltez seja menor do que 90, e o do pilar-padrao acoplado a diagramas “momento fletor,
esforco normal e curvatura” se este for menor do que 140.

Os efeitos globais de segunda ordem devem ser considerados caso a estrutura seja
de n6s moveis. O item 15.7.3 da NBR 6118 (2014) fornece alternativas simplificadas, como
a alteracao da rigidez dos elementos estruturais. Pode-se também adotar procedimentos

iterativos para obter a posicao deformada final, como o processo conhecido por “P-A”.
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Cabe destacar que a soma das nao-linearidades fisica e geométricas podem levar

ao Estado Limite Ultimo de Instabilidade para pilares muito esbeltos.
3.3.4 Relacdo Momento-Curvatura

Na secao anterior, tratou-se sobre o comportamento em geral nao-linear observado
nos materiais utilizados em estruturas. Além dos diagramas tensdao-deformacao, esse
comportamento pode ser analisado por meio de relacbes momento fletor-curvatura,
conforme o apresentado na Figura 3-8 para um material com patamar de escoamento mais

ou menos definido, como o aco, por exemplo.

Figura 3-8 — Momento fletor x curvatura: material de comportamento ndo-linear
M 4

-
Lt

0 Yy

Fonte: Adaptado de Senem (2000).

O concreto, por sua vez, apresenta um forte carater nao-linear por conta de
fenbmenos inerentes aos materiais, tais como a existéncia de microfissuras no concreto
mesmo sem carregamento externo. Com o aumento das tensdes de tracao, as fissuras no
concreto passam a expandir, resultando na resposta nao-linear observada em sua curva
tensao-deformacao (MEHTA E MONTEIRO, 1994).

A fissuracao num elemento de concreto armado € maior nas secoes em que as
tensdes de tracdo sdao mais elevadas. Ademais, algumas secOes entre as fissuras
permanecem integras, gerando um mecanismo particular de absorcao de esforcos.
Enquanto é nula a tensdo de tracao nas fissuras, nas demais secdes o concreto resiste a
tracao, de forma crescente em relacao ao afastamento das fissuras. Este fenbmeno,
abordado na secado 2.2, ¢ denominado tension stiffening e retratado na Figura 3-9. Verifica-

se que a distribuicao de tensoes € diferente para cada secao transversal do elemento.
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Figura 3-9 — “Tension Stiffening” no concreto armado

Md
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Distribuicdo de Tensoes de tragdo no Concreto

Fonte: Autor.

Submetido a esforcos de flexao, o concreto armado apresenta trés etapas distintas
de comportamento. A primeira (estadio ) se caracteriza pelo comportamento elastico-
linear da secao. A segunda (estadio II) comeca com a fissuracdo devido a tracdo no
concreto, em que 0 momento atuante € maior ou igual ao momento de fissuracao (M,). Em
secoes sub-armadas, a terceira etapa (estadio I1I) inicia quando a secédo atinge o momento
de plastificacao (Mip), na qual se supde que a tensao no aco tracionado se iguala a de
escoamento, e termina quando a secao atinge o momento ultimo (My), levando-a a ruina.

Os diagramas momento-curvatura permitem que se ilustre esse comportamento
particular do concreto armado, representando a nao-linearidade fisica advinda do
comportamento conjunto desses materiais. Portanto, podem servir de apoio para uma
analise nao-linear em vigas, pilares ou porticos de concreto armado. Um diagrama tipico,
com a consideracao da contribuicao do concreto entre fissuras (“tension stiffening’), é
retratado na Figura 3-10.

A relacao momento-curvatura depende das dimensdes da secao de concreto, das
propriedades do concreto e do aco, e, no caso de pilares, do esforco normal aplicado.
Pode ser calculada por um procedimento iterativo, a partir das equacoes de equilibrio e
compatibilidade de deformacdes da secao. O gradiente desta relacao representa a rigidez
elastica secante (Elsec) da secao em uma condicao tipica de carregamento. Além disso,
permite a obtencdo do momento ultimo admissivel e a curvatura correspondente,

referentes ao ponto de ruptura da secao.
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Figura 3-10 — Diagrama momento x curvatura para secdes de concreto armado a flexao

|\ M
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Fonte: Adaptado de Pereira (2009).

A fim de definir a expressao que representa a curvatura, considere a deformada de

uma viga submetida a flexao pura, pela teoria de Euler-Bernoulli, conforme apresentado

na Figura 3-11. Adotam-se, entao, as seguintes hipoteses:

e Deformacao por cisalhamento desprezaveis;

e Hipotese de Navier: secdes transversais permanecem planas apo6s aplicacao de

carregamento;
O eixo da viga deformada forma um arco circular de raior.

= )
7 4.4

# T 4 e : a 2 B .
. E v % . PR

Figura 3-11 — Deformada de uma viga submetida a flexdo pura

|
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Fonte: Autor.
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A curvatura é definida pelo inverso do raio r da deformada da viga. Pode-se isolar
um segmento infinitesimal genérico da viga (Figura 3-12), e estabelecer uma relacao entre

a curvatura e o momento atuante na se¢ao transversal.

Figura 3-12 — Elemento infinitesimal de viga

Fonte: Autor.

O comprimento de arco ds, sobre a linha neutra, pode ser dado em funcao do
angulo d®, em radianos:

ds = do.r ©)

Dado que o comprimento indeformado do elemento, dx, é aproximadamente igual
a ds, tem-se:
do 1
— == 10
dx r 0
Para um arco a uma distancia y qualquer, a partir de um eixo que passa pelo centro

de gravidade da secao:

dx + e.dx =do.(r —y) an
ddb 1-¢
i (12)
dx r—y
Igualando (10) e (12):
1 1-—¢
- (13)
r o r—y
r+re=r—y (14)
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Apos dividir a equacao (14) por r e reordenar os termos, chega-se a:

=— (15)

Da teoria da resisténcia dos materiais, para secdes transversais submetidas a flexao,
e da Lei de Hooke, valida para materiais com comportamento elastico-linear, tem-se as

equacoes (16) e (17), respectivamente. De ambas resulta a equacao (18).

M
o=——.y (16)

I
oc=E.¢ an
e M 18
= T E (18)

Agora, ao comparar a equacao recém obtida com a (15), obtém-se:

_M (19)

1
r FE

~

A expressao para a curvatura apresentada em (19) também pode ser escrita em
funcao das deformacdes especificas em uma secao. A partir da Figura 3-13, nota-se que a

curvatura equivale a tangente do angulo a, conforme equacao (20).

1 & — &

—=tg(a) 7 (20)
Em que ¢, é a deformacao especifica do concreto na borda mais comprimida; &g €

a deformacéao especifica no centro de gravidade da armadura; e d € a altura Util da secao.
Neste trabalho, optou-se por utilizar uma grandeza adimensional (6) analoga a

curvatura, definida na equacao (23), visto que apresenta uma ordem de grandeza mais

conveniente.

1
0 = 1000.h.; @2n
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Figura 3-13 — Diagrama de deformacdes em secdo de concreto armado

Ec
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Fonte: Autor.

3.4 ANALISE LINEAR, REDISTRIBUIGCAO DE ESFORGOS E ANALISE PLASTICA

Segundo Fontes e Pinheiro (2005), a analise estrutural consiste na determinacao dos
efeitos das acdes em uma estrutura, isto €, esforcos solicitantes e deslocamentos, por meio
de modelos matematicos. Estes idealizam fatores como o comportamento das acdes, dos
materiais, das ligacOes entre elementos e as respostas destes frente as acoes. Tem por
objetivo possibilitar as verificacdes dos estados limites tltimos e de servico.

Os modelos para dimensionamento de estruturas utilizam, em geral, uma analise
elastico-linear. Nesta andlise, supde-se valida a Lei de Hooke, segundo a qual os materiais
apresentam um comportamento elastico (sem deformacdes residuais) linear (deformacoes
diretamente proporcionais as tensdes). Apesar de simples, essa hipétese tende a ser
adequada para o estado limite Gltimo em estruturas de concreto armado que ndao possuam
comportamentos nao-lineares significativos.

Essa premissa pode ser entendida a partir do Teorema Estatico, ou do Limite
Inferior, da Teoria da Plasticidade, segundo o qual, se existe um sistema de cargas, em
equilibrio com um campo de tensdes, que satisfaca a condicao estatica de plasticidade, é
um limite inferior para a carga de ruptura (HILL, 1998). Portanto, uma estrutura de concreto
armado dimensionada pela analise elastico-linear estaria em uma situacao igual ou inferior
ao seu estado limite ultimo, desde que apresente comportamento plastico adequado.

Uma vez realizada a analise linear da estrutura, pode-se efetuar uma redistribuicao

dos esforcos calculados, decorrente da variacao de rigidez dos elementos estruturais. A
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fissuracao de determinadas secdes transversais resulta em um remanejamento dos
esforcos solicitantes para secdes com maior rigidez (FONTES E PINHEIRO, 2005).

A anélise linear com redistribuicdo pode ser usada para reduzir os momentos
fletores sobre os apoios de vigas continuas, com o respectivo aumento dos momentos nos
vaos. A redistribuicao se da com a multiplicacdo dos momentos nos apoios por um
coeficiente § , e posterior correcao dos momentos nos vaos. A capacidade de
redistribuicdo de esforcos dos elementos de concreto armado esta diretamente
relacionada a sua dutilidade.

Segundo Park e Paulay (1975), dentre as vantagens da redistribuicao de momentos,
torna-se possivel evitar dimensionamentos de vigas com altas taxas de armadura nos
apoios, o que representa uma dificuldade construtiva. Ha, ainda, a possibilidade de reduzir
os picos do diagrama de momentos fletores para as diferentes situacdes de carregamento
acidental, podendo-se obter economia de armadura.

A NBR 6118 (2014) apresenta algumas condi¢des para que sejam redistribuidos os
esforcos determinados em uma analise linear:

e As condi¢cdes de equilibrio e de dutilidade devem ser satisfeitas;

e Esforcos internos devem ser recalculados, a fim de garantir o equilibrio dos

elementos estruturais isolados e da estrutura como um todo;

e Efeitos advindos da redistribuicao de esforcos devem ser observados em todos

os aspectos do projeto, inclusive condicdes de ancoragem, corte das armaduras
e esforcos a ancorar;

e Redistribuicbes de momentos fletores e de torcao em pilares s6 podem ser

adotadas se decorrentes de redistribuicdes de momentos de vigas que a eles se

liguem.

Também sao impostas condicdes de dutilidade e limites para redistribuicao dos
momentos, em funcdo da capacidade de rotacao dos elementos estruturais. Esta depende
da posicédo da linha neutra no Estado Limite Ultimo, logo é inversamente proporcional a
relacao x/d. Em vigas e lajes, mesmo sem a consideracao de redistribuicao de esforcos

solicitantes, esta relacao € limitada em:

e x/d<0,45 para concretos com fck < 50 MPa;

e x/d<0, 35 para concretos em que 50 MPa < fck <90 MPa.
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Caso realizada a redistribuicao de esforcos, com a multiplicacdo do momento fletor
em uma determinada secao transversal por um coeficiente §, a profundidade x/d nessa

secao deve ser limitada por:

e x/d<(6-0,44)/1, 25 para concretos com fck < 50 MPa;
e x/d<(0-0,56)/1,25 para concretos com 50 MPa < fck <90 MPa.

O coeficiente 6 de redistribuicao deve ser superior a 0,90 para estruturas de nos
méveis e 0,75 nos demais casos. E admitida redistribuicio acima desse limite, desde que
a estrutura seja calculada por meio da analise nao-linear ou da andlise plastica, com
verificacao da capacidade de rotacao de roétulas plasticas.

Cabe ressaltar que em outras instrucdes normativas nao se admite o uso de analises
com redistribuicao para o dimensionamento de pilares. O ACI 318-14 (2014), por exemplo,
comenta apenas sobre a redistribuicao de momentos em elementos continuos submetidos
a flexao, sem citar pilares ou elementos com esforcos de flexo-compressao. Ja o Eurocode
2 (2004) deixa claro que, ao se utilizar uma analise linear com redistribuicao de momentos,
deve-se dimensionar os pilares com momentos elasticos sem qualquer redistribuicao.

Outra possibilidade de analise estrutural, que aproveita a dutilidade dos materiais
e a capacidade de guardarem deformacodes residuais, € a analise plastica. Em projeto, as
principais teorias que permitem que os elementos sofram deformacdes permanentes sao
a das rotulas plasticas, para elementos lineares, e a das charneiras plasticas, para
elementos que trabalham como placas (FONTES E PINHEIRO, 2005).

Em estruturas reticuladas, ao aumentar continuamente o carregamento, um ou mais
pontos poderdo atingir o momento fletor de plastificacao total, entrando no regime de
escoamento. Ainda que ocorra um aumento de carregamento na estrutura, 0 momento
nesta secao nao ultrapassara 0 momento de plastificacao, o que resulta em uma rotacao
plastica, com a formacdao de uma articulacdo ou roétula plastica. Essa situacao é
representada pelo trecho final de diagramas momento-curvatura, como representado pelo
momento de plastificacdo “M,,” na Figura 3-10 da pagina 42.

A formacao da primeira rétula plastica ndao significa o colapso. Eventuais
acréscimos de carregamento irdao implicar em uma redistribuicdo de momentos na
estrutura, na medida em que a secao com rotula plastica nao admite mais nenhum aumento

de momento. Nesse caso, outros pontos da estrutura podem atingir o momento de
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plastificacao, o que acarreta em novas rétulas plasticas, até que se atinja um namero limite,
a partir do qual a estrutura entrara em colapso.

Nesta situacao, a estrutura se encontra com o carregamento critico. Este numero
limite de rétulas depende da estrutura e define a configuracdo de colapso, denominada
de “mecanismo de colapso”. Segundo Senem (2000), uma dada estrutura possui diversos
possiveis mecanismos de colapso, no entanto apenas um destes satisfaz as condicoes de
equilibrio para o carregamento e as de escoamento (M < Mp) em todos os pontos.

Por conseguinte, estruturas hiperestaticas possuem, em geral, uma “reserva de
capacidade resistente”, visto que € necessaria a formacao de mais de uma rétula plastica
para que se forme um mecanismo de colapso (SENEM, 2000).

Observa-se que a plastificacao no concreto armado ocorre pelo escoamento da
armadura, que resulta na elevacao da linha neutra e, por consequéncia, tem-se um aumento
do braco de alavanca em relacdo ao obtido em regime elastico. Entretanto, 0 momento
resistente praticamente nao se altera até a ruptura, pois o aumento do braco de alavanca
apenas compensa a reducao da zona de concreto comprimido. Logo, o diagrama
momento-curvatura do concreto armado pode ser aproximado por trés retas,
representando a rétula plastica por uma reta horizontal com o momento de plastificagcao
igual ao momento ultimo (MORETTO, 1970).

A NBR6118 (2014) também apresenta recomendacdes acerca da analise plastica.
Além de restringir seu uso as verificacdes do Estado Limite Ultimo, também o veta em caso
de existirem “efeitos de segunda ordem global” significativos ou se a dutilidade dos
elementos for insuficiente para atingir as configuracées do mecanismo de colapso.

As verificacoes de Estados-Limites tltimos podem ser efetuadas, segundo a norma,
com a simulacdao de rétulas plasticas nas secOes criticas, verificada a capacidade de
rotacao plastica das secdes transversais correspondentes para cada uma das combinacoes
de carregamento consideradas.

A NBR6118 (2014) admite que, quanto menor a posicao relativa da linha neutra
(x/d), maior é a capacidade de rotacdo do elemento estrutural. Em funcdao desse

parametro, define-se o limite da capacidade de rotacdo da rotula plastica, 8,; , conforme
dado na Figura 3-14. Os valores obtidos no grafico devem ser multiplicados por /(a/d)/3,
em que a = Mg, /Vsq; Mgy € 0 momento fletor solicitante; e Vs, a forca cortante, ambos na

secdo critica. Para classes de concreto entre 50 MPa e 90 MPa, pode-se fazer uma

interpolacao linear dos valores dados na Figura 3-14.
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E dispensada pela norma a verificacdo explicita da capacidade de rotacéo pléstica
caso a posicao da linha neutra seja limitada em 0,25, para concretos com fck <50 MPa, ou

0,15 para fck > 50 MPa.

Figura 3-14 - Capacidade de rotacao de rétulas plésticas
35
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Fonte: Adaptado da NBR6118 (2014).

3.5 TEORIA DA CONFIABILIDADE ESTRUTURAL

A fim de garantir que as estruturas tenham um nivel de seguranca adequado, os
codigos e instrucbes normativas tendem a adotar uma abordagem semiprobabilistica,
estabelecendo coeficientes de seguranca parciais para acdes e resisténcias. Portanto, a
metodologia de dimensionamento ainda é baseada em uma abordagem deterministica
para os parametros de resisténcia e solicitacdao. Apesar de representar de modo
satisfatorio o comportamento estrutural, essa abordagem nao € necessariamente adequada
para levar em conta o grau de incerteza presente nas variaveis.

Na engenharia estrutural, as incertezas sao intrinsecas a qualquer sistema, seja uma
estrutura ou um elemento estrutural em particular, devido a aleatoriedade natural aos
processos envolvidos. Desta forma, é impossivel saber, com exatidao, qual serd o espetro
de carregamentos atuantes em determinado elemento estrutural ao longo de sua vida util,

assim como a resisténcia mecanica exata de seus componentes.
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Além de relacionada a resisténcia e solicitacao da estrutura, incertezas também sao
inerentes aos modelos de calculo e dimensionamento, em virtude, por exemplo, do
conhecimento limitado em relacao aos sistemas projetados e das simplificacdes adotadas.

Neste contexto, a confiabilidade tem por objetivo avaliar, a partir do estudo das
incertezas envolvidas, qual a probabilidade de que um sistema - ou um modelo deste -
apresente um desempenho satisfatorio, cujos requisitos sao expressos analiticamente por
meio de equacdes de estado limite. Estas equacoes, a fim de possibilitar a estimativa da
probabilidade dos modos de falha (estados limites), sao descritas por meio de variaveis
aleatorias, representadas, por sua vez, por distribuicbes de probabilidade e seus
respectivos parametros. O calculo probabilidade de falha — ou do indice de confiabilidade
associado - pode ser feito por métodos de transformacao ou de simulacao.

Esta secao discorre acerca de cada um desses conceitos da confiabilidade
estrutural e de seus métodos de avaliacao, a fim de fornecer o embasamento tedrico

necessario para as etapas subsequentes.

3.5.1 Variaveis aleatoérias

Uma variavel aleatéria € um artificio matematico utilizado para representar de forma
analitica os possiveis resultados de um experimento aleatério. Podem ser definidas como
funcbes que mapeiam (ou transformam) eventos de um espaco amostral em um sistema
numeérico; isto €, atribuem nuimeros reais a cada possivel resultado de um fenébmeno (ANG
& TANG, 2007; MONTGOMERY & RUNGER, 2014).

Matematicamente, uma variavel aleatéria X é caracterizada como uma funcao que
relaciona, para cada ponto amostral w de um experimento em um espaco amostral [, um
numero real x (PAPOULIS, 1991; DEGROOT & SCHERVISH, 2011).

