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RESUMO

NUNES, J. H. C. Analise confiabilistica dos estados limites de servico de vigas de um
edificio de pequeno porte em concreto armado. 2022. 115 f. Trabalho de Conclusdo de

Curso — Engenharia Civil, Universidade Federal de Alagoas, Maceio-AL, 2021.

Os sistemas construtivos em concreto armado possuem como caracteristica incertezas
intrinsecas ao seu método executivo, aos fendmenos fisicos, quimicos e bioldgicos, bem como
as acdes atuantes nas edificagdes. Com isso, o conhecimento e caracterizacdo das variaveis
aleatorias dos projetos de estruturas de concreto armado sd3o de suma importincia para o
desenvolvimento de solucgdes eficientes e que atendam os requisitos de seguranca e servigo
para a qual foram projetadas. Para o desenvolvimento de andlises de segurancga, sdo utilizadas
equacdes de estado limite determinadas a partir dos diversos modos de falha existentes nas
estruturas. Para uma melhor avaliagdo das estruturas, sdo utilizados conceitos de
probabilidade e estatistica atrelados aos métodos confiabilisticos para determinacao da
probabilidade de falha e, por conseguinte, a avaliacdo do risco de ruina estrutural dos
elementos analisados. Nesse contexto, o presente trabalho buscou a implementacdo de
modelos para a avaliagdo dos niveis de confiabilidade de vigas em concreto armado de um
edificio de pequeno porte para os estados limites de deformacdo excessiva e abertura de
fissuras. O célculo da probabilidade de falha € realizado por meio do método de simulacdo de
Monte Carlo e pelo método de transformacdo de primeira ordem (FORM). Com isso, foi
avaliada a integridade estrutural das vigas, onde os resultados se mostraram adequados
quando comparados com os indices de confiabilidade alvo preconizados pelas normas
internacionais. Na maior parte dos casos analisados foram encontradas baixas probabilidades
de falha. Contudo, as vigas mais solicitadas apresentaram resultados mais préximos aos niveis
admissiveis. Por fim, com o contetdo do trabalho espera-se favorecer com a disseminagdo da

incorporagdo de andlises de confiabilidade nos projetos de estruturas de concreto armado.

Palavras-Chave: Confiabilidade estrutural, Simulacdo de Monte Carlo; Estado limite de
abertura de fissuras; Estado limite de deformagdes excessivas.



ABSTRACT

NUNES, J. H. C. Reliability analysis of serviceability limit states of beams of a small
building in reinforced concrete. 2022. 115 f. Trabalho de Conclusdo de Curso — Engenharia

Civil, Universidade Federal de Alagoas, Maceio-AL, 2021.

The constructive systems of reinforced concrete have inherent uncertainties in relation to its
executive method, to physical, chemical and biological phenomena, as well as to the loads
acting on buildings. Thus, the knowledge and characterization of the random variables of the
projects of reinforced concrete structures are extremely important for the development of
efficient solutions that meet the safety and service requirements for which they were
designed. For the development of safety analyses, are used different limit state equations
determined from the failure modes existing in the structures. Concepts of probability and
statistics linked to reliability methods are used to determine the probability of failure,
allowing the evaluation of the structural ruin risk of the analyzed elements. In this context, the
present work aimed to implement models for the evaluation of the reliability levels of
reinforced concrete beams of a small building for the limit states of excessive deflection and
excessive crack width. The failure probability calculation is performed using the Monte Carlo
simulation method and the first-order reliability method (FORM). The structural integrity of
the beams was evaluated, where the results were adequate when compared with the target
reliability indices recommended by international codes. In most of the analyzed cases, low
failure probabilities were found. However, the most requested beams showed results close to
the admissible safety levels. Finally, with the content of this work it is expected to corroborate
for the dissemination of reliability routines in the design practice of reinforced concrete

structures.

Keywords: Structural reliability; Monte Carlo simulation; Limit state of excessive crack
width; Limit state of excessive deflection.
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1. INTRODUCAO

O uso crescente da tecnologia do concreto como solugdo construtiva para os desafios da
engenharia faz com que mais pesquisas sejam desenvolvidas, a fim de conhecer melhor e
prever com antecedéncia o seu comportamento. Sendo assim, com os avangos tecnologicos e
o aumento da competitividade do mercado da construgdo, fica evidente a necessidade do
desenvolvimento de projetos estruturais otimizados e eficientes para atender a funcao
estrutural desejada, visando sua viabilidade econdmica e, principalmente, a confiabilidade

quanto a sua seguranca.

De acordo com Beck (2019), os requisitos de seguranca (que se referem a capacidade maxima
de carga ou deformacdo da estrutura) e de servico (referentes as condigdes normais de uso da
estrutura) devem ser cumpridos, com o intuito de garantir a integridade da estrutura e o
conforto de seus usudrios. Para que sejam realizadas andlises de seguranca por meio dos
métodos de confiabilidade, faz-se necessario o uso de equagdes de estado limite, modeladas

de acordo com o0 modo de falha de interesse.

Segundo Sagrilo (2003), a confiabilidade estrutural pode ser utilizada pelos engenheiros para
a tomada de decisdes que envolvam a seguranca da estrutura, principalmente para os estados
limites ultimos. Essa possibilidade ocorre devido ao fato dessa metodologia considerar as
incertezas inerentes as variaveis aleatorias de projeto, permitindo a obtencao da probabilidade

de falha de elementos isolados ou de sistemas estruturais. (BAROTH et al, 2011).

Por meio da integral da fun¢do de densidade de probabilidade conjunta sobre um dominio de
falha, a probabilidade de falha pode ser determinada. Essa integral pode ser resolvida de
forma direta (analitica) e de forma aproximada pelos métodos de transformacao. Para isso,
deve ser conhecida previamente a func¢ao de densidade de probabilidade conjunta das
variaveis aleatorias, bem como a dependéncia entre elas (correlagdes) e sua distribuicdo de

probabilidade (SAKAMOTO, 2016 apud SILVA, 2010).

No que diz respeito aos estados limites, a violagdo destes acarreta maiores impactos nos
custos de manutencdo e operagdo das estruturas do que em sua seguranga (HONFI, 2014). No
entanto, a verificacdo dos ELS se torna obrigatéria uma vez que o seu alcance provoca a
inviabilizagdo do uso da edificagdo, afetando sua durabilidade, aparéncia, utiliza¢do funcional

e conforto dos usuarios.



20

Na etapa de dimensionamento estrutural, podem ser adotados diferentes niveis de seguranca.

Com relagdo aos métodos de confiabilidade, sua classificagdo pode ser feita em fungdo da

quantidade de informacgdes disponiveis e utilizadas nas andlises do problema considerado.

Ademais, esses niveis sdo ordenados numericamente de 0 a 5, conforme o aumento da

confiabilidade do método (BADIMUENA, 2017 apud MADSEN et al., 1986).

a)

b)

d)

f)

Nivel 0 — Método das Tensdes Admissiveis: método que consiste na comparagdo da
tensao admissivel, obtida pela razao da tensao limite por um fator de seguranca, com a
tensdo decorrente do carregamento maximo esperado calculada no regime elastico-
linear. Neste nivel ndo ¢ determinada a probabilidade de falha;

Nivel 1 — Método Semi-Probabilistico: neste método sdo utilizadas as médias e
desvios padrao para determinacao dos valores caracteristicos das variaveis aleatorias,
bem como os coeficientes parciais de seguranga. O dimensionamento segundo a NBR
6118:2014 utilizada esse nivel de confiabilidade, onde ha o emprego de coeficientes
de seguranga para a ponderagdo das cargas e minoragdo das resisténcias. O projeto
estrutural ¢ dimensionado quanto a sua resisténcia ltima, seguida da verifica¢do do
estado limite de servigo;

Nivel 2 — Método Baseado em Confiabilidade: neste nivel de confiabilidade sdo
utilizados dados estatisticos completos das varidveis aleatdrias, sendo obtida e
controlada a probabilidade de falha. Neste método as distribui¢cdes de probabilidade
das variaveis envolvidas sdo especificadas e a probabilidade de falha da estrutura ¢é
usada como medida de sua confiabilidade;

Nivel 3 — Projeto Otimo Semi-Probabilistico: o nivel de confiabilidade deste método é
igual ao do nivel 1, sendo adotado o uso de coeficientes parciais de seguranca para
ponderagdo das cargas e minoracdo das resisténcias, mas buscando a otimizacdo dos
custos do projeto;

Nivel 4 — Projeto Otimo Baseado em Confiabilidade: neste nivel de confiabilidade, o
controle da probabilidade de falha do nivel 1 ¢ combinado com a economia buscada
pelo método de nivel 3, onde o dimensionamento ¢ realizado com base em uma
probabilidade de falha alvo;

Nivel 5 — Projeto Otimo Baseado em Risco: neste nivel de confiabilidade, além das
consideragdes do nivel anterior, sio levados em conta no dimensionamento as

consequéncias sociais € econdmicas atreladas a falha estrutural.
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1.1. Objetivos

O presente trabalho tem como objetivo geral implementar modelos confiabilisticos para a
avaliacdo dos niveis de confiabilidade de vigas em concreto armado. Os objetivos especificos

deste trabalho sdo:

1. Estudo das equagdes de estado limite para os modos de falha escolhidos;

2. Verificagdo da probabilidade de falha das vigas em concreto armado para os estados
limites de servi¢o de deformacgao excessiva e abertura de fissuras;

3. Valida¢do dos métodos utilizados para as analises de confiabilidade das vigas por meio
da comparagdo dos resultados obtidos pelo método de transformagdo de primeira
ordem (FORM) com a simula¢do de Monte Carlo;

4. Comparacao dos indices de confiabilidade calculados para as vigas do edificio modelo
com os valores sugeridos pelas normas internacionais.

1.2. Justificativa

A NBR 6118: 2014, norma brasileira utilizada para o dimensionamento e verificagdo de
projetos de estruturas de concreto, utiliza procedimentos semi-probabilisticos em seu escopo,
com o emprego de coeficientes de segurancga para ponderagdo das cargas e minoracdo das
resisténcias (método dos coeficientes parciais de seguranca). Com 1isso, 0s projetos estruturais
sao dimensionados em relacdo a sua resisténcia ultima, com posterior verificagao dos estados

limites de servigo.

Todavia, o uso de valores de coeficientes de seguranca iguais para projetos com diferentes
condicdes de execucdo e qualidade de insumos aumentam a probabilidade de
superdimensionamento dos projetos, gerando solucdes com baixa viabilidade economica. Em
contraponto, fatores como a incorreta consideracao das cargas atuantes na estrutura pode

acarretar no subdimensionamento da mesma, podendo levar a edificagdo a ruina.

Dessa forma, o uso de metodologias como as baseadas em confiabilidade estrutural, que
levam em consideracdo o comportamento aleatério das varidveis de projeto, permite aos
projetistas uma analise do grau de seguranca estrutural do seu projeto de forma mais realista,
melhorando o seu processo de tomada de decisdo e propiciando o desenvolvimento de

projetos mais seguros e eficientes.

Algumas normas técnicas internacionais, como o Eurocode e o ACI (American Concrete
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Institute), bem como pesquisadores estrangeiros, abordam o uso de avaliacdes probabilisticas
de seguranca de projetos de estruturas. Stewart (1996) desenvolve um modelo probabilistico
para estimar as deflexdes imediatas para fluéncia e retracdo de vigas de concreto armado,
utilizando a simulagdo de Monte Carlo. Honfi e Martensson (2011) em seus estudos
investigam a confiabilidade de vigas simplesmente apoiadas e submetidas a flexdo, para os
materiais ago, concreto ¢ madeira, dimensionadas de acordo com as especificagdes para o
estado limite de servico do Eurocode. McLeod (2019) avalia em sua pesquisa a incerteza do
modelo para o estado limite de servico de abertura de fissuras em estruturas de concreto
armado, onde o estudo confirma que a incerteza do modelo influencia dominantemente nos

resultados das analises.

No tocante a autores Brasileiros, sao encontrados diversos trabalhos referentes a aplicagdo dos
conceitos de confiabilidade estrutural em diferentes ramos e setores da engenharia. Diniz e
Frangopol (1997) em seu trabalho da énfase a analise da confiabilidade de pilares de concreto
de alta resisténcia. Na area de projetos de pocos de petrdleo, Gouveia (2014) realiza
avaliagdes de confiabilidade de tubos de revestimento em pogos de petroleo, comparando os
resultados dos diferentes métodos de confiabilidade encontrados na literatura e indicando
aqueles mais adequados para o problema proposto. Sakamoto (2016) em seu trabalho emprega
analises de confiabilidade estrutural em um edificio alto submetido a acdo do vento,
englobando o conforto humano como pardmetro nos modos de falha. Santiago et al (2020)
aborda a calibracdo baseada em confiabilidade dos coeficientes parciais de seguranca das
normas brasileiras de projeto, de estruturas de ago (NBR8800: 2008) e de estruturas de
concreto (NBR6118: 2014), além da norma de carregamento nas estruturas (NBR6120: 2019).
First (2020) analisa o impacto do uso das incertezas dos modelos para resisténcia ao
momento fletor e esfor¢co cortante em vigas de concreto armado, com auxilio de um software
de elementos finitos e utilizando método de Monte Carlo simples combinado a redes neurais

artificiais adaptativas.

No entanto, durante a pesquisa bibliografica para elaboracdo do Trabalho de Conclusao de
Curso foram encontradas poucas produgdes com o uso da teoria da confiabilidade estrutural
para avaliagdo dos estados limites de servigo de estruturas de concreto armado. Destaca-se o
trabalho de Coelho (2011), que investiga a variabilidade das flechas e calcula as
probabilidades de falha em servico de uma série de vigas, utilizando simulacdo de Monte
Carlo como ferramenta. Dessa forma, essa revisdo de literatura corrobora para a construgdo da

monografia.
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1.3. Delimitagdes do Trabalho

No presente trabalho, foi considerada uma edificacdo composta por fundagdes, lajes macigas e
trelicadas, vigas e pilares em concreto armado. Desses elementos, foram aplicados os modelos
confiabilisticos somente para as vigas da edificagdo. Com isso, foram avaliados os niveis de
seguranga para dois estados limites de servigo: deformagdes excessivas e abertura de fissuras.
Nas analises foram consideradas como variaveis aleatorias a resisténcia dos materiais, a
geometria das vigas, as cargas atuantes na estrutura e os erros dos modelos adotados. Os
dados estatisticos das variaveis aleatorias foram obtidos por meio de pesquisa na literatura.
Por fim, ndo foram consideradas as correlagdes entre as variaveis aleatorias nas analises de

confiabilidade realizadas.
1.4. Estrutura do Trabalho
Neste topico introdutorio, apresenta-se uma sintese dos capitulos da monografia.

