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SUMARIO

A verificagdo consistente da seguranca de estruturas de betio quando se utilizam métodos de
analise ndo linear é um assunto que tem merecido especial aten¢do no seio da comunidade
técnica e cientifica. As inconsisténcias existentes na actual regulamentagdo relativamente aos
formatos de seguran¢a tém sido objecto de ampla discussdo e de procura de propostas
alternativas. A investiga¢do nesta 4rea é por isso de interesse, justificando-se o desenvolvimento
de metodologias de avaliagio da seguranca de nivel superior como ponto de partida para a
defini¢do de regras simplificadas, logicas e coerentes. O estabelecimento destas regras devera
basear-se no estudo de varios casos correntes de estruturas de betio tendo em conta as
variabilidades das grandezas envolvidas nestes problemas. Exige-se assim a aplicagdo de
modelos de analise estrutural e técnicas probabilisticas que permitam considerar o
comportamento ndo linear dos materiais e avaliar da forma mais rigorosa possivel a segurangca.

Tendo em atengdo os aspectos referidos no paragrafo anterior, desenvolveram-se metodologias
de analise de seguranca (ou fiabilidade) estrutural. Estas metodologias resultam da associagdo de
técnicas probabilisticas com modelos de anlise ndo linear de estruturas de betio.

Embora seja dado maior destaque as técnicas de anilise de seguranga, ndo se descurou a
implementagdo de modelos de andlise estrutural. Assim, desenvolveu-se um modelo numérico
fundamentado em relagdes constitutivas que permitem descrever o comportamento nio linear
instantdneo e diferido dos materiais. Este modelo, apoiado na técnica dos elementos finitos,
permite tragar a resposta de estruturas de betdo armado e pré-esfor¢ado desde a fase inicial até ao
colapso.

Relativamente a avaliagdo probabilistica da seguranca existem dois aspectos que condicionam
fortemente a solugdo deste tipo de problemas: o rigor € a eficacia. Tendo presente estes aspectos,
desenvolveram-se duas metodologias alternativas: a metodologia baseada no método de Monte
Carlo e a metodologia da superficie de resposta baseada nas técnicas de fiabilidade cléssicas.
Enquanto que na primeira o rigor é a sua caracteristica dominante, na segunda da-se maior
relevancia a eficicia. Destacam-se também as técnicas estatisticas desenvolvidas para tornar
eficaz a aplicagdo do método de Monte Carlo. Descrevem-se ainda os procedimentos
desenvolvidos para analisar a sensibilidade da resposta em relagdo as varidveis simuladas.

As presentes metodologias sdo utilizadas na discussio e clarificagdo de aspectos regulamentares
relativos a verificagdo da seguranca de estruturas de betdo. Realizam-se vérias aplicagdes praticas
que servem de base a definicdo de regras simplificadas de avaliacdo da seguranca de estruturas
porticadas quando se utilizam métodos de analise nio linear. F inalmente, apresenta-se o estudo
de um exemplo pratico, permitindo avaliar o desempenho dos métodos desenvolvidos com vista
a0 conhecimento mais aprofundado do comportamento das estruturas e a avaliagio (e eventual
reavaliagdo) da seguranca e validagio das solugdes de projecto.



ABSTRACT

A rational format for checking the structural safety when dealing with nonlinear methods of
analysis is a matter of great interest within the technical and scientific community. The
difficulties encountered in drafting the recent concrete design codes have been discussed and
alternative formats proposed. The development of a high level safety methodology, as a starting
point to propose simple and consistent rules, is today an important research area. These rules
should be based on the study of various current structures, taking into account variabilities of
material, geometric and load parameters. The use of structural models and probabilistic
techniques, to describe material nonlinear behaviour and to evaluate accurately the structural
safety, is mandatory.

Methods for the analysis and evaluation of the structural reliability of concrete structures were
developed. These methods are the result of the adequate combination between probabilistic
techniques and methods of nonlinear analysis of concrete structures.

Although the development of reliability techniques are the first objective of this work, a
significant effort was made to implement the existing structural models of analysis. A numerical
model based on realistic constitutive relationships was developed wherein nonlinear and time
dependent behaviour of material was considered. This model, supported by finite element
techniques can trace the structural response from the initial state up to the collapse by using an
incremental-iterative procedure.

Probabilistic structural safety evaluation is conditioned mainly by two features, namely the
accuracy and the efficiency. Considering these aspects two alternative methodologies were
developed: a methodology based on Monte Carlo method and a response surface approach
supported by classic reliability techniques. The former is characterised by its accuracy and the
latter by its efficiency. Statistical techniques are combined with simulation Monte Carlo method
to obtain accurate results with a minimum number of samples. Procedures to perform a
sensitivity analysis of the response in order of basic variables are also described.

The approaches developed are applied to discuss and clarify some features related to the safety
format presented by concrete structural codes. Practical applications are performed to provide
consistent simple rules to evaluate safety of frame structures when nonlinear methods of analysis
are used. Finally, a practical example is presented to point out the potentialities of present
methods to infer structural behaviour of concrete structures, to evaluate (or re-evaluate) the
structural safety and to design validation.
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RESUME

La vérification consistant de la sécurité pour des structures en béton, quand des méthodes
d'analyse non linéaires sont employées, est un subject d'étude pour la communauté scientifique et
tecnique. Des alternatives sont discutées et recherchées puisque la réglementation actuelle pour
les formats de sécurité est contradictoire. La recherche sur ce sujet est donc pertinente et le
développement de méthodes de niveau supérieur est justifié en vue la définition de regles
simplifiées logiques et cohérents. La fixation de ces régles doit étre basée sur 'dtude des
structures usuelles en tenant compte des variabilités des grandeurs. L'application de modéles
d'analyse structural et de tecniques probabilistes que tiennent en compte le comportement non

linéaire des materiaux et I'évaluation la plus riguereuse possible de la sécurité est une exigence.

En tenant compte des considerations antérieurs, des méthodes de sécurité (tiabilité) structural on
etait developpé. Ces méthodes sont la combinasion de méthodes probabilistes avec l'analyse non
linéaire.

Les méthodes probabilistes pour I'étude de la fiabilité des structures en béton sont l'object
principal, mais des modéles d'analyse structural n'ont était négligées. Ainsi, une méthode
numerique, fondée sur les relations constitutives que decrivent le comportement instantané et
differé des materiaux, est developpé. Cette méthode basée sur les elements finis permet
I'obtention de la résponse des structures en béton armée et précontrainte du la phase initiale
jusqu'a la roture.

Sur 'évaluation probabiliste de la sécurité, deux aspects doivent étre balancés: la rigueur et la
efficace. Pour en tenir compte ces aspects, deux méthodes alternatives sont proposées: la
méthode de Monte Carlo et la méthode de la surface de résponse basée sur les tecniques de
fiabilité classiques. Pour la premier méthode, la rigueur est l'objectif principal, tandis que pour la
deuxiéme l'eficacité est l'objectif. Il est relevé des tecniques statistiques pour I'efficacité de la
méthode de Monte Carlo. La sensibilité des réponses par rapport aux variables simulées est
analysée.

La methodologie presentée est utilisée pour la discussion et clarification de la réglementation
reliée a la sécurité des structures en béton. Des apllications pratiques qui servent de base a la
definition des régles simplifées d'évaluation de la sécurité des structures type portique sont
efectuées par des méthodes d'analyse non linéaire. Ce travail s'acheve avec un cas ou s'évalue les
different méthodes pour I'étude approfondi du comportement de structures et pour I'évaluation (et

eventuelle re-évaluation) de la sécurité des solutions de project.

VIII



PALAVRAS-CHAVE

Estruturas de betdo
Fiabilidade estrutural
Formatos de seguranga
Analise ndo linear
Efeitos diferidos
Elementos finitos
Método de Monte Carlo
Superficie de resposta

Variaveis aleatorias

KEYWORDS MOTS CLE
Concrete structures Structures en béton
Structural reliability Fiabilité structural
Safety formats Formats de sécurité
Nonlinear analysis Analyse non linéaire
Time dependent Effects differé

Finite elements Elements finis

Monte Carlo method Méthode de Monte Carlo
Response surface Surface de résponse
Random variables Variables aléatoires

IX



AGRADECIMENTOS

A realizagdo desta dissertagdo envolveu varias pessoas que, de uma forma directa ou indirecta,
me conduziram a levar a bom termo a sua concretiza¢do. Nao posso por isso deixar de apresentar

a minha gratiddo e o meu reconhecimento aqueles que deram os mais importantes contributos.

Ao Professor Joaquim Figueiras pelo despertar do meu interesse no estudo do betdo estrutural e
pela importancia que teve desde o inicio da minha actividade cientifica. O seu empenho € o0 seu
apurado sentido critico, mas simultaneamente incentivador, muito contribuiram para que este
trabalho fosse possivel.

Ao Professor Francisco Calheiros expresso o meu agradecimento pelas sugestdes inovadoras, a
disponibilidade demonstrada, os ensinamentos e, ndo menos importante, pela amizade cultivada

ao longo destes anos.

Aos colegas do Laboratorio de Estruturas da Faculdade de Engenharia com quem convivi ao
longo deste tempo e que contribuiram para o bom ambiente de trabalho, nomeadamente ao
Professor Rui Pdvoas, ao Professor Joaquim Barros, a Eng.? Elsa Caetano e Eng.° Paulo Cachim.

Ao Laboratério de Calculo Automatico do Centro de Engenharia Civil da Universidade do Porto,
em especial ao Professor Alvaro Azevedo, pela assisténcia prestada na utilizagio dos meios
informaticos disponiveis.

Aos colegas da Secgdo de Matematica e Fisica pelo incentivo, pelo interesse manifestado e pelas
facilidades concedidas para a realizagdo deste trabalho.

A Ferdouro e a BRISA, S.A. pelo fornecimento de dados experimentais relativos a construgio de
viadutos de betdo pré-esforcado.

Ao Sr. Manuel Carvalho pelo empenho na colaboragéo no trabalho de processamento de texto e a
todo o pessoal auxiliar da Secgdo de Estruturas pela disponibilidade demonstrada.

Aos meus pais, pelo carinho e apoio recebidos ao longo da minha vida, exprimo o meu profundo
reconhecimento. Desejo também expressar a minha gratiddo aos meus sogros pela amizade € o
apoio manifestado.

Finalmente, desejo concluir com o agradecimento muito especial e sentido a minha esposa
Anabela e ao meu filho Guilherme pelo afecto, a paciéncia e pela compreensdo nos momentos
mais dificeis.

X1



INDICE

Capitulo 1

INTRODUCAO
1.1 = ASPECTOS GERAIS ..ottt eteerieteeasaesaessesee st setsase st eaneersssetesteseasbs st ssasesuaasassasssnssnresrnssans 1
1.2 ~ OBJECTIVOS PROPOSTOS ...ttt e st esstsenetreeseesee et e e s smes st st e sabessme s st an s s sbassmanas 3
1.3 — ORGANIZACAO DO TRABALHO.........ooriiieeeeetneesecisesiesieeseesse st sessaseesssessesiesssesseseseons 5
1.4 = NOTACOES ..ottt eb et a s bbb s b e b 8
Capitulo 2
AVALIACAO DA SEGURANCA DE ESTRUTURAS
2.1 = INTRODUGAO ...t eeeeeees sttt sttt s enaes 9
2.2 - ENQUADRAMENTO DO PROBLEMA DA ANALISE DA SEGURANCA.......ccooueverrerenrenn. 11
2.2.1 — Incertezas na seguranga eStrUtUral..........ccooviiiriieiemiiiciie e 11
2.2.2 — Seguranga e funcionalidade das estruturas. Estados limites .......c.ccooeoenninnenrinncninnnnenn. 13
2.2.3 — Verificagdo da seguranga aos estados lIMites .........cocooveiiiiniiiiiie e 15
2.2.4 —Niveis de risco associados a0 dimensionamento ........ccccocevverirneninnininens e 16
2.2.5 — Abordagem probabilistica da SEZUrANGga ...........ccevivviiimiieiiicieiiie s 19
2.2.5.1 — GENETAlIAAAES .....eoveieeeiiieeeeeeeeeeieeeieeesiaeester e e e e esenrasasaeeabeasee st s e e e e aereeeeansreeanarenenn 19
2.2.5.2 — Variaveis aleatdrias unidimensionais e suas caracteriSticas........ccceervverereesiveeeesrnerinane 20
2.2.5.3 — Sisternas de variaveis aleatorias ........cocccerruererrerirereniereereseereeressrere s e sree e e e s neeeens 24
2.2.5.4 — Conceito de Independencia........cccoeeiirrierreeeiiniee e e 25
2.2.5.5 — O periodo de TELOIMO.....ccoviieerecriiiiiiiiieeserr et eerte e re e n e 26
2.2.5.6 — Medida probabilistica de fiabilidade estrutural ..........coccovvivinnviiiniiiei e 29
2.2.5.7 — Formulagdo do problema basico de fiabilidade estrutural...........ccccooeiiiininnni. 30
2.2.6 — Abordagem semi-probabilistica da Seguranga ..........coeoeeiciiiiiinc 33
2.2.6.1 — Descri¢do do formato semi-probabiliStico.......cocovvmivviiiiiiiiniii 33
2.2.6.2 — Caracterizagdo das acgdes e dos seus efeitos com base no Eurocddigo 1 ......oocveeeeenenn. 35
2.2.6.3 — Caracterizaco das resisténcias com base no Eurocodigo 1 .....cooviviriiiniiiiiiiineciinnnnnnn, 39
2.2.6.4 — Critérios regulamentares para o dimensionamento de estruturas de betdo ..................... 41
2.2.7 — Problematica da avaliagdo de seguranca de estruturas exXiStentes........coourvvuinviniiiciinnns 42
2.3 - ELEMENTOS SOBRE TECNICAS ESTATISTICAS NA AVALIACAO DA
FIABILIDADE ESTRUTURAL ..ottt ettt ettt e bs s ae st s s e sme e ae e 45

X



3.2~ Sumdrio sobre medidas eStatisticas .............cccoooocooooorroveeoomom 43
2.3.3 ~ Estimagdo de parametros - inferéncia estatistica ... 49
2.3.3.1 — Aproximagdo ClASSiCa ..........uuvvoeceeeeieoeeee oo 49
2.3.3.2 — Técnicas de bootstrap € jackknife..............oc..oomvveeereoomorooeeeoooooo 52
2.3.4 — Identificagdo de leis probabilisticas ................ccoooooorrovvvvccceverme 53
23.5 = MiStUras de liS.......ooooovvvvmummmiirceeereenee oo 55
2.3.6 — Analise de regressao e de Correlagao............oooovvovoooovovcomce 56
2.3.6.1 - Regressdo linear SIMPples ..............ovevveeeeeenooioeiooooecoooooeo 56
2.3.6.2 — Regressdo multilinear ...............c.cocoooiiocioooooeeeee 59
2.3.6.3 — Regressdo nd0 liN€AI .............coouerumemmivniuriereeoeeee oo 60
2.4~ METODOS DE ANALISE DA FIABILIDADE ESTRUTURAL oo 60
2.4.1 — Breve resenha historica da evolugdo da teoria da fiabilidade estrutural ... 60
2.4.2 — Métodos de fiabilidade de primeira e segunda ordem......cooocoovevvroo 6!
2.4.2.1 — Aproximagdes de primeira e segunda ordem.............ocoeoeveeeeeo 61
2.4.2.2 - Teoria do segundo MOMENTO ........vuvervriereceeeesieeeeeeeeeeeeeeeeooeooooooo 64
2.4.2.3 — Inclusdo de informagdo das distribui¢des. Métodos de transformacgdo ...........o.c.oooo.. 67
2.4.3 — Aplicagdo dos métodos de fiabilidade as técnicas de elementos finitos ... 70
2.4.3.1 — Caracterizagio dos diferentes métodos ..................ooo.evovoeoreeooeeoooo 70
2.4.3.2 — Métodos de perturbagdo ..........cooeueruieieiiisieee et 71
2.4.3.3 — Métodos de fiabilidade...............ocoooroimiiniiiiiiieoeeeeeeeeee 74
2.4.3.4 — Métodos da superficie de reSPOSta............o.evevreereivoeereeeneeeeeeeooeeooooo 76
2.5 = METODO DE MONTE CARLO ... 77
2.5.1 — Principios de Simulago...........covuiuuveiueiieiieeoeooeeeseee oo 77
2.5.2 - Técnicas de SIMUIAGAO PUIA........veevveieeieecee oo 79
2.5.3 — Técnicas de redugdo da Varidncia..........coo.oooveeeeeeeeeeoeeseeeeeoeooooo 81
2.5.3.1 = Consideragdes Zerais ...........coueeeieuvueereriieeeeeeeeeee e 81
2.5.3.2 — Amostragem por iMPOItANCIA ........c.vveeruiuieieieeeeeeeeeee oo seeeeee oo 81
2.5.3.3 — Amostragem estratificada..............o.oovovoveiiiieeee oo 82
2.6 - COMPARAGCAO ENTRE OS METODOS DE FIABILIDADE E O METODO DE MONTE
CARLO e e 85
2.7 - FIABILIDADE DE SISTEMAS ESTRUTURAIS......ooo oo 87
2.7.1 = Generalidades ................cooeiuiiriiii e 37
2.7.2 — SIStEMAS €M SETIE ...t 87
2.7.3 — Sistemas €M Paralelo ..........c.oueuiieeiioiuiieeseeeceeeeeeeeeeee e 33
2.7.4 = SISteMAS MUSLOS .....cvooieiiciiieeiie oo e et e e oo 89
2.7.5 — Limites de fiabilidade de sistemas estruturais................cocooorooooo 90
2.8 = CONSIDERAGOES FINAIS ..o 91

X1V



Capitulo 3
MODELACAO ESTRUTURAL E ACCOES

3.1 = INTRODUGCAO ..o eeeeeeeseseesssmsss s eeereeer e eeeesenens 92

3.2 — DISCRETIZACAO DO MEIO CONTINUO PELO METODO DOS ELEMENTOS

FINTTOS .ottt et et eat s et et e et e et e b e e s e s e e eet et e s ea et e b e st eme st e ae e et e et emsemee e eneemeeaneaseennan 94
3.2.1 — Consideragdes iMiCIAIS .......ocerivvererererieeereieiee s et ne 94
3.2.2 — Caracterizagd0o da GEOMETIA ....c....covvueuiriiciriiiciitinee ettt 94
3.2.3 — Campo de deslocamentos.........oeoueeeericuiiiiiriei e 96
3.2.4 — Estado de deformag@o .......cecvciereieereriereteeee et et eesre e s s saaenne 96
3.2.5 — Estado de tensdo - relagdes constitutivas 99
3.2.6 — Equagdes de eqUIlIBIio ..ottt 99
3.2.7 — INte@ragao MUMETICA ....c.ocueruiuiiiiiciiteii ettt ettt s bbb s s s 100
3.2.8 — Representagdo das armaduras ..........ccccoveiiiriinineens ettt 102
3.3 — ELEMENTOS FINITOS ESPECIAIS ...cootiieieeecr e s 102
3.3.1 — Generalidades ......oooicviiii et 102
3.3.2 — Formulagdo de descontinuidades nos elementos finitos .........ccccociininiininiiiiiiicins 103
3.3.2.1 — Geometria e campo de deslocamentos...........cocevviiiiiiiiiniiiinii 103

3.3.2.2 ~ Estado de deformago.......c.cecreeeeiieeiiiieciieeesieeseierereesssnessseesoneasnnssssasesssssssenssssesess 104

.3.2.3 — Relages CONSIULIVAS. ..veevreereerierieritenetee e s e sme e s e et ssenmneemmee s saais 104

3.3.2.4 ~ Matriz de FigIdeZ ...ccoreeeiieeiiiiii e 105

3.3.2.5 - Aplicagdes: simulagdo de aparelhos de apoio e rotulas plasticas.........ccoeeeiviniiinnna 105

3.3.3 — Formulagdo do elemento unidimensional curvilineo. Modelagdo do pré-esforgo............. 111
3.3.3.1 — ConSideragdes INICIAIS ..ocveeeeeerrererrerrsesreesiteeeaieenirreeeneaesteeabessareeesemreesarseseasssseeeenanne 111

3.4.3.2 — Geometria dO ElEIMENTO .. .ccuiivvieiieeesiieeieeeceeiee et e rtte st e et et e enee et e e e smr e e ee e e aaseseanes 111

3.3.3.3 — Campo de deSIOCAMENTOS ... vveeuieeeeeririeercenieeeente e e e e e een e et saisstecmenesessaeeseseaesseveas 113

3.3.3.4 — Estado de deformaco........c..ccvuiiiiuiiieieeeiieeeerteeireeereeeseeseseessneseseeesnseaeasssran s nnnes 115

3.3.3.5 — Matriz de TigIdeZ..c.veierreeiiei ettt s et st 116

3.3.3.6 — ACGAO dO Pré=-eSTOrCO0. . eiuiiraiirriirriiiriteeenteresreesireeseeesnes s sibe e ste s s eets s saanneeeennaeeearons 117

3.4 —~ VARIABILIDADE DA GEOMETRIA DOS ELEMENTOS DE BETAO ....c.ovcveirieiirine. 120
3.4.1 — Generalidades ... ..c.ovuieiiii et e e e 120
3.4.2 — Valores regulamentares . ........cocoeoevirieie e e e st 120
3.4.3 — Dad0S EXPETIMENTALS .. cueuieueuieriuiiiriiiite ettt sttt s et er e ne s 122
3.5 — ACCOES CONSIDERADAS E SUAS VARIABILIDADES .......cocoiiiiiiniiinecneccenceeennes 123
3.5.1 = Generalid@dEs ..ccviiieiieeiire ettt ettt ettt s st e et e ar e e eabe s 123
3.5.2 — ACGOES PEIMNANENLES .. .iotiiiiiitiiir ittt ee et et e e s re e reesaeesmaesaeaanessasaerae s ssse s e e e s aeseereeeannens 124
3.5.3 — AcGOes de Pré-eS OrGO .oeiiiiiiiiiiii ettt et 124
3.5.4 — Sobrecargas de utilizagdo corrente em edifiCios. ..o 125
3.5.5 — Sobrecargas de trafego em pontes rodOVIATIAS. ........coviirriieirei e e 129



3.5.6 — Acgdes térmicas resultantes de variagdes de eMPEratura..........ccooooieiioiooeeee 134

3.5.6.1 — Generalidades .............o.ooevvuiiericeeerieseeneeeeeeeoeeecoeeeee e 134
3.5.6.2 — Caracterizagdo das acgdes térmicas ambientais em estruturas de betdo .ocovvviiiee 136
3.5.6.3 - Simulagdo da ac¢do térmica em modelos de elementos finitos......................____ 138
3.5.6.4 — Recomendagdes regulamentares...............oeoovvvoveooooecomooeo 138
3.5.6.5 — Valores medidos e obtidos numericamente para Portugal Continental ........................_. 139
3.6 = CONSIDERAGOES FINAIS..........oooovrrrrmeiioeseoiooeeoooeeeeeeeeeeee oo 142
Capitulo 4
MODELACAO DO COMPORTAMENTO DO BETAO ESTRUTURAL
4.1 = INTRODUGAQ ..........oooieiescitireeeiciieeeee oo eeees e 143
4.2~ RELACOES CONSTITUTIVAS DO BETAO .....oooooooeoveeoeeeeoeoooeooooooooooooo 144
4.2.1 = Generalidades .............o.oouiiiieiiiie e 144
4.2.2 — Comportamento inSANTANEO............c.orwuurverrumieeeeeresee e eeees oo 145
4.2.2.1 — Consideragdes iNiCIAIS............cecoeueurerteeeeereee oo 145
4.2.2.2 — Comportamento UNiaXial .........c.c.ourueuruerierseeiteeeeeeeen e eeeseoeoe oo 145
4.2.2.3 — Comportamento MUIiaxial ...........ovueuuruerreeeeeoeeseeeceeeeeee oo 149
4.2.2.4 - Variabilidade do comportamento instantaneo do betdo ....................cooooiooooo 153
4.2.2.5 - Resultados experimentais obtidos em viadutos de betdo pré-esforcado....................... 160
4.2.2.6 — Modelo numérico de COMPOTtAMENLO ............vereveeeeeeeeeeeeesee oo 163
4.2.3 — Comportamento diferido ............ccooveuiueriemsiooeeeeeeseoeeeeeeeee oo 177
4.2.3.1 — Consideragdes iNiCiais........c.cuewiueeereueriueeieeeeoeeeeeee oo 177
4.2.3.2 — Envelhecimento do betdo ..........coooruiuiuiuimiuiieeeeeeceeeeeeeoo 179
4.2.3.3 — Retracg0 do BetAO .......c.cueueummimeiiuiieiieeieeete e 180
4.2.3.4 — FIuencia do Detdo ...........cueueuiieieierieteiece e 185
4.3 ~RELACOES CONSTITUTIVAS DAS ARMADURAS .....oooooooooooeoooo 198
4.3.1 — Generalidades ..............c.ocueueieieeiueiieeiese e 198
4.3.2 — Comportamento INStANTANEO .........vvuvveiverreeeeeeesceeeeeeeeeeeo oo 199
4.3.3 — Relaxagdo das armaduras de pré-esforgo ...............cooovmvomomoemoooooo 201
4.3.4 — Variabilidade do comportamento mecanico das armaduras.................o.ooooooooo 203
4.3.4.1 — Armaduras ordinarias..........ccoeioieuiioeeies et 203
4.3.4.2 — Armaduras de pré-eSforgo ........ooovmuereuiuiiieioeeiieeeeees oo 207
4.4 = EXEMPLO DE VERIFICAGCAO. .....ccoumvieieomeeeeeeeeeeee oo 209
4.5 = CONSIDERACOES FINAIS ...t 214

XVi



Capitulo 5
METODOLOGIAS DE AVALIACAO DA SEGURANCA DE ESTRUTURAS

5.1 = INTRODUGAOQ ..ottt sa sttt st a e sa et bbb sae bbb senas 215
5.2 - METODOLOGIA BASEADA NO METODO DE MONTE CARLO ......coooieieeeieeesieneieene 217
5.2.1 — Enquadramento Qeral .........cccoivriimimiiie i 217
5.2.2 — SiMUIAGAO ESTOCASTICA ....vuvvueuiiiirieiir ettt b bbbttt 218
5.2.2.1 — Modelagdo do campo AleaLOrI0 .......cveveerierririiiiriiiiiire e 218

5.2.2.2 — Discretizag0o do campo AleatOrio ........cocrverrriiiiiiiiiiiiniire e sae e 224

5.2.2.3 — Verificacio da modelagdo. Testes de hipoteses ......oovvvvvviiriiiiirininnis e 226

523 — ANALISE ESIIULUTAL .oo.veieeee ittt et ettt e et e e e et e e e as e e e e e e s aesaans e 229
5.2.4 — Analise estatistica da resposta. Avaliagdo da seguranga...........ccccooeveeiiiiiiicininienins 231
5.2.4.1 — ConSideragdes MMICIALS .....cuervrererareererterrrreresesesieestisits e st sreesbesresreesnesseeeesreesnseesasn 231

5.2.4.2 — Analise de sensibilidade € estimacAo de eITOS .....ccccverirrerceerrreerieeerrer e e ecerenas 232

5.2.4.3 — Quantificagdo da seguranga estrutural .........ccooevveiieiiiniieicc 240

5.2.5 — Implementagdo computacional .........cooviiiiiiiiiii 244
5.2.6 — EXeMPIO NUMETICO .....coimiiiiiiiicicintcts ettt 249
5.2.6.1 — DeSCriCA0 dO EXEMPIO ...veeuieriniiirieeieie ettt sttt e ns e 249

5.2.6.2 — SIMUIACAD ESTOCASTICA 1uvrverrrrreenreerertreesieeanteree e retiasac st e st essb e s s sessessnns s aesbsaesnssarens 251

5.2.6.3 — Analise estrutural das AMOSITAS.......ceererreererreererieseretee e eeiessessr s ste s e ssrs e srnesanes 251

5.2.6.4 — Analise de cOrrelagao-rEQreSSA0. . e cveeuerrrrtererrerireerieasiisiias s srts et et br e s sbsaavnes 253

5.2.6.5 — Quantificago da seguranga eStrutiral ...........ccovviiiiiiniiiniini e 258

5.3 — METODOLOGIA BASEADA NA SUPERFICIE DE RESPOSTA.......cocovrivmriiniireenerereseninenes 260
5.3.1 — Enquadramento eral ............ocooriiiiiiice e 260
5.3.2 — Filtragem de VArTAVEIS .....c.ceueueuiiiiiiiiiie et 262
5.3.3 — Superficie de resposta e avaliagdo da SEGUraNga............ooiviiiriiininnn e, 267
5.3.3.1 — CONCEItOS DASICOS .. curririiieiieieitieaeeeireeeereieeesneeeesann e e e emere et e s aee s s srrae s s s s sanbans s e ssbaaas 267

5.3.3.2 — Localizagdo dos pontos eXperimentais. ........cocivvvriireirierieesiiesiie et 269

5.3.3.3 — Ajuste e avaliagdo da superficie de resposta..........ccoeeireiiiiiiiii 272

5.3.3.4 — Analise da seguranga e avaliagdo da sensibilidade da resposta............c..cocoeeei. 275

5.3.4 — Implementagdo computacional ... 281
5.3.5 — EXeMPLO NUMETICO ....vviieiiceiiciii ettt et 284
5.3.5.1 — Consideragses IMICIAIS ..vvvorereereeeeiereenreieteee e sae it er s 284

5.3.5.2 — Filtragem das VArIAVEIS .....couecriiiiiiieire ittt 285

5.3.5.3 — Ajuste da superficie de reSpOSta......ccooiimrmiirmiiieiiriiii e 287

5.3.5.4 — Discussdo da validade dos resultados obtidos .........ccocieiieriiiiiiiinniniii 288

5.4 - COMPARACAO ENTRE AS DUAS METODOLOGIAS E DEFINICAO DA
METODOLOGIA MISTA oot eeee e teveteveter et e eseeeeeseseseseeesseseeeeseeseeseseensesamasesesoesaseensneseenan 291
54T = INTFOAUGHO ©.eivevreeieeriieete ettt ettt e et e s e e e s e s e e s b e era s eas e e st s et s e st e e s e e enreasaraas 291

XVII



5.4.2 — Qualidades ¢ limitagdes das metodologias propostas, incluindo métodos

Probabilisticos COMTentes .................ccoooocuvmvevrveiimimoeeooocoee 291
5.4.3 = Metodologia MISta ......v...oeeerece oo 295
5.4.4 — EXemplo NUMENICO.......eooooomoiieseeeeeeeee oo 298
5.5 = CONSIDERACOES FINAIS.......oooooooierreerermmnsiesieeeeeeeeeeeeeoeeoeeooeooooooooooo 300
Capitulo 6
PARA UM NOVO CONCEITO DE SEGURAN CA AOS ESTADOS LIMITES
REGULAMENTARES
6.1 = INTRODUGAO ......oooooooiieeeiccerieneeeeeceeeeeosnoee oo seeeeeeeeeeeeeeeoeeeeeoeoeoeoeoooooo 301
6.2 - QUANTIFICACAO DA ARMADURA MINIMA ..o 303
6.3 - AVALIACAO DA SEGURANCA AOS ESTADOS LIMITES ULTIMOS USANDO A
ANALISE NAO LINEAR .....cooccccccemmmieemsismemnsoeooeeeooeeeese oo 307
6.3.1 — A analise ndo linear como referéncia na avaliacdo do comportamento de estruturas........ 307
6.3.2 — Formatos de seguranga propostos pelas actuais regulamentagdes....................c............ 309
6.3.3 — Discussdes sobre os formatos de seguranga no seio do CEB........o...oooooooo 312
6.3.4 — Propostas alternativas de formatos de seguranga...........coooooovevoeooo 313
6.3.5 — Breve discussdo sobre os formatos propostos .............cooeooeoovoovooo 316
6.4 - ESTUDO DE SECCOES DE BETAO ARMADO SUJEITAS A FLEXAO .........oooooooooo 317
6.4.1 — Generalidades ............cccooiuiuniiniiniieee e 317
6.4.2 - Caracterizagdo dos exemplos estudados..................ocoooovceoooeoveo 318
6.4.3 — Avaliagdo da resposta tltima de secgdes de betdo armado flectidas .........................__ 320
6.4.4 — Abordagem probabilistica ..........co..ocumivrveeieooeoeoecoeeeeeeoee 325
6.5 - ESTUDO DE ESTRUTURAS RETICULADAS DE BETAO ARMADO ... 329
6.5.1 — Generalidades ..o 329
6.5.2 — Andlise de vigas de betdo armado sujeitas & flexX0 .........coocoorvoro 330
6.5.3 — Analise de porticos de betdo armado sujeitos a fleXA0.........ooooooovooo 348
6.6 - ESTRUTURA DO FORMATO DE SEGURANCA PROPOSTO ... 360
6.7~ CONCLUSOES E CONSIDERAGOES FINAIS ......ooooooooooooooooooeoooooeeeoeeoeoooooooooo 361

Capitulo 7
EXEMPLO DE APLICACAO - AVALIACAO DA SEGURANCA DE UM VIADUTO

7.1 = INTRODUGAO ...ttt oo 364

XVII



72 = CARACTERIZACAO DO PROBLEMA ..o ees oo 365

7.2.1 — Geometria e discretizagdo da eSTIUTUTA ...oeoeeteererriiieet ettt eeee e e e e saerasebeeseeees 365
7.2.2 — Caracteristicas mecanicas dos materiais € cargas aCtUANTeS ......coceecuirririrneeerreecerenirenaeens 367
7.2.2.1 — Propriedades dOS Materia@iS.....c.eoveverreoiiiiiiiiiii it s 367
7.2.2.2 — Caracterizacio das ACTUES ..uiurrraueerrerrereeeereeitte sttt ettt et ce st e st e e e s eeree s b et s e e nee e enes 369
7.2.2.3 — Variaveis aleatérias - Identificacdo e caracterizagdo ...c..oocvevrerieeevieraireeesvneesneeesrneens 373
7.2.2.4 — Combinagdes de acgdes associadas aos estados limites ..o 376
7.3 — ESTUDO COMPARATIVO ENTRE O MODELO NUMERICO E MEDICOES
EXPERIMENTAILS ..ottt cterteeteee e ettensssese st caeeas s e est et sae e b e sat e s e et e b e b e s st ebenae s e eseeensnesneenns 377
7.4 — ESTUDO DO COMPORTAMENTO ESTRUTURAL ...cooiiiie et 379
7.4.1 — ConSIAEragOes IMICIAIS ..uveuveurerierreirtiectceierec et s s 379
7.4.2 — Efeito das diferentes acgOes Na ESIIULUTT ....ooveieieieirieereete et sre s nrteee e eseeeemeaesreenas 379
7.4.3 — Analise comparativa entre as duas SObrecargas ...........ccocooevmiviiinciiiniiniciese s 382
7.4.4 — Comportamento aos estados limites de utilizagdo ...........ccoooeeeeioiiiiiiii i, 385
7.4.5 — Comportamento aos estados limites GltimOS..........c.ocoiiiiiiiis 391
7.5 — VERIFICACAO DA SEGURANCA. ABORDAGEM PROBABILISTICA ....oovveeenen 397
7.5.1 — ConSiderages IMICIAIS ....c.uerrrmeereireeiieiaeiirintc ettt et s e be s e sae et 397
7.5.2 — Critério de VErifICACAO.......iiiiirieiiiere ettt ettt et e e et e b et e s et e eaea e 397
7.5.3 — Verificagdo da seguranga aos estados limites de utilizag@o........cecoovneeiiiiiiccniiiien, 399
7.5.4 — Verificag¢do da seguranga aos estados limites Gltimos ... 414
7.5.5 — Reavaliagdo da SEQUIANGA ....cc.eoeririerreiciriiii ittt e 420
7.5.6 — CONCIUSTES ..oeveieeieie e eete ettt e eite e s eeteeeee e e e e ti e e et e e sttt e eanatseaneeenmsasaesneeearnaeeenaaesnsneseennes 421
7.6 — CONSIDERACOES FINALS ..ottt ettt ss ettt eaes s ses s anans 422
Capitulo 8
CONCLUSOES
8.1 — CONSIDERACOES FINALIS ..ottt eetseste sttt it ssscssens s essscssssnees 423
8.2 — CONCLUSOES E OBSERVACOES FINAIS .....ouiuoriteieeeieeieie e ssseseses s sebe s 424
8.3 — ORIENTACOES PARA FUTUROS DESENVOLVIMENTOS .....ooiiiieieriicirinieceeies e 428
REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS........ooiioioeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeees oo 430
ANE X O ettt et ettt ettt e te e tt s b e bt e st b et e R s e e Rt aeeRb e et aera e e tneantraneeaese s eanbeeens 451

XIX



Al.1 - LEIS DE PROBABILIDADE DISCRETAS ....oocooovvvooomeeeeeeeoeeeeoeeeooeoooooooooo 453
ALLL = Lei binomial, B, p)..ouvvoocoeeeeeececeoneeceeoieeeeeee oo 453
ALLZ — Lei GeOMEriCa, G(D).......ommuveeeerveeeieeeneieeneoeeee oo 454
Al.1.3 — Lei binomial negativa, BN(K, ) .....ccccoovvvemmmmmomroieeooeeecoseeeeesoeooooooooooooooo 454
AL14 = Lei de POiSSON, P(A) ..ocuvvueieeeeeenircoeneeseneaeeeees oo 455

A1.2 - LEIS DE PROBABILIDADE CONTINUAS .......ooovvoooeeeeomeromoeooeoooooooo 455
AL2.1 - Lei normal ou gausseana, V(L 0) ..o.ovuueveeeeeeeeeeeeeeeeeoeeoeeeeeoeoooooooooooo 455
Al1.2.2 - Lei lognormal, ZN(A, &)........coouueeniimniiiee oo 456
AL.2.3 — Lei exponencial, E(U) ......ccccoewneemminmiinnimeneeeeeee oo 457
AL.2.4 — Lei 2ama, GMK, D) ..o 457
AL2.5 = Lei beta, B(a, B) oot 458
A1.2.6 - Lei de extremos tipo [ ou lei de Gumbel, £-I (4, a) - Distribuigdo de maximos............ 459
A1.2.7 - Lei de extremos tipo II ou lei de Frechet, E-II (u, k) - Distribui¢do de maximos........... 459

A1.2.8 — Lei de extremos tipo III ou lei de Weibull, E-III (¢, u, k) - Distribui¢do de minimos ... 460

ANEXO 2 — RESULTADOS EXPERIMENTAIS DA RESISTENCA DO BETAO
A COMPRESSAO OBTIDOS NA CONSTRUCAO DE TRES
VIADUTOS .....occiioitmmeneiecaimsenneeeseeees oo eeeeeeeesseeseseeeseseee e oeoeeeeeee oo 461

ANEXO 3 — ESTUDO SOBRE A QUANTIFICACAO DA ARMADURA
MINIMA EM ESTRUTURAS DE BETAO ARMADO

................................... 465

A3.1 — CONSIDERACOES INICIAIS ..o 465
A3.2 - IDENTIFICAGAO DO PROBLEMA .......oooooiomoooeeooooeooooo 466
A3.3 - ARMADURA MINIMA — ASPECTOS REGULAMENTARES ..o 467
A3.3.1 - Caracterizagdo dos critérios utilizados ...............ocooooveovemovoo 467

A3.3.2 - Quantificagdo pelo Eurocddigo 2 e Codigo-Modelo MC90............ 472

A3.3.3 — Propostas recentes de outros autores ...............ooooooovvooeooo. 475

A3.4 - ABORDAGEM PROBABILISTICA DO PROBLEMA ...........ooooooooo . 476
A3.4.1 - Descric@o do procedimento utilizado ..............ccoooovvveireeioe 476

A3.4.2 — Resultados obtidos na primeira fase ................ccocovvueererooeroee . 480

A3.4.3 - Resultados obtidos na segunda fase....................ocooooooreiiiee . 482

A3.5 — CONSIDERAGOES FINAIS........o.oiomooeeeeeeeeeeeos oo 489

ANEXO 4 — RESULTADOS COMPLEMENTARES DOS PROBLEMAS

ABORDADOS NO CAPITULO 6..coovviooceemoceocosoeeeoeeeseeeeeeeeeee 493

XX



Capitulo 1
INTRODUCAO

1.1 - ASPECTOS GERAIS

Os grandes avangos tecnologicos registados nos meios de célculo permitiram o desenvolvimento
de modelos de analise ndo linear estrutural baseados em técnicas numéricas avangadas e em
relacdes constitutivas complexas. Os inimeros testes efectuados e a comprovagio com resultados
experimentais mostraram as potencialidades destes modelos na representacdo do comportamento
das estruturas, desde as mais correntes até aquelas com padrdes menos usuais. Usualmente
baseados nas técnicas dos elementos finitos, os métodos de analise ndo linear t€ém em conta as
condi¢des de equilibrio e de compatibilidade. Deste modo, é possivel tragar completamente a
resposta desde o estado de repouso até ao colapso para qualquer histoéria de carga.

As recentes normas sobre estruturas de betdo (EC2, 1991; CEB, 1990a; CEB-FIP, 1993)
recomendam os métodos de analise ndo linear como a forma mais consistente de analise
estrutural, no entanto, as regras de verificagdo da seguranca propostas sdo inadequadas quando se
utilizam este tipo de métodos mais rigorosos. O formato vulgarmente aplicado no
dimensionamento € dividido em duas fases:

— os esforgos s3o calculados segundo a teoria da elasticidade (independentemente do
comportamento do material);

— a verificagdo da seguranga é realizada ao nivel das sec¢des mais esfor¢adas onde se
consideram leis constitutivas ndo lineares para o betdo e para o ago, sendo a
variabilidade dos pardmetros circunscrita a definicdo dos denominados valores
caracteristicos e valores de calculo (obtidos dos primeiros a partir da aplicagdo de

coeficientes parciais de seguranca).
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Esta metodologia pode ser considerada aceitavel para analises lineares, no entanto. deixa de ser
valida quando a capacidade resistente das estruturas ¢ determinada a partir de técnicas ndo
lineares incrementais e iterativas. Neste caso. as relagdes constitutivas consideradas na anilise e
na verificagdo da seguranca (ou dimensionamento) ndo podem ser consideradas
independentemente. Além disso, tendo em conta a dependéncia entre as varidveis envolvidas, a
separacdo entre os coeficientes de seguranga para a resisténcia e para as acg¢les é bastante
discutivel. As grandes inconsisténcias deste formato simples de seguranga tém sido objecto de
ampla discussdo na comunidade técnica e cientifica (CEB, 1995b, 1997). Varias propostas
alternativas tém sido apresentadas mantendo-se, no entanto, presentemente em aberto esta
questdo.

O estabelecimento de um formato de seguranca simples e consistente devera ter uma base
fundamentada em conceitos racionais que permitam considerar o risco associado a este tipo de
problemas. A fixagdo dos niveis de risco associados as regras de dimensionamento
regulamentares envolve, para além dos aspectos técnico-cientificos, uma série de interesses e
conveniéncias econdmicas, sociais, politicas, industriais, comerciais e outras, que ultrapassam a
Jurisdi¢do exclusiva do engenheiro. A probabilidade de rotura é uma das medidas mais racionais
para a quantificagdo dos diferentes niveis de risco. Sob este ponto de vista, esta medida
representa o custo que a sociedade esta "disposta” a assumir em termos de pessoas vitimadas,
consequéncias econémicas e perigos varios para a comunidade em geral.

Nos ultimos anos tem-se presenciado um desenvolvimento significativo na aplicagdo das técnicas
probabilisticas no ambito das estruturas de engenharia civil. Estes métodos permitem a
consideragdo da variabilidade das grandezas mais significativas através de ferramentas
estatisticas adequadas. A seguranga estrutural é geralmente quantificada pelo indice de
fiabilidade S que se encontra associado & nogdo de probabilidade de rotura assumindo a
distribui¢do gausseana.

As formulagdes matemdticas e computacionais envolvidas no tratamento de grandezas com
variabilidade espacial e temporal tém-se mostrado de aplicacio complexa. Além disso, a hipdtese
gausseana para a distribui¢do da resposta estrutural € muitas vezes desajustada quando se tem em
conta o comportamento ndo linear, sobretudo em estruturas que apresentam diferentes modos de
rotura com probabilidades de ocorréncia da mesma ordem de grandeza. Por isso, o estudo da
seguranca, quando se empregam métodos de nivel superior, exige a escolha e a defini¢do
criteriosa de técnicas que permitam tirar partido dos métodos de analise estrutural mais
rigorosos. Por outro lado, na procura do rigor nio se deve descurar a eficicia dos procedimentos
a usar. O volume de calculo exigido nos programas de analise ndo linear conduz muitas vezes a
elevados tempos de computagdo. A implementagio de técnicas para a analise de seguran¢a deve

ter em conta este aspecto. de forma a obter solugdes em tempo util. Assim. é essencial o

~
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desenvolvimento de procedimentos que permitam obter resultados rigorosos da forma mais
eficaz possivel. Este é um dos pontos criticos quando se aplicam métodos de fiabilidade de nivel
superior. No entanto, o tempo de computagio exigido pelos métodos de fiabilidade estrutural ndo

justifica simplifica¢des na procura da solugdo.