Logo, a probabilidade de ocorréncia de um evento {X < x}, formado por todos os
pontos amostrais w tais que X (w) < x, é dada por uma funcao de distribuicdo acumulada
de probabilidades (CDF — Cumulative Distribution Function) da variavel aleatéria X,
definida para cada x no intervalo —oo a co (PAPOULIS, 1991), conforme equacao (22). Um
exemplo da funcao Fy(x) é apresentado na Figura 3-15 (a).

A funcao de densidade de probabilidades (PDF — Probability Density Function),
ilustrada na Figura 3-15 (b), representa a probabilidade de ocorréncia relacionada a um
dado intervalo de valores de X, e pode ser obtida pela derivada da CDF em relacao a x,

conforme equacao (23).
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Fy(x) = P{X < x} (22)
dFy (x)
= 23
fx (%) dx (23)
Figura 3-15 — FuncGes de probabilidade acumulada (CDF) e densidade de probabilidade (PDF)
o, ;3‘ 7 7~
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Fonte: Autor.

Um dos parametros estatisticos que representam uma variavel aleatéria é o valor

esperado, ou média, que indica sua tendéncia central e é dado por:

E[X] = f x fie () dx = py 24)

Outra medida utilizada para descrever variaveis aleatdrias é a variancia, a qual
reflete a dispersao da variavel em torno da média, e descrita pela equacao (25), onde oy €

o desvio-padrao de X.

Var[x] = E[(X — 10?] = of = f (x = p)? fie ) dx (25)

A fim de que se possa comparar a dispersao em torno da média entre variaveis
aleatdrias distintas, pode-se utilizar o coeficiente de variacao, CV , uma medida

adimensional definida por:

cv ="/, (26)

Algumas funcdes de densidade de probabilidade usuais em problemas de
engenharia, e de interesse para este trabalho, sdo apresentadas na Tabela 3-2, elaborada
com base em Papoulis (1991) e Melchers & Beck (2018).
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Tabela 3-2 — Algumas distribuicdes de probabilidades continuas

Distribuicao fx(x) Média - E(X) Variancia — var(X)
Normal 1 exp [_ 1 (x - ﬂx)] 52
N (p,0) oxV2m 2\ oy Hx X
Lognormal 1 1 /lnx — A\ g2 , )
LN (L&) x—e — exp -3 (—5 ) ] exp (A + 5 uy. [exp(e®) — 1]
Gamma ve@t k
GM (k,v) r) © v V2
Gumbel a 2
— 5) — p(u-x)
EV -1 (o) a exp[a(u x)—e ] u+vy/a %3

r'(.) é afuncdo Gamma; y;, = —0,57722 é a constante de Euler.
Fonte: Papoulis (1991) e Melchers & Beck (2018).

3.5.2 Conceitos de confiabilidade e seguranca estrutural

As estruturas e seus elementos devem ser projetados, construidos e conservados
de modo a atender critérios de durabilidade e de funcionalidade ao longo de toda sua vida
util, desempenhando as funcdes a que se destina com o maximo de economia e eficiéncia.

Os projetos de engenharia consistem, portanto, no dimensionamento dos
elementos de um sistema a fim de que satisfacam diversos critérios quando submetidos a
certas demandas. Contudo, existem iniUmeras fontes de incertezas nos parametros de
demanda e capacidade deste sistema, os quais dificultam o atendimento destas
necessidades de projeto (COELHO, 2011). As incertezas envolvidas nos sistemas

estruturais sao classificadas por Melchers e Beck (2018) em:

e Incertezas fenomenoldgicas: se referem a fendmenos aparentemente
inimaginaveis, o que inviabiliza estimar seus efeitos corretamente;

¢ Incertezas de decisao: estao relacionadas a definicao sobre a efetiva ocorréncia,
ou ndo, de um determinado fenbmeno. Um exemplo tipico é a decisao de
quando a fissuracao ou as flechas de um elemento estrutural € excessiva;

¢ Incertezas de modelo: sao associadas ao uso de relacdes simplificadas entre as
variaveis basicas para representar o fendbmeno de interesse, como ocorre com
aproximacdes tedricas do comportamento real das estruturas. Podem ser
incorporadas a uma analise de confiabilidade por meio de uma variavel que

represente a razao entre a resposta de ensaios e a obtida pelo modelo;
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e Incertezas de previsao: remetem a previsao de condicdes futuras de um
processo ou sistema, tais como a estimativa, na fase de projeto, sobre a
resisténcia dos materiais a serem utilizados na construcao;

e Incertezas fisicas: sao aquelas identificadas com a natureza inerentemente
aleatdria das variaveis, como ocorre com a variabilidade da resisténcia dos
materiais, dos carregamentos impostos e das dimensdes fisicas dos
componentes da estrutura;

e Incertezas estatisticas: sdo causadas pela determinacao dos estimadores
estatisticos, como média e demais momentos, por meio de amostras, pois em
geral as observacdes da variavel ndao a representam perfeitamente, podendo
conter um viés nos dados;

e Incertezas devido a fatores humanos: resultam do envolvimento humano nas
fases de projeto, execucdao e utilizacdo das construcbes, e podem ser

decorrentes de erro humano ou de intervencao humana;

Ao longo do tempo, conforme relatado por FUSCO (1976), houve uma evolucao
dos critérios de seguranca em estruturas, partindo dos métodos chamados intuitivos, nos
quais os construtores se baseavam no empiricismo e na copia de construcoes anteriores.
Em seguida, o Método das Tensbes Admissiveis foi uma boa tentativa de quantificar a
seguranca no projeto de estruturas, ao definir uma tensao limite para o material, que
deveria ser inferior a tensao resultante da somatoéria dos efeitos das acoes externas.

A partir de 1960, surgiu o conceito de projeto em estados limites, com a utilizacao
de modelos tedricos para avaliacao da capacidade resistente, e fatores de ponderacao que
consideram as incertezas das variaveis acao e resisténcia, denominados fatores parciais de
seguranca. No Método dos Estados Limites, a seguranca € verificada pela comparacao das
solicitacdes majoradas com a correspondente capacidade resistente minorada.

As diretrizes normativas utilizam, em geral, o conceito de estados limites, e
estabelecem que as estruturas deverao atender, com niveis adequados de confianca, aos
requisitos de estados limites ultimos, de estados limites de servico e de durabilidade. Os
estados limites ultimos sao relativos ao colapso ou qualquer outra forma de ruina
estrutural; enquanto os estados limites de servico (ELS) estao relacionados ao conforto
dos usuadrios e boa utilizacao das estruturas.

De acordo com o JCSS — Probabilistic Model Code (2001), a expressao “com niveis

de seguranca adequados” denota que o grau de confiabilidade adotado devera ser
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adaptado a situacao de projeto, ao uso e ao tipo de estrutura ou elemento estrutural,
dentre outros. A escolha do nivel de confiabilidade devera considerar também as possiveis
consequéncias do colapso, e o nivel de esforco necessario para reduzir esse risco.

O método dos estados limites é considerado como semi-probabilistico, na medida
em que os coeficientes de seguranca parciais, que ponderam as acodes, 0s esforcos
solicitantes e os parametros de resisténcia dos materiais, passaram por determinado
tratamento estatistico, e, certas vezes, foram calibrados com analises probabilisticas.

Entretanto, conforme Melchers e Beck (2018), é necessaria a realizacdao de uma
analise de confiabilidade para fornecer medidas da seguranca das estruturas, levando em
consideracao as configuracoes de ruina possiveis e as incertezas relacionadas a estrutura.
Neste aspecto, o termo confiabilidade estrutural pode ser definido como a medida
probabilistica de seguranca, ou o grau de confianca, de determinado sistema ou estrutura
em relacdo a um determinado desempenho esperado.

De acordo com Melchers e Beck (2018), o problema basico da confiabilidade
estrutural é assegurar que a resisténcia (R) seja superior ao efeito do carregamento (S) ao
longo da vida util de um dado elemento ou sistema estrutural. Cada parametro é descrito
por uma funcdo de densidade de probabilidade conhecida, fz(r) e fs(s). Assim, a

probabilidade de falha da estrutura pode ser escrita pela equacao (27).

pr=P(R-S<0)=P[G(R,S)<0]= J JfR,S(Tr s) dr ds @0
D

onde G(R — S) é denominada equacgdo ou fungdo de estado limite, fz s(r,s) a funcdo
conjunta de densidade de probabilidades e D o dominio de falha.

No caso em que R e S sao independentes, a probabilidade de falha se resume a:

© ~S2T o0
= [ [ RO A aras= [ R i@ @)

—oo0 J— )

em que Fy € a funcao de distribuicao acumulada de R.

Seja 0 caso especial em que R e S sao variaveis aleatdrias normais e independentes,
com médias gy e s e variancias o2 e o2, respectivamente. A Figura 3-16 ilustra as funcdes
de densidade de probabilidade marginais de solicitacao e resisténcia, cuja sobreposicao
representa a regiao do dominio de falha. A funcao margem de seguranca Z = R — S possuli,

portanto, parametros de média e desvio padrao conforme equacoes (29) e (30).
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Figura 3-16 — Fun¢des densidade de probabilidade de solicitacdes (S) e resisténcias (R)

f5(3)

1 Ls LR fr@
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Fonte: Autor.
Uz = URr — Us (29)
o, = |03 — ad (30)

Visto que Z possui distribuicao normal, a partir de (27), (29) e (30) encontra-se uma
medida da probabilidade de falha, apresentada na equacao (31), onde @[ ] é a funcdo de
distribuicdo normal padrao, e f é o indice de confiabilidade de Cornell (1969), cuja
representacao grafica é o valor absoluto da ordenada em Z =0 no grafico de
probabilidades normal padrao, conforme

Figura 3-17. Para esta situacao, o indice de confiabilidade é calculado pela equacao
(32).
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Figura 3-17 — Distribuicdo da funcdo margem de seguranca Z = (R — S)
& fz(2)

pr = P[Z < 0] l = o(=p) (31)
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Fonte: Adaptado de Melchers & Beck (2018).
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:H_z: (/’LR_/'LS)

0z oRr? — ag*

B (32)

A partir da definicdo do indice de confiabilidade g de Cornell (1969), Hasofer e
Lind (1974) propuseram utilizar um espaco de funcdes normais Gaussianas, com média
nula e desvio padrao unitario, N (0,1), para obter uma forma invariante do indice f3,
independente da representacdao no espaco fisico. Este espaco é denominado “espaco
reduzido” ou “espaco normal padrao”.

O indice de confiabilidade € corretamente definido como a menor distancia (§*)
daorigema G(u;) = G(T(xl-)) = 0, onde G ¢ a superficie de ruina, x o espaco fisicoe u o
espaco normal padrdao. Uma vez que a funcao de estado limite €, em geral, nao linear, o
ponto de projeto ndao é conhecido previamente, e precisa ser determinado pela solucao

do problema de otimizacao da equacao (33).

min

B=,c G = 0) u? comG(u) <0 (33)

i=1

O ponto de ruina mais provavel, definido com o retorno das coordenadas 6timas
no espaco normal padrao u para o espaco fisico x, é chamado de ponto de projeto.
Portanto, o indice de confiabilidade f ¢ uma medida geométrica da probabilidade de

falha, que corresponde a minima distancia entre a equacao de estado limite e a origem do

espaco normal padrao, conforme representado na Figura 3-18.

Figura 3-18 — Indice de confiabilidade de Hasofer-Lind
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Dominio
de ndo falha &%= B

Superficie de Estado Limite

Fonte: Adaptado de Coelho (2011).
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3.5.3 Problema Fundamental da Confiabilidade Generalizado

Para muitas aplicacoes de engenharia, uma formulacao simples do tipo R — S nao
¢ completamente adequada, visto que pode nao ser viavel reduzir o problema a variaveis
aleatorias independentes de resisténcia e solicitacao. De modo geral, R € uma funcao das
propriedades dos materiais e dimensdes do elemento ou estrutura, enquanto S ¢ uma
funcao dos carregamentos aplicados, densidades dos materiais e dimensdes da estrutura,
em que cada propriedade pode ser uma variavel aleatéria (MELCHERS & BECK, 2018).

Ademais, R e S podem nao ser independentes, quando, por exemplo, um dos
carregamentos se opde a falha ou uma mesma dimensdo afeta tanto R quanto S. A
formulacao supracitada também nao € valida caso haja mais de uma resultante de tensées
agindo em uma secao, ou mais de um fator a contribuir para a resisténcia da estrutura. A
partir das variaveis basicas de projeto, contudo, é possivel apresentar uma versao
generalizada da equacao de estado limite (MELCHERS & BECK, 2018).

Seja X o vetor que representa todas as variaveis aleatorias relevantes do problema,
a funcdo de estado limite pode ser representada por G(X) = G(X1, X3, ..., X,,), em que G()
expressa a relacao entre o estado limite e as variaveis basicas. A equacgao de estado limite
G(X) = 0, por conseguinte, define o limiar entre o dominio satisfatério, G > 0, e o dominio
de falha, G < 0, no espaco “n-dimensional” das variaveis basicas. Desta forma, a

generalizacdo da eq. (28) resulta em:
p; = plG(X) < 0] = j f f(x) dx 34)
G[X]=0

em que fy(x) é a funcdo conjunta de densidade de probabilidades para o vetor “n-
dimensional” X. A resisténcia R e a solicitacdao S nao aparecem mais na formulacao,
estando implicitas em X.

A regido de integracdo G[X] < 0 representa o “hiperespaco” em que ocorre a
violacdo do estado limite. Com o aumento da complexidade do termo integrando fx( ) e
do dominio de integracdo G[X] < 0 da equacdo (34), torna-se impraticavel a solucao
analitica do problema. Dentre as alternativas de solucao na literatura estao os de métodos
de transformacao aproximados, como o FORM e o SORM, e a abordagem por simulacao

numérica de Monte Carlo (MELCHERS & BECK, 2018), conforme apresentado a seguir.
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3.5.4 Métodos de Transformagao

O objetivo dos métodos de transformacao é aproximar a funcdo conjunta de
probabilidades fx(x) com base na informacao existente, que em geral se limita as funcbes
de distribuicao marginais e, em alguns casos, a coeficientes de correlacao entre pares de
variaveis aleatdrias. Estao baseados em um mapeamento do vetor de variaveis aleatoérias
do problema, X, com qualquer distribuicao conjunta de probabilidades, em um vetor de
variaveis aleatorias Y, com distribuicao normal padrao (MELCHERS & BECK, 2018). Este

processo de transformacao ¢ feito por meio da equacao (35), de Hasofer e Lind (1974).

_ Xi _:uXi
T oy (39)

i

Y;

O método de primeira ordem e segundo momento (FOSM — First Order Second-
Moment), no qual se aproxima a equacao de estado limite por um hiperplano no ponto de
projeto, é caracterizado por utilizar apenas os dois primeiros momentos (média e desvio
padrao) para construir a funcao conjunta de distribuicao (RANGANATHAN, 1999).

O método de confiabilidade de primeira ordem (FORM - First Order Reliability
Method) surgiu a partir de melhorias implementadas ao método FOSM, e permite obter
solucdes aproximadas com relativamente poucas avaliacdes da equacao de estado limite.
Ao contrario do FOSM, permite incorporar a analise as funcdes originais de distribuicao
de probabilidades, além da correlacao das variaveis aleatérias do problema (MELCHERS
& BECK, 2018). A transformacao para o espaco normal padrao pode ser realizada pela
transformacao de Rosenblatt (1952) ou composta de Nataf (1962). O ponto de projeto para
a equacao de estado limite pode ser encontrado através de algoritmos de otimizacao, tal
como o HLRF, desenvolvido por Hasofer & Lind (1974) e Rackwitz & Fiessler (1978).

Quanto ao método de confiabilidade de segunda ordem (SORM —Second Order
Reliability Method), assemelha-se ao FORM em diversos aspectos, porém aproxima a
equacao de estado limite no ponto de projeto por uma funcao quadratica ou parabdlica.
Desta forma, podem fornecer aproximacoes melhores do que os métodos de primeira
ordem para equacoes de estado limite nao-linear (RANGANATHAN, 1999).
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3.5.5 Método de Simulagdo de Monte Carlo

A simulacao, segundo Ang & Tang (1984), é um procedimento tedrico ou
experimental que visa reproduzir o mundo real com base em suposicdes e modelos pré-
concebidos. O método de simulacao tedrica pode ser aplicado numericamente para
prever ou estudar a performance de um dado sistema. Em problemas descritos por
variaveis aleatdrias com distribuicdo de probabilidades conhecidas, pode-se recorrer a
simulacao de Monte Carlo.

As origens do método de Monte Carlo remontam ao ano de 1949, com a publicacao
do artigo “The Monte Carlo Method” pelos matematicos John Von Neumann e Atanislaw
Ulam (ECKHARDT, 1987; COELHO, 2011). Este método, amplamente empregado nao so
na engenharia, mas em diversos outros campos, € de facil compreensao e implementacao
computacional. E denominado de método exato, pois, em teoria, o resultado da simulacéo
tende ao valor exato na medida em que o namero de simulagdes tende ao infinito. A
precisao dos resultados depende do numero de simulacdes e da qualidade dos numeros
aleatdrios utilizados (ANG & TANG, 2006; MELCHERS & BECK, 2018).

De modo simplificado, o método de Monte Carlo € um procedimento numérico em
que sao feitos repetidos calculos para um dado modelo matematico, e cada resultado
numérico passa a ser considerado um ponto amostral da solucdo. As variaveis deste
procedimento sao aleatdrias e seus valores sao amostrados, a cada repeticao, a partir das
respectivas distribuicoes de probabilidade (ANG & TANG, 2006).

A fim de determinar a probabilidade de falha de um componente ou sistema

estrutural sobre um dominio de falha Dy e uma funcdo densidade de probabilidade

conjunta fy(X), a equacao (34) pode ser reescrita na seguinte integral multidimensional:

pr=| fx(x)dx (36)
Dy
O dominio de falha é definido através de uma equacao de estado limite ou uma
combinacdo de estados limites em série e/ou em paralelo. Seja I[x] uma funcao
indicadora, que assume valor 1 quando ocorre falha e 0 em caso de sobrevivéncia, a

integracao em todo o dominio pode ser efetuada:

pr = fD I[x]. fx(x) dx = E[I[x]] (37)

f
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A equacao (37) representa, para uma amostra com tamanho infinito, o valor
esperado da funcao indicadora I[x]. Visto que, de fato, trabalha-se com amostras finitas
de ng; pontos amostrais, ou ng; simulacdes, o valor esperado da probabilidade de falha é

calculado pela equacao (38).

1
pr=— ) Ilxi] (38)

Percebe-se que o calculo da estimativa da probabilidade de falha, para uma
amostra finita, se resume a dividir o numero de simulacbes em que ocorreram falhas,
denominado ng, pelo nimero total de simulagdes, ng;, conforme equacao (39).

=

pr = ~ 39)

A probabilidade de falha calculada desta forma é uma aproximacao, a qual tende
ao valor exato quando o numero de simulacdes tender ao infinito. Por conseguinte, quanto
maior o niumero de simulacdes realizadas, maior a precisao. Em vista da probabilidade de
falha nos problemas de confiabilidade estrutural ser, de modo geral, baixa, costuma ser
necessario um elevado namero de simulacdes para se obter precisao adequada.