O capitulo 2 trata da fundamentacdo tedrica utilizada para embasar e validar a tematica do
Trabalho de Conclusdo de Curso. Nele sdo apresentados conceitos referentes ao
dimensionamento das estruturas de concreto armado, bem como as principais ferramentas da
estatistica e probabilidade para a aplica¢do da confiabilidade. Além disso, sdo apresentadas as

equagoes de estado limite e as variaveis aleatorias utilizadas nas analises.

O capitulo 3 apresenta a metodologia escolhida e as principais etapas para o desenvolvimento
do estudo, abordando os conceitos e critérios referentes a elaboracdo do projeto estrutural do

edificio modelo.

O capitulo 4 apresenta os resultados obtidos por meio da aplicacdo da confiabilidade na
analise das vigas do projeto em estudo, demonstrando uma aplicacdao pratica dos conceitos
abordados nos capitulos anteriores. Dessa forma, sdo determinadas as probabilidades de falha

para os estados limites de servigo analisados e sdo discutidos os resultados.

Por fim, o capitulo 5 exibe as principais conclusdes provenientes da anélise dos resultados,
discutindo as contribui¢des do trabalho para a tematica abordada e as recomendagdes para

futuros estudos relacionados ao tema.
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2. FUNDAMENTACAO TEORICA

Nesta secdo do trabalho esta descrita toda a fundamentacdo tedrica, onde a mesma foi
construida por meio dos estudos bibliograficos para o desenvolvimento da monografia. Sendo
assim, sdo abordados assuntos relacionados as estruturas de concreto armado, bem como os
conceitos sobre probabilidade e estatistica que sdo essenciais para o desenvolvimento do
trabalho, além da descri¢do da teoria da confiabilidade estrutural e o desenvolvimento das

equagoes de estado limite dos modos de falhas propostos.
2.1. Estruturas de Concreto Armado

Dentre os inimeros materiais construtivos disponiveis a nivel mundial, o concreto ¢ aquele
mais consumido pelo homem. Uma de suas propriedades mais importantes ¢ a
trabalhabilidade, possibilitando seu uso para diferentes formas ¢ dando maior liberdade ao
projetista. O concreto armado ¢ obtido por meio da associacdo entre o concreto simples
(composto por agua, cimento, agregado graudo e agregado miudo) e as armaduras de aco. Tal
associacao resulta em um material com elevada resisténcia a compressao, boa resisténcia ao

fogo, baixo custo de manutencao e boa durabilidade (CARVALHO E FIGUEIREDO, 2015).
2.1.1.Propriedades do Concreto

Nas estruturas de concreto armado, o material concreto possui duas func¢des principais, sendo
elas resistir a compressao submetida nas estruturas e proteger o ago por meio de cobrimentos
adequados. Na secao 8.2 da NBR 6118:2014 sdo estabelecidas as principais propriedades do

concreto.
2.1.1.1.Classes

De acordo com a NBR 8953:2015, os concretos utilizados para fins estruturais sao divididos
em dois grupos e com diferentes classes de resisténcia: Grupo I com classes de concreto C20
até C50 (concretos usuais) e Grupo II com classes de concreto C55 até C90 (concretos de alta
resisténcia). A numeracdo refere-se a resisténcia, em MPa, do material para a idade aos 28

dias.
2.1.1.2.Massa Especifica

No item 8.2.2 da NBR 6118:2014 fica estimada como a massa especifica do concreto um
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intervalo entre 2000 kg/m* e 2800 kg/m*. Caso a massa especifica real ndo seja conhecida,
pode-se adotar para o concreto simples o valor 2400 kg/m?® e para o concreto armado, 2500

kg/m3.
2.1.1.3.Resisténcia caracteristica a Compressao

A resisténcia a compressdo do concreto ¢ obtida por meio de ensaios com corpos de prova
cilindricos, moldados de acordo com a NBR 5738:2015 e rompidos conforme a NBR

5739:2018.

Apobs os ensaios, calcula-se a resisténcia média a compressdo (f,,,) por meio da média
aritmética dos valores obtidos. Admitindo-se uma distribuicdo estatistica normal dos

resultados, a resisténcia caracteristica (f) € calculada por meio da Equacao 2.1.

fek = fem - (1 — 1,645 - §) 2.1)

Sendo § o coeficiente de variagao da série de valores, calculado pela Equagao 2.2.

N
5= %;(%) 2.2)

2.1.1.4.Mo6dulo de Elasticidade

Conforme descrito na se¢ao 8.2.8 da NBR 6118:2014, no caso de nao serem realizados
ensaios para determinagdao do mddulo de elasticidade inicial do concreto (E;), 0 mesmo pode

ser estimado pela Equagao 2.3.

E.i=ag-5600 - f. ,para f de 20 MPa a 50 MPa

(2.3)
1/3
E.i = ag-21500 - Lek 4 1,25 , para f., de 55 MPa a 90 MPa
10

Em que:
ap = 1,2 para basalto e diabasio;
ag = 1,0 para granito e gnaisse;

ar = 0,9 para calcario;
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ag = 0,7 para arenito.

Ja o médulo de deformagao secante do concreto (E.) pode ser estimado pela Equagao 2.4.

E. = a;E,; = (0,8 +0,2 -%) Ey < Eg (2.4)

Vale ressaltar que os valores de f,; devem ser expressos em MPa, sendo o resultado, por

conseguinte, também dado em MPa.
2.1.1.5.Diagramas tensao-deformacio

Nas andlises de estado limite ultimo, a NBR 6118:2014 fornece um diagrama tensao-

deformagao idealizado (Figura 01).
Figura 01 - Diagrama tensdo-deformacao idealizado.

Sch

fck /
0,85 de

( €c2 Ecu £c

e V' Para fox < 50 MPa: n=2
o¢ = 0,854 1—(17£—) Para fx > 50 MPa:
c2 n=14+234 [(90 — f)/100]4

Fonte: Figura 8.2 da NBR 6118:2014.

A resisténcia de calculo do concreto (f.;) € calculada por meio da razdo entre a resisténcia
caracteristica (f.) pelo coeficiente de ponderagao da resisténcia do concreto (y,), por meio da
Equacao 2.5.

f ck

foa =" 2.5)

Os parametros €., (deformagdo especifica de encurtamento do concreto no inicio do patamar
plastico) e €., (deformagdo especifica de encurtamento do concreto na ruptura) sao definidos

da seguinte forma:
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- para concretos de classes até C50:

&2 = 2,0%o0;

Ecu = 3,5%o0.

- para concretos de classes C55 até C90:

£cz = 2,0%0 + 0,085%0 * (f, — 50)%°3;

Ecu = 2,6%0 + 35%o0 - [(90 — f.)/100]*.
2.1.2.Propriedades do aco

Os agos sao classificados de acordo com seu valor caracteristico da resisténcia ao escoamento.
Com relagdo as estruturas de concreto armado, podem ser utilizadas tanto barras (CA 25 e
CA50) como fios (CA60), conforme classificacdo da NBR 7480:2007. As barras sdo obtidas

pelo processo de laminagdo a quente e os fios pelo processo de trefilagao.

A principal propriedade mecéanica do aco no que diz respeito as estruturas de concreto armado
¢ a resisténcia caracteristica de escoamento a tragdo (fyy), onde a mesma delimita a maxima
tensdo que o ago suporta sem sofrer deformagdes permanentes. Quando o agco ndo apresenta
patamar de escoamento, fy, € a tensdo correspondente a deformagdo permanente de 0,2%.
Para os agos com patamar de escoamento, a deformagdo especifica destes ¢ dada pela
Equacao 2.6.

fya

Eva =
yd
Es

(2.6)
Em que:

fya € a tensdo de escoamento de célculo do ago, igual a f;,,/1,15;

E, ¢ o modulo de elasticidade do ago.

Para o calculo nos estados-limite de servigo e ultimo, a NBR 6118:2014 dispde do diagrama

simplificado de tensdo-deformagao (Figura 02):
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Figura 02 - Diagrama tensdo-deformacao para agos de armaduras passivas.

os A

/

f‘}"d 7

- Eg

Fonte: Figura 8.4 da NBR 6118:2014.

Por fim, a NBR 6118:2014 estabelece como modulo de elasticidade do ago (E) o valor de
210 GPa quando ndo houver dados dos fabricantes ou na falta de ensaios. Além disso, fica

definida a massa especifica da armadura passiva como 7850 kg/m?>.

2.1.3.Estados Limites

Segundo Beck (2019), as estruturas e elementos estruturais sdo projetados, confeccionados e
utilizados com o intuito de proporcionar uma determinada funcdo, nesse caso estrutural.
Dessa forma, alguns requisitos basicos devem ser cumpridos no que diz respeito a seguranca,
economia, atendimento das necessidades dos seus usudrios e garantia da sua integridade e
funcionalidade. Quando os requisitos relacionados a seguranga e servigo do elemento
estrutural ndo sdo atendidos, fica caracterizado um estado indesejavel. As distintas maneiras
que acarretam um estado indesejavel sdo chamadas de modos de falha e, por conseguinte, dao

origens aos estados limites.

A NBR 6118:2014 recomenda a adocao dos estados limites ultimos (ELU) e dos estados
limites de servico (ELS) para o dimensionamento e a verificacdo do atendimento dos

requisitos basicos das estruturas em concreto armado.
2.1.3.1.Estados Limites Ultimos

Os estados limites ultimos correspondem aos requisitos de seguranga, onde a sua violagdo

geralmente ¢ irreversivel e sua ocorréncia caracteriza uma falha da estrutura. Sua violagdo



29

esta relacionada a perda de equilibrio ou o esgotamento da capacidade resistente da estrutura,

levando-a ao colapso.

A NBR 6118:2014, em seu escopo, informa os principais estados limites ultimos que devem
ser verificados para garantir a seguranga das estruturas:

a) estado limite ultimo da perda do equilibrio da estrutura;

b) estado limite ultimo provocado por solicitagdes dinamicas;

c) estado limite de esgotamento da capacidade resistente da estrutura, no seu todo ou em

partes, considerando efeitos de segunda ordem;
d) estado limite relacionados a formagdo de mecanismos plasticos;
e) estado limite tltimo de colapso progressivo.
2.1.3.2.Estados Limites de Servico

Os estados limites de servico correspondem aos requisitos de servico da estrutura e de suas

condig¢des de uso cotidiano, como conforto do usudario, durabilidade e aparéncia.

Segundo Beck (2019), sua ocorréncia podem trazer danos reversiveis e irreversiveis a
estrutura, sendo que no ultimo caso a falha fica caracterizada em sua primeira ocorréncia.
Todavia, quando esses danos sdo reversiveis a falha podera ser dada quando a passagem ao
estado limite indesejado acontecer em momento inoportuno, por periodos prologados de
tempo, em um numero excessivo de vezes. Alguns exemplos de estados limites de servigo

sdo:
a) estado limite de formagao de fissuras;
b) estado limite de abertura de fissuras;
c) estado limite de deformagdes excessivas;
d) estado limite de vibragdes excessivas.

Nos projetos estruturais de concreto armado, geralmente sdo verificados os estados limites de
deformagdes excessivas e de abertura de fissuras. A ocorréncia de deformacdes excessivas
pode ocasionar patologias como o esmagamento de blocos ceramicos e aparecimento de

fissuras nas alvenarias, além da flecha excessiva causando desconforto visual ao usuario. No
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caso da abertura de fissuras, quando elas ultrapassam os valores limites podem comprometer a
durabilidade da estrutura, aumentando a probabilidade de deterioracdo do concreto e a

corrosao das armaduras de aco.

O estado limite de abertura de fissuras corresponde ao estado em que as fissuras se
apresentam com aberturas iguais aos limites maximos especificados por normas e que podem
prejudicar o uso e a durabilidade da peca de concreto. J& o estado limite de deformagao
excessiva ¢ o estado em que as deformagdes ultrapassam os limites maximos definidos por

norma.
2.1.4.Acdes nas Estruturas

Segundo Carvalho e Figueiredo (2015), define-se acdo como qualquer intervengdo ou
conjunto de intervengdes na estrutura que ocasionem estados de tensdo ou de deformagao.
Nas analises estruturais, devem ser consideradas aquelas acdes que produzam efeitos
significativos para a seguranga e servi¢o da estrutura. A NBR 8681:2003 classifica as acdes

em permanentes, varidveis e excepcionais.

Agdes permanentes sdo aquelas que ocorrem com valores praticamente constantes durante
toda a vida da construgdo. Elas sdo classificadas em diretas (como o peso proprio, as
instalacdes e empuxos permanentes, além dos elementos construtivos fixos) e indiretas

(imperfei¢cdes geométricas e globais, além da retragdo e fluéncia do concreto).

Ja as agOes variaveis sao aquelas que variam de intensidade significativamente ao longo da
vida til da estrutura. Elas podem ser do tipo direta (as cargas acidentais como as verticais de
uso da construcdo, vento ou cargas moveis) ou indireta (acdes dindmicas e provenientes da

variacao de temperatura).

Por fim, as agdes excepcionais sdo aquelas de probabilidade baixa de ocorréncia ao longo da

vida util da estrutura, ou seja, que atuam em curtos periodos de tempo.
2.1.5.Combinacoes de Acoes

Ao longo de sua vida util, as edificagdes estdo sujeitas a aplicagdo combinada de agdes, tanto
permanentes como varidveis. Logo, define-se um carregamento por meio da combinacao de
acdes que possuam probabilidades ndo despreziveis de atuarem sobre a estrutura. Dessa

forma, os carregamentos empregados nas edificagdes devem ser determinados considerando
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todas as combinagdes de acdes que possam acarretar os efeitos mais desfavoraveis para a
estrutura. Por fim, a verificagdes para os estados limites ultimos e para os estados limites de
servico sdo realizadas por meio das combinagdes ultimas e combinacdes de servigo,

respectivamente.
2.1.5.1.Combinacdes Ultimas

As combinagdes ultimas sao utilizadas para definir os esforgos solicitantes a serem adotados
no dimensionamento dos elementos. Conforme descrito na NBR 6118:2014, elas podem ser
classificadas como normal, especial ou de constru¢ao e excepcional. As agdes permanentes
devem figurar em todas as combinagdes e admite-se uma agdo variavel como principal e as
demais como secundarias (sendo seus valores reduzidos pelo coeficiente W,). As combinagdes
especiais ou de constru¢do sdo avaliadas quando existirem acgdes varidveis especiais. Da
mesma forma, as combinagdes especiais serdo verificadas quando da ocorréncia de agdes

variaveis excepcionais.