Um dos obijectivos principais da presente dissertagdo € a criagdo de uma metodologia de andlise
da seguran¢a estrutural integrando técnicas probabilisticas com as técnicas de analise ndo linear,
servindo de base ao estudo de regras simplificadas e consistentes de verificagdo da seguranca de
estruturas de betdo quando se tem em conta o seu comportamento ndo linear e na avalia¢do de
estruturas com padrdo ndo corrente. Com este propdsito, desenvolveram-se técnicas estocasticas
e estatisticas para simular o comportamento real das grandezas envolvidas neste tipo de
problemas associadas com modelos de analise ndo linear, também implementados neste trabalho.
A seguranga estrutural ¢ quantificada pela probabilidade de rotura, que € avaliada através de uma
analise estatistica da distribui¢do da resposta. Complementarmente, as metodologias
desenvolvidas permitem a realizagdo de analises de sensibilidade para identificar a importancia
relativa das diferentes grandezas para a resposta. Fornece ainda modelos simplificados de
regressio que permitem reavaliar a seguranga de uma forma simples e eficiente, sempre que

existam novos dados.

A aplicagdo das metodologias implementadas neste trabalho ao estudo de varios casos de
estruturas correntes de betdo armado permitiu discutir alguns conceitos regulamentares de
verificacdo da seguranca e definir novas propostas, nomeadamente, na verificacdo da seguranga
aos estados limites ultimos de estruturas porticadas. A aplicabilidade destas metodologias ao
estudo de casos praticos ¢ também ilustrada através da andlise de seguranga de um viaduto de

betdo pré-esforgado.

1.2 - OBJECTIVOS PROPOSTOS

Tendo como objectivo principal ultrapassar as limitagdes e as insuficiéncias das técnicas
correntes de avaliagdo da seguranca, referidas na secgdo anterior, desenvolveram-se

procedimentos que permitem:

— Quantificar, de forma mais eficiente e mais adequada do que as metodologias
correntes, a seguranca de estruturas tendo em conta a variabilidade real do

comportamento estrutural através de modelos de analise ndo linear.

— Definir regras simplificadas e consistentes de verificacdo da seguranga com base nas

metodologias implementadas;
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Em suma,

Estudar estruturas com padrio ndo convencional (isto €, que ndo se inserem no ambito
das regulamentagdes correntes).

Incluir informagao adicional para além dos valores fixados de forma convencional nas
normas € recomendagdes, nomeadamente dados experimentais obtidos directamente da
obra ou de bases de dados disponiveis. Desta forma & possivel obter solugdes de
dimensionamento mais fidveis e mais econdmicos que aquelas com valores
convencionais (desde que os valores considerados representem convenientemente a
estrutura real).

Identificar as varidveis relevantes para o comportamento estrutural através de analises
de sensibilidades com base em técnicas estatisticas de correlacdo e de regressdo. tendo
em conta as distribuigSes definidas e a variabilidade obtida para a resposta. Como
resultado deste estudo ¢ possivel identificar as situacdes criticas possibilitando, por

exemplo, a definigdo de estratégias mais adequadas para a inspecg¢do das obras.

as metodologias propostas irdo permitir a verificagdo e a validacdo da seguranga antes,

durante e apos a construgdo de uma forma racional.

Tendo em conta os aspectos referidos, os objectivos propostos para a presente dissertagdo sdo

classificados nas seguintes etapas:

1-

Avaliagdo do estado actual de conhecimento sobre as técnicas de avaliacdo da
seguranga (fiabilidade) de estruturas de forma a estabelecer bases solidas para o
trabalho desenvolvido.

Recolha de dados observados sobre acgdes, propriedades mecanicas dos materiais e
geometria dos elementos estruturais, com vista a estimativa de parimetros de modelos

probabilisticos de representa¢io da variabilidade envolvida neste tipo de problemas.

Implementa¢do de modelos numéricos e computacionais de analise ndo linear de
estruturas de betdo, tendo como base a técnica de elementos finitos. que permitam ter
em conta o comportamento ndo linear dos materiais e os efeitos diferidos.
nomeadamente, o envelhecimento, a fluéncia e a retrac¢do do betdo e a relaxacdo da
armadura de pré-esforgo. Pretende-se com este ponto a codificagdo de um modelo
numérico que permita fazer um estudo rigoroso do comportamento de estruturas até ao

colapso, tendo em conta os diferentes materiais constituintes.

Desenvolvimento e implementagdo computacional de metodologias probabilisticas de
avaliagdo da seguranga estrutural acopladas com os modelos de analise referidos no
ponto anterior. Pretende-se que estas metodologias sejam de aplicagdo generalizada e
que ultrapassem as limitagdes de aplicabilidade das técnicas de fiabilidade correntes a

métodos de analise estrutural ndo lineares.
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5- Contributo para o estabelecimento de regras praticas para o dimensionamento coerente
de estruturas de betdo quando se utilizam métodos de andlise mais rigorosos que

aqueles que sdo vulgarmente utilizados, com especial incidéncia em estruturas
porticadas.

6- Aplicagdo dos modelos desenvolvidos a exemplos praticos de engenharia estrutural.
Pretende-se com este ponto ndo s6 mostrar a aplicabilidade e as potencialidades das
metodologias desenvolvidas, mas também aprofundar o conhecimento sobre o
comportamento das estruturas em condi¢des de Servigo e em situagdes ultimas, assim
como mostrar de forma clara o tratamento probabilistico da seguranga.

1.3 - ORGANIZACAO DO TRABALHO

O conjunto de objectivos parcelares descritos na sec¢do anterior envolvem diversos temas que se
encontram organizados em diferentes capitulos. Nos paragrafos que se seguem ¢é feita uma
descrigdo sumdria de cada um destes capitulos.

Capitulo 1

Capitulo introdutério onde se faz a apresentacdo sumaria do dmbito do trabalho, dos
objectivos que se pretendem alcancar e dos capitulos que o compdem.

Capitulo 2

Apresenta-se o estado de conhecimento sobre a avaliagdo da seguranca de estruturas
utilizando critérios com base probabilistica. Aborda-se sumariamente o critério
semi-probabilistico recomendado pelo Eurocédigo 1. Salienta-se os niveis de risco
associados ao estabelecimento dos estados limites ¢ o formato de seguranga baseado na
defini¢do dos valores caracteristicos e dos valores de calculo, obtidos a partir dos
primeiros através de coeficientes parciais de seguranga. Sdo referidos os conceitos
elementares que servem de base 2a abordagem probabilistica. Apresentam-se os elementos
estatisticos relevantes para a estimativa de pardmetros de distribuicdo teéricas e para a
analise de regressido e correlagdo. Descrevem-se as técnicas mais correntemente usadas na
avaliagdo probabilistica da seguranc¢a, designadamente, os métodos de fiabilidade
estrutural apoiados na defini¢do do indice de fiabilidade B ¢ as técnicas de simulagdo
baseadas no método de Monte Carlo. Real¢am-se as potencialidades e as limitagdes
destas técnicas. Refere-se ainda, de uma forma sumaria. a teoria clissica de fiabilidade de
sistemas estruturais.

W
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Capitulo 3

Apresenta-se a formulagdo de base do método dos elementos finitos destinada a analise
nio linear material de meios continuos. Sdo introduzidos de forma concisa os aspectos
fundamentais relacionados com as aproximagdes consideradas na descri¢do da geometria,
as defini¢des relativas aos estados de deformagdo e de tensdo, as relagdes constitutivas e
as equagdes de equilibrio de um corpo. Destaca-se a formulagdo de elementos com
caracteristicas especiais: descontinuidades nos elementos finitos e o elemento
unidimensional curvilineo para a representa¢do dos cabos de pré-esforgo. Focam-se as
variabilidades usuais associadas a geometria dos elementos estruturais de betdo e as
acgdes consideradas no modelo estrutural. E ainda realcada a caracterizagdo e a simulagdo

das accdes térmicas resultantes de variagdes de temperatura.

Capitulo 4

Descreve-se as caracteristicas mais salientes do modelo do material implementado para a
analise de estruturas de betio armado e pré-esforgado. O modelo do betdo desenvolvido
tem em conta o comportamento instantdneo quando submetido a carregamentos
monoténicos quase-estiticos e a sua evolugdo no tempo devido a efeitos diferidos
resultantes da fluéncia, retraccdo e do envelhecimento. No modelo de comportamento
instantaneo distinguem-se dois modos distintos de fractura: o esmagamento por
compressio e a fendilha¢do por tracgdo. Para o betdo ndo fendilhado as relagdes
constitutivas sdo obtidas por aplicagdo das leis elasto-plasticas com endurecimento
(baseadas na lei de escoamento plastico) ao critério proposto por Ottosen (1977) e
adoptado também pelo Codigo-Modelo do CEB-FIP (MC90). O comportamento do betio
fendilhado ¢ representado através de um modelo de fendilhagdo distribuida que tem em
conta 0s mecanismos de interaccdo entre as armaduras e o betdo envolvente. Em relagdo
a0 modelo de fluéncia ¢ adoptado o principio da sobreposi¢do (admissivel para niveis de
tensdo ndo superiores a cerca de 40% da resisténcia maxima do betdo, correntemente
verificados em condi¢Ges de servigo). E feita a aproximagdo da fungdo de fluéncia por
uma série de funcdes exponenciais reais (série de Dirichlet), permitindo a realizagdo de
analises para histérias de carga arbitrarias sem que seja necessario proceder a respectiva
memoriza¢do no tempo. A resposta instantinea do ago ¢ aproximada por um diagrama
unidimensional multilinear de tensdes-deformacdes, sendo a relaxag¢io das armaduras de
pré-esforgo descritas por diagramas obtidos de acordo com resultados experimentais.
Abordam-se também as variabilidades usuais associadas aos pardmetros mecanicos mais
relevantes do betio e do aco. Realga-se ainda a diferenca entre os resultados

experimentais usualmente obtidos em provetes € as resisténcias que realmente se
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verificam nas estruturas. Este capitulo encerra com o estudo do comportamento diferido

de vigas pré-esforcadas e a comparagdo com resultados experimentais e numéricos
obtidos por outros autores.

Capitulo 5

Neste capitulo descrevem-se as metodologias probabilisticas desenvolvidas para a analise
da seguranga de estruturas: a metodologia baseada nas técnicas de simulagdo de Monte
Carlo, a metodologia apoiada na defini¢do da superficie de resposta e na aplicagdo das
técnicas cldssicas de fiabilidade e, ainda, a metodologia mista. A implementacdo de
técnicas estatisticas acopladas ao método de Monte Carlo conduziu a definicio de uma
metodologia rigorosa e com uma eficiéncia significativamente acrescida em relagdo as
técnicas de simulagdo bésicas. Os procedimentos desenvolvidos permitem ainda controlar
o erro de simulagdo e analisar a sensibilidade da resposta estrutural em relacdo as
variaveis simuladas. Descreve-se ainda a metodologia baseada na superficie de resposta
como alternativa eficaz 3 metodologia anterior quando o problema de avaliagio da
seguran¢a tem caracteristicas aproximadamente gausseanas. Propde-se ainda uma
metodologia mista que pretende tirar partido das potencialidades dos dois métodos
anteriores. Descreve-se sumariamente as implementagdes computacionais realizadas e
apresentam-se exemplos numéricos para clarificar e comparar as metodologias
desenvolvidas.

Capitulo 6

A aplicagdo das presentes metodologias na discussio e clarificacdo de aspectos
regulamentares relativos a verificacio da seguranga de estruturas de betdo é o tema
abordado neste capitulo. Primeiramente aborda-se o problema da quantificagio da
armadura minima tendo em conta critérios de fendilhagdo do betio e de plastifica¢do das
armaduras. E feita uma abordagem probabilistica de varios exemplos correntes. Os
resultados obtidos serviram de base a proposta de valores alternativos para a defini¢do da
quantidade de armadura minima. O segundo problema refere-se a avaliacdo da seguranca
de estruturas porticadas aos estados limites tltimos de resisténcia, quando se utilizam
métodos de analise ndo linear. S3o discutidos os formatos vulgarmente adoptados e
algumas propostas alternativas de outros autores. Apresenta-se o estudo da seguranca de
secges e estruturas reticuladas de betdo armado, usando as metodologias desenvolvidas
neste trabatho. O tratamento dos resultados obtidos resultaram numa proposta alternativa
com aplicagdo pratica a verificacdo da seguranca de estruturas porticadas de betdo,
quando se utilizam métodos de analise nio linear.
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Capitulo 7

A aplicabilidade dos modelos computacionais desenvolvidos para o estudo do
comportamento e da seguranga de estruturas de betdo ¢ ilustrada através da apresentagdo e
discussdo dos resultados obtidos no estudo de um exemplo de aplicagdo pratica. Esse
exemplo consiste num viaduto de betdo pré-esforcado. Neste estudo ¢ tido em conta o
comportamento ndo linear dos materiais, incluindo os efeitos diferidos. O desempenho do
modelo adoptado ¢ avaliado através da comparagdo com resultados experimentais obtidos
em experiéncias realizadas sobre essa estrutura. E caracterizada a resposta da estrutura
para condigdes de servigo e em situagdes de colapso. Na avalia¢do da seguranga aos
diferentes estados limites ¢ tido em conta a variabilidade das principais variaveis que
condicionam o comportamento estrutural. Este exemplo mostra ainda que além de
quantificar a seguranga, os métodos desenvolvidos permitem identificar as variaveis e as
zonas da estrutura que mais condicionam cada um dos estados limites abordados.
Complementarmente, sdo apontadas propostas alternativas a solugdo de dimensionamento
adoptado.

Capitulo 8

Apresentam-se sumariamente as conclusdes mais importantes registadas ao longo do
presente trabalho e ainda alguns aspectos que podem ser objecto para futuros
desenvolvimentos.

1.4 - NOTACOES

Os simbolos utilizados a0 longo do texto sdo definidos logo na sua primeira apari¢do. sendo o
seu significado redefinido sempre que lhe seja atribuido diferente sentido, de forma que haja uma
identificacdo precisa. A auséncia de uma lista com a simbologia utilizada deve-se sobretudo a
variedade de temas que sdo abordados nesta dissertagdo, originando muitas vezes que 0 mesmo
simbolo tenha significados distintos (por exemplo, o simbolo & pode identificar uma

componente de tensdo ou um desvio padrdo).

As matrizes e 0s vectores sio identificados por letras maisculas (4), por simbolos sublinhados (4
ou g) ou, ainda, através de paréntesis rectos ou chavetas ([4] ou {a}). Refira-se ainda que sdo
usados somente tensores cartesianos nas formulagdes apresentadas, beneficiando das

simplifica¢Ses dai decorrentes.



Capitulo 2
AVALIACAO DA SEGURANCA DE ESTRUTURAS

2.1 -INTRODUCAO

O comportamento das estruturas depende de diversos factores, a maioria dos quais ndo podem
ser controlados de forma absoluta. As diversas fontes de incerteza responsaveis pela
variabilidade desses factores conduzem a que o problema de avaliagdo da seguranca das
estruturas tenha um caracter marcadamente nio deterministico.

Até ao século XIX a concepgdo e a execucdo de obras de Engenharia Civil era realizada de forma
empirica, isto €, a seguranga dependia da experiéncia e da intui¢do dos construtores. Com o
aparecimento da constru¢io metalica e o desenvolvimento da teoria da resisténcia dos materiais
apareceram as primeiras regras de avaliacdo da seguranga com base cientifica: o método das
tensdes admissiveis. O principio adoptado consistia em assegurar que, nas zonas criticas, as
tensGes maximas ndo ultrapassavam as resisténcias dos materiais divididas por um coeficiente de
seguranca fixado de forma convencional. Este critério de seguranca manteve-se valido para as
diferentes estruturas durante cerca de um século. Neste periodo, os progressos relativos ao
conhecimento mais aperfeicoado da mecanica estrutural e das cargas aplicadas, em simultineo
com o melhoramento das técnicas de producdo dos materiais, resultaram unicamente numa
diminui¢do e diversificacio do coeficiente de seguranga.

A insuficiéncia deste conceito e a necessidade de controlar de uma forma racional o risco
associado a este tipo de problemas, conduziu a necessidade de desenvolver a no¢do da seguranca
sob uma perspectiva probabilistica. Desta forma, surgiu o conceito de probabilidade de rotura

associado a defini¢do dos niveis de risco identificados com as diferentes situacdes a evitar.

Como resultado desta nova interpreta¢io surgiram novos critérios de verificacio da seguranca
com base probabilistica. assentes nos seguintes pontos:
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— definir estados limites ou situagdes a evitar;

_ estimar a gravidade das consequéncias resultantes desses estados limites serem

violados;

— definir coeficientes de seguranca e dispositivos apropriados de forma que a
probabilidade de serem violados os estados limites seja suficientemente pequena,

aceitavel de acordo com a estimativa das consequéncias referidas no ponto anterior.

Fornecendo um principio de dimensionamento mais légico do que os até ai usados, o conceito de
estados limites foi rapidamente introduzido nos codigos de varios paises, nomeadamente, no
dimensionamento de estruturas. No entanto, a forma como a margem de seguranca se distribui

pelos varios pardmetros continuou a variar entre os diferentes paises.

O desenvolvimento dos métodos de analise estrutural ocorrido nos tdltimos anos ndo foi
acompanhado por uma evolugdo significativa dos formatos de seguranca, presentemente
utilizados no dimensionamento. O estudo de estruturas com padrdo ndo usual ou a utilizagdo de
relagdes constitutivas mais evoluidas conduziu & necessidade de utilizar técnicas adequadas de
avaliacio da seguranga. A comunidade técnica e cientifica tem mostrado a necessidade de serem
implementados novos critérios de verificagdo da seguranga coerentes € que conduzam, a0 mesmo
tempo, a uma uniformizagdo do risco de rotura e da metodologia adoptada na propria verificagdo
da seguranga (CEB, 1995b, 1997). A utilizagdo de técnicas de nivel superior que sirvam como
fundamento 2 implementagdo de novas regras de dimensionamento ¢ um dos assuntos de grande
actualidade e que tem merecido especial atengdo pelas entidades envolvidas neste tipo de
problemas.

No presente Capitulo descrevem-se os conceitos fundamentais associados a analise da seguranca
com base probabilistica. Aborda-se sumariamente o formato semi-probabilistico proposto pelo
Eurocédigo 1, tendo em conta que estas regras se restringem a estruturas correntes ¢ a métodos
de analise estrutural simplificados.

A procura constante de técnicas que permitam, ndo so determinar as possiveis causas
responsaveis por efeitos adversos na estrutura, mas também quantifiquem a frequéncia de
ocorréncia que lhe estd associada, levou a adopgfio de modelos probabilisticos como a forma
mais adequada para quantificar as fontes de incerteza presentes nos problemas de seguranca em
Engenharia Civil. Assim, apresentam-se 0s aspectos mais relevantes sobre as técnicas

probabilisticas aplicadas a este tipo de problemas.

Descrevem-se ainda as técnicas correntemente utilizadas tanto na aferi¢do dos coeficientes

parciais de seguranga definidos nas actuais regulamentagdes, como na avaliagdo (estatistica) da
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seguranca através de procedimentos numéricos aproximados, de acordo com as hipéteses
simplificativas da teoria classica. O desenvolvimento significativo da teoria e dos métodos de
fiabilidade estrutural nas tltimas duas décadas permitiu elaborar modelos expeditos que tém em
conta o caracter aleatorio das estruturas. Desta forma, a sua aplica¢do deixou de ser um assunto
do dmbito de um nimero restrito de especialistas, sendo a sua aplicagdo mais vasta. Entre elas
salienta-se o desenvolvimento de procedimentos desenvolvidos em conjunto com as técnicas dos
elementos finitos.

As limitagdes que as técnicas cléssicas de fiabilidade podem apresentar no estudo da seguranca
de sistemas ndo lineares sdo ultrapassadas com técnicas de simulagdo para a integracdo numérica
associadas a determinagdo da probabilidade de rotura. E dado destaque a0 método de Monte
Carlo e as técnicas alternativas de redugdo da varidncia, com o objectivo de tornar este método
mais eficiente, tirando partido da informagdo conhecida previamente.

Neste capitulo optou-se por uma descrigdo detalhada de certos conceitos e técnicas de avaliagdo
da seguranga devido a escassez de bibliografia nacional sobre este assunto. Finalmente, refira-se
que a avaliagdo da seguranga, quer em termos ultimos ou de servigo (incluindo a durabilidade),
ndo ¢ uma simples fungdo dos célculos de dimensionamento. Essa avaliagdo depende também do
tipo de controle de qualidade efectuado durante o fabrico e durante a colocagdo na obra, da
grandeza e do controle das imperfei¢des inevitaveis ¢, ainda, da qualidade e da qualifica¢do das
pessoas envolvidas.

2.2 - ENQUADRAMENTO DO PROBLEMA DA ANALISE DA SEGURANCA
2.2.1 - Incertezas na seguranga estrutural

A seguranca absoluta de uma estrutura ndo pode ser garantida devido 2 incapacidade de prever as
condi¢bes de carga futuras e de conhecer com rigor as propriedades dos materiais, devido ao uso
de hipéteses simplificadoras para prever o comportamento da estrutura as acgdes actuantes e as
condigdes ambientais, as limitagSes dos métodos numéricos usados e aos factores humanos
(Ayyub, 1987). As intimeras fontes de incerteza no dimensionamento podem resultar, em
situagles extremas, em desvios significativos da realidade. A consideragio de dados
experimentais na definicio das dispersdes das variaveis envolvidas no problema nio sdo
suficientes para eliminar as incertezas. Na maioria das vezes os dados disponiveis sdo

insuficientes para representar integralmente essas variaveis ou ainda estdo sujeitas a erros
(Konig, 1985).

11
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Os métodos classicos de dimensionamento de estruturas, anteriores ao conceito de estados
limites, utilizavam coeficientes de seguranga globais para limitar as tensdes admissiveis na
estrutura. A distribuicdo dos esforgos ao longo da estrutura era avaliada através da teoria da
elasticidade linear e as tensdes calculadas de acordo com os métodos cldssicos da resisténcia de
materiais. Através destes coeficientes de seguranga reconhecia-se, implicitamente, a
impossibilidade de prever e conhecer exactamente a resisténcia e as solicitagdes reais. Estavam

ligados, em parte, & experiéncia acumulada em estruturas idénticas ja construidas.

A filosofia de verificagdo da seguranca aos estados limites introduziu novos métodos de calculo
que permitem considerar simplificadamente o comportamento real dos materiais e um tratamento
mais adequado do caracter incerto da resposta estrutural e das acgdes, através da definicdo dos
valores caracteristicos e de calculo. O desenvolvimento ocorrido no campo dos modelos de
analise, acompanhado pela execu¢do de obras cada vez mais arrojadas e de padrdes pouco
correntes do ponto de vista estrutural, tem conduzido a implementagdo de metodologias de
verificagdo de seguranga baseadas em conceitos probabilisticos que permitem um tratamento

racional e global deste tipo de problemas.

Como se constatou, existem diversas fontes de incerteza que condicionam a avalia¢do do
comportamento de uma estrutura. Entre esses diferentes tipos de incerteza destacam-se, pela sua
importéncia, os seguintes grupos (Thoft-Christensen, 1982; Melchers, 1987):

Incerteza fisica: Este grupo esta associado a inerente natureza incerta das propriedades
dos materiais, da geometria dos elementos, da variabilidade e da simultaneidade das
diferentes accdes, etc.. A incerteza fisica pode ser controlada através de uma base de
dados suficientemente grande, ou através de um controlo de qualidade conveniente.
Geralmente, este tipo de incerteza ndo é conhecido a priori, mas pode ser estimado

através de observagdes das variaveis, ou recorrendo a experiéncias anteriores.

Incerteza na modelagdo: Resulta das aproximagdes tedricas ao comportamento real dos
materiais e das simplificagdes na consideragdo das ac¢des e dos seus efeitos. Este tipo de
incerteza pode ser considerado através de uma variavel que represente a relagdo entre a

verdadeira resposta € a resposta prevista pelo modelo.

Incerteza estatistica: Este grupo esta associado com a inferéncia estatistica, uma vez que
a estimativa dos pardmetros que caracterizam os modelos probabilisticos ¢ realizada a
partir de um nimero limitado de dados disponiveis. A incerteza estatistica pode ser
considerada através de uma funcdo de distribuigdo de probabilidade. E possivel usar uma
aproximacdo Bayesiana (Baecher, 1982; Ditlevsen, 1991) para redefinir essa fungdo de

distribuicdo de forma a incorporar mais informagdo obtida a partir de novos dados.
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Incerteza devida a factores humanos: Resulta do envolvimento humano durante a vida da
obra. Este tipo de incerteza deve-se nio somente a variacdo natural durante a execu¢do
das varias tarefas, mas também as intervengdes e aos erros cometidos nos processos de
documentagdo, dimensionamento, construgdo e utilizagdo da estrutura. O conhecimento
destas incertezas ¢ limitado, sendo na sua maioria de caracter qualitativo. E, no entanto,
evidente que o seu efeito provoca um aumento da incerteza da resisténcia estrutural para
um valor superior aquele que ¢ devido somente as propriedades mecanicas e geométricas
da estrutura.

2.2.2 - Segurang¢a e funcionalidade das estruturas. Estados limites

A seguranga estrutural e o adequado comportamento em servico sdo dois aspectos basicos a ter
em conta no dimensionamento de estruturas. O primeiro requisito corresponde a necessidade de
minimizar o risco de colapso inerente a qualquer realizagio humana e o segundo esta relacionado
com a necessidade de proporcionar aos utentes um funcionamento adequado e, a0 mesmo tempo,
minimizar os custos de manutengo.

A validagdo de uma solugdo estrutural é realizada através da verificagdo do seu comportamento
previsivel e da concepgido de sistemas de cargas possiveis de ocorrer para um determinado
conjunto de situagdes designadas por estados limites. Para tal, utilizam-se modelos teéricos de
calculo, ou modelos experimentais, que permitem estimar a resposta estrutural de forma
suficientemente precisa. Em relagdo as situagdes a verificar, devem-se definir hipoteses e
modelos apropriados para caracterizar as ac¢des (e suas combinagdes) durante a vida util da

estrutura, quer quanto as suas grandezas, quer quanto a sua permanéncia.

De acordo com as actuais normas de dimensionamento de estruturas (por exemplo, estruturas de
betdo), a verificagdo da seguranca ¢ estabelecida para certos niveis de solicitacio.
Simplificadamente, podem-se dividir em dois grupos: os estados limites ultimos e os estados
limites de utilizag3o.

Na realidade, os estados limites de uma estrutura sdo estados idealizados (apresentando por isso
um certo caracter convencional) de forma que se forem ultrapassados, a estrutura néo satisfaz as
exigéncias estruturais ou funcionais definidas regulamentarmente.

Os estados limites referidos sdo caracterizados do seguinte modo:

Estados limites ultimos: Estio associados a situa¢des em que a estrutura, ou parte dela,

atinge o colapso colocando em causa a seguran¢a de pessoas ou de equipamento. Neste
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grupo distinguem-se as seguintes situagdes: perda de equilibrio estatico, rotura devido a
tensdes elevadas nos materiais, instabilidade resultante de efeitos de segunda ordem e

fadiga provocada por ac¢des elevadas repetidas.

Estados limites de utilizagdo: Estdo associados a situagdes em que a estrutura, ou parte
dela, apresenta danos que, embora limitados, a deixam fora de servi¢o por razdes
funcionais, de durabilidade ou estética. Estes estados limites sdo ainda subdivididos em

classes, geralmente associados as seguintes duragdes de referéncia:
e muito curta - correspondente a poucas horas da vida da estrutura;
o curta - correspondente a duragdes da ordem dos 5% da vida da estrutura;

« longa - correspondente a duracdes da ordem dos 50% da vida da estrutura.

Os estados limites de utilizagdo tém como principal objectivo controlar o funcionamento
das estruturas em condi¢des de uso corrente. Esse controlo € realizado através da
limitagdo de tensdes, da abertura de fendas ou da auséncia de qualquer fendilhago,
deformagcdes, vibragdes, etc.. Todos estes aspectos encontram-se ligados com critérios de
funcionalidade, durabilidade e estética.

A classifica¢do dos estados limites pode estar associada a diversos critérios, como por exemplo
(CEB, 1980a):

1 — fendmenos ligados a primeira ocorréncia da solicitagdo ou a um certo numero de
solicitagdes. Neste grupo encontra-se, por exemplo, as situag¢des de colapso,
formagdo de estados imprevisiveis (grandes deformagdes), fendilhacdo, problemas de

dano acumulado, fadiga, etc.;
2 — fenémenos que originam ruina imediata (fragil) ou progressiva (ductil);

3 — fendmenos associados a riscos de vidas humanas, riscos catastroficos ou ordinarios.

A distingio entre estados limites Gltimos e estados limites de utilizag¢do ndo permite considerar
todos 0s casos possiveis de ocorrer (Calgaro, 1996). Existem estados limites, que se podem
designar por intermédios, que ndo se incluem nos dois grupos definidos. Além disso, o
comportamento estrutural pode ndo ser independente para diferentes estados limites. Por
exemplo, a experiéncia mostra que a capacidade resistente de pontes de betdo armado e
pré-esforgado aos estados limites ultimos, ¢ afectada significativamente pelas viola¢des
sucessivas aos estados limites de utiliza¢io. O funcionamento da estrutura pode ser de tal modo
afectado que, em geral, a rotura resulta directamente destas repeti¢des, sem que as ac¢oes atinjam

as intensidades extremas.
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O objectivo basico que conduziu a defini¢do dos estados limites regulamentares ¢ essencialmente
pratico: definir regras unificadas, exactas ou aproximadas, de modo que para cada categoria as
probabilidades de ocorréncia desses estados limites, ou dos efeitos das acgdes correspondentes,
sejam comuns & grande maioria dos casos correntes. Pretende-se assim evitar fenémenos ou
situagdes indesejaveis para a seguranca e funcionalidade das estruturas.

2.2.3 - Verifica¢iio da seguranca aos estados limites

Os métodos de verificagdo da seguranca devem considerar de forma apropriada as incertezas
associadas as varidveis que intervém na caracteriza¢do das accdes e da resposta estrutural. A
solugdo de dimensionamento resultante da aplicagdo destes métodos devera assegurar uma
margem de seguran¢a em relagio aos diferentes estados limites, de acordo com as respectivas
probabilidades de ocorréncia.

O dimensionamento, tendo em conta os varios estados limites, pode ser considerado como um
processo de decisdo (CEB-FIP, 1978). As incertezas associadas is varidveis intervenientes e a
forma como elas condicionam o comportamento da estrutura, devem ser tidas em conta de modo
a obter uma probabilidade de rotura aceitivel.

Existem vérios métodos para abordar o estudo da seguranca estrutural. A tipologia habitualmente
utilizada € a seguinte:

* Nivel 0: corresponde a andlises puramente deterministicas. As varidveis envolvidas no
processo de dimensionamento tém valores estritamente deterministicos, sendo as
incertezas consideradas através de coeficientes de seguranca globais. Geralmente, estes
coeficientes sdo estimados empiricamente através de experiéncias passadas.

e Nivel I: Refere-se aos métodos designados por semi-probabilisticos. A variabilidade
das ac¢des e das caracteristicas resistentes dos materiais & considerada através de
valores representativos (nominais ou caracteristicos) associados com coeficientes
parciais de seguranga, y. Os valores caracteristicos sdo definidos a partir dos valores
meédios, dos coeficientes de variagdo (ou desvios-padrio) e da fungdo de distribui¢do.
Os coeficientes parciais de seguranca sdo aferidos, geralmente, a partir de métodos
probabilisticos do nivel 2 ou, menos correntemente, do nivel 3. Os métodos de nivel 1

sdo habitualmente utilizados nas actuais normas de estruturas para definir regras de
dimensionamento.

e Nivel 2: Corresponde a métodos probabilisticos baseados na caracterizacdo das

varidveis basicas que intervém no processo, através de medidas estatisticas que
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descrevem a tendéncia central (geralmente os valores médios) e a sua dispersdo, e no
calculo da probabilidade de ser atingido um dado estado limite. A avaliagdo
probabilistica da seguran¢a ¢ efectuada por técnicas numeéricas aproximadas,

recorrendo a hipoteses simplificadas na determinagdo dessa probabilidade.

« Nivel 3: Diz respeito a métodos puramente probabilisticos, baseados em técnicas que
tém em conta a distribuicdo conjunta de todas as variaveis basicas. A probabilidade de
ser atingido um dado estado limite é calculada analiticamente (vidvel somente para

casos muito simples) ou, mais correntemente, usando métodos de simulagdo.

2.2.4 — Niveis de risco associados ao dimensionamento

A qualidade estrutural e os niveis de fiabilidade em relacdo a estados limites a exigir as estruturas
¢ um problema de decisdo que envolve areas fora da jurisdigdo exclusiva do engenheiro (Ferry
Borges, 1982; Augusti, 1984). O estabelecimento de niveis de risco associados as regras de
dimensionamento regulamentares constitui uma solug¢do de compromisso entre conveniéncias

politicas, industriais e comerciais, pareceres técnico-cientificos e opinides varias (Santos, 1993).

A probabilidade de rotura (isto €, de ser atingido um estado limite) representa o custo que a
sociedade esta "disposta” a assumir, em termos de perdas de vidas humanas, consequéncias
econdmicas e perigos vrios para a comunidade em geral. A resolugdo deste tipo de problemas
implica a defini¢@o e a optimiza¢do de uma fun¢do objectivo, que podera traduzir uma utilidade

envolvendo teoricamente factores essencialmente sociais e econémicos.

A formulagio do problema pode ser realizada, com alguma generalidade, através da
representagdo de uma utilidade média de natureza socio-econdmica, U , a qual se definird como
uma média ponderada dos valores das qualidades médias de indole socio-técnica, O, ¢

economica, Q , das estruturas. Ter-se-a entdo (Mascarenhas, 1992):

U—zPs

Q)

+ ‘DE

Q|

2.1)

em que P, ¢ P, representam 0s pesos com que €ssas qualidades intervém no valor da utilidade,
sendo P, + P, =1. Os pesos referidos traduzem a partida a politica a seguir na escolha da solugdo

a adoptar.

Na regulamentagdo existente a nivel internacional esta subjacente, explicita ou implicitamente. a
consideragio de uma fungdo objectivo do tipo indicado em (2.1). Mascarenhas (1985) apresenta
o valor de algumas grandezas para os valores das qualidades referidas para determinados niveis

de riscos associados com probabilidades de serem atingidos os estados limites correntes.
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Os valores maximos admissiveis das probabilidades de serem atingidos os estados limites

ultimos para os diversos tipos estruturais sio determinados na regulamentagdo inglesa (CIRIA,
1977) com base na formula:

, 10T
Py =Ky —= ; (2.2)
n
¥
sendo 7T, o periodo de referéncia considerado (em anos), n, o numero médio de pessoas
vitimadas em caso de rotura estrutural e K € um coeficiente cujo valor (ver Quadro 2.1)
depende do tipo de utilizagdo e funcdo social da estrutura, e pretende traduzir o grau de aversdo
da sociedade em admitir a ocorréncia de roturas estruturais.

Quadro 2.1 - Coeficiente K, da expressdo (2.2), de acordo com CIRIA (1977).

Tipo de utilizagdo e fungdo social da estrutura K,
Lugares de reunido publica, barragens 0.005
Uso doméstico, escritdrios ou comércio e indistria 0.05
Pontes 0.5
Torres, mastros, estruturas off-shore 5

De acordo com o documento de aplica¢io nacional no Reino Unido (UK-NAD, 1996), com base
na parte 1 do Eurocédigo 1 (EC1-1, 1994), o tempo de vida 1til da uma estrutura (periodo
durante o qual ¢ utilizada para o fim em que foi dimensionada sem que seja necessario efectuar
qualquer reparagdo relevante exceptuando manutengdes periddicas) é definido de acordo com a
classe da estrutura (Quadro 2.2).

No Quadro 2.3 apresentam-se os valores de P, calculados de acordo com (2.2), considerando

edificios correntes da classe 3, de acordo com o Quadro 2.2, e trés patamares de seguranga,
nomeadamente reduzido, normal e reforcado, correspondentes a valores de n,=0.1; n,=1e
n, = 10, respectivamente.

O Comité Europeu do Betio (CEB-FIP, 1978) utiliza critérios socio-econémicos para definir os
valores de referéncia de p «» agravando os valores de P}, obtidos pela expressio (2.2) conforme a

severidade das consequéncias econdmicas de serem atingidos os estados limites ltimos, de
acordo com as relagdes definidas no Quadro 2.4.
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Quadro 2.2 - Tempo de vida util das estruturas, 7, (adaptado de Gulvanassian, 1996).

Classe T. (anos) Exemplos
1 1-5 Estruturas temporarias
2 25 Elementos estruturais substituiveis
3 50 Edificios e outras estruturas correntes
4 100 Obras de arte e outras estruturas especiais ou importantes
5 120 Pontes

Quadro 2.3 - Probabilidades, p7,, de serem atingidos os estados limites ultimo para edificios correntes

(K = 0.05) , de acordo com a expressdo (2.2).

Patamar de Tempo de vida util da estrutura, 7,

seguranga (1,) 1 ano 5 anos 10 anos 25 anos 50 anos
reduzido (0.1) 5%103 2.5x104 5x10 1.25x10-3 2.5x1073
normal (1) 5%1076 2.5%1073 5%1073 1.25%x10+ 2.5x10
reforgado (10) 5x107 2.5x106 5x10°6 1.25%105 2.5x10°3

Quadro 2.4 - Critérios sécio-economicos para as probabilidades de referéncia, p, (CEB-FIP, 1978).

Consequéncias da rotura Classe P

Risco de vidas humanas diminuto
A . ,
Pequenas consequéncias economicas pouco grave 10 - p,

Danos localizados

Risco de vidas humanas moderado
Consequéncias economicas consideraveis
Funcionamento normal da estrutura afectado

grave P

Risco de vidas humanas elevado
Consequéncias economicas grandes
Estrutura pode ficar inoperacional

muito grave p,/10

Quadro 2.5 - Valores de referéncia de probabilidade de rotura (CEB-FIP, 1978).
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Patamar de Consequéncias econoémicas

seguranga (1,) pouco grave grave muito grave
reduzido (0.1) 103 10+ 10-5
normal (1) 10+ 10 106
reforcado (10) 10 10-6 107
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Considerando os critérios sécio-econdmicos referidos, os valores de referéncia de P

encontram-se indicados no Quadro 2.5.

As probabilidades de serem atingidos os estados limites de utilizagdo, p,, . sdo definidas de

forma a ter em conta a perda de funcionalidade e os custos de reparagdo. Essas probabilidades
devem ter em conta a duragdo dos respectivos estados limites. As probabilidades associadas aos
estados limites de utilizagdo variam entre 10-! e 10-2. No entanto, esses valores poderdo ser
menores se as consequéncias devidas as perdas de funcionalidade forem elevadas ou se nido
houver empenhamento em reduzir o risco de rotura.

Para finalizar esta seccio saliente-se dois aspectos essenciais na caracterizagio das
probabilidades de rotura definidas anteriormente:

1 — as probabilidades utilizadas no estudo de seguranca das estruturas sdo geralmente
muito pequenas. Por exemplo um valor de Pu= 10™ é um valor comum para os
estados limites wltimos, tem como significado pratico que 1 em cada 10.000
estruturas (ou elementos estruturais) do mesmo tipo atinge provavelmente esse
estado limite durante o tempo de vida util. Em obras de engenharia de estruturas é
praticamente impossivel obter valores experimentais a rotura de 10.000 amostras do
mesmo tipo de estruturas. Por isso, tais valores de probabilidades tém somente um
significado convencional como meros valores comparativos.

2 - Em termos praticos, a probabilidade de rotura & interpretada como uma medida
adequada da incerteza no dimensionamento. Esta afirmacdo quer dizer apenas que
essa probabilidade ¢ um valor para o qual a estrutura atingiu um estado extremo
relativamente as condig¢des de projecto. Isto nio significa que a estrutura real entrara
em rotura, mas indica que precisara de ser reavaliada se esse valor for atingido.

2.2.5 - Abordagem probabilistica da seguranga
2.2.5.1 - Generalidades

Os métodos probabilisticos de avaliacdo da seguranca estrutural consistem na determinagdo da
probabilidade de rotura da estrutura, em condi¢Bes reais de funcionamento, utilizando técnicas
baseadas na teoria da fiabilidade estrutural (técnicas probabilisticas aplicadas a avaliacdo da
seguranga estrutural).
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O emprego de métodos probabilisticos na pratica corrente de projectos de engenharia civil, tem
sido limitada ao 4mbito da engenharia maritima e hidraulica. A avaliagdo de cheias numa bacia
hidrografica com o objectivo de definir valores extremos do nivel das 4aguas numa albufeira para
estabelecer a cota maxima de uma barragem, ou a avaliagdo dos caudais maximos de redes de
aguas ou saneamentos, sdo problemas vulgarmente tratados com técnicas probabilisticas. Na
engenharia de estruturas a aplicagdo deste tipo de métodos encontra-se restringido a aplicagdes
muito particulares, nomeadamente, a plataformas off-shore (Bea, 1980; Madsen, 1988; Leira,
1997), ac¢des do vento e do trafego em pontes de grande vdo (Faber, 1996; Croce, 1997). valores
méximos da acgdo do vento em estruturas de altura elevada (Holicky, 1997) e em poucos mais

€asos.

Actualmente, as técnicas da fiabilidade estrutural tém sido aplicadas na defini¢do de planos de
inspecgdo e de manutengdo de obras importantes de engenharia das estruturas (NG, 1996; Faber,
1996). De igual modo, apareceram estudos relativos a determinagdo da capacidade resistente de
elementos de betio, caracterizando a resposta estrutural de um modo probabilistico (Vanmarcke,
1983; Henriques, 1994 e 1996a; Val, 1994).

Os métodos de avaliacdo probabilistica da seguranca baseiam-se na caracteriza¢do realista da
resposta estrutural, R, e das solicitagdes, S, a que esta sujeita, através de variaveis aleatorias. Para
tal, adoptam-se valores que tém em conta as distribuigdes reais das propriedades mecénicas dos
materiais, das imperfei¢des geométricas dos elementos estruturais, das acgdes ou dos seus efeitos
e de outras caracteristicas significativas. Uma vez definidas, R e S, o critério utilizado para saber
se uma estrutura é segura resulta do calculo de probabilidade de rotura através de modelos de

calculo adequados.

Nas secgdes seguintes apresenta-se a base probabilistica da teoria da fiabilidade estrutural.
Previamente apresenta-se ainda algumas nogdes elementares de probabilidade, podendo ser
complementada através de varios textos base sobre o assunto (Benjamin, 1970; Ang, 1975;
Thoft-Christensen, 1982; Augusti, 1984; Melchers, 1987; Leitch, 1995).

2.2.5.2 - Variaveis aleatorias unidimensionais e suas caracteristicas

Nos problemas de fiabilidade os valores de algumas grandezas sdo desconhecidos a partida,
estando-lhe associada uma distribui¢io de probabilidade de ocorréncia. Quando os resultados de
uma experiéncia ndo sdo previsiveis mas essa experiéncia pode ser repetida indefinidamente
(pelo menos conceptualmente), tem-se aquilo que se denomina uma experiéncia aleatoria. Ao

conjunto de resultados de uma tal experiéncia ¢ correntemente designado por espago amostral S.
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Para alguns subconjuntos (aqueles que sdo observaveis) do espaco amostral & possivel associar
uma probabilidade. Assim, a funcdo de probabilidade P associa aos conjuntos observaveis um
numero P[A] tal que:

(1) A probabilidade, P[4], de ocorrer um subconjunto 4 do espa¢o amostral S é um valor
situado no intervalo entre 0 e 1:

0<Pl4]<1; Vdes . (2.3)

(2) A soma de todos os subconjuntos possiveis de ocorrer no espago amostral S deve ser
igual a 1:

P[S]=1 . (2.4)

(3) A probabilidade de reunido de dois subconjuntos mutuamente exclusivos é igual a
soma das probabilidades dos subconjuntos considerados individualmente:

P[AUB]= Pl4]+P[B] ; VA,BeS A ANB=3 (2.52)
Em espagos amostrais infinitos ¢ corrente utilizar em alternativa a seguinte expressdo:
P[UA,,:‘ =D P[4,]; V4,4,e5 A 404, =0 (=) . (2.5b)
n=| n=1
(4) A probabilidade de ocorrer um subconjunto complementar é dada por:
P[A]=1-P[4] ; Vdes . (2.6)

Destas definigdes decorrem diversas propriedades das probabilidades, entre as quais se salientam
as seguintes:

— A probabilidade da reunidio de dois subconjuntos quaisquer é igual 4 soma das
probabilidades dos subconjuntos considerados, subtraindo a probabilidade de
ocorréncia dos dois subconjuntos simultaneamente:

PlauB] = PlA]+ P[B]- P[AnB] ; VA4,Bes | (2.5¢)

— Se um subconjunto A esta contido noutro subconjunto B, a probabilidade associada
ao primeiro ¢ inferior a probabilidade de ocorréncia do segundo:

se AcB = P[A]<P[B] ; VA,BsS . 2.7

Uma varidvel aleatéria associa a cada resultado de uma experiéncia aleatéria um ntumero
(variavel aleatoria unidimensional), um par de nimeros (varidvel aleatoria bidimensional) ou
uma familia extensa de numeros (variavel aleatéria multidimensional).
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A funcdo de probabilidade, p,(x), para as variveis aleatérias discretas, ou a funcdo densidade
de probabilidade, f,(x), para as varidveis aleatorias continuas, permitem avaliar a probabilidade

da variavel X num dado intervalo, respectivamente:

X=kl=p,(E) . (2.8a)

Xdl',rcreta [

P, la<x<Bl=[fid (2.8b)

comima

A fungdo distribuigdo, F,(x), descreve a probabilidade acumulada até ao valor genérico x. Esta

fungdo é definida, respectivamente para as variaveis discretas e continuas, da seguinte forma:

@)= P [x<d]= Zpy(x) : (2.9a)

ch screta

@=Plx<d=[ fi@d . (2.9b)

( ontima

Na Fig. 2.1 ilustram-se as representagdes graficas tipicas para as variaveis aleatorias.