A fim de reduzir o tamanho das amostras, tem-se a possibilidade de empregar
técnicas de amostragem por importancia. Estas buscam evitar a simulacao excessiva de
pontos longe do dominio de falha, regidao de interesse. Os pontos de amostragem sao
deslocados para o dominio de falha com a funcdo de amostragem hy(x) (MELCHERS E
BECK, 2018):

_ fx(x)
Dy = jz I [x] I (1) dx (40)

O valor esperado dessa expressao pode ser estimado com base em uma amostra

de tamanho n;:

Nsi
1 fx(x;)
=— ) Ix;
P < 1l hx (x:)

(4D
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3.5.6 Confiabilidade Alvo

Os requisitos necessarios para garantir o desempenho de uma estrutura ou
componente estrutural estao relacionados a um critério de aceitacao do risco estrutural,
representado por uma probabilidade de falha minima requerida. Essa probabilidade de
falha aceitavel, para um periodo de referéncia especificado, ¢ denominada de
confiabilidade alvo (JCSS, 2001; CEB-FIP, 2010; MELCHERS & BECK, 2018).
A definicao do indice alvo depende, além do periodo de referéncia, das possiveis
consequéncias da falha e dos custos relativos para aumentar a seguranca. Desta forma, o
Joint Committee on Structural Safety - JCSS (2001) estabelece classes de consequéncias
baseadas em uma relacdo (p) entre os custos totais (i.e., custos de construcdo somados
aos de reconstrucao ou recuperacao devido a falha) pelos custos de construcao.
e C(lasse 1: Risco a vida, em caso de falha, € pequeno ou negligenciavel, assim
como as consequéncias econdmicas (p < 2);

e (lasse 2: Risco a vida, em caso de falha, € médio, ou as consequéncias
econdmicas sao consideraveis (2 < p < 5);

e C(lasse 3: Risco a vida, em caso de falha, € alto, ou as consequéncias econémicas

sao consideraveis (5 < p < 10).

Ainda de acordo com o JCSS (2001), deve-se estar ciente que as consequéncias
dependem também do tipo de falha, que pode ser ductil com reserva de capacidade
resistente devido ao encruamento; ductil sem reserva de capacidade resistente; ou fragil.
Em vista disso, um elemento estrutural que poderia sofrer colapso repentino deve ser
projetado com um nivel de confiabilidade mais alto do que aquele em que o colapso é
precedido por algum tipo de aviso. Para os estados limites tltimos, recomenda os indices
de confiabilidade alvo indicados na Tabela 3-3, considerando um periodo de referéncia
de um ano.

O valor hachurado em cinza na tabela deve ser adotado nas situacdes mais comuns
de projeto na engenharia, pois corresponde a riscos medianos de morte, caso ocorra falha,
com consequéncias econdmicas consideraveis. Exemplos tipicos de estruturas que se
enquadram nessa situacao sao edificios residenciais, comerciais e industriais. Estruturas
agricolas, silos e postes correspondem a classes inferiores, enquanto pontes, hospitais e

edificios muito altos a classes mais elevadas.
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Tabela 3-3 — Indices de confiabilidade alvo para ELU - JCSS

media de seguranca | Cosse classe? o’
Elevado ( pfﬁ; T i’Ol‘3) (Pfﬁi : i'03‘4) (Pfﬁ:‘ ? i’07_4)
Medio (Pfﬁi T i’g‘d') (P fﬁ; T 41},02_5) (P fﬁ:‘ ; LIL’:_G)
Pequeno ( pfﬁ; T ‘11»02_5) (Pfﬁ; ; ?(?‘6) (Pfﬁ; ? L1Lb7—6)

Fonte: Adaptado de JCSS (2001).

De forma semelhante ao JCSS (2001), o CEB-FIP, no Mode/ Code 2010, classificam-
se as estruturas de acordo com a probabilidade de falha, e se estabelecem valores minimos
de indices de confiabilidade para os estados limites ultimos em periodos de referéncia de

1 e 50 anos, conforme apresentado na Tabela 3-4.

Tabela 34 - Indices de confiabilidade alvo para ELU - Model Code

Consequéncia da falha Baixa Média Elevada

Periodo de referéncia pr =31 Br =3,8 pr =43
50 anos (Pr ~1.1073) (Pr ~7.107%) (Pr ~9.107°)

Periodo de referéncia Pr =41 Br =47 pr =51
1 ano (P =~ 2.107%) (Pr ~1.107°) (P =~ 2.1077)

Fonte: Adaptado de CEB-FIP (2010).

Os indices de confiabilidade alvo da tabela anterior sao validos para componentes
estruturais ducteis ou sistemas com redundancias, os quais tendem a dar sinais antes da
ocorréncia do colapso. Para elementos ou sistemas estruturais em que a falha tende a
ocorrer de forma repentina, o CEB-FIP (2010) recomenda que sejam utilizados indices de
confiabilidade mais elevados do que os recomendados para os elementos ducteis.

Nowak e Collins (2000) também afirmam que o valor 6timo do indice de
confiabilidade alvo (f7) deve ser determinado com base nas consequéncias da falha e do
custo necessario para incremento da seguranca. Em vista disso, Nowak e Szerszen (2003)
estabeleceram indices de confiabilidade alvo para vigas, lajes e pilares, assumindo que os

indices de confiabilidade dos componentes estruturais dimensionados pelo ACI-318
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(1999) seriam aceitaveis. Concluiram que um £ alvo de 3,5 € adequado para a maior parte
dos elementos estruturais, com excecao dos pilares, cujo § alvo foi definido como 4,0.
Cabe ressaltar que apenas pilares carregados axialmente foram avaliados por Nowak e
Collins (2000), e, portanto, pilares submetidos a flexao composta podem ter um indice de
confiabilidade alvo distinto.

Desta forma, nas andlises de confiabilidade de pilares de concreto armado deste
trabalho, a faixa de valores de referéncia para o indice f alvo sera entre 4,2 e 4,3, sendo

4,0 o valor minimo aceitavel.
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4 MODELOS MECANICOS DE RESISTENCIA E SOLICITACAO

“A simplicidade € o mais alto grau de perfeicao”

(Leonardo da Vinci)

Em analises de confiabilidade estruturais, para que os resultados representem
satisfatoriamente a probabilidade de falha do sistema, é necessario utilizar um modelo
mecanico que obtenha, com precisao adequada, a resposta da estrutura. A ndo-linearidade
geométrica nao foi simulada nos modelos mecanicos de solicitacdes, pois, de forma
simplificada, considerou-se que os efeitos de “segunda ordem” seriam pequenos, em
funcao da rigidez adotada para os pilares dos exemplos.

No presente trabalho, a primeira parte do modelo se refere a resisténcia mecanica
ultima dos pilares. A validacao do modelo é feita a partir de comparacdes entre ensaios
experimentais existentes na literatura e a resposta obtida através do modelo. Esses
resultados também permitem estimar o erro do modelo mecanico.

Em seguida, é definido o modelo mecanico de solicitacdes, o qual utiliza diagramas
momento-curvatura para representar o comportamento nao-linear fisico (dos materiais).
Por fim, é feito um exemplo de aplicacdao deste modelo em poértico plano de concreto

armado.

4.1 MODELO MECANICO PARA DETERMINACAO DO MOMENTO RESISTENTE DA
SECAO TRANSVERSAL

4.1.1 Contextualizacdo

Em problemas de flexo-compressao, nao ha uma solucao Unica para a capacidade
resistente de uma dada secao transversal, pois existem infinitos pares de valores de
esforcos normais e momentos fletores que satisfazem as condicoes de equilibrio. Cada par
equivale a uma posicao diferente da linha neutra, e representa uma resposta valida para a
resisténcia do elemento estrutural (FUSCO, 1981).

Em contrapartida, caso seja conhecido o valor da solicitacdo normal, é possivel
determinar a posicdo da linha neutra e, por consequéncia, o momento ultimo
correspondente. Portanto, a resisténcia ultima de um pilar, submetido a flexo-compressao
normal, pode ser definida como o momento fletor que causa a falha da secao transversal,

para um dado esforco normal atuante.
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Deste modo, o modelo mecanico desenvolvido calcula o0 momento resistente
ultimo de secdes transversais retangulares de pilares de concreto armado, a partir de um
esforco normal conhecido. A determinacao da capacidade resistente é feita através de um
procedimento computacional iterativo, conhecido como método da secante, na medida
em que ndo € conhecida a priori a posicao da linha neutra que equilibra os esforcos da
secao. O procedimento € descrito para uma secao transversal com duas camadas de
armaduras simétricas, posicionadas em faces opostas. Porém pode ser extrapolado para
“n” camadas de armaduras, basta equacionar o equilibrio da secdo para “n” reacoes.

Salienta-se que o modelo mecanico tem diferencas relevantes em relacao ao de
projeto, apresentado nas secoes 3.1 e 3.2. Conceitualmente, enquanto em projeto se busca
um dimensionamento com um nivel de seguranca adequado, adotando simplificacdes
favoraveis a seguranca, 0 modelo mecanico visa representar, da melhor forma possivel e
sem custos computacionais excessivos, a resisténcia mecanica efetiva dos pilares de
concreto armado. Por conseguinte, ndo se utiliza nenhum dos coeficientes de seguranca
de dimensionamento. Também é desconsiderado o efeito Riisch ao comparar o modelo
com resultados experimentais, visto que estes sao obtidos em ensaios de curta duracao.

Dado que este modelo sera utilizado em analises de confiabilidade, em relacao ao
Estado Limite Ultimo de ruptura por flexo-compressdo, o objetivo é representar apenas o
momento de ruina, ou momento resistente, para um certo esforco normal. Essa alternativa
€ valida para o estudo de confiabilidade deste trabalho, uma vez que o esforco normal
atuante € definido como uma variavel aleatoria, logo seu valor é conhecido a cada iteracao
de Monte Carlo.

Para a determinacdao da resposta em flexo-compressao normal das estruturas de
concreto armado, é necessario definir condi¢des iniciais, tais como a compatibilidade de
deformacoées, as propriedades dos materiais e as equacoes de equilibrio da secao. Em
seguida, € possivel a formulacdo de um modelo deterministico para obtencdao do

comportamento da estrutura em relacao ao estado limite ultimo.
4.1.2 Apresentacdo do Modelo Mecéanico de Resisténcias de Secdes a Flexo-Compressao

Seja uma secao transversal genérica de pilar, conforme apresentado na Figura 4-1,
com resisténcia mecanica a compressao f., cuja armadura € simétrica, com area Ag;,

tensdao de escoamento f,, e modulo de elasticidade E. A secado transversal possui largura

b, altura h, a posicao da linha neutra é representada por x, e a respectiva area de concreto
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comprimido por A... A Figura 4-1 também representa os diagramas de deformacdes
especificas e de tens6es de uma secao submetida a flexao composta normal, em que ¢g; €
a deformacao especifica da armadura, €, a deformacao especifica do concreto, agy; a

tensao nas armaduras e g, a tensao (de compressao) no concreto.

Figura 4-1 — Secdo transversal — Flexdao composta normal
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Fonte: Autor.

Neste caso, as condicdes de equilibrio sdo dadas por:

n
N, = f o, dy + ZASi . Ogj (42)
Acc i=1
n
M, = o..ydy+ ZAsi -Ogi - Ysi (43)
Acc i=1

O diagrama de tensoes utilizado para o concreto a compressao foi o parabola-
retangulo, conforme definicbes da NBR 6118 (2014), para concretos de classe até C50
(fck <50 MPa), que sao os utilizados neste trabalho. Neste modelo, a ruina por ruptura
do concreto comprimido ocorre quando este atinge uma deformacao de compressao
Ecu = 3,5%0, caso a linha neutra esteja dentro da secdo. Se a secao estiver totalmente
comprimida, o encurtamento ultimo admissivel para o concreto varia entre 2,0%o0 < €., <
3,5%o (Figura 4-2). Para o aco, admite-se a ruina por alongamento plastico excessivo para

uma deformacgao &g, = 10%o0, independente da deformacao do concreto comprimido.
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As condicbes de compatibilidade decorrem da manutencao da forma plana da
secao transversal. Deste modo, dada a posicao da linha neutra e a deformacao especifica
de um ponto da secdo, ficam definidas as deformacdes especificas dos demais pontos e,

por conseguinte, as tensdes respectivas, conforme apresentado na secao 3.1.2.

Figura 4-2 — Deformagdes do concreto no Estado Limite Ultimo
Ecu = 3,5%0 €cu = variavel

="

%0 1/

RS
.

Esu = 10%o

Fonte: Autor.

Poderiam ser utilizadas outras relacdes constitutivas para o concreto submetido a
compressao, desenvolvidas de forma empirica, tais como Hognestad (1951), Saenz (1964),
Popovics (1970), Wang et al. (1978), Tsai (1988), Balan et al. (1997) e Kwon & Spacone
(2002). Embora existam diversas expressdes para a curva tensao-deformacao, a maioria
nao representa o comportamento para todos os tipos de concreto e condicoes de teste
(COELHO, 2011). Ademais, Carreira e Chu (1985) afirmam que definir uma relacao tensao-
deformacao geral para o concreto é um problema complexo, pois depende nao s6 das
propriedades dos materiais, mas também das condicdes do teste, em especial da taxa de
deformacao.

Em vista disto, no presente trabalho optou-se pelo modelo da NBR 6118 (2014),
devido & sua simplicidade e por este fornecer bons resultados para o Estado Limite Ultimo,
em termos do valor da resultante de compressao e de sua posicao (MOURA, 2019).

Desprezou-se a resisténcia a tracdo do concreto, considerando-se que a secao
critica estaria fissurada na regiao tracionada e, portanto, nao contribuiria para a resisténcia,
hipétese adequada quando se trata de Estado Limite Ultimo (FUSCO, 1981).

Portanto, a solucao do problema consiste em determinar, iterativamente, a posicao

da linha neutra que equilibre os esforcos internos, calculados pelas equacoes (42) e (43),
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utilizando as condicbes de compatibilidade para obter as tensdes no concreto e no aco.
Em seguida, calcula-se a posicao da resultante de compressao do concreto, pelo momento
estatico de area do diagrama de tensoes, e, por fim, 0 momento atuante na secdo, que

equivale ao momento resistente. Este procedimento foi sistematizado na Figura 4-3.

Figura 4-3 — Fluxograma do Célculo do Momento Resistente
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Fonte: Autor.

4.2 AVALIACAO DO MODELO MECANICO DE RESISTENCIAS

A fim de avaliar a eficiéncia da rotina de calculo do momento resistente, foram
selecionados na literatura ensaios de pilares submetidos a flexo-compressao normal. A
partir dos dados fornecidos nos estudos, utilizou-se 0 modelo mecanico para estimar o
momento resistente dos pilares, representado por M, ca, cOmparando-os aos resultados

experimentais para 0 momento resistente ultimo, denominado de My exp.
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Limitaram-se os pilares avaliados aquelas cujas resisténcias a compressao simples
estavam na faixa entre 25 MPa e 50 MPa, visto que a rotina foi desenvolvida com a
formulacao da NBR 6118 (2014) para as classes C25 a C50. Também se restringiu aos
ensaios que forneceram o momento resistente ultimo (Myex) ou todos os dados
necessarios para o calculo deste, tais como excentricidade inicial do ponto de aplicacao
da forca, a forca resistente ultima e o deslocamento maximo no momento da ruptura.
Foram desconsiderados, ainda, ensaios em que os autores relataram terem ocorridos falhas
para aferir este deslocamento maximo.

Foram selecionados 52 pilares retangulares de concreto armado, oriundos de 10
trabalhos, cujos dados sao apresentados nas Tabelas 4-1 a 4-10. Sao 4 pilares de Kim &
Yang (1995), conforme Tabela 4-1; 6 pilares de Claeson & Gylltoft (1998), Tabela 4-2; 6
pilares de Kim & Lee (2000), Tabela 4-3; 3 pilares de Lima Jr. (2003), Tabela 4-4; 4 pilares
de Adorno (2004), Tabela 4-5; 5 pilares de Dantas (2006), Tabela 4-6; 18 pilares de Melo
(2009), Tabela 4-7; 2 pilares de Nascimento et. al (2012), Tabela 4-8; 2 pilares de Ferreira
(2014), Tabela 4-9; e 2 pilares de Santos (2017), Tabela 4-10. Nestas tabelas, tem-se que:

b: é a dimensao referente a base do pilar;

h: é a dimensao da altura do pilar;

A: € o indice de esbeltez do pilar;

Asi, Ass € Asc: S80, respectivamente, a drea das armaduras superior, inferior e central;
fy: tensdo de escoamento do aco;

Es: modulo de elasticidade do aco;

fe: resisténcia a compressao do concreto;

Nr: forca normal de ruptura do pilar;

eo: excentrididade inicial de aplicacao da forca, em relacao ao eixo central do pilar;
Ah: deslocamento maximo em relacdo ao eixo central do pilar para a carga critica;

My exp: momento resistente ultimo, determinado experimentalmente.