Tabela 01 - Combinacdes Ultimas.

Combinacoes

i Calculo das Solicitacoes
Ultimas (ELU)

Normal —
Esgotamento da
capacidade resistente
para elementos

. Fd = Vgng + ngFsgk + Vq (Fqlk + Z qjoqujk) + ygqlpoeFeqk
estruturais de

concreto armado *

Especiais ou de

= b
construgao

Excepcionais b Fg =YgFgk + VegFegk + Fgiexc + 74 Z WoiFqjk + Veq¥ocFeqk

onde
F, ¢ o valor de calculo das a¢des para combinacao ultima;

Fyy representa as agdes permanentes diretas;
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Tabela 01 - Combinagdes Ultimas (continuago).

Fer representa as agOes indiretas permanentes como a retragdo Figy €
variaveis como a temperatura Fygy;

ak representa as agOes varidveis diretas das quais Fj; € escolhida
principal;

Yg» Veg» Yq» Yeq Ver Tabela 11.1 da NBR 6118:2014;

Poj» Woe ver Tabela 11.2 da NBR 6118:2014;

* No caso geral, devem ser consideradas inclusive combinagdes onde o efeito favoravel das
cargas permanentes seja reduzido pela consideracdo de y,; = 1,0. No caso de estruturas
usuais de edificios, essas combinagdes que consideram y, reduzido (1,0) ndo precisam ser
consideradas.

® Quando Fgq1x ou Fgiexc atuarem em tempo muito pequeno ou tiverem probabilidade de
ocorréncia muito baixa, W,; pode ser substituido por ¥, ;. Este pode ser o caso para agdes
sismicas ¢ situagdo de incéndio.

Fonte: Tabela 11.3 adaptada da NBR 6118:2014.

2.1.5.2.Combinacoes de Servico

As combinagdes de servicos sdo utilizadas para a verificagdo de flechas, fissuracdo e
vibragdes que a estrutura estara sujeita no seu dia a dia. De acordo com a NBR 6118:2014,
elas sdo classificadas de acordo com sua permanéncia na estrutura, sendo divididas em: quase
permanentes, frequentes e raras. Com isso, as combinagdes de servigo devem ser verificadas

como estabelecido a seguir:

a) Quase permanentes: podem atuar durante grande parte do periodo de vida da estrutura,
e sua consideragdao pode ser necessaria na verificagao do estado limite de deformacgdes

excessivas;

b) Frequentes: repetem-se muitas vezes durante o periodo de vida da estrutura, e sua
consideragdo pode ser necessaria na verificagdo dos estados-limites de formagao de
fissuras, de abertura de fissuras e de vibragdes excessivas. Podem também ser
consideradas para verificagdes de estados-limites de deformagdes excessivas

decorrentes de vento ou temperatura que podem comprometer as vedagoes;
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c) Raras: ocorrem algumas vezes durante o periodo de vida da estrutura, e sua

consideragdo pode ser necessaria na verificagdo do estado limite de formagdo de

fissuras.
Tabela 02 - Combinag¢des de Servigo.
Combinacoes de servico (ELS) Calculo das Solicitacoes
Combinagdes quase permanentes de
Fiser = z Fyir + z W, iFqjk

servico (CQP)

Combinacdes frequentes de servigo (CF) Fyser = Z Fgip + W1 Fqui + Z Wy iFqjk

Combinagdes raras de servi¢o (CR) Faser = z Fgir + Fgue + Z Wy iFyk

onde

Fy ser € 0 valor de célculo das a¢des para combinagdes de servico;
Fy1i € 0 valor caracteristico das agdes variaveis principais diretas;
Y, ¢ o fator de reducdo de combinacdo frequente para ELS;

Y, ¢ o fator de reducdo de combinagdo quase permanente para ELS.

Fonte: Tabela 11.4 adaptada da NBR 6118:2014.
2.2. Célculo da Armadura de Flexao

No que diz respeito aos esforgos de flexdo em elementos estruturais, para as vigas e lajes de
um edificio de pequeno porte os esforcos atuantes sdo, em sua maioria, de flexdo normal
simples, sendo desprezado o esfor¢co normal (com excecdo as vigas e lajes protendidas). Com
relagdo aos pilares, os esfor¢cos de flexo-compressdo obliqua atuam predominantemente,
ocorrendo momentos fletores nos eixos principais das pecas e esfor¢os normais. Para o
dimensionamento desses elementos utiliza-se o estado limite ultimo de ruina, sendo
identificada a secdo mais solicitada e impondo a ela deformagdes limites dos materiais,
ocorrendo a ruptura do concreto comprimido ou a deformagdo excessiva da armadura

tracionada (CARVALHO E FIGUEIREDO, 2015).
2.2.1.Estadios de Deformac¢ao do Concreto

Ainda de acordo com Carvalho e Figueiredo (2015), considerando uma viga de concreto
armado simplesmente apoiada, submetida a um carregamento crescente que gera uma flexao

pura, também crescente, na regido central da viga. Ao medir as deformacgdes, ¢ possivel notar
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que a estrutura passa por trés niveis de deformagdes (estddios) que determinam o

comportamento da pega até sua ruina, sendo eles:

a) Estadio I (elastico): submetido a um momento fletor de pequena intensidade, onde a

tragdo no concreto nao ultrapassa sua resisténcia a tragdo, ou seja, ndo ha fissuras nesse

nivel de solicitacao;

b) Estadio II (fissuragdo): com o aumento do momento fletor atuante na peca, a tragdo no

concreto ultrapassa a sua resisténcia caracteristica a tragdo na maioria dos pontos abaixo

da linha neutra (LN), ocasionando a apari¢ao de fissuras na pega. Com isso, somente o ago

resiste ao esforgo de tracgao.

c) Estadio III: o momento fletor atuante aumenta de tal forma que a pega beira a ruina.

Aparecem bastante fissuras, onde elas se aproximam da linha neutra (LN).

Dessa forma, o estadio I e II correspondem as situagdes de servigo da peca. Ainda, o estadio

III corresponde ao estado limite Gltimo, onde o mesmo ¢ utilizado para o dimensionamento

das estruturas de modo que esta resista ao colapso.

2.2.2.Hipoéteses Basicas para o Calculo

No item 17.2.2 da NBR 6118:2014 s3o apresentadas as hipdteses basicas para o

dimensionamento de elementos lineares (vigas e pilares) no estado limite ultimo, para

estruturas submetidas a solicitagdes normais. Com isso, essas hipoteses basicas sao:

a)

b)

f)

Hipodtese da secdo plana: mesmo com as deformagdes impostas as estruturas, sua secao
transversal permanece plana e normal ao eixo da pega até sua ruina;

Admite-se a aderéncia perfeita entre o concreto e o aco, impossibilitando o
escorregamento da armadura. Logo, a deformagado especifica de uma barra de ago, em
tragdo ou compressao, serd igual a deformagao do concreto;

As tensdes de tragdo no concreto devem ser desprezadas no ELU, sendo esse esforco
resistido pelas armaduras;

O alongamento tltimo das armaduras de 10%o;

Adogao dos valores de encurtamento do concreto no inicio do patamar plastico (&.,) €
de encurtamento do concreto na ruptura (&.,) conforme o topico 2.1.1.5, observando a
classe do concreto;

A tensdo nas armaduras ¢é obtida a partir dos diagramas de tensdo x deformagdo

(Figura 02);
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g) Para os concretos até a classe C50, a distribuigdo de tensdes ¢ determinada de acordo
com o diagrama parabola-retingulo (Figura 03), baseado no diagrama simplificado de
tensao x deformagdo para o concreto (Figura 01). Com isso, utiliza-se como tensao
maxima um valor de 0,85 - f,4, sendo considerado um retangulo equivalente de altura

(v) igual ao produto da profundidade da linha neutra por 0,8;

Figura 03 - Diagramas de tensdes no concreto no estado limite Gltimo (até a classe C50).

0.85¢,
ou
0.80¢,

A's

As

Fonte: CARVALHO E FIGUEIREDO, 2015.

2.2.3.Dominios de Deformacao na Se¢ao Transversal

De acordo com a NBR 6118:2014, a ruina da sec¢do transversal para qualquer tipo de flexdo
no estado limite ultimo, ocorre quando a estrutura alcanca o limite de deformagdo do concreto
e/ou do aco. Com isso, os dominios de deformacao representam as diversas possibilidades de

distribui¢do das deformacdes, sendo eles esquematizados na Figura 04.

Figura 04 — Dominios de deformacao no estado limite Giltimo em uma secao transversal.

Alongamento Encurtamento

{

4a

Fonte: Figura 17.1 da NBR 6118:2014.
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A reta “a” e os dominios 1 e 2 da Figura 17.1 correspondem a ruptura convencional por
deformacgdo pléstica excessiva, ou seja, o aco apresenta um alongamento méaximo de 10%eo.
Por conseguinte, os dominios 3, 4, 4a, 5 e a reta “b” correspondem a ruptura convencional por
encurtamento limite do concreto. De acordo com Bastos (2019), sao descritos os dominios de

deformacao:
2.2.3.1.Reta “a”

Representa a secdo transversal submetida a uma tracdo uniforme, onde toda a secdo ¢
tracionada de modo uniforme. A posi¢do da linha neutra ¢ dada por x = —oo e a secdo
resistente ¢ constituida somente pelas armaduras, pois o concreto tracionado € considerado

fissurado.
2.2.3.2.Dominio 1

No dominio 1 ocorre a tragdo ndo uniforme. A posi¢do da linha neutra ¢ externa a se¢do
transversal, cobrindo o intervalo de x > —oo até¢ x < 0. A secdo resistente ¢ composta apenas

pelo ago, devido ao fato do concreto esté tracionado e fissurado.
2.2.3.3.Dominio 2

O dominio 2 ¢ caracterizado pela ocorréncia da flexao simples e composta. A posicao da linha
neutra € interna a se¢do transversal, com o concreto deformando sem atingir a ruptura
(ec < 3,5%0). A secdo resistente ¢ composta pelo ago tracionado e o concreto comprimido,

cobrindo o intervalo de x > 0 até x < 0,259d para concretos até classe C50.
2.2.3.4.Dominio 3

Com relag@o ao dominio 3, o mesmo ¢ caracterizado pela ocorréncia de flexao simples (se¢do
subarmada) ou composta. A linha neutra corta a se¢do no limite dos dominios 3 e 4, cobrindo

o intervalo de x = 0,259d at¢ x = x,. A deformagdo do concreto ¢ pontual e igual a & =
3,5%o0, com a deformagdo do ago variando entre 10%o € £,4. O estado limite Gltimo acontece

pela ruptura do concreto comprimido apds o escoamento do aco. Devido a isso, o
dimensionamento nesse dominio aproveita ao maximo os materiais, sendo que a estrutura

avisa quando ira ruir, apresentando fissuras. A sec¢do resistente € composta pelo aco

tracionado e o concreto comprimido.
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2.2.3.5.Dominio 4

No que diz respeito ao dominio 4, 0 mesmo ¢ caracterizado pela ocorréncia de flexao simples
(secdo superarmada) ou composta. A posi¢ao da linha neutra ¢ interna a se¢do transversal,
cobrindo o intervalo de x > x,, at¢ x < d. A deforma¢do do concreto € pontual e igual a
& = 3,5%o0, com a deformagdo do ago variando entre &,4 € 0. O estado limite ultimo
acontece pela ruptura do concreto comprimido sem o escoamento do ago. Antes da ruptura, o
concreto apresenta fissuras de pequena abertura, sendo que o colapso ocorre de maneira

brusca na zona comprimida do concreto e sem o escoamento da armadura. Denominadas de

superarmadas, deve ser evitado o dimensionamento de pecgas de concreto nesse dominio.
2.2.3.6.Dominio 4a

O dominio 4a ¢ caracterizado pela ocorréncia da flexdo composta com armaduras
comprimidas. Esse dominio s6 ocorre com a flexo-compressao. A posi¢ao da linha neutra ¢
interna a se¢do transversal, situando-se entre x = d até x < h. O estado limite ultimo
acontece pela ruptura do concreto comprimido, sem o escoamento do ago € o aparecimento de

fissuras.
2.2.3.7.Dominio 5

No dominio 5 ocorre a compressdo ndo uniforme, onde toda a se¢do de concreto esta
comprimida. A posi¢do da linha neutra € externa a secdo transversal, cobrindo o intervalo de
x = h até x < +o00. O estado limite ultimo ocorre para flexo-compressdao com &, = 3,5%o0 ou

para compressao uniforme com &, = 2%o, onde o colapso fragil e sem a presenga de fissuras.
2.2.3.8.Reta “b”

Representa a secdo transversal submetida a uma compressao uniforme, onde toda a secao ¢
comprimida de modo uniforme. A posi¢ao da linha neutra ¢ dada por x = +o e a se¢do
resistente ¢ constituida pelo concreto e pelas armaduras, apresentando, em ambos o0s casos,
uma deformacao de -2%o para concretos até a classe C50. O estado limite Gltimo ¢ atingido

por ruptura do concreto com um encurtamento de 2%o.
2.2.3.9.Analise do Dominio de Dimensionamento

A partir da descricdo dos dominios, o dimensionamento estrutural ocorrera considerando os
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dominios 2 e 3, sendo que para o dominio 4 a ruptura da pecga ¢ de forma brusca, onde se faz
necessaria a adoc¢ao de armadura dupla, tornando o projeto antiecondomico. Apesar de existir a
possibilidade do uso do dominio 2 para o dimensionamento, essa situagdo ndo ¢ a mais
econOmica, haja visto que a armadura estara beirando a deformagao pléstica pelo esforco de

tracdo e, do outro lado, o concreto comecando a ser comprimido.
2.3. Dimensionamento de Vigas de Concreto Armado

Durante o dimensionamento estrutural, ao obter a altura da linha neutra e o valor da altura
util, pode-se avaliar o dominio de deformacao da estrutura e, por conseguinte, como a pega ird
atingir o estado limite ultimo. Conforme dito no topico anterior, o dimensionamento realizado
no presente trabalho se limitard aos dominios 2 e 3. Ademais, de acordo com a NBR
6118:2014 as condigdes de ductilidade devem respeitar o dominio 3 de deformagdes. A norma

aborda essa situagdo no item 14.6.4.3:

“A capacidade de rotagdo dos elementos estruturais é fun¢do da posi¢dao da linha neutra no
ELU. Quanto menor for x/d, tanto maior serd essa capacidade. Para proporcionar o
adequado comportamento dutil em vigas e lajes, a posi¢do da linha neutra no ELU deve

obedecer aos seguintes limites:

a) x/d < 0,45 para concretos com f.;, < 50 MPa;

b) x/d < 0,35 para concretos com 50 MPa < f_;, < 90 MPa.