Px(X) )
I e I ko
1 —5
._IIL
—
X X
a) variaveis aleatorias discretas
() A Fy() T
10-————~—~——— ==

>
=< ¥

b) variaveis aleatérias continuas

Fig. 2.1 - Representagdo grafica das fungdes de probabilidade.
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As varidveis aleatérias sio vulgarmente caracterizadas pela forma da sua distribuicdo (isto é, o
tipo de lei de probabilidade) e por alguns pardmetros. Estes parametros permitem definir de
forma tnica a lei de probabilidade. Os pardmetros mais vulgarmente utilizados sdo a média e a
varidncia (ou, mais correntemente, o desvio padréo, que ¢ igual 4 raiz quadrada da varidncia). A
média descreve a tendéncia central da distribui¢do, enquanto que o desvio padrio ¢ a medida de
dispersdo em torno do valor médio.

O valor médio de uma variavel aleatéria ou a esperanca matematica E[X] ¢é definida para
variaveis discretas por:

ty = E[X]= Z pe(x) X, (2.10a)
€ para varidveis continuas por:
#o = E[X] = [Cxfo(x)ae . (2.10b)
A variéncia, Var[X] (o quadrado do desvio padrio Oy ), € definida para variaveis discretas por:
oﬁ, = Var[X]= E[(X—y‘x,)z]:ZpX(x,)-(x,. —,u‘\,)2 s (2.11a)
€ para variaveis continuas por:
o =Var[ X] = E[(X- ,UX)ZJ = [ fryae . 2.11b)

A varidncia pode também ser obtida em termos das esperancas matematicas, respectivamente,
por:

O-i’ =E[Xz]-Ez[X]=’pr(x,.)-Xi2—(pr(xi)-XiJ s (2.11c)

ol = E[Xz]_Ez[X] = [jx2f¥(x)dx—([:xfy(x)dv)2 X (2.11d)

O coeficiente de variagdo, CV,, é definido pelo quociente entre o desvio padrdo e a média,

sendo por isso uma medida adimensional da variabilidade:

(02
cv, =—X ) 2.12
= (2.12)
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Em alguns casos a média ¢ o desvio padrdo ndo sdo suficientes para definir completamente a
distribuigdo da variavel aleatéria, sendo preciso utilizar momentos de ordem superior a 2. Os

momentos centrados podem ser calculados pela formula generalizada por:

) = B -p )| = [lemm) el @.13)

As distribuicdes tedricas (ver no Anexo 1 as leis de probabilidade correntemente utilizadas em
problemas de fiabilidade estrutural) sdo definidas através de parametros expressos em funcdo dos
momentos.

2.2.5.3 - Sistemas de variaveis aleatorias

Nos problemas praticos encontram-se vulgarmente sistemas compostos por um certo nimero de
variaveis aleatorias. Pode-se interpretar estes sistemas como as coordenadas ou as componentes

de um vector aleatdrio, num espago de dimensédo adequada (X Xy X ,,) .

Considerando um sistema de duas variaveis (X, ). A fungdo distribuigdo conjunta, F(x.y), deste
sistema ¢ definida por:

Flr.y)= PlX<xarsy] . (2.14a)
com as seguintes caracteristicas:
F(x,~0) = F(-o0,y) = F(-0,~0)=0 | (2.14b)
Flx+w) = F(x) (2.14¢)
Fl+o.y)=E(y) . (2.14d)
Fl+oot)=1 (2.14¢)

onde F(x) e F(y) sdo as fungdes distribuicdo marginais das varidveis X e Y. Se a funcdo
F (x, y) for diferenciavel no dominio definido para as variaveis aleatorias X e Y, a fungdo

f (x, y) = §*F/&céy ¢ a densidade de probabilidade conjunta, podendo escrever-se:
f(x,y)cL‘cdy=P[(x<X$x+dt)/\(y<Y£y+dy)] : (2.13)

A representagdo grafica da funcdo f (x, y) consiste numa superficie de distribuicdo (Fig. 2.2).
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-

fy(n)
O / e
f (a) = Area
£ (% y=b) x
superficie = fyy (6Y)
y=b
f,(b) = Area

f y(x=a, y)

Fig. 2.2 - Fungdes densidade de probabilidade conjunta e marginais.

As probabilidades associadas a regides do dominio das variaveis Xe ¥ podem ser obtidas através
das seguintes expressdes:

Pl(x.r)eD]= | L flry)dedy (2.16a)

f:f:f(x’ﬁ dedy=1 . (2.16b)

2.2.5.4 - Conceito de independéncia
O conceito de independéncia estatistica é muito importante no estudo da fiabilidade estrutural,
uma vez que permite grandes simplificagdes no problema.

Duas varidveis aleatorias X e ¥ sdo estatisticamente independentes se a informagdo sobre uma
das varidveis ndo afectar a outra variavel. A definicdo de independéncia entre duas variaveis é
traduzida por exemplo através de:

P[XSx,YSy]zP[XSx]-P[YSyJ . (2.17)

Uma das consequéncias mais significativas desta defini¢do ¢ que a fungdo densidade de
probabilidade conjunta, de duas ou mais variaveis aleatorias, pode ser escrita como o produto das
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fungdes densidade de probabilidade marginais. Por exemplo, para duas varidveis aleatérias

independentes X e Y, demonstra-se facilmente que:

flry)=£)-A) (2.18)

2.2.5.5 - O periodo de retorno

O conceito de periodo de retorno resultou da necessidade de definir uma grandeza apropriada
para definir a variabilidade temporal das acg¢Ges devidas a fendmenos naturais como o vento,
sismos, cheias, ondas, etc.. De um modo geral, essas ac¢des tém hipdteses remotas de atingirem
valores extremamente elevados durante a vida da estrutura. O periodo de retorno define a

probabilidade de ocorréncia de um valor genérico para uma dada ac¢@o na estrutura.

O periodo de retorno define-se como o intervalo de tempo médio (ou esperado) entre dois
acontecimentos sucessivos estatisticamente independentes. Considere-se, por exemplo, as
observagdes continuas no tempo da variavel Q(¢) (Fig. 2.3). Pode-se definir a lei de distribuig¢do
dos valores instantineos pela fungdo Fy(x)= P[Qs x]. No entanto, esta lei tem um interesse

limitado para o estudo da seguranga. Interessa sobretudo avaliar a intensidade e a frequéncia de
ocorréncia dos valores extremos. Para isso, consideram-se somente os valores maximos da
variavel O em intervalos de tempo, 7, sucessivos e estuda-se a distribuicdo desses valores
méximos através da fungio F, .. A definiio desta funcdo depende, evidentemente, dos
intervalos de tempo 7 considerados. Na prética, faz-se uma escolha racional de 7, de forma que os
valores maximos atingidos em cada um dos intervalos possam ser considerados independentes
(por exemplo, na distribuigdo dos valores maximos para a acgdo do vento considera-se
geralmente intervalos de 1 ano).

O objectivo principal na defini¢do do periodo de retorno € representar as acgGes variaveis por
valores numéricos correspondentes as probabilidades de serem atingidos ou ultrapassados
durante o periodo de tempo de vida da estrutura (ou tempo de referéncia, 7,). O mais importante
destes valores ¢ o valor caracteristico. A determinagdo do periodo de retorno de um valor em

particular, significa o intervalo de tempo médio entre duas excedéncias sucessivas desse valor.

Seja X, X,....,X,, um conjunto de variaveis aleatorias independentes representando uma série de
ocorréncias de uma dada accdio, em intervalos sucessivos de duragdo 7, tal que as diversas

ocorréncias possam ser consideradas independentes.
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Qmax, 7
\ meax, T(Q)

. b ———

+

-3
~3

Fig. 2.3 - Defini¢do de valores maximos duma variavel aleatdria.

Supondo que o tempo de referéncia, T, , se encontra dividido em iguais intervalos de tempo 7, de
forma que 7, =n-7. Considerando ainda a fungdo distribui¢do de probabilidade, F(x), de X

relativa a esses intervalos e introduzindo a varigvel aleatdria:

n

Y:m]ax(X,) , (2.19)

a respectiva fung¢do distribuicdo, tendo em conta a independéncia das variaveis .Y (ver expressiao
(2.17)), sera:

F(x)=PY<x]=PlX sx X,<x; .5 X, < x|=[FE)]" . (2.20)

onde [F (x)]" representa a probabilidade de ndo ser ultrapassado o valor x nos n periodos de

duragdo 7, ou seja (como 7, = n- 1) no periodo de referéncia.

Seja Ny o nimero de intervalos ao fim dos quais a varidvel ¥ ultrapassa o valor x pela primeira
vez, a respectiva fungdo distribui¢do obtida como a intersecgdo de acontecimentos independentes
(tal como na expresséo 2.20), pode ser traduzida por uma lei geométrica (ver Anexo 1):

P[NX =k] = P{Xl Sx X, <x5.05 X, <x; X, >x} =

=[FE] ' [1- F(x)]

De acordo com a defini¢do de periodo de retorno do valor X, I(x) € o valor médio de 7.V, ou

(2.21)

seja:
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T(x)= r~§k[1 - F(x)}[F(x)]k_1 =
= z'-[l ~F(x)+2F(x)- 2F(x) + 3F(x) - 3F(x) o nF(x) - nF(x)"} . (222
=1 {l + F(x)+ F(x)' + F(x) o +F(x)" - nF(x)"]

para valores de suficientemente grandes, 7(x) tende para (atendendo a que Fx)<1):

T

T(.‘C) = - F(x) . (

2.23)

Geralmente, convém adoptar 0 intervalo de tempo 7 como unidade de medida dos intervalos de

tempo, neste caso 0 periodo de retorno vem:

1

() = 1"/

(2.24)
Por exemplo, se a probabilidade anual (r=1) de ultrapassar 0 valor x for igual a 0.02
(F(x)=1-0.02 = 0.98), o periodo de retorno vem igual a 50 anos de acordo com (2.24). Ou seja,

o intervalo de tempo médio entre dois acontecimentos consecutivos com uma probabilidade
anual de 0.02 ¢ de 50 anos.

Uma vez conhecido o periodo de retorno (e por consequéncia a probabilidade de ser ultrapassado
o valor x no intervalo de tempo 7) € possivel conhecer a probabilidade de ser ultrapassado o valor

x no periodo de referéncia T, . Considerando p a probabilidade de ¥ ultrapassar o valor x dado:
p=PlY>x] . (2.25)

entdo recorrendo & expressio (2.20) que representa a probabilidade de ndo ser ultrapassado o

valor de x nos » intervalos elementares, vem:
p=PlY>x]=1-P¥s< ¥]=1-Fx) =1~ [F()]" - (2.26)

Viu-se que para uma probabilidade anual, de se ultrapassar x, igual 2 0.02, 0 periodo de retorno ¢
50 anos mas a probabilidade desse valor ser ultrapassado para um periodo de referéncia de 50
anos é igual a 1-[F(x)]* =1-098" =064.
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2.2.5.6 - Medida probabilistica de fiabilidade estrutural

O conceito de periodo de retorno permite considerar de forma expedita a variabilidade no tempo,
no entanto, ignora o facto de que para um dado ponto no tempo a variavel apresenta incerteza.

Tanto a resposta estrutural, R, como as solicitagdes, S, aplicadas a estrutura sdo fung¢des do tempo
e do espago. Geralmente, a variabilidade de R e S aumenta com o tempo, tornando as respectivas
curvas de densidade de probabilidade, Jr € f5, mais largas e achatadas. Além disso, os valores
médios de R e S podem também variar com o tempo. As acg¢des tendem a aumentar e a
resisténcia a diminuir (Melchers, 1987). O problema geral de fiabilidade pode ser apresentado da
forma como ¢ ilustrado na Fig. 2.4.

R,S
‘l
fr(rlt=1y)
——
— =
a——
fg(slt=ty)
fg (51t =ty)]
. | >
04, th t

Fig. 2.4 - Problema geral de fiabilidade dependente do tempo.

O estado limite serd violado sempre que, a qualquer instante, se verifique:
R(t)-S(t) <0  ou —==<1 ‘ (2.27)

A probabilidade de ocorréncia destas condicdes ¢ denominada por probabilidade p, de rotura.
Uma vez que as funges R e S podem variar com o tempo, entdo p, pode também ser funcdo do
tempo.

Em muitas situa¢Ges €, no entanto, conveniente assumir que tanto R como § ndo sdo fungdes do
tempo. Geralmente, utilizam-se simplificacdes do seguinte tipo (Siemes, 1996):
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— assume-se que as propriedades mecanicas dos materiais sdo iguais aos valores de curta
duragdo ou iguais aos valores de longa durag@o;

— as acgdes sdo consideradas através dos valores méximos referentes ao periodo de

referéncia definido.

2.2.5.7 - Formulagio do problema basico de fiabilidade estrutural
O problema basico de fiabilidade estrutural considera somente a resisténcia R ¢ a solicitagdo S,
cada uma descrita pelas respectivas fungdes densidade de probabilidade f; € fs, respectivamente.

Considerando as expressdes (2.27), a probabilidade p, de rotura pode ser definida através das
seguintes maneiras:

p, = P(R<S) (2.282)

p, =P(R-5<0) , (2.28b)

ps = P(-I;- < 1) , (2.28¢)
ou, de modo generalizado,

p, = P[G(R.S)<0] | (2.28d)

sendo G(R,S) a fungdo estado limite. Desta forma, a probabilidade de rotura ¢ identificada pela

probabilidade de ser violado esse estado limite.

De um modo generalizado, apresenta-se na Fig. 2.5 as fungdes densidade (marginais) f, € f; para
as varidveis R e S, respectivamente, em conjunto com a fun¢do densidade de probabilidade
conjunta f,. Se D representar o dominio da rotura, entdo a probabilidade de rotura ¢ definida

por (ver expressdo (2.16a)):
p, = PIR-5<0)= [[ fulr.s)drds . (2.29)

Se R e S forem independentes entdo, de acordo com a expressio (2.18), fpq (r,5)= fo(r)- £i(s),

obtém-se:

p, = P[R-S<0]= [ [ fu() fs()drds (2.30)
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Como a fungdo distribuicio marginal, F, (x), de uma variavel genérica Y ¢ dada por:

F.(x)= P[XSx] = ‘[';f\,(y)dy soxzy . (2.31)

Nos casos comuns em que R e S sdo independentes, a expressdo (2.30) pode ser escrita na
seguinte forma:

p, = PR-S<0]= ["F(0)- f(x)ax . (2.32)

Este integral € também conhecido por integral de convolugdo, correspondendo & soma de todos
os casos de solicitagdo para os quais a resisténcia nio excede as acgdes.

ASR®?

g > 0:dominio de
seguranga

g < 0:dominiode ~
rotura

S

Fig. 2.5 - Determinagdo da probabilidade de rotura através da integracdo na zona de rotura D.

Repare-se que na passagem da expressdo (2.30) para a expressdo (2.32) reduziu-se a ordem de
integracdo. Embora conveniente, esta passagem s6 foi possivel considerando a independéncia de
ReS.

Uma expressio alternativa a (2.32) é:

Py = f:[l-—FJx)]fo)dY ) (2.

[S]
[U8)
(V%]
S’
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que consiste na soma de todos os casos de resisténcia para os quais as ac¢les excedem a

resisténcia.
o Cuaso de varidveis aleatorias normais

A determinacio analitica do integral de convolugdo (2.32) s6 € possivel para poucas
distribuicdes. O caso mais comum € quando R e S sdo duas variaveis aleatorias normais ¢
independentes com média u; € g e variancia o, e 0%, respectivamente.

Definindo a margem de seguranga por (Fig. 2.6):
Z=R-S , (2.34)

considerando as propriedades aditivas das variaveis aleatorias normais e independentes, obtém-se

o valor médio e a varidncia de Z através de:

Hz = Hp = Mg : (2.35a)
o) =0y +0; : (2.35b)
A equacdo (2.28b) vem entdo:
p, =P[R-S<0]=P[Z<0]= (D((—)—-_éﬁz—J , (2.36)
z

onde @ é a fun¢do distribuigio da lei normal reduzida (média nula e varidncia unitdria)

extensivamente tabelada em iniimeros textos basicos de estatistica.

f(z) 4

.o,

Z<0__
rotura

probabilidade
de sobrevivéncia, py

probabilidade
de rotura, p £

4>
Lz Z=R-S

Fig. 2.6 - Distribui¢do da medida de seguranca.

LI
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Usando as equagdes (2.35) e (2.36), obtém-se a probabilidade de rotura na seguinte forma:

—\Hp —
p, = "—‘———-(, — ?/2 =o(-p) 2.37)
(o7 +03)
onde 3¢ definido como o "indice de fiabilidade":
p=*z : (2.38)

Oz

2.2.6 — Abordagem semi-probabilistica da segurang¢a

2.2.6.1 - Descrigiio do formato semi-probabilistico

O formato semi-probabilistico de avaliagdo da seguranga estrutural teve como origem a
necessidade de definir normas ou recomendagées para o projecto de estruturas de engenharia
civil de forma simplificada mas realista, mediante uma formulagio baseada em critérios que
tenham em conta a probabilidade de rotura.

As variabilidades das varidveis que intervém na definicdo de um estado limite, assim como
aquelas devidas a outros aspectos (modelos de calculo, erros de execugdo, etc.) sdo consideradas
de forma simplificada através de coeficientes de seguranca, de hipdteses de carga e verificagdes a
realizar. A aplica¢do destes coeficientes tem como consequéncia a majoragdo das ac¢des ou dos
seus efeitos (por exemplo, esforgos internos como os momentos flectores, forgas de coacgio,
deslocamentos ou deformagdes impedidas, etc.) e a minoragdo das propriedades resistentes dos
materiais.

Os procedimentos de calculo semi-probabilisticos sdo estabelecidos de forma a assegurar um
nivel de fiabilidade adequado e a reduzir os custos totais das estruturas (CEB, 1980a ¢ 1980b;
Ferry Borges, 1982). Os métodos semi-probabilisticos tém subjacente abordagens com
metodologias probabilisticas mais rigorosas na definigdo dos modelos de carga e de resposta e na
afericdo de coeficientes de seguranca. O objectivo principal ¢ permitir a aplicagdo de regras
simplificadas de forma que o nivel de seguranca seja idéntico aquele obtido com verificagOes
efectuadas com analises mais rigorosas.

A abordagem semi-probabilistica estd associada a métodos de verificagdo de seguranca de nivel
1. O conjunto de regras que permitem garantir a seguranga e o adequado comportamento em
servico € definido através de:
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— valores representativos (nominais ou caracteristicos) das diversas grandezas aleatorias
(acgdes e resisténcias), que tém em conta a dispersdo definida por estudos estatisticos
ou por regras de aceitagdo e de controlo de qualidade. Geralmente, esses valores estdo

associados a um determinado quantil ou probabilidade de ocorréncia;

~ coeficientes parciais de seguranga a considerar na verificagdo aos estados limites, de
forma que a probabilidade de atingir ou ultrapassar esse estado seja inferior a um

determinado nivel de risco previamente estabelecido;

— margens de seguranga, mais ou menos implicitas, que se introduzem em diversos

modelos (e equagdes correspondentes) utilizados no calculo.

Em termos simplistas, o formato semi-probabilistico substitui o calculo da probabilidade definida
pela equagdo (2.29), através da consideragdo dos valores representativos de R e S (geralmente, os
valores caracteristicos R, e S,, respectivamente) e os coeficientes parciais de seguran¢a, do

seguinte modo (Fig. 2.7):

S, <R,

k
Vi Sy <
A

onde R, e S, representam os valores de calculo das respectivas grandezas e y, e y,, definem os

coeficientes parciais de seguran¢a associados as acgdes € as resisténcias, respectivamente.

fs(s) A
f(r)

Sk Rk S, R
S =us+Ksos |

|
Ky ~ d ) «/ Sk < —
l Ri=Hp kg R | F Y

Fig. 2.7 - Tlustragdo esquematica do formato semi-probabilistico.
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2.2.6.2 - Caracterizagio das accdes e dos seus efeitos com base no Eurocédigo 1

Existem diversos critérios de classificagio das acgdes, 0 mais corrente ¢ aquele que distingue os
seguintes tipos:

® acgdes permanentes - que correspondem as ac¢des continuas, ou praticamente
continuas, com intensidade constante ou muito pouco varidvel no tempo. Abrangem
ainda as ac¢des que variam no mesmo sentido e que tendem para um valor limite;

® acgdes varidveis - consistem em ac¢des com intensidades que variam frequentemente
com o0 tempo;

* acgdes acidentais - resultam de fenémenos de frequéncia rara (por exemplo, choques,
sismos, etc.).

As acgles podem também ser classificadas de fixas (o ponto de aplicagio é perfeitamente
definido, por exemplo, o peso préprio de uma parede) ou livres (ndo existe um ponto de
aplicagdo particular, por exemplo, trafego sobre um ponte). Podem ainda classificar-se de ac¢es
estaticas ou dindmicas.

No dimensionamento ¢ preciso ter em conta diversas ac¢oes de diferente natureza. Por isso, além
da intensidade € preciso considerar também a simultaneidade dessas acgdes. As combinagdes de
ac¢Ges sdo definidas através dos valores representativos das acgles e de coeficientes redutores
das intensidades maximas das diferentes ac¢des actuando simultaneamente.

Geralmente, o valor representativo de uma ac¢do € o seu valor caracteristico, S,. A defini¢do do

valor caracteristico depende da natureza da acgo:

® Acgdes permanentes - definem-se dois valores caracteristicos, superior (Gksup) e

inferior (G,‘inf) , correspondendo aos quantis de 95% e 5% das suas distribui¢des. No

caso do peso préprio a respectiva acgdo é normalmente definida com boa precisio,
além disso, apresenta distribui¢des com pequenas dispersdes (coeficiente de variagio
inferior a 0.10). Assim, as respectivas ac¢des sdo representadas por um tnico valor
nominal, calculado a partir dos valores médios dos pesos volimicos dos materiais.

* Acgdes varidveis - sdo representadas pela letra Q. Os valores representativos destas
acg¢des, além do valor caracteristico 0,, sdo os seguintes:

— o valor de combinagio, v,0,;
— o valorraro, y,Q, ;
— o valor frequente, 0, ;

= o valor quase permanente, y, o,.
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Como se pode verificar, estes valores sdo definidos a partir do valor caracteristico e de
coeficientes (redutores) de combinagdo que fixam o nivel de intensidade de uma ac¢éo
variavel ndo dominante para uma determinada combinagdo de acgdes. Os coeficientes
de combinagdo  sdo definidos tendo em conta as probabilidades de ocorréncia das

acgdes variaveis para um determinado periodo de referéncia.

Os valores caracteristicos O, superiores e inferiores correspondem geralmente aos
quantis de 95% e 5%, respectivamente, das distribui¢des de extremos relativos a
periodos de referéncia, 7, , iguais ao periodo de vida ttil da estrutura (Fig. 2.8). Como
se viu na secgdo 2.2.5.5, os valores extremos referem-se a intervalos de tempo 7
associados com a definicdo do periodo de retorno, que por sua vez esta ligado com a

probabilidade de ocorréncia no periodo de referéncia.

O valor de combinacdo y,0, (correspondente aos quantis de 95% e 5% para valores
0%k p

superior e inferior) € determinado utilizando distribui¢des de extremos relativos a

periodos de referéncia (e, por consequéncia, a periodos de retorno) convenientemente

escolhidos, sempre significativamente inferiores ao periodo de vida da estrutura.

O valor raro, y', Q,, corresponde aos quantis de 95% e 5% (valores superior e
inferior, respectivamente) da distribuigdo de extremos relativos a periodos de retorno
de um ano.

O valor frequente, y,Q,, corresponde aos quantis de 95% e 5% da distribuigdo dos
valores instantineos. Isto implica que o somatdrio dos periodos em que a sua
intensidade é excedida ndo ultrapassa 5% do intervalo de tempo correspondente ao
periodo de vida da estrutura.

O valor quase permanente, y,(,, corresponde ao nivel da acgdo que ¢ ultrapassado
durante periodos cuja totalidade é da ordem dos 50% do intervalo de tempo de
referéncia, correspondendo portanto ao valor mediano da distribui¢do dos valores

instantineos (quantil de 50%).,

e Acgdes acidentais - sio representadas por um tnico valor representativo do fendmeno,
sendo considerado nas combinacdes do mesmo modo que o valor caracteristico das
acgoes varidveis.

As combinagdes de ac¢des devem ter em conta a actuagdo simultdnea de acgdes diferentes com
intensidades distintas. Os critérios de combinacio deverdo considerar o facto de ser bastante
improvavel que as diferentes ac¢des varidveis atinjam as suas intensidades maximas no mesmo
instante de tempo. Existem inumeras combinagdes possiveis, no entanto, consideram-se somente

as mais desfavoraveis.
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— distribuicdo dos
valores extremos
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Fig. 2.8 - llustragdo esquematica de valores representativos das acgdes variaveis.

Na verificagdo da seguranca aos estados limites de utilizagdo definem-se as combinagdes raras,
correspondentes a estados limites de muito curta duragdo; as combinagdes frequentes,
correspondentes a estados limites de curta duragdo; e as combinagdes quase permanentes,
correspondentes aos estados limites de longa duragdo. As combina¢des raras utilizam-se na
verificacdo de estados limites com natureza irreversivel (ocorréncia de danos aprecidveis). As
combinagdes frequentes e quase permanentes consideram-se nos estados limites reversiveis, isto
¢, os valores relativos aos estados limites nio sdo mais atingidos se as ac¢des que originam esse
efeito desaparecerem.

Na verificagdo da seguranga aos estados limites ultimos definem-se as combinag¢des
fundamentais, para situacdes duraveis e transitorias; as combinagdes acidentais associadas a
situagdes de excepgdo; e combinagdes associadas a situa¢des sismicas.

No Quadro 2.6 apresenta-se de forma esquematica os critérios de combinagdo de acgdes

descritos.

Quadro 2.6 - Critérios de combinagao de acgdes.

Estados limites Combinagdes Duragdo de referéncia
Raras Muito curta
De Utilizagdo Frequentes Curta
Quase permanentes Longa

Fundamentais
Ultimos Acidentais

Situagdes sismicas
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A verificagdo da seguran¢a em relagdo aos estados limites de utilizagdo devera considerar as
seguintes regras de combinagdo:

- Combinagdes raras:

S, = Z}:le + P+, O + Z v O - (2.40)
> S
- Combinagdes frequentes:
S, = gGki +P+y, O +;z//2j o8 . (2.41)
- Combinag¢des quase permanentes:
S, = Z G, +P + Z; v, O (2.42)
i S

onde P, representa o valor caracteristico da acgfo de pré-esforo.

A seguranga em relagdo aos estados limites ultimos, que ndo envolvam perda de equilibrio ou
fadiga, é verificada desde que o valor de calculo do efeito das ac¢des ndo seja superior ao valor
de calculo da capacidade resistente da estrutura. Consideram-se as seguintes regras de
combinagdo:
- Combinagdes fundamentais:
Si= 276Gy +7p Pt O + 270 Wo, O, - (2.43)
izl Jj>l
- Combinagdes acidentais:
Si =276, G +7p Bt dy+u, O+ 2 v, O . (2.44)
izl Jjzl
- Combinagdes em situagdes sismicas:
S;=2 G +P+y: B+ w, O (2.45)
izl jzl

onde 4, é o valor de calculo da acgdo acidental e E, € o valor de célculo da acgdo sismica.

O Eurocédigo 1 (EC1-1, 1994) define valores dos coeficientes parciais de seguranga aos estados
limites em edificios (ver Quadro 2.7). Como se pode constatar, distinguem-se trés modos
diferentes de rotura, denominados por casos A, B e C. O caso A refere-se a verificagdes relativas
a perdas de equilibrio estdtico, isto &, a situagdes em que ndo intervém as propriedades do solo de
fundagdo ou dos materiais. O caso B diz respeito a situagdes de verificagdo da resisténcia de
elementos estruturais ou sec¢des para casos de carga previamente fixados. Os coeficientes

parciais mais correntes sdo os seguintes: 1.00 ou 1.35 para acgGes permanentes; 1.50 para acgdes
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variaveis e 1.00 para acgdes acidentais. O caso C refere-se a casos em que os estados limites sdo
atingidos por rotura das fundagdes.

Quadro 2.7 - Coeficientes parciais - Estados limites altimos para edificios.

Casos Accdo Simbolo Situacdes
durdveis/transitdrias acidentais
CASO A Acgdes permanentes:
Perda de equilibrio peso proprio dos
estitico; resisténcia | lementos estruturais e
dos materiais ou do | 10 estruturais, ac¢des
solo de fundagio ndo permanentes devidas ao
significativa solo, 4gua subterrdnea:
- desfavoraveis Y6 1.10 1.00
- favoraveis Y G 0.90 1.00
Acgdes variaveis:
- desfavoraveis Yo 1.50 1.00
Acgdes acidentais 74 1.00
CASOB Acg0es permanentes:
Rotura da estrutura | (ver acima)
ou elementos - desfavoraveis Gy 1.35 1.00
estruturals, devido - favordveis Ve 1.00 1.00
resisténcia o G
insuficiente dos Acgdes variveis:
materiais estruturais - desfavoraveis Y0 1.50 1.00
Acgdes acidentais 74 1.00
CASOC Acgdes permanentes:
Rotura pela fundag¢io (ver acima)
- desfavoraveis 705,;. 1.00 1.00
- favoraveis Ve 1.00 1.00
Jinf
Acgdes variaveis:
- desfavoraveis Yo 1.30 1.00
Acgdes acidentais V4 1.00

2.2.6.3 - Caracterizagiio das resisténcias com base no Eurocédigo 1

O valor de calculo R, da resisténcia de um material é obtido para o seu valor caracteristico R,

atraveés:
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- da divisdo por um coeficiente de seguranga, y,,, que tem em conta a variabilidade, no
sentido desfavoravel, das propriedades do material e eventualmente de defeitos

localizados;

- da multiplicagio, eventual, por um coeficiente de conversdo 4 (inferior a unidade) que
tem em conta o efeito das cargas elevadas de longa duragdo (por exemplo, A= 0.85
para a resisténcia do betdo & compressdo), ou efeitos de volume ou escala, ou efeitos

da humidade, da temperatura, etc..

Tem-se assim, de forma generalizada, que:

R
R, = x-y—" : (2.46)

Sendo o betdo e 0 aco os materiais correntemente usados na construgdo, ¢ abordado de seguida
os coeficientes parciais de seguranga y, e y,, respectivamente.

e Defini¢do do coeficiente parcial de seguranga para o ago, y,

Existem diversos tipos de aco, geralmente distinguem-se em agos aplicados na construgdo
metalica, acos para armaduras ordinarias e agos para armaduras pré-esforgadas. Dependendo do
tipo de aco, a resisténcia convencional e a resisténcia efectiva sdo definidas através do limite de
elasticidade (para agos macios) ou limite convencional de proporcional (para agos duros) e por
outros pontos particulares do diagrama tensdes-deformagdes. Admite-se ainda que a distribuigdo

destes pardmetros resistentes tém aproximadamente uma distribui¢do gausseana (normal). A

resisténcia caracteristica € definida pelo quantil de 2% ( fu=fm—20 f,) para os agos utilizados

na construcdo metalica; e pelo quantil de 5% ( fu=fn—1640 ﬁ) para as armaduras passivas €

activas.

O valor de calculo da resisténcia corresponde ao quantil 0.005 (0.5%). Assim, o coeficiente
parcial de seguranga, y, para o ago corresponde ao quociente entre os quantis 0.005 e 0.02 para

os acos da construgdo metalica, e ao quociente entre 0s quantis 0.005 e 0.05 para os outros agos,

ou seja:
-y, =1.10, para os agos da constru¢do metalica;

-y, = 1.15, para as armaduras passivas ¢ activas.
. Defini¢do do coeficiente parcial de seguranga para o betdo. y,

Quando se aborda a resisténcia do betdo, refere-se sobretudo a resisténcia a compressdo.

Resultados experimentais obtidos em diferentes paises mostram que a resisténcia do betdo segue

40
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aproximadamente uma lei log-normal na vizinhanga do quantil 0.005. A representatividade das
medidas convencionais, tendo em conta os valores da resisténcia efectiva medidos em provetes,
levanta mais questdes que no caso do aco. O coeficiente parcial de seguranga do betdo, Ves €
obtido através da seguinte expressio:
fOAOO'
Ve =V n——~fc - : (2.47)
¢0.05
O coeficiente y,, tem em conta as incertezas que nio sio abrangidas pelo coeficiente do modelo
das accdes e toma aproximadamente o valor 1.10. O coeficiente n, também toma valores da

ordem de 1.10, tem em conta, em média, as diferencas entre a resisténcia convencional (medida
através de provetes) e a resisténcia efectiva na obra. A parcela Jeoo0s/ froos € O coeficiente que

transforma o quantil 0.05 no quantil 0.005 da resisténcia efectiva e tem em conta a qualidade de

execugdo, sendo geralmente igual a 1.24. De acordo com valores obtidos experimentalmente, o
coeficiente y, varia entre 1.30 e 1.60, sendo o valor mais corrente 1.50, que € considerado como

resultado do seguinte produto:

7e=110x110x124 =150 . (248)

2.2.6.4 - Critérios regulamentares para o dimensionamento de estruturas de betio

Os coeficientes parciais de seguran¢a regulamentares sio geralmente definidos para o
dimensionamento de secgdes criticas de elementos estruturais. Habitualmente, esse
dimensionamento ¢ realizado tendo em conta os esforgos calculados por uma andalise global da
estrutura, independentemente da verificagdo da seguranca ao nivel das seccdes.

De acordo com o Eurocédigo 2 (EC2, 1991), vulgarmente designado por EC2, ¢ com o
codigo-modelo do CEB-FIP de 1990 (CEB-FIP, 1993), correntemente designado por MC90, a
analise global da estrutura pode ser realizada por qualquer dos seguintes métodos:

- analise ndo linear;
- analise linear;
- andlise linear com redistribuigio, e
- analise plastica.
Sabendo que os diferentes métodos conduzem geralmente a diferentes solugdes de

dimensionamento, a questdo que se pde é se os coeficientes parciais, que sdo apropriados para
uma determinada forma de andlise. podem ser usados com outros tipos de andlise. E certo que
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conduzirdo a diferentes avaliagGes dos niveis de fiabilidade. O uso dos mesmos coeficientes
parciais de seguranga em critérios de dimensionamento de elementos estruturais, a partir de
analises lineares da estrutura, € em critérios que considerem o comportamento ndo linear na
avaliacdo dos esforgos, ndo permite tirar partido do conhecimento mais apropriado que se obtém
nos ultimos critérios. Além disso, a aplicabilidade dos mesmos critérios de dimensionamento
para aqueles baseados em métodos de andlise linear e em métodos de analise ndo linear, tem sido
objecto de ampla discussdo no seio da comunidade técnica e cientifica. A abordagem deste

assunto sera feita de forma detalhada no Capitulo 6.

2.2.7 — Problemitica da avaliacdo de seguranga de estruturas existentes

A avaliacdio da seguranca de estruturas existentes ¢ um problema que ndo € abordado na maioria
das recomenda¢des e normas que regulam este tipo de procedimentos. No entanto, problemas
como a redugdo da capacidade resistente, degradagdo do betdo, corrosdo das armaduras, aumento
das sobrecargas devidas ao trafego em redes vidrias, sdo questdes que as administragdes publicas

e privadas enfrentam com uma acuidade cada vez maior.

O problema da reabilitagdo do patriménio histérico e habitacional € um problema de importancia
relevante para os organismos publicos regionais e centrais no nosso pais (Silva, 1996). Existem
ainda outros exemplos onde este tipo de problemas se pde com premente relevancia, como € 0
caso das pontes (Fig. 2.9). Segundo informagdes recentes da OCDE (1992), na Europa mais de
50% das pontes existentes tém uma idade superior a 25 anos. Estas foram projectadas com
materiais de qualidades distintas das actuais, utilizando normas ja ultrapassadas e, por
consequéncia, diferentes critérios de verificagdo da seguranga, modelos de sobrecargas devidas
ao trafego, coeficientes de seguranga. Nos Estados Unidos da América cerca de 40% de um total
de aproximadamente 600.000 pontes rodovidrias geridas pela administragdo federal de
auto-estradas apresentam deficiéncias (estruturais e funcionais) com uma idade relativamente
curta. Os problemas mais importantes de deterioragdo devem-se a manuten¢des deficientes,
ambientes agressivos, por exemplo junto a orla maritima (problemas também comuns aos

edificios) e a um incremento significativo das sobrecargas devidas ao trafego.

Varios esforcos tém sido feitos para desenvolver um conjunto de recomendagdes para avaliar,
com base probabilistica, a seguranga de estruturas existentes (Ditlevsen, 1991). Esse conjunto de
recomendacdes devera incluir programas de gestdo do patriménio existente, com o objectivo de
racionalizar e dar diferentes prioridades aos recursos disponiveis para trabalhos de inspecgdo,
manutencio, reabilitagdo ou substitui¢do (AASHTO, 1989; Verma, 1989; Faber, 1996).
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Fig. 2.9 - Causas de encerramento de pontes em paises da OCDE (1992).

Deste modo, existe uma série de novos problemas na avaliagdo e gestdo de estruturas existentes
que deve ser tratada de maneira distinta daquela que ¢ abordada pelas normas que regem o
dimensionamento de novas estruturas. As recomendagdes a aplicar a este tipo de problemas deve
ter em conta as seguintes questdes (Vrowenvelder, 1991; Almunia, 1993):

» Na gestdo de estruturas:

— Como definir um programa de inspeccdo e de trabalhos de manutengdo ou
reabilitagdo afim de rentabilizar a0 méaximo os recursos (escassos) disponiveis?

— Devera a reparagdo restituir o estado original ou uma reparagdo parcial € aceitavel?
— E mais rentavel a reabilitagdo ou a substituicdo da estrutura?

— Pode a sociedade actual aceitar o nivel de seguranca de uma estrutura existente com
problemas de perda aparente da capacidade resistente?

— Que incremento de seguranga resulta de um determinado trabalho de reabilita¢do?

— E necessdrio, ou rentavel, aumentar a vida ttil da estrutura?

» Na avalia¢do de estruturas existentes:

= O que se entende por estrutura segura?
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— O que fazer se as estruturas obedecem as regras para as quais foram dimensionadas

mas deixam de obedecer as novas normas?
— Que vida util resta a uma determinada estrutura?

— Qual a capacidade de resposta real de uma estrutura que apresente uma perda
aparente da sua capacidade resistente? Que campanha experimental se deve realizar

para a avaliar adequadamente?

— Que modelos de carga, de resposta e coeficientes de seguran¢a se devem usar na

avaliacio de estruturas em servigo ou ja reparadas?

— Que partes das normas de dimensionamento sdo aplicaveis a estruturas existentes,

quais as que nfo se aplicam e quais devem ser modificadas?

Os métodos probabilisticos tém um grande campo de aplicagéo na avaliagdo da seguranca de
estruturas existentes (Goyet, 1994). A aplica¢do de técnicas estatisticas no tratamento de dados
efectivamente medidos na verdadeira estrutura (por exemplo, sobrecarga devido ao trafego em
pontes, resisténcia dos materiais obtida por carotagens ou ensaios nio destrutivos) permite
avaliar de forma mais rigorosa a variabilidade das grandezas envolvidas na caracterizacdo da
resposta. Além disso, é possivel definir de forma mais objectiva os varios pardmetros que

condicionam o nivel de risco real.

As técnicas de fiabilidade podem assim ser utilizadas na defini¢do de valores adequados para os
coeficientes de seguranca e para os valores representativos das grandezas envolvidas na avaliagdo
de seguranca de estruturas existentes. Os coeficientes de seguranga definidos para as estruturas
novas sdo aferidas para uma gama ampla de tipos de estruturas e para periodos de referéncia
bastante superiores aos das estruturas existentes. Assim, a sua aplicagdo na avalia¢do de

estruturas existentes pode conduzir a uma seguranga excessiva ou a solugdes anti-economicas.

Os critérios probabilisticos a utilizar na actualizagdo da capacidade resistente e das acg¢des reais

devem ter em conta os seguintes aspectos basicos (Almunia, 1993):

1 — determinagdo objectiva dos pardmetros que quantificam o nivel de risco de uma
estrutura em servico em termos de probabilidade de rotura, e que tenham em conta o

problema de gestdo em termos de maximizagio da utilidade esperada;

2 — consideragio de dados obtidos de ensaios ou de inspecgdes, nomeadamente,
propriedades mecanicas dos materiais, estado de degradagdo do betdo e corrosdo das
armaduras, reforcos, funcionamento (incorrecto) dos apoios. detecgdo de outras

patologias;
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3 - utilizacdo de bases de dados existentes e posterior actualizagdo, permitindo
minimizar o nimero de ensaios a realizar;

4 — estimativa objectiva das acgdes reais, designadamente daquelas que apresentam
maior variabilidade, como por exemplo o vento, sismos, trafego, etc., de forma a
garantir um nivel de seguranga adequado.

Nos ultimos anos observou-se um avango significativo na consideragio de métodos
probabilisticos no desenvolvimento de propostas de regulamentacdo (Ditlevsen, 1991), na
determinagdo da vida util ou perda de capacidade resistente em problemas de degradacdo dos
materiais, corrosdo, fissuragdo, dano, etc. (Kraker, 1987; Kayser, 1989; Ting, 1991) e na
avaliagdo da segurancga de estruturas existentes (Andersen, 1988; Nowak, 1988; Ranganathan,
1992; Allen, 1993; Faber, 1996).

2.3 - ELEMENTOS SOBRE TECNICAS ESTATISTICAS NA AVALIACAO DA
FIABILIDADE ESTRUTURAL

2.3.1 — Introducio

Nesta seccdo descrevem-se algumas técnicas estatisticas de aplicacdo corrente no estudo da
seguranca. Esta apresentagdo ndo pretende ser exaustiva mas somente salientar os aspectos mais
importantes. Um estudo mais pormenorizado sobre este assunto devera ser completado com a
consulta de textos basicos sobre estatistica (Meyer, 1984; Moore, 1989; Tiago de Oliveira, 1990).
Sera dado destaque a estimativa de parimetros de leis tedricas e a analise de regressdo e
correlagio.

2.3.2 — Sumairio sobre medidas estatisticas

Supondo que existe um conjunto de » observagdes de uma grandeza X =(x,,x2,...,x,,). A

primeira abordagem a fazer consiste em representar graficamente a distribui¢do dos valores
observados. A forma mais comum consiste em agrupar os valores observados x;, em m classes

disjuntas (Q,,QZ,...,QM; Q.NQ, = @) € representar em histogramas de frequéncia simples ou

em curvas de frequéncia acumuladas (Fig. 2.10).
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a) histograma das frequéncias simples b) curva de frequéncias acumuladas

Fig. 2.10 - Representagdo de uma distribui¢io continua observada (na Fig. 2.1a ilustra-se a representagdo

de distribuig¢des discretas).

o Frequéncias simples

A frequéncia, f,, associada a uma classe Q, é dada pelo quociente entre o nimero de

observagdes (efectivos) nessa classe, n,, € o nimero total de efectivos, n:

fi=— . (2.49)

o Frequéncias acumuladas

A frequéncia acumulada, F, até a classe Q, ¢ dada pela soma das frequéncias simples até a essa

classe, ou alternativamente, pelo quociente entre o niimero de efectivos acumulados até a classe
Q, e o numero total de efectivos, »:

F=2f=" : (2.50)

o Medidas de tendéncia central: moda, mediana e média

As medidas de tendéncia central posicionam a distribuigdo no sistema de eixos 0.X, indicando o
centro da distribui¢io. A moda, M,, corresponde ao valor de X mais frequentemente observado

(ver Fig. 2.10a):
M,=x, : max{f,.(x)/Ali} , (2.51)

onde Al; é a amplitude da classe i. A classe onde se encontra a moda designa-se por classe modal.
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A mediana, M,, corresponde ao valor de X que divide os efectivos em dois sub-conjuntos de

igual frequéncia, isto ¢, com uma frequéncia acumulada de 50% (ver Fig. 2.10b):
M,=x, : Flx,)=050 | (2.52)

A média aritmética, ¥, é dada por:

== : (2.53a)

ou em termos de frequéncias:

i
[
>~
=

(2.53b)

=}

Fazendo analogia com a mecanica, a média aritmética corresponde ao centro de gravidade do
histograma das frequéncias simples.

* Medidas de dispersdo: amplitude, desvio absoluto, varidncia, desvio padrdo e coeficiente de

variagdo

A amplitude do intervalo de observagio ("range" na literatura especializada de lingua inglesa) ¢
definida pela diferenga entre os valores méaximo, Xnae» € MiNimo, x_. . observados:

Range=1x_ -x_ . (2.54)

Esta medida tem a desvantagem de depender somente de duas observagdes, ndo tendo em conta
os restantes valores. Além disso, é muito susceptivel aos "outliers" (valores extremos muito
desfasados dos restantes, devido a fenémenos raros ou a erros de observagdo ndo detectados).