Tabela 4-1 — Dados dos pilares ensaiados por KIM & YANG (1995)
Pilar b h N Asi Ass fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm? | MPa | MPa | MPa | kN cm cm kN.m
KY1 8,0 8,0 62,4 | 0,634 | 0,634 | 387,0 [ 205000 | 25,5 | 63,7 | 2,40 | 1,49 2,48
KY2 | 80 | 80 | 62,4 | 0,634 0,634 | 387,0 | 205000 | 25,5 | 65,7 | 2,40 | 1,62 | 2,64
KY3 8,0 8,0 | 103,9 | 0,634 | 0,634 | 387,0 [ 205000 | 25,5 | 38,2 | 2,40 | 2,98 2,06

KY4 | 8,0 8,0 | 1039 | 0,634 | 0,634 | 387,0 | 205000 | 25,5 | 37,2 | 2,40 | 3,27 | 2,11
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Tabela 4-2 — Dados dos pilares ensaiados por CLAESON & GYLLTOFT (1998)

Pilar b h N Asi Ass Asc fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm? cm? | MPa | MPa | MPa [ kN cm cm | kN.m
C5 12,0 | 12,0 | 69,3 | 2,240 | 2,240 | 2,240 | 684,0 | 207000 | 43,0 | 320,0 | 2,00 | 2,60 | 14,72
Co6 12,0 | 12,0 | 69,3 | 2,240 | 2,240 | 2,240 | 684,0 | 207000 | 43,0 | 280,0 | 2,00 | 2,40 | 12,32
C7 20,0 | 20,0 | 52,0 | 3,980 | 3,980 | 3,980 | 636,0 | 207000 | 33,0 | 990,0 | 2,00 | 2,20 | 41,58
C8 20,0 | 20,0 | 52,0 | 3,980 | 3,980 | 3,980 | 636,0 [ 207000 33,0 | 990,0 | 2,00 | 2,10 | 40,59
Cc9 | 20,0 | 20,0 | 69,3 | 3,980 | 3,980 | 3,980 | 636,0 |207000| 37,0 | 900,0 | 2,00 | 4,00 | 54,00
C10 | 20,0 | 20,0 | 69,3 | 3,980 | 3,980 | 3,980 | 636,0 207000 | 37,0 | 920,0 | 2,00 | 3,60 | 51,52
Tabela 4-3 — Dados dos pilares ensaiados por KIM & LEE (2000)
Pilar b h N Asi Ass fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm? | MPa | MPa | MPa | kN cm cm kN.m
KL11 | 10,0 | 10,0 | 34,6 | 1,425 | 1,425 | 595,0 | 190000 | 27,0 | 119,0 | 4,00 | 1,60 | 6,66
KL12 | 10,0 | 10,0 | 34,6 | 1,425 | 1,425 | 595,0 | 190000 | 27,0 | 126,0 | 4,00 | 1,81 7,32
KL13 | 10,0 | 20,0 | 34,6 | 1,425 | 1,425 | 595,0 | 190000 | 27,0 | 204,0 | 4,00 | 1,56 | 11,34
KL14 | 10,0 | 20,0 | 34,6 | 1,425 | 1,425 | 595,0 | 190000 | 27,0 | 206,0 | 4,00 | 1,73 | 11,80
KL15 | 10,0 | 20,0 | 34,6 | 1,425 | 1,425 | 595,0 | 190000 | 27,0 | 418,0 | 4,00 | 0,48 | 18,73
KL16 | 10,0 | 20,0 | 34,6 | 1,425 | 1,425 | 595,0 | 190000 | 27,0 | 443,0 | 4,00 | 0,40 | 19,49
Tabela 4-4 — Dados dos pilares ensaiados por LIMA Jr (2003)
Pilar b h N Asi Ass fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm? | MPa | MPa | MPa | kN cm cm | kN.m
L17 | 150 | 15,0 | 32,3 | 2,384 | 2,384 | 597,5 [ 197750 | 39,2 | 823,0 | 1,04 [ 0,79 | 15,09
L18 | 150 | 15,0 | 32,3 | 2,384 | 2,384 | 597,5 [ 197750 | 39,2 | 653,0 | 2,00 [ 1,05 | 19,89
L19 | 15,0 | 15,0 | 32,3 | 2,384 | 2,384 | 597,5 [ 197750 | 39,2 | 500,0 | 3,05 | 1,22 | 21,33
Tabela 4-5 — Dados dos pilares ensaiados por ADORNO (2004)
Pilar b h N Asi Ass fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm? | MPa | MPa | MPa | kN cm cm kN.m
A20 | 25,0 | 12,0 | 58,3 | 1,571 | 1,571 | 540,0 | 210000 | 38,8 | 553,0 ( 1,50 | 2,00 | 19,37
A21 | 25,0 | 12,0 | 58,3 | 1,571 | 1,571 | 540,0 | 210000 | 40,2 | 566,0 | 1,50 | 1,58 | 17,45
A22 | 25,0 | 12,0 | 583 | 1,571 | 1,571 | 540,0 | 210000 | 40,5 | 291,0 | 3,00 | 1,80 | 13,98
A23 | 250 | 12,0 | 58,3 [ 1,571 | 1,571 | 540,0 210000 | 41,3 | 298,0 | 3,00 | 1,72 | 14,05
Tabela 4-6 — Dados dos pilares ensaiados por DANTAS (2006)
Pilar b h N Asi Ass fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm?> | MPa | MPa | MPa | kN cm cm kN.m
D24 | 25,0 | 12,0 | 40,4 | 1,571 | 1,571 | 540,0 {210000| 36,0 | 447,0 | 1,50 | 2,30 | 16,99
D25 | 25,0 | 12,0 | 40,4 | 1,571 | 1,571 | 540,0 210000 | 34,0 | 255,0 | 3,00 | 2,90 | 15,05
D26 | 25,0 | 12,0 | 40,4 | 1,571 | 1,571 | 540,0 { 210000 | 34,0 | 170,0 | 4,00 | 3,90 | 13,43
D27 | 25,0 | 12,0 | 40,4 | 1,571 | 1,571 | 540,0 210000 | 38,0 | 155,0 | 5,00 | 5,50 | 16,28
D28 | 25,0 | 12,0 | 40,4 | 1,571 | 1,571 | 540,0 {210000| 38,0 | 131,0 | 6,00 | 7,60 | 17,82
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Tabela 4-7 — Dados dos pilares ensaiados por MELO (2009)

Pilar b h N Asi Ass fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm? MPa MPa MPa kN cm cm kN.m
M29 | 25,0 12,0 | 57,7 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 38,5 | 662,0 | 1,68 1,53 | 21,24
M30 | 25,0 | 12,0 | 57,7 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 45,8 | 456,0 | 2,52 | 1,45 | 18,09
M31 | 25,0 | 12,0 | 57,7 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 37,2 | 317,0 | 3,16 1,92 16,09
M32 | 25,0 12,0 | 57,7 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 37,2 | 294,0 | 4,22 | 2,82 | 20,70
M33 | 25,0 | 12,0 | 57,7 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 37,2 |232,0| 5,33 | 3,17 | 19,72
M34 | 25,0 | 12,0 | 57,7 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 38,5 | 198,4 | 6,35 | 3,37 | 19,29
M35 | 250 | 12,0 | 72,2 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 43,1 | 670,4 | 1,70 | 1,50 | 21,39
M36 | 250 | 12,0 | 72,2 | 2,356 | 2,356 | 5950 | 190000 | 41,6 | 360,8 | 2,53 | 1,55 | 14,72
M37 | 25,0 12,0 | 72,2 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 45,8 | 336,0 | 3,14 | 2,02 17,34
M38 | 25,0 12,0 | 72,2 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 41,6 | 248,0 | 4,10 | 2,84 17,21
M39 | 25,0 | 12,0 | 72,2 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 41,6 | 201,2| 5,00 | 4,36 | 18,83
M40 | 250 | 12,0 | 72,2 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 43,1 | 164,8 | 6,44 | 3,97 | 17,15
M4l | 250 | 12,0 | 86,6 | 2,356 | 2,356 | 5950 | 190000 | 35,8 [1053,0| 0,31 | 0,64 | 9,95
M42 | 25,0 12,0 | 86,6 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 39,6 | 652,0 | 0,60 | 2,16 17,94
M43 | 25,0 12,0 | 86,6 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 39,6 | 535,0 | 1,39 1,94 17,79
M44 | 25,0 | 12,0 | 86,6 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 39,7 | 460,5 | 2,15 | 1,61 17,30
M45 | 25,0 | 12,0 | 86,6 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 37,6 | 155,0 | 5,39 | 4,16 | 14,80
M46 | 250 | 12,0 | 86,6 | 2,356 | 2,356 | 595,0 | 190000 | 37,6 | 131,0 | 6,70 | 2,83 | 12,48
Tabela 4-8 — Dados dos pilares ensaiados por NASCIMENTO et. al (2012)
Pilar b h N Asi Ass fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm? MPa | MPa | MPa | kN cm cm kN.m
N47 | 25,0 | 12,0 | 58,3 | 1,571 | 1,571 | 612,0 | 252900 | 42,3 | 140,0 | 6,00 | 2,56 | 11,98
N48 | 25,0 15,5 | 45,1 | 1,571 | 1,571 | 612,0 | 252900 | 42,3 | 450,0 | 4,25 1,77 | 27,09
Tabela 4-9 — Dados dos pilares ensaiados por FERREIRA (2014)
Pilar b h N Asi Ass fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm? MPa | MPa | MPa | kN cm cm kN.m
F49 25,0 12,0 | 58,3 | 1,571 | 1,571 | 584,0 | 210000 [ 41,9 | 126,7 | 6,00 | 3,42 11,94
F50 25,0 15,5 | 45,1 | 1,571 | 1,571 | 584,0 | 210000 | 41,3 | 542,2 | 4,25 1,92 | 33,45
Tabela 4-10 — Dados dos pilares ensaiados por SANTOS et. al (2017)
Pilar b h N Asi Ass fy Es fc Nr e0 Ah | Mu,exp
cm cm cm? cm? | MPa | MPa | MPa | kN cm cm kN.m
S51 25,0 | 12,0 | 43,9 | 2,356 | 2,356 | 596,0 | 198000 | 33,0 | 254,2 | 3,00 | 1,33 15,39
S52 25,0 12,0 | 43,9 | 2,356 | 2,356 | 596,0 | 198000 | 33,0 | 141,0 | 6,00 | 4,39 | 14,84

pilares birrotulados,

Fonte: Autor e referéncias indicadas.

Os ensaios utilizaram um sistema de aplicacao de cargas e de vinculagao que simula

com momentos constantes ao

longo do comprimento, e

excentricidades iniciais iguais em seus extremos na direcao de menor inércia da secao

transversal. Os pilares foram instrumentados para medir deslocamentos verticais,
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horizontais e rotacdes em diversos pontos. Quanto ao sistema de aplicacao de cargas, nos
ensaios de Kim e Yang (1995), Claeson e Gylltoft (1998), Kim e Lee (2000) e Lima Jr (2000),
aplicaram-se incrementos constantes de deslocamentos verticais até a ruina, de modo que
o ponto final do ensaio ndo representava a carga critica. Nestes casos, o Momento Ultimo
foi considerado como o do maior esforco normal, e seu respectivo deslocamento. Nos
demais estudos, foram aplicados incrementos graduais e constantes de carga até a ruina,
logo o ponto final do ensaio corresponde ao carregamento critico.

A partir da rotina de calculo desenvolvida, calcularam-se os momentos resistentes
dos pilares (M, caic), comparados aos respectivos resultados experimentais na Tabela 4-11.
A razao entre o momento ultimo experimental e o calculado pelo modelo é representada
pela letra grega n. Quanto mais eficiente o modelo, mais préximos de 1,0 sao os valores

de 1, devendo seguir uma distribuicao normal com baixo coeficiente de variacao.

Tabela 4-11 — Resultados de resisténcias dos pilares

. M, | M, | Myex . M, ., | M, | Myex . M, | M, | Myex
Pilar P : £2P Pilar - - EXP Pilar P - EXP
[kN.m] | [kN.m] | Mucatc kN.m] | [kN.m] | Mucaic [kN.m] | [kN.m] | Mucatc
KY1 2,48 2,75 0,90 L18 19,89 | 21,66 | 0,92 M35 | 21,39 | 20,70 | 1,03
KY2 2,64 2,77 0,95 L19 | 21,33 | 24,66 | 086 M36 | 14,72 | 19,13 | 0,77
KY3 2,06 2,36 0,87 A20 | 1937 | 19,06 | 1,02 M37 | 17,34 | 20,30 | 0,85
KY4 2,11 2,34 0,90 A21 17,45 | 19,67 | 0,89 M38 | 17,21 | 18,09 | 0,95
C5 14,72 | 1422 | 1,04 A22 | 1398 | 17,24 | 081 M39 | 18,83 | 17,21 1,09
C6 12,32 | 14,49 | 0,85 A23 14,05 | 17,53 | 0,80 M40 | 17,15 | 16,77 | 1,02
C7 41,58 | 48,56 | 0,86 D24 | 16,99 | 1845 | 0,92 M41 9,95 8,69 1,15
C8 40,59 | 48,56 | 0,84 D25 | 15,05 | 17,12 | 0,88 M42 | 17,94 | 19,04 | 0,94
C9 54,00 | 57,15 | 0,94 D26 | 13,43 | 15,76 | 0,85 M43 | 17,79 | 19,17 | 093
C10 | 51,52 | 56,70 | 091 D27 | 16,28 | 16,24 | 1,00 M44 | 17,30 | 18,99 | 091
KL11 | 6,66 6,04 1,10 D28 | 17,82 | 15,76 | 1,13 M45 | 14,80 | 15,54 | 095
KLI12 | 732 5,99 1,22 M29 | 21,24 | 19,37 | 1,10 M46 | 12,48 | 15,08 | 0,83
KL13 | 11,34 | 10,82 | 1,05 M30 | 18,09 | 21,15 | 0,86 N47 | 11,98 | 14,10 | 0,85
KL14 | 11,80 | 10,81 1,09 M31 16,09 | 17,39 | 0,93 N48 | 27,09 | 28,53 | 0,95
KL15 | 18,73 | 22,15 | 085 M32 | 20,70 | 18,59 | 1,11 F49 11,94 | 13,37 | 0,89
KL16 | 19,49 | 17,13 | 1,14 M33 | 19,72 | 18,33 | 1,08 F50 | 33,45 | 34,14 | 0098
L17 15,09 | 16,05 | 094 M34 | 19,29 | 17,70 | 1,09 S51 1539 | 17,13 | 0,90

Fonte: Autor e referéncias indicadas.

Os resultados também foram plotados no grafico da Figura 4-4, no qual se pode
notar certa simetria em torno da linha média, com pontos tanto acima quanto abaixo desta,

0 que é um indicativo de auséncia de tendenciosidade no modelo.
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Figura 4-4 — Momentos ultimos experimentais e de calculo (estimados)
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Fonte: Autor.

O valor médio da razdo m, entre o momento resistente de experimental e o
calculado pela rotina, foi de 0,955, com um desvio padrao de 0,106 e um coeficiente de
variacdo de 11,1%. A diferenca de 4,5% entre os valores experimentais e os calculados é
pequena, o que indica que o modelo mecanico desenvolvido apresenta bons resultados.
Ademais, essa diferenca pode ser explicada, em parte, por dificuldades relatadas em
alguns estudos para aferir a excentricidade dos pilares quando estes estao proximos da
ruptura, o que tende a subestimar o valor do momento resistente ultimo experimental.

Cabe destacar que os ensaios focam, em geral, na determinacao da carga axial de
ruina do pilar, por ser de mais facil afericao em laboratério do que o0 momento resistente
ultimo, o qual depende das excentricidades iniciais e deslocamentos horizontais no
instante da falha.

A fim de avaliar estatisticamente a qualidade do ajuste do modelo aos resultados
experimentais, pode-se submeter os valores obtidos para a razao n a um teste de aderéncia

a distribuicao normal de probabilidades. Trés dos testes mais utilizados sdao o
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chi-quadrado, o de Kolmogorov-Smirnov e o de Anderson-Darling. Neste trabalho,
utilizou-se o teste de Kolmogorov-Smirnov (K-S), cuja premissa basica € verificar a maxima
discrepancia entre a frequéncia cumulativa da amostra com a funcao de probabilidade
acumulada (FDA) do modelo teérico (ANG & TANG, 2007).

Para a amostra da Tabela 4-11, com n = 52, aplicando-se o teste K-S obtém-se que
a maxima distancia entre funcao de frequéncia cumulativa experimental e a FDA tedrica
foi de 0,125. Uma vez que o limite estabelecido para o teste, considerando um nivel de

significancia de 95%, € de 0,189, tem-se que a hipotese de normalidade € aceitavel.
4.3 ESTIMATIVA DO ERRO DO MODELO MECANICO (6;)

Conforme explicado anteriormente, o modelo mecanico sera utilizado para o
calculo dos momentos resistentes nas analises probabilisticas. Entretanto, a imprecisao
desta rotina de calculo, conforme demonstrado na secao 4.2, nao pode ser desconsiderada
na avaliacao da confiabilidade.

Portanto, além das variabilidades inerentes aos materiais e aos carregamentos da
estrutura, as incertezas dos modelos numéricos também devem ser consideradas na
analise. A estimativa do erro de modelo seguiu as recomendacdes apresentadas por Mirza
& Skrabek (1991), Magalhaes (2014) e Moura (2019), e utilizou os resultados da analise
comparativa entre o modelo mecanico e dados experimentais apresentados em 4.2.

Contudo, ndo é razoavel supor que toda a variabilidade verificada entre os
resultados experimentais e os obtidos pelo modelo mecanico sejam advindas de erros de
modelo. Variabilidades em relacao as dimensdes, resisténcias dos materiais e inerentes ao
processo experimental de ensaio também possuem influéncia. Essa relacdo entre os
resultados pode ser expressa pela equacao (44), proposta por Mirza & Skrabek (1991).

Vn = modelo2 + Vlote2 + Vensaio2 (44)

Na qual:

V, € o coeficiente de variacao da razao n;

Vimodelo € O coeficiente de variacao do erro proporcionado pelo modelo;

Viote € O coeficiente de variacdo dos resultados dos ensaios de laboratorio das
variaveis do sistema, tais como dimensoes e resisténcias;

Vensaio € O coeficiente de variacao devido aos processos de ensaio.
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O coeficiente de variacao do erro do modelo mecanico pode ser determinado pela

equacao (45).

Vinodelo = \/Vnz - Vl%)te - Vensaio2 (45)

O coeficiente de variacdo da razao m foi determinado através dos 52 resultados
experimentais (1, = 0,111).

O coeficiente de variacao de ensaio, conforme definido por Magalhaes (2014), deve
ser menor ou igual a 0,04 e depende da excentricidade relativa (e/h). Como este valor varia
entre cada ensaio, porém boa parte deles possui excentricidade elevada, neste trabalho
adotou-se o valor de 0,04.

O coeficiente de variacdo do lote foi adotado, conforme Magalhaes (2014), como
0,044.

Desta forma, através da equacao (45), encontra-se que V4010 = 0,0938.

Quanto a média do erro de modelo, esta tende a ser proxima a 1,0 e pode ser

determinada pela equacao (46).

Hy = Hmodelo - Hiote - Hensaio (46)

Considerando-se a média do lote e a do ensaio unitarias, chega-se a média do

modelo:

U
HUmodelo = —1 = 0,955 47

Hiote - Hensaio

A partir destes parametros, o erro de modelo, representado por 6, sera
considerado como uma variavel aleatéria nas analises de confiabilidade, e ira corrigir o
valor do momento resistente do pilar obtido pelo modelo numérico, de acordo com a
equacao

My, corr = Or - Mymoa (48)
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4.4 MODELO MECANICO ASSOCIADO A OBTENCAO DE ESFORCOS SOLICITANTES
4.4.1 Contextualizagao

Da mesma forma que apresentado na secao 4.1 para as resisténcias, a fim de que as
analises de confiabilidade de estruturas tenham significancia, é necessario que o modelo
mecanico que represente também, com precisao adequada, as solicitacOes atuantes.
Quanto as estruturas de concreto armado, deve-se levar em consideracdo que o
comportamento conjunto dos materiais € significativamente nao linear, o que é
denominado por nao linearidade fisica.

Esse comportamento € diretamente influenciado pela fissuracdo das pecas
submetidas a flexao, que se inicia quando as tensdes no concreto superam o valor da
resisténcia a tracao. Devido ao seu carater discreto, entre fissuras consecutivas existe uma
parcela de concreto ainda integro que contribui com a resisténcia a tracao, devido as
tensOes de aderéncia com a armadura. Esse acréscimo de resisténcia produz um
“enrijecimento” da estrutura, conhecido como “tension stiffening’.

O “tension stiffening” faz com que a relacdo momento-curvatura para secoes de
concreto, submetidas a flexao, fique entre dois limites, correspondentes a secao nao

fissurada (Estadio I) e a secao totalmente fissurada (Estadio Il), conforme Figura 4-5.

Figura 4-5 — Diagrama momento fletor - curvatura
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Fonte: Autor.
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O enrijecimento influencia o comportamento das deformacdes das estruturas de
concreto armado, especialmente em condi¢des de servico. Portanto, para analisar os
deslocamentos, afetados diretamente pela rigidez dos elementos estruturais, € necessario
empregar metodologias que modelem de forma precisa essa nao linearidade fisica.