Sendo escolhidas as caracteristicas geométricas da se¢do transversal da viga (h, b,, e d), além
do tipo de ago utilizado (f,,q € €,4) € determinada a resisténcia do concreto (f), o calculo da
area de aco longitudinal ¢ realizado por meio do equilibrio das forcas atuantes na segao.
Como nao ha forca externa, deve-se igualar a forga atuante no concreto (F,) com a que atua na
armadura (F;). Logo, o equilibrio das for¢as normais atuantes na secao transversal sera dado

pela Equagdo 2.7:
Y F=0-FE-E=0-F=F 2.7)

De acordo com Carvalho e Figueiredo (2015), para o equilibrio dos momentos na se¢ao
transversal, deve ser igualado o momento externo atuante de calculo com o momento gerado

pelas forcas internas em relacao ao centro de gravidade das armaduras (z). Logo, o equilibrio
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dos momentos atuantes na sec¢ao transversal serd dado pela Equagao 2.8:
ZMszeMdzfg-zﬂ«;-z 2.8)

Adotando o dominio 3 para o dimensionamento, fixando as dimensdes da secdo transversal,
as propriedades dos materiais ¢ conhecendo o momento fletor solicitante, fica faltando
determinar a posicdo da linha neutra (x) e a area de ago necessaria para resistir a flexao (4y).
Sendo assim, a resultante das tensdes de compressdo no concreto (F.) e o brago de alavanca

(z) sdo expressos pelas Equagdes 2.9 e 2.10, respectivamente:
Fe = (ac fea) *bw - (A° %) (2.9)
z=d—-05-1-x (2.10)
Substituindo as Equagdes 2.9 e 2.10 na Equacdo 2.8, tem-se a Equagdo 2.11:
Myg=F - z= (. feq) by - A1-x)-(d—05-1-x) (2.11)

Isolando a posi¢do da linha neutra (x), € possivel determinar seu valor por meio da Equagao

2.12:

:di\/dz_z'(%'lgﬁ) (2.12)
p)

X

Por meio da hipotese basica da se¢do plana, as deformacgdes de célculo na armadura (&54) € a
fibra de concreto mais comprimida (&.4) podem ser relacionadas trigonometricamente pela

Equagdo 2.13:

Ecd _ X
=TS 2.13)

A partir da Equacao 2.13, ¢ possivel determinar a relacao entre a posicao da linha neutra (x)

com a altura util (d), obtendo a Equagao 2.14:
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X _ Ecd
d - tg+ug (2.14)
Por fim, a area necessaria de armadura (A4;) € obtida por meio da Equagao 2.15:
M M
Ay = —2 d (2.15)

" Z fya (d=05-2"%)fyaq

2.4. Conceitos Basicos de Probabilidade e Estatistica

O sistema construtivo do concreto armado esta sujeito a incertezas intrinsecas ao processo
executivo, dos fendmenos fisicos, quimicos e bioldgicos, bem como as incertezas decorrentes
do erro humano ou dos modelos adotados para o dimensionamento das estruturas. Essas
incertezas, de natureza aleatdria, podem ser associadas a variaveis aleatdrias continuas, sendo
sua variabilidade modelada por uma fun¢ao densidade de probabilidade. Essa funcao, ao ser
integrada, permite o céalculo da probabilidade da varidvel assumir um valor dentro de

determinado intervalo.

r

Nesta secdo do trabalho ¢ apresentada uma breve revisdo dos conceitos basicos de
probabilidade e estatistica que sdo necessarios para os estudos de confiabilidade estrutural.
Dessa forma, serdo descritos conceitos como o de variaveis aleatorias, distribuicdes de
probabilidade e distribui¢do normal equivalente, além de como fazer a caracterizagdao

estatistica de uma variavel aleatoria.
2.4.1.Variaveis aleatorias

Seja () o espago amostral formado por um conjunto de pontos amostrais w obtidos por meio
de experimento. Uma variavel aleatoria real X,y € obtida através da atribui¢do de um namero
real x para cada ponto amostral. De acordo com Beck (2019), define-se como uma variavel
aleatdria uma funcdo que associa um valor real a cada resultado de um experimento aleatorio,

podendo ela ser classificada como discreta ou continua.

Uma variavel aleatoria discreta ¢ definida quando o dominio de ¢ formado por uma
quantidade contavel de pontos. Ja uma variavel aleatoria ¢ denominada como continua quando
o dominio de (1 ¢ formado por um nimero ndo contdvel de pontos. No presente trabalho, os

parametros utilizados apresentam o dominio caracteristico de uma variavel aleatoria continua,
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ndo sendo utilizadas variaveis aleatorias discretas.

Por meio da Teoria Matematica de Probabilidades (ANG; TANG, 2007), fica definida como
probabilidade a fungdo de um evento w em um espago amostral (, dada por (Pr(w)), que

atenda os seguintes axiomas:
a) 0 < Pr(w) <1 paratodow € Q;

b) Se wy,w,,...,w, sdo n eventos mutuamente exclusivos de (), entdo Pr(UL, w;) =

i=1 Pr(wy);
c) Pr(2) =1.

Dessa forma, pode-se descrever a distribuicao de probabilidades de uma variavel aleatéria X
por meio de sua Fun¢do de Distribui¢do Acumulada de Probabilidades (CDF), Fyx(x), dada
pela Equagao 2.16.

Fy(x) = Pr(X < x) (2.16)

Além disso, define-se matematicamente como Funcdo Densidade de Probabilidade (PDF),

fx(x), de uma variavel aleatoria continua X por meio da Equagdo 2.17.

() = 2 2.17)

Com isso, € possivel calcular a CDF através da Equagao 2.18.

Ao = | " f@de (2.18)

Tendo em vista essas formulagdes, a probabilidade pode ser calculada por meio de um
intervalo de eventos da varidvel analisada, como pode ser visto na Equagdo 2.19, devendo o

resultado da integracdo no intervalo de —oo até oo ser igual a um.

b
Pla<X<b)= f fx(x)dx (2.19)



42

2.4.2.Momentos de uma Variavel Aleatoria

Para a caracterizacdo de uma variavel aleatéria em relagdo a sua tendéncia central, dispersao e
assimetria da distribuicdo de probabilidades, faz-se necessaria a determinagdo de seus

momentos.

O valor esperado, também conhecido como primeiro momento ou média de uma variavel

aleatdria X, denominado por E(X) ou iy, ¢ dado pela Equagdo 2.20 (ANG; TANG, 2007).

oo

EQX) = iy = f xfi () dx (2.20)

J& a variancia Var(X), também conhecida como segundo momento de uma varidvel aleatoria

X, € determinada pela Equagao 2.21.

Var(X) = f ) (x — ECO) fr (x)dx 2.21)

Todavia, ¢ corriqueira a ado¢do do conceito de desvio padrdao oy, obtido por meio da raiz
quadrada da variancia, onde o mesmo representa uma medida de dispersdo da varidvel
aleatoria (Equacdo 2.22). Além disso, pode ser utilizado o coeficiente de variagdo como
medida de dispersao, por meio da média da variavel aleatoria (uy), conforme a Equagdo 2.23

(ANG; TANG, 2007).
oy =+ Var(X) (2.22)

Ox
coV =— (2.23)
Ux

2.4.3.Distribuicoes de Variaveis Aleatorias Continuas

As distribuicdes de probabilidade, de forma pratica, podem ser utilizadas quando possuem
capacidade de representar estatisticamente um determinado fendmeno que esta sendo
investigado. Todavia, para o uso nos problemas de engenharia ja existem na literatura
distribui¢des que atendem as condicdes supracitadas, como as citadas em Ang e Tang (2007) e

Sagrilo (2003). As principais fung¢des serdo apresentadas na tabela a seguir:
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Tabela 03 — Distribui¢des de probabilidade utilizadas no trabalho.

Média Desvio padrao
Distribuiciao fx(x)
ux Ox
1 1 /x—u\2
Gaussiana exp [__(x #) ]
oV2m AN U o
(Normal) <<
1 1/lnx—2 2]
w1 |
Lognormal {x\2m 2 ¢ exp (A + 552) ux+/ lexp(¢?) — 1]
x=0
Gumbel -
a.exp[—a.(x —u) —e W] u+ 05772 —
(Tipo 1) a a6

Fonte: Autor.
2.4.4 Distribuicio Normal Equivalente

Uma distribui¢do de probabilidades qualquer pode ser aproximada por uma distribui¢ao
gaussiana equivalente NE em um determinado ponto x*. Para isso, iguala-se a PDF e a CDF
de uma distribuicdo normal a PDF e CDF da distribuigdo real num determinado ponto

(MELCHERS; BECK, 2018).

) = o (1),

| ARG = (%)

E

(2.24)

Resolvendo o sistema de equacdes acima para isolar uyp € oyg, podemos definir os

parametros por meio da Equacao 2.25.

¢ (271 (Fe(x"))
ONE = Fe(x™) ’ (2.25)
ung = x* — oy @ (Fy (x")).

2.4.5.Caracterizacao de uma Variavel Aleatoria

Para a caracterizacdo de uma variavel aleatéria de um fendmeno, a coleta de dados para a

amostra deve apresentar as mesmas condi¢des de ocorréncia. Por meio da amostra, os
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parametros média e desvio padrdo podem ser determinados pela Equacdo 2.26 e Equagao

2.27, respectivamente (BECK, 2019).

1 N
p==>x (2.26)
i=1
N
2 1 2
o = mZ(XL - ,u) . (227)
i=1

Sendo N o tamanho da amostra.

Todavia, uma amostra consiste em um conjunto de ocorréncias de uma populacio, ou seja, ela
ndo ¢ uma varidvel aleatoria. No entanto, a média e desvio padrdo de uma amostra sao

estimadores da média e desvio padrao de uma variavel aleatoria.

Tendo em maos esses parametros da amostra, faz-se necessaria a escolha do modelo de
distribuicao de probabilidades hipotético e o calculo dos seus respectivos parametros. Podem
ser utilizados diferentes métodos para calculo dos parametros, a exemplo do método dos

momentos, do método dos minimos quadrados e do método da méxima verossimilhanga.

Sendo conhecidos os modelos hipotéticos de distribuicdo de probabilidades junto com seus
parametros estimados, verifica-se qual deles se ajusta melhor aos dados das amostras através
de testes de aderéncia. De forma simplificada, pode ser feita uma comparacao visual entre o
modelo e o histograma da amostra (andlise qualitativa) ou podem ser utilizados testes que
também fazem uma andlise quantitativa, como por exemplo o Komolgorov-Smirnov e Chi-

Quadrado (ANG; TANG, 2007).
2.5. Teoria da Confiabilidade Estrutural

Conforme visto, as estruturas de concreto armado possuem incertezas atreladas ao seu método
construtivo, aos seus métodos de dimensionamento, aos fenomenos fisicos ou ao erro
humano. Com isso, a confiabilidade estrutural tem como principal objetivo a avaliagdo da
seguranca da estrutura ou da probabilidade de que a mesma viole requisitos os quais se espera
que sejam satisfeitos, como por exemplo deslocamentos inadmissiveis, instabilidade e

abertura inadmissivel de fissuras.
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Alguns orgdos internacionais estabelecem valores aceitaveis de probabilidade de falha em
diversas aplicagdes referentes a mecanica estrutural, como por exemplo o Joint Committee on

Structural Safety (JCSS) e o European Committee for Standardization (CEN).

De acordo com Gouveia (2014), sdo necessarios trés requisitos basicos para avaliagdo da

probabilidade de falha:

a) a caracterizagdo estatistica das variaveis de projeto, bem como seu comportamento

individual e em conjunto;
b) uma equacgdo de estado limite;
¢) um método de analise de confiabilidade.

Apbs a caracterizagdo estatistica das varidveis aleatérias do projeto, faz-se necessaria a
defini¢ao das equagdes de estado limite (fungdes de falha) do problema analisado, por meio
dos parametros associados ao sistema estrutural em estudo. Essa funcdo de falha G (X), onde
X ¢ o vetor de variaveis aleatorias do modo de falha escolhido para analise, define a fronteira
entre o dominio de falha ({5) e a regido de seguranga da estrutura ({5). Com isso, definem-se

eventos de falha e eventos seguros pela Equagao 2.28.

{ G(X) > 0 - Evento Seguro

G(X) < 0 - Evento de Falha (2.28)

Por fim, com as fungdes de falha e suas respectivas variaveis aleatorias, os métodos de andlise
de confiabilidade permitem o célculo da ocorréncia de eventos de ruina. No presente trabalho,
foi escolhido o método de confiabilidade de primeira ordem (FORM) e a Simulagdo de Monte

Carlo para avaliagdo da probabilidade de falha.
2.5.1.Problema Basico da Confiabilidade

Sejam R (resisténcia) e S (solicitagdo) varidveis gaussianas e independentes (ndo
correlacionadas). A formulagdo basica para a equagdo de estado limite ¢ dada por meio da
capacidade resistente versus demanda solicitante, denominada como margem de seguranca

(M), descrita pela Equacao 2.29 (BECK, 2019).
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G(R,SY=M=R-S (2.29)

Valores positivos da equagdo de estado limite representam observancia ao estado limite
verificado, enquanto valores negativos indicam sua violagdo. Para o caso em analise, M
também ¢ uma variavel aleatoria gaussiana, de média pu,, e desvio padrdo o;,, definidos pelas

Equacgdes 2.30 e 2.31, respectivamente.
Hm = Hr — Hs (2.30)

Oy = A/ O-RZ - 0-52. (231)

Dessa forma, a probabilidade de falha consiste na probabilidade de M < 0, observada na

Equagdo 2.32.
Pr=P(R—-5<0)=PWM <0)=Fy(0) (2.32)

Com o intuito de definir o indice de confiabilidade, M sera transformada em uma variavel
aleatoria com distribuicdo gaussiana padrao, ou seja, de forma adimensional, com média nula

(centrada na origem) e desvio padrdo unitéario, definida pela Equacdo 2.33.

(2.33)

Com isso, a probabilidade de falha pode ser caracterizada pela fung¢do de distribuicao

cumulativa normal padrdo (@), conforme Equacao 2.34.