O desvio absoluto médio, DAM, ¢ definido por:

ilxi ’fl "

DAM == % fle 5 . (2.55)

n ;

O DAM mede os desvios absolutos em relagdo a média X. Apesar de nio apresentar dificuldades
de calculo, esta medida apresenta propriedades algébricas que exigem um tratamento

diferenciado consoante as diferencas (xi - "r') sejam positivas ou negativas.
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A forma mais eficaz de ultrapassar este problema é considerar os quadrados das diferencas

(x, - ?)
== . (2.56a)
sendo s> denominado por varidncia amostral e s designa-se por desvio padrdo amostral. A

estimativa nio enviesada (isto é, de uma forma simplista pode-se dizer que € o valor esperado) da

variancia e, por consequéncia, do desvio padrdo é€:

Py IR (2.56b)

cv== . (2.57)

Esta ¢ uma medida adimensional de dispersdo que permite comparar distribui¢des de diferentes
grandezas.

o Momentos estatisticos

O momento estatistico ndo centrado de ordem k, m,, ¢ definido por:

I

m, =-=— f-xt 4 (2.58)

O momento estatistico centrado (na média) de ordem &, y,, é definido por:

n

Z(x, "f)k "

by == flx-%" . (2.59)

Verifica-se assim que a média, ¥, ¢ um momento ndo centrado de primeira ordem, m,, enquanto
que a varidncia é um momento centrado de segunda ordem, £,, que pode ser obtido a partir dos

momentos ndo centrados:

sS=my-(m) . (2.60)
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Os momentos de ordem superior sdo geralmente utilizados na estimativa de pardmetros de
algumas leis teoricas, e também na avaliagdo da assimetria e do achatamento das distribui¢des
observadas. Por exemplo, o coeficiente de assimetria, y,, é definido em fun¢do dos momentos até
a terceira ordem; e o coeficiente de achatamento, y,, ¢ definido a partir dos momentos até a
quarta ordem:

H
Y= Si : 2.61)
vy = H%~3 : (2.62)

§

Estas duas medidas sdo vulgarmente utilizadas na avaliagdo da normalidade das distribuig¢des,
uma vez que as distribuicSes gausseanas apresentam valores nulos para y, e 7,.

2.3.3 - Estimagio de parimetros - inferéncia estatistica

2.3.3.1 - Aproximagio clissica

A estimagdo cldssica de pardmetros ¢ dividida em duas partes: estimacdo pontual e intervalo de
estimag¢do. Na estimagdo pontual é feita a avalia¢@o de um tnico valor (esperado) para a grandeza
em estudo, a partir de uma amostra da populagdo. O intervalo estabelece os limites de confianga
da quantidade estimada.

Os pardmetros de um modelo probabilistico sio geralmente avaliados a partir de um conjunto de
observagdes (amostra) da populagdo. Existem diferentes métodos de estimar pardmetros, entre
eles 0 método dos momentos ¢ o método da maxima verosimilhanga (method of maximum
likelihood) sdo dos mais usados.

o Meétodo dos momentos

Os pardmetros dos modelos probabilisticos sio avaliados a partir dos momentos estatisticos
amostrais. Por exemplo, no caso de uma variavel aleatéria normal, os pardmetros i e o2 da
distribui¢do (média e variancia), sdo avaliados a partir dos respectivos valores esperados (média
aritmética e varidncia amostral):
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oclz=s =F—— , (2.64)

que sdo definidos a partir dos momentos estatisticos de primeira e de segunda ordem.
o Mbétodo da mdxima verosimilhang¢a

Considerando a variavel aleatéria X com fungdo densidade f{x; 6), sendo & o parimetro a estimar.
Partindo dos valores amostrais x,,Xx,,...,X,, este método permite identificar o valor mais

verosimil de gerar essas observagdes.

A fungio de verosimilhanga associada ao conjunto de » observagdes independentes é definida
por:

L(x0%,,0) = f(%,:6) £(x2:0)- - f(x,50) (2.65)

O estimador, &, é obtido por diferenciagdo de L em relagdo a fe igualando a derivada a zero; ou
seja 6 corresponde a solugdo da seguinte equagdo:

A(x,500,%,36)

= . .
0 (2.66)

Devido 4 natureza multiplicativa da fungdo de verosimilhanga, ¢ usualmente realizada a
maximizagdo do logaritmo desta funco, isto é:

Olog L(xl,...,x,,;e)
o9

=0 . (2.67)

Se existirem varios pardmetros 6,,...,0,, a expressdo (2.66) ¢ generalizada para o seguinte

'Y

sistema de equagdes:

A(x,s000%,30;,-,0,,)
a6,

J

=0 j=l.,m . (2.68)

o Intervalo de estimagdo

O intervalo de estimagfio de uma determinada grandeza corresponde ao intervalo de valores que
essa grandeza pode tomar, associado a uma dada probabilidade de ocorréncia. Tal intervalo ¢
também denominado por intervalo de confianga.
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Considere-se como exemplo a média u estimada a partir da média amostral ¥. Os valores
observados numa amostra de tamanho n (xl,xz,...,x,,) sdo assimilados a um conjunto de

variavels  aleatérias  independentes X, X,,..,.X "

f,v‘ (xl) = fxl (xz) == fx, (xn) =fx (x)

» com idénticas  distribui¢des

A média amostral pode assim ser considerada como uma variavel aleatoria,
- 1
X = " X, , (2.69)

com a seguinte esperan¢a matematica;

E(X)= EGZ X,) = %iE(X,)

= . (2.70)

Verifica-se assim que X é um estimador nio enviesado da média, y, da varidvel aleatdria X,

Uma vez que X ¢ uma variavel aleatéria entdo também tem uma variancia, dada por:

c*(X) = o’ (%Z X,) = —Iz—o-z[ﬁ:X,J : (2.71a)

n

atendendo a independéncia das variaveis X 15X 35y X, entdo:

n?o

1 n 1 0,2
(X)) = =2 0}(X,)=5(no?) == . (2.71b)

n 4 n n
Considerando o teorema do limite central (supondo que # € suficientemente grande), a variavel
aleatéria .X tem uma distribuicdo gausseana com média u e desvio padrio 0'/ Jn . Se utilizar a

fungdo distribuicdo da lei normal reduzida, @, a probabilidade associada ¥ sera:

F,(%) = (D(;/_ \/%] . (2.72)

Por exemplo, o intervalo de confianca do valor médio 4 (centrado em X)) associado a um nivel de
confianca de 95% ¢é definido por:

X—u -
P -196 < <196 |=095 , 2.73
[ c/\n } ’ (2.73a)
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c o

X-196—=< u<x+196 2.7
Jn H Jn (2.73b)

De forma idéntica se define os intervalos de confianga para outras grandezas estatisticas.

2.3.3.2 - Técnicas de bootstrap e jackknife

As técnicas de bootstrap e jackknife foram introduzidas como métodos computacionais de
avaliaciio do desvio padrdo de pardmetros estimados 6.

Seja X =(x,,x2,...,x,,) uma amostra (aleatéria) duma populagdo com uma distribuigdo
desconhecida, para a qual se pretende estimar um pardmetro & a partir da seguinte relagdo:

0 = f(x). Considerando £ uma distribui¢io empirica, de forma que a probabilidade associada a
cada uma das observagdes x, (i=1,2, ..., n) é 1/n.

Define-se uma amostra de bootstrap como sendo uma amostra de valores independentes de
tamanho m obtido a partir de F, de forma que:

*

* * *
X = (x] ,xz,...,xm)

ol * » *
F - (xl,xz,...,x )

m

(2.74)

Os pontos de bootstrap, x;, j = 1,2, ..., m, representam uma amostra da populag¢do obtida por

amostragem com reposi¢do a partir das n observagdes iniciais (xl,xz,‘..,x,,). Assim, pode-se
* -

. . - *
obter uma amostra de bootstrap do seguinte género: x, =X,, X, =X, X3 =X, X, =X,

. » . - - I3 . .
oy X, = X,. Ou seja a amostra (xl 35Xy 5e0s X ) ¢ constituida por elementos da amostra original

27 m

(xl , X5 ,...,x,,), que podem nio aparecer nenhuma vez, ou uma vez, ou duas vezes, etc..

Como se pode verificar, é extremamente simples implementar a amostragem de boolstrap em
computador, recorrendo a gerador de niimeros pseudo-aleatérios de distribui¢des uniformes num

intervalo fixado.

Uma vez definida a amostra x* obtém-se uma (nova) estimativa do parametro 8: 8' = f(x'); ea

correspondente estimativa do desvio padrdo S, (é) do parametro 6.

De uma forma sumaria, o algoritmo de bootstrap para estimar desvios padrio € o seguinte:

*

1 - definir m amostras independentes, x,,x,,...,x,, através de "tiragens”" com reposi¢do

m

de uma amostra X = (x1 2 X, ,...,xn) retirada directamente da populagdo;
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2 - avaliar o pardmetro & para cada um dos valores da amostra de bootstrap:

0 =flx) (2.75)

-

3 - estimar o desvio padrdo §, (6?) através das m réplicas 9;, J=1,2, .., m:

: (2.76a)

onde,

g =L . (2.76b)

A técnica de jackknife ¢ idéntica a técnica de bootstrap, distinguindo-se basicamente pela forma
como ¢ realizada a amostragem (r, X, ,xm) a partir da amostra original (x,,xz,...,xn).
Enquanto que pelo método de bootstrap essa amostragem é feita com reposi¢do, no método de
Jjackknife a amostragem ¢é feita sem reposicdo, por isso, verifica-se a seguinte condi¢do m < n.
Assim, as técnicas de jackknife podem ser consideradas como uma aproximacgdo as técnicas de
bootstrap (Efron, 1993).

De uma forma simplificada, pode-se afirmar que estes métodos sio uma ferramenta simples de
averiguar a robustez das estimativas efectuadas, a partir da consideragdo de varias amostras
obtidas de forma automatica. As técnicas de Jjackknife apresentam uma grande utilidade em
amostras de tamanho elevado, enquanto que as técnicas de bootstrap sdo bastante uteis em
amostras de tamanho reduzido.

Varias aplicagdes destes métodos no campo da estatistica tém sido feitas nos udltimos anos
(Efron, 1982, 1993; Hall, 1992), em consonincia com o aumento da acessibilidade a
computadores cada vez mais potentes.

2.3.4 - Identificagio de leis probabilisticas

As leis probabilisticas correntes (ver Anexo 1) sdo completamente caracterizadas por um niimero
reduzido de parmetros, que estdo associados aos momentos estatisticos. O ajuste de leis tedricas
as distribui¢des observadas ¢ feito geralmente a partir da avaliagdo da forma dessas distribui¢des

(através, por exemplo, dos histogramas) e da estimagdo dos momentos estatisticos e, por
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consequéncia, dos parametros das leis (por exemplo, a média e o desvio padrdo para a lei

normal).
1) oses,
L5 g
099 |
0.990
as8d b 0.995
s
ossol F 099 .
—
0.900 1 / N 098
a Do
S omel A 5 34+ . 0B —— —
ﬁ oe00} ] 3 /
3 os00 3 \ § o —
w 0400} 3 2 "
3 o} } & s o 3
W ooz b 31 g Py o
A T Y
01001 | o g‘;g JI
0.050 | 220 ~
ccmb ’ | 1 o0 n
aotof F { g'g
0008 ¢ f o“mm 80 50 100 110 120 130 140 150
g,g : y velocidade maxima anual do vento (km/h)
(‘;scah artmetica) x
a) papel de probabilidade normal b) papel de probabilidade de Gumbel

Fig. 2.11 - Frequéncias acumuladas representadas em fungdo de uma escala convenientemente definida

para diferentes leis tedricas.
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Fig. 2.12 - O sistema de Pearson.
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Por vezes a escolha da lei tedrica mais adequada ndo é uma tarefa facil. No entanto, existem
alguns processos para identificar a lei mais apropriada como, por exemplo, o tracado das
frequéncias acumuladas em graficos com escala conveniente definida de acordo com a lei em
causa (Fig. 2.11), ou usando o sistema de Pearson baseado nos valores estimados do coeficiente
de assimetria, 7,, e coeficiente de achatamento, 7, (Fig. 2. 12).

O critério de Pearson para identificar o tipo de distribuicdo tedrica exprime-se em fungdo de dois
pardmetros f, e f3, definidos a partir de 7, e 7, através da seguintes relagdes: g, =\/—~‘/—I e
B, = 7, +3 (Magnan, 1982).

Apos a escolha da lei a ajustar e da avaliacdo dos respectivos pardmetros, é necessario testar a
hipotese considerada. Entre os testes de hipdteses mais comuns encontram-se (Aivazian, 1986): o
teste de normalidade baseado nas estimativas dos coeficientes de assimetria, »,, e de
achatamento, ¥, (aplicdvel, obviamente, a distribui¢des gausseanas), o teste do qui-quadrado
(xz) e 0 teste de Kolmogorov-Smirnov (K-S) e a sua variante, o teste de Lilliefors (1967).

2.3.5 — Misturas de leis

Os problemas de misturas de leis ocorrem quando existem pelo menos duas caracteristicas com
diferentes distribui¢des e com pesos importantes na defini¢do da distribuigdo global (Fig. 2.13).
Este ¢ o caso de sistemas estruturais que apresentam varios modos de rotura de idéntica
importancia e com diferentes distribui¢des, como por exemplo, o caso de estruturas com modos

de rotura ducteis e frageis, ambas com probabilidades significativas de ocorrerem.

A fungdo distribuigdo, F(x), de um problema de misturas de leis ¢ definido por:
Fx)=2pF(x) 3 Yp=1 Q2.77)
i=] i=1

sendo » o numero de leis simples com probabilidade de ocorréncia, p,, significativa, e F/(x) a
funcdo distribui¢do da lei (simples) i.
A identificacio de uma mistura de leis apresenta dificuldades, nomeadamente (Tassi, 1989):

— na identificagdo das principais componentes da mistura;

- no efeito de parti¢io: uma mudanca da definicdo das classes pode conduzir a
modificagdo da forma dos histogramas;

— amistura de leis ndo implica necessariamente a multimodalidade.
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f(x)
A

peitir gt esatreter Y

Fig. 2.13 - Distribui¢do da pluviosidade anual no estado de Ceara, no Brasil (Tassi,1989).

A estimacdo dos pardmetros pode também ser efectuada através do método dos momentos ou do
método da maxima verosimilhanga, tendo em conta que além dos pardmetros das leis simples €
preciso também avaliar os pesos, p,, associados a cada uma dessas leis.

2.3.6 — Analise de regressio e de correlacio
2.3.6.1 - Regressio linear simples

O método de regressdo linear mais utilizado ¢ o método dos minimos quadrados. Este método
consiste na minimiza¢do, numa determinada direc¢do, dos afastamentos entre os valores

observados e a fungdo a ajustar.

Considere-se os valores observados na Fig. 2.14, representados em funcdo das duas variaveis X e
Y, e a funcio linear genérica y =a + bx que traduz a relagdo entre essas duas varidveis. O
objectivo do método dos minimos quadrados ¢ avaliar os valores de @ e b que melhor traduzem

essa relacdo.
O método dos minimos quadrados consiste no seguinte procedimento:

(i) Seja @, =y, - (a + bx,) o residuo da aproximagdo definido como a distancia vertical

entre cada ponto observado (xi, y,) e estimado (.\?,., ﬁ). A soma dos residuos

quadraticos sera entdo definida por:
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n

2
0" =>[y-(a +bx,)] . (2.78)
i=]
(i1) A determinagdo dos parimetros a e b sdo calculados através da minimizacdo da
fungdo O*. Esta minimizagdo consiste em igualar a zero as derivadas parciais de 0
em relacdo a cada pardmetro, a e b, obtendo-se o seguinte sistema de duas equagdes:

r ([a=3-b-%
%=o
J > 1 xy =Yy 2.79)
—@— b= izln i=ln i=]
L b =0 nzxiz‘(zxi)
i=1

i=]

YA

3 4

Fig. 2.14 - Regressdo linear de duas variaveis.

Considere-se que para cada valor x, estd associada uma distribuicdo de valores de y, e que cada

uma das » distribuigdes, Y(’), sdo normais, independentes e identicamente distribuidas com
média:

H=a+fx | (2.80)

e varidncia o’ . A estimativa ndo enviesada de o2 &

(2.81)

O parametro a tem uma distribui¢iio normal com média o e varidncia o dada por:
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2 i=|

o, = >
n "
2% (2
n D x; =\ X
i=1

i=1

e 0 parAmetro b tem uma distribui¢io normal com média S e variancia o, dada por:

2

3 o

g, = P ;
" n
§ 2 §
X, -( x‘) n
i=1

i=1

Os intervalos de confianga dos pardmetros a e £, definidos em fun¢do dos valores estimados para
a média e para o desvio padrdo (ver expressdo 2.73) permitem definir a regido de confianca para

uma regressdo linear (Fig. 2.15).

YA

-,
7 »>
i X

Fig. 2.15 - Regido de confianga para uma regressdo linear.

Uma vez estimados os coeficientes a e b e os respectivos intervalos de confianga, falta definir o
grau de dependéncia entre as duas variaveis. Esta dependéncia ¢ medida através do coeficiente de

correlagdo linear definido por:

1< ~ ]
; lei Yi —Exizy:

i=| i=|

r o= ' = . (2.84)

ixf-[zx,.]' /n Zy{Zy} n

i=} /
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Se r ¢ positivo, o crescimento de x corresponde a um aumento de y; se r & negativo, o
crescimento de x corresponde a uma diminui¢do de y. Se r ¢ igual a 1 ou -1, todos os pontos
encontram-se numa linha recta, se » é zero ndo ha qualquer correlagdo entre as variaveis.

2.3.6.2 - Regressiao multilinear

A aplicagio do método dos minimos quadrados a uma regressdo multilinear consiste na

generaliza¢do do procedimento descrito no ponto anterior. Se a funcdo a ajustar for definida por

Y=a, +ax, +a,x,+...+a,x,, a soma dos residuos quadraticos sera:

n 2

Q' = Z[yi —(aO +ayX, +ayx, +.+a,x, )] : (2.85)

i=1

A determinagdo dos (p + 1) parimetros ¢ realizada pelo sistema de (p + 1) equagdes lineares
definido da seguinte forma:

=0 ; j=0,1,2,.,p . (2.86)

A estimativa da variancia residual o é obtida pela seguinte expressio:

2
N

s :n——p—l (2.87)
A varidncia associada aos coeficientes a(i=1,2,.,pé
O,Z
ola) =4+ . (2.89)

sendo 5. a varidncia amostral de x -
7

A medida do grau de dependéncia da variavel y com as p variaveis x, ¢ definida por:

pl =l =—t (2.89)
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2.3.6.3 - Regressio nio linear

A regressdo ndo linear envolve dificuldades adicionais em relagdo a regressdo linear. Além disso,
os resultados obtidos da analise estatistica apresenta dificuldades de interpretagdo fisica. No
entanto, tem-se verificado nos Gltimos anos progressos assinalaveis, através de um conhecimento

mais aprofundado das propriedades estatisticas dos modelos ndo lineares (Tomassone, 1983).

A aplicacio do método dos minimos quadrados a uma fun¢do, y = f{x), ndo linear resulta num
sistema de equagdes ndo linear, cuja resolugdo exige a utilizagdo de meétodos numéricos
iterativos. Existem, no entanto, algumas fung¢des (como, por exemplo, exponenciais e
logaritmicas) que podem ser transformadas em fungBes lineares, o que simplifica

(ax+b)

significativamente o problema. Por exemplo, a fungdo y=e pode ser transformada numa

funcdo linear Z = Iny = ax + b, com pardmetros a € b.

2.4 - METODOS DE ANALISE DA FIABILIDADE ESTRUTURAL

2.4.1 — Breve resenha historica da evolugiio da teoria da fiabilidade estrutural

O primeiro artigo onde era abordado o conceito de probabilidade associado ao estudo da
seguranga estrutural foi devido a Max Mayer em 1926 (Mayer, 1926), mas s6 na década de
quarenta o problema voltou a ser mais intensamente discutido, embora mais em termos
qualitativos. O desenvolvimento inicial da teoria da fiabilidade remonta a 1940, no campo da
electronica e da engenharia aeroespacial, com fins militares. O objectivo fundamental era a
implementagdo de métodos de analise para estimar a vida 0til e garantir um nivel de seguranga
adequado para os sistemas mecanicos e electronicos empregues, através da utiliza¢do de modelos
probabilisticos (Thoft-Christensen, 1982).

Os problemas de analise estrutural tém uma natureza diferente dos problemas caracteristicos da
electronica. Além disso, a informacdo basica para a aplicagdo das técnicas de fiabilidade ¢ de
obten¢do muito mais dificil (a realizagdo de experiéncias com um grande nimero de repeti¢oes,
para definir probabilidades de rotura, apresenta custos incomparavelmente mais baixos em
circuitos electronicos). Estas dificuldades ndo impediram que em 1947 Freudenthal (Freudenthal,
1947). e mais tarde em 1956 com uma segunda publicagdo (Freudenthal. 1956), apresentasse 0s

conceitos essenciais em que se baseia a teoria da fiabilidade estrutural.
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A partir da segunda metade da década de sessenta este assunto passou a ser tratado de um modo
mais consistente através de publicagdes devidas a Basler (1961), Bolotin (1965), Freudenthal
(1966) e Ferry-Borges (1968).

A Introdugdo de formas simplificadas, nomeadamente o método de fiabilidade do segundo
momento de primeira ordem (First Order Second Moment Reliability Method-FOSM) (Cornell,
1969) desempenhou um papel importante nos desenvolvimentos futuros no ambito da fiabilidade
estrutural.

No entanto, este método apresentava um sério inconveniente: a probabilidade de rotura ndo era
invariante com o critério de resisténcia usado. Em 1974 Hasofer e Lind (1974) apresentaram um
meétodo alternativo invariante com o critério de resisténcia a utilizar. Posteriormente, Rackwitz e
Fiessler (1978) implementaram este método de forma a incluir informacio sobre a distribui¢io
das variaveis bésicas (isto &, distribui¢des ndo normais), vulgarmente designados por métodos de
fiabilidade de primeira ordem (First Order Reliability Methods - FORM). Mais recentemente,
desenvolveram-se métodos que permitem aproximagdes de segunda ordem a fungdo de
resisténcia (Rackwitz, 1982; Thoft-Christensen, 1982; Kiureghian, 1987; Melchers, 1987).

Nos altimos anos apresentaram-se técnicas alternativas & teoria de fiabilidade classica, como os
métodos de perturbagdo (Liu, 1988), e técnicas complementares, como os métodos da superficie
de resposta (Lo, 1989; Rajashekhar, 1993).

2.4.2 - Métodos de fiabilidade de primeira e segunda ordem
2.4.2.1 - Aproximagdes de primeira e segunda ordem

Como se viu na secgdo 2.2.5.7, se o problema de avaliagdo da fiabilidade estrutural se reduzir a
considera¢do de duas varidveis normais e independentes, correspondentes a resisténcia R e a

solicitagdo S, a equagdo de estado limite é definida pela margem de seguranca Z=R-S e a
probabilidade de rotura p €

p,=0(-5) ; ﬂ=§i : (2.90)

onde ¢ o indice de fiabilidade e @ ¢ a funcio distribui¢do da lei normal reduzida.

A equagdo (2.90) representa o valor exacto da probabilidade de rotura se as variaveis R e S
tiverem uma distribuicdo normal. Para os outros tipos de distribui¢des o valor de p, ndo
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representa o valor exacto da probabilidade de rotura utilizando-se, por isso, conceptualmente o
indice . Como se pode observar pela Fig. 2.6, [ ¢ uma medida de seguranca estrutural, sendo o

seu valor tanto maior quanto menor for a probabilidade de rotura (ver Quadro 2.8).

Quadro 2.8 - Relagdo entre o indice de fiabilidade Se a probabilidade de rotura.

indice de Probabilidade de| Fiabilidade indice de Probabilidade de|{ Fiabilidade
fiabilidade, # rotura, pr I- py fiabilidade, # rotura, ps 1- Py
0.00 0.500x10°0 0.500 3.09 1073 0.999000
0.50 0.309x109 0.691 3.50 0.233x1073 0.999767
1.00 0.159x100 0.841 372 10~4 0.9999000
1.28 107! 0.900 4.00 0.317x1074 0.9999683
1.50 0.668x10~1 0.9332 427 1073 0.99999
2.00 0.228x10~1 0.9772 4.75 106 0.999999
2.33 1072 0.9900 5.20 1077 0.9999999
2.50 0.621x1072 0.99379 5.61 10-8 0.99999999
3.00 0.135x10~2 0.99865 6.00 109 | 0.999999999

Se o problema envolver mais do que duas varidveis aleatorias, os conceitos envolvidos na
expressdo (2.90) terdo de ser generalizados. Seja X o vector aleatorio composto pelas varidveis

basicas do problema e g(.X) a fungdo que define o estado limite:

Z=g(X,. X, X,)=0 (2.91)

Se as variaveis aleatorias X, forem independentes e normalmente distribuidas e se a fungdo g(X)
for linear, entfio a determinagdo dos valores u, € o, € imediata, através da consideracdo das

propriedades aditivas da lei normal (ver expressdo 2.35).

Em alguns casos correntes, a fungdo g(X) ndo ¢ linear. Este facto tem duas consequéncias
directas: a primeira é que os dois primeiros momentos estatisticos ndo podem ser obtidos pelas
propriedades aditivas da lei normal; a segunda ¢ que a resposta Z resultante da aplicacdo da
funcdo ndo linear as varidveis X, gausseanas pode ser ndo normal. A forma mais usual de obter
os dois primeiros momentos (média e varidncia) de g(X) consiste em ajustar uma fun¢do
aproximada no ponto mais representativo do problema em analise.

A aproximagio é realizada através da consideragdo do desenvolvimento em série de Taylor da
fungdo g(X):

Z=g(x")+vg .(x-X7) +—;-(X— x') v’-gi X=X (2.92)
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onde X é o ponto onde se faz a aproximagdo e V*g representa as derivadas parciais de ordem k.

Os métodos de primeira ordem consideram os termos de primeira ordem do desenvolvimento de
Taylor da func¢do g(.X) em relagdo ao ponto arbitrario X~ (por exemplo, os valores médios das
varidveis X):

Z=g(x')+ (x-x) . (2.93)

aXi ..

X

Esta aproximagdo consiste na substitui¢do da verdadeira superficie limite por um hiperplano
tangente no ponto arbitrario X~ (Fig. 2.16) e na estimativa da probabilidade de rotura (ou indice
de fiabilidade f) através da equagio (2.90).

Os métodos de segunda ordem permitem diminuir os erros que se obtém das aproximacdes de
primeira ordem a fungdes limites, g(X), ndo lineares. As superficies de segunda ordem que
geralmente se usam na aproximagdo a g(X) no ponto X", sdo paraboldides ou esferas (Fig. 2.16).
Varias aproximagdes de segunda ordem foram propostas nos tltimos anos (Fiessler, 1979;
Breitung, 1984; Kiureghian, 1987; Tvedt, 1990). A mais simples ¢ baseada no ajuste através de
paraboldides e foi proposta por Breitung (1984):

n-1

p; = ¢(-8)[1(1+px)" . (2.94)

i=1

onde k; corresponde as curvaturas principais da funcdo limite no ponto X"

aproximagdes
de 22 ordem

/X/,/ aproximacdo linear

X2 projecgdo da superficie
A imteem Xy, Xp)

-~
Regi,{de

rttu
\

Regido de
seguranga

X4

Fig. 2.16 - Aproximagdes a superficie de estado limite.
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2.4.2.2 - Teoria do segundo momento

Cornell (1969) introduziu o conceito de indice de fiabilidade Batravés do calculo da média, Z , e
da variancia (ou desvio padrdo, o, ) usando a aproximagdo de primeira ordem da fungdo g(X) e

tendo em conta as propriedades aditivas da le1 normal:

Zza,+a X, +a,X,+.+a, X, =a, +),aX, . (2.95a)
i=1
Z=za,+Y.aX, \ (2.95b)
i=1
ol =Y aor . (2.95¢)
i=]

Assim, o indice de fiabilidade de Cornell, S, ¢ definido por:

ag+ 2. aX,
f=—— (2.96)

No entanto, esta formula¢do além de s6 utilizar os dois primeiros momentos para descrever a
variabilidade das varidncias aleatérias X,, tem outro grande inconveniente: 5. depende do

critério de resisténcia utilizado, isto é, se a fungdo g(X) ndo for linear, o indice de fiabilidade
toma valores diferentes consoante o ponto X~ onde ¢ feita a aproximagdo a superficie limite (Fig.

2.17). A proposta de Cornell considerava que essa aproximagéo era feita no ponto definido pelos
valores médios das varidveis X, no entanto, se o ponto escolhido for outro, o hiperplano

tangente a superficie sera diferente do anterior, resultando noutro valor para .

Em 1974 Hasofer e Lind propuseram uma nova defini¢do do indice de fiabilidade, com o

objectivo de evitar os problemas relacionados com a falta de invaridncia ao linearizar a fungdo
limite g(X).

A proposta apresentada consiste nas seguintes etapas (Fig. 2.18):

| — transformar todas as variaveis aleatorias X, em variaveis normais reduzidas Y

(distribui¢des com média nula e varidncia unitaria, N(0,1)):

2 — definir a superficie limite g(.X) no espago das variaveis normais reduzidas g(¥);
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3 — determinar o ponto ¥ (vulgarmente designado por ponto de dimensionamento) da
superficie limite g(Y), expressa no espaco das normais reduzidas, que se encontra
mais proximo da origem (isto ¢, dos valores médios);

4 — calcular o indice de fiabilidade g, definido como a distancia do ponto de
dimensionamento ¥ & origem do espago das normais reduzidas.

aproximagao linear

XzA o ponto x3
imacio l
Regido de v igr:m‘:i; inear
rotura e
Regido de
seguranga
EXof— X
AA #® AB
/ / |
‘ >
“X1 X4

Fig. 2.17 - indice de fiabilidade de Cornell dependente do ponto onde se faz a aproximacio.

X2

A g (X4, Xa)=0 Ys Ag(v1.vz)=o
Regido de
rotura
Regido de vector normal .
g{X4,X3)<0 Regido de seguranca 22 unitario Regido de
v seguranga rotura
gi{Yy. Yz <0

g (X1, Xp) >0 9(1'Y/>°/ X
A

>

= N "

@4,y - cosenocs
directores

X4

Fig. 2.18 - Transformagao da funcio de estado limite no espac¢o das variaveis normais reduzidas.

A transformagdo de varidveis aleatorias X, normais e independentes em variaveis aleatorias 4
normais reduzidas e independentes ¢ realizada pela expressdo corrente:

X, - Hy,

Y = —— . .
i o, : (2.97)

i
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resultando 4, =0 e g, =1. Esta transformagdo consiste na translagdo dos valores médios de X,

para a origem e na identificagdo das unidades dos eixos com os desvios padrdo das respectivas

variaveis (Fig. 2.18).
O ponto de dimensionamento ¥~ é determinado tendo em conta os termos de primeira ordem do
desenvolvimento da série de Taylor da fun¢do que define o estado limite:

g(t) = g(Y*)+Z(x—x’)-%=o . (2.98)

i=1

Como o ponto Y se encontra na superficie limite entdo g(Y ')zO e a expressdo (2.98)

simplifica-se para:

oy,

i

g(Y);Z(K—K')~—0:g=O . (2.99)

Tendo em conta que u, =0, o, =1 e as propriedades de aditividade da lei normal, entio:

n

u, O)=-21 -% : (2.100a)

i=} i

, n (&)
O-J:'lineur (Y) = Z] (;"3/‘] * (2. 100b)

Considerando a defini¢do de S, de acordo com (2.90), vem:

" : (2.101)

Uma vez que os cosenos directores ¢, do hiperplano tangente a superficie limite no ponto de

dimensionamento Y~ sdo (ver Fig. 2.18):

124
(2.102)
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entdo o indice de fiabilidade /4 pode ser escrito de forma condensada por:

B=-Y -« , (2.103)
que mostra de forma evidente que £ corresponde a minima distincia da origem (do espago das

varidveis normais reduzidas, ¥) a superficie limite (a que corresponde o ponto de
dimensionamento ¥").

Se a fungdo limite ndo for linear, a determinagdo do ponto de dimensionamento ¢ feita de modo
iterativo.

Saliente-se neste procedimento a interpretagio fisica dos cosenos directores ;. Eles sdo uma
medida da sensibilidade da fun¢do limite g(¥), no ponto de dimensionamento, relativamente a
cada uma das varidveis aleatorias ¥. Assim, se e, for aproximadamente igual a zero a funcdo
limite ndo € praticamente influenciada pela variavel Y;; se pelo contrério @, se aproximar de 1 ou
-1 a variavel ¥, tem uma influéncia muito grande sobre o estado limite em causa, correspondendo

o valor negativo as situagdes em que um decréscimo de ¥, corresponde um aumento do valor de

g(y).

2.4.2.3 - Inclusio de informagio das distribuig¢des. Métodos de transformacio

Os métodos de fiabilidade baseados nos dois primeiros momentos estatisticos nio permitem ter
em conta a informagdo sobre distribui¢des ndo normais das variaveis aleatérias, nem o grau de
dependéncia entre elas. A inclusdo deste tipo de informagdo nos métodos apresentados nos
pontos anteriores, definem os métodos de fiabilidade de primeira e segunda ordem (designados
por métodos FORM/SORM na literatura de lingua inglesa) (Fiessler, 1979; Hohenbichler, 1981;
Breitung, 1984; Madsen, 1986; Tvedt, 1990).

» Transformagdo de varidveis aleatorias ndo normais em varidveis aleatérias normais

A transformagio de variaveis aleatérias independentes com distribui¢des ndo normais em
variaveis aleatorias normais reduzidas, pode ser feita separadamente para cada uma das variaveis,
da seguinte forma (Fig. 2.19):

O(y)=F.(x) = » =0 [F(x)] . (2.104)

sendo £ a funcdo distribui¢io da variavel X, e @ afungdo distribuigio da lei normal reduzida.
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Fex), b1 A
fy 1
by
F (xg) = ®{yq)-~
/
By Xg1 Yo Xy o
a) fungdes densidade de probabilidade b) fungdes distribui¢do de probabilidade

Fig. 2.19 - Transformagdo de uma variavel ndo normal, X, numa variavel normal reduzida, Y.

Geralmente esta transformag3o € feita através da escolha de um ponto x, (ver Fig. 2.19) onde se

faz a aproximagdo da lei normal a lei ndo normal. Existem varios métodos para fazer essa
aproximagdo, entre os quais se destacam os seguintes (Thoft-Christensen, 1986):

12 método:

2° método:

3°método:
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A aproximagio ¢ realizada de forma que a distribui¢do ndo normal e a distribui¢do
normal a aproximar, tenham a mesma média, u, e a mesma probabilidade de rotura,
Py

Seja X a variavel aleatéria ndo normal e Z a varidvel aleatoria normal, os
pardmetros da variavel Z serdo definidos por:

H; =Hy =H
o'(p,)-u . (2.105)
S

A varidvel normal reduzida Y ¢ obtida através da transformacdo corrente
Y=(Z—,uz)/0'2.

Este método é idéntico ao anterior, sendo a aproximagdo feita na vizinhanga do
ponto de dimensionamento, X . Portanto, deve-se definir p, pela seguinte

expressdo:

X -
p, = @[————f‘—ij . (2.106)

Oy

Como a determinagdo de X~ envolve um processo iterativo, o valor de p, devera

ser actualizado em cada ciclo iterativo.

A aproximacdo ¢ feita na vizinhan¢a do ponto de dimensionamento, X', mas de
forma que além das fun¢des de distribui¢io também as fungdes densidade de
probabilidade sejam idénticas nesse ponto. Assim:
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F(x)=F,(z)= cb(g—;“f—‘i) : (2.107)
o " Z‘—,uz _1_
folX) =1,z )—co( - J pallE (2.108)

onde X ¢ a varidvel aleatéria ndo normal e Z ¢ a variavel normal a aproximar.
Invertendo a expressdo (2.107):

*

Z —-u,
Oz

=0 [F(x)] . (2.109)

considerando o valor da fung¢io densidade da normal reduzida dos dois membros
desta equagio e dividindo por o, vem:

¢(Z§f£)--(;l—=¢{q>" [E\,(X')]}-;l- . (2.110)

Repare-se que o primeiro membro desta equacdo, de acordo com (2.108),
corresponde a f, (X ) » €ntdo o desvio padrdo da varidvel normal aproximada, Z,é

dado por:

ol [ (x )]

= . 2.111
o; f\,(X ) ( )
Substituindo esta expressdo em (2.109) obtém-se o valor médio de Z:
O F (X)o7 [F (X
w =7 - ¢{ [ ,\'( )]} [ X( )] 2.112)

7l X)
Considerando a variavel aleatoria normal Z definida pelos pardmetros u, e o, de

acordo com as expressdes (2.112) e (2.111), respectivamente, a variavel normal

reduzida, Y, correspondente ¢ obtida pela expressdo usual ¥ = (Z - U ) / o, .

* Transformacdo de varidveis dependentes em varidveis ndo correlacionadas

A transformac¢do de um conjunto de varidveis aleatérias correlacionadas, X, num conjunto de
varidveis aleatdrias ndo correlacionadas Y é feito da seguinte maneira (Thoft-Christensen, 1986):

— Seja C, amatriz de covariancia relativa ao conjunto de variaveis X,
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Vy, Cov(Xl,Xz) cav()(,,)('")
Cy= : 5 : . (2.113)

cov(X s X‘) cov(X . ¢ 2) s Ve, |

onde V, é a varidncia da variavel .X; e cov(X X ,) ¢ a covaridncia entre as variaveis
X, e X, (covaridncia € nula se as duas varidveis ndo forem correlacionadas). A matriz

C, pode ser diagonalizada, considerando a transformagéo:

y=4"Xx (2.114)

onde A é uma matriz ortogonal com vectores coluna iguais aos vectores proprios da
matriz de covariancia C,. A matriz diagonal de covaridncia C,, do conjunto de

variaveis Y, sera definida por:

C,=A"-Cy-A=|" : . (2.115)

Os elementos da diagonal da matriz C, s3o iguais aos valores proprios da matriz C .

Os valores médios das variaveis Y serdo dados pela transformagdo (2.114):

=47 . (2.116)

2.4.3 - Aplicagio dos métodos de fiabilidade as técnicas de elementos finitos
2.4.3.1 - Caracterizacio dos diferentes métodos

Os primeiros trabalhos sobre aplicagdes de técnicas probabilisticas e estatisticas em modelos de
elementos finitos limitavam-se a estruturas com comportamento linear ou com um
comportamento ndo linear traduzido por relagSes constitutivas simplistas (Vanmarcke, 1983;
Kiureghian, 1988; Shinozuka, 1988; Spanos, 1989). Trabalhos recentes tém apresentado
propostas ¢ aplicagdes sobre o estudo da fiabilidade a andlises ndo lineares de estruturas (Liu,
1989, 1991; Teigen, 1991a, 1991b; Rajashekhar, 1995; Eibl, 1995; Zhang. 1996). Estes métodos
podem ser divididos, de forma genérica, em trés grupos: métodos de fiabilidade, métodos de
perturbagdo e métodos de simulagdo.
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Nos métodos de fiabilidade o objectivo principal ¢ avaliar a probabilidade de rotura, que divide o
espacgo da resposta estrutural em estados seguros e estados de rotura. Os principios para incluir os
métodos de fiabilidade, de primeira e de segunda ordem nas técnicas de elementos finitos tendo
em conta as relagdes constitutivas ndo lineares, sio apresentados por Liu e Kiureghian (1991).
Neste grupo incluem-se os métodos de superficie de resposta que se consideram como uma
extensdo do método de fiabilidade de primeira e de segunda ordem (Lo, 1989; Rajashekhar,
1995). Este método consiste na substituigdo da func¢do limite por uma func¢do analitica
simplificada, denominada por superficie de resposta.

Os métodos de perturbagdo consistem na aplicagio dos desenvolvimentos, de primeira ou de
segunda ordem, em séries de Taylor das equagdes que regem o problema em termos de
elementos finitos. O comportamento estrutural é caracterizado em termos dos valores médios e
em termos dos desvios, em relacdo aos valores médios, das variaveis aleatdrias basicas. A média
e a varidncia da resposta estrutural sdo definidas em fungdo das médias e das varidncias das
variaveis aleatorias basicas. Desta forma, nenhuma informagdo quanto ao tipo de distribui¢do é
incorporada na formula¢do. Os métodos de perturbagdo tém sido aplicados nas técnicas de
elementos finitos com o nome de método de elementos finitos probabilisticos (PFEM na
literatura de lingua inglesa) (Liu, 1988; Eibl, 1995).

Entre os métodos de simulag3o a técnica mais corrente é a de Monte Carlo. Este tipo de métodos
exige um grande niimero de amostras para avaliar probabilidades de rotura muito pequenas,
correntes nos problemas estruturais. Técnicas alternativas de reducdo da varidncia sdo,
normalmente, utilizadas em conjunto com o método de Monte Carlo, para tornar este tipo de
meétodo mais eficiente. O método de Monte Carlo e as suas extensdes mais correntes serdo
abordados com mais detalhe adiante.

2.4.3.2 - Métodos de perturbacio

Os métodos de perturbagio consistem nas seguintes fases:

1 — caracterizagdo das varidveis aleatérias (referentes as propriedades mecanicas dos
materiais, as imperfei¢des geométricas e as acgdes) através dos valores médios, dos
desvios padrdo e das correlagdes entre variaveis;

2 — determinacdo da resposta estrutural média através de uma anilise deterministica

considerando os valores médios das varidveis aleatorias basicas;
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3 — determinacdo da matriz de covariancia das varidveis que caracterizam a resposta
estrutural;

4 — avaliagdo da probabilidade de rotura.

De acordo com a formulagdo geral de elementos finitos, em termos deterministicos (ver com
mais detalhe no Capitulo 3), o equilibrio é assegurado pela seguinte condigdo:

Kla)-a=F , (2.117)

onde K(a) representa a matriz de rigidez tangente da estrutura, definida em funcdo dos
deslocamentos nodais a, e F corresponde ao vector das forgas nodais representativas das acgdes
exteriores. Os métodos de perturbagdo consistem em considerar os desvios em torno dos valores

médios, resultando no seguinte (Eibl, 1995):
(K+6K)(@+éa)= F+5F (2.118)

onde K, @ e F sdo os valores médios das respectivas grandezas e oK, da e SF sdo os desvios em

relagdo a essas grandezas. Desenvolvendo esta expressdo vem:
K-a+5K-a+K-6a+5K-da=F +JF . (2.119)

Tendo em conta que K-a = F, de acordo com a equagdo (2.117) e desprezando os termos de

segunda ordem JK - &a, a expressdo (2.119) simplifica-se para:

OK-a+K-da=05F \ (2.120)
ou ainda
oK-a=-K, 5, . (2.121)
com
5‘1; i Kn K1 i-1 "fl Kli+l Kx n ]
50;-‘ Ki-ll Ki—l i=1 "fi—r Ki—! i+l Kz—ln
5q = oF ¢ , K, = K, - K. - £ K.. - K, s (2.122)
&lm Knn Ki+1 i1 _fm [<i+l i+ Km n
561” L Knl Kn i-1 _];I KniH Kn no|




Capitulo 2

onde f € o vector das forgas unitérias que descreve a distribuigdo, considerada constante, das
forgas exteriores na estrutura.

Os desvios da resposta estrutural, é'q, sdo determinados do seguinte modo: apods o calculo dos
valores médios dos deslocamentos nodais & pela equagdo (2.117), 0, € calculado pela seguinte

expressdo (de acordo com a equagdo 2.121):
J,=-K,,-0K-a . (2.123)

Os métodos dos elementos finitos probabilisticos permitem determinar a matriz de covaridncia,
C,, das varidveis g do sistema estrutural a partir da matriz de covariancia, C,, das varidveis

aleatdrias basicas v, do seguinte modo:

(2.124)

v

_a . a
C"“rfv c &

A matriz de covaridncia das variaveis bésicas v pode ser definida em funcdo dos respectivos
desvios padrdo o, e das correlagdes p entre elas:

,-C,rof (2.125)

sendo C, a matriz das correlagdes entre as varidveis basicas e o, o vector contendo os desvios

padrdo dessas variaveis.

Considerando que a variag¢do de rigidez implicita na equacgdo (2.123) resulta das variabilidades
das variaveis aleatérias v, obtém-se:

(2.126)

Aplicando as equagdes (2.126) e (2.125) na equacdo (2.124) obtém-se a matriz de covariancia
das variaveis do sistema estrutural:

OK' T. T._OK_T_ (K;II)I'

C =K;}~—gv-'2i-0' -C,-ol-a

1O & , (2.127)
[rmllnn] L]

onde m € o nimero de graus de liberdade da estrutura e # é o numero de graus de liberdade
estocdsticos (ou seja o numero de variaveis aleatdrias basicas).

Uma vez definida a matriz de covaridncia e conhecida a resposta estrutural em termos de valores
médios, a determinagdo da fiabilidade estrutural é feita da maneira usual.
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2.4.3.3 - Métodos de fiabilidade

Considerando os vectores s e v representando, respectivamente, os efeitos das acgbes e as
variaveis aleatorias basicas (materiais, geometria, acgdes). Estes dois grupos de variaveis estdo
relacionados através de equacdes do tipo S =S(V). Nos modelos de elementos finitos, esta
relagdo ndo ¢ explicita podendo ser somente avaliada de forma discreta através de algoritmos em

c6digos computacionais.

A tarefa principal na aplicagdo da teoria classica de fiabilidade estrutural, ¢ a determinacdo do
ponto de dimensionamento. Este ponto ¢ obtido através de um algoritmo iterativo de busca da
minima distincia entre a superficie limite e a origem do espago das variaveis normais reduzidas.
Essa busca ¢ realizada através da utilizagdo do vector gradiente da fungdo que descreve o estado

limite, definida em termos de variaveis normais reduzidas.