Quanto aos esforcos atuantes em estruturas hiperestaticas, por serem
proporcionais a rigidez relativa entre os elementos, ndo sao tao sensiveis a variacdes na
rigidez quanto os deslocamentos, pois a rigidez altera-se em todos os elementos da
estrutura, na proporcao dos respectivos carregamentos. Logo, mesmo teorias mais
simplificadas podem ser adequadas para representar o comportamento nao linear das
estruturas de concreto armado, principalmente em regides proximas a falha, pois em tais
situacdes o comportamento das secoes converge para o Estadio Il (PEREIRA, 2009).

No presente trabalho, a fim de representar o comportamento nao linear do concreto
armado, fez-se o uso de diagramas momento-curvatura, os quais fornecem a inércia da
secado transversal de acordo com os esforcos internos a que esta submetida.

Conforme evidenciado no capitulo de revisao de literatura, em outra linha de
analises nao lineares utilizam-se diretamente os diagramas tensao-deformacao dos
materiais. O uso de diagramas momento-curvatura € uma alternativa a integracao das
tensdes normais da secao transversal que, além de facilitar a programacao, também
proporciona uma melhor compreensao do comportamento da estrutura. Esses diagramas
fornecem um ponto de apoio intermedidario entre os parametros iniciais e os resultados da
analise nao-linear, de modo que ajudam em sua validacao.

Nas proximas secoes, serao descritos os procedimentos para determinar diagramas
momento-curvatura para secoes transversais com esforcos de flexao simples e flexao
composta reta, utilizando valores caracteristicos, hipoteses de servico e de estado limite
ultimo. Destaca-se, contudo, que na analise de confiabilidade varias dessas variaveis serao

tratadas como aleatoérias, tais como as resisténcias do concreto e da armadura.

4.4.2 Diagrama Momento-Curvatura — Flexao Simples

Para secdes de concreto armado sujeitas a esforcos de flexao simples, uma das
possibilidades é o diagrama momento-curvatura bilinear (Figura 4-6). Este é definido por
dois seguimentos de reta a partir dos valores de momentos de fissuracao, de inicio de
plastificacao e das curvaturas correspondentes. Dessa forma, leva-se em consideracao o

efeito do “tension stiffening”de modo aproximado.
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Figura 4-6 — Diagrama momento fletor - curvatura bilinear
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Fonte: Autor.

Para esforcos iguais ou inferiores ao momento de fissuracao (M,), a secao
transversal trabalha no estadio I, em que o concreto resiste a tensdes tanto de compressao
quanto de tracdo, o que configura uma relacao linear de tensées e deformacoes. A rigidez
proporcionada pela armadura pode ser considerada como uma area equivalente de

concreto, procedimento denominado homogeneizacao da secao transversal (Figura 4-7).

Figura 4-7 — Secao transversal homogeneizada no estadio |
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Fonte: Autor.

O momento de fissuracao é calculado pela formulacao da NBR 6118 (2014), porém

considerando-se a secao homogeneizada, conforme apresentado a seguir.

. A
Mr:a fctm 1 (49)

Ve
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b.h3 h 2

I, = 5t b.h. (E — yt) + (a, — D[As(y; —h+ d)2 + A(h—y, —d)] (B0)
= St 51
Yt = b h+ (ap — 1). (4, + AL S
b. h?
Sy = >+ (ap — 1D.[As. (h —d) + AL.(h —d")] (32)

Onde: a € um fator que correlaciona a resisténcia a tracao na flexao e a tracao

direta, cujo valor € 1,2 para secoes T ou duplo T e 1,5 para se¢des retangulares; f 1, =

0,3. fckz/ 3, € a resisténcia a tracao média do concreto (em MPa); I; € o momento de
inércia no estadio I; a, = E/E,. é a relacdo entre os médulos de elasticidade do aco e do
concreto; y, € a distancia do centro de gravidade da secao homogeneizada até a fibra mais
comprimida; e S; € o momento estatico da secao em relacao a fibra mais tracionada.

A curvatura (6,) que corresponde a0 momento de fissuracdo no diagrama é
definida por:

r

6, =1000.h. E I (53)

O moédulo de elasticidade do concreto (E.) € o valor secante definido pela
NBR 6118 (2014) a partir da equacao (54), em que E.; € o mddulo secante em MPa; E;
€ o modulo tangente inicial, com E; e fck dados em MPa; e ag um coeficiente que varia

conforme o tipo de agregado graudo.

fck
E. = (1 - %) E,; (54)
E. = ag .5600../fck (55)

Com relagdo ao momento de inicio de plastificacdao (M;;,), adotam-se hipéteses do
estadio Il puro:
e Distribuicao de tensdes triangular para o concreto comprimido;
e Os esforcos de tracao sao resistidos apenas pela armadura da regiao tracionada,
desprezando-se, portanto, a resisténcia a tracao do concreto.
Considera-se como inicio de plastificacao o ponto em que o aco atinge a tensao de
escoamento. O momento correspondente € obtido por meio das equacdes de equilibrio

da secao transversal (Figura 4-8).
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Figura 4-8 — Secdo transversal homogeneizada no estédio Il
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Fonte: Autor.

As suposicoes feitas sdo adequadas para secoes nos dominios Il e Ill, nos quais a
armadura atinge o patamar de escoamento; ndo sdao validas, portanto, para secoes
superarmadas (dominio IV), cujo estado limite ultimo corresponde a deformacdes
excessivas no concreto sem que o0 aco entre em escoamento.

O somatério dos momentos na posicao da resultante de compressao fornece:

Mip = RSt' (d - x”/s) + RSC' (x”/s - d,)
My, = A fy.(d - x"/3) + AL ol ("”/3 ~d’) (56)

onde: Ry, e Ry, sao as forcas resultantes nas armaduras inferiores e superiores,
respectivamente; f,, € aresisténcia ao escoamento do aco; e x;; € a posic¢ao da linha neutra

no estadio II. Do equilibrio de forcas na secao transversal obtém-se:

b.x?
2” + A; aE(x” - d,) = AS' aE(d - X") (57)
ou
' v d
(A, + AL 2 / b.d ) As+ A%/,

= — -1 14+— . 58
i = Ge * +aE(AS+A’S A, + AL (58)

O momento de inércia a flexao no estadio Il € dado por:
b'x131 2 i N2 59
III =T+AS.C¥E(d—x”) +AS.aE(x”_d) ( )
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A curvatura adimensional que corresponde ao momento de inicio de plastificacao

pode ser escrita por:

6. = 10005, (60)
ip B I

Ap6s o inicio da plastificacao, o momento resistente da secao praticamente nao se
altera até a ruptura, ocorrendo a formacao de uma rétula plastica. Esta pode ser simulada
por um trecho retilineo ao final do diagrama momento-curvatura, que converge para o
momento ultimo da secao. Portanto, este momento de plastificacao final determina o
momento maximo que pode ser transmitido ao pilar.

Para o diagrama momento-curvatura de vigas, adotou-se, de forma simplificada,
que a rétula plastica se formaria com o momento de inicio de plastificacao, com hipoteses
do estadio Il. Destaca-se que foram feitos testes com modelos mais sofisticados para
determinar o momento final de plastificacdo, adotando hipdteses do dominio Il e o
diagrama parabola-retangulo para as tensdes de compressao do concreto, porém as

diferencas encontradas foram pouco significativas.

4.4.2.1 Exemplos de diagramas momento-curvatura para vigas

Sao apresentados exemplos ilustrativos de diagramas bilineares variando-se a taxa
de armadura (Tabela 4-12) da secao transversal, representada na Figura 4-9, na qual as
dimensodes foram representadas em centimetros. Para a resisténcia do concreto e da
armadura sao utilizados valores médios, a fim de que os diagramas obtidos fossem mais
semelhantes aos utilizados nas analises de confiabilidade. Para as demais variaveis,
empregou-se valores caracteristicos. Sobre a parte final do diagrama, considerou-se que
ha a formacao de rétulas plasticas quando o momento da secdo atinge o momento de

inicio de plastificacdao, conforme detalhado na secao 3.4.

Figura 4-9 — Secdo transversal da viga- exemplos de diagrama momento-curvatura

f4 = 25 MPa
fom = 34 MPa
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Fonte: Autor.
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Tabela 4-12 — Variagdes da taxa de armadura

p

0,20%

0,40%

0,60%

0,80%

1,00%

1,20%

As (cm?2)

0,72

1,44

2,16

2 88

3,60

4,32

Fonte: Autor.

Os diagramas momento-curvatura sao apresentados na Figura 4-10. Nota-se, quanto

maior a taxa de armadura, maior é a proximidade do diagrama com a reta do Estadio Il e,

portanto, menor € a contribuicdo da resisténcia a tracao do concreto entre fissuras.

Figura 4-10 — Diagramas momento curvatura — vigas com variacdo da taxa de armadura
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Fonte: Autor.
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4.4.3 Diagrama Esforco Normal — Momento Fletor — Curvatura: Flexdo Composta Reta

A determinacao do diagrama momento-curvatura para secoes submetidas a flexao
composta reta envolve um processo iterativo, por meio de aproximacoes sucessivas. O
procedimento de obtencdo deste diagrama para uma secao transversal retangular com
armaduras simétricas, dispostas em faces opostas, é apresentado a seguir. Destaca-se que
a inclusao de mais camadas de armaduras apenas aumenta o nimero de reacdes (R) no
somatorio de forcas e de momentos da secao.

Da mesma forma que para flexdo simples, nesta secao as deducdes sao feitas
considerando-se valores caracteristicos, hipoteses de servico e de calculo. Porém, para a

analise de confiabilidade, varios parametros sao considerados como variaveis aleatdrias.

e Inicia-se com uma curvatura 6 = 0;

e Arbitram-se duas posicoes para a linha neutra;

e Calculam-se as deformacdes no concreto (&.) e nas armaduras inferior (&g;) e
superior (&) pelas expressdes da Tabela 4-13;

e Determinam-se as resultantes nas armaduras inferior (Ry;) e superior (Rys),
segundo a Tabela 4-14, e no concreto (R..), conforme a Tabela 4-15;

¢ Encontra-se o esforco normal atuante na secao a partir do somatério das forcas
resultantes (Ngtyante = Reec + Rsi + Rss);

e (Caso Ngyante # Ny, adota-se um novo valor para a posicao da linha neutra, a
partir do método da secante, e repetem-se as etapas anteriores;

e Se Ngtyante = N4, calcula-se o valor da distancia (Zg) entre a resultante no
concreto e o centroide da secao transversal, pelas expressdes da Tabela 4-15

e Determina-se 0 momento atuante:
h h h
M =R (5=2,) + R (5= i) + Rss (- )
e Repete-se o procedimento para incrementos Af na curvatura adimensional

enquanto o momento atuante for inferior ao momento resistente da secao;

O método da secante, utilizado para determinar a posicao da linha neutra da secao
para uma dada curvatura, é representado na Figura 4-11. Neste procedimento, a cada

iteracao faz-se uma interpolacao linear entre duas iteracdes anteriores.
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Figura 4-11 — Método da secante
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Fonte: Autor.

Tabela 4-13 — Deformacdes especificas da secado transversal

Deformacao Formulacao
. . 6.
Concreto (fibra superior) g = Tx
o 0.(x—h
Concreto (fibra inferior) £ = %
. 0.(x—d
Aco (armadura superior) g5 = %
Aco (armadura inferior) £ = M
Fonte: Autor.
Tabela 4-14 — Forcas resultantes nas armaduras
Condic¢oes de deformacao Formulacao
Armadura lesi| > |5yd| Rg = Agi. 0y
. e
superior |£si| < |€yd| Ry = Ag. 0y Sl/&‘yd
Armadura less| > |eyal Rss = Ass. Oss
e :
inferior |gss| < |€yd| Ry = Ags. 0. ss/gyd

Fonte: Autor.
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Tabela 4-15 — Forca resultante no concreto

Condicoes Formulagao
g &7
Ry = 0.9.b.x (76 — ﬁ)
& < 2%o0
<
x=h _x(8-e)
9 4(6—¢,)

< 20,
& < 2%o0 5 . gy gy
x>h hs_c_g_c_(gc )_l_(gc )

g _Eh "13 16 3 16
) 32( +sc.0_i_g_9_2)
ctF TF 2712
R.. = acd.b.x(l - )
€. > 2%0 3.£
x<h ; - (3.2 —4.e,+2)
97 e (3e —2)
12.e,—8— (s, —0)*>.(6—¢.+ 0
Rcc:O'cd-b.h< < (C12 0) ( c ))
& > 2%o0 |
x> h , _h 24.62 — 16 — (g, — 6)%.(16 — 3., + 3.0)
979 |5 T48e,— 32— 4 (e, — ). (6 — ¢, + 6)

Fonte: Adaptado de Ribeiro (2011) e Nogueira (2010).
4.4.3. 1 Exemplos de diagramas momento-curvatura para pilares

A seguir, sao desenvolvidos exemplos de diagramas de secoes a flexdo composta
reta, vide Figura 4-12, para diferentes taxas de armadura, conforme Tabela 4-16. Os
diagramas sao apresentados na Figura 4-13.

Assim como nos exemplos de flexao simples, utilizam-se valores médios de
resisténcia para o concreto e o aco. Dessa forma, os diagramas momento-curvatura tém
um formato mais proximo aos das analises de confiabilidade. Para as demais variaveis,

empregou-se valores caracteristicos.
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Figura 4-12 — Secdo transversal da viga- exemplos de diagrama momento-curvatura

< f, =25 MPa
- Ass .| g =34MPa
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iy ——
- | 20 |

Fonte: Autor.

Tabela 4-16 — VariagGes da taxa de armadura

p 0,50% 1,00% 1,50% 9,00% 9 50% 3,00%

As (cm?) 0,72 1,44 2,16 2,88 3,60 4,32

Fonte: Autor.
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Figura 4-13 — Diagramas momento curvatura: pilares com variacdo de taxa de armadura
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Fonte: Autor.
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4.4.4 Utilizagdo dos Diagramas Momento-Curvatura em analises ndo-lineares

O procedimento de andlise nao-linear consiste na discretizacao do modelo de
barras da estrutura do pértico plano em pequenos elementos (Figura 4-14), submetidos a
diferentes esforcos internos, com estagios de fissuracao distintos e, portanto, com rigidez
propria. A solucao da estrutura € feita pelo método dos deslocamentos, o qual, devido a
discretizacao empregada, pode ser definido como um método de elementos finitos com
elementos de barra. Essa discretizacao precisa ser tal que se obtenha uma boa
aproximacao do comportamento nao-linear do concreto armado, de modo que os
elementos sejam representativos da alteracao da armadura ao longo da estrutura e de

rigidez das secdes devido a fissuracao.

Figura 4-14 — Discretizacdo do modelo de barras da estrutura

9 4 =
1

b4

< <
Y g - ANALISE LINE@‘R 7 - PROCEDIMENTO ANL ADOTADO #
PN “ % T 1 tramo - diversas barras g

1 tramo - 1 barra .

< . <

1yl iVat

Fonte: Autor.

Apo6s definicdo dos dados de geometria e do dimensionamento da estrutura, sao
elaborados diagramas momento-curvatura para cada secao transversal. Com os diagramas
e os esforcos de cada elemento, obtidos por meio de uma analise elastico-linear, calcula-

se um novo valor para a rigidez secante, conforme exemplificado na Figura 4-15.
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Figura 4-15 — Rigidez secante pelo diagrama momento curvatura
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Fonte: Autor.

Com os valores atualizados de rigidez para cada elemento, é refeita a etapa de
analise estrutural, de modo a obter novos valores de esforcos internos e deslocamentos.
Repete-se este procedimento até que a diferenca entre iteracdes sucessivas seja pouco
significativa, com base em um critério de parada pré-definido, verificando-se a

convergéncia em todos os nds da estrutura.

4.4.5 Implementacdo Computacional do Modelo Mecéanico de Solicitacdes

A implementacao computacional da analise nao-linear se resume a utilizacdo de um
codigo de analise matricial de estruturas, por meio do Método dos Deslocamentos, de
rotinas para o calculo de diagramas momento-curvatura e atualizacdao das inércias das
secoes de vigas e pilares. Desta forma, o problema nao-linear pode ser transformado em
uma sequéncia de analises lineares. Utilizou-se um ambiente de programacao com

linguagem Matlab para o desenvolvimento destas rotinas.

4.4.5. 1 Andlise Matricial

Os procedimentos de Andlise Matricial de Estruturas tém por objetivo a
determinacdo de esforcos internos e deslocamentos de estruturas reticuladas. Neste
trabalho, optou-se pelo Método dos Deslocamentos, ou Método da Rigidez, devido a
compatibilidade em automatizar o procedimento de andlise e possibilidade de aproveitar

as capacidades computacionais para resolver sistemas de equacdes. Nesta secdo € dada
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uma breve explicacdo sobre o método; para aprofundamento no assunto, pode-se

consultar Weaver & Gere (1990), McGuire, Gallagher & Ziemian (2014) e Soriano (2016).
O método consiste na determinacao dos deslocamentos e rotacdes nodais para, a

partir destes, calcular os esforcos solicitantes e as reacdes de apoio através da resolucao

das equacdes de equilibrio, conforme o sistema representado em (61).
K.U=F 61

Onde K é a matriz de rigidez da estrutura; U é o vetor de deslocamentos nodais; e

F é o vetor de cargas nodais externas da estrutura.

4.4.5.2 Funcionamento do Codjgo de Andlise Ndo Linear

A nado-linearidade fisica do concreto armado é considerada a partir da
implementacdo de uma funcdo em um programa de pértico plano. E condicdo necessaria
para utilizar esta funcao que a estrutura esteja dimensionada, detalhada, e discretizada em
um numero adequado de barras a fim de obter um bom resultado, conforme comentado
em 4.4.4. Também sdo elaborados os diagramas momento-curvatura para cada secao,
segundo os procedimentos descritos em 4.4.2 e 4.4.3.

Em seguida, resolve-se matricialmente a estrutura, utilizando inércias brutas e
modulos de elasticidade iniciais, o que corresponde a uma analise elastico-linear. A partir
dos esforcos obtidos, o processo iterativo € iniciado, por meio da atualizacao dos valores
de rigidez secante de cada elemento. Optou-se por alterar o valor do moédulo de
elasticidade, mantendo-se os dados de inércia das secoes.

Em seguida, a analise estrutural é refeita, obtendo-se novos valores de esforcos e
deslocamentos, os quais sdao comparados aos resultados da iteracao anterior para
verificacao da convergéncia. Os esforcos sao também utilizados para atualizar os valores
dos modulos de elasticidade. Tal processo se repete até que as diferencas entre duas
iteracdes sucessivas sejam desprezaveis, dado certo critério de tolerancia pré-definido.
No presente trabalho, optou-se por empregar, como critério de convergéncia, 0s
momentos fletores no centro de cada elemento de barra, e admitiu-se uma tolerancia
maxima de 0,01%. Entendeu-se ser este critério mais adequado, visto que o objetivo é a
obtencao dos momentos fletores através de uma analise nao-linear.

Na Figura 4-16 ilustrou-se este procedimento de analise nao-linear.
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Figura 4-16 — Fluxograma do cédigo de andlise ndo-linear

(Entrada de Dados>

Analise linear: Calculo dos Elaboracao dos diagramas
esforcos e deslocamentos Mx0

Inicio do processo
iterativo

Alteracao da rigidez secante dos
elementos (Diagramas M x 0)

Nao |

Analise matricial: Calculo de novos
deslocamentos e esforcos

Convergéncia:
(M(i)' M{l-]j} / M,:i:, < tOlE!’él'{Clla

Fonte: Autor.