P=o (O _ “M> - @ (—“—M) (2.34)

Om

A partir do argumento da fungdo apresentada em (2.34), define-se geometricamente o indice
de confiabilidade f como a distancia entre a origem do sistema de coordenadas e o ponto

correspondente a M = 0 no espago reduzido segundo a Equagdo 2.35 (CORNELL, 1969).
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|| P = P
ol s @39

Logo, a Equacgdo 2.34 pode ser reescrita em fun¢ao desse novo indice, resultando na Equacao

2.36.
Pr = &(—p) (2.36)

2.6. Métodos de Analise em Confiabilidade Estrutural

Nesta sec¢do serdo apresentados os métodos para analise da confiabilidade estrutural

escolhidos para determinagio das probabilidades de falha.
2.6.1.Método de Confiabilidade de Primeira Ordem — FORM

O método de confiabilidade de primeira ordem (First Order Reliability Method - FORM) ¢
um método semi-analitico iterativo que permite a consideracao das fungdes de distribuicdo de
probabilidades bem como da correlagdo entre as variaveis aleatorias do problema nas analises
de confiabilidade estrutural (SHINOZUKA, 1983). Ele consiste na constru¢ao de uma fungao
conjunta de distribuicdo de probabilidades fx(x) e na transformag¢do desta em uma
distribuicdo Gaussiana padrao multivariada fy(y) (com média zero e desvio padrdo unitario).
Para isso, ¢ utilizada uma transforma¢ao composta com o modelo de Nataf (1962), baseada na
representacdo das varidveis com diferentes distribuicdes de probabilidades em suas versoes
normais equivalentes, a cada iteragcdo, sendo também a correlagdo entre as variaveis aleatorias

eliminada (BECK, 2019). As etapas dessa transformagdo sao descritas abaixo:

1) uma transformacdo das distribuicdes marginais originais em distribuicdes normais

equivalentes (em um conjunto de variaveis Z correlacionadas);

2) determina¢do de coeficientes de correlagdo equivalentes para as distribuigdes

marginais normais (modelo de Nataf);

3) eliminagdo da correlagdo através de decomposi¢do ortogonal ou da fatoragdao de

Cholesky da matriz de correlagao.

A Figura 05 demonstra essas etapas de transformagdo. Na figura a esquerda, tém-se duas

varidveis de distribuicdo lognormal correlacionadas representadas no seu espago original,
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sendo o coeficiente de correlagdo igual a 0,5. Na figura central, as variaveis sdo representadas
por suas normais equivalentes, ainda correlacionadas (espago intermediario), tendo sua
correlagdo posteriormente eliminada, chegando ao espago transformado final, a direita. O
processo iterativo pelo chamado ponto de projeto ocorre no espago transformado. Maiores

detalhes acerca da formulacdo do método podem ser verificados em Melchers e Beck (2018).

Figura 05 - Transformacao das variaveis de projeto no método FORM.

iF

o K _
R // ~\
_ % D))/ /(‘ \;\‘ :| '-

Fonte: Beck (2019)
2.6.2.Simula¢ao de Monte Carlo

A simulacdo de Monte Carlo consiste na geracdo de N cenarios randomicos, sendo eles
avaliados na fungdo de falha G(X). Os cenarios que apresentarem G(X) <0 sdo
contabilizados como falhas (Nf), onde a probabilidade de falha € estimada segundo a Equagéo

2.37 (MELCHERS; BECK, 2018).

p=-L (2.37)

N
Para a geracdo dos cendrios, faz-se necessdria a geracao de valores randdmicos para as
variaveis aleatorias do problema analisado, sendo respeitadas suas respectivas distribuicdes de
probabilidade. Para isso, sdo necessarios algoritmos de geragao de nimeros aleatorios. Nesse
caso, o presente trabalho utilizard os pacotes numéricos Scipy e Numpy, bem como a
linguagem de programagdo Python para implementag¢do dos codigos utilizados nas analises

com simulag¢ao de Monte Carlo e pelo método de confiabilidade de primeira ordem (FORM).

Ademais, a partir de um erro pré-estabelecido, geralmente o coeficiente de variagdo (COV) da

probabilidade de falha, ¢ possivel mensurar um nimero minimo de cendrios (N,,;,). Uma
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formula para o calculo de N,,;, € apresentada por Ang e Tang (2007) por meio da Equagdo

2.38.

L 1=k
™ T cove Py

(2.38)

Conforme pode ser visto, para a determinagdo do nimero minimo de cenarios ¢ necessaria
uma estimativa prévia da probabilidade de falha (Pr), a qual pode ser obtida por meio do uso
dos métodos semi-analiticos, tais como o FORM, FOSM (First Order Second Moment) ou
SORM (Second Order Reliability Method), além da possibilidade do uso da simulagdo de
Monte Carlo com um numero reduzido de simulagdes. Por fim, o COV da probabilidade de
falha de uma simulagdo de Monte Carlo pode ser determinado a partir da Equagdo 2.38,

obtendo a Equagdo 2.39.

1-P

cov =

(2.39)

2.7. Equagdes de Estado Limite de Servico

Para facilitar o desenvolvimento das rotinas computacionais implementadas em codigo
Python, serd demonstrado como foram obtidas as equagdes de estado limite de servigo em

fungdo das varidveis aleatérias do estudo.
2.7.1. Deformacao Excessiva

No presente trabalho, a falha para o estado limite de deformagao excessiva fica caracterizada
quando a deformagdo total da peca excede o limite de deslocamento estabelecido na Tabela
3.3 da NBR 6118:2014. A funcao escolhida para esse modo de falha foi a descrita por Honfi et
al. (2012), baseada na se¢ao 7.4.3 do Eurocode (2004), representada na Equagao 2.40.

G(XDef) = Or01im — OrOmax (2.40)

Em que:

Xper = [0r, 0, b, h,d', fc, Es, A5, Mg, Mg, M,,)] é o vetor de varidveis aleatorias do projeto

associadas a avaliacdo de deformagdo excessiva;
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O ¢ a incerteza do modelo de resisténcia (neste caso, o modelo de deflexao);
0 ¢ a incerteza do modelo de deformacao total da peca;
b, h sdo a base e a altura da secdo transversal da viga, respectivamente;

d' ¢ a distancia entre o centro geométrico das barras tracionadas a fibra mais tracionada da

secdo transversal;

fc € aresisténcia caracteristica & compressao do concreto;
E, ¢ o modulo de elasticidade do ago;

Ag ¢ a area efetiva de armadura tracionada da sec¢ao;

Mgy, My, M, s3o os momentos solicitantes ocasionados pelas cargas permanente, pelas cargas

acidentais e pelo vento, respectivamente;
O1im € o limite de deslocamento da pega;
Omax € a deflexdo maxima do elemento para o periodo de referéncia (50 anos).

Com isso, a probabilidade de falha fica definida como a probabilidade de ultrapassar o estado

limite de servico, descrita pela Equacao 2.41.

pr = P[G(X) < 0] (2.41)

Para o limite de deslocamento, foi escolhido o critério de aceitabilidade sensorial visual
presente na Tabela 13.3 da NBR 6118:2014. Sendo assim, sera adotado &;;,, = L/250, sendo

L o vao da viga em andlise.

No caso do concreto armado, para o céalculo da deflexdo maxima deverdo ser levados em
conta os efeitos da fluéncia e da retragdo. Os elementos estruturais que apresentam fissuras
possuem um comportamento intermedidrio entre uma secdo fissurada e ndo fissurada. Sendo

assim, a maxima deflexdo pode ser calculada pela Equacao 2.42.

Omax =66, + (1 — &), (2.42)
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Em que:
&, € a deflex@o calculada considerando a condig¢ao nao fissurada da pega;
&, ¢ a deflexdo calculada considerando a condi¢do fissurada da pega;

¢ ¢ o coeficiente de distribui¢ao levando em consideracao o grau de fissuracao, definida pela

Equagdo 2.43.

e=1-p-(32) @4)

Em que:

B: € um coeficiente que leva em consideragdo a duragdo da carga (f; = 1,0 para

carregamento de curta duragdo e ff; = 0,5 para carregamentos de longa duracao);

M., ¢ o momento de fissuragdo da peca calculado pela Equagdo 2.44 (calculado considerando

a combinacao quase-permanente de servigo);

M, ¢ o momento fletor maximo ao longo do vao da pega descrito pela Equagdao 2.45

(calculado considerando a combinacdo quase-permanente de servigo).

aferl
My = % (2.44)
t
<12
M, =2 - (2.45)

Em que:
a ¢ o fator que correlaciona aproximadamente a resisténcia a tragdo na flexdo com a
resisténcia a tragado direta. @ = 1,5 para segOes retangulares;

fet € aresisténcia do concreto a tragdo direta:

3
f 2 ~ .
fet = ferm = 0,3 _|fo” para deformagdo excessiva;
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. e ~ b-h3
I; é o momento de inércia da se¢do bruta de concreto: I; = -

TIPS . . . . h
y; ¢ a distancia do centro de gravidade da se¢do a fibra mais tracionada: y, = >

L ¢é o vao da viga analisada;

q ¢ a carga distribuida méaxima calculada levando em consideragdo a combinagdo quase-

permanente.

Fazendo as simplifica¢des, temos a Equacao 2.46 para o momento de fissuragao:

. 3 2 3 2 3 2
L fuly 1,5:0,3 [fx” (b.h®) /12 B 0,45. b. h2. /fck (2.46)
oy h/2 B 6

MCT

E notério que a maxima deflexdo de uma viga biapoiada simples com carga q uniformemente
5-q-L*
384-E-1

distribuida ¢ ( ) . Com base nisso, a equagdo para a deflexdo maxima do elemento

(Omax) sera dada pela Equagdo 2.47. Para o seu célculo, faz-se necessaria a determinacao do
modulo de deformagédo efetivo do concreto (E..f), por meio da Equagdo 2.48, além da
determinagdo do momento de inércia no estadio II (I,) e da posicao da linha neutra (x),

através da Equacdo 2.49 e da Equacgdo 2.50, respectivamente.

5.q.L* 5.q.L*
Omax = §62 + (1 =§)6, =5<—>+(1—f) <—> (2.47)

384.E, ;. I, 384.E, /. I,

o - B aa (0,8 +0,2 -%) 5600./For 0a8)
T Poty) 1+ Prooty) 14 @(eoty)

I, = b -3x3 + ap - As - (d — x)? (2.49)

b.xz+ae-As-x—ae-As-d=0 (2.50)
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(2.51)

2

Em que:

E.; ¢ o modulo de elastidade inicial do concreto;

E.s € o modulo de elasticidade secante do concreto;

E; ¢ o mddulo de elastidade do ago;

fex € aresisténcia caracteristica a compressao do concreto;

b e h sdo a base e altura da viga analisada;

d ¢ a altura util da viga analisada;

x ¢ a posi¢do da linha neutra, obtida por meio raiz positiva da Equagao 2.50;
A, ¢ a area efetiva de armadura tracionada da secao;

P(o,,) € coeficiente de fluéncia do concreto e ty € o tempo de inicio de aplicagdo do

carregamento;
I, ¢ o momento de inércia no estadio II.

2.7.1.1.Calculo do Coeficiente de Fluéncia do Concreto

O coeficiente de fluéncia @4 ), valido também para a tracdo, ¢ dado pela Equagdo 2.52

presente na NBR 6118:2014.

Peote) = Pa + Pr, [Br(0) = Br(t)] + P4, Ba (2.52)

Em que:
to € aidade ficticia do concreto ao ser feito o carregamento Unico, expressa em dias;

@, € o coeficiente de fluéncia rapida, determinado pela expressao:

¢, =08 [1 - %}, para concretos de classes C20 a C45.

0, =14 [1 - %}, para concretos de classes C50 a C90.
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Em que:
fe(to)  Bai(to)
fete)  Piteo) (2.53)
py = eV (2.54)
Sendo:

s = 0,38 para concreto de cimento CPIIl e IV;
s = 0,25 para concreto de cimento CPI e II;
s = 0,20 para concreto de cimento CPV-ARI,
t ¢ a idade efetiva do concreto, expressa em dias.
Pf. = 1, P2, € o valor final do coeficiente de deformacdo lenta irreversivel para concretos

de classes C20 a C45;

®f, = 0,45 ¢, @, € o valor final do coeficiente de deformacdo lenta irreversivel para

concretos de classes C50 a C90;

¢, € o coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente U, expresso em porcentagem

(%):
¢1, = 4,45 — 0,035U para abatimento no intervalo de Scma 9 cme U < 90 %.

@2, € o coeficiente dependente da espessura ficticia hy;. da pega, expressa em centimetros

(cm), calculado a partir da Equagao 2.55.

_ A2+ hyye 5 55
P2 = 20 + hyye (2.55)
Ja a espessura ficticia da peca € definida pela Equagao 2.56:
2A.
heic =y ” (2.56)

ar
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Br(0) ou Br(ty) € o coeficiente relativo a deformacio lenta irreversivel, fungdo da idade do

concreto, sendo fr(o0) = 1,0;

®a,, € o valor final do coeficiente de deformagdo lenta reversivel, que ¢ considerado igual a

0,4;

Ba(t) é o coeficiente relativo a deformagado lenta reversivel em fungdo do tempo (t — t;)

decorrido apds o carregamento, sendo B;(o0) = 1,0.

oot to+20 5 59

B = =1 F70 (2.58)
t> + At +B

= 2.59

b =ayeevp (259

Em que:
A = 42hs;.° — 350hs;,.° + 588hs; + 113
B = 768hs;.> — 3060hs.° + 3234k, — 23
C = —200hs;.° + 13hs;.° + 1090k, + 183
D = 7579hs;.° — 31916hs;.” + 35343hs; + 1931

Com a espessura ficticia hs;c sendo expressa em metros (m).

2.7.1.2.Calculo da Idade Ficticia Para o Carregamento (t;)

Para a determinacao da idade ficticia para o carregamento das pegas de concreto, ¢ utilizada a
Equacdo 2.60 descrita na secdo A.2.4.1 da NBR 6118:2014. O célculo da idade ficticia ¢
adequada para ambientes com temperatura acima de 20°C, situacdo utilizada para calibragdo

do equacionamento da norma.

T, + 10
30

Atos; (2.60)

Em que:
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t ¢ a idade ficticia, expressa em dias;
Em que:

y € o coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente (U%), obtido através da

Equagdo 2.57.
y =1+ (784010 (2.57)

a ¢ o coeficiente dependente da velocidade de endurecimento do cimento. Para um concreto

de cimento CPIou II, a = 2,0;
T; ¢ a temperatura média didria do ambiente, expressa em graus Celsius (°C);

Aty € o periodo, expresso em dias, durante o qual a temperatura média diaria do ambiente,

T;, pode ser admitida constante.

Levando em conta que a temperatura média anual de Maceid fica entre 25°C e 26°C, as

idades ficticias para diferentes dias de carregamento sdo mostradas na tabela 04:

Tabela 04 - Idade ficticia para carregamento (&).