De acordo com a regra de diferenciagio em cadeia, o gradiente da funcdo limite pode ser

determinado por:

Vg =(V.e J, V.8l (2.128)
onde:
V — 5g(s’v) ’ . ~ . . ~
8L = a5 |0 ¢° gradiente da fun¢do limite g(s,v) em relagdo a s (para um valor de v
fixo);
_&lsy) N .
V. g, = A | é o gradiente da func¢do limite g(s,v) em relagdo a v (para um valor de s
fixo);
24 , : : ‘ N .
Jyy =" ¢ a matriz do Jacobiano correspondente a transformag¢do das varidveis
7Y
aleatorias basicas v em variaveis aleatérias normais reduzidas (ver expressdo
2.97);
J,, = A ¢ a matriz do Jacobiano correspondente a transformagdo das variaveis

aleatorias basicas v em variaveis que representam o efeito das acgdes, s (ou
seja, a resposta estrutural).
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Na Fig. 2.20 representa-se de forma esquematica como € que funciona um programa de

elementos finitos em conjunto com as técnicas de fiabilidade classicas (Liu, 1991).

Técnicas de fiabilidade Interface Técnicas de elementos finitos

Ynove = Yinicial

1

define o ponto para

a iteragdo corrente: define v para calcula a resposta
Y=Y novo = | o cédigoqu > ¢ a matriz do
o= viiy elementos finitos Jacobiano da

resposta em relagdo
as variaveis basicas:

4 calcula o nove calcula a fungdo limite
ponto de iteragdo: e 0s seus gradientes no
gy) =g espago das variaveis B s =5(v)
-1 normais reduzidas: I s
= AR
VTV 8y g=8lsv)
-2
Vo= (V) (V8 - 800V Vg =Vsgly v + Bogls

Vnove - Y| € tolerdncid

Fig. 2.20 - Representagdo esquematica do funcionamento de um programa de elementos finitos em

conjunto com técnicas de fiabilidade classica.

A determinacgdo do gradiente V, g|, e V, gl ¢ relativamente simples, dado que g(s,v) ¢ uma
fungdo explicita de s e v. A matriz do Jacobiano J,, € a sua inversa é também determinada de

forma simples. No entanto, o calculo de J,, ndo ¢ facil. Um elemento qualquer, &,/ Jv;, desta
matriz representa a derivada parcial da resposta estrutural s; (por exemplo, a componente de um
deslocamento ou de uma tensdo) em relagdo & variavel basica v; (por exemplo, a propriedade de
um material, um pardmetro geométrico ou uma acg¢do). Tais medidas de sensibilidade ndo séo

geralmente implementadas nos programas correntes de elementos finitos. Por isso, a utilizagdo
de técnicas eficientes para determinar a matriz do Jacobiano J,, ¢ a chave da implementagdo das

técnicas de fiabilidade classicas de primeira e de segunda ordem nos cédigos computacionais de
elementos finitos (Liu, 1991; Zhang, 1996).
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2.4.3.4 - Métodos da superficie de resposta

Os métodos da superficie de resposta surgiram como uma extensdo aos métodos classicos de
fiabilidade. Estes métodos sdo especialmente utilizados em problemas onde a fungio limite, g(x),
s6 pode ser obtida pontualmente, como é o caso dos modelos de clementos finitos. A
simplicidade de aplicagdo a problemas estruturais analisados pela técnica dos elementos finitos
levou a sua utilizagio em modelos com algum grau de complexidade (Rajashekar, 1995:
Devictor, 1997).

Seja X = (X D, SN, ¢ n) o vector das variaveis aleatorias basicas e S a resposta estrutural funcdo
das varidveis basicas, isto ¢, S= g(X). Em termos de elementos finitos, esta funcdo ¢

desconhecida. A aplicagdo do método da superficie de resposta consiste em substituir a relagio
original entre S e X por uma fungio analitica, 2(X) (geralmente, uma fung¢do polinomial até ao

segundo grau).

Este método consiste nos seguintes passos:

1 — definir um conjunto de vectores .Y em niimero suficiente para caracterizar a fungdo
§( X) e para avaliar o ajuste aos valores reais;

2 — determinar a resposta estrutural para cada um dos conjuntos definidos no ponto
anterior, através de analises por elementos finitos;

3 — determinar os coeficientes da fungdo 2(X) recorrendo aos resultados das analises

por elementos finitos;

4 - avaliar a qualidade do ajuste de Z(.X) aos valores obtidos das analises efectuadas, se

a qualidade desse ajuste for insuficiente voltar ao primeiro ponto;

5 - uma vez definida a fun¢do g(X), a fiabilidade estrutural pode ser obtida pelas
técnicas usuais de fiabilidade abordadas na seccio 2.4.2 ou usando métodos de
simulagio.

A escolha do grau do polindmio a aproximar aos valores definidos nas analises requer algum
cuidado. O grau de g( ¥ ) devera ser menor ou igual ao grau de g(_Y) de forma a obter sistemas

de equagdes lineares bem condicionados, para a determinagdo dos coeficientes. Além disso.
deve-se ter em conta que os termos de ordem superior podem apresentar um comportamento
erratico nos sub-dominios n3o abordados pelos valores considerados nas analises (Engelund,
1992). Por outro lado, deve-se ter em conta que, apesar dos termos de ordem superior do
polindmio conduzirem, em geral, a resultados mais aproximados, o custo em termos
computacionais pode ser elevado.
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A avaliagdo da fiabilidade estrutural exige "somente" que se obtenha uma boa aproximagdo de
g(X) na zona do ponto de dimensionamento, ou seja, na regido de rotura. Assim, o processo de
ajuste devera ter em conta que essa regido € bem representada. Como a zona de rotura €
desconhecida a partida, o procedimento de ajuste devera utilizar técnicas de fiabilidade que a

permitam detectar e definir uma procura dirigida para o ponto de dimensionamento (Bucher,
1990; Rajashekhar, 1993).

Na auséncia de informacdes adicionais a escolha dos vectores X a analisar (também designados
por pontos experimentais ou experiéncias), devera ser inicialmente centrada em torno dos valores
médios das variaveis. Os pontos sdo geralmente definidos em fungdo dos valores centrais e dos
desvios padrdo; X, =X, th-o, , sendo & um coeficiente arbitrario com um valor entre 2 e 3 na
primeira iteragio do processo de avaliagdo de Z(x) e cerca de 1 nas iteragdes seguintes
(Faravelli, 1989; Bucher, 1990; Rajashekhar, 1993).

2.5 - METODO DE MONTE CARLO
2.5.1 — Principios de simula¢do

A probabilidade de rotura é definida pelo integral da funcdo densidade de probabilidade conjunta
das variaveis aleatérias basicas, no dominio da rotura definido pela fun¢fo limite (conforme se
verificou na equagdo 2.29). A determinagdo exacta deste integral para problemas correntes de
estruturas ¢ geralmente impraticavel, mesmo utilizando técnicas numéricas usuais como 0
método de Simpson. A teoria de fiabilidade cldssica, descrita anteriormente, consiste na
aplicagdo de técnicas numéricas de avaliagdo da probabilidade de rotura, partindo da hipétese
que a resposta estrutural tem uma distribui¢do normal (definida no espago das variaveis normais
reduzidas obtidas por transforma¢do das varidveis basicas) na vizinhanga do ponto de
dimensionamento. Esta hipotese permite utilizar a solu¢do (que é conhecida) de integracdo de
leis normais, evitando assim o célculo explicito do integral, reduzindo o problema a

determinacdo da posi¢do do ponto de dimensionamento.

A utilizacdo das técnicas de simulagdo permite obter estimativas ndo enviesadas do integral
através de procedimentos que permitem considerar de forma aproximada o comportamento
irregular da resposta estrutural. As técnicas de simulagdo usualmente utilizadas sdo baseadas no
método de Monte Carlo. De uma forma genérica, o método de Monte Carlo consiste na
simulagio das varidveis aleatorias basicas, X" =(X1('),X§'),...,‘Y,(,') ), tendo em conta as

respectivas distribuigdes; na avaliagdo das respostas estruturais, Y | associadas a cada grupo de

77



Avaliacdo da Seguranca de Estruturas

variaveis basicas simuladas; e. no tratamento dessas respostas como uma amostra da distribui¢do
de V.

A simulacdo das varidveis basicas é feita através da geracdo sucessiva de ntmeros com
distribui¢Ses idénticas as respectivas variaveis. Neste processo utiliza-se um gerador de niimeros
aleatérios como uma roleta de um casino (dai 0 nome Monte Carlo). Em termos computacionais,
a roleta mecdnica ¢ substituida por um algoritmo programado que permite gerar uma sequéncia

de numeros pseudo-aleatérios com distribui¢do uniforme no intervalo ]0,1[.

O algoritmo de geragdo é baseado numa formula matematica recursiva que partindo de um
nimero previamente definido (denominado de "semente") permite gerar sequencialmente todos
os numeros pseudo-aleatdrios seguintes. Portanto, o mecanismo de geragdo € completamente
deterministico (por isso se designa de geracdo pseudo-aleatoria). Existem varios algoritmos
diferentes para gerar sequéncias de nimeros com comportamento caotico. A qualidade do
gerador de numeros pseudo-aleatorios deve ser sempre verificada através de uma série de testes
estatisticos para averiguar a independéncia e a uniformidade da distribui¢do (Rubinstein, 1981).

O nimero de simulagdes (e, por consequéncia, o nimero de experiéncias) a realizar depende,
essencialmente, da ordem de grandeza da probabilidade de rotura, p,, e do problema estrutural,
ou seja, da fun¢do que descreve o estado limite, g(X). Esse niimero aumenta drasticamente para
probabilidades muito pequenas, sendo este o principal (e praticamente Gnico) inconveniente do
método de Monte Carlo. A irregularidade da fun¢do limite, g(X), ¢ outro dos factores que
conduzem ao aumento do numero de simulagdes.

Teoricamente, se o gerador de numeros (pseudo-)aleatdrios garantir as propriedades de
independéncia e de uniformidade, o método de Monte Carlo fornece resultados exactos quando o

numero de simulagdes, 1, tende para o infinito:

p, =Plg(x)< 0]=Iim£L‘g(X—)i(—)l : (2.129)

n—0 n

onde K[g(X) < 0] ¢ o nimero de experiéncias em que foi atingido ou ultrapassado o estado
limite. Outra alternativa para obter a probabilidade de rotura é a determinagdo dos momentos

estatisticos e o ajuste de uma fun¢io de probabilidade teérica que permita posteriormente a sua
avaliagdo.

As aplicagdes do método de Monte Carlo na avaliagdo da fiabilidade estrutural dividem-se
basicamente em duas classes: métodos de simulagdo pura € os métodos semi-analiticos. Os
primeiros baseiam-se na formulagdo original do método de Monte Carlo e os segundos sdo
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utilizados em conjunto com outros tipos de métodos fiabilisticos para detectar mais rapidamente

a regido de rotura.

2.5.2 — Técnicas de simulacio pura

A probabilidade de rotura pode ser descrita pelo seguinte integral:

p, = [[egX)=0] £ (X)dx (2.130)
{X)s0

sendo 7 uma func¢do "indicadora" definida do seguinte modo:

1 ; g(Xx)<0 (regiﬁo de rotura)
[= . 2.131)
0 ; g(X)>0 (regiéo de segurang:a)

O método de Monte Carlo utiliza técnicas discretas (sucessivas simulagdes) de integragdo, assim,
o integral da equagdo (2.130) é aproximado pelo seguinte somatério (Augusti, 1984; Ang, 1984;
Melchers, 1987):

n

I[g(f((”)s 0] , (2.132)

~

Py = Py

il
S |-

i=|

onde n ¢ o numero total de simulacdes e X" ¢ o vector das varidveis basicas que representa a
simulagdo i.

Os resultados obtidos das experiéncias realizadas podem ser representadas por curvas de
frequéncias acumuladas F, (Fig. 2.21). Conforme se pode observar, quanto menor a

probabilidade de rotura, menor o nimero provivel de observagdes na regido de interesse
( g(X)< 0). Ou seja, a grande maioria das experiéncias situam-se na regido amplamente segura,

com interesse reduzido na avaliagdo da seguranga.

A estimativa de p,, obtida pela equagdo (2.132), pode ser melhorada através do ajuste de uma
funcdo distribuigdo apropriada na zona de interesse, g{.X) <0 (Fig. 2.21). No entanto, o ajuste
de uma lei tedrica pode apresentar dificuldades, sobretudo se a resposta estrutural proximo da

zona de rotura apresentar um comportamento extremamente irregular.

Uma das questdes que se pde neste tipo de método ¢ saber qual o numero de simulagdes a
efectuar de forma a estimar convenientemente a probabilidade de rotura. Uma das formas de
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avaliar esse numero € estimar a variancia de P, calculada pela expressdo (2.132). Por defini¢do o

valor médio desta distribuicdo é:

E( p“f) = ; %E[[(g(X)S 0)] = E[](g(X)so)] , (2.133)

sendo p, o valor estimado de p - Pela equagdo (2.132). A respectiva variancia sera entio:

n

: I Tl e
T, =Z;502[1(8(X)$0)]=—4—;M . (2.134)

i=1

Esta expressdo mostra que o desvio padriio de P, varia directamente com o desvio padrio da

funcdo "indicadora" I e inversamente com /7.

Broding (1964) sugeriu para uma primeira estimativa do ntimero, 7, de simulagdes para um nivel
de confianga ¢ da estimativa de p +» @ Seguinte expressdo:

~In(1-¢) )
n>——-— . (2.135)
Py
Por exemplo, para uma probabilidade de rotura da ordem de )z =10" e para um nivel de

confianga ¢ = 95% seriam necessérias cerca de 30.000 simulagdes, segundo a equagdo (2.135).
Outros autores (Bjerager, 1990) sugerem valores entre 1/ p, €10/ p,, ou seja, para p = 10~ o

numero de simulagdes varia entre 10.000 e 100.000 simulagdes.

F

g

A
1.0
Rotura | Seguranc¢a
4+
g(X)<0 Fung¢do distribuigio
ajustada
Ps
0 >

g(Xx)

Fig. 2.21 - Fungdo distribuigdo tedrica ajustada as frequéncias acumuladas dos valores observados.
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2.5.3 — Técnicas de reducio da variancia
2.5.3.1 - Consideragdes gerais

Como se viu no ponto anterior, o método de Monte Carlo original € de aplicagdo extremamente
simples, mas exige um grande esforgo computacional (muitas simula¢des) para obter resultados
com rigor. A consideragdo de informagdes sobre o problema na aplica¢do deste tipo de método

permite melhorar de forma significativa a sua eficiéncia.

As técnicas de redugdio da varidncia podem ser consideradas como uma forma de utilizar
informagdo prévia sobre o problema, para obter resultados adequados com um numero reduzido
de simulages. De facto, as técnicas de redugdo da varidncia s6 podem ser aplicadas se houver
alguma informagdo & partida. Existem diversos métodos baseados neste tipo de técnicas que
podem ser encontrados na literatura sobre este tipo de problemas (Rubinstein, 1981; Melchers,
1987; Bjerager, 1990). Nos pontos seguintes sdo apresentadas algumas dessas técnicas.

2.5.3.2 - Amostragem por importincia

O integral multiplo da expressdo (2.130) pode ser escrito da seguinte forma:

£

g{X)s0

W X)dX , (2.136)
onde h(X) representa a fungdo densidade de probabilidade da sub-regido do espago amostral onde
se aplicam as técnicas de simulagdo, isto €, onde se faz a amostragem (Fig. 2.22).

Atendendo a defini¢do de esperanca matematica, a equagdo (2.136) pode ser escrita como um
valor esperado:

p; =E{I[g(X)s0]-%%—)}=E{1ﬂ : (2.137)

Comparando com a expressdo (2.133), verifica-se que a fun¢do "indicadora” / foi substituida por
I-f/h.

A estimativa de p s recorrendo as técnicas discretas de simulagdo de Monte Carlo, ¢ feita através
de:
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Fig. 2.22 - Amostragem por importincia em torno do ponto provavel de rotura, no espago das variaveis

normais reduzidas.

> —f-w . (2.138)

A varidncia associada ao calculo de p , por (2.138) ¢ obtida da seguinte maneira

2
> _ Gigm
5 = T , (2.139)
sendo:
(2.140)

Esta expressio mostra que uma boa escolha da fungdo A(X) pode conduzir ao resultado

aparentemente surpreendente duma variancia nula na estimativa de py. Isto acontece obviamente

se for conhecido a partida completamente o problema.

2.5.3.3 - Amostragem estratificada

As técnicas de amostragem estratificada consistem em particionar todo o espago amostral, £2,

2, ..., m); isto é:

3~

em m regides disjuntas Q, (i = 1
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m
=UQ, ;o i=12,...,m
i=l1

(2.141)
QnNQ, =0 k=]
A probabilidade de rotura associada a cada regido €, ¢ definida por:
py = |, £ CO-ROAX (2.142)
de forma que a probabilidade de ocorrer cada uma das regides ¢€:
g:qu%w ; §3=1 . (2.143)
A probabilidade de rotura (global) ¢ entdo definida por:
, = [ S () () = Z o feCO-ROAX =2 p, - (2144
Considerando que:
” o (X) 5 se XeQ,
X) = .
v (X) {o e xeQ (2.145)
o integral (2.142) pode ser definido como:
hLY) 0.4
py, j S (X)—5=dX = ijx(X)( )
, (2.146)
= B-E[fY (X)]
sendo,
X
[ MO w1 (2.147)

o P

Assim, a estimativa de p,, recorrendo as técnicas discretas de simulagdo de Monte Carlo, € feita

através de:

B =323 OERw)y (2.148)

i=1 i k=1

com uma variancia associada de:
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) m P, R , m 1)] '0_’2
0, =2 [f ()] = >~ , (2.149)

onde,

o =[] 5 [, A 0-H0a -2

/

: (2.150)

sendo 7, o niimero de simulagdes a efectuar no sub-espaco Q..

A expressdo (2.150) mostra que uma estratificacdo adequada pode conduzir a uma reducdo
significativa da variancia e, por isso, a uma redu¢do do numero de simulagdes de Monte Carlo.

Uma das técnicas mais correntes de amostragem estratificada em problemas estruturais é a
amostragem pelo hipercubo latino (McKay, 1979; Florian, 1992). De acordo com este tipo de
técnicas, o dominio associado a cada variavel aleatéria, X, € dividido em m intervalos disjuntos
com igual probabilidade (Fig. 2.23). Cada intervalo ¢ definido por uma amostra cujo parametro ¢é
representado pelo valor correspondente ao seu centro de gravidade definido de acordo com a
fungdo densidade de probabilidade. A escolha de cada um dos intervalos ¢ feita aleatoriamente,
de forma que os intervalos sdo considerados uma tnica vez na determinagdo da variabilidade
estrutural. Assim, este método restringe o niimero total de simulagdes ao niumero de intervalos m
considerados na parti¢do do espago amostral. Isto representa um ganho de eficiéncia acentuado.
No entanto, os resultados deste método sio adequados se as variaveis envolvidas e o

comportamento estrutural tiverem uma distribui¢do aproximadamente normal.

@ - 1 simulagdo

Fig. 2.23 - Amostragem estratificada: amostragem pelo hipercubo latino.
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2.6 — COMPARACAO ENTRE OS METODOS DE FIABILIDADE E O METODO DE
MONTE CARLO

Neste ponto realga-se de forma genérica as qualidades e as limitagdes dos métodos

probabilisticos abordados neste capitulo. Uma abordagem mais pormenorizada deste assunto sera

efectuada no Capitulo 5.

e Caracteristicas dos métodos de fiabilidade FORM/SORM

As técnicas FORM/SORM consistem em métodos analiticos aproximados de avaliagdo da

fiabilidade estrutural. O rigor obtido com este tipo de métodos é geralmente bom, para as

situagdes para os quais foram desenvolvidos.

Generalidade: Os métodos de fiabilidade FORM/SORM aplicam-se somente a varidveis

Rigor:

Eficiéncia:

Restrigoes:

aleatdrias basicas continuas e para superficies de rotura também continuas.

Embora estes métodos sejam aproximados, os resultados obtidos nas aplicagbes
correntes de fiabilidade de estruturas (probabilidades da ordem de 10-! a 10-7)
sio suficientemente adequados, desde que as varidveis aleatorias basicas
apresentem fungdes densidade de probabilidade unimodais e superficies de

rotura com variagdo suave e aproximadamente gausseanas.

Para probabilidades com ordem de grandeza muito pequena, as técnicas
FORM/SORM sdo extremamente eficientes em comparagdo com os métodos de
simulacfo. O tempo de computagdo depende sobretudo do tempo necessario para
definir a superficie de rotura. Para tempos de avaliagdo desta superficie
constante, o tempo de computagdo ¢ independente da ordem de grandeza da
probabilidade, variando de forma aproximadamente linear com o numero, 7, de
varidveis basicas, para métodos FORM, e aproximadamente com n’, para
métodos SORM.

Quando a superficie de rotura apresenta variagdes bruscas, estes métodos ndo
garantem uma determinagdo adequada do ponto de dimensionamento (ponto com
maior probabilidade de rotura). Nos casos em que a funcdo limite exige tempos
de computagio elevados (como € o caso da analise ndo linear usando elementos

finitos), varios autores sugerem a utilizagdo de métodos da superficie de resposta
(Lo, 1989; Devictor, 1997).
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e Caracteristicas do método de simulagdo de Monte Carlo

As técnicas de simulagio de Monte Carlo permitem o calculo numérico de integrais com
resolugdo analitica impraticdvel com os meios correntes. Na literatura especializada, os
resultados obtidos pelo método de Monte Carlo sio apresentados como a base de comparacio e
de verificagdo do rigor obtido com outros métodos de avaliacdo da fiabilidade estrutural.

Generalidade: O método de Monte Carlo ¢ de aplicacdo geral, qualquer que seja o tipo de
distribui¢do das variaveis aleatérias e da forma da superficie de rotura. Somente
algumas das técnicas de reducio da variancia sio aplicaveis a variaveis aleatdrias
¢ a superficies limites continuas.

Rigor: O erro associado a este tipo de técnicas ¢ perfeitamente controlado através do
numero de simulagSes. Verifica-se que para uma amostra com tamanho a tender
para infinito (n — o), a estimativa da probabilidade de rotura converge para o

resultado exacto.

Eficiéncia: Uma critica generalizada ao método de Monte Carlo ¢ o tempo de computagio

elevado que ¢ exigido. Genericamente, o tempo de computacdo cresce
aproximadamente de forma linear com 1/ p - O numero total de simulagdes ¢ da

ordem de 1/p, a 10/ p,- No entanto, a aplicagdo de técnicas de reducdo da

varidncia adequadas pode tornar este método muito mais eficiente.

Restri¢des: O método de Monte Carlo ndo apresenta nenhum tipo de restrigdes, sendo as
unicas restrigdes relativas as técnicas de reducdo da variancia que, como ja foi

referido, exigem informagdes prévias sobre a regido de rotura.

O método de Monte Carlo tem apresentado sucessivos opositores na aplica¢do a problemas
baseados no método dos elementos finitos. Essa oposicio deve-se sobretudo ao excessivo tempo
de computacio exigido. As técnicas de fiabilidade classica sugeridas em alternativa sdo, no
entanto, geralmente limitadas a problemas lineares com um numero reduzido de graus de
liberdade. A aplicagdo destas técnicas a problemas complexos com comportamento nio linear é

demasiado complexa e pouco pratica.

A tendéncia actual de dimensionar estruturas mais leves e mais esbeltas tornam mais importante
a utilizagdo de técnicas de avaliagdo da seguranca adequadas. Isto tem conduzido ao crescente
uso das técnicas de simulagdo de Monte Carlo tendo em conta as possibilidades de computagio
actuais (Marchante, 1997). De acordo com Shinozuka (1996), a critica habitual sobre o dispéndio
do tempo de calculo exigido pelo método de Monte Carlo nio justifica simplifica¢des irrealistas
do comportamento fisico, a menos que a solugdo desse comportamento fisico (tantas vezes
distorcido por conveniéncias matemdticas) possa fornecer indicag¢des adequadas sobre a solucio

exacta.
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2.7 — FIABILIDADE DE SISTEMAS ESTRUTURAIS
2.7.1 — Generalidades

A capacidade resistente de uma estrutura depende da resisténcia de cada um dos elementos que
constituem o sistema e das ligacdes entre elas. Portanto a fiabilidade do sistema estrutural
depende da fiabilidade de cada um dos seus elementos (Moses, 1982; Grigoriu, 1983; Ibrahim,
1991). O estudo da fiabilidade de sistemas estruturais envolve essencialmente os seguintes
aspectos: identificagdo dos possiveis modos de rotura que podem ocorrer, avaliagcdo das
probabilidades de rotura associadas a cada um desses modos de rotura, associa¢do dos modos de

rotura e avaliagdo da fiabilidade do sistema.

De acordo com os critérios de fiabilidade, os sistemas estruturais sdo classificados nos seguintes

grupos: sistemas em série, sistemas em paralelo e sistemas mistos.

2.7.2 — Sistemas em série

Nos sistemas em série a rotura de um elemento qualquer provoca a rotura do sistema,

independentemente do seu comportamento ser ductil ou fragil.

Considere-se o sistema da Fig. 2.24. Seja R a variavel aleatoria que define a sua resisténciae R, a
variavel aleatoria associada a resisténcia do elemento i (i=1,2,..,n). Se F, ¢ a fungdo
distribui¢o que define a resisténcia R,, entdo a fungdo distribuicdo F, da capacidade resistente

de um sistema de n elementos em série e independentes €:

Fo(r)=P(R<r)=1-P(R>r)=
=1- P[(R‘ >r)r\(R2 >r)m...r\(R,, >r)] =

=1-[1-F, O1- ., O] [1- F, )| = (2.151)
= 1—1:[[1-5*& Q)

1 2 i n
3+ 13— —1Z3—

Fig. 2.24 - Sistema em série.
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2.7.3 - Sistemas em paralelo

Nos sistemas em paralelo, a rotura de um elemento ndo resulta sempre na rotura da estrutura. Os
restantes elementos podem ainda ser capazes de resistir as acgles exteriores através de uma
"redistribuicdo de esforgos", se o comportamento ductil dos elementos permitir. Portanto, a
formagdo de um modo de rotura requer a formagdo de um mecanismo que conduza a rotura
simultinea de vérios elementos (Fig. 2.25).

Se todos os # elementos de um sistema em paralelo forem perfeitamente ducteis, a resisténcia
total, R, do sistema € definido como a soma das resisténcias, R, individuais de cada elemento ;-

R=Y R . (2.152)
i=1
1
—L 7 1
2
— 71—
e : —>

Fig. 2.25 - Sistema em paralelo.

Nestes casos € aceitdvel assumir uma distribuigdo gausseana para R, desde que o numero de
elementos ndo seja muito pequeno (de acordo com o teorema do limite central). Assim, a
resisténcia do sistema em paralelo constituido por elementos perfeitamente ducteis tem uma

distribui¢do normal, N(u 2+ R) , COm 0S seguintes pardmetros:
n
Hp = ZIUR, ; (2.153a)
=]

n
or=.0% . (2.153b)
(=1
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onde u, e o, representam o valor médio e o desvio padrdo do elemento .

Se. ao contrario do que foi suposto no paragrafo anterior, os elementos forem perfeitamente
frageis e apresentarem as seguintes caracteristicas: R <R, <..<R,. entdo a resisténcia do

sistema ¢é dada por:
R=max{n-R;(n-DRy;...2-R,_: R} (2.154)

supondo que R, (i=1,2,..,n) sdo variaveis aleatorias independentes e com idénticas
distribuicdes. A resisténcia de um sistema em paralelo com elementos perfeitamente frageis tem
uma distribui¢io normal, se o numero de elementos ndo for muito pequeno (de acordo com as

condi¢des de aplicagdo do teorema do limite central), com os seguintes parametros:
e =nn[1-Fn)] (2.155a)
o =n-iF(n)1- )] (2.155b)

sendo 7, o valor que maximiza a fung&o r.[l -F R(r)] .

2.7.4 — Sistemas mistos

Os sistemas em série e em paralelo sdo uma idealizagdo dos sistemas estruturais reais,
representando os casos extremos que podem ocorrer. Os sistemas estruturais correntes requerem
usualmente uma combinagio dos dois casos anteriores (Fig. 2.26). As possiveis correlagdes entre

os diferentes elementos e o comportamento fragil ou ductil de cada um deles requer analises com

alguma complexidade.
1 1
, 11— Iz
L /1] 3 5
. 1
5 — 71— T
L /1 5 5

Fig. 2.26 - Sistemas mistos.

89



Avaliagdo da Seguranca de Estruturas

A determinagdo da fiabilidade de um sistema requer a identificagdo dos potenciais modos de
rotura e a avaliagdo da probabilidade de rotura de cada modo. A fiabilidade do sistema obtém-se
através da combinagio desses modos, quantificando a probabilidade de ocorréncia de cada modo
€ as suas correlagdes (Thoft-Christensen, 1986). As correlagdes podem ser descritas de duas
formas, como correlagdes entre os elementos, ou correlagdes entre os distintos modos de rotura.

2.7.5 — Limites de fiabilidade de sistemas estruturais

Virios autores desenvolveram métodos de analise para avaliar a probabilidade de rotura de
sistemas estruturais basicos (Ang, 1968: Moses, 1974; Thoft-Christensen, 1982, 1986; Ditlevsen,
1982). Nos paragrafos seguintes apresentam-se alguns deles.

Sendo p, a probabilidade de rotura de cada elemento ;.
1 — Sistema em série com elementos ndo correlacionados:
py=1=(1-p, J1-p,)(1-p,) (2.156)
2 — Sistema em série com elementos perfeitamente correlacionados:
Dy =maX{Pf,»szs---an"} , (2.157)
3 — Sistema em paralelo com elementos nio correlacionados:
Ps=Dg Py Dy . (2.158)
4 — Sistema em paralelo com elementos perfeitamente correlacionados:
Py =min{pfl,pfz,...,pfn} . (2.159)

Geralmente, os elementos estio correlacionados €, por consequéncia, os valores relativos as
expressdes (2.156) a (2.159) representam os casos extremos de probabilidades de rotura reais.
Existem estudos similares para elementos parcialmente correlacionados (Ditlevsen, 1982).
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2.8 - CONSIDERACOES FINAIS

Foi apresentado o estado de conhecimento sobre a avaliagdo da seguranga de estruturas com base

em conceitos probabilisticos.

Referiram-se as principais fontes de incerteza responsaveis pelo caricter ndo deterministico das
principais variaveis que condicionam a seguranga das estruturas. Mostrou-se que a defini¢do de
estados limites e os respectivos niveis de risco estabelecem critérios convencionais que permitem

uniformizar as regras de verificagdo de seguranca nas actuais normas.

Descreveram-se as nogdes essenciais relativas a abordagem probabilistica deste tipo de
problemas, assim como o formato semi-probabilistico utilizado nos actuais Eurocodigos.
Salientou-se ainda os aspectos particulares a considerar na avaliagdo da seguran¢a de estruturas

existentes.

Abordaram-se os elementos estatisticos relevantes para este tipo de problemas, destacando-se a

estimativa de pardmetros de leis tedricas e a andlise de regressdo e correlagio.

As principais técnicas numéricas para a avaliagdo probabilistica da seguranga foram descritas,
nomeadamente, os métodos de fiabilidade estrutural apoiados na definigdo do indice de
fiabilidade S e as técnicas de simulagfio baseadas no método de Monte Carlo. Relativamente aos
métodos de fiabilidade apresentaram-se as técnicas classicas de primeira e de segunda ordem
recorrendo a teoria do segundo momento e, ainda, a sua aplicagdo as técnicas de elementos
finitos. Em relagio ao método de Monte Carlo descreveram-se as técnicas de simulagdo pura e
destacaram-se as principais técnicas de redugdo da varidncia para tornar este método mais
eficiente. A comparagdo entre estes dois tipos de métodos permitiu real¢ar as suas principais
vantagens e desvantagens.

Finalmente, abordou-se sumariamente a teoria da fiabilidade de sistemas estruturais de acordo

com os critérios classicos de idealiza¢do de agrupamentos de varios elementos estruturais.
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MODELACAO ESTRUTURAL E ACCOES

3.1 - INTRODUCAO

A utilizagdo de modelos estruturais que descrevam o mais realisticamente possivel o
comportamento estrutural e que sirvam de apoio ao estudo da seguranca de estruturas, desde as
mais correntes até aquelas que apresentam padrdes menos usuais, conduziu & adopcio das
técnicas de elementos finitos como suporte 4 modelagdo estrutural (Fig. 3.1).

No presente capitulo descreve-se os aspectos mais relevantes do modelo numérico de analise de
pecas de betdo armado e pré-esforcado. O modelo baseia-se na formulagdo dos deslocamentos do
Meétodo dos Elementos Finitos (MEF), sendo o seu campo de aplicagdo limitado a carregamentos
quase-estaticos e a campos de deslocamento onde os efeitos de segundo ordem podem ser
desprezados. Aborda-se ainda as variabilidades associadas a geometria dos elementos estruturais
do betdo e das ac¢des (com caracteristicas quase-estaticas) correntemente usadas no estudo do
comportamento de estruturas de edificios e de pontes rodovidrias.

As técnicas de elementos finitos desenvolvidas tiveram como principal objectivo principal servir
de suporte ao desenvolvimento de modelos de andlise nio linear que permitam descrever
adequadamente o comportamento das estruturas de betdo desde o inicio do carregamento até ao
colapso. Partindo de modelos anteriormente desenvolvidos e suficientemente testados
(Henriques, 1991, 1992a, 1992b; Pdvoas, 1991), implementaram-se novas formulagdes para o
estudo de estruturas porticadas e laminares. Entre os novos desenvolvimentos efectuados
destacam-se a formulacio de elementos de descontinuidade para simular zonas com
comportamento diferenciado (por exemplo. aparelhos de apoio em pontes ou rotulas plasticas) e
a implementagido da modelagdo de pré-esforco. A implementacdo destas formulagdes permitiu
melhorar ¢ aumentar as potencialidades dos elementos finitos anteriormente desenvolvidos,

nomeadamente, o elemento de viga, o elemento plano e o elemento de casca plana.
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Ponte com seccao
em caixago
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Fig. 3.1 - Discretizagdo por elementos finitos.

A descrigio do MEF apresentada neste capitulo pode ser complementada com a consulta de
livros de texto apropriados (Zienkiewicz, 1977; Hinton, 1977, 1981; Bathe, 1982; Reddy, 1985).
A integracio dos modelos ndo lineares na técnica dos elementos finitos permite estudar o
comportamento ndo linear fisico das estruturas. A resolugdo deste tipo de problemas € feito com
recurso a algoritmos incrementais e iterativos e a critérios de convergéncia adequados. O
processo adoptado na resolugdo de sistemas de equagbes ndo lineares ¢ o método de
Newton-Raphson e as suas versdes modificadas. Utilizam-se também técnicas e procedimentos
numéricos que introduzem refinamentos no processo incremental e iterativo de base, que
permitem a consideragdo de um incremento de carga varidvel durante o ciclo iterativo (métodos
com solugio restringida) e aceleragdo de convergéncia (Crisfield, 1991; Pévoas, 1991; Barbosa,
1992).

Sendo o objectivo principal deste trabalho o estudo da seguranga de estruturas de betdo, impJe-se
a necessidade de destacar as variabilidades dos varios factores que influenciam de forma
preponderante o comportamento estrutural. Assim, aborda-se as variabilidades presentes na
geometria de elementos estruturais de betdo e nas acgdes correntes que podem ser simuladas pelo
presente modelo. As variabilidades associadas ao comportamento dos materiais sdo abordadas no
capitulo seguinte.

As accdes sio divididas em dois grupos: ac¢des de cardcter mecanico e acgdes ndo mecénicas. O
segundo grupo, no qual se insere a fluéncia ¢ a retracgdo do betdo e a relaxag@o das armaduras, €
abordado no capitulo seguinte. Neste capitulo realgam-se as variabilidades das acgdes mecénicas
que podem ser simuladas através de cargas de curta duracdo. Além da ac¢do de pré-esforgo que €
objecto de atengdo especial na formulagdo do elemento de cabo de pré-esforco, destaca-se ainda

a simulagdo da acgdo térmica através do MEF.
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3.2 - DISCRETIZACAO DO MEIO CONTINUO PELO METODO DOS ELEMENTOS
FINITOS

3.2.1 — Consideracdes iniciais

A técnica dos elementos finitos consiste na discretizagdo do meio continuo em elementos de
dimensdo reduzida (elementos finitos), para os quais sdo estabelecidas as relagdes geométricas
(relagdes entre os deslocamentos e as deformagdes), as relagdes constitutivas (relagdes entre as
tensoes e as deformacdes) e as equacgdes diferenciais regentes do fenomeno (equagdes de
equilibrio).

O equilibrio global da estrutura face as acgdes aplicadas ¢ definido a partir do agrupamento
(assemblagem) dos elementos finitos, tendo em conta as equagdes de equilibrio estabelecidas
para cada elemento, as relagdes de compatibilidade (por exemplo, os elementos ndo se
sobrepdem) e as ligagdes ao exterior.

A formulagdo apresentada baseia-se na hipétese dos deslocamentos serem pequenos
comparativamente com as dimensdes das pegas, de forma que os efeitos de segunda ordem sio
desprezaveis. O processo de analise ¢ baseado na formulagio dos deslocamentos do método dos
elementos finitos, ou seja, os deslocamentos dos nés da malha de discretizagdo da estrutura sio
as incognitas do problema.

Os modelos de andlise estrutural implementados no presente trabalho baseiam-se nas
formulagdes desenvolvidas para trés tipos de elementos finitos: o elemento de viga de
Timoshenko, o elemento quadratico plano e o elemento de casca plana (Henriques, 1991;
Povoas, 1991).

3.2.2 - Caracterizacio da geometria

Na formulagdo de elementos finitos consideram-se os seguintes sistemas coordenados (Fig. 3.2):

— sistema coordenado global - x = (x, y,z) - sistema coordenado cartesiano usado para

definir a geometria da estrutura no espago. As coordenadas nodais, o campo de
deslocamentos, a matriz de rigidez global e o vector das forgas nodais equivalentes sdo
referidos a este sistema;
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— sistema coordenado unitario local - éf:(f, 77,5) - sistema local cujas coordenadas
tomam valores entre £, =—1 e & =1. As fungdes de forma do elemento, N ; (cf, n¢ )

(7 identifica o n6 do elemento), sdo definidas em relacio a este sistema;

— sistema coordenado cartesiano local - x' = (x’, y’,z’) - sistema coordenado cartesiano

definido localmente no elemento, permitindo caracterizar os deslocamentos e a sua
matriz de rigidez em fun¢do dos nds desse elemento, servindo ainda de referéncia a
defini¢3o do estado de tensdo e de deformagdo nos pontos de integracdo (pontos de
Gauss).

(X, y,2) -sistema coordenado global
ug X (X, y', Z') - sistema coordenado cartesiano local
(&1, ¢) - sistema coordenado unitario local

Fig. 3.2 - Sistemas coordenados (sentidos positivos).

A parametrizagdo isoparamétrica permite definir as coordenadas locais x’, num ponto qualquer
do elemento, a partir das coordenadas locais &, do seguinte modo:

n

(g)=2v,(gx, G

J=1

onde n ¢ o numero de pontos nodais que discretizam o elemento, N ; (f) ¢ a funcdo de forma

associada ao no j do elemento (corresponde a uma fungdo interpoladora de Lagrange que toma o
valor unitdrio no nd j e zero nos restantes nos), x’ ; sdo as coordenadas nodais no nd ;.

A relagdo entre os sistemas cartesianos nodal e global obtém-se através da matriz de cosenos
directores, correntemente designada de matriz de transformagdo T:

I:I.

[+
B

(3.2)
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A matriz T € uma matriz diagonal por blocos de submatrizes T ; associadas a cada no do

elemento, isto é:

X' =T x, ; (3.3a)
lt x x'y ) -4

— = lvr lvv ly’: ? (3 3b)
l:,r l:’y l:':

onde /., representa o coseno do eixo x/ com o eixo x,.
xx, A

3.2.3 — Campo de deslocamentos

O campo de deslocamentos de uma estrutura ¢ completamente definido através das componentes
de deslocamentos nos nos dos elementos. A direcgdo e o sentido das componentes de translagio
dos deslocamentos identificam-se com a convengdo utilizada para os sistemas coordenados
cartesianos (Fig. 3.2).

As componentes locais de deslocamentos u’ = (u’,v’,w') de um ponto genérico sdo definidas em
fungdo dos deslocamentos nodais u’; e das coordenadas unitarias locais &, de acordo com uma

relagdo idéntica a (3.1):
ﬂ§=iM@ﬁQ : (3.4)
J=

O deslocamento u referido ao sistema coordenado global ¢ obtido pela transformacio inversa
expressa em (3.2):

u=T"w (3.5)
uma vez que 7 € uma matriz ortogonal, isto é, T/ =7"".

3.2.4 — Estado de deformacio

Na formula¢do Lagrangeana, o estado de deformacdo de um corpo é definido pelo tensor das
deformagdes de Green-Lagrange, 7, , vindo expresso pela relagio:
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1(5% cou, fu, Jdu,

V. = + ; i. -=1.2”7 . ﬁ.
Vi 3 ﬁx_, ox, Ox, ﬁxj] -] VgD (3.6)

Considerando a hipotese dos gradientes dos deslocamentos serem muito pequenos (estado de

deformagdo infinitesimal). os termos de ordem superior da relagdo (3.6) podem ser desprezados,

resultando:

— _ié’_u; _a_if_ . i 7=1.23 3.7
}/U—gii—2 O"Xj+é’xi ’ L,]= 1,2, s (J)

ou seja, o tensor das deformagdes de Green-Lagrange, 7,» fica coincidente com o tensor das

deformagdes infinitesimais de Cauchy, &;. Explicitando mais pormenorizadamente, a expressio

(3.7), referida ao referencial cartesiano local, vem:

ou’

ox'

AN ov'

&, 5y

gy' ﬁw’

& oz’ -
é‘: }/ - P =3 au, av, (38)

Xy +.__._.._.
Yo ay' ox’'
/' v ow'
x'z =t
) az'  ady'
v ow
dz'  Ox’

As derivadas parciais presentes em (3.8) sdo definidas a partir das derivadas parciais no
referencial global pela seguinte transformagio:

ou SV ow cu Jv JOw

ax' ox' ax’ dx Ox Ox

ou  ov' ow' _T. éﬁ fl ow g (3.9)
oy’ oy Sy | T |6y JFy Sy|~ ’ |
ou  ov' ow' Ju Jv Jow

oz Jz' Fz' ] _—&; ES _ﬁ-z—‘

onde T ¢ a matriz de cosenos directores que transforma o sistema coordenado global (0xyz) no
sistema coordenado local (Ox’y’z") (ver expressdo 3.3b).

As derivadas parciais dos deslocamentos em relagdo ao referencial global. sdo definidas a partir

dos deslocamentos nodais e tendo em conta as fun¢des de forma:
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du,  Cu, 3¢
ox, P o, . (3.10a)
considerando a equagdo (3.4), vem:
ou _&oN (&) e
= Pty /7 ; (3.10b)
ox;, ‘o & ox;
ou seja, descondensando a expressdo (3.10):
ou v oowl] [au dv o]
ox Jx  Ox ot o0& O¢
.él_l Q é__wi _ ']'l .a_u .é_‘i @. o} 11
Sy 8y dy| T |dn én In ’ (3.11)
Gu v ow| |ou ov ow
| dz Oz z d¢ d¢ I¢ |
onde J ¢ a matriz Jacobiano definida por:
o¢ 0§ ¢
J = ox Y gz 3.12
=" |\én én on ’ (3-12)
ox gy oz
Lo¢ dg a¢ |

que se obtém directamente de (3.1). As derivadas parciais Ju,/J&, determinam-se a partir de

(3.4), conforme se viu em (3.10b).

Tendo em conta as expressdes (3.8) a (3.12), o campo de deformagdes ¢ obtido a partir dos

deslocamentos nodais de acordo com a seguinte relagdo, escrita numa forma condensada,
g=Buvw (3.13)

sendo u' o vector de deslocamentos referidos ao referencial cartesiano local; e B é a matriz de
deformagdo do elemento, com dimensdo n/ x nc (nl é o nimero de linhas e corresponde ao
numero de componentes de deformagdo; nc € 0 numero de colunas e corresponde ao niumero de
graus de liberdade do elemento, ou seja, o produto do nimero de nds pelo numero de
componentes de deslocamentos por nd).
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3.2.5 — Estado de tensio - relacdes constitutivas

O estado de tensdo € representado, no referencial cartesiano local, através das suas componentes
normais e tangenciais que se encontram relacionadas com as componentes de deformacido do

seguinte modo:

o, £,
o, £,
o. £
d > =D , (3.14a)
Tx‘y’ /x’,v
TV':' } y'z
T.r': ;}/x"
ou condensadamente,
c=D-¢ ; (3.14b)

onde D € a matriz constitutiva do material, cuja defini¢do sera abordada em detalhe na descrigio
do modelo néo linear do material, apresentado no capitulo seguinte.

3.2.6 — Equagdes de equilibrio

As equagles de equilibrio podem ser estabelecidas através do Principio do Trabalho Virtual
(PTV). Considerando um corpo sujeito a dois estados de tensdo independentes:

— sob a ac¢do de um sistema de forcas exteriores (forgas de superficie ¢ e forcas de
volume b), desenvolve-se um estado de tensdo interna o que satisfaz as equagdes de
equilibrio;

— sob a ac¢do de outro sistema de forgas desenvolvem-se deslocamentos virtuais u” e de
deformagdes virtuais £ compativeis;

O PTV estabelece como condigdo necesséria e suficiente o seguinte: se um corpo em equilibrio
sob a ac¢do de um sistema de forgas exteriores ¢ submetido a um campo de deslocamentos

virtuais, compativeis com as ligagdes ao exterior e infinitamente pequenos, o trabalho virtual
realizado pelas forgas exteriores, oW, é igual ao trabalho virtual de deformacdo, SU .