4.5 APLICACAO DO MODELO MECANICO DE SOLICITACOES
4.5.1 Exemplo de anélise nao-linear em pértico

O exemplo de padrtico plano apresentado na Figura 4-17, que representa um pilar
de extremidade, é utilizado para ilustrar o funcionamento do modelo mecanico de
solicitacdes. Avalia-se a configuracao da redistribuicao dos esforcos por meio de analises
nao-lineares, em casos de vigas dimensionadas com e sem a plastificacdo dos momentos
negativos.

O pdrtico foi dimensionado, inicialmente, com esforcos obtidos em analise
elastico-linear. A Figura 4-18 apresenta os diagramas de momentos fletores e os

detalhamentos das secdes transversais da viga e do pilar. Em seguida, fez-se nova analise
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estrutural, a partir da analise elastico-linear, com uma redistribuicao de 25% do momento
negativo na ligacao com o pilar, conforme Figura 4-19.

Uma terceira andlise levou em consideracao as recomendacdes dos Comentarios e
Exemplos de Aplicacdo da ABNT NBR 6118:2014 (IBRACON, 2015) para uma analise
estrutural com a consideracao da ndo linearidade fisica de forma aproximada. Segundo o
IBRACON (2015), pode-se dimensionar uma estrutura de pdrtico em concreto armado
utilizando uma inércia aproximada para vigas de 0,4.E.;.I. e para pilares de 0,8.E;.1.. O
diagrama de momento resultante e o detalhamento das secdes sao expostos na Figura 4-20.

A NBR 6118 (2014) afirma que essa aproximacao é adequada para analise dos
esforcos globais de 2° ordem de estruturas reticuladas. Entretanto, o IBRACON (2015)
argumenta que esta consideracao também pode ser utilizada para dimensionamento das
estruturas, pois na pratica consiste em aproveitar indiretamente a capacidade de rotacao

plastica e de redistribuicao de esforcos das vigas.

Figura 4-17 — Dados de geometria e carregamentos do exemplo 4.5.1

#Nd — 1750 kN fck=30 MPa

+ fem = 39 MPa VIGA

_ CA-50 ,"'A‘,SV“.'.'. PILAR

& : o]

o e =40

= pd = 36 kN/m N - -

- I It B LI -

B R NS B
vvvvvvrvvvvevvvvvvveg ol e s

S / 4_ of |V : o q:\' » iﬂ .
; - ) [ X b |

E 500 cm 4|/ 4 Asw . J(;

=

- 15

sl q * Dimensdes das se¢des em cm

Fonte: Autor.
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Figura 4-18 — Exemplo 4.5.1 — Pértico armado sem redistribuicdo de esforcos
g
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Fonte: Autor.

Figura 4-19 — Exemplo 4.5.1 — Pértico armado com redistribuicdo de esforcos
P

AP B P
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Fonte: Autor.
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Figura 4-20 - Exemplo 4.5.1 — Pértico armado segundo IBRACON (2015)
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Fonte: Autor.
Na Figura 4-21 apresentam-se os diagramas de momentos fletores da viga e pilares

do exemplo 4.5.1, obtidos via analises linear, linear com inércias alteradas, nao linear sem
redistribuicao de esforcos, nao linear com redistribuicao de 25% dos momentos fletores e

nao-linear com consideracées do IBRACON (2015).
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Figura 4-21 — Momentos Fletores — Exemplo 4.5.1
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A partir dos graficos, pode-se notar que, nas analises nao lineares, os momentos
positivos na viga tendem a diminuir, com um aumento dos momentos negativos no engaste
(lado direito). Com relacado ao momento na ligacdo com o pilar, na analise sem
redistribuicao de esforcos este teve um acréscimo de cerca de 10%, enquanto na analise
com redistribuicdo nao houve alteracao significativa.

Ressalta-se que os momentos negativos obtidos nas analises nao-lineares superam
os de calculo porque foram utilizados valores médios para a resisténcia do concreto e
tensao de escoamento do aco na elaboracdao dos diagramas momento-curvatura. Caso
contrario, seria de se esperar que essas secoes plastificariam, redistribuindo os esforcos
pela estrutura.

Uma consideracao importante pode ser feita com base nos resultados, referente
aos momentos no apoio esquerdo — e, consequentemente, nos pilares. Percebe-se que o
dimensionamento com a consideracao da plastificacdo do momento negativo do apoio
esquerdo resultou, efetivamente, em uma reducao deste momento, quando comparado a
analise nao-linear feita com o poértico dimensionado pela analise linear. Entretanto, esta

reducao foi bem inferior a redistribuicao de esforcos adotada (10,8% ante 25%).
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5 MODELOS E PROCEDIMENTO DE CONFIABILIDADE ESTRUTURAL

“The fool believes that the tallest mountain in the world
will be equal to the tallest one he has observed.”
(Nassim Taleb)

5.1 MODELOS PROBABILISTICOS DAS VARIAVEIS

Conforme visto na secdo 3.5, sempre existirdo incertezas quanto ao valor das
propriedades mecanicas e geométricas da estrutura real. Portanto, estes parametros sao
variaveis aleatorias, e podem ser representados por um valor médio, uma variancia e uma
distribuicao de probabilidades.

A fim de que as analises de confiabilidade tenham precisao adequada, além de um
modelo mecanico realista para determinar as resisténcias e solicitacoes da estrutura, €
imprescindivel que se adote um modelo probabilistico adequado para descrever as
variaveis.

Neste trabalho, sdao consideradas como variaveis aleatdrias: a resisténcia a
compressao do concreto; a tensao de escoamento do aco; as areas das armaduras e a
respectiva posicao dos centros de gravidade; as dimensdes da secao transversal; as acdes
permanentes e acidentais; e as incertezas adicionais quanto ao erro de modelo, que foi

apresentado na secao 4.3. Todos estes parametros sao admitidos como independentes.

5.1.1 Resisténcia a Compressao do Concreto

A NBR 12655 (2015), assim como o ACI 318 (2014), utiliza a distribuicao de
probabilidades Normal para representar a variabilidade da resisténcia a compressao do
concreto. Magalhaes (2014), Santiago e Beck (2017), e a maior parte da bibliografia
consultada que estuda a resisténcia e a variabilidade da resisténcia a compressdao do
concreto, também utilizam essa distribuicao.

Quanto aos parametros de variabilidade da resisténcia a compressao do concreto,
a NBR 12655 (2015) classifica o concreto em trés condicdes, de acordo com o controle e
a forma de preparo. Apenas a condicao A é aplicavel para concretos com resisténcia
caracteristica a compressao (f,;) igual ou superior 25 MPa. Nesta situacdo, a norma admite

um desvio padrao (g,) de 4,0 MPa para a resisténcia a compressao do concreto.
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Para a determinacao do valor da resisténcia média a compressao do concreto, f.,,
a NBR 12655 (2015) apresenta a seguinte equacao (62).
fcm = ka + 1,65 04 (62)

A variabilidade da resisténcia dos corpos de prova cilindricos de concreto (V,;;)
pode ser calculada pela razao entre o desvio padrao e a resisténcia média. Porém, em uma
estrutura de concreto armado, outros fatores, além da variacao do corpo de prova
cilindrico, podem influenciar a variabilidade da resisténcia do concreto. Para Choi ef al.

(2010), o valor correspondente do coeficiente de variacao do concreto (V) é dado por:
V2 =V2 +0,0084 (63)
A Tabela 5-1 resume esses parametros para concretos de classe C25, C30 e C40.

Tabela 5-1 — Parametros estatisticos (em MPa) para concretos de classes C25, C30 e C40

fex Oq4 fem Vei Ve
25,0 4,0 31,6 0,127 0,156
30,0 4,0 36,6 0,109 0,143
40,0 4,0 46,6 0,086 0,126

Fonte: Autor.

Para Mirza et al. (1979), o coeficiente de variacao da resisténcia a compressao do
concreto assume valores de 0,10, 0,15 e 0,20 para classes de concreto de qualidade
excelente, média e baixa, respectivamente. Santos, Stucchi e Beck (2014) sugerem
considerar a variabilidade estatistica do concreto com um coeficiente de variacao de 0,15.

Santiago e Beck (2017), ao avaliar a conformidade dos concretos produzidos no
Brasil atualmente, por meio de mais de vinte e sete mil corpos de prova moldados in loco

em diferentes obras de todas as regides do pais, chegaram aos resultados da Tabela 5-2.

Tabela 5-2 — Resultados do concreto produzido no Brasil

Classe fex est fem 04 Vil
C20 19,2 26,2 4,3 0,164
C30 29,2 37,3 4,9 0,131
C40 38,5 44,7 3,8 0,084
C50 48,0 56,1 4,9 0,088

Fonte: SANTIAGO E BECK (2017).
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5.1.2 Propriedades do A¢o e das Armaduras

Segundo Mirza e MacGregor (1979), a variabilidade da resisténcia ao escoamento

do aco (f,) em uma mesma barra de aco € pequena, e o coeficiente de variagao para barras

de um mesmo fabricante varia entre 1% e 4%. O valor médio da tensdo de escoamento

(fym) pode ser tomado como 1,09 do valor caracteristico (f,), € a distribuicdo de

probabilidades a Normal. Os autores afirmam também que a area de armadura pode ser
tomada como 99% da area nominal, e que o coeficiente de variacao € em torno de 2,4%.

Para o JCSS (2001), pode-se adotar a area média da armadura de uma secao
transversal de concreto como igual a area nominal, e o coeficiente de variacao igual a 2%.
Ja a tensdo de escoamento média do aco é dada pelo valor caracteristico mais duas vezes
0 desvio padrao (fym = fyx + 2.05), e o coeficiente de variacdo ¢ aproximadamente 7%.

Ellingwood e Galambos (1982) adotam uma tensao de escoamento média como
1,05 do valor caracteristico, com um coeficiente de variacao de 11%. Nowak e Szerszen
(2003) consideram o valor de f;,,;, como 1,10 de f,,;, com um coeficiente de variagao entre
4% e 6,5% a depender do diametro da barra.

Santos, Stucchi e Beck (2014), ao compararem diversos estudos internacionais com

referéncias brasileiras, indicaram o valor de 1,08 f, para a tensdao de escoamento média

do aco, com coeficiente de variacao de 5%.
5.1.3 Propriedades Geométricas

Imperfeicbes geométricas durante a fase de construcdo sdo inevitaveis, e
dependem das técnicas de construcao, equipamentos e treinamento do pessoal envolvido
na construcao (MIRZA E MacGREGOR, 1979).

O JCSS (2001) apresenta valores médios e desvios padrdes para as dimensdes das
secoes transversais de elementos de concreto moldados in loco, assim como para o
cobrimento das armaduras superiores e inferiores. Também informa que se pode adotar
uma distribuicao Normal para esses parametros.

Com relacdo as dimensoOes externas das secdes transversais de elementos de
concreto, o valor médio €, em geral, entre 0 e 0,3 cm maior do que o valor nominal. O
desvio padrao pode ser tomado como: 0,4 cm + 0,0006 . valor nominal < 1,0 cm (JCSS,
2001).
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Quanto ao cobrimento de concreto, que reflete diretamente na posicao do centro
de gravidade das armaduras, ha diferencas entre os tipos de elementos. Em vigas, tanto
para as armaduras superiores quanto para as inferiores, o cobrimento médio pode ser
tomado como 1,0 cm maior do que o valor nominal, e o desvio padrao varia entre 0,5 e
1,5 cm, sendo o valor mais usual 1,0 cm. Para pilares, o valor médio é entre 0 e 0,5 cm
maior do que o nominal, com desvio padrao entre 0,5 e 1,0 cm.

Santos, Stucchi e Beck (2014) adotam os valores apresentados na Tabela 5-3 para

vigas de concreto armado.

Tabela 5-3 — Pardmetros da Secdo Transversal

Dimensdo | Média Coef. Var. | Distribuicdo
h hnom 0,045 Normal
b Nnom 0,060 Normal
d' d'nom 0,275 Lognormal
d" d"nom 0,275 Lognormal

Fonte: SANTOS, STUCCHI E BECK (2014).

5.1.4 Ac¢Oes

As acOes atuantes nas estruturas sao classificadas pela NBR 6118 (2014) em
permanentes, variaveis e excepcionais. As acoes permanentes sao aquelas cujas variagcdes
no tempo, em torno da média, sao pequenas e lentas; as acdes varidaveis apresentam
variacoes no tempo grandes e frequentes; e as agcdes excepcionais, apesar de possuirem
baixa probabilidade de ocorréncia ao longo da vida util da estrutura, podem ter magnitude
consideravel (JCSS, 2001). Neste trabalho, adotou-se, em relacao ao valor de calculo, uma
proporcao de 75% para acoes permanentes e 25% para as variaveis, a qual € usual para
edificacbes comerciais.

Segundo Ellingwood e Galambos (1982), as acdes permanentes podem ser
modeladas por meio de distribuicdes normais de probabilidade, com valor médio igual a
1,05 vezes o valor nominal e coeficiente de variacao de 10%. Para as acOes variaveis em
analises de estado limite ultimo, utiliza-se a distribuicao de extremos de Gumbel para
maximos (Tipo 1), para um periodo de 50 anos, com média igual ao valor nominal e

coeficiente de variacao de 25%.
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Nowak e Szerszen (2003) apresentam valores semelhantes aos de Ellingwood e
Galambos (1982), alterando apenas o coeficiente de variacao das acdes variaveis para 18%.
Ja Santos, Stucchi e Beck (2014) adotam, para as acdes permanentes, valores
médios iguais aos caracteristicos e coeficiente de variacao de 10%. Para as acdes variaveis,

o valor médio equivale a 0,93 do caracteristico, e o coeficiente de variacao € igual a 20%.

5.1.5 Resumo dos Parametros Estatisticos das Variaveis Aleatdrias

Os modelos probabilisticos e os parametros das variaveis aleatérias adotados neste

trabalho estao resumidos na Tabela 5-4.

Tabela 5-4 — Parametros das variaveis aleatdrias

Categoria |Variavel Unid. | Distr. Média (pux) Desvio Padrao Valqr .
(o) Caracteristico
Concreto fe MPa | Normal 1,22 fo 0,15 px fo
Materiais Tenséo Escoamento Aco f, MPa | Normal 1,08 fi 0,08 px 500 MPa
Area Armadura Pilar Asp, cm? [ Normal | 0,99 Asy nom 0,024 px Asp
Area Armadura Viga Asy, | cm? | Normal | 0,99 Asy nom 0,024 py Agw
Largura Pilar by cm Normal | Ypnom+ 0,3 0,060 px b,
Altura Pilar h, cm Normal | hpnom + 0,3 0,045 px hp
) _|Dist. C.G. Armadura Pilar ~ d, cm | Normal | d'pnom + 0,5 0,275 pix d'p
Dimensoes
Largura Viga b, cm Normal | bwnom + 0,3 0,060 pix by,
Altura Viga hy cm Normal | hwnom + 0,3 0,045 pix hy
Dist. C.G. Armadura Viga dy cm Normal | d'ynom + 1,0 0,275 px d'
Permanente Concentrada  Ng kN Normal 1,05 Ngx 0,1 px Nak
Actes Permanente Distribuida g kN/m | Normal 1,05 gy 0,1 px Sk
Variavel Concentrada No kN Gumbel 0,93 Nk 0,2 px Nak
Variavel Distribuida q kN/m | Gumbel 0,93 qx 0,2 px o
c‘j‘;ﬁ:}gﬁi Ef;ifgn‘;ﬁrzssggar a 05 - | Normal | 0,955 0,0896 -

Fonte: Autor.

5.2 PROCEDIMENTO DE ANALISE DE CONFIABILIDADE

O estudo de confiabilidade do capitulo 6 é desenvolvido pelo método de Monte
Carlo, o qual consiste em realizar certo niumero de “sorteios” para cada variavel aleatoria,
de acordo com os respectivos parametros e distribuicdo de probabilidades. Os valores de

cada simulacao sao aplicados ao modelo para o calculo dos momentos resistente e

Académico: Eduardo Deuschle
Orientador: Prof. Daniel Domingues Loriggio, Dr.



Estudo de confiabilidade de pilares de concreto armado dimensionados com redistribuicao de esforcos 1092

solicitante, os quais sao comparados com o uso da equacao (64) para determinar a

ocorréncia, ou nao, de falha.

g(x) = 0g. Mg — (Mg + My) (64)

Nas analises de confiabilidade, utilizou-se a foolbox open-source para Matlab
denominada FERUM 4.1 (Finite Element Reliability Using Matlab), desenvolvida na
Universidade da Califérnia (BOURINET, 2010). Esta ferramenta possui rotinas especificas
para realizar analises de confiabilidade, tendo como dados de entrada os parametros e
distribui¢des de probabilidade das variaveis aleatorias e a funcao de estado limite.

O FERUM permite que a analise seja desenvolvida com o uso do Método de Monte
Carlo com amostragem por importancia a partir de ponto de projeto, em que este ponto é
definido com o uso do método FORM. Visto que o uso de amostragem por importancia
desloca o eixo das médias das variaveis aleatdrias para o ponto de projeto, aumenta-se
muito a proporcdo de falhas em relacdo ao namero de simulacées de Monte Carlo.
Portanto, reduz-se de forma consideravel o tempo e o numero de simulacdes necessarias
para obter um resultado com relevancia estatistica (baixa variancia). De modo geral, nos
exemplos desenvolvidos no estudo de confiabilidade do capitulo 6, o tamanho da
amostra, para uma convergéncia dos resultados com coeficiente de variacao abaixo de
5%, variou entre 5.000 e 10.000.

Quanto a “funcao de estado limite”, a resisténcia dos pilares é avaliada conforme
apresentado na secao 4.1, com o uso dos valores sorteados para as propriedades dos
materiais, da secao transversal do pilar e dos esforcos normais. Apds o calculo do
momento resistente, este ¢ multiplicado pela variavel aleatéria de erro de modelo para ser
comparado ao momento solicitante. Ressalta-se que este momento solicitante, transmitido
pela viga ao pilar, € limitado pelo momento de plastificacdao da viga.

O modelo mecanico de solicitacdes se baseia na analise nao-linear apresentada na
secao 4.4, com a utilizacao de um modelo de pdrtico plano, discretizado em elementos
de barra, cuja rigidez € definida por meio de diagramas momento curvatura. Desta forma,
pode-se calcular o momento solicitante maximo do pilar em cada iteracao, o qual, se for
superior ao momento resistente efetivo da secao transversal, representa a ocorréncia de

uma falha.
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6 ESTUDO DE CONFIABILIDADE EM PILARES DE CONCRETO ARMADO

“If you don’t know, the thing to do is not to get scared, but to learn”
(Ayn Rand)

Neste capitulo é apresentado um estudo de confiabilidade em pilares de concreto
armado submetidos a flexao composta reta, isto é, a carregamentos axiais € momentos

fletores em uma direcao.
6.1 DESCRICAO DO PROBLEMA

Os exemplos analisados sao uma simplificacdao do caso de pilar de extremidade,
conforme ilustrado na Figura 6-1 (a). O modelo de calculo considera o pilar como
birrotulado nas extremidades, a fim de simular os pontos de momento nulo supostos na
metade do vao. Quanto as solicitacdes, considera-se que os momentos em uma das
dimensoes se equilibram, de modo que o pilar € submetido a flexao composta reta (Figura
6-1 (b)). Justifica-se o uso desse exemplo devido a simplicidade de anélise e programacao,
em relacao a flexao composta obliqua, e por este caso ilustrar bem o problema que se

deseja analisar.