Dias Idade Ficticia
(Dias)
7 8,2
14 16,3
21 49,6
28 66,1

Fonte: Autor.
2.7.1.3.Equacao para o Coeficiente de Fluéncia do Concreto

A fungdo de crescimento da resisténcia do concreto com a idade (Eq. 2.54) para o projeto em
questdo foi calculada tendo em vista um concreto de cimento CPI ou II, ou seja, s = 0,25,

além de uma idade efetiva de 21 dias para aplicacdo da carga no concreto.
Para t, = 21 dias, tém-se:

B.(21) = 80,25[1—1/28/21] — 0,962
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Para t = oo dias, tém-se:

B1(21) = e025[1V287%] _ 1 5gy

Com isso, levando em conta o uso de um concreto de classe entre C25 e C40, o coeficiente de

fluéncia rapida aplicada no projeto sera:

0,962
1,284

fe(to)
fe(tw)

0, =08 [1 — =0,8 [1 — = 0,201

A fim de estabelecer uma equacdo para o célculo do coeficiente de fluéncia, visa-se
determina-la de modo que esta fique em funcdo das varidveis aleatorias do projeto. Tendo em
vista que a umidade média anual ¢ de 80% para a cidade de Maceid, com um abatimento para

o concreto no intervalo de 5 cm a 9 cm e sendo considerado t, = 21 dias para aplicagdo do

carregamento, ou seja, tr;. = 49,6 dias, tém-se:

Yy = 1+ e(—7,8+0,1U) =1+ e(—7,8+0,1-80) — 2’221

24, 44434,

hfic = 2,221

uar uar

¢1, =4,45—0,035-80 = 1,65

49,62 +49,6- A+ B
49,62 +49,6-C+D

Br(t) =

Portanto, a expressdo utilizada para o célculo do coeficiente de fluéncia das vigas sera dada

pela Equagdo 2.61.

_ 0201 + 1,65 (12 Pric) [} 49.6° +49.6- 4+ B
Plote) =Y ’ 204+ hee )| 49,62 +496-C+D

+0,4-1,0 (2.61)

Conforme pode ser visto na equacdo acima, o coeficiente de fluéncia estd em funcdo da
espessura ficticia do elemento estrutural em analise, onde o mesmo ¢ determinado em funcao
da area da sec¢do transversal da peca (A.) e do perimetro externo da se¢do transversal da peca

em contato com o ar (u,,-), ou seja, ambos em fungao da altura e largura da viga.
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2.7.2.Abertura de Fissuras

O modelo utilizado como equagdo de estado limite para abertura de fissura foi o apresentado
por McLeod (2019), o qual foi baseado nas formulagdes presentes na norma fib Model Code
(2010), descrita pela Equagdo 2.62. Ademais, esse modelo leva em consideracdo os efeitos
gerados pela retracdo do concreto nos valores de abertura de fissuras maximas. A falha para
esse estado limite fica caracterizada quando a abertura da fissura ultrapassa o limite

estabelecido por norma.

F(XFpis) = Wiim — 04 Wmax (2.62)

Em que:

Xpis = [Ha,,b,h,d’,fC,ES,AS,Mg,Mq,MW] ¢ o vetor de varidveis aleatorias do projeto

associadas a avaliagdo de abertura de fissuras;
0, ¢ a incerteza do modelo de abertura de fissura méxima da peca;
b, h sdo a base e a altura da secdo transversal da viga, respectivamente;

d' ¢ a distancia entre o centro geométrico das barras tracionadas a fibra mais tracionada da

secdo transversal;

fc € aresisténcia caracteristica & compressao do concreto;
E; ¢ o modulo de elasticidade do ago;

Ag € a érea efetiva de armadura tracionada da sec¢do;

Mgy, M4, M, sdo os momentos solicitantes ocasionados pelas cargas permanente, pelas cargas

acidentais e pelo vento, respectivamente;
Wiim € o limite de abertura de fissura da peca;
Wmax € a abertura de fissura maxima do elemento para o periodo de referéncia (50 anos).

Para determinar a abertura de fissura maxima da peca, foi escolhida a formulagao presente no
Model Code 2010, sendo ela a que melhor estima esse parametro. Com 1SS0, Wygx ©

calculado com a Equacao 2.63.
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Wmax = 2 ls,max *(Esm — Eecm — 1 * &cs) (2.63)
Em que:
ls max € 0 comprimento para que ocorra o deslizamento entre o concreto € 0 ago;
Esm € a deformagdo média do aco para o coprimento lg 4y
&cm € a deformagdo média do concreto para o coprimento gy
.5 € a deformagdo do concreto devido a retragdo.

O calculo do comprimento [ 4, € dado pela Equagio 2.64.

1 feem &

ls,max=KC+_'_'

. 2.64
4 Thms ps,ef ( )

Em que:
Kk € um parametro em funcao do cobrimento de concreto (no presente estudo, k = 1,00);
¢ é o cobrimento de concreto;

ferm € a resisténcia do concreto a tragdo direta:

fetm = 0,33 / fox” para abertura de fissuras;

Tpms € a resisténcia média de adesdo entre ago e concreto (no presente estudo, Ty, = 1,00);
¢ ¢ didmetro nominal das barras de ago;

Pser € arazdo entre a drea de ago e a area efetiva de concreto, conforme a Equagdo 2.65.

A Ag
Psef = 2

B - 2.
¢ef  b.min (2,5 £ C; %; (h 3 x)) (2.65)

Sendo:

A, ¢ a area efetiva de armadura tracionada da secao;
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b e h sdo a base e altura da viga analisada;
x ¢ a posicao da linha neutra.

Por conseguinte, as deformagdes da equagdo 2.63 sao definidas pela Equacgao 2.66.

_0Os _ﬁt-o-sr _0Os M,
gsm_gcm_n'gcs—E—_n'gcs—E_' 1_ﬁt-M
s s a

)=z (266

Em que:
E; ¢ o mddulo de elastidade do ago;

n ¢ um coeficiente que leva em consideragdo a contribuicao da retragdo (no presente estudo,

n = 1,00);

B: ¢ um coeficiente empirico que depende do tipo de carregamento (no presente estudo,

:Bt = 1'00)a

o, € a tensdo do aco em uma trinca, calculada pela Equagdo 2.67.

M
0y = a, 1—2“ (d — x) (2.67)

Em que:

I, ¢ o momento de inércia no estadio II;

Es |

a, ¢ arazdo entre os modulos de elasticidade inicial do concreto e do ago: a, = z o
ci

M, ¢ o momento de fissuracdo da peca;

M, ¢ o momento fletor méximo ao longo do vao da peca.

2.7.2.1.Calculo da Deformacao Devido a Retracao

A retragdo final do concreto €. (,t0)" segundo a NBR 6118:2014, depende de fatores como a

umidade relativa do ambiente, consisténcia do concreto no langamento e da espessura ficticia

da peca. No topico A.2.3 dos anexos da NBR 6118:2014 ¢ apresentada a Equacdo 2.68, que
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calcula essa deformacgao.

565(00'1;0) = Ecso0[Ps(0) — Bs(to)] (2.68)

Em que:
Ecsoo = €15 - €25 € 0 valor final da retragao;
€15 € 0 coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente e da consisténcia do concreto:

—8,09 + (U/15) — (U?/2 284) — (U3/133 765) + (U*/7 608 150)
€15 =
104

para abatimento no intervalode Scma9cme U < 90 %;

&, € 0 coeficiente dependente da espessura ficticia da pega:

33+2'hfic

= sendo hf;. a espessura ficticia, expressa em centimetros (Eq.
20'8+3'hfic s fic p > p ( q

E2s

2.56);
Bs(to) ou Bs(t) € o coeficiente relativo a retragdo, no instante t, ou t;

t ¢ a idade ficticia do concreto no instante considerado, expressa em dias (neste caso no final

da retragdo);

to € a idade ficticia do concreto no instante em que o efeito da retragdo na pegca comega a ser

considerado, expressa em dias.

(2.69)

B = 116hs° — 282hs;° + 220hs;, — 4,8;

C = 2,5hs;.° — 8,8hsy +40,7;
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= _75hfic3 + 585hficz + 4'96hflc - 6,8,
E = —169hs;.* + 88hs.° + 584hs;.° — 39 + 0,8;

Com a espessura ficticia hs;c sendo expressa em metros (m).

2.7.2.2. Equacio para a Deformacao Devida a Retracio

Para determinacdo da equacdo foi considerada uma umidade média anual de 80% para a
cidade de Maceio, além de um abatimento no intervalo de 5 cm a 9 cm e sendo considerado
to = 7 dias para o inicio do efeito de retragdo do concreto, ou seja, tr;. = 8,2 dias. Com base
nisso foram calculados os termos referentes a Equacao 2.59:

—8,09 + (U/15) — (U?/2 284) — (U3/133 765) + (U*/7 608 150)
15 =
104

—8,09 + (80/15) — (802/2 284) — (803/133 765) + (80*/7 608 150)

&5 = 103 = —4-10*

O valor de f4(o0) ¢ unitario. Considerando-se o inicio do efeito da retragdo no sétimo dia,

tém-se:

Portanto, a equacdo utilizada para o célculo da retracdo do concreto das vigas sera dada pela

Equacao 2.70.

(ﬂ) +4(155) +2 (i)

) +c(fhm) +0(fm)

Observa-se que a equacao acima esta em funcao da espessura ficticia do elemento estrutural

3342 hg
= —4.10%- oot e Tfic 1,0 —
2018+3hf1c (

em andlise, onde o mesmo ¢ determinado em fun¢do da area da secdo transversal da peca (A.)
e do perimetro externo da se¢do transversal em contato com o ar (ug,-), ou seja, ambos em

funcdo da altura e largura da viga.
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2.7.3. Caracterizacao Estatistica das Variaveis Aleatérias

Com relacdo a caracterizagdo estatistica das varidveis aleatdrias do trabalho, foi adotada a
metodologia utilizada por Honfi e Méartensson (2011) e baseada na secao 7.4.3 do Eurocode
(2004), em que foi considerado um coeficiente de variagdo de 10% tanto para a incerteza do
modelo de resisténcia de deflexdo como a incerteza do modelo de deformacao total da pega.
No que diz respeito a incerteza do modelo de abertura de fissura maxima, foi levada em conta
a estimativa encontrada no trabalho de McLeod (2019), com um coeficiente de variagao de

38%.

Quanto aos parametros geométricos, de resisténcia e de cargas, foram adotados como
referéncia trabalhos nacionais, como os de Santos, Stucchi, ¢ Beck (2014) e Santiago et al.
(2020), alinhados com os dados presentes na JCSS (2001), trazendo maior proximidade com
os dados da regido onde serd implantado o edificio. Os pardmetros estatisticos sdo

apresentados na Tabela 05.

Tabela 05 — Variaveis aleatorias utilizadas no trabalho.

(i:::%g:.a 1:7111;:33‘;‘?:1 Simb. | Unid. Distrib. M(e;gla COov Fonte
Erro do modelo
de resisténcia Or - Lognormal 1,00 0,1 2)
deflexdo
Incertezas Erro do moiielo
4 del de deflexao Ok - Lognormal 1,00 0,1 2)
o modelo
total
Erro do modelo
de abertura de 6, - Lognormal 1,00 0,38 4)
Fissura
Permanente My | KN.m | Normal 1,06. M, 0,12 N
Acidental M, | KN.m | Gumbel 1,00. M, 0,40 1)
Vento M, | KN.m | Gumbel 0,90.M,, 0,34 (1)
Agdes Concreto ( C];C 0) MPa Normal 1,22. fox 0,15 (D
Mobdulo de
deformacgédo do Eg MPa Normal 1,00.E 0,04 (2)
aco
. 4mm
Largura da viga b cm Normal 1,00. b, +0,006. b, )
Altura da viga h cm Normal 1,00. h, 4mm (1)
Geometria — + 0,006.h,
Distancia do
CGﬁ(ll)?Z lﬁgss a d cm | Lognormal | 1,00.d', 0,27 3)
tracionada
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Tabela 05 — Varidveis aleatdrias utilizadas no trabalho (continuagao).

Categoria Variavel . . o Média
das V.A. Aleatéria Simb. | Unid. | Distrib. @ COov Fonte
. Area de )
Geometria armadura Ag cm Normal 1,00.Ag, 0,02 2)

(1) Santiago et al. (2020)

(2) Honfi e Mértensson (2011)

(3) Santos, Stucchi, e Beck (2014)
(4) McLeod (2019)

Devido a caréncia de dados, e pelo fato desse ndo ser o foco do trabalho, nao foi realizada a
caracterizagcdo dos ventos de Maceid. A distribui¢do de Gumbel para méaximos foi adotada
como representativa das cargas acidentais e provenientes do vento, haja vista que ela possui
boa aderéncia para caracterizar os extremos relativos a fendmenos naturais e por conta da

grande variabilidade dessas cargas.
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3. METODOLOGIA

Para o desenvolvimento do presente Trabalho de Conclusao de Curso, foi adotada uma
metodologia divida em trés etapas distintas e complementares entre si. Inicialmente, foi
realizada uma revisdo bibliografica sobre os principais assuntos abordados no trabalho, por
meio de buscas em plataformas de perioddicos, dissertagdes e teses, além da leitura de normas
brasileiras e internacionais sobre os temas: conceitos e aplicagdo da teoria da confiabilidade
para analise do problema proposto; equagdes de estado limite para os modos de falha
escolhidos (deformagdes excessivas e abertura de fissuras); estudo da linguagem de
programacao Python, para elaboracdo dos codigos computacionais necessarios para as
analises propostas; estudo das caracteristicas das estruturas de concreto armado e dos
procedimentos para concep¢ao e analise estrutural do edificio modelo, baseado nos conceitos
e indicagdes presentes na norma brasileira de Projeto de estruturas de concreto (NBR 6118:

2014).

Por conseguinte, foi realizado o lancamento, andlise e dimensionamento dos elementos
estruturais do edificio modelo, por meio do uso do software de célculo estrutural TQS. Apds
1sso, foram extraidos do software dados referentes a geometria dos elementos, as
caracteristicas dos materiais empregados e das solicitacdes aplicadas no edificio (esforgos
causados pelas cargas permanentes, acidentais e devidas ao vento). Em seguida, foram

implementadas em linguagem Python as funcdes de falha correspondentes aos modos de falha

escolhidos e os métodos de analise confiabilistica.