O trabalho realizado pelas forgas exteriores é:
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SW = -[g -gdS+Lg“ bdv o (3.13)
Por sua vez, o trabalho virtual de deformacio é:

SU=[e"gav . (3.16)

Atendendo as expressdes (3.13), (3.14b) e (3.4), pode entdo escrever-se:

sU=u. [B-DBdVu, . (3.17)

onde u, é o vector dos deslocamentos nodais do elemento e u, é o correspondente vector dos

deslocamentos virtuais.

Igualando os trabalhos das for¢as exteriores e das deformagdes internas, respectivamente (3.15) e
(3.17), resulta:

fvg"‘.QﬁdV-ﬂe ‘—‘f_ , (3.18)

ou condensadamente,

kou=f . (3.19)

sendo k, a matriz de rigidez do elemento e f/ o vector de forgas referidas aos nos do elemento
—e

(vector das forgas nodais) estaticamente equivalentes as forgas exteriores que o solicitam.

Os modelos da analise desenvolvidos permitem simular as ac¢des mecdnicas devidas as cargas
pontuais e uniformemente distribuidas, pré-esforgo e deslocamentos dos apoios; e, as ac¢des ndo
mecdnicas devidas a variagdes de temperatura e efeitos diferidos (fluéncia e retrac¢do do betdo e
relaxagdo das armaduras de pré-esforgo). As ac¢des mecénicas devidas as cargas pontuais e
uniformes e aos deslocamentos dos apoios sdo introduzidas directamente nas equagdes de
equilibrio (3.19). As acgdes devidas ao pré-esforco e as variagdes de temperatura sido
consideradas através de deformagdes impostas nos materiais, sendo o seu tratamento objecto de
descri¢do detalhada neste capitulo. As acgdes resultantes dos efeitos diferidos serdo abordados no
capitulo seguinte.

3.2.7 - Integracio numérica

A determinacio da matriz de rigidez e do vector das forgas nodais envolvem o calculo de

integrais complexos, estendidos ao volume de cada elemento. A integracio no dominio do
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elemento ¢ realizada numericamente através de uma quadratura de Gauss-Legendre
(Zienkiewicz, 1977).

De acordo com a regra de integracdo numérica de Gauss, a determinagdo do integral de uma

fungdo f (5) (com &, assumindo valores entre -1 e 1) sera efectuado através do somatério dos

produtos do valor da fun¢do nos pontos de integragio ¢ (correntemente designados de pontos de

Gauss) por um coeficiente @, (que traduz os pesos associados aos pontos de Gauss):

i n n

1” = -[]1 .[1] flf((f’ n,é’)dé’dr;d{ = Zzzagkf(‘;snjeék) 3 (320)

i=l j=| k=l
onde n define a ordem de integragio.

Nos modelos de andlise ndo linear baseados nas técnicas dos elementos finitos utiliza-se
frequentemente uma discretizacdo da espessura em diferentes camadas (por exemplo, elementos
de viga, elementos de laje, elementos de casca, etc.). Nestes casos, a integragio no volume do
elemento € efectuada através da decomposi¢do numa integra¢do na espessura do elemento,
previamente discretizado por camadas, e numa integragdo de superficie para ¢ constante, de
acordo com a expressdo (3.20).

As regras de integracdo numérica no dominio da superficie (¢ constante) distinguem-se
geralmente em: integragdo completa, integracdo reduzida e integracdo selectiva. A regra de
integragdo completa consiste numa quadratura de mxm pontos de Gauss, onde m designa o
nimero de nds existentes em cada face. Os resultados obtidos com esta regra revelam a
ocorréncia de comportamentos demasiadamente rigidos a medida que a razdo
comprimento/espessura do elemento aumenta, devido a uma sobrevalorizagio da parcela de
rigidez de corte, designada na literatura de lingua inglesa por "shear locking" (Zienkiewicz,
1971; Delgado, 1986; Oiiate, 1992).

As regras de integragfo reduzida (quadratura de Gauss com (m-1)x(m-1) pontos de Gauss) e
selectiva (na parcela de flexdo a integragdo € feita com mxm pontos de Gauss e na parcela de
corte utilizam-se (m-1)x(m-1) pontos de Gauss) permitem diminuir a probabilidade de ocorrerem
fenomenos de "shear locking". No entanto, pode ocorrer em certas estruturas o aparecimento
(raro) de fendmenos correntemente designados por modos de energia nulos ou mecanismos
espurios (Belytshko, 1981; Delgado, 1986; Oiate, 1992).

Nas aplicagbes correntes dos modelos desenvolvidos privilegia-se a utilizagio da regra de

integracdo reduzida.
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3.2.8 — Representacio das armaduras

No presente modelo, as armaduras podem ser discretizadas de forma distribuida ou por

elementos unidimensionais do segundo grau.

A discretizagdo distribuida € idéntica aquela utilizada para o betdo, sendo os vardes definidos por
camadas de ago de espessura equivalente £, de forma que a drea correspondente seja igual a soma

das areas das secg¢des transversais dos vardes considerados.

A representacdo de armaduras isoladas com orientagdo qualquer pode ser realizada por elementos
unidimensionais inseridos nos elementos estruturais. A formulagio deste elemento € apresentada
na modela¢do da armadura de pré-esforgo (ver sec¢do 3.3.3).

Em ambas as representag¢des considera-se a existéncia de uma aderéncia perfeita entre o betdo e o

aco, através de campos de deslocamentos completamente dependentes.

3.3- ELEMENTOS FINITOS ESPECIAIS
3.3.1 — Generalidades

A existéncia de comportamentos e ac¢des que ndo sdo devidamente simulados pelos elementos
finitos descritos exige a consideragio de formulagdes especificas. Entre eles destaque-se a
simula¢do do pré-esforco e das respectivas armaduras, quanto ao seu comportamento distinto e
quanto a sua geometria peculiar; ou ainda, as descontinuidades que frequentemente ocorrem no
estudo do comportamento ndo linear até a rotura de estruturas de betdo, designadamente,
deslocamentos ou rotagdes relativas em sec¢des criticas para elevados graus de plastificagdo das
armaduras, deslocamento relativo entre a estrutura ¢ o solo da funda¢do, ou ainda fendas

discretas de grandes dimensdes.

Tendo em conta os aspectos referidos no paragrafo anterior, desenvolveram-se formulagdes que
permitem traduzir adequadamente o comportamento de descontinuidades nos elementos finitos.
Como um dos objectivos do presente trabalho ¢ a andlise de pontes de betdo armado e
pré-esforgado, a modelacdo das descontinuidades visaram sobretudo a descricdo do
comportamento ndo linear de aparelhos de apoio e de rétulas plasticas.

Desenvolveu-se também um elemento particular para descrever convenientemente os cabos de
pré-esforgo e o comportamento nio linear até a rotura das respectivas armaduras.




Capitulo 3

3.3.2 - Formulac¢do de descontinuidades nos elementos finitos

3.3.2.1 - Geometria e campo de deslocamentos

As descontinuidades nos elementos finitos sdo formuladas através da consideracdo de nds
coincidentes em elementos contiguos, mas com campos de deslocamentos distintos (Beer, 1985;
Schellekens, 1990). A formula¢do apresentada consiste numa descontinuidade entre dois nés
coincidentes de elementos distintos e tem em conta todas as componentes de deslocamento no
referencial global (Fig. 3.3). O modelo associado aos trés elementos finitos utilizados no presente
trabalho € obtido directamente das expressdes que vdo ser apresentadas, anulando as
componentes de deslocamento e de deformagio sem interesse.

3%
Wy
Nok @ o»om

,ﬁ‘{lk Vi eyk
0

Xk
"6 a o b componentes de ]
Pormenor 1: - deslocamentos nodais

elemento

J

P
*

Al  (comprimento infinitesimal)

Fig. 3.3 - Caracterizagdo das descontinuidades.

O campo de deslocamentos ¢ definido pelas respectivas componentes nos nés a e b (Fig. 3.3):

R e

onde / ¢ a submatriz identidade com dimensdo igual ao nimero de graus de liberdade por cada
no, e os vectores u, e g, no no i sdo identificados com as componentes de deslocamento:

u,.=§,={u,. vow, 6,6, 61" . (3.21b)

= i i x Vi
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3.3.2.2 - Estado de deformacio

O estado de deformagdo é definido através dos deslocamentos relativos entre os dois nos

coincidentes:

Au uu ub
Av v, v,
AW Wa er -
L _ _ (3.22)

LY 0 e ’

X X, Xy

A 9 qu 0,"»

y

A 0: 9: 2 9:

ou escrevendo numa forma condensada,

Au=Bu (3.23a)

onde a matriz de deformacdo ¢ igual a:

I .
g:{j } . (3.23b)

3.3.2.3 - Relagdes constitutivas

As forgas internas que se desenvolvem na descontinuidade, resultantes dos deslocamentos

relativos sdo definidas através das seguintes relagSes constitutivas:

tu -K“ . . N . . Au W
t, . Kv . . . . AV
tw . . Kw . . . Aw
= , 3.24
t(?, . . . Ké’x . . Agx ( a)
tgy . - . . KQV . Agy
Ltg: | . . . . Ka,__ kAHI
ou condensadamente,
t=DAu (3.24b)
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3.3.2.4 - Matriz de rigidez

A matriz de rigidez da descontinuidade ¢ definida pela relagio usual,

k=B"-D-B . (3.25)

Repare-se que a determinag@o desta matriz de rigidez ndo envolve nenhuma integragio, porque o

"elemento” que caracteriza a descontinuidade tem, teoricamente, dimensdes infinitesimais.

Durante o processo de assemblagem para a formagdo da matriz global da estrutura, os termos de
rigidez definidos em (3.25) serdo espalhados da forma indicada na Fig. 3 .4.

k,, - matriz de rigidez da descontinuidade;

k, - matriz de rigidez do elemento i;

—

k, - matriz de rigidez do elemento /;

k! - termos da matriz k, relativos ao né a

[c_ﬁ - termos da matriz & ; relativos ao n6 &

Fig. 3.4 - Espalhamento das rigidezes da descontinuidade na matriz de rigidez global.

3.3.2.5 - Aplicagdes: simulagio de aparelhos de apoio e rétulas plisticas

A simulagdo do comportamento no linear de aparelhos de apoio em pontes ou de isoladores
anti-sismicos em edificios € realizada de forma conveniente com os elementos de
descontinuidade. Para tal pode definir-se uma malha de discretizagdo com nds de diferentes
elementos coincidentes no local dos aparelhos, mas com campos de deslocamentos distintos, e
simular os seus comportamentos de acordo com as caracteristicas de rigidez (ou seja as relagdes
constitutivas) desses aparelhos (Fig. 3.5).

As rotulas plasticas sdo também representadas convenientemente pelos elementos de
descontinuidade. Mas antes de apresentar o modelo de simulagdo das rétulas plasticas, serdo

abordadas as razdes que conduzem a sua utilizagdo em modelos de elementos finitos.
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Edificio sem fundagio isolada Edificio com fundagdo isolada

Pormenor 1: J [
| e

e

|
n6 b ‘ 1/ g
0o, s

b) Aparelhos de apoio

Fig. 3.5 - Elementos de descontinuidade na simulagdo de aparelhos de apoio.

Uma das principais dificuldades dos modelos de analise estrutural € a descri¢do da capacidade de
redistribui¢do de esforgos em estruturas hiperstaticas. Na generalidade dos casos, os modelos ndo
lineares descrevem de forma adequada a redistribuigdo de esforgos resultantes da diminui¢do de
rigidez causada pela fendilhacdo. No entanto, a tradugdo da ductilidade das sec¢bes apos a
cedéncia das armaduras (fase de formacdo das rotulas plasticas) ndo é, muitas vezes, feita de

modo adequado.

106



Capitulo 3

Na resolugdo de problemas estruturais através de modelos de analise ndo linear baseados as
técnicas dos elementos finitos, a solugdo depende muitas vezes do grau de refinamento da
discretizagdo estrutural. Os casos que apresentam grandes variagdes de esforgos nas secgdes mais
esforgadas (por exemplo, os momentos flectores negativos nas zonas proximas do encastramento
de uma viga) sdo os mais problematicos. Geralmente, a ductilidade da resposta sera tanto menor
quanto mais refinada for a malha de elementos finitos (Fig. 3.6). Em muitos casos a capacidade
deformacional do ponto de Gauss mais esforgado esgota-se sem que os pontos de Gauss mais
proximos colaborem "eficazmente" na rotagdo plastica da zona critica, isto €, a "rétula plastica”
concentra-se toda num unico ponto ndo se estendendo a uma zona mais alargada como
demonstram os resultados experimentais (CEB, 1993).

Os modelos s6 conseguem uma boa simulagdo da ductilidade nas rétulas plasticas através de
formulag¢des complexas (com inclusdo de relagdes constitutivas de aderéncia-escorregamento),
pouco eficazes na analise de estruturas com muitos elementos. Em alternativa, em formulagdes
de elementos finitos um procedimento usualmente adoptado, ¢ de implementagdo simples,
consiste em relacionar a rotacdo relativa entre as extremidades da rotula (secgdo A e B da Fig.
3.6), 8, com a curvatura da secg¢do 4, 1/r,, estabelecendo um comprimento equivalente da

rétula plastica, lp, de modo que se verifique a seguinte condigdo (Coelho, 1992; Santos, 1997):

Momentos flectores, M

Curvaturas, e

S S I S S WD S Malha 1 de elementos finitos
: % 3 )f 5 {: : {: 3 Malha 2 de elementos finitos

Fig. 3.6 - Ductilidade dependente do grau de discretizagdo.
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Para seccdes rectangulares, o comprimento l, situa-se entre 0.572 ¢ h em que 4 é a maior

dimensdo da seccdo transversal (Vaz, 1993). O CEB (1988) sugere para a avaliagdo de L,

[ =t (1+6“”J(1 f) ! 3.27
? - 2 gﬂl - fs’u ' ° ' ( . )

onde /, € a distincia entre os pontos de momento nulo e maximo, f, e f, sdo a tensio de

cedéncia e a resisténcia Gltima das armaduras e ¢, e ¢, sdo a extensdo de cedéncia e a extensdo

ultima das armaduras.

Recorrendo ao conceito do comprimento equivalente da rétula plastica, [,, surgiram diversas
implementag¢des consistindo na definicdo de um comprimento adequado dos elementos préximos
das rétulas plésticas, de forma que a deformagdo plastica ndo se concentre num nimero
insuficiente de pontos de Gauss. Outra alternativa consiste na alteragdo dos pesos da integracio

das diferentes secgdes do elemento, quando ocorre cedéncia das armaduras (Santos, 1997).

No presente trabalho, o comportamento das rétulas plasticas € simulado por elementos de

descontinuidade, utilizando a seguinte estratégia:

— as rigidezes de translagdo (horizontal e vertical) atribuem-se valores elevados ("rigidez
infinita") durante todo o processo de analise, de forma a ndo existir deslocamentos

relativos de translagdo entre os dois nos coincidentes que definem a rdtula plastica;

- arigidez de rotagdo € também atribuida inicialmente um valor elevado até ser atingida
a plastificagdo da armadura nesta secgdo. A partir dai a deformagdo plastica que ocorre
nessa zona € concentrada na roétula plastica, sendo as rotagGes relativas entre os dois
noés coincidentes obtidas através da consideragdo de uma rigidez definida por
diagramas momentos-curvaturas para a sec¢do (Fig. 3.7). A capacidade rotacional
Gltima da rotula plastica € definida através do produto da curvatura Gltima da secgdo
pelo comprimento /, que € afectado pela rétula plastica. A este valor desconta-se a
parcela de rotagdo ocorrida até ao inicio da plastificagdo da armadura, uma vez que ja
tinha sido contabilizada no ponto de Gauss respectivo, na fase inicial em que a rigidez
era (praticamente) infinita.

A Fig. 3.8 mostra o efeito da consideragdo da formulagdo das rdtulas plasticas no estudo do
comportamento ndo linear até a rotura de uma viga bi-encastrada sujeita a uma carga
uniformemente distribuida. A figura apresenta os tragados da resposta da viga para diferentes
malhas de elementos de viga sem a formula¢do de rétulas plasticas (Fig. 3.8a) e com a
formulacdo dessas rétulas (Fig. 3.8b).
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M A M A

M-X - diagrama momentos-
ﬁ\ : curvaturas da secgdo
L—im'cxo de plastificagio correspondente &

das armaduras rotula plastica

M -X' - diagrama a considerar
para definir as
relagGes constitutivas
da rétula plastica

>
X Xt X X'

Fig. 3.7 - Defini¢do das relagdes constitutivas das rétulas plasticas.

Os dados do problema encontram-se descritos na figura, nomeadamente: comprimento do véo
igual a 5.0m; largura, altura e altura 1til da secgdo iguais a 0.25m, 0.50m e 0.45m,
respectivamente; armadura de tracgdo com secgdo total de 11.25cm? (armadura de compressio
desprezavel); betdo da classe C20/25 e ago da classe A500, sendo os materiais caracterizados
pelos seus valores caracteristicos.

Consideraram-se seis malhas de elementos finitos diferentes, todas elas com elementos de igual
comprimento junto a0 meio vio e com elementos de comprimentos diferentes junto aos
encastramentos, /,, respectivamente, 0.10, 0.20, 0.30, 0.40, 0.60 e 1.20m.

Além dos tragados da resposta, os resultados da analise encontram-se caracterizados pela carga
maxima, ¢, a carga de inicio de plastificagio das armaduras, q,» 0 deslocamento vertical
maximo atingido a meio véo préximo do colapso, &,,,, € a posigdo relativa do eixo neutro, x/d,

no ponto de Gauss mais proximo do encastramento, quando se atingiu a carga méaxima.

A Fig. 3.8a permite verificar que quanto mais refinada a malha junto aos encastramentos, mais
cedo se inicia a plastificacdo das armaduras e mais depressa se atinge a capacidade resistente e
deformacional da viga. Ou seja, as malhas mais refinadas originaram menores valores para a
capacidade resistente e respostas menos ducteis.

Na Fig. 3.8b constata-se que a consideragdo de rotulas plasticas nas sec¢des de encastramento
permite obter resultados que sdo praticamente independentes do grau de refinamento da
discretizagdo. Conforme se pode verificar, a capacidade deformacional Gltima vem praticamente
inalterada para as varias discretizagdes usadas. As discrepancias ocorridas nos valores da
capacidade resistente, q,,., € da carga que originou inicio da plastificacdo, q,, devem-se as

diferentes posi¢des do ponto de Gauss mais préximo do encastramento nas diferentes malhas.
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Fig. 3.8 - Tragados da resposta para uma viga bi-encastrada considerando diferentes malhas de elementos

finitos.
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3.3.3 - Formulagio do elemento unidimensional curvilineo. Modela¢io do pré-esforco

3.3.3.1 - Consideragdes iniciais

A contribui¢do das armaduras de pré-esforgo para o equilibrio da estrutura deve considerar, ndo
s6, a modelac@o da accdo resultante da forga de esticamento aplicada a armadura de pré-esforgo,
mas também, a sua rigidez na formagdo da matriz de rigidez global da estrutura.

Diferentes formulagdes tém sido utilizadas para simular os cabos de pré-esforgo, quer admitindo
linhas poligonais com trogos rectos no interior dos elementos (Kang, 1977 e 1980; Van Zyl,
1979; Scordelis, 1983; Mari, 1984; Onn, 1984), quer considerando um tracado curvo mas tendo
em conta apenas as forcas nodais equivalentes (Bouberguig, 1983; Calvi, 1987). Em formulagio
desenvolvida pelo autor (Henriques, 1988 e 1991) admite-se um tragado curvo continuo do cabo,
sendo contabilizada a sua contribuigdo para a matriz de rigidez global e para o vector das forcas
nodais equivalentes, através de elementos curvos unidimensionais inseridos em elementos de
viga usados na discretizagdio de estruturas porticadas. Povoas (1989 e 1991) generalizou a
formulag¢do de elementos curvos unidimensionais a elementos planos e de casca.

A formulagdo do elemento unidimensional curvilineo, usado na caracterizagio da rigidez e das
forgas conduzidas pela armadura de pré-esforco, é baseado nas propostas apresentadas
anteriormente pelo autor (Henriques, 1991) e por Pévoas (1991). Partindo do conceito de
elemento discreto (Zienkiewicz, 1972), a formulacdo desenvolvida permite considerar qualquer
tracado de armadura até ao segundo grau (ou aproximadamente), embebida no interior dos
elementos finitos que discretizam a estrutura, sendo considerada uma aderéncia perfeita entre o
betdo e o ago.

Nos pontos seguintes descrevem-se os aspectos mais significativos da formulagio. Destaca-se a
inser¢do dos elementos discretos nos elementos de casca, no entanto, a aplica¢do aos elementos
de viga e elementos planos € obtida de forma imediata através da anulagdo das componentes que
ndo interessam.

3.4.3.2 - Geometria do elemento

Conhecida a localizagdo de um certo numero, m, de pontos da armadura de pré-esforco, o
respectivo tragado ao longo da estrutura (Fig. 3.9) ¢ definido com o auxilio das fungdes

interpoladoras de Lagrange:
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m

x,()=2L()x,, . (3.28)

i=|

onde x p(s) ¢ o vector representativo da geometria, no referencial global, em fun¢io da

coordenada s referida ao sistema coordenado da armadura; L,.(s) representa as fun¢des de
interpolagdo de Lagrange adoptadas € x ,; indica as coordenadas dos pontos previamente fixados.

De uma forma idéntica a (3.28), define-se a geometria do tro¢o de armadura inserido no elemento
finito da estrutura (Fig. 3.10):

1, (=2 N0z, . (3.29)

onde 7 € a coordenada curvilinea no referencial local da armadura, x ,, representa as
coordenadas gerais dos nos deste elemento e N (r) designa as fungdes de forma adoptadas na

formulagdo do elemento unidimensional parabdlico, definidas por:

N,’(r)z—%r(l-r) . N =(1=D(1+0) e Ng(r)=%r(l+r). (3.29b)

sistema coordenado
da armadura

sistema coordenado global

X

Fig. 3.9 - Geometria da armadura de pré-esforgo.

A definicdo da geometria dos cabos de pré-esforco na malha de elementos finitos exige o
conhecimento dos elementos finitos da estrutura que sdo intersectados pela armadura e das
coordenadas locais em cada um dos elementos atravessados. De forma a simplificar esta tarefa,
desenvolveu-se um procedimento automatico que permite identificar todos os elementos finitos
da estrutura atravessados e determinar as coordenadas s; e (&, 17, ¢),; dos pontos de intersecgdo,

recorrendo ao sistema de equagdes ndo lineares representado por (Bouberguig, 1983):
x (&) =2, . (3.30)
onde x (c;‘, n< ) define a geometria da face de um elemento finito da estrutura (Fig. 3.10).
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Xyz - sist coord. global

x'y'Z' - sist. coord. cartesiano
local do elem. de casca

& n & - sist. coord. unitario local
do elem. de casca

S - eixo curvilineo do elem.
unidimensional

T - eixo curvilineo local do
elem. unidimensional

Fig. 3.10 - Representagdo do elemento unidimensional curvilineo embebido no elemento de casca.

Uma vez definidos os dois pontos de intersecgdo com as faces do elemento (identificados pelas
coordenadas s, € s3) a localizagdo do ponto médio do elemento unidimensional embebido no
elemento finito da estrutura caracteriza-se pela seguinte igualdade:

s=(s+s5)2 (31

obtendo-se, subsequentemente, as correspondentes coordenadas curvilineas (:f, n<g ),, , através de

(3.30).

Finalmente, conhecidas as coordenadas locais (5, n,¢ ),,,- dos nos do elemento unidimensional, é
possivel obter as correspondentes coordenadas globais x », recorrendo a formulagdo do elemento

finito da estrutura e, consequentemente, a geometria do trogo da armadura pela equagio (3.29).

3.3.3.3 - Campo de deslocamentos

O campo de deslocamentos da armadura de pré-esforgo é caracterizado pela componente axial de
deslocamentos u,,. Esta componente de deformagdo corresponde a projecgdo das componentes de
deformacdo referidas ao sistema coordenado global no referencial curvilineo do elemento
unidimensional.
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O vector de posi¢do r(r) de um ponto genérico do elemento unidimensional, em relacdo a

origem do referencial global, é definido por:

™~

(1) =x,(0)=x,(2)i+y,(2)j+z,(D)k . (3.32a)

onde i , j e k sdo os versores do referencial global e,

@) X,
(D=2 N1y, . (3.32b)
z,(7) & Zp.j

O vector tangente unitario, ¢ (ver Fig. 3.10), ao elemento unidimensional, num ponto genérico
de coordenada 7, ¢ dado pelas seguintes relagdes:

v(r)

t(7) = Lol (3.33a)
com
v(r) = dr_ %, i Yo koo, (3.33b)
r dr- deidr
e
Hz(r)[!=v=\/(%jz+[%’_—)2+(ng . (3.33¢)

Fazendo coincidir o vector i’ com a direcgdio do vector unitario #(z), os versores i’, j' e k'

formam um referencial cartesiano local associado ao elemento unidimensional, definidos por:

i'=1)=ai+bj+ck , (3.34a)
—bi+aj

J = ) (3.34b)

- a +b-
Exj

k= , (3.34¢)
x|

com
1 dx 1dy 1 dz
a=-22  poiPe o 15 (3.34d)
v dr v dt v dr
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As componentes de deslocamento (u sV p,wp> referidas ao sistema cartesiano local do elemento

unidimensional sdo obtidas através da seguinte rela¢do:

up u
v,r=1,qv , (3.35)
w w

onde T, € a matriz de transformacdo definida pelas componentes dos vectores locais de base no

referencial global, ou seja:

a b c¢| «i
T,=|ty 1y ty| <) . (3.36)
32 t33 (—.k,

b
o
-

a3

Tendo presente que apenas interessa considerar o deslocamento axial, u,, da armadura de
pré-esforgo, entdo a relacdo (3.35) simplifica-se para:

u
u,={a b cHvi=aurbvecw . (3.37)

14
w

3.3.3.4 - Estado de deformacio

O estado de deformagio ¢ traduzido pela deformagdo na direc¢do longitudinal, &, a0 tragado da
armadura de pré-esforgo:

ﬁul,
&p = e , (3.38)

onde o eixo x’ tem a direcgdo do vector unitario ¢ , coincidindo com o referencial local i’ .

Considerando a matriz T, definida em (3.36), as componentes de deformagdo no referencial

local podem ser obtidas pela transformagdo, expressa em (3.9), das componentes relativas ao
referencial global. Tendo em conta exclusivamente a componente axial de extensdo da armadura
essa transformagdo simplifica-se, vindo:
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cu v Cw
éx JOx Ox a
cu cu v SFw
P
g,=5r=la b cf]5— = Z=|ip 3.39
P ox! dy Sy 2y (3-39)
Ju v Jw €
’z Oz Oz
e desenvolvendo:
, ou ov ow ou ., 0v ow
&, =a ——+ab—+ac—+ab—+b" —+bc—+

r Ox Ox Ox Oy cy oy

cu b ov. 0w
+ac—+bc—+c¢
oz oz oz

(3.40)

Finalmente, recorrendo as expressdes da formulagdo do elemento finito da estrutura, é possivel
explicitar as derivadas parciais, Ju/ Jx, das componentes dos deslocamentos no referencial em
fun¢do dos deslocamentos nodais u’ , desse elemento (j=1,...n; n ¢ o namero de nds por

elemento), ou seja:
(3.41)

onde B, € a matriz de deformagdo da armadura de pré-esforgo.

3.3.3.5 - Matriz de rigidez

Utilizando a formulagdo usual do método dos elementos finitos e conhecendo a matriz de
deformagdo B, que relaciona a extensio axial do elemento unidimensional com os graus de

liberdade do elemento finito da estrutura, a contribui¢do da armadura de pré-esforgo para a
matriz de rigidez da estrutura é dada por:

ko= ) By E, B, A, dl (3:42)

onde £, e 4, correspondem, respectivamente, ao modulo de rigidez longitudinal do aco de
pré-esforco (definido de acordo com a relagdo constitutiva traduzida pela curva
tensOes-deformagdes axiais) e a drea da secgdo transversal da armadura. representando lp o

comprimento do trogo de armadura contido no elemento.

Escrevendo o integral de linha da relacdo (3.42) em termos da coordenada curvilinea local 7,

veém:
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L
Epe = Lﬁf’.Ep'Ep'APVdf J (3.43)

onde v vem definido por (3.33¢). O célculo deste integral é efectuado por integracio numérica de
modo idéntico aquele descrito na sec¢do 3.2.7.

3.3.3.6 - Accio do pré-esforgo

A ac¢do do pré-esforco aderente € introduzida de uma forma natural através de uma deformagio
longitudinal previamente aplicada a armadura, com o valor correspondente a forca de

esticamento transmitida pelos macacos de pré-esforgo.

Esta técnica permite avaliar, de forma simples e directa, a ac¢do do pré-esforgo tanto na fase de
aplicagdo como nas fases seguintes de carregamento.

A contribui¢do da armadura de pré-esforgo para o vector das forgas nodais equivalentes ao estado
de tensdo instalado na estrutura é considerada da seguinte forma:

f.=| By o, A (3.44)

sendo,

c,=E ¢ . (3.45)
A determinagdo do integral (3.44) é efectuada, como habitualmente, por integracio numérica.

A acgdo do pré-esforco, F,, ¢ introduzida através da consideragdo de uma deformacio inicial,
¢, > dada pela seguinte expressdo:

})OI

g, =
Po . ?
El’o AF

(3.46)

onde E, ¢ o modulo de elasticidade do ago de pré-esforgo. Substituindo esta deformagio inicial

nas expressdes (3.45) e (3.44), obtém-se as forgas nodais equivalentes ao pré-esfor¢o aplicado,
sendo adicionadas as forcas nodais devidas a restante solicitagdo.

Na modelagdo da ac¢do do pré-esforco é necessdrio considerar as perdas que ocorrem durante
todo o processo de analise. Logo apds se proceder ao esticamento dos cabos, verifica-se uma
diminui¢do da forca instalada devido as perdas instantdneas, dando origem ao pré-esforco inicial

F,. As perdas instantineas processam-se antes (nas armaduras pré-tensionadas) e durante a
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transferéncia das forcas dos macacos de pré-esforgo para os dispositivos de amarracdo da pega,
sendo classificadas nos seguintes grupos:

— perdas instantdneas devidas a atritos entre a armadura e as bainhas (geralmente

desprezaveis nas armaduras pré-tensionadas);

perdas instantineas devidas a deformagdo instantinea do betio:

— perdas instantaneas nos dispositivos de amarragdo;

perdas que antecedem a transferéncia do pré-esfor¢o nas armaduras pré-tensionadas,
nomeadamente, a retracgdo do betdo e a relaxagdo do ago de pré-esforco.

A varlagdo das propriedades do betdo € do ago ao longo do tempo conduz a uma diminuigio do
pré-esforgo, resultante das perdas diferidas que se processam num periodo de varios anos. O
pré-esfor¢o ao fim de um periodo de tempo, ¢, obtém-se do pré-esforco inicial deduzindo-lhes as
perdas diferidas que se processam nesse periodo. As perdas diferidas sdo, geralmente,
classificadas em dois grupos:

— perdas por fluéncia e retrac¢do do betdo;
— perdas por relaxacdo do ago de pré-esforgo.

No presente modelo, as perdas instantaneas devidas ao atrito entre a armadura e as bainhas sdo
avaliadas de acordo com os cédigos de pratica corrente, nomeadamente, o Cédigo-Modelo do
CEB-FIP (CEB-FIP, 1993) e o Eurocddigo 2 (EC2, 1991).

As perdas instantdneas provocadas por um encurtamento das armaduras com origem no sistema
de ancoragem, sdo avaliadas através de procedimentos convencionais (Henriques, 1991; Pévoas,
1991). A determinagdo do comprimento de influéncia, /,, da regido adjacente & ancoragem

afectada por este tipo de perdas ¢ feita pela seguinte relagdo genérica:
Ia
Au, = L As,dl (3.47)

onde Au, é o escorregamento total na ancoragem e Ag, a correspondente variagdo da

deformagdo axial da armadura.

Os procedimentos numeéricos relativos a aplicagdo do pré-esfor¢o que a seguir se descrevem,
consideram de forma automdtica, quer as perdas devidas a deformagdo instantinea do betdo
verificadas nas estruturas pré-tensionadas, quer a respectiva compensagio através do aumento da

forga de esticamento no caso de estruturas pos-tensionadas.
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As perdas diferidas, resultantes dos fenémenos de fluéncia e retracgdo do betdo e relaxacio do
ago, estdo intimamente ligadas com a evolugdo no tempo do comportamento dos materiais. A
solugdo adoptada no presente trabalho possibilita a realizagdo de analises transitorias (ver
capitulo seguinte) tendo em conta os fendmenos atras referidos e considerando implicitamente as
perdas diferidas enumeradas.

A modelagdo da aplicagdo do pré-esforgo considera de forma adequada todas as perdas
instantineas que lhe estdo associadas, por forma a garantir o nivel de pré-esforco efectivamente
instalado na estrutura. Nesta fase, as armaduras pré-tensionadas e pos-tensionadas apresentam
comportamentos distintos, por isso, adoptam-se diferentes procedimentos numéricos consoante o
tipo de armaduras.

O procedimento numérico implementado para as armaduras pré-tensionadas consiste nos
seguintes passos:

a) defini¢do do pré-esforgo inicial, £, obtido da forga de esticamento P, descontando as
perdas antecedendo a transferéncia do pré-esforgo e as perdas por escorregamento das
armaduras na zona de amarragio;

b) determinac3o da deformagio axial correspondente ao pré-esforgo inicial, definida por:

A h, (3.48)

Ep =" ; .

? EP() ) AI’

c) determinag¢do das forcas nodais equivalentes & deformagio inicial imposta a armadura
de pré-esforgo, de acordo com a expressdo (3.44), sendo adicionadas as forgas nodais

resultantes das restantes cargas.

O procedimento numérico adoptado para as armaduras pds-tensionadas visa garantir o valor do
pré-esfor¢o instalado na estrutura, tendo em atengdo, simultaneamente, a deformacio da
estrutura, as perdas por atrito durante o esticamento da armadura e as perdas devidas a
penetracdo das cunhas. Este procedimento iterativo consiste nos seguintes passos:

a) a deformagdo Ag, correspondente a forga de esticamento F;, avaliada identicamente

a (3.48), ¢ utilizada para determinar as for¢as nodais equivalentes ao pré-esforgo
aplicado, com base na expressio (3.44);

b) determinado o campo de deslocamentos correspondente, Au, a deformagio
incremental A'ép da armadura ¢ avaliada de forma idéntica a (3.41), vindo a

distribuicdo de tensdes, AG,, ao longo da armadura definida de acordo com a

distribuicdo das perdas por atrito e por escorregamento das cunhas, previamente
avaliadas;
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¢) conhecido o estado de tensdo na armadura de pré-esforgo. a forca de pré-esforco
correspondente vem definida pelo integral:

P, = j{pgpo‘p Adl (3.49)

d) a identidade entre as forgas de pré-esforgo inicial 7, e F, € verificada, sendo os passos

anteriores repetidos até que estes valores sejam aproximadamente iguais, para uma
tolerdncia previamente fixada.

3.4 - VARIABILIDADE DA GEOMETRIA DOS ELEMENTOS DE BETAO

3.4.1 — Generalidades

A variabilidade associada a geometria dos elementos estruturais afecta directamente tanto a
resposta como a solicitagdo. Se por um lado a resposta estrutural depende das dimensdes das
secgOes transversais ¢ da posi¢do das armaduras e respectivas espessuras de recobrimento (que
afecta sobretudo a durabilidade), a solicitagdo associada ao peso proprio dos elementos
estruturais depende da respectiva geometria.

A incerteza relativa a geometria dos elementos de betdo depende essencialmente do tipo da obra
a realizar (definitivas ou provisorias, pontes ou edificios, lajes macigas ou aligeiradas, vigas com
sec¢do cheia ou oca, etc.), do processo construtivo ou tecnologia envolvida e qualidade de
execucao.

A consideragdo de modelos probabilisticos para tratar a variabilidade geométrica exige cuidados
especials €, em muitos casos, um tratamento individualizado. A defini¢io de modelos
probabilisticos ou dados experimentais provenientes de fontes distintas ou de outros paises pode
ndo caracterizar de forma adequada o problema em estudo, sobretudo se estio associados a

tecnologias e a formas de construir muito diversas.

3.4.2 — Valores regulamentares

As normas correntes lidam com este tipo de incertezas através da especifica¢do de tolerancias,
definidas como a diferenga absoluta entre os valores nominais e os valores reais. Estas

tolerdncias tém como objectivo principal limitar os desvios previsiveis durante a execugio.
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O Codigo-Modelo do CEB-FIP (MC90) (CEB-FIP, 1993) define tolerdncias admissiveis para
obras de estruturas de betdo armado ou pré-esforgado, cujos valores se definem nos Quadros 3.1

e 3.2. O cumprimento destas tolerancias permite assegurar um "modo de construir adequado”.
A tolerdncia maxima admissivel especificada para o recobrimento das armaduras é:

— para controlo normal, 4, = 10mm;

— para controlo intenso, 4. = Smm,;

As tolerdncias propostas pelo Eurocodigo 2 (EC2, 1991), apresentadas nos Quadros 3.3 e 3.4,
tém como objectivo garantir as hipoteses de dimensionamento admitidas nesta norma e assegurar
niveis de seguranca ¢ durabilidade das estruturas de beto.

Quadro 3.1 - Tolerancias para as dimensdes das sec¢des de betdo, segundo o MC90.

Elemento estrutural Dimensdo Tolerancia para a dimensdo 4

A (mm) A4 (mm)

Vigas, A<200 A4<5

pilares, ou 200 <4 <2000 A4 <(3.5+0.0084)

paredes A 22000 44 <(17.5+0.0014)
A<200 -10<44<6

Lajes 200 <4 <2000 -20 < 44 < (4 +0.0104)

422000 -30 €44 <(20 + 0.0024)

Quadro 3.2 - Tolerancias para a posigdo das armaduras, segundo 0 MC90.

Altura util Tolerédncia para d
d (mm) Ad (mm)
d <1000 4d <10
1000 <d <2000 4d<0.01d
d>2000 A4d <20

Quadro 3.3 - Tolerancias para as dimensdes dos elementos estruturais segundo o EC2.

Dimensdo Tolerancia para a dimensédo 4
A (mm) A4 (mm)
A4<150 A4 <5
A =400 44+ 10
A=2500 A4 <+ 15
Nota: Interpolagdo linear para outros valores de A.
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Quadro 3.4 - Toleréncias para as alturas teis de armaduras pré-esforgadas, segundo o EC2.

. Altura util Tolerancia para d
Tipo de armadura d
/, (mm) Ad,, (mm)
d, <200 Ad, <+0.025d,
’) >
Cabos d, =200 Ad, <+0.025d,
ou
Ad, < +20
d, <200 Ad, <+0.025d),
ol -
Cordes d,=200 Ad, <+0.025d,
ou
Ad, < +30

3.4.3 — Dados experimentais

A vasta gama de valores experimentais apresentada por diversos autores sobre variagdes
dimensionais em obras de betdo, ndo permitem estabelecer de forma generalizada modelos
probabilisticos adequados. Como ja foi referido o tipo de obra e as diferentes tecnologias

envolvidas sdo os principais factores que impedem essa generalizagio.

Mirza e MacGregor (Mirza, 1979b) fizeram um amplo tratamento sobre varia¢cdes dimensionais
em obras de betdo armado, para elementos pré-fabricados e betonados no local da obra (in situ),
nos Estados Unidos da América (EUA). Em todas as grandezas estudadas consideraram
distribui¢des normais para descrever os diferentes tipos de imperfeigdes geométricas. Para
dimensdes muito pequenas usam-se distribui¢des truncadas para evitar valores negativos. De
uma maneira geral esta distribui¢do ¢ adoptada por diversos autores. De acordo com os estudos
de Mirza e MacGregor, o coeficiente de variagdo da espessura e da altura util em lajes betonadas
in situ varia entre 6% a 12% e em lajes pré-fabricadas esses valores descem para 1% a 5%. Os
valores obtidos para os coeficientes de variacdo em vigas de betdo foram sensivelmente mais

baixos.

Melchers (1987) sugere os seguintes coeficientes de variagdo (CV) para a espessura de lajes de
betdo:

— em edificios: CV=0.08:

— na construgdo de pontes, com controlo rigoroso do processo construtivo:  CV=0.02 .

Ainda segundo o mesmo autor, a altura util referida a armadura passiva apresenta os seguintes

coeficientes de varia¢do:
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— lajes betonadas in situ:  CV=0.08;

— lajes pré-fabricadas: variag¢do praticamente desprezdvel.

Ainda tendo em conta resultados experimentais obtidos nos EUA, Siriakson (ver Almunia, 1993)

propds a utilizagdo dos pardmetros de variabilidade da geometria resumidos no Quadro 3.5.

Quadro 3.5 - Valores de variabilidade da geometria de elementos estruturais nos EUA.

Grandeza (mm) Coeficiente de variagio (CV)
Altura atil, d (vigas e lajes) 17.8/d
altura de vigas, A 10.2/h
espessura de lajes, e 10.2/e
largura das secgdes, b 10.2/b

O Joint Committee on Structural Safety (JCSS) publicou em 1991 (Casciati, 1991) um
documento referente ao estudo da variabilidade geométrica em elementos estruturais e suas
posigOes relativas. As bases de dados estudadas sdo provenientes fundamentalmente de paises
europeus, embora se assinalem as diferengas em relagdo a outros paises ndo europeus.

Tichy (CEB, 1980b) propds valores médios, X, e desvios padrdo, o,, para as dimensdes de
elementos de betdo, baseados no tratamento estatistico de 40.000 medidas referentes a lajes,

vigas e paredes de edificios. Os pardmetros propostos (expressos em ¢cm) sio:
— elementos betonados in situ:
X=X, , o, =07+0007X, ; (3.50)
— elementos pré-fabricados:
X=X, , o, =05+0.005X, ; 3.51)

n

onde X, € o valor nominal.

3.5 - ACCOES CONSIDERADAS E SUAS VARIABILIDADES

3.5.1 - Generalidades

As acgdes contempladas no presente modelo sdo todas aquelas que podem ser analisadas tendo
em conta o comportamento estatico da estrutura. Assim, as ac¢des resultantes do efeito dos
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sismos e do vento, cuja consideragio de modelos dindmicos ¢ essencial, saem fora do ambito
deste trabalho.

As acgdes consideradas dividem-se em dois grupos: as acgdes de cardcter mecanico e as acgdes
ndo mecénicas. No primeiro grupo inserem-se acgdes tais como cargas permanentes, pré-esforgo,
sobrecargas de utilizagdo corrente em edificios ou do trafego em pontes, etc.. No segundo grupo
incluem-se as variagdes de temperatura e as acgdes resultantes dos fendmenos diferidos,
nomeadamente, a fluéncia e a retrac¢do do betdo e a relaxagdo das armaduras. Os fendmenos
diferidos séio abordados no capitulo seguinte, sendo a variagdo de temperatura objecto de
destaque nesta sec¢do.

Aborda-se de forma sumaria a variabilidade das acgdes mecénicas mais significativas e da

variagdo de temperatura.

3.5.2 — Acgdes permanentes

As acgles permanentes caracterizam-se, geralmente, por cargas distribuidas pelo volume (peso
proprio dos elementos estruturais) ou pela superficie exterior (elementos ndo estruturais
colocados sobre a estrutura com caracter de permanéncia, por exemplo, o pavimento de uma
ponte rodovidria). Este tipo de acgbes apresentam em geral pequenas variabilidades o que esta

implicito nas actuais normas, que identificam o valor caracteristico com o valor médio.

A variabilidade das acgbes permanentes estd sobretudo associada as imperfeicdes geométricas
(abordadas na secg¢do anterior), uma vez que, comparativamente, o peso especifico dos materiais
apresenta variagdes praticamente insignificantes. A regulamentacdio corrente define valores de
célculo G,=135G, (G,=G,,), onde o coeficiente 1.35 assegura a variabilidade corrente
associada ao processo construtivo € ao tipo de controlo, caracteristicas ja abordadas na descrigdo
das imperfei¢cdes geométricas. Além disso, € permitido a utilizagdo de um coeficiente inferior a

1.35 se o modo de fabrico ¢ o controlo rigoroso garantirem uma qualidade superior.

3.5.3 — Acgdes de pré-esforco

O efeito induzido na estrutura pela for¢a de pré-esforco introduzida na respectiva armadura é
convenientemente modelado pelo elemento unidimensional curvilineo descrito na secgio 3.3.3.
As incertezas relativas a forga de pré-esforgo e as acgdes que lhe estdo associadas depende de

varios factores, nomeadamente, erros da geometria dos elementos estruturais e do tracado da
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armadura, das propriedades dos materiais (mddulos de deformagdo, coeficientes de atrito,
comportamento diferido, etc.), qualidade de execugdo, controlo do processo, etc..

Os actuais codigos de dimensionamento de estruturas de betdo armado e pré-esforcado (CEB-
FIP, 1993; EC2, 1991) adoptam como valores caracteristicos superior e inferior (correspondendo,
respectivamente, aos quantis de 95% e de 5%) da forga de pré-esforco, os valores 1.1 e 0.9 do
valor médio dessa forca. Assumindo uma distribuigdo gausseana, estes valores estio associados a
um coeficiente de variagdo aproximadamente igual a 6%.

De acordo com resultados experimentais obtidos por varios autores (CEB, 1980b), os
coeficientes de variagdo associados a forga de pré-esforgo oscilam entre 3% a 8% para as idades
iniciais e entre 6% a 12% quando se consideram todas as perdas.