Figura 6-1 — Representacdo esquematica: pilar de extremidade (a) e modelo de calculo (b)

Z

| Nd

N
(@) (o)

Fonte: (a) Adaptado de FUSCO (1981); (b) Autor.
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Definidos os parametros basicos dos exemplos, como dimensdes dos elementos e
carregamentos atuantes, ¢ feito o dimensionamento das secdes transversais criticas por
meio de esfor¢cos obtidos em analises elastico-lineares, ou em analises elasticas com
redistribuicdo de momentos, conforme procedimento convencional de projeto. Para o
dimensionamento, sdo utilizadas as hip6teses de Estado Limite Ultimo da NBR 6118 (2014).

Ao invés de detalhar as secbes com diametros comerciais das barras de aco, se
utiliza a area de aco estritamente necessaria para resistir aos esforcos. Desta forma,
desconsideram-se efeitos de possiveis folgas nas armaduras, as quais influenciariam na

probabilidade de falha do problema e prejudicariam comparacdes entre os exemplos.
6.2 EXEMPLOS DE RESOLUCAO

6.2.1 Exemplo 1

Este primeiro exemplo é semelhante ao apresentado na secao 4.5, o qual foi
utilizado para ilustrar o modelo mecanico de solicitacdes. Os valores caracteristicos dos

carregamentos, geometria e resisténcia dos materiais do sao apresentados na Figura 6-2.

Figura 6-2 — Exemplo 1: Geometria e carregamentos.

#Nd = 1750 kN fck=30 MPa
T+ CA-50 ViGA
_ e PILAR
5 Ji\Sw =40
= pd = 36 kN/m T - —
- oL A . 2 R
el . ROETET
vvvrvvvvrvvvrvvevvvvf oo e e
% [l e 22 2y
- 500 ¢ o T
5 5 m 4‘ ﬁ_ASu p L
B 15
al q * Dimensdes das se¢des em cm

Fonte: Autor.

Sado analisados cinco casos distintos de analise estrutural. No primeiro caso, os
elementos sao dimensionados com esforcos obtidos em uma analise elastico-linear. No
segundo, fez-se uma redistribuicdao de 25% do momento negativo da viga no apoio
esquerdo, e utiliza-se 0 momento fletor advindo desta analise para o dimensionamento do
pilar. O terceiro caso também utiliza uma redistribuicao de 25% para a viga, porém difere

do segundo pois o pilar é dimensionado com o momento elastico-linear obtido na analise
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sem redistribuicao, conforme recomendacdao do Eurocode 2 (2004). O quarto caso
considera uma redistribuicao de 50% no momento negativo no apoio esquerdo da viga.
Por fim, no quinto caso utilizam-se as hipoteses de consideracao aproximada da nao-
linearidade fisica da NBR 6118 (2014), em que a inércia secante das vigas e pilares sao,
respectivamente, 40% e 80% da inércia bruta das secoes.

As diferencas entre os casos sao resumidas na Tabela 6-1, enquanto os respectivos

diagramas e detalhamentos das secdes transversais sao apresentados nas Figuras 6.3 a 6.7.

Tabela 6-1 - Resumo das diferentes analises do exemplo 1

Exemplo | Dimensionamento | Redistribuicdo viga | Redistribuicao pilar
1.1 Andlise Linear N&o N&o
1.2 Andlise Linear 25% 25%
1.3 Andlise Linear 25% N&ao
1.4 Analise Linear 50% 0,5
1.5 ANL Simplificada Néo Néo

Fonte: Autor.

Figura 6-3 — Exemplo 1.1: SecSes armadas com andlise elastico-linear

A P BP C P
79,89 kN.m
D 65,22 kN.m
v
—% 40,07 kN.m
Seciao A Seciao B Secao C
' I E[ ' — ﬂ Secio D
4,64 cm? 5,87 cm? CTAn
1 i
S| | b=15 S| | b=15 F| | b=15 oo
! ! ! o #] o o
- - - o o I o
N n ! T}
= ol o =
-+ -+ -+
2,73 cm®
E e — E[ =l I_4|' 1“ 4[ 1“ 4|'l_!

Fonte: Autor.
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Figura 6-4 — Exemplo 1.2: Se¢des armadas com redistribuicdo de 25%

i¢

P

AP
88,04 kN.m
D 48,87 kN
X Ryil
[\
.D 44,37 kN.m
Secdo A Secdo B Secdo C
I — Se¢ao D
3,38 cm? 6,58 cm* h=40
£ 1
F| | b=15 S |lb=15 S| L b=15 = Ef o E
I | | 3] u o~ s
o - — ™ = I 3
R -
(8] m m
3,08cm?
E 2 ﬂ - S_— 4|'; _J||’ 1 E\i 4[ 1 E\i /‘Illidll
Fonte: Autor.

Figura 6-5 — Exemplo 1.3: Pilar armado sem redistribuicdo de moment

»

os e viga com 25%

P

Ar
88,04 kN.m
v_D 48,87 kN
X m
[\
_% 44,87 kN.m
Secio A Secio B Secao C
— E[ ‘ — E[ Secao D
3,38 cm® 6,58 cm? h = 40
Tr b=15 ‘l—r b =15 Tr b =15 NE NE . NE
C — - v v o™ u
- - - o [oy] | [oy]
L L L
= = 2 =
ool -+ -+
3,08cm?
L A B 53 lal 16 | 16 |4

.F-onte: Autor.
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Figura 6-6 — Exemplo 1.4: Secdes armadas com redistribuicdo de momentos de 50%

AP B P C P
D 96,19 kN.m
; 32,61 kN.m
16,30 kN.m
_A 50,34 kN.m
Secao A Secao B Secao C
— E[ ‘ | — E[ Secao D
2,19 cm? 7,33 cm?® h = 40
S| lb=15 Sl lb=15 S lb=15 N . N
' | | = Els|E
- N N 2 cf s
o - ° =
3,48 cm?
L === 4l 16 | 16 |4
Fonte: Autor.

Figura 6-7 — Exemplo 1.5: Se¢cdes armadas com andlise ndo-linear simplificada
P

AP B P
77,62 kN.m
D 69,77 kN.m
v
34,88 kN.m \_//
—% 38,84 kN.m
Secio A Secao B Secdo C
S g S Sy ‘:r‘\
— :I — :[ Secdo D
5013 cm 5,669 cm h = 40
g - il
Tr b =15 ‘I:r b=15 ‘I:r b=15 "\IE NE . :'\JE
— — — u u ('] o
- - - = = | =
= “f - =
< -+ <
v 2,635 an” -
L — ol 16 | 16 |4

Fonte: Autor.
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Apresentados os valores caracteristicos e de calculo das variaveis, os parametros
de média e desvio padrao para a analise de confiabilidade sao determinados a partir dos

modelos probabilisticos da secdo 5.1, conforme resumido na Tabela 6-2.

Tabela 6-2 — Distribui¢des de probabilidade e parametros das varidveis do exemplo 1

Ex 1.1 Ex 1.2 Ex 1.3 Ex 1.4 Ex 1.5
HUx Ox Hx Ox Ux Ox HUx Ox Hx Ox
Ng kN Normal [984,38 98,44 (984,38 98,44 (984,38 98,44 |984,38 98,44 |984,38 98,44
Ng kN Gumbel |290,63 58,13 (290,63 58,13 (290,63 58,13 |290,63 58,13 290,63 58,13
Ps kN/m | Normal | 20,25 2,03 | 20,25 2,03 |20,25 2,03 |20,25 2,03 |20,25 2,03
pa kN/m | Gumbel | 598 1,20 | 598 1,20 | 598 1,20 | 598 1,20 | 598 1,20
bp cm Normal | 20,3 1,218 20,3 1,218|20,30 1,22 |20,30 1,22 | 20,3 1,218
hp cm Normal | 40,3 1,814 40,3 1,814 (40,30 1,81 |40,30 1,81 | 40,3 1,814
hw cm Normal 15,3 0,918 | 153 0,918 | 1530 0,92 | 1530 0,92 | 153 0,918
bw cm Normal | 40,3 1,814 40,3 1,814 (40,30 1,81 |40,30 1,81 | 40,3 1,814
fc MPa | Normal | 36,60 5,49 | 36,60 5,49 | 36,60 5,49 | 36,60 5,49 | 36,60 5,49
fy MPa | Normal | 540,0 27,00 [ 540,0 27,00 [ 540,0 27,00 | 540,0 27,00 | 540,0 27,00
Ass cm? Normal | 4,019 0,0965| 3,576 0,0858| 4,019 0,0965| 3,130 0,0752| 4,142 0,0994
Asi cm? Normal | 4,019 0,0965| 3,576 0,0858| 4,019 0,0965| 3,130 0,0752| 4,142 0,0994
Asc cm? Normal | 4,019 0,0965| 3,576 0,0858| 4,019 0,0965| 3,130 0,0752| 4,142 0,0994
Asw cm? Normal | 4,594 0,1102| 3,344 0,0803| 3,344 0,0803| 2,170 0,0520| 4,963 0,1191
di cm |Lognormal| 4,50 1,238 450 1,238| 450 1,238 450 1,238| 450 1,238
ds cm |Lognormal| 4,50 1,238| 450 1,238 | 450 1238| 450 1238| 4,50 1,238
dw cm |Lognormal| 5,00 1,375] 5,00 1,375] 5,00 1,375] 500 1,375] 500 1,375
Or - Normal | 0,955 0,0896| 0,955 0,0896| 0,955 0,0896| 0,955 0,0896| 0,955 0,0896

Fonte: Autor.

Variavel | Unid Dist

Os resultados da andlise de confiabilidade para os quatro casos do exemplo 1 sao

apresentados na Tabela 6-3.

Tabela 6-3 — Resultados da andlise de confiabilidade do exemplo 1

Exemplo B (Monte Carlo) Pmba?;llfaa de de pf/ pf11
1.1 AL s/ red. 4,24 1,12.107° 1,00
1.2 AL 25% red. 4,12 1,88.107° 1,68
1.3 25% red, M elast. pilar 4,28 9,18.107° 0,82
14 AL 50% red. 4,01 2,98.107° 2,66
15 ANL Simplificada 4,98 9,25.107°° 0,83

Fonte: Autor.
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Deste primeiro exemplo, cabe ressaltar que a probabilidade de falha do pilar do
caso 1.2, com redistribuicao de esforcos de 25%, foi aproximadamente 68% superior ao
do 1.1, cuja estrutura é dimensionada pela analise elastico-linear. Quanto a analise com
redistribuicao de 50% do momento do apoio esquerdo (1.4), a probabilidade de falha
aumentou 166% em relacdao ao caso 1.1. Portanto, esses resultados corroboram a tese
inicial da dissertacao de que nao é adequado usar esforcos oriundos de analises com
redistribuicao para dimensionar os pilares.

Quanto ao caso 1.3, que seguiu a recomendacao do Eurocode 2 (2004), ao
dimensionar o pilar com o momento elastico-linear apesar da redistribuicao de momentos
na viga, nota-se uma reducao de cerca de 18% na probabilidade de falha do pilar em
relacdo ao exemplo 1.1. Resultado semelhante ocorreu no caso 1.5, dimensionado
utilizando a analise nao-linear simplificada da NBR 6118 (2014).

Com relacao aos valores do indice de confiabilidade, no exemplo 1.1 foi préximo
ao B alvo de 4,2 definido pelo JCSS (2001) para as situacoes comuns de engenharia, com
riscos medianos de morte e consequéncias econdmicas consideraveis em caso de falha.
Nos casos em que os pilares foram dimensionados a partir de analises com redistribuicao

de momentos, o indice de confiabilidade se afastou negativamente do 3 alvo.

6.2.2 Exemplo 2

O exemplo 2 é semelhante ao primeiro, porém com a secao transversal do pilar
invertida, com 40cm de base e 20cm de altura. As demais propriedades geométricas e de

carregamento permanecem as mesmas, conforme ilustrado na Figura 6-8.

Figura 6-8 — Exemplo 2: Geometria e carregamentos.

#Nd = 1750 kN fck=30 MPa

N Q CA-50 VIGA PILAR

2 pd =36 kN/m ISETI)

MR R R R R RN ET T Bl il P
e o “e

S l [ 4 '4 _I": ?: . 76:_

£ 500 cm !/ ’ ’As“ f. : B :,.-f ]

B b=15 b=20

- q * Dimensdes das segcdes em cm

Fonte: Autor.
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Sao analisados os mesmos cinco casos do exemplo anterior: secoes dimensionadas
com a analise elastico-linear (2.1); redistribuicao de 25% no momento da viga na ligacao
com o pilar (2.2); redistribuicdo de 25% para a viga, porém utilizando o momento da
analise elastica para o pilar (2.3); redistribuicao de 50% do momento (2.4); e consideracao
aproximada da nao-linearidade fisica da NBR 6118 (2014), com inércia secante das vigas e
pilares, respectivamente, 40% e 80% da inércia bruta das secdes (2.5).

Em relacdo as distribuicbes e parametros estatisticos utilizados nas analises de
confiabilidade, permanecem os mesmos valores apresentados na Tabela 6-2 da secao
6.2.1, com excecao das armaduras das secoes transversais, detalhadas no Apéndice A, e

das dimensdes da base e altura do pilar, cujos valores se invertem (Tabela 6-4).

Tabela 64 - Distribuicdes de probabilidade e parametros das varidveis do exemplo 2
Ex 2.1 Ex 2.2 Ex 2.3 Ex 2.4 Ex 2.5

Hx Ox Hx Ox Hx Ox Hx Ox Hx Ox

bp cm Normal | 40,30 1,814 ] 40,30 1,814 | 40,30 1,814 | 40,30 1,814 | 40,30 1,814
hp cm Normal | 20,30 1,218 20,30 1,218 | 20,30 1,218 ] 20,30 1,218 | 20,30 1,218
Asi cm? Normal | 7,391 0,1774] 5,935 0,1424| 7,391 0,1774| 5,370 0,1289| 8,330 0,1561
Ass cm?2 Normal | 7,391 0,1774| 5,935 0,1424| 7,391 0,1774| 5,370 0,1289| 8,330 0,1561
Asw cm? Normal | 3,193 0,0766| 2,347 0,0563| 3,193 0,0766| 1,535 0,0368| 4,008 0,0962

Fonte: Autor.

Variavel | Unid Dist

Os resultados da analise de confiabilidade para os quatro casos do exemplo 2 sao

apresentados na Tabela 6-5.

Tabela 6-5 — Resultados da andlise de confiabilidade do exemplo 2

Exemplo B (Monte Carlo) PrOba?;llfj de de pf/ pf11
2.1 AL s/ red. 4,35 6,78.107° 1,00
2.2 AL 25% red. 4,16 1,57.107° 2,32
2.3 25% red, M elast. pilar 4,38 5,94.107° 0,87
2.4 AL 50% red. 3,98 3,47 .107° 5,12
2.5 ANL Simplificada 4,52 3,10.107° 0,54

Fonte: Autor.

Da mesma forma que no exemplo 1, o dimensionamento de secdes transversais
com redistribuicao de momentos resultou em um aumento da probabilidade de falha do
pilar. Contudo, as diferencas relativas foram mais significativas do que no exemplo

anterior, com um aumento da probabilidade de 132% entre os casos 2.2 e 2.1, e 412% entre
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0 2.4 e 0 2.1. Cabe citar também que o indice de confiabilidade do pilar dimensionado
pela andlise elastico-linear ficou um pouco acima do valor alvo do JCSS (2001) e pelo
Model Code (2010). Ja o indice g do exemplo com redistribuicao de 25% ficou abaixo
deste limite de 4,2, e o do caso com 50% de redistribuicao ficou abaixo inclusive do limite
de 4,0 definido por Nowak e Szerszen (2003).

Quanto ao exemplo 2.3, com redistribuicdo de momentos no dimensionamento da
viga e 0 momento elastico-linear no do pilar, repete-se o que se observou no exemplo 1,
com uma leve queda na probabilidade de falha o pilar em relacdao ao caso padrao. O
mesmo ocorre para o caso 2.5, dimensionado com a analise nao-linear simplificada da

NBR 6118 (2014).
6.2.3 Exemplo 3

No terceiro exemplo, representado na Figura 6-9, foram mantidas as caracteristicas
da secao transversal do exemplo 01, e alterou-se o valor da forca normal de calculo para
Nd = 2057,14 kN. Em termos de esforco normal reduzido (v), enquanto nos casos

anteriores este era igual a v = 1,02, para o exemplo 3 utilizou-se v = 1,20.

Figura 6-9 — Exemplo 3: Geometria e carregamentos.

‘Nd — 2057,14 kN fck=30MPa
-_74 CA-ED VIGA
) e PILAR
5 ’ AS.\\[_ = 4(
Q pd=36kN/m 2 3
vvvvvvvvvvvvvvvvvvevl ||l ke g
o = ‘.,,... '4.' < a : B %I‘k b %
Vi | Y T

500 cm |
A

150 cm

4

Fonte: Autor.

Os cinco casos analisados sdo equivalentes aos dos exemplos anteriores. Em
relacao as distribuicoes e parametros estatisticos utilizados nas analises de confiabilidade,
permanecem os mesmos valores apresentados para o exemplo 1, na Tabela 6-2 da secao

6.2.1, com excecao das armaduras da secao transversal do pilar, detalhadas no Apéndice
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A, e dos valores dos esforcos normais. Os parametros de média e desvio padrao que

diferem do exemplo 3 sao expostos na Tabela 6-6.

Tabela 6-6 - Distribuicdes de probabilidade e parametros das varidveis do exemplo 3

) ) ) Ex 3.1 Ex 3.2 Ex 3.3 Ex 3.4 Ex 3.5
Variavel | Unid Dist

Hx Ox Hx Ox HUx Ox Hx Ox Hx Ox
Ng kN Normal |[1157,1 115,71|1157,1 115,71{1157,1 115,71|1157,1 115,71|1157,1 115,71
Ng kN Gumbel |341,63 68,33 [341,63 68,33 [341,63 68,33 |341,63 68,33 |341,63 68,33
Asi cm? Normal | 6,380 0,1531| 5,935 0,1424| 6,380 0,1531]| 5,492 0,1318| 6,504 0,1561
Asc cm? Normal | 6,380 0,1531| 5,935 0,1424| 6,380 0,1531]| 5,492 0,1318| 6,504 0,1561
Ass cm? Normal | 6,380 0,1531| 5,935 0,1424| 6,380 0,1531| 5,492 0,1318| 6,504 0,1561

Fonte: Autor.

Os resultados da andlise de confiabilidade para os quatro casos do exemplo 3 sdao

apresentados na Tabela 6-7.