Por fim, foram calculadas as probabilidades de falha das vigas dimensionadas, bem como dos
indices de confiabilidade, por meio do uso do Método de transformagdo FORM, sendo o
resultado validado e comparado com os obtidos por meio do Método de simulagdo de Monte
Carlo. Com base nesses resultados, foi avaliado o nivel de seguranga dos elementos de viga da
estrutura, sendo comparados os indices de confiabilidade obtidos com os valores alvos

recomendados pelas normas internacionais.

3.1. Projeto Estrutural do Edificio Modelo

\

No que diz respeito a elaboragdo de um projeto estrutural, podemos dividir em quatro
principais etapas: Concep¢do Estrutural, Analise Estrutural, Dimensionamento e
Detalhamento, Elaboracdo das Plantas. De forma simplificada, a etapa de concepcao

estrutural consiste na definicdo da geometria e das cargas atuantes na estrutura. Ja a etapa de
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analise estrutural compreende os calculos e avaliacdes tanto dos esfor¢cos como das
deformagdes da estrutura. A terceira etapa consiste no dimensionamento ¢ detalhamento das
armaduras dos elementos estruturais, sendo na tltima etapa organizadas as plantas e impressas

para execucao do projeto.
3.1.1.Concepc¢ao Estrutural

Tendo em posse o projeto arquitetonico, inicia-se a etapa inicial de um projeto estrutural, que
¢ a concepg¢do. Nesse primeiro passo, o engenheiro calculista busca a obtencdo de uma
estrutura econdmica, segura, atendendo aos requisitos arquitetonicos do projeto e aos
requisitos de qualidade presentes nas normas técnicas. Dessa forma, podem ser utilizados
diferentes sistemas e solugdes estruturais, que dependem da experiéncia e do conhecimento

técnico do profissional.

Essa fase ¢ extremamente importante, em que sao escolhidos os elementos que irdo compor o
sistema estrutural, bem como as suas respectivas posi¢des e pré-dimensionamento, formando
a parte resistente do edificio capaz de absorver os esforcos e transmiti-los para o solo de modo
seguro. Essa fase também contempla a definicdo das acdes e combinagdes que atuardo na
estrutura. Além disso, ¢ necessaria a compatibilizagdo do projeto estrutural com os demais
projetos complementares como, por exemplo, os projetos de instalacdes elétricas e

hidraulicas, de prevencao e combate a incéndio, de cabeamento estruturado, dentre outros.

Para o trabalho em questdo, foi utilizado de forma académica o projeto arquitetonico
residencial de um sobrado com aproximadamente 45 m? por pavimento, sendo que as plantas
baixas dos pavimentos inferior (térreo) e superior podem ser visualizadas nas Figuras 06 e 07,
respectivamente. O modelo ¢ adotado pela empresa TQS (2020) para o treinamento de sua

ferramenta.

Foram criados trés pavimentos para o sobrado: térreo, pavimento superior e coberta. O
pavimento Fundacdo foi criado com o intuito de lancar as fundag¢des do sobrado e torna-lo
mais proximo de um projeto estrutural real, sendo consideradas apenas as vigas baldrames nas
analises de confiabilidade. Para a laje do pavimento superior foi escolhida o tipo maciga, com
espessura de 9 centimetros e sem desnivel entre elas. J& para a coberta foi escolhida a laje do
tipo treligada, com espessura de 12 centimetros. Todas as lajes foram apoiadas sobre vigas,
com dimensoes de 14 x 30 cm (base x altura), sendo elas o objeto de estudo do trabalho. Além

disso, foram langados pilares com dimensdes de 14 x 30 cm (base x altura dependendo de sua
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direcdo). A esquematizagdo estrutural pode ser visualizada na forma do pavimento superior

(Figura 08).
Figura 06 — Planta baixa do pavimento inferior.
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Fonte: TQS (2020)

Figura 07 — Planta baixa do pavimento superior.
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Figura 08 — Forma do pavimento superior.
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Fonte: Adaptado do TQS (2020)

Com o intuito de ter uma visdo tridimensional da solugdo estrutural adotada para o edificio

modelo, ¢ apresentado na Figura 09 o esquema 3D do projeto.

Figura 09 — Vista tridimensional da estrutura do edificio.

Fonte: Adaptado do TQS (2020)
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3.1.2.Critérios de Projeto

A etapa de escolha dos critérios de projeto € inicial com relagdo as etapas de concepgao e
analise estrutural. Nessa fase sdo escolhidos os materiais utilizados e suas caracteristicas, bem
como os cobrimentos e as cargas € combinagdes atuantes no edificio. Sendo assim, essa etapa

¢ essencial para garantir a qualidade dos resultados obtidos.

Com relagdo aos materiais, foi escolhido para o projeto o sistema estrutural de concreto
armado. Logo, para o concreto deve ser estabelecida a sua classe de resisténcia e os
cobrimentos, que dependem da agressividade ambiental do local de implantagdo do edificio. A
NBR 6118:2014 apresenta quatro classes de agressividade ambiental, sendo elas classificadas
em fraca, moderada, forte ¢ muito forte. Na Tabela 06 sdo mostradas as informag¢des da norma

brasileira de concreto que sobre as classes de agressividade com a qualidade do concreto.

Tabela 06 — Correspondéncia entre a classe de agressividade e a qualidade do concreto.

b Classe de agressividade
Concreto * Tipo ™ ¢
I 1| 111 v
Relagdo agua/cimento CA < 0,65 < 0,60 < 0,55 < 0,45
em massa CP < 0,60 < 0,55 < 0,50 < 0,45
Classe de concreto CA > C20 > (C25 > C30 > C40
(ABNT NBR 8953) CP > (C25 > C30 > (C35 > C40

* O concreto empregado na execugio das estruturas deve cumprir com os requisitos

estabelecidos na ABNT NBR 12655.

® CA corresponde a componentes e elementos estruturais de concreto armado.

¢ CP corresponde a componentes e elementos estruturais de concreto protendido.

Fonte: Tabela 7.1 adaptada da NBR 6118:2014.

No que diz respeito a escolha da resisténcia do concreto, foi escolhida a classe de
agressividade ambiental moderada (Classe II), em que foi considerada a implantacdo da
edificacdo em um ambiente urbano com pequeno risco de deterioragdo. Dessa forma, foi
adotado um concreto com classe de resisténcia de 30 MPa para vigas, lajes, fundagdes e

pilares, ou seja, C30.

Com relagdo aos cobrimentos de concreto dos elementos estruturais, ¢ extremamente

importante sua escolha de forma adequada, servindo como uma camada que protege o aco da
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agressividade do ambiente e impedindo a diminuicdo de sua resisténcia. Ademais, os
cobrimentos impactam tanto na durabilidade e qualidade da estrutura como nos célculos dos
elementos, modificando a altura util de vigas e lajes, por exemplo. Dessa forma, com base no
ambiente de agressividade II, foram adotados os cobrimentos de 25 milimetros para lajes e de

30 milimetros para as vigas e pilares.

Ainda, devem ser definidas corretamente as cargas atuantes no edificio. Na inser¢do das agdes
no projeto, ¢ necessario cuidado do engenheiro devido a possibilidade de
superdimensionamento da estrutura nos casos de cargas elevadas e o subdimensionamento
quando alguma carga relevante ndo ¢ inserida no projeto. Para isso, a NBR 6120:2019
estabelece os valores das cargas que devem ser consideradas no projeto de estrutura de
edificagdes, dependendo do seu uso. Sendo assim, foram utilizadas as seguintes cargas

permanentes e acidentais no projeto:

e Peso proprio dos elementos estruturais;

e C(Carga permanente devido ao revestimento, no valor de 1,0 KN/m? em todos os
pavimentos;

e (arga permanente de alvenarias de vedagdo com 14 cm, no valor de 1,9 KN/m?;

e (arga permanente de parapeito de sacada, no valor de 1,0 KN/m;

e (arga permanente da coberta, no valor de 1,5 KN/m?;

e (Carga variavel decorrente da manuteng@o da coberta, no valor de 1,0 KN/m?;

e Carga variavel decorrente do uso da edificagdo, no valor de 1,5 KN/m? no pavimento
térreo e superior;

e Cargas de vento.

As cargas devido ao vento, conforme a NBR 6123:1988, merecem atengao redobrada e devem
ser obrigatoriamente adotadas nos projetos estruturais. Sua consideragdo torna as analises
estruturais mais confidveis, de modo que as agdes do vento impactam diretamente nos
esforcos atuantes e principalmente na estabilidade das edifica¢des (quanto mais altas, maior
essa influéncia). Para a sua determinacao, sao utilizadas as recomendagdes presentes na NBR
6123:1988. Para estruturas de edificios paralelepipédicos, leva-se em consideragdo as forgas
agindo de forma perpendicular em todas as fachadas e as excentricidades causadas por vento

agindo obliquamente ou por efeitos de vizinhanca.

Além disso, a norma prescreve o procedimento para a obtencdo das agdes devidas ao vento.
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Inicialmente, determina-se a velocidade basica (vy) de acordo com a localizagdo de
implantacdo do edificio. Para a cidade de Maceid, de acordo com a Figura 10, fica definida
uma velocidade basica de 30 m/s (uma rajada de 3 segundos, excedida em 50 anos a 10

metros acima do terreno, em campo aberto e plano).

Figura 10 — Isopletas da velocidade basica vy (m/s).

W =emmis

W = midnima veloddade média medida schve 3 5, que

" pode ser excedida em média uma vez em 80 ancs,

@ 10 m sobre o nivel do temeno em lugar aberto &
plara

Fonte: Figura 1 da NBR 6123:1988

Para o calculo da velocidade caracteristica do vento (vy), utiliza-se a Equagao 3.1.

vk=vo'51'52'53 (31)

Em que:
S, ¢€ o fator topografico;
S, € o fator de rugosidade do terreno, dimensdes da edificacdo e altura sobre o terreno;

S5 € o fator estatistico.
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Dessa forma, foi considerado o edificio sendo implantado em um terreno plano, ou seja, um
fator igual a 1,0. Com relacdo ao fator de rugosidade, foi escolhida a categoria IV (terrenos
com obstaculos numerosos e poucos espagados) e definido como classe A para o
empreendimento, resultando em um fator de 0,86. Por fim, foi determinado um fator
estatistico de 1,0 (edificagdes em geral - residéncias), onde a velocidade caracteristica do

vento foi de 25,8 m/s.2

Apos a definicdo da velocidade caracteristica do vento, deve-se calcular pressao dindmica

atuante na edificagdo (g), obtida por meio da Equagdo 3.2.

q = 0,613 1,2 (3.2)

Logo, a pressdao dindmica sera de 0,408 KN/m?. Ao multiplicar esse valor pela area e pelo
coeficiente de arrasto de cada face do edificio (C,), obtém-se as agdes devidas ao vento. O
software TQS calcula automaticamente esses coeficientes em fungdo das dimensdes em planta

da edificacdo. Portanto, o TQS apresentou os seguintes coeficientes de arrasto para cada face

(Tabela 07):

Tabela 07 — Valores dos coeficientes de arrasto para cada dire¢do de vento.

Vento C,
0° 1.11
90° 1.04
180° 1.11
270° 1.04

Fonte: Autor.

Ademais, o software utilizado para o célculo estrutural do projeto possui critérios de calculo e
dimensionamento padrdes, no qual sdo dimensionados elementos estruturais a favor da
seguranca. No entanto, a escolha dos critérios de projeto ¢ de responsabilidade do engenheiro,
sendo possivel escolher os modelos de calculo, os espacamentos entre as grelhas, dentre
outros. Com isso, sdo descritos os principais critérios adotados para o dimensionamento do

projeto modelo:

a) Critérios de Grelha:

e O software utiliza o modelo classico de grelha, composta por elementos lineares (barras),
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conectadas por meio de n6s com 3 graus de liberdades. Com isso, as vigas e lajes sdo
representadas pelas barras, de modo que os pilares s3o considerados como apoios. Cada
pilar ¢ simulado como um apoio elastico, onde as vigas apoiam-se independentemente nos
pilares;

Para as vigas, pode-se considerar ou nao a presenca da mesa colaborante (laje) no
dimensionamento. Logo, estes elementos podem ser calculados com secdo “T”, sendo
considerada a inércia resultante;

No dimensionamento de lajes planas com analogia de grelha, as barras sdo alinhadas na
dire¢do principal e secundaria, sendo possivel definir o espacamento entre elas.

Critérios de Portico:

O portico espacial adotado pelo software consiste em um modelo tridimensional composto
por elementos lineares (barras), conectadas por ndés que possuem 6 graus de liberdade.
Para as lajes, considera-se o efeito de diafragma rigido por meio do enrijecimento das
vigas a flexao lateral;

Na ligacao viga-pilar foi definido o offset rigido, que consiste na adaptacdo de calculo das
rigidezes dos elementos que possuem o trecho rigido;

Ainda com relagdo a ligacdo viga-pilar, foi utilizado sua rigidez efetiva por meio da
incorporagdo de “molas” posicionadas nas extremidades das barras, flexibilizando as
ligacdes;

Com relacao a estabilidade global, o empreendimento possui menos de 4 andares. Logo,
ndo ¢ possivel adotar o coeficiente GamaZ;

Os coeficientes de nao-linearidade fisica para a andlise global da estrutura serdo de 0,3
para as vigas, além de 0,6 para os pilares e 0,3 para as lajes;

Os deslocamentos horizontais e verticais serdo verificados de acordo com os limites para
deslocamentos preconizados na NBR 6118:2014;

Ainda de acordo com a NBR 6118:2014, sera considerado o efeito do desaprumo global e

comparado com os esfor¢os gerados pela acdo do vento.

3.2. Analise Estrutural

ApoOs a concepcao estrutural, a etapa de analise estrutural consiste no estudo e na previsao do

comportamento da estrutura quando a mesma ¢ solicitada pelas cargas atuantes. Com isso, sao

avaliados os esforgos e deslocamentos que ocorrem na estrutura, com o intuito de otimizar os

elementos da fase de concepcdo e dimensionar projetos estruturais mais econdmicos e

seguros.
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Essa etapa ¢ fundamental no processo de elaboracdo dos projetos estruturais, onde o
conhecimento técnico do engenheiro se faz necessario, a fim de verificar a capacidade dos
elementos estruturais em sua fase de utilizacdo. Dessa forma, sdo obtidas por meio das
analises as informagdes que subsidiardo o projetista durante o dimensionamento e
detalhamento da estrutura, avaliando a coeréncia dos resultados provenientes dos softwares.
Sendo assim, essa etapa ndo deve ser negligenciada pelo engenheiro, sendo essencial para a

qualidade do projeto e para a diminui¢do dos custos.
3.2.1.Modelo Estrutural do Edificio

O modelo de célculo utilizado para o dimensionamento do sobrado foi o0 Modelo IV do TQS,
sendo os esforgos solicitantes decorrentes da aplicacdo das agdes verticais e horizontais
calculados pelo portico espacial ELU, utilizado no dimensionamento das vigas, pilares e
fundagdes do edificio. Além disso, o portico € composto por barras que simulam as vigas e
pilares da estrutura, sendo incorporado o efeito de diafragma rigido das lajes. Conforme dito
no tépico 3.1.2, os nés possuem 6 graus de liberdade, onde trés deles sdo referentes as
translacdes e os outros trés correspondem as rotagdes, permitindo a determinagdo dos esforcos
e deslocamentos dos elementos que compde o portico. Na Figura 11 € apresentado o diagrama

de esfor¢os de momento fletor para o portico espacial.

Além disso, no modelo escolhido as lajes sdo discretizadas por analogia de grelhas, sendo
necessaria a determinagao do espagamento entre as barras de lajes macicas. Dessa forma, para
a laje macica do pavimento superior foi determinado um espacamento de 35 centimetros para

as duas diregdes (principal e secundéria).

Por meio dessas formulagoes, ¢ possivel calcular os esfor¢os para as diferentes combinagdes
de acdes adotadas, obtendo as envoltérias necessdrias para a etapa posterior do projeto

estrutural, que ¢ a etapa de dimensionamento e detalhamento.
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Figura 11 — Diagramas de momentos fletores do portico do edificio modelo.

Momento ¥
Unidades em [tfm]

-1.43

Fonte: Adaptado do TQS.
3.2.2.Analise nao-linear

A grande maioria das estruturas da engenharia apresentam um comportamento linear elastico
quando submetidas as agdes externas de servigo. Todavia, quando elas estdo proximas de
atingir o seu limite de resisténcia, as estruturas apresentam um comportamento nado-linear.
Logo, a medida que se carrega a edifica¢do, o deslocamento nao ¢ proporcional ao acréscimo
de carga, caracterizando o comportamento ndo-linear da estrutura. Com isso, negligenciar os
efeitos ocasionados pela nao linearidade das estruturas podem resultar em erros graves no

dimensionamento do projeto.

Dentre os varios fatores que ocasionam o comportamento nao-linear das estruturas, dois se
destacam: a nao-linearidade fisica (NLF) e a nao-linearidade geométrica (NLG). A NLF ¢
caracterizada pela alteragdo das propriedades dos materiais que compdem a estrutura, o
comportamento do material ndo € elastico linear. J4 na NLG ¢ caracterizada pela modificagao
da geometria dos elementos estruturais, ocorrendo o aparecimento de esforcos adicionais

devidos a configuragdo deformada da estrutura.
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O software TQS realiza de forma mais refinada as analises de flechas em vigas e lajes por
meio da Grelha Nao-linear de cada pavimento, levando em consideragdo a fissuracao do
concreto, a presen¢a de armaduras e a fluéncia. Da mesma forma, o software analisa a
fissuracdo considerando a deformagdo lenta ocasionada pelas cargas permanentes ao longo do
tempo. O modelo escolhido para a andlise ndo-linear adota um acréscimo de carga em 12

partes, sendo verificado o deslocamento e a fissuragao etapa por etapa.

Apos o processamento da estrutura ¢ verificada sua configuracdo deformada, sendo
comparados os resultados de deslocamentos ¢ fissuragao com as Tabelas 13.3 ¢ 13.4 da NBR
6118:2014, respectivamente. Os deslocamentos e fissuracdes maximas das vigas e lajes do

projeto em estudo sdo apresentados nas Tabelas 08 e 09.

Tabela 08 — Deslocamentos das vigas e lajes do Edificio Modelo.

Deslocamento Deslocamento-limite
Pavimento Viga/Laje Viao
maximo (cm) (cm)
V101 1 0,07 1,17
V102 1 0,26 1,25
V103 1 0,20 1,23
V104 1 0,14 1,21
V105 1 0,20 1,23
1 0,01 1,28
V106
2 0,06 1,18
Fundacao 1 0,18 1,51
V107
2 0,01 0,87
1 0,04 1,01
V108 2 0,01 0,92
3 0,07 1,01
1 0,05 1,01
V109 2 0,00 0,92
3 0,05 1,01
V201 1 0,10 1,17
Superior V202 1 0,25 1,25
V203 1 0,16 1,23
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Tabela 08 — Deslocamentos das vigas e lajes do Edificio Modelo (continuagao).

Deslocamento Deslocamento-limite
Pavimento Viga/Laje Viao

maximo (cm) (cm)
V204 1 0,21 1,21
V205 1 0,15 1,23
1 0,08 1,28

V206
2 0,06 1,18
1 0,23 1,51

V207
2 0,01 0,87
1 0,11 1,01
V208 2 0,03 0,92
Superior 3 0,12 1,01
1 0,07 1,01
V209 2 0,01 0,92
3 0,07 1,01
L1201 - 0,42 0,65
1202 - 0,34 0,56
L203 - 0,29 0,52
L204 - 0,92 1,08
L205 - 0,41 0,65
V301 1 0,09 1,17
V302 1 0,18 1,25
V303 1 0,31 1,23
V304 1 0,13 1,21
V305 1 0,31 1,23
1 0,01 1,28

Coberta V306
2 0,07 1,18
1 0,23 1,51

V307
2 0,03 0,87
1 0,06 1,01
V308 2 0,02 0,92
3 0,03 1,01
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Tabela 08 — Deslocamentos das vigas e lajes do Edificio Modelo (continuacao).

P Viga/Laje Vio Deslocamento Deslocamento-limite
maximo (cm) (cm)
1 0,01 1,01
V309 2 0,00 0,92
3 0,01 1,01
Coberta L301 - 0,29 0,96
L302 - 0,30 0,80
L303 - 0,52 1,06
L304 - 0,22 0,76
Fonte: Autor.
Tabela 09 — Fissuracdo das vigas do Edificio Modelo.
P Viga/Laje - Fissuraciao maxima Fissuracao-limite
(mm) (mm)
V101 1 0,05 0,30
V102 1 0,06 0,30
V103 1 0,05 0,30
V104 1 0,05 0,30
V105 1 0,05 0,30
1 0,02 0,30
V106
2 0,04 0,30
Fundagao V107 1 0,04 0,30
2 0,03 0,30
1 0,03 0,30
V108 2 0,03 0,30
3 0,05 0,30
1 0,03 0,30
V109 2 0,02 0,30
3 0,03 0,30
V201 1 0,07 0,30
Superior V202 1 0,08 0,30
V203 1 0,08 0,30




Tabela 09 — Fissuracdo das vigas do Edificio Modelo (continuagao).
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Fissuracio maxima Fissuracao-limite
Pavimento Viga/Laje Viao
(mm) (mm)

V204 1 0,10 0,30
V205 1 0,07 0,30
1 0,05 0,30

V206
2 0,05 0,30
1 0,09 0,30

V207
2 0,06 0,30

Superior

1 0,10 0,30
V208 2 0,05 0,30
3 0,09 0,30
1 0,06 0,30
V209 2 0,02 0,30
3 0,06 0,30
V301 1 0,04 0,30
V302 1 0,06 0,30
V303 1 0,09 0,30
V304 1 0,06 0,30
V305 1 0,09 0,30
1 0,02 0,30

V306
2 0,04 0,30
Coberta 1 0,07 0,30

V307
2 0,04 0,30
1 0,04 0,30
V308 2 0,03 0,30
3 0,03 0,30
1 0,00 0,30
V309 2 0,00 0,30
3 0,00 0,30

Fonte: Autor.
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Por conseguinte, um dos requisitos para a elaboracdo de um projeto estrutural em concreto
armado ¢ a verifica¢do de sua estabilidade global, que corresponde ao ELU de Instabilidade.
Para essa avaliacdao sdo utilizados parametros de estabilidade, como o coeficiente GamaZ e o
coeficiente a. O grau de deslocabilidade da estrutura ocasiona o aparecimento de efeitos de 2*
ordem, de modo que quanto maior o deslocamento apresentado maiores serdo esses efeitos.
Com base nos valores dos coeficientes de estabilidade, a estrutura pode ser classificada como
de nos fixos ou ndés moveis, sendo que os efeitos globais de 2* ordem podem ser desprezados

caso a estrutura seja de nos fixos.

Como o edificio possui poucos pavimentos, o parametro GamaZ ndo ¢ recomendado para ser
utilizado na verificagdo da estabilidade global e no célculo dos efeitos de 2* ordem (majoragao
dos esforcos horizontais). Ademais, o parametro a ¢ recomendado para edificios que sejam
simétricos, o que ndo € o caso do projeto utilizado neste trabalho. Como a versao estudantil do
software utilizado para o dimensionamento estrutural ndo permite o uso do processo P-A na
avaliag¢do da estabilidade global da estrutura e o edificio ndo apresenta elevada altura, logo foi

desconsiderada a verificagdo da estabilidade global e os efeitos de 2* ordem.

3.3. Dimensionamento e Detalhamento

J4

ApoOs a obtencdo dos esforgos durante a andlise estrutural, a etapa seguinte ¢ a de
dimensionamento e detalhamento da estrutura. O dimensionamento consiste na definicdo das
dimensdes das pegas estruturais, suas armaduras e ligacdes necessarias para resistir as cargas
atuantes ao longo da vida 1til da estrutura. Para isso, € utilizado o conceito de envoltorias de
esforcos, sendo considerada a pior situagdo para o dimensionamento. Com relagdo ao
detalhamento, essa etapa consiste na definicdo precisa das posi¢des, ligacdes e formas das
armaduras, atendendo aos requisitos de espacamento e de forma coerente aos esforcos
solicitantes. Além disso, € especificada a geometria, o comprimento, a quantidade e a bitola
das armaduras de cada elemento estrutural. Um exemplo de detalhamento de viga pode ser

visto na Figura 12.



Figura 12 — Detalhamento da viga V205.
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Fonte: Adaptado do TQS.
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Com a definicdo dos modos de falha, das equagdes de estado limite e com a caracterizagdo

das variaveis aleatorias, faz-se necessaria a obtencdo dos valores das variaveis aleatorias das

vigas em analise. Para isso, foram extraidos os dados do dimensionamento e detalhamento do

edificio em cada pavimento.

4.1. Resultados das analises de confiabilidade por pavimento

Os valores da resisténcia caracteristica a compressao do concreto (f; = 30MPa), do mddulo

de elasticidade do ago (E; = 210GPa), da base (b = 14cm) e da altura (h = 30cm) das vigas

sdo comuns em todas as fun¢des de falha. Os valores das outras variaveis sao informados nas

tabelas abaixo, onde posteriormente sdo apresentados os resultados das analises de

confiabilidade. Dessa forma, os valores das varidveis aleatorias das vigas do pavimento

fundagdo sdo apresentados na Tabela 10 e Tabela 11:

Tabela 10 — Valores das variaveis das vigas do pavimento fundagdo (Momento Positivo).

M + M + M + A+ d'+
Viga | Vi g a w s

181 1 VA% | KN.em) | (KN.em) | (KN.cm) (cm?) (cm)

viol | 1 34323 0,92 49,03 I 3.9

Vi | 1 725.69 0,41 9,80 1 3.9

vio3 | 1 627,62 0,65 19,61 I 3.9

vios | 1 490,33 0,28 29,42 1 3.9

vios | 1 627,62 0,54 19,61 I 3.9

I 58,84 0,13 39,22 1 3,9
V106

2 294,20 0,22 58,84 1 3.9

1 539,36 0,37 19,61 1 3,9
V107

2 78,45 0,13 29,42 I 3.9

I 264,78 0.39 19,61 1 3.9

Viog | 2 313,81 0,57 29,42 I 3.9

3 686,46 0,87 19,61 1 3.9

I 284,39 031 19,61 1 3.9

V109 | 2 107,87 0,25 29,42 1 3.9

3 284,39 0,38 19,61 1 3,9

Fonte: Autor.



Tabela 11 — Valores das varidveis das vigas do pavimento fundagdo (Momento Negativo).

M.~ M.~ M,~ A d-
Viga | Vio (KN?cm) (KN?cm) (KN.cm) (cm?) (cm)
V101 1 441,30 9,81 49,03 1 39
V102 1 323,62 1,38 9,80 0,63 3,815
V103 1 264,78 1,76 19,61 0,63 3,815
V104 1 617,82 2,51 29,42 1 3,75
V105 1 264,78 1,44 19,61 0,63 3,815
1 156,90 0,87 39,22 1 39
V106
2 519,75 2,01 58,84 1 39
1 764,92 4,05 19,61 1 39
V107
2 647,24 1,63 29,42 1 39
1 519,75 2,74 19,61 1 39
V108 2 686,46 3,21 29,42 1,6 4
3 862,98 8,42 19,61 1,6 4
1 460,91 3,87 19,61 0,63 3,815
V109 2 323,62 2,72 29,42 0,63 3,815
3 460,91 3,87 19,61 0,63 3,815

Fonte: Autor.

Para o calculo dos indices de confiabilidade e probabilidades de falha sao utilizados o Método
FORM ¢ o Me¢étodo de Simulacdo de Monte Carlo. Todavia, como as analises de
confiabilidade serdo realizadas para dois estados limites de servigo, as probabilidades de falha
calculadas via FORM podem apresentar valores muito baixos, resultando em uma grande
quantidade de cenarios necessarios para sua obtencdo via Simulagdo de Monte Carlo e um
elevado custo computacional. Além disso, devido as fungdes de falha apresentarem uma
grande quantidade de varidveis aleatorias, as andlises via o método semi-analitico FORM

podem apresentar inconsisténcia numérica e valores imprecisos de probabilidade de falha.

Com isso, foi necessaria a validacdo do algoritmo FORM por meio do céalculo do indice de
confiabilidade das vigas V204, V208 e V303 para o momento positivo com ambos o0s
métodos ja citados, sendo analisados ambos os modos de falha. A probabilidade de falha
calculada via FORM foi de 4,93E-3 (V204) e 6,55E-5 (V303) para deformacao excessiva e de
1,98E-4 (V204) e 2,06E-6 (V208) para abertura de fissura. Adotando um COV igual a 2,5%,
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valor adotado para estruturas residenciais, foi determinado o numero de 322.944 (V204) e
24.425.881 (V303) simulagdes para a andlise de deformagdo excessiva, conforme a Equagao
2.38. Com relagdo ao estado limite de abertura de fissura, foi calculado um numero de
8.079.209 (V204) e 776.697.430 (V208) cenarios. Logo, foram determinados os valores dos
indices de confiabilidade (f) e probabilidade de falha (Pf) para ambos os métodos, sendo

comparados na Tabela