3.5.4 — Sobrecargas de utilizac¢fio corrente em edificios

De acordo com os actuais Eurocddigos (EC1-2, 1994), as cargas de explorag¢do em edificios sdo
devidas a (Calgaro, 1996):

1 — equipamentos, materiais e bens amoviveis;
2 — uso corrente por ocupagdo humana,

3 — uso excepcional, acumulagio de pessoas ou de bens, que pode ocorrer em casos de
reorganizagdo ou redecoragio dos espagos;

4 — veiculos.

As grandezas referentes ao primeiro tipo de carga podem sofrer altera¢des instantineas
significativas em determinados pontos no tempo devido, por exemplo, a mudan¢a de uso. No
entanto, entre esses instantes as variagdes do carregamento sdo muito pequenas sendo,
geralmente, consideradas insignificantes (Fig. 3.11a).

As cargas devidas a ocupagdo corrente de pessoas tém caracteristicas periddicas e actuam durante
um periodo de tempo relativamente pequeno. Por exemplo, as salas de aulas numa escola
encontram-se ocupadas cerca de uma ter¢a parte do tempo por dia (Fig. 3.11b).

As cargas de natureza excepcional ocorrem em situagdes especiais durante um espago de tempo
curto ou moderado, mas com uma frequéncia suficiente durante a vida da estrutura para que seja
necessario considera-las (Fig. 3.11¢).
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Cargai

s

Tempo

a) sobrecargas devidas a equipamentos pesados ou mobiliario

Carga

Tempo

b) sobrecargas devidas a pessoas em situagdes correntes

Carga

| 1

Tempo

¢) sobrecargas em situagdes excepcionais

Fig. 3.11 -Variabilidade no tempo das sobrecargas em edificios.

numero de
veiculos

i 1 1 i i 1 I

0 6 12 18 24 6 12 18 24 horas

a) zona habitacional
numero de

vaiculos

i h L X A

0 6 12 18 24 6 12 18 24 horas

b) zona comercial

Fig. 3.12 - Flutuacdo diaria do nimero de veiculos numa garagem publica.



Capitulo 3

As cargas resultantes dos veiculos estacionados, por exemplo em garagens publicas, t¢ém uma

flutuagdo diaria. Essa flutuagdo depende dos locais e das zonas servidas aos utentes dos veiculos

(Fig. 3.12).

Embora o presente trabalho ndo tenha como objectivo a defini¢do de modelos probabilisticos de

sobrecargas em edificios, sera abordado sumariamente os aspectos essenciais que conduziram a

defini¢do dos valores propostos pelo Eurocodigo 1.

As técnicas estatisticas utilizadas na defini¢do dos valores caracteristicos e de calculo das

sobrecargas tiveram em conta as seguintes hipdteses (Sedlacek, 1992, 1996):

1 — A variagdo espacial das sobrecargas ¢ independente da sua variagdo no tempo.

2 — Na representagdo da varia¢do espacial, as sobrecargas discretas sdo definidas por uma

(OS]

sobrecarga equivalente uniformemente distribuida.

A representagdo da variagdo temporal € feita através da consideragio de duas

componentes (Fig. 3.13):

- A componente quase permanente (Fig. 3.13a), cujo valor representa
aproximadamente o tempo meédio da flutuacdo real da sobrecarga entre as
mudancas de utilizagdo e inclui o peso das pessoas que frequentemente se
encontram presentes. O valor das flutuagdes entre as mudangas de utilizagdo €

considerado nas incertezas associadas a esta componente de sobrecarga.

- A sobrecarga intermitente (fig. 3.13b) representa todo o tipo de sobrecargas ndo
representadas pela componente quase permanente (por exemplo, sobrecargas de uso
especial).

A combinagdo entre as componentes de sobrecarga quase permanente e intermitente
encontra-se ilustrada na Fig. 3.13c.

As sobrecargas devidas aos veiculos em 4dreas de estacionamento ndo sdo, em geral, consideradas

com caracter quase permanente. A aproximagdo probabilistica para este tipo de sobrecargas, com

o objectivo de determinar valores caracteristicos, é baseada nas seguintes hipdteses:

1 — A variagdo espacial entre dois lugares de estacionamento (supostos idénticos, isto &,

com a mesma forma e as mesmas dimensdes) é independente.

2 — a variagdo temporal das sobrecargas para cada lugar de estacionamento é modelado

por um processo rectangular de carga periddica (Fig. 3.14). Assim, se ¢4 designar o
tempo de ocupacdo (horas por dia) e #, representar o tempo que um lugar de
estacionamento estd continuamente ocupado pelo mesmo veiculo, o nimero médio
de carros pordiaé n=1,/t, .
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Qqp 4

Tempo
a) componente quase permanente

Qint

Tempo
b) componente intermitente
Qqp 4
+ l

Qint l

|

Tempo

¢) combinagdo das duas componentes

Fig. 3.13 - Representagdo da variabilidade temporal (processo estocastico) da sobrecarga.

Fig. 3.14 - Processo rectangular de carga periddica.

Os valores de célculo das sobrecargas sdo determinadas para um periodo de referéncia de 50 anos
¢ para um indice de fiabilidade # = 3.80. Os valores caracteristicos, py, so determinados a partir
dos valores de calculo, py, pela seguinte relagdo:

Pk=£i . com y,=150 ) .

7o

(9%)
(9,1
I~
~
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No dimensionamento dos elementos horizontais da estrutura considera-se que estio submetidos:

— a uma sobrecarga vertical uniformemente distribuida, com valor caracteristico
designado por gx,, a qual esta afectada por um coeficiente redutor de superficie
definido por:

a44=—§—w0+—1—j{'¥£1 ; Ay =10m* | (3.53)

sendo 4y uma drea de referéncia, 4 a area da superficie efectivamente carregada em m?
e Wy o coeficiente que define o valor de combina¢do. O coeficiente a4 é limitado
superiormente por 1.

— a uma sobrecarga vertical concentrada com valor caracteristico Oy ,, geralmente nio
acumuldvel com a sobrecarga uniformemente distribuida.

No dimensionamento dos elementos verticais da estrutura considera-se que estdo submetidos as
ac¢des que sdo transmitidas pelos elementos horizontais ao longo do seu comprimento. Estas
ac¢des podem ser afectadas por um coeficiente de reducdo vertical @, dado pela seguinte
formula:

o, = , (3.54)

onde 7 (superior a 2) € o numero de pisos situados sobre o elemento estrutural carregado.

Consideram-se ainda sobrecargas horizontais com valor caracteristico representado por gy, para

o dimensionamento de elementos especiais, como por exemplo guarda-corpos.

Os valores das sobrecargas e os coeficientes parciais de combinagdo sdo diferenciados de acordo
com a fun¢do e os fins a que se destina a estrutura. Assim, as estruturas sdo classificadas em
diferentes categorias. No Quadro 3.6 apresenta-se resumidamente as sobrecargas de utilizacdo e
os coeficientes i para as diferentes categorias definidas no Eurocodigo 1.

3.5.5 — Sobrecargas de trifego em pontes rodoviarias

A grandeza das sobrecargas de trafego em pontes rodovidrias dependem essencialmente dos
seguintes aspectos:
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Quadro 3.6 - Sobrecargas de utilizagio em edificios.

Categoria Natureza da superficie (kIC\]II;r:ﬁ) (%if’) (kg?’/;) Yo | w1 | w2 | obs.
A Actividades domésticas e habi-
tagdes 07105103
Al Caso geral 2.0 2.0 0.5 a)
A2 Escadas 3.0 2.0 0.5 a)
A3 Varandas 4.0 2.0 0.5 a)
B Edificios publicos, escritdrios,
escolas, hotéis 0.7 1051 03
B.1 Caso geral 3.0 2.0 1.0 a)
B.2 Escadas e varandas 4.0 2.0 1.0 a)
C Lugares de reunido de pessoas
(exceptuando as categorias A,
B,De¢E) 07 107 | 06
C.1 Locais com mesas 3.0 4.0 1.0 a)
Cz2 Locais com lugares fixos 4.0 4.0 1.5 a)
C3 Locais sem obstaculos a
circulagdo de pessoas 5.0 4.0 1.5 a)
C4 Locais que permitem activida-
des fisicas 5.0 7.0 1.5 a)
C5 Locais susceptiveis de ficarem
superpovoados 5.0 4.0 3.0 a)
D Superficies comerciais 07 1071 06
D.1 Caso geral 5.0 4.0 1.5 a)
E Superficies susceptiveis de

receber uma acumulagdo de
mercadorias, compreendendo
as dreas de acesso 6.0 7.0 101 09| 038 a)

F Areas de circulagdo e de es-
tacionamento de veiculos Ili-
geiros (< 30kN e < 8 passagei-
ros) 2.0 10.0 07 {07 | 06 b)

G Areas de circulagdo e de esta-
cionamento de veiculos de pe-
so médio (> 30kN e < 160kN

sobre dois eixos) 5.0 45.0 07 105103 b)
H Tectos inacessiveis 0.7 1 651 03
H.1 Tectos com inclinag¢do inferior
a20° 0.75 1.5 c)
H.2 Tectos com inclinagdo entre
20° ¢ 40° interpolagdo | linear <)
H.3 Tectos com inclinacdo
superior a 40° 0 1.5 c)
l Tectos acessiveis para Mesmas cargas que para as categorias A a E
estruturas das categorias Aa G = =

J Tectos acessiveis a fungdes
especiais (4reas de aterragem
de helicopteros)

mesmas cargas que para as categorias Fe G

Observagdes: @) Considerar em alternativa a carga concentrada em certas verificagdes locais. Os coeficientes a.y € ay sdo
aplicdveis.
b) Considerar Gk v € Ok v simultaneamente. Nio se aplicam os coeficientes a. ¢ @y,
¢) Considerar em alternativa a carga concentrada em certas verificacdes locais. Nio se aplicam os
coeficientes a.{ € &,
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Configuragdo e caracteristicas do trafego, nomeadamente, a intensidade, velocidade,
densidade e sua evolugdo no tempo; a sua composi¢do (percentagem de veiculos

pesados, tipos de veiculos, etc.); possiveis correlagdes na chegada ou na carga dos
veiculos.

Caracteristicas dos veiculos (carga total, configuragdo geométrica, distribuigdo de
cargas pelos eixos, etc.).

Tipo estrutural e esquema estatico da ponte.
Zona funcional do tabuleiro e posicionamento transversal dos veiculos.

Efeito dindmico (interacgdo veiculo-estrutura) fungdo da rugosidade do pavimento,
estado de conservagdo das juntas de dilatagdo, tipo estrutural, tipo de veiculo,
amortecimento, pressdo das rodas, etc..

A avaliagdo das solicitagdes a partir dos limites legais do peso dos veiculos e das velocidades

maximas ¢ completamente desadequado, dado que esses limites sio normalmente excedidos.

Assim, a determinagdo das sobrecargas reais do trafego exige a consideracdo de dados
experimentais medidos no local.

% sobre Intensidade Média Didria
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140 180
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® \F-—-:f""/ * ::.—’} Rk
R
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%
'-‘ i
\ﬁ 10 w i
| 5 » <
50 » ;

seq. ter. qua. qui. sex. sab. dom. Jan, Fev. Mar. Abr. Mal. Jun. Jui. Age. Set. Out. Nev. Dex.

Horas Dias Meses

Fig. 3.15 - Variacdo hordria, diaria e mensal da intensidade do trafego.
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Franga Alemanha

%

4
N° de eixos N° de eixos

Espanha Italia

44

2 3 4 5 6 7
Ne°. de eixos N°, de eixos

Fig. 3.16 - Distribui¢do do niimero de eixos por veiculo pesado.

Os dados experimentais geralmente disponiveis correspondem as intensidades (Fig. 3.19),
composi¢des do trafego (Fig. 3.16) e as cargas dos veiculos (Fig. 3.17). Na definicio e na
avaliacdo das sobrecargas do trafego em pontes rodoviarias devera ser tido em conta as
caracteristicas do trafego nas estradas que lhe estdo ligadas. Assim, por exemplo, se uma ponte
da acesso a um local de extracgdo de inertes, suportara um trafego didrio muito pesado tanto em
relagdo ao tipo de veiculo como a sua carga. Este caso pode ndo ter nenhuma relagdo com o
trafego existente em estradas proximas.

A maior parte dos modelos tedricos de solicitagdo do trafego em pontes rodovidrias apoiam-se
em metodos numéricos baseados, em geral, em técnicas de simulagdo. Estes modelos permitem
incluir diferentes esquemas estaticos, tempos de chegada, possivel presenca de um ou mais
veiculos na ponte, caracteristicas dos veiculos e suas cargas reais, distribuicdo transversal de

cargas, efeitos dindmicos, etc. (Bez, 1989; Almunia. 1993).

Os modelos probabilisticos de sobrecargas devidas ao trafego tém sido utilizadas com éxito na
calibra¢do de valores nominais e de coeficientes de seguranca nos actuais Eurocodigos (Calgaro,
1992; Bruls. 1996). Estes modelos permitem descrever de forma adequada as solicitagdes
devidas ao trafego. Estas solicita¢cdes estdo associadas, de uma forma genérica, as seguintes
situagdes:



Frequéncia (%)
>

-
<
P

0 100 200 300 400
Peso dos veiculos (kN)

a) trafego na Sui¢a em 1988

0.004 v T v T v

0.003

Densidade {/kN)

0.002

0.001

Q 200 400 600 800
Pesos dos veiculos (kN)

b) trafego em Franc¢a na auto-estrada Paris-Auxerre em 1992.

Frequéncia

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70
Peso dos veiculos (ton.)

¢) trafego no Canada em 1995.

Fig. 3.17 - Distribuicdo das cargas por veiculo (Almunia, 1993).
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— SituagSes frequentes de servigo - associadas ao trafego em movimento (fluido ou
saturado), para a verificagdo aos estados limites de utilizacio ou de fadiga.

— Situagdes extremas de carga - geralmente associadas a trinsito parado sobre a ponte
(maxima sobrecarga, sem efeito dindmico), para a verificagio aos estados limites
ultimos.

— Situagdes excepcionais de servigo - passagem de veiculos de peso excepcionalmente
alto, comboios de veiculos pesados, etc., para a verificagio aos estados limites ultimos
e de utilizagdo.

Uma vez identificadas as possiveis situagdes de carga e o seu niimero previsivel, a partir dos
dados experimentais, € possivel caracterizar o espectro das solicitagdes devidas ao trafego,
mediante técnicas de simulagdo e posterior tratamento estatistico, para distintos tempos de
referéncia em fun¢do do estado limite a considerar.

O actual Eurocodigo relativo as acgdes do trafego em pontes (EC1-3, 1994) estabelece quatro
modelos de carga para a verificagdo aos estados limites ultimos e de utiliza¢io e cinco modelos
de carga para a verificagdo aos estados limites de fadiga. Fornece ainda modelos adicionais para
as forgas horizontais resultantes da travagem ou aceleragdo dos veiculos e devidas & curvatura da
via (for¢a centrifuga). Estes modelos permitem ter em conta as configuragdes e as caracteristicas
do trafego mais relevantes e, ainda, os diversos tipos de veiculos pesados.

3.5.6 — Acgdes térmicas resultantes de variacdes de temperatura

3.5.6.1 - Generalidades

A adopgdo de solugdes estruturais mais monoliticas e continuas, com vios cada vez maiores, tem
tornado as estruturas mais sensiveis as ac¢les térmicas. Estas acgdes sdo muitas vezes
responsaveis pela ocorréncia de deformagdes excessivas, provocadas pela dilatagdo e contracgdo
dos elementos estruturais; e por fendilhagdo excessiva, resultante do elevado grau de
monolitismo da estrutura ou dos gradientes ndo lineares de temperatura que originam tensdes
auto-equilibradas de valor consideravel (CEB, 1985).

De uma forma suméria, as ac¢Ses térmicas podem ser classificadas em dois grupos: as ac¢des

térmicas ndo ambientais € as ambientais.

No primeiro grupo insere-se o calor de hidratagio que ocorre nos primeiros dias apds a

betonagem (ou seja numa altura em que a estrutura ndo estd sujeita a acgdes exteriores)
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originando tensdes auto-equilibradas que podem ultrapassar a resisténcia a tracgio do betdo
jovem. Esta ac¢do pode assim conduzir a uma micro-fendilhagdo espalhada pela estrutura. Outro
tipo de acgdo pertencente a este grupo € corrente nos tabuleiros de pontes e resulta das aplicagdes
do tapete betuminoso, cuja colocagdo € efectuada a uma temperatura superior a 100°C. A
atenuacdo dos efeitos provenientes deste grupo de ac¢Ses ¢ normalmente conseguida através de
processos construtivos adequados. Refira-se ainda que poderdo ocorrer acg¢des térmicas de
acidente devidas, por exemplo, a um incéndio, mas como a sua probabilidade de ocorréncia

durante o periodo da vida da estrutura ¢ muito baixa, estas ndo sdo normalmente consideradas.

As acgdes térmicas ambientais, consideradas no segundo grupo, sdo aquelas que, de um modo
geral, se consideram no dimensionamento. Estas ac¢des sdo varidveis ao longo de cada dia e

ciclicamente variaveis ao longo do ano (Fig. 3.18).
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Fig. 3.18 - Variagdes didrias e anuais da temperatura ambiente.
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A transmissdo de calor para a estrutura ¢ realizada basicamente segundo trés formas distintas
(Fig. 3.19),

— radia¢do - faz-se sem contacto entre corpos, dependendo da energia radiante do corpo
emissor;

— convecgdo - ¢ feito por intermédio de um fluido em movimento;

— condugdo - ocorre através de um meio sem que haja intervengdo da radiacio e sem

movimentos internos, é o processo tipico de transmissdo dentro de um
solido.

velocidade do vento
radiagio
temperatura

térmica
do ar

radiagdo

T T T T - solar
convecgio 4

|
|
|

iill é \___geometria e propriedades

dos materiais

Fig. 3.19 - Factores que influenciam a transmissdo de calor.

3.5.6.2 - Caracterizagio das acgdes térmicas ambientais em estruturas de betio

A distribuigdo longitudinal de temperaturas ao longo da estrutura é geralmente considerada
constante em toda a sua extensdo, ou em zonas bem definidas. Esta constatagdo permite reduzir o
problema de defini¢do da respectiva ac¢do a distribuigdo de temperaturas na sec¢do transversal.

A distribui¢do ndo linear de temperaturas na sec¢do transversal de elementos estruturais é
dividida nas parcelas uniforme (7,), linear (7)) e ndo linear ou auto-equilibrada (7,,), conforme
ilustra a Fig. 3.20. A parcela ndo linear ¢ responsavel apenas por um estado de coaccio,
originando tensdes auto-equilibradas sem se verificarem deformagdes. A parcela linear conduz a
alteragdes de curvatura sem, no entanto, se verificar um aumento de comprimento ao nivel do
eixo das pegas. A parcela uniforme € traduzida por alteragdes do comprimento do eixo dos
elementos estruturais, sem se verificarem modifica¢des na curvatura.
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Fig. 3.20 - Decomposi¢do da distribuicdo de temperaturas numa sec¢do transversal simétrica em relagdo

ao eixo vertical.

As componentes da distribuigdo térmica para o caso de secgdes simétricas em relacdo ao eixo
vertical (a extensdo a sec¢des ndo simétricas ¢ relativamente simples (Mendes, 1989)) sdo

calculadas através das seguintes expressdes:

T.(f) = ;11 [Tzoaa (3.55)
h
0=+ [[1Go)(z-25)]da . (3.56)
zZ~Z.
T(et)=T(0-T0-T,0)-—= (3.57)

sendo z; a coordenada do centro de gravidade e 4, / ¢ /, a drea da secgdo transversal, a sua altura

¢ 0 seu momento de inércia em relagdo ao eixo longitudinal que contém o centro de gravidade,
respectivamente.

As parcelas uniforme e linear estdo associadas a deformagdes axiais, &, e a curvaturas de flexdo,

7, respectivamente, tendo-se que:

e=oll,~T,)=anrr, (3.58)
T
p==t (3.59)

sendo T, uma temperatura de referéncia (a que corresponde uma extensdo longitudinal nula) e

a o coeficiente de dilatagdo linear do material.

As parcelas uniforme e linear sé introduzem estados de coacg¢do no caso de estruturas
hiperstaticas. Pelo contrario, a parcela ndo linear auto-equilibrada introduz tensdes na estrutura,
mesmo que (externamente) isostatica.
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3.5.6.3 - Simulagiio da acciio térmica em modelos de elementos finitos

Os efeitos da variagdo de temperatura em estruturas de betdo sdo tratados no presente modelo do
seguinte modo:

1 — para cada elemento (discretizado por camadas) define-se o campo de deformacdes

resultante da variagdo de temperatura, calculando para cada camada a extensio &, .,
de acordo com a equagdo ¢,, =a-AT =a-(T-T,,);

2 - ainda para cada elemento, determina-se o vector das forgas nodais equivalentes, de

forma idéntica aquela descrita para o pré-esforco:
ogy=Esg, , (3.60)

f, = LgT%dV : (3.61)

3 — calcula-se o incremento de deformagdo total, Ae, resultante da aplicagdo das forcas
nodais f ) a estrutura;

= FAT

4 — o estado de deformagio resultante é determinado da forma usual, sendo adicionado as

deformagdes mecanicas, obtendo-se finalmente o estado de tensdo associado.

Repare-se que este procedimento permite introduzir o campo de temperaturas total, 7| (z,t)

»

através da definicdo de deformagdes equivalentes em cada camada, ndo sendo por isso necessario
estar a decompd-lo nas trés parcelas referidas no ponto anterior.

3.5.6.4 - Recomendagdes regulamentares

Os valores de variagdo de temperatura a adoptar no dimensionamento de estruturas deve ter em
conta as caracteristicas do local. Obviamente, por exemplo, os valores recomendados para um

pais da Europa Central podem estar completamente desajustados para paises mediterraneos.

A regulamentagdo nacional (RSA, 1983) indica valores para variagdes uniformes de temperatura,
AT, =+15°C para estruturas de betdo ndo protegidas e AT =+10°C para estruturas de betdo
protegidas, mas ndo propde quaisquer valores para os gradientes de temperatura, mencionando
apenas que devem ser consideradas varia¢des diferenciais de acordo com as condig¢des climaticas
locais e as caracteristicas térmicas da estrutura. A regulamentagdo de paises como a Alemanha,
Dinamarca, Espanha, Franca e Suécia. indicam a utilizagdo de gradientes lineares, enquanto que
as regulamenta¢des utilizadas na Austrilia, Grd-Bretanha e Nova Zelandia preconizam a
utilizagdo de gradientes ndo lineares (Silveira, 1993).
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Em termos de valores reduzidos o RSA (1983) recomenda para as variagdes uniformes de
temperatura, relativamente a temperatura média anual do local, os seguintes valores: w, = 0.6;

v, =05; y,=03.

3.5.6.5 - Valores medidos e obtidos numericamente para Portugal Continental

Nos ultimos anos tem-se desenvolvido em Portugal trabalho de investigagdo relevante na
avaliacdo das acgdes térmicas e no seu efeito em estruturas de betdo, quer através de medi¢des no
local, quer utilizando modelos numéricos para descrever os mecanismos de transmissdo de calor
(Rets, 1983; Branco, 1984 e 1993; Teles, 1985; Mendes, 1987 ¢ 1989; Silveira, 1993).

Recorrendo a dados relativos a temperatura do ar e velocidade do vento medidos nas estacées da
Rede Actinométrica do Instituto Nacional de Meteorologia e Geofisica, Silveira (1993) estudou a
distribui¢do de temperaturas nas sec¢des correntes de tabuleiros de pontes. A informacio sobre
os dados ambientais foram processados através de modelos numéricos, a partir dos quais definiu

as parcelas de temperatura uniforme, linear e auto-equilibrada nas secgdes.

A analise dos resultados indicaram a possibilidade de dividir Portugal Continental em trés zonas:
zona interior, zona litoral e Algarve. Constatou-se ainda que ¢ nas zonas interior e Algarve que se

verificam as maiores variagdes na temperatura uniforme e nos diferenciais térmicos das seccdes.

Posteriormente, com base numa simulagdo de um periodo de 15 anos e considerando as
condi¢des climaticas da regido de Lisboa, obtiveram-se os valores caracteristicos, superior e
inferior, e os desvios padrdo da acgdo térmica uniforme e diferencial (Quadro 3.7). Estes valores
foram calculados a partir das distribui¢des de maximos e minimos anuais, consideradas como de
extremos de tipo I (Gumbel), em periodos de 50 anos, admitindo independéncia entre os
extremos anuais.

Silveira (1993) apresenta ainda valores das tensdes auto-equilibradas para as seccdes referidas no
Quadro 3.7, correspondentes ainda ao mesmo estudo. A titulo meramente ilustrativo,

apresenta-se os resultados relativos as secgdes SL, e SL,,o, no Quadro 3.8.

Ainda de acordo com o mesmo estudo, sdo propostos valores para os coeficientes y relativos aos
valores reduzidos da variagdo de temperatura. No Quadro 3.9 apresentam-se esses valores e,

comparativamente, os valores regulamentares (RSA. 1983) relativos a variagio de temperatura
uniforme.
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Quadro 3.7 - Valores caracteristicos da temperatura uniforme e diferencial de temperatura, para as

condigGes de Lisboa (distribui¢des de extremos em 50 anos) (Silveira, 1993).

Temperatura uniforme (°C) Diferencial de Temperatura
Secgdes Dist. Minimas Dist. maximas Dist. minimas Dist. maximas
F- desvio F-! desvio F-! desvio F- desvio
(0.05) | padrdo | (0.05) | padrio | (0.05) | padrio | (0.05) | padrio
SLs -2.1 1.19 46.0 1.55 -34 0.35 12.1 0.52
SLs, -1.4 1.35 43.1 1.62 -4.5 0.51 15.1 0.67
SLgg 0.0 1.37 40.7 1.68 -3.8 0.39 15.2 0.73
SL ;g0 1.4 1.27 377 1.39 -33 0.32 143 0.68
SL 50 1.9 1.25 36.3 1.26 -3.0 0.28 13.5 0.64
SV1 -0.2 1.31 40.7 1.56 -6.0 0.47 18.4 1.23
Sv2 -1.2 1.24 42.3 1.58 2.4 0.12 15.0 0.76
SC1 -0.9 1.30 41.7 1.66 -2.9 0.29 11.7 0.58
SC2 -0.4 1.28 389 1.67 -4.5 0.50 7.4 0.38
Nota: SL; - Secgdo de tabuleiros de laje com espessura i; SV e SC - secgdes de tabuleiros vigados e em caixdo (ver Fig. 3.21).

a) secgdo tipo SV1 b) secgdo tipo SV2
N
}..

j —

¢) secgdo tipo SC1 d) secgio tipo SC2

Fig. 3.21 - Secg¢des analisadas por Silveira (1993), referentes ao Quadro 3.7.
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Quadro 3.8 - Tensdes auto-equilibradas. Unidades: MPa.

Tensdes auto-equilibradas valor: | 0.60 0.50 0.40 0.30 0.20 0.10 0.00

Caracteristico superior 3.54 0.53 0.81 1.08 0.76 0.43 2.93
Caracteristico inferior -2.11 -0.43 -1.33 -1.61 -1.05 -0.31 -2.02
Frequente superior 1.29 0.20 0.35 0.42 0.27 0.14 0.95
Quase permanente -0.13 0.00 0.04 0.03 0.02 -0.01 -0.07
Frequente inferior -0.91 -0.21 -0.48 -0.52 -0.33 -0.12 -0.74

Tensdes auto-equilibradas

. . . 0.60 0.50 0.40 0.30 0.20 0.10 0.00
compativeis com o diferencial:

Caracteristico superior 1.24 0.05 -0.55 -0.57 -0.29 0.18 0.89
Caracteristico inferior 0.46 0.05 -0.17 -0.25 -0.19 0.05 0.48
Frequente superior 0.80 0.06 -0.35 -0.40 -0.24 0.11 0.67
Quase permanente -0.10 -0.03 0.06 0.09 0.05 -0.03 -0.11
Frequente inferior -0.13 0.01 0.04 0.04 0.03 0.00 -0.12

Tensdes auto-equilibradas valor: 1.20 | 1.325 1.05 0.60 | 0.375 0.15 0.00

Caracteristico superior 4.60 2.05 0.99 1.11 0.80 0.82 3.52
Caracteristico inferior -2.59 -1.38 -0.78 -1.43 -1.06 -0.65 -2.45
Frequente superior 1.60 0.63 0.33 0.35 0.25 0.23 1.06
Quase permanente -0.13 -0.03 0.01 0.01 0.01 0.00 -0.06
Frequente inferior -1.16 -0.52 -0.34 -0.38 -0.29 -0.20 -0.87

Tensdes auto-equilibradas

. . . 1.20 | 1.325 1.05 0.60 | 0375 0.15 0.00
compativeis com o diferencial:

Caracteristico superior 1.56 0.67 -0.11 -0.21 -0.16 0.08 0.86
Caracteristico inferior 0.44 0.28 0.14 -0.26 -0.19 0.13 0.49
Frequente superior 111 0.35 -0.12 -0.11 -0.12 0.01 0.65
Quase permanente -0.17 -0.03 0.04 0.00 0.01 0.02 -0.10
Frequente inferior -0.10 0.02 0.06 -0.04 -0.02 0.05 -0.06

Quadro 3.9 - Valores propostos para ¥,, ¥, e ¥, (Silveira, 1993).

. Valores regulamentares
. Variagdo de . OV o
Coeficiente . Diferencial térmico para a variacdo de
temperatura uniforme )
temperatura uniforme

¥, 0.80 0.85 0.60
v, 0.50 0.50 0.50
v, 0.30 0.10 0.30
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3.6 - CONSIDERACOES FINAIS

Este capitulo teve como objectivo principal descrever as técnicas desenvolvidas que serviram de
suporte a modelagdo estrutural e, ainda, as variabilidades de alguns pardmetros que influenciam a

analise estrutural.

Descreveu-se de forma generalizada a formulagdo de elementos finitos implementada. Foi
também destacada a formulagdo de elementos com caracteristicas especiais: descontinuidades
nos elementos finitos e o elemento unidimensional curvilineo no qual assenta a modelagdo do

pré-esforgo.

Abordou-se as variabilidades associadas a geometria dos elementos estruturais de betdo e as
acgOes consideradas no presente modelo tendo em conta dados experimentais e os valores
propostos pelas actuais normas. Realgou-se ainda a caracterizagdo das acgdes térmicas
resultantes de variagdes de temperatura e apresentou-se a técnica utilizada para simular estas

acgdes no modelo de elementos finitos.

142



Capitulo 4

MODELACAO DO COMPORTAMENTO DO BETAO
ESTRUTURAL

4.1 - INTRODUCAO

O uso de modelos menos adequados para representar o comportamento do betdo estrutural é
frequentemente uma das causas limitativas na analise estrutural. Por isso, a adop¢do de relagdes
constitutivas que tenham em conta os diversos factores que condicionam o seu comportamento
ndo linear ¢ de importancia fundamental.

Neste capitulo aborda-se o comportamento dos materiais constituintes: o betdo € o ago.
Descreve-se de forma sumaria os principais factores que condicionam as respectivas relagdes
constitutivas, os valores correntemente prescritos, as variabilidades que lhes estdo associadas € os
modelos numéricos desenvolvidos para descrever o comportamento de estruturas de betdo
armado e pré-esforgado.

O modelo do betdo tem em conta o seu comportamento instantineo quando submetido a
carregamentos monotoénicos quase-estaticos € a sua evolugdo no tempo devido aos efeitos
diferidos resultantes, essencialmente, da fluéncia, da retrac¢do e do envelhecimento. O modelo
de comportamento instantineo utiliza o critério de resisténcia maxima proposto por Ottosen
(1977) e também adoptado pelo Cédigo Modelo do CEB-FIP (1993), sendo as relagdes
constitutivas obtidas por aplicagdo das leis elasto-plasticas (Henriques, 1991, 1992a). O
comportamento diferido do betdo ¢ simulado através das equagdes propostas pelo Codigo
Modelo do CEB-FIP (1993) e por Bazant e Panula (1978), sendo incorporadas no modelo

numérico numa formulag¢do incremental (Pévoas, 1991).

A resposta instantdnea do ago. que constitui as armaduras ordinarias e de pré-esforco, é

aproximada por um modelo de comportamento elasto-plastico unidimensional, de acordo com
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um diagrama multilinear de tensdes-deformagdes. O comportamento diferido das armaduras é

considerado através de um modelo de relaxagdo do ago de pré-esforco.

No final deste capitulo apresenta-se o estudo da resposta de vigas de betdo pré-esforgado, tendo
em conta o comportamento diferido dos materiais. A comparag¢do dos resultados obtidos pelo
presente modelo numérico com resultados experimentais e numéricos obtidos por outros autores

permite avaliar o desempenho do modelo e discutir a validade das solucdes calculadas.

4.2 - RELACOES CONSTITUTIVAS DO BETAO

4.2.1 — Generalidades

O betdo € um material heterogéneo constituido pela associagdo de inertes e pasta de cimento,
incorporando assim elementos com diferentes propriedades. Wittman (1983) sugeriu uma
classificagdo hierdrquica para caracterizar os niveis de discretizacdo deste material: o nivel
microscopico (micro-level), o nivel médio (meso-level) e o nivel macroscopico (macro-level).
Em aplicagdes estruturais correntes as relagBes constitutivas do betdo sdo definidas ao nivel
macroscopico, considerando um material homogéneo e continuo. Os fendmenos observados a
este nivel sdo interpretados de acordo com os mecanismos verificados a um nivel inferior, para o
qual se considera o betdo como um material fortemente heterogéneo constituido por um conjunto
de inclusdes dispersas numa matriz aproximadamente homogénea.

O comportamento do betdo estrutural apresenta nio linearidades assinalaveis devidas a diferentes
mecanismos como a fendilhagdo em tracgdo, a plastificagdo em compressdo, a fluéncia e a
retracgdo do betdo, e ainda pela interacgdo entre a armadura e o betdo. Os modelos constitutivos

consistem numa representa¢fo simplificada do comportamento real do material.

Os mecanismos referidos interagem entre si, sendo por isso extremamente complicado
estabelecer um unico modelo constitutivo que integre todos eles (Feenstra, 1993). A formulagio
deste tipo de modelos permite descrever o comportamento do material num determinado campo

de aplicagdo previamente estabelecido.

Nas sec¢Oes seguintes apresenta-se separadamente o modelo de comportamento do betdo
submetido a carregamentos monotonicos quase-estaticos e de curta dura¢io (comportamento
instantdneo) e a evolugdo da resposta no tempo devida essencialmente a fluéncia e a retrac¢io do
betdo (comportamento diferido).
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4.2.2 — Comportamento instantineo

4.2.2.1 — Consideracdes iniciais

Tendo em conta o campo de aplicagdo do presente modelo, apresenta-se sumariamente o
comportamento mecanico do betdo submetido a carregamentos monotdnicos, quase-estaticos e
de curta duragdo. Esse comportamento ¢ caracterizado através de testes uniaxiais e multiaxiais,

distinguindo-se a resposta a compressdo ¢ 4 tracgdo.

O modelo apresentado caracteriza adequadamente o comportamento do betdo correntemente
utilizado, no entanto, as relagdes constitutivas definidas ndo sdo integralmente validas para
betdes de alta resisténcia (CEB, 1995a).

4.2.2.2 — Comportamento uniaxial

Quando se inicia o carregamento de um provete ja existem microfissuras na interface
cimento-inertes devidas as tensdes de trac¢do resultantes das variagdes de volume sofridas pela
pasta de cimento durante a hidratagdo e ainda devidas a ocorréncia da retrac¢do de secagem
(Wittman, 1983). Os ensaios uniaxiais em provetes de betdo mostram que os diferentes tipos de
rotura, que se obtém para carregamentos em compressdo e em tracgdo, sdo acompanhados pela

formagdo de fendas no material.
Compressdo

O comportamento do betdo comprimido (Fig. 4.1) depende dos mecanismos de propaga¢io da
microfissuragcdo interna (Van Mier, 1984; Vonk, 1992). Verifica-se que o mecanismo de
propagacdo de fendas e, consequentemente, a evolugdo da deformacdo apos se ter atingido a
resisténcia maxima, ndo pode ser objectivamente considerado através de propriedades intrinsecas
do material. Ensaios experimentais (Kotsovos, 1983; Van Mier, 1984; Hordjik, 1991; Nooru,
1992; Vonk, 1992; CEB, 1993) mostraram que existem factores associados ao tipo de ensaio que
influenciam estes resultados, nomeadamente, o tipo de equipamento, as propriedades das
fronteiras entre o equipamento e os provetes, as dimensdes dos provetes e a orientagdo da

betonagem em relacdo a direc¢do de actuagdo da solicitagdo aplicada pelo equipamento.

Embora o modelo a apresentar considere somente carregamentos monotdonicos, permite também
simular situagdes de descarga e recarga que podem ocorrer como resultado de diferentes historias

de carga ou devido a propria natureza ndo linear dos materiais que conduz frequentemente a
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descargas em algumas zonas da estrutura. Resultados de ensaios ciclicos uniaxiais (CEB, 1983;
Yankelevsky, 1987a, 1987b, 1989) mostram que uma unica curva é suficiente para envolver
todas as historias de carga neste tipo de ensaios, sendo essa curva coincidente aproximadamente
com a curva do ensaio de carregamento monotonico. Verifica-se ainda que as rigidezes dos
trogos carregamento-descarregamento € idéntica a rigidez medida na origem, se o
descarregamento se iniciou para uma deformago inferior a extensdo correspondente a resisténcia
maxima. Essas rigidezes sdo sucessivamente menores 4 medida que se avan¢a no ramo
descendente (Fig. 4.1a).

Ensaios experimentais efectuados por Vecchio e Collins (1982) permitiram verificar que a
ocorréncia de fendilhagdo antes do inicio do carregamento em compressio provoca uma
degradagdo da resisténcia e da rigidez & compressdo do betio (Fig. 4.2). Observaram também que
o grau de degradacdo aumenta com a deformagdo de tracgdo. Essa degradacio ¢ introduzida na
lei constitutiva do material através de um coeficiente A, ndo superior a unidade, definido em

funcdo da extensdo principal de tracgdo maxima atingida pelo betdo.
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Fig. 4.1 - Relagdes constitutivas do betdo & compressio.
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Fig. 4.2 - Degradacio da resisténcia e da rigidez de compressdo do betio fendilhado.
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Tracgdo

E usual definir a resposta dos provetes de betdo traccionado em fungdo de duas relagdes
constitutivas distintas: uma relagfo tensdo-extensdo para as zonas ndo fendilhadas e uma relagio
tensdo - largura de fenda (Fig. 4.3) nas zonas fendilhadas, sendo essa largura caracterizada em
funcdo da energia de fractura (Petersson, 1981; Hillerborg, 1985a, 1985b; Cornelissen, 1986;
CEB-FIP, 1993; Barros, 1995).

Na analise de estruturas de betdo armado, a simulagdo correcta da fendilha¢do assume
importancia vital no estudo do comportamento em servigo. A consideragdo adequada dos efeitos
provocados pelos mecanismos de interac¢do entre o betio e as armaduras que atravessam as
fendas ¢ fundamental para definir o comportamento das zonas fendilhadas, que advém,
fundamentalmente, da transferéncia de tensdes entre os dois materiais. Este fenémeno é devido
sobretudo aos seguintes mecanismos de interac¢do: a aderéncia entre o betdo e a armadura, a
resisténcia ao corte da armadura e a engrenagem verificada entre as faces das fendas (Gilbert,
1972; Floegl, 1982; Figueiras, 1983). A consideragdo da capacidade de reten¢do das tensdes de
tracgdo no betdo entre fendas, correntemente designado de tension-stiffening (Fig. 4.4), no
diagrama das relagdes constitutivas do betfio fendilhado € uma técnica vulgarmente utilizada nos
modelos que consideram a fendilha¢do distribuida nos elementos de discretizagdo (Figueiras,
1983; Cervenka, 1985; Okamura, 1991).

Ot | Tt § 27 |

Je T et ot

t ot

Eet

Fig. 4.3 - Relagdes constitutivas do betdo a tracgio.

Pardmetros que caracterizam o comportamento uniaxial

Nos ensaios uniaxiais de provetes de betdo o comportamento do material ¢ caracterizado a partir

dos seguintes pardmetros:

— 0 modulo de elasticidade longitudinal, E_;

147



Modela¢do do comportamento do betdo estrutural
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Fig. 4.4 - Representagdo esquematica da distribui¢do de tensdes entre fendas.

— o coeficiente de Poisson, v, que relaciona a extensdo lateral com a extenso axial num

provete carregado axialmente;

— a resisténcia maxima (tensdo de pico) identificada por f, para o betdo comprimido e
por f,, para o betdo traccionado;

- aextensdo associada a resisténcia maxima ¢, e &

ct]

para o betdo comprimido e para o

betdo traccionado, respectivamente;
— aextensdo axial altima do betdo comprimido, ¢, .

Relativamente a caracterizagdo do betdo fendilhado salientam-se os seguintes pardmetros:

— aenergia de fractura, G,, que define a quantidade de energia requerida para propagar

uma fenda de superficie unitaria;
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— a largura maxima de fenda. w,, para a qual deixa de se verificar transferéncia de

tensoes.

Os resultados experimentais mostram que os pardmetros £, ¢ f, dependem de forma notdria da
resisténcia do betdo a compressdo, f,. Esta constatagdo estd na base da defini¢do de formulas

empiricas, definidas na actual regulamentagio, que permitem definir os valores de E, e a

ct
partir de f,. Por sua vez, o coeficiente de Poisson para o betdo sujeito a compressdo uniaxial
mantém-se praticamente constante até aproximadamente 75% de f,, tomando valores entre 0.15
e 0.22, sendo os valores compreendidos entre 0.18 e 0.20 os mais representativos. Proximo do
colapso, a expansdo do volume acompanhada por grandes extensdes laterais traduz-se num
acréscimo significativo do coeficiente de Poisson aparente, o qual pode tomar valores superiores
a 0.5 na fase descendente do diagrama tensdes-extensdes. Em ensaios de trac¢do uniaxial
obtém-se em geral valores ligeiramente superiores para o modulo de elasticidade e,
inversamente, valores inferiores para o coeficiente de Poisson, em comparagio com os
respectivos valores obtidos em ensaios de compressdo uniaxial. As diferengas sdo, no entanto,

diminutas sendo por isso usualmente desprezadas.

Relativamente as extensdes correspondentes as resisténcias maximas, ¢, € &,,, OS respectivos

valores sdo praticamente constantes para todos os tipos de betdo, utilizando-se correntemente os
valores de 0.0022 para ¢, € 0.00015 para ¢, .

A determinagdo experimental da energia de fractura, G, , fornece valores entre 50 ¢ 200 Nm/m?

para betdes de resisténcia normal. O MC90 (CEB-FIP, 1993) propde uma féormula empirica para
a determinagdo de Gyem func¢do do valor caracteristico da tensdo maxima do betdo a compressdo,
fek, € da dimensdo maxima dos inertes, dn.. Finalmente, no que se refere ao valor ultimo da
largura de fenda, w,, apesar das dificuldades inerentes a sua determinag3o, sdo apontados valores
da ordem de 0.4mm (Guo, 1987) e de 0.5mm (Wecharatana, 1986).

4.2.2.3 - Comportamento multiaxial

Na generalidade dos casos, as estruturas de betdo encontram-se sujeitas a estados de tensdo
biaxiais e triaxiais. Resultados experimentais obtidos por Kupfer (1969, 1973) em provetes de
betdo sujeitos a carregamentos biaxiais encontram-se ilustrados na Fig. 4.5. Os ensaios
consistiram em acréscimos sucessivos de carga, mantendo constante a relacdo entre as

componentes principais de tensdo (carregamento proporcional).

Como se pode observar na Fig. 4.5, para estados de compressdo biaxial ha um acréscimo da

capacidade resistente do betdo comparativamente com a capacidade obtida nos ensaios uniaxiais
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e, além disso, obtém-se respostas mais ducteis (Fig. 4.6). A resisténcia méaxima a compressdo
aumenta cerca de 16% para componentes de compressio iguais (o*l /oy = 1.0) € apresenta um
acréscimo maximo de cerca de 25% para uma relagdo de tenses aproximadamente igual a
o,/ o, =05. Este acréscimo de resisténcia nos casos de compressio biaxial é devido ao
aumento da fric¢do interna e & melhoria das condigdes de transferéncia de esforgos de corte por

engrenagem entre as faces das fendas.

x-=-x f,= 191kp/cm® =19 MPa

o——o f = 311 kp/cm? =31 MPa o,
- 2 = F

*—* f.= 594kp/cm? =59 MPa £,

5

-12 1.0
|
7,

i

t

e

L~

]
|

e
._.__'§.,

Fig. 4.5 - Resisténcia do betdo sujeito a estados de tensdo biaxiais (Kupfer, 1969).

Nos casos em que o estado de tensdo biaxial é caracterizado por uma combinagdo de
compressdes ¢ tracgdes verifica-se o seguinte: se o provete esta sujeito principalmente a tensdes
de compressdo e a tensdes de tracgdo laterais, a capacidade resistente & compressdo e o grau de
ductilidade ¢ inferior comparativamente com os valores obtidos do ensaio de compressdo
uniaxial (Figs. 4.5 € 4.6), devido a influéncia das tensdes de tracgdo que favorecem a propagacio
da microfendilhagdo; por outro lado, se o provete esta sujeito essencialmente a tensdes de
tracgdo, a presenca de tensdes de compressdo laterais conduz a uma diminui¢do da capacidade
resistente a trac¢do porque as tensdes de compressdo laterais introduzem tensdes de tracgdo a um
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nivel microscopico devido a heterogeneidade do material, 0 que conduz a um aumento do

processo de dano interno (Vonk, 1992).