Tabela 6-7 — Resultados da andlise de confiabilidade do exemplo 3

Exemplo B (Monte Carlo) Probak;;llir(]:l; de de pf/ pf11
3.1 AL s/ red. 4,40 5,39.107° 1,00
3.2 AL 25% red. 427 9,58.107° 1,78
3.3 25% red, M elast. pilar 4,42 4,86.107° 0,90
3.4 AL 50% red. 4,18 1,45.107° 2,70
3.5 ANL Simplificada 4,52 4,52.107° 0,84

Fonte: Autor.

Observam-se resultados semelhantes aos anteriores. No entanto, cabe ressaltar que
a probabilidade de falha de todos os cinco casos foi inferior a observada anteriormente, e
que os indices de confiabilidade estao acima ou muito préximos a confiabilidade alvo do

JCSS (2001) e do Model Code (2010).

6.2.4 Exemplo 4

No quarto exemplo, foram mantidas as caracteristicas da secao transversal do
exemplo 02, e reduziu-se o valor do esforco normal atuante de v = 1,02 para v = 0,80,

conforme ilustrado na Figura 6-10.
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Figura 6-10 — Exemplo 4: Geometria e carregamentos.

#Nd = 1371,43 kN fck=30MPa
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Fonte: Autor.

Sao analisados cinco casos para o exemplo 4: secoes dimensionadas com a analise
elastico-linear (4.1); redistribuicao de 25% no momento da viga na ligacdao com o pilar
(4.2); redistribuicao de 25% para a viga, porém utilizando o momento da analise elastica
para o pilar (4.3); redistribuicao de 35% no momento da viga na ligacao com o pilar (4.4);
e analise nao-linear simplificada da NBR 6118:2014 (4.5). Nao foi feito um exemplo com
redistribuicao de 50% de momentos porque a taxa de armadura para a secao do pilar seria
muito inferior a utilizada em projeto, de modo que este caso nao teria aplicacao pratica.

Com relacao as distribuicoes e parametros estatisticos utilizados nas analises de
confiabilidade, permanecem os mesmos valores apresentados para o exemplo 2, com
excecdo das armaduras da secao transversal do pilar, detalhadas no Apéndice A, e dos
valores dos esforcos normais. Os parametros de média e desvio padrao que diferem do

exemplo 2 sdo expostos na Tabela 6-9.

Tabela 6-8 - Distribuicdes de probabilidade e pardmetros das variaveis do exemplo 3
Ex 4.1 Ex 4.2 Ex 4.3 Ex 4.4 Ex 4.5

Hx Ox Hx Ox Hx Ox Hx Ox Hx Ox

Ng kN Normal |771,43 77,14 |771,43 115,71|771,43 77,14 |771,43 77,14 (771,43 77,14
Ng kN Gumbel |227,73 45,55 227,73 45,55 (227,73 45,55 (227,73 45,55 |227,73 45,55
bp cm Normal | 40,30 1,814 | 40,30 1,814 | 40,30 1,814 | 40,30 1,814 | 40,30 1,814
hp cm Normal | 20,30 1,218 20,30 1,218 | 20,30 1,218 ] 20,30 1,218 | 20,30 1,218
Asi cm?2 Normal | 2,911 0,0699| 1,935 0,0464| 2,911 0,0699| 1,570 0,0377| 3,912 0,0939
Ass cm? Normal | 2,911 0,0699| 1,935 0,0464| 2,911 0,0699| 1,570 0,0377| 3,912 0,0939
Asw cm? Normal | 3,193 0,0766| 2,347 0,0563| 3,193 0,0766| 1,535 0,0368| 4,008 0,0962

Fonte: Autor.

Variavel | Unid Dist

Os resultados da analise de confiabilidade para os quatro casos do exemplo 4 sao

apresentados na Tabela 6-9.
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Tabela 6-9 — Resultados da andlise de confiabilidade do exemplo 4

Exemplo B (Monte Carlo) PrOba?;]lf; de de pf/ pfi1
4.1 AL s/ red. 4,10 2,03.107° 1,00
4.2 AL 25% red. 3,89 4,97.107° 2,44
4.3 25% red, M elast. pilar 4,14 1,73.107° 0,85
4.4 AL 35% red. 3,82 6,62.107° 3,26
45 ANL Simplificada 4,30 8,50.107° 0,42

Fonte: Autor.

De modo geral, os resultados sao semelhantes aos exemplos anteriores, em termos
de probabilidade de falha relativa entre os casos. Todavia, cabe destacar que o indice de
confiabilidade de todos os casos, com excecao do 4.5, dimensionado com a analise nao-
linear simplificada da NBR 6118 (2014), é inferior a confiabilidade alvo do JCSS (2001).
Apesar disso, apenas os casos dimensionados com redistribuicao de esforcos tiveram

indice f abaixo do limite de 4,0 definido por Nowak e Szerszen (2003).

6.3 ANALISE E DISCUSSAO DOS RESULTADOS

Dos resultados obtidos para os quatro exemplos, pode-se observar que o
dimensionamento da estrutura por meio de andlises com redistribuicdo de esforcos
reduziu a confiabilidade dos pilares, quando comparados aos que foram dimensionados
com a analise elastico-linear. Em termos numéricos, para uma redistribuicao de 25%, o
aumento da probabilidade de falha variou entre 78% e 144%. Destaca-se também que esse
aumento ultrapassou 400% em um dos exemplos com redistribuicao de 50%.

Em contrapartida, o uso do momento elastico-linear para dimensionar os pilares,
nos casos com redistribuicdo de esforcos nas vigas, resultou em um aumento da
confiabilidade nos pilares, mesmo comparado aos porticos dimensionados apenas com a
analise elastico-linear. Esse aumento da probabilidade de falha variou entre 10% e 18%.

O mesmo ocorreu para os casos dimensionados por meio da analise nao-linear
simplificada da NBR 6118 (2014), os quais resultaram nas menores probabilidades de falha
para os pilares dentre as situacoes analisadas. Em um dos exemplos, a reducao na
probabilidade de falha foi de mais de duas vezes em relacdo ao caso padrao,

dimensionado por meio da analise elastico linear.
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Em termos de indice de confiabilidade, nas situacdes dimensionadas a partir da
analise elastico-linear, estes ficaram proximos ao f alvo de 4,2 definido pelo JCSS (2001).
Ja para os casos dimensionado por meio de analises com redistribuicdo, o indice de
confiabilidade ficou abaixo do limite de 4,2 em todos os exemplos, com excecao do
terceiro. Ademais, em alguns dos casos dimensionados com redistribuicao de esforcos, o
indice de confiabilidade ficou abaixo do limite de 4,0, estabelecido por Nowak e Szerszen
(2003), atingindo um valor minimo de 3,82 para a redistribuicao de 35% do exemplo 4.

Da comparacao entre os exemplos, nota-se que uma menor taxa de armadura para
a secao transversal dos pilares parece estar associada a valores mais baixos de
confiabilidade, em funcao da maior variabilidade do concreto em relacao a armadura. A
reducao da altura da secao transversal também impactou negativamente na confiabilidade
do pilar.

Por fim, os resultados sugerem que seria recomendado propor uma alteracao na
norma brasileira, de modo que nao se utilizem momentos advindos de analises com
redistribuicao de esforcos em vigas para o dimensionamento de pilares, seguindo nesse
ponto o que € prescrito pelo Eurocode 2 (2004). Cabe, entretanto, realizar estudos mais
aprofundados neste tema, com maior nimero de exemplos e situacdes analisadas, para

confirmar esses resultados.

Académico: Eduardo Deuschle
Orientador: Prof. Daniel Domingues Loriggio, Dr.



Estudo de confiabilidade de pilares de concreto armado dimensionados com redistribuicdo de esforcos 116

7 CONCLUSAO

“All is in a man’s hand and he lets it all slip from cowardice, that’s an axiom.”

(Fiodor Dostoiévski)

Este trabalho estad inserido no contexto da mecanica dos materiais, da andlise e
projeto de estruturas e da seguranca estrutural através da teoria da confiabilidade. De
forma geral, o objetivo é avaliar e comparar o indice de confiabilidade de pilares de
concreto armado, dimensionados por meio de analises elastico-lineares e de analises com
redistribuicao de esforcos.

Enquanto a andlise elastica-linear € usual na pratica de projeto, analises com a
consideracao do comportamento plastico dos materiais podem permitir economias para
a estrutura e distribuicdes construtivas mais adequadas para as armaduras. Nessas analises,
as redistribuicdes de momentos em vigas alteram os esforcos transmitidos aos pilares, os
quais dependem da relacdo de rigidezes entre viga e pilar, do momento de plastificacao
da viga na secao de ligacao e do carregamento atuante.

Assim, levantou-se a hipétese de que o dimensionamento de pilares com
momentos advindos de analises com redistribuicao de esforcos em vigas, procedimento
permitido pela NBR 6118 (2014), pode reduzir a confiabilidade dos pilares. O ACI 318
(2014) e o Eurocode 2 (2004), por exemplo, nao admitem essa possibilidade. Esse assunto
pode ser melhor compreendido por meio de um estudo de confiabilidade, que depende
da utilizacao de um modelo mecanico que represente de modo preciso 0 comportamento
real da estrutura.

Dessa forma, foi desenvolvido um modelo para verificar a capacidade resistente de
pilares de concreto armado submetidos a flexo-compressao normal, o qual é definido em
termos do momento resistente ultimo da secdo transversal para dado esforco normal.
Utiliza-se um procedimento iterativo com base nas condicdes de equilibrio da secao
transversal, nas relacoes constitutivas dos materiais e de compatibilidade de deformacdes.
Esse modelo foi validado a partir de resultados experimentais de 52 pilares de concreto
armado obtidos na literatura, e demonstrou resultados satisfatérios. Com os dados
experimentais também foi possivel obter parametros estatisticos para uma variavel
aleatoria de erro do modelo de resisténcias, utilizada nas analises de confiabilidade.

Além do modelo de resisténcias, foi desenvolvido um modelo mecanico, baseado

em analise nao-linear, para determinar os esforcos internos efetivos em porticos de
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concreto armado. A fim de representar o comportamento nao-linear do concreto armado,
foram utilizados diagramas momento-curvatura, os quais fornecem a inércia da secao
transversal de acordo com os esforcos internos a que esta submetida. Os diagramas foram
implementados para secoes submetidas a flexao simples e a flexo-compressao normal. A
analise nao-linear do modelo mecanico consiste, portanto, em um procedimento iterativo,
com a discretizacao da estrutura em pequenos elementos de barra, e sua resolucao pelo
método dos deslocamentos. Com os esforcos internos obtidos, determina-se a rigidez de
cada elemento por meio do diagrama momento-curvatura, repetindo-se o processo até a
convergéncia.

A partir desses modelos mecanicos, desenvolveu-se um estudo de confiabilidade
para pilares de concreto armado, via Método de Monte Carlo com Amostragem por
Importancia, com a utilizacao da too/lbox FERUM 4. 1. A funcao de estado limite, utilizada
para determinar a ocorréncia ou nao de falha no pilar, compara 0 momento resistente da
secao transversal, multiplicado pelo erro de modelo de resisténcias, com o momento
solicitante maximo do pilar.

O estudo de confiabilidade consistiu de quatro exemplos de pérticos planos,
simulando pilares de extremidade de concreto armado. Procurou-se manter os exemplos
similares entre si, para avaliar a influéncia da variacao de um dado parametro, como o valor
do esforco normal especifico e das dimensdes da secado transversal do pilar.

Em cada exemplo foram analisados cinco casos, sendo o primeiro dimensionado
com uma analise elastico linear; o segundo com uma redistribuicao de esforcos de 25%; o
terceiro com redistribuicdo de 25% apenas na viga, utilizando o momento da analise
elastico-linear para o pilar; no quarto exemplo foi feita uma redistribuicdo mais
significativa, de 35% ou 50%; e o quinto consistiu na analise ndo-linear simplificada,
proposta pela NBR 6118 (2014), na qual a inércia da viga e do pilar sdo tomadas,
respectivamente, como 40% e 80% da inércia bruta.

Em todos os exemplos, o uso de analises com redistribuicao de esforcos reduziu a
confiabilidade dos pilares, quando comparados aos casos dimensionados pela analise
elastico linear. Enquanto o indice de confiabilidade dos casos sem redistribuicao ficou
proximo a faixa entre 4,2 e 4,3, conforme definido pelo JCSS (2001) e pelo CEB-FIP (2010),
em trés dos quatro exemplos com redistribuicdo o indice de confiabilidade ficou abaixo
destes valores. Em alguns dos exemplos dimensionados com redistribuicdao, o indice 8

ficou inclusive abaixo de 4,0, limite estabelecido por Nowak e Szerszen (2003), tendo
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atingido um valor minimo de 3,82. Em termos de probabilidade de falha, houve um
aumento entre 78% e 144% para uma redistribuicdo de momentos de 25%, e entre 166% e
412% para redistribuicdes maiores.

Em contrapartida, a recomendacao do Eurocode 2 (2004), de dimensionar os
pilares com o momento da analise elastico-linear caso sejam feitas redistribuicdes nas
vigas, aumentou o indice de confiabilidade dos pilares, ainda que comparado aos casos
sem redistribuicdo. Também cabe destacar que a andlise nao-linear simplificada resultou
nos maiores indices de confiabilidade (menores probabilidades de falha) das situacoes
avaliadas.

E importante ressaltar que os valores obtidos para o indice de confiabilidade, e
consequentemente para a probabilidade de falha, sao muito sensiveis aos parametros de
média e desvio padrao utilizados para as variaveis aleatorias. Desta forma, a comparacao
com um indice de confiabilidade alvo deve ser feita com parcimdnia. No entanto, ainda
que fosse utilizado algum coeficiente inadequado para alguma das variaveis, esse erro nao
invalidaria os resultados. Quantitativamente, pode haver mudanca do indice de
confiabilidade, mas, qualitativamente, os resultados relativos entre os diversos casos
permaneceriam validos, pois as conclusdes obtidas da comparacao entre eles tenderiam
a manter-se. A padronizacao das variaveis aleatérias, melhoraria, portanto, a qualidade dos
valores de [ obtidos em uma analise de confiabilidade.

A partir dos resultados apresentados, observa-se que o uso de andlises com
redistribuicao de momentos, ainda que decorrentes de redistribuicoes em vigas, pode nao
ser adequado para o dimensionamento de pilares por reduzir a confiabilidade destes
elementos. De forma conservadora, pode-se seguir a recomendacao do Eurocode 2 (2004)
e utilizar momentos elastico-lineares sem nenhuma redistribuicdo para o
dimensionamento de pilares, caso se adote uma analise com redistribuicdo de esforcos
para as vigas. Destaca-se, contudo, que a reducdo do indice de confiabilidade para a
maioria dos casos analisados nao foi tao expressiva, e que uma conclusao mais efetiva

requer estudos mais aprofundados sobre o tema.
7.1 SUGESTOES PARA TRABALHO FUTUROS

Com relacao a estudos futuros, uma primeira possibilidade é o refinamento dos
modelos mecanicos desenvolvidos, a fim de que representem, de forma ainda mais

precisa, a resposta da estrutura, sem que o custo computacional fique proibitivo. Outra
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sugestao ¢é avaliar, por meio de resultados experimentais, © modelo mecanico associado a
obtencao de esforcos, da mesma forma que foi feito para o modelo de resisténcias. Desse
estudo, poderia ser obtida uma variavel aleatéria do erro de modelo.

Outro assunto de grande interesse na area € a padronizacdo dos parametros
estatisticos e das distribuicbes de probabilidade utilizadas para modelar as variaveis
aleatorias. Essa padronizacao € importante tanto para avaliar se o indice de confiabilidade
das estruturas € efetivamente adequado, quanto para permitir a comparacao entre
resultados de diferentes estudos de confiabilidade.

Enquanto o foco deste trabalho esta na confiabilidade dos pilares, outro estudo
interessante seria avaliar, de forma conjunta, a probabilidade de falha das vigas e dos
pilares. Existe, pois, a possibilidade de que a situacdo critica dos exemplos analisados
fosse a falha das vigas, e ndo dos pilares. Ressalta-se, contudo, que se pode admitir um
indice de confiabilidade alvo mais baixo para vigas, devido a capacidade de redistribuir
esforcos pela estrutura e também porque tendem a dar sinais antes da ocorréncia da falha,
ao contrario do que ocorre em pilares.

Por fim, a principal sequéncia aos estudos iniciados neste trabalho esta na avaliacao
da confiabilidade para outras situacoes de projeto, podendo ser feitas variacbes nas
secoes dos pilares, nas armaduras, nos padroes de carregamentos e nas demais variaveis.
Além disso, existem outros casos a serem analisados, tais como o de pilares de canto
submetidos a flexdao composta obliqua. O uso de armaduras maiores do que a
efetivamente necessaria na secao da viga de ligacdao com o pilar também pode afetar a
confiabilidade do pilar, na medida em que aumentaria 0 momento de plastificacdo da viga
naquela secao. Uma terceira situacao a ser avaliada € a de pilares intermediarios com
momentos fletores diferentes a esquerda e a direita, e o efeito que a utilizacao da média

destes momentos tem na probabilidade de falha do pilar.
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APENDICE A — Secdes transversais dos exemplos

Figura A.1 — Exemplo 2.1: Se¢des armadas com anélise elastico-linear
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Fonte: Autor.

Figura A.2 — Exemplo 2.2: Secdes armadas com redistribuicdo de momentos de 25%
P
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Fonte: Autor.
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Figura A.3 — Exemplo 2.3: Pilar armado sem redistribuicdo de momentos e viga com 25%
P
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Fonte: Autor.

Figura A.4 — Exemplo 2.4: Se¢cdes armadas com redistribuicdo de momentos de 50%
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Fonte: Autor.
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Figura A.5 — Exemplo 2.5: Se¢cdes armadas com ANL simplificada
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Figura A.6 — Exemplo 3.1: Secdes armadas com anélise elastico-linear
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Fonte: Autor.
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Figura A.7 — Exemplo 3.2: Secdes armadas com redistribuicdo de momentos de 25%
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Fonte: Autor.

Figura A.8 — Exemplo 3.3: Pilar armado sem redistribuicdo de momentos e viga com 25%
P

A P. BP.
838,04 kN.m

D
48,87 kN.m
v
32,61 kN.m
_% 44,87 kN.m
Secac A Secao B SecaoC
— — | L SecaoD
3,38 cm?® 6,58 cm? h = 40
! }lll
S| Lb=15 S| | b=15 S| Lb=15 N, "
. . . = Bl
= “ “ e off | 2
= =l o =
wO Le] wO
3,08 am®
| ST 1 ] 1 [

Fonte: Autor.
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Figura A.9 — Exemplo 3.4: Se¢des armadas com redistribuicdo de momentos de 50%
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Figura A.10 — Exemplo 3.5: Secdes armadas com ANL simplificada
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Figura A.11 - Exemplo 4.1: Se¢Ses armadas com andlise eléstico-linear
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Figura A.12 — Exemplo 4.2: Secdes armadas com redistribuicdo de momentos de 25%
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Fonte: Autor.
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Figura A.13 — Exemplo 4.3: Pilar armado sem redistribuicdo de momentos e viga com 25%
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Fonte: Autor.
Figura A.14 - Exemplo 4.4: Sec6es armadas com redistribuicdo de momentos de 50%
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Fonte: Autor.
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Figura A.15 — Exemplo 4.5: SecOes armadas com ANL simplificada
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Fonte: Autor.
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