Nos ensaios de trac¢do biaxial ndo se verificam variagdes significativas na capacidade resistente

do betdo, em comparagdo com os ensaios de trac¢do uniaxial.

A curva envolvente obtida nos ensaios biaxiais de Kupfer (Fig. 4.5), embora tenha sido obtida
para carregamentos proporcionais, ¢ valida também para carregamentos ndo proporcionais
(Nelissen, 1972), sendo por isso independente da histéria de carga. Estes resultados permitem
também confirmar a nogdo de que o softening (amolecimento) do betdo devido a cargas externas
de compressdo ou de traccdo, estd associado ao mesmo tipo de mecanismo, isto €, um

crescimento continuo da fendilhagdo a um nivel microscdpico.

a.
7
//‘ = 1.2 X g ~
e e S YA o e 74
? \ . clei /! £1,6,
A 7
L eq 8 0,5——-——
2' €3 \\}\ 0‘,874/ £y e t
W,
\Ho7
.o ’\ | 9410y
' 1
200 mm +0z \ i // — - 00,
L 11-052 0.000/-1
50 mm | // 0.052/-1
00 [ 0103/-¢
0204 /-1
| I f 21,80,8y : l L 688
3 2 1 0 -1 2 3 10 1 0 1 2 10
Tracgio Compressiac Tracgao Compressao
a) Ensaios de compressdo biaxial b) Ensaios de compressdo-tracgdo

Fig. 4.6 - Relagdes tensdes extensdes obtidas em ensaios biaxiais (Kupfer, 1969).

Os modos de fractura associados a estados de tensdo biaxial (Kupfer, 1969, 1973; Nelissen,
1972) sdo essencialmente comandados por um critério de deformagdo méaxima de tracgdo (Tasuyji,
1978), registando-se ligeiras variagdes no valor da deformacgdo de tracgdo admissivel em fungéo
do campo de tensdes instalado. Os ensaios experimentais realizados por Kupfer (1969)
permitiram caracterizar o tipo de fendas que conduzem a fractura do material, para varias

relacdes entre as componentes de tensdo (Fig. 4.7).

Em estados de tensdo triaxiais, a superficie de resisténcia maxima do betdo € convenientemente
aproximada por uma funcdo expressa em termos dos invariantes de tensbes & p e 6, que
correspondem as coordenadas cilindricas da superficie em questio no referencial de eixos
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coordenados definido pelas tensdes principais (Fig. 4.8a). Os planos perpendiculares ao eixo
hidrostatico ¢ denominam-se planos de desvio, sendo aquele que passa pela origem
(0', +0,+0,= O) chamado de plano 7. As tensdes nos pontos situados no plano 7 representam
estados de corte puro onde a componente de tensdo hidrostatica ¢ nula. A intersec¢do da
superficie de resisténcia maxima com os planos de desvio conduz & obtenc¢do de curvas com a
forma genérica ilustrada na Fig. 4.8b, as quais, partindo de uma forma aproximadamente
triangular na regido de tracgdo triaxial, se vdo progressivamente arredondando & medida que

aumenta o valor da tensdo hidrostatica de compressio correspondente.

O g, 0,

|o:/0,=-1/-1]  [61/0,=-110.052] [0/T,=-1/0.103]

o, G,

o, g,

0,/0,=1/0.54 01/0,=1/1

Fig. 4.7 - Modos de fractura em provetes sujeitos a tensdes biaxiais (adaptado de Kupfer, 1969).

N e

a) Superficie de resisténcia maxima do betdo b) Planos de desvio (Wastiels, 1981)

Fig. 4.8 - Caracterizacdo da resisténcia do betdo sujeito a estados de tensdo triaxial.
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4.2.2.4 - Variabilidade do comportamento instantineo do betio

A variabilidade das propriedades mecanicas do betdo depende essencialmente das variagdes dos
materiais constituintes (cimento, inertes, etc.), da relagdo agua-cimento, do modo de execugio,

do transporte, do controlo de qualidade, da cura, da manuten¢@o e da degradacdo dos materiais.

O pardmetro do betdo mais estudado ¢ a sua resisténcia a compressdo. Este valor € utilizado para
controlar a qualidade do betdo durante a obra, sendo ainda usado pelas actuais normas para
definir critérios de aceitacdo-rejeicdo (NP ENV 206, 1993). As correlagdes elevadas com outros
pardmetros do betdo, nomeadamente a resisténcia a trac¢do, a resisténcia ao corte, € 0 mddulo de
elasticidade, permitiram estabelecer relagdes empiricas que permitem determinar adequadamente

valores esperados para esses parametros.
Resisténcia do betdo a compressdo

Na avalia¢do da resisténcia do betdo deve-se distinguir: a resisténcia convencional e a resisténcia
efectiva. A resisténcia convencional do betdo ¢ determinada a partir de ensaios normalizados,
usando provetes (cilindricos ou cubicos) executados com betdo fresco e conservados em
condi¢des de temperatura ¢ de humidade constantes durante um periodo com duragdo fixa. A
resisténcia assim determinada em laboratério numa amostra de tamanho limitado é também
designada de resisténcia potencial. A resisténcia efectiva representa o valor real que se observa
nas estruturas em servigo.

A resisténcia real pode ser determinada através de ensaios ndo destrutivos (por exemplo, medigédo
da dureza superficial, velocidade de propagacdo dos ultra-sons), semi-destrutivos (por exemplo,
ensaios de arranque) e destrutivos (ensaio de provetes extraidos da estrutura, vulgarmente
designados por tarolos ou carotes). Os ensaios ndo destrutivos sdo os menos fiaveis, enquanto

que nos ensaios destrutivos obtém-se informagdo mais exacta.

A avaliagdo fiavel da resisténcia efectiva envolve geralmente custos elevados, limitando-se a
situagdes extremas (aumento das acgdes, diminui¢do da resisténcia por fendmenos imprevistos,
etc.), casos de duvida (inexisténcia de controlo adequado, resultados obtidos em provetes sdo
insatisfatorios, etc.) e no campo da investigacdo cientifica. Correntemente, a avaliagdo
experimental da qualidade do betdo ¢ caracterizada através da resisténcia potencial, em fungdo
dos resultados obtidos em ensaios de compressdo normalizados, utilizando provetes cilindricos

ou cubicos.

A relagdo entre a resisténcia do betdo medida nos provetes cilindricos e nos provetes cubicos

depende essencialmente (Tassios, 1978): dos inertes (tipo, percentagem e maxima dimensio), da
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resisténcia do betdo, do acabamento das faces do provete, da deformabilidade dos pratos da
maquina e da orientagdo da betonagem relativamente a direc¢do da solicitagdo aplicada pelo
equipamento. Apesar da diversidade de factores intervenientes, L'Hermite (1955) propos a
seguinte expressdo entre a tensdo de rotura do cilindro com dimensdes # = 2d = 30cm (sendo h e
d a altura e o didmetro, respectivamente) e do cubo com 20cm de aresta:

f cil

= 0502+021log f
f.cubo20

cuboy,

(unidades: MPa) . 4.1

Por sua vez, Petersons (1964) sugeriu a seguinte relagdo entre os valores obtidos em cilindros
(h=2d=30cm) e cubos com 15 c¢m de aresta:

H fcu 0
?f—b’— = 085- 021—1—(—)”—0-”— . (unidades: MPa) (42)

Refira-se ainda que, embora de forma pouco significativa, as resisténcias medidas em cubos

apresentam distribui¢des mais dispersas que as distribui¢des obtidas com cilindros (CEB, 1975).

A variabilidade da resisténcia potencial depende directamente do controlo de qualidade que ¢
realizado durante a betonagem e colocagdo em obra. Tendo em conta inimeros ensaios de
compressdo realizados com provetes cilindricos, constatou-se (Mirza, 1979a) que o coeficiente
de variagdo da resisténcia do betdo a compressido (C V, =0,/ f., onde £, é o valor médio e
o, 0 desvio padrdo) varia entre 15% e 20% para niveis correntes de controlo de qualidade. Para

niveis elevados o coeficiente de variagdo desce para valores entre 7% e 10%.

No Quadro 4.1 apresentam-se os valores sugeridos por Mirza para o coeficiente de variacio CVy.
e para o desvio padrdo oy, em fungdo do nivel de controlo de qualidade e da resisténcia de
compressdo especificada no projecto, considerando ensaios em betdo fabricado no local da obra.
Os valores apresentados permitem verificar que a dispersdo diminui para niveis de controlo mais
rigorosos e para betdes mais resistentes. De forma idéntica, o regulamento de betdes de ligantes
hidraulicos (RBLH, 1989) preconizava as mesmas grandezas em fun¢do da qualidade e da
resisténcia média do betdo (Quadro 4.2).

Riisch (CEB, 1975) realizou um estudo sobre a qualidade dos betdes usado na Alemanha em
fun¢do do tipo de construgdo. Os resultados obtidos encontram-se descritos no Quadro 4.3.
Ellingwood (1980) considerando dados recolhidos na construco de edificios nos Estados Unidos
da América, constatou que os valores de C V, variam entre 15% e 18%. Almunia (1993) propds
valores que caracterizam a variabilidade da resisténcia do betio a compressdo (Quadro 4.4), para

obras de qualidade média e alta. Para isso considerou trabalhos desenvolvidos por outros autores
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e os valores resultantes da recolha de dados relativos ao controlo sobre os materiais utilizados na

construgdo de pontes de betdo em Espanha.

Quadro 4.1 - Variabilidade da resisténcia do betdo a compressdo (Mirza, 1979a).

Valor caracteristico da tensdo de rotura, f,,
Nivel do controlo <27 MPa >27 MPa
de qualidade Coeficiente de variacdo (%) Desvio padrdo (MPa)
Excelente 10% 2.7
Médio 15% 4.0
Pobre 20% 54

Quadro 4.2 - Valores maximos dos parametros definidores da qualidade do betdo (RBLH, 1989).

Valor médio da tensdo de rotura (MPa)
Qualidade | parametros definidores da qualidade Compressdo Flexdo
do betdo
<35 >35 <35 >3

1 Coeficiente de variacio (%) 16 - 12 -

Desvio padrio (MPa) - 55 - 0.6
2 Coeficiente de variagdo (%) 20 - 16 -

Desvio padrdo (MPa) - 7.0 - 0.8
3 Coeficiente de variagio (%) Sem especificagdo

Desvio padrdo (MPa)

Quadro 4.3 - Variabilidade da resisténcia do betdo para diferentes tipos de constru¢do (CEB, 1975).

Tipo de construgdo

Coeficiente de variacdo (%)

Resisténcia média, f,, (MPa)

Vigas de betdo pré-fabricadas

Pistas de aeroportos

Barragem de betdo nos Alpes

Ponte em betdo pré-esforcado

Construcdo industrial com controlo elevado
Construgdo de pequenas casas

Construcdo de edificios com controlo deficiente

6

9

10
13
15
20
28

66.4
459

)
R S S VR =
to o 9 W

o W W
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Quadro 4.4 - Variabilidade da resisténcia do betdo para obras de qualidade média e alta (Almunia, 1993).

7 dias 28 dias
Valor caracteristico especificado desvio padrdo | Coeficiente | desvio padrio | Coeficiente
para a resisténcia do betdo, £, (MPa) (MPa) variagdo (%) (MPa) variagdo (%)
25 1.8-33 8-11 26-35 9-11
30 4.7 14 4.1 11
35 2.8-338 7-8 3.0-39 7-10
40 25-42 5-9 33-42 6-7

A variabilidade total do betdo referida nos wltimos paragrafos inclui as dispersdes resultantes de
diferentes betonagens numa obra, ou seja, a variabilidade espacial ao longo de um mesmo
elemento estrutural. Mirza (1979a) caracterizou os coeficientes de varia¢do da resisténcia do
betdo obtido de diferentes lotes da mesma obra, em fungdo do nivel de controlo. Assim, obteve
valores entre 4% e 5% para casos com controlo elevado, 5% a 6% para um controlo médio e
acima de 6% para um controlo pobre. Esta variabilidade espacial ¢ atribuida a variagdes de
dosagem dos materiais, aos processos de fabrico de diferentes origens e as variag¢des associadas
aos ensaios.

Relativamente ao tipo de distribuigdo da resisténcia a compressdo do betdo apresentada pelos
provetes, a maioria dos investigadores apresentam a lei gausseana (normal) como aquela que
melhor representa a distribuigdo da resisténcia do betdo a compressio. No entanto, alguns autores
sugerem a distribui¢8o log-normal para betdes com controlo pobre, enquanto que a distribui¢do
normal ¢ adequada para betdes de boa qualidade (Mirza, 1979a; Almunia, 1993).

A resisténcia real das estruturas de betdo (resisténcia efectiva) é geralmente inferior a resisténcia
medida nos ensaios em provetes obtidos em condigdes de laboratdrio (resisténcia convencional).
Esta diferenga deve-se sobretudo as diferentes condicdes de cura, de compactacdo, de migragdo
vertical da 4gua nos elementos, do tamanho, da forma e dos diferentes estados de tensio

instalados na estrutura e nos provetes.

De acordo com varios estudos (Campbell, 1967; Bloem, 1968: Petersons, 1968, Gongalves,
1987), os valores médios da relagdo entre a resisténcia medida em tarolos e a resisténcia medida
em cilindros variam entre 0.74 ¢ 0.96, sendo o valor médio global de 0.87 (Mirza, 1979a).
Petersons (1971) sugeriu que o aumento da resisténcia do betdo se traduz numa diminui¢do da
relagdo entre as tensdes de rotura efectiva e convencional (Quadro 4.5).
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Goncalves (1987) descreveu os varios factores que influenciam a relagdo entre a resisténcia real e
potencial. Na impossibilidade de analisar a influéncia de todos os factores, definiu um plano de
trabalhos para a avaliagdo experimental da resisténcia do betdo em elementos estruturais, em que
variaram as condi¢Oes de cura e compactagdo, a idade de ensaio e o tipo de elemento estrutural.
As caracteristicas do betdo utilizado (classe C20/25) foram mantidas constantes a menos das
variabilidades inerentes ao material. A resisténcia real foi medida em provetes cilindricos (tarolos
com /4 =d = 11.2cm) extraidos dos elementos estruturais considerados (pilares, vigas e lajes), na
direccdo perpendicular & da moldagem. Uma parte dos tarolos foram conservados dentro de agua
até a data do ensaio e a outra parte mantidos ao ar livre no interior do laboratério. A resisténcia
potencial foi controlada em provetes cubicos com aresta de 20cm executados de forma corrente.
Uma parte dos cubos foram mantidos em camara saturada desde a data da betonagem até ao dia
do ensaio e a outra parte permaneceu junto dos elementos estruturais correspondentes, sujeitos,
por isso, as condigdes atmosféricas reais. Foram ainda consideradas duas condi¢des de
compactagdo: boa (betdo vibrado) e ma (betdo ndo vibrado). Os resultados obtidos deste estudo
para as diferentes condigdes consideradas, encontram-se sumariamente descritos nos Quadros 4.6

a 4.8. As medidas descritas dizem respeito a varias amostras de nove provetes cada.

Quadro 4.5 - Relagio entre a tensdo de rotura efectiva e convencional, em fun¢do da resisténcia do betdo
(Petersons, 1971).

Resisténcia do betdo a Relagdo entre a tensdo de rotura
compressido (MPa) efectiva e convencional
20 0.95
30 0.90
40 0.85
50 0.85

Da andlise dos resultados obtidos por Gongalves (Quadros 4.6 a 4.8) verifica-se que a relagdo
entre a resisténcia real e a resisténcia potencial depende significativamente das condigdes de
cura, da betonagem e do tipo de elemento estrutural. Observa-se que os valores obtidos para os
pilares e para as vigas ndo apresentam diferengas significativas. Por outro lado, as resisténcias
reais medidas nas lajes sdo menores que os respectivos valores referentes aos outros dois
elementos estruturais. Estas diferengas explicam-se pelas condi¢des de secagem em lajes serem

mais gravosas devido a maior relacdo entre a drea exposta € o volume.
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Quadro 4.6 - Relagio entre a resisténcia medida aos 28 dias em tarolos extraidos de pil

(Gongalves, 1987).

ares € em cubos

cubos conservados em cdmara saturada

cubos ao ar livre

betdo vibrado

betdo ndo vibrado

betdo vibrado

tarolos saturados tarolos ndo tarolos saturados tarolos ndo tarolos ndo
betonagem saturados saturados saturados
média desvzo média desvzo média desvzo média desvio média desv~io
padrdo padrio padrdo padrdo padrio
0.80 0.055 0.81 0.049
Inverno 0.84 0.038 0.86 0.042 0.70 0.042 0.75 0.054 0.90 0.049
. 0.87 0.067 0.91 0.046
Primavera 0.79 0.110 0.76 0.058 0.81 0.048 0.88 0.064 0.90 0.047
~ 0.83 0.076 0.88 0.070 ; . -
Verdo 0.81 0.073 0.88 0.059 0.80 0.103 0.84 0.095 0.93 0.068
0.90 0.062 0.91 0.060 X - <
Outono 0.90 0.041 0.90 0.057 0.85 0.063 0.89 0.053 0.92 0.058

Quadro 4.7 - Relagdo entre a resisténcia medida aos 28 dias em tarolos extraidos de vigas e em cubos

(Gongalves, 1987).

cubos conservados em cdmara saturada

cubos ao ar livre

betido vibrado

betdo ndo vibrado

betdo vibrado

tarolos ndo tarolos ndo tarolos ndo
betonagem tarolos saturados saturados tarolos saturados saturados saturados
média desvio média desvio média desvio média desvio rﬂé dia desvio
padrio padrdo padrio padrdo padrio
0.76 0.036 0.74 0.058 A 0.82 0.058
Inverno 0.74 0.032 0.80 0.050 0.76 0.037 0.75 0.050
Pri era 0.86 0.052 0.94 0.034 . . . . 1.02 0.027
MAVerd | 038 | 0.034 | 096 | 0.026
. 0.88 0.031 0.95 0.037 - - 0.96 0.049
Verdo 0.80 0.043 0.86 0.056 0.68 0.058 0.71 0.063
0.97 0.046 0.99 0.031 , 1.00 0.030
Outono 0.95 0.046 0.97 0.028 0.86 0.119 0.87 0.084

Quadro 4.8 - Relacdo entre a resisténcia medida aos 28 dias em tarolos extraidos de lajes e em cubos

(Gongalves, 1987).

cubos conservados em cdmara saturada

cubos ao ar livre

betdo vibrado

betdo ndo vibrado

betdo vibrado

tarol rurad tarolos nido tarolos saturados tarolos ndo tarolos ndo

betonagem arolos saturados saturados saturados saturados
. desvio - desvio - desvio - desvio Ly desvio
média . média média . média . média .
padrdo padrdo padrdo padrio padrdo
Inverno 0.70 0.034 0.76 0.027 0.69 0.037 0.76 0.037 0.82 0.029
Primavera | 0.83 0.035 0.87 0.029 0.76 0.042 0.84 0.030 0.94 0.026
Verdo 0.69 0.039 0.73 0.063 0.54 0.038 0.59 0.049 0.77 0.068
Outono 0.81 0.034 0.87 0.043 0.78 0.026 0.81 0.049 0.88 0.044
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Outros pardmetros mecdnicos do betdo

Os restantes pardmetros mecanicos que sdo vulgarmente utilizados para caracterizar 0
comportamento instantineo do betdo encontram-se relacionados com a resisténcia a compressdo.
Entre esses pardmetros destacam-se a resisténcia a tracgdo, f,,, € o modulo de elasticidade, £, .
A determinacdo de relagdes empiricas com a resisténcia 4 compressdo do betdo, f,, tem sido
objecto de varios estudos (CEB, 1979b; Mirza, 1979a).

O MC90 (CEB-FIP, 1993) e o EC2 (1991) recomendam a seguinte relagdo para determinar o

valor médio da resisténcia do betdo a tracgdo:
-~ 2/3
fclm = O“’O'fck ’ (43)

onde f,, ¢ o valor caracteristico da tensdo de rotura do betdo a compressdo. Jaccoud (1996)
mostrou que a equagdo (4.3) ndo representa adequadamente a evolucdo de f,,, para betdes de
alta resisténcia (classes superiores a C50). Embora a resisténcia a trac¢do dos betdes das classes
mais elevadas aumente com a resisténcia a compressdo, esse crescimento da-se de modo menos
acentuado que aquele definido por (4.3). Assim, Jaccoud (1996) propde para betdes de classe

superior a C50 a seguinte relagdo:

fam = 0315150 . | (4.4)

Mirza (1979a), recorrendo aos resultados de ensaios experimentais obtidos em betdes entre as
classes C20 e C45, caracterizou estatisticamente a relagdo entre f, e f.. Recorrendo a técnica
dos minimos quadrados e considerando os dados relativos ao ensaio em 798 provetes cilindricos,
obteve coeficientes de regressdo da ordem de 0.75. Os residuos, considerados como a diferenga
entre os valores observados e os valores calculados pelo modelo de regressdo, apresentaram uma
distribui¢do normal com média nula. Quanto a dispersdo dos valores observados da resisténcia a
trac¢do, Mirza (1979a) verificou que de um modo geral ¢ superior a dispersdo da resisténcia a

compressdo. De acordo com os valores obtidos, sugeriu um coeficiente de variagdo entre 13% e
20%.

O moédulo de elasticidade, vulgarmente utilizado para caracterizar a resposta elastica do betdo,
corresponde ao valor médio do moédulo secante, E_,, definido pelo declive do ramo de

descarregamento da curva tensdo-deformagio para niveis de tensdo moderados. O MC90 e 0 EC2

propdem a seguinte relagdo com o valor médio da resisténcia a compressdo:

E. =9500-f)° (unidades: MPa) . 4.5)

m
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Tal como para a resisténcia a traccdo, Jaccoud (1996) verificou que a expressdo (4.5) ¢
estritamente valida para betdes até a classe C30. Para betdes de resisténcia superior, o
crescimento de £, em fun¢do de £, ¢ menor, sendo methor traduzido pela seguinte equacio:

E, =11000- £°°  (unidades: MPa) . (4.6)

cm

De acordo com os resultados obtidos por Mirza (1979a), os coeficientes de regressdo entre o
mddulo de elasticidade e a resisténcia do betdo a compressdo situaram-se entre 0.88 (regressdo
linear) e 0.91 (regressdo exponencial). Os residuos entre os valores observados e calculados por
regressdo apresentaram uma distribuicdo normal com média nula. O coeficiente de variagdo
variou entre 7.7% (médulo de elasticidade inicial) e 12% (modulo de elasticidade secante). As
diferencas entre os moédulos de elasticidade obtidos em compressdo e em trac¢do foram
estatisticamente muito pequenas.

4.2.2.5 - Resultados experimentais obtidos em viadutos de betio pré-esforcado

Neste ponto apresenta-se sumariamente os resultados do tratamento estatistico do pardmetro
mecdnico mais controlado na fabricacio do betdo na constru¢do de pontes e viadutos: a sua
resisténcia a compressdo, f.. Os dados analisados sio respeitantes a construcdo dos seguintes
viadutos em betdo armado e pré-esforgado: viaduto sobre o rio Pele na estrada nacional EN 310
em Vermoim (1992-1993), viaduto de Labriosque na auto-estrada Porto-Braga sub-lango
Cruz-Braga (1992-1993) e viaduto das Antas na Via de Cintura Interna (VCI) do Porto (1995-
1997). Os betdes analisados foram fabricados em centrais. O estudo efectuado ndo define a
qualidade do betdo utilizado na construgio de viadutos em Portugal atendendo ao nuimero
bastante limitado de casos abordados, no entanto, permite apontar algumas caracteristicas de
interesse.

Os dados de f. foram obtidos do controle de qualidade durante a constru¢do realizado com
provetes cubicos de 20 cm de aresta moldados no local de betonagem e carregados até a rotura

em condigdes normalizadas. Um estudo mais detalhado destes dados ¢ apresentado no Anexo 2.

As classes especificadas para os betdes analisados foram os seguintes:

— viaduto sobre o rio Pele:
* classe B25 (C20/25) nas fundagdes e pilares;
* classe B30 (C25/30) nos pilares e no tabuleiro.

— viaduto de Labriosque:

* classe B30 (C25/30) nas estacas e sapatas;
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« classe B35 (C30/37) nos pilares;
» classe B40 (C35/45) no tabuleiro.

— viaduto das Antas:
e classe B35 (C30/37) no tabuleiro.

Os dados ilustrados nas Figs. 4.9 a 4.11 referem-se a valores controlados aos 28 dias. Para cada

um dos diagramas representados apresenta-se:

a distribui¢do dos valores de £ observados nos controles de qualidade efectuados;

— uma curva correspondente a distribui¢do normal ("curva normal") com pardmetros

(média e desvio padrdo) iguais aos valores estimados com os dados observados;

— uma "curva normal" obtida da curva anterior corrigindo os valores de acordo com as
relagdes obtidas por Gongalves (ver Quadros 4.6 a 4.8) para a estimar a distribuigdo
dos valores reais;

— uma "curva normal" correspondente ao betdo especificado regulamentarmente.

Conforme se pode observar, as distribui¢des do tipo normal permitem um bom ajuste as
distribui¢des experimentais, confirmando a hipdtese regulamentar e as propostas de diversos
autores sobre o tipo de distribui¢do para betdes de média e boa qualidade. Como foi referido na
seccdo anterior, os valores medidos em provetes traduzem uma resisténcia convencional que
geralmente representa por defeito a resisténcia real. A "curva normal” obtida a partir dos valores
corrigidos, supondo uma relagdo meramente multiplicativa entre os valores observados e os
valores reais, permite estimar de uma forma simplista a distribuigdo que se pode esperar na
estrutura. A comparagdo desta curva corrigida com a curva do betdo especificada

regulamentarmente € usada para discutir os valores propostos nas actuais normas.

As curvas referidas ilustram que ha uma tendéncia para fabricar betdes com resisténcia
ligeiramente superior aos valores especificados. No entanto, esta constata¢do ndo se verifica de
uma forma generalizada, uma vez que em alguns betdes a resisténcia média observada (para os
valores corrigidos) € idéntica aos valores médios regulamentares. A caracteristica que mais
fortemente se destaca nos dados obtidos ¢ a menor dispersdo relativamente ao valor especificado
nas actuais normas. Este resultado esta de acordo com resultados obtidos por outros autores em

betdes fabricados em centrais.

De acordo com a andlise estatistica efectuada, os valores especificados para a resisténcia
caracteristica e de célculo do betdo a compressdo correspondem na realidade a probabilidades de
ocorréncia inferiores aquelas definidas nas normas.
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Fig. 4.9 - Analise estatistica da resisténcia do betio a compressdo - viaduto sobre o rio Pele.
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Fig. 4.11 - Analise estatistica da resisténcia do betdo 4 compressdo - viaduto das Antas.

4.2.2.6 - Modelo numérico de comportamento

O presente modelo é definido por: um critério de resisténcia maxima que caracteriza a
capacidade portante méxima do material para qualquer estado de tensdo e um conjunto de

relacdes constitutivas que traduzem a evolugdo da resposta com o carregamento (Henriques,
1991, 1992a-b).

O critério de resisténcia maxima adoptado no presente modelo é baseado no critério proposto por
Ottosen (1977) e sugerido também pelo MC90 (CEB-FIP, 1993). Na defini¢do das relagGes
constitutivas sdo consideradas trés situagles distintas: o betdo ndo fendilhado (ou betdo sem
fendilhacdo macroscépica), o betdo fendilhado (ou betdo com fendilhagdo macroscopica devida a
fractura por tracgdo) e o betdo esmagado (ou betdo desagregado na sequéncia de fractura por
compressdo).

O comportamento deformacional do betdo ndo fendilhado € descrito através de um modelo
elasto-plastico e na consideragdo de uma lei de endurecimento resultante da aplicagdo do critério
proposto por Ottosen (1977). Por sua vez, o comportamento do betdo fendilhado € descrito com
base num modelo de fendilha¢do distribuida, identificando-se, por isso, o material fendilhado
com um meio continuo. Finalmente, para o betdo com rotura por esmagamento considera-se que

o material perde totalmente a sua capacidade portante ¢ simultaneamente a sua rigidez € anulada.
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Critério de resisténcia mdaxima

Os critérios de resisténcia méxima de materiais isotrépicos sujeitos a estados de tensdo
homogéneos sdo independentes do referencial das tensdes. E comum exprimir estes critérios em
fungdo dos trés invariantes de tensdo /,, J, e J, (sendo I, o primeiro invariante do tensor das
tensdes e J,, J; sdo o segundo e o terceiro invariante do tensor de desvio das tensdes), da

seguinte forma:
Ml 0)=0 (4.7

Os trés invariantes principais de tensdo sdo definidos pelas seguintes expressoes:

[, =0, +0, +0, . (4.8)
1 2 2 2 y

J, = 5(5, +53 45, (4.9)

Jy =55, -8, , (4.10)

onde o e s representam, respectivamente, o tensor das tensdes e o tensor de desvio das tensdes.

Em alternativa ao invariante J; ¢ possivel considerar o angulo de similaridade, & (ver Fig. 4.8a),
relacionado com J, pela seguinte relagio:

cos3f = , (4.11)

\/5"]3
3

T

oct

sendo 7

. denominada por tensdo tangencial octaedral, definida num plano que contém o ponto
representativo do estado de tensio e que faz angulos iguais com as direcgdes principais de tensdo

(o plano octaedral). A tensdo tangencial 7, , ¢ dada por:

(4.12)

oct T

-y
i
(SR
N
1)

O critério de resisténcia maxima utilizado no presente modelo (Ottosen, 1977; CEB-FIP, 1993) é
traduzido pela seguinte fungdo:

J, AL

=t ——+h-—_1=0 i (4.13)
fe f. /e

f(I‘,Jl,cos39) =aq-

onde f. € a resisténcia do betdo & compressio (uniaxial). a e b sdo constantes associadas ao

material e A ¢ um pardmetro fun¢io de cos38:
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1

A = ¢, -cos :arccos(c2 -cosBH)} , cos36=>0 (4.14a)
LD
(7 1

A = ¢, -cos ~3~—-;arccos(— C, -cos39)J , c0s36<0 ; (4.14b)
L 2

onde os parimetros ¢, e ¢, sdo, respectivamente, factores de tamanho e de forma, tendo em
conta que as expressdes (4.14) permitem considerar que a superficie projectada no plano de
desvio deve mudar de aproximadamente triangular para aproximadamente circular com o

aumento da tensdo hidrostatica (Chen, 1982).

Verifica-se ainda que a superficie cilindrica do critério de Huber-Mises e a superficie conica de
Drucker-Prager, critérios largamente aplicados neste tipo de problemas, sdo casos particulares da
presente formulagdo. O critério de Huber-Mises € obtido para valores de a=5b=0 e

A = constante e o critério de Drucker-Prager resulta da consideragdo de a =0 e A = constante.

Q

o
Lagli:)

02—
il h - 2
44 12,740 08 068 04 -02 oo T

-0.2}—

-*
/.=59.4MPa| | ]
] Salfo=008 | 14
f 08—

p Kupfer ot al (1969, 1973)

-1.2—

Fig. 4.13 - Comparagdo entre o critério de Ottosen e os testes biaxiais de Kupfer (1969, 1973). Adaptado
de Ottosen (1977).

A determinacdo dos quatro pardmetros (a, b, ¢, e ¢,) adoptados na defini¢do do presente critério

foi avaliada a partir dos seguintes testes experimentais (Ottosen, 1977):

— resisténcia a compressdo uniaxial, f, (= 60°);
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— resisténcia a trac¢do uniaxial, £, (6= 0°);

- resisténcia a compressdo biaxial, f, (6=0°), definido particularmente para
o, =0,=-116f. , 0,=0, correspondendo aos resultados experimentais de Kupfer
(1969, 1973) que definem f,, =116 f, (ver Fig. 4.13);

— estado de tensdo triaxial definido no meridiano de compressdo (&= 60°) pelo ponto de

fl==5 ¢ w1,
resultados obtidos por Balmer e Richard (ver Fig. 4.14; Chen, 1982).

coordenadas o, =4 (o0,,=1,/3), de forma a ajustar aos

A/
12
= 411
-110
—
‘\ EX - 9
g meridiano de compress3o 18
. \\ 1,
o
\ b - 6
—~J ) =
\‘\ . i 4 5
by ~
meridiano de tracgio 2o /(5. 4)
} ey 2 14
°\\ ~Ne. 3
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2
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Fig. 4.14 - Comparagdo entre o critério de Ottosen e resultados experimentais nos planos meridianos:
circulos abertos, Balmer (compressdo); circulos a cheio, Richard (compressdo); quadrados,

Richard (trac¢3o); cruzes, Kupfer (tracgdo). Adaptado de Chen (1982).

Ottosen (1977) constatou que os pardmetros a, &, ¢, € ¢, apresentam uma consideravel

dependéncia da relagdo de resisténcia:

k= (4.15)

onde f, e f. representam a resisténcia do betdo a tracgdo e & compressio, respectivamente. No

Quadro 4.9 apresenta-se valores propostos por Ottosen para os parametros referidos. Os valores
de ¢, e ¢, referidos no Quadro 4.9 correspondem aos valores de 4, e A, (meridianos de trac¢do

e de compressdo, respectivamente) definidos no Quadro 4.10.
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Quadro 4.9 - Pardmetros do material em fungdode k = f, / f..

k a b o8 c,
0.08 1.8076 4.0962 14.4863 0.9914
0.10 1.2759 3.1962 11.7365 0.9801
0.12 0.9218 2.5969 9.9110 0.9647

Quadro 4.10 - Valores do parametro A em fungdode k = £, / f..

k A, A, A2,
0.08 14.4725 7.7834 0.5378
0.10 11.7109 6.5315 0.5577
0.12 9.8720 5.6979 0.5772

Considerando as fun¢des que melhor se aproximam aos resultados descritos no Quadro 4.9, o
MC90 (CEB-FIP, 1993) propds as seguintes expressdes para determinar os quatro pardmetros
referidos:

1 - 1 . 1 »
PR PR ey

a= ¢, =1-6.8(k-0.07)° (4.16 - 19)

Comportamento do betdo ndo fendilhado

O comportamento ndo linear do betdo ndo fendilhado (ou seja, sem fendilha¢do macroscopica) €
traduzido por um modelo elasto-plastico. Este modelo permite representar adequadamente a
componente recuperavel de deformag@o, recorrendo a teoria da elasticidade; e, caracterizar as
deformagdes plasticas responsaveis pela componente permanente, através da teoria da
plasticidade.

As relagdes constitutivas sdo estabelecidas de forma incremental, associando-se a um modelo
elasto-plastico com endurecimento através do seguinte conjunto de condig¢des: o critério de

cedéncia, a lei de fluxo ou de escoamento plastico e a lei de endurecimento.

s Critério de cedéncia

O betdo é considerado como um material que apresenta um endurecimento isotrépico (Owen,
1980). As superficies de carga, correspondentes a sucessivos niveis de tensdo, sdo definidas
através da seguinte relagéo:
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F(g.K) = f(@)-o,(K)=0 | (4.20)

onde f(o) designa a fungdo de cedéncia definida em fun¢do do tensor de tensdes, o, e o, (K)
representa a evolugdo da tensdo de cedéncia, em funcdo de um escalar K representativo do

endurecimento, com a histéria de deformacio plastica ocorrida (Owen, 1980; Chen, 1982).

No presente modelo a funcdo de cedéncia é expressa em fungdo dos trés invariantes de tensdo,
1, J, e cos36, coincidindo com a expressdo estabelecida em (4.13) e adoptando os parametros

definidos em (4.16) a (4.19). O escalar representativo do estado de tensio multiaxial, designado
por tensdo efectiva, o,, € obtido pela equacio (4.13), resultando em:

o, = flo) = —;{(1@ +b1,)+\/(AJJ—2 +81,) +4an} . @4.21)

Uma vez atingida a superficie de cedéncia limite (definida por 0. = f(g)=f,,emque f, éa
tensdo efectiva maxima), o betdo sofre uma quebra de resisténcia devido ao softening se o betdo

se encontra predominantemente sujeito a compressdo, ou devido a fendilhacio no caso da traccdo
ser dominante.

» Lei de fluxo ou de escoamento plastico

A lei de fluxo estabelece a relagdo entre as deformagdes plasticas e o nivel de tensdo instalado no
betdo. Essa relagdo ¢ definida através de incrementos infinitesimais das componentes de
deformagdo plastica pela seguinte expressio (Owen, 1980):

o8(o)

ds =dA . 422
£, =di= (422)

em que dA € um infinitésimo ndo negativo, designado por multiplicador plastico, que representa a
amplitude do incremento da deformagio plastica, d £,, segundo a direc¢do normal a superficie

definida pela fungdo g(o) , correntemente designada por fungdo de potencial plastico.

Para evitar os inconvenientes relativos a perda de simetria no calculo da matriz de rigidez,
utilizou-se uma lei de fluxo associada, isto €, a fungdo de potencial pléstico ¢ identificada com a
fungdo de cedéncia, f(o), resultando em:

de =da- =di-a (4.23)

em que:
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.
of oJf of of of of
= 2

“ {60' de, dJo. Jr, cr, ©Or, ’ (424)

X v Xz

é o vector fluxo que define a direc¢do ortogonal a superficie de cedéncia no ponto de
coordenadas (o,, o,, 0., T,, T., T, ). As derivadas parciais, ¢f/Jo;, da fungdo de

v xy? xz

cedéncia apresentada em (4.21), sdo definidas por:

1 oL A éJ,
o= — J., - + . =+ b +
i 2{" G, 27, do,  da,

aa A JdJ, ol oJ,
(27, +b1‘)-[1/J2- + L b ‘}+ a2, (4.25)
. o”ay ?_,/J2 do, go; do, |
\/(z,. T, +b1,) +4al,
onde as derivadas parciais da fungdo A(cos3 6), expressa em (4.14), resultam em:
, 0J oJ,
sen[%arccos(c2 cos39)]{J§“ -é—;l—ng”z S 3 ]
a4 - -\/—gc,cz — ., c0s3620; (4.26a)
do, 2 ./'f[l—(c2 cos39)z]
. J, , aJ,
sen[—gE - -ljarccos(— ¢, cos39)](J;/2 -g——“ - z— JE T Zi—-—)
o, c,
or _¥3 .. % 1) c0s30<0. (4.26b)
do; 2 Jf[l —(c2 cos39)2]

A determinagdo do multiplicador plastico, dA, é feita tendo em conta que além da condigdo
definida em (4.20) é preciso também verificar que:
of doy

dF = —-do -
oo = oK

dK=0 . (4.27)

Atendendo a condig¢io de endurecimento (Owen, 1980), o escalar X pode ser identificado com a
deformagio plastica efectiva, &,, através da seguinte relagdo:

dK = dg, = c(dg,-de )" | (4.28)

sendo ¢ uma constante que toma o valor ¥2/3 para materiais incompressiveis (Chen, 1982).

Considerando as expressoes (4.23) e (4.28) obtém-se:
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Modelagdo do comportamento do betdo estrutural

ds, =di-a (4.29)
com
a=(c*a’a)"” . (4.30)

Sendo o acréscimo infinitesimal de deformagdo total, d €, dado pela soma das componentes de
deformacio efectiva, d &, , € plastica, de,,

de = dsg, +d§_‘p , (4.31)

e que

It

de, = D''do | (4.32)

onde D representa a matriz de elasticidade do material. Considerando as expressoes (4.27),

(4.29), (4.31) e (4.32), o multiplicador plastico dA vem definido pela seguinte expressio:

gy = 4D de (4.33
~ A+a"-Da 33)
sendo
do, _ "
4= -a=H-a , (4.34)
de

P

em que 4 € o escalar que caracteriza o endurecimento do material, definido em funcdo do
pardmetro / que depende da lei de endurecimento adoptada.

Uma vez completamente caracterizado o vector fluxo, g, € o multiplicador plastico, dA, é

possivel definir a relagdo constitutiva em regime elasto-plastico em termos de acréscimos
infinitesimais:

do=D,-ds (4.35)

em que a matriz elasto-plastica, D,,, atendendo as expressdes (4.29) a (4.34), é expressa por:

IS

D-a-a’-
=Q——A‘+ T—-D- (4.36)

D
—ep

i IS
IR
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Capitulo +

o Lei de endurecimento

A lei de endurecimento define as sucessivas posi¢oes da superficie de carga em fungdo da tensdo
de cedéncia de referéncia, o, durante a deformagéo plastica. Este movimento € obtido através
da identificacdo da tensdo de cedéncia de referéncia, o,, com a tensdo efectiva, o,. Por sua vez,
a tensdo efectiva ¢ definida em fun¢do da deformacdo plastica efectiva, de,, que caracteriza o

endurecimento do material obtido num ensaio uniaxial, isto €,
o, =0, =Hs,) . (4.37)

Os conceitos de tensdo efectiva e de deformagdo plastica efectiva permitem definir este
movimento para um carregamento multiaxial genérico a partir de relagdes unidimensionais,

extrapolando os resultados experimentais obtidos em ensaios uniaxiais.

No presente trabalho, a relagdo entre a tensdo efectiva e a deformacéo plastica efectiva ¢ obtida
através da curva proposta pelo MC90 (CEB-FIP, 1993) para simular o comportamento do betdo a

compressido uniaxial (Fig. 4.15):

L f., & SEn : (4.38a)

clim cl

L, 2 (ﬂ:[ 1 5) S| s e ze, (438
o = - . B —— . , E.2 - .
” & le (gC.IRm /&, )2 & Eeiim | Ec & c o5 e )

com,

&= 5 , (4.40)
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Modelagdo do comportamento do betdo estrutural

em que £, &, £, e f, encontram-se representados na Fig. 4.15, sendo sugerido para ¢, o
valor de 0.0022.

G
== ===
/ / |
/ /
/ VA
/ / l
/ |
7/ | f carga- PR
|/ ~descarga Ocu=0.5f;
/ I
/ [ I
AV
/\ECX I ‘
| !
&

1 Ecu 2

Fig. 4.15 - Diagrama tensdes-deformagdes proposto pelo MC90 (CEB-FIP, 1993) para representar o

comportamento do betdo a compressdo uniaxial.

O comportamento do betdo ndo fendilhado a trac¢io uniaxial é simulado por uma curva obtida
por uma expressdo idéntica a (4.38a) até ser atingida a tensdo de pico. Nesta €xpressdo, o termo
/. € substituido por f

+ € a extensdo, &
igual a 0.00015.

i

.1 > correspondente a este valor de pico € considerada

Uma vez descrita a curva o, —¢,, a lei de endurecimento é caracterizada pelo parimetro 4

expresso em (4.34), sendo H definido pela equagio:

oo 4o 4.41
_dsp - de, —ds, #40)
Esta relagdo pode ser transformada em:
do, /ds, E, i
, dcry/de:c—1 E, ’ (4.42)
do, /ds, E,

em que £, ¢ 0 modulo de elasticidade do betdo e E, é o modulo secante para o nivel de

deformagdo considerado, sendo determinado por derivagdo das expressoes (4.38a) e (4.38b) em
ordema &g, :



Capitulo 4

A-B-C-¢g -2Be,

= 2 ;0 c = ¢ lim ; 4.43
I (1+C'€c)& fc £ g,l ( Ja)
E 2D-g + F 5 S (4.43b)
=- 7 " Je s & 2 gc im ; .
‘" (D-gl+F-g) !
sendo os pardmetros 4, B, C, D e F definidos pelas seguintes relagdes:
a=—Lt gL C—(EC 7] L (4.44 - 46)
- Ecl -Sd | - 8,321 ’ - Ecl - gcl ’ .
D= 1 & 2 €. F—(J-M g“J L (4.47 - 48)
gc,lim /gcl (gc lim /gcl)z gczl ’ gc,Iim /gcl gcl , '

e em que as variaveis envolvidas mantém os significados indicados anteriormente.
Comportamento do betdo fendilhado

No presente modelo, a fendilhagdo no betdo ¢ considerada distribuida no dominio do ponto de
amostragem do elemento, sendo o seu efeito traduzido por uma simples modificagdo das relagdes
constitutivas do material. Assim, o betdo fendilhado é definido como um material ortotropico,
sendo os eixos de ortotropia orientados segundo a direc¢do de fendilhagdo (Fig. 4.16). Desta

forma, as fendas podem ser formadas numa direc¢do qualquer ndo modificando a discretizagdo

-

e Tz

da topologia da estrutura.

G, g,
t n
NN
/ \ Txz
Oy 4——1

Tz /\ /

Tnt ¥ Tnt
Gn O’t

JPA—
Txz l
Oz

Fig. 4.16 - Definigdo dos eixos de referéncia local do betdo fendilhado (caso bidimensional).
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Modelagdo do comportamento do betdo estrutural

Considera-se que se inicia a fendilhacdo no betio quando o valor da tensdo efectiva atinge o
valor de pico, f,, do diagrama tensdes-extensdes. A direcgdo das fendas ¢ definida

perpendicularmente a direccdo das tensdes principais méximas, efectuando-se o calculo das
componentes de tensdo relativamente ao referencial local de fendilhacgo (Fig. 4.16).

As relagdes constitutivas do betdo fendilhado sdo definidas em fun¢do dos valores totais das
tensdes e das deformagdes, sendo representadas no referencial da fenda pela seguinte expressio:

gcr = l—)cr .§cr ? (449)

sendo a contribuigdo do betdo fendilhado para a formagdo da matriz de rigidez da estrutura dada
por:

D=T"-D T

—_ =-cr -

, (4.50)

em que T representa a matriz de transformagdo que relaciona os eixos do referencial da fenda

com o referencial global.

A matriz de rigidez para o betdo fendilhado expressa no referencial local (n, £, ') € explicitada

por:

b,=- - G, - : : (4.51)

=

onde os médulos de rigidez E e G tomam valores varidveis de acordo com a configuragio de
fendilhagdo instalada e os diagramas que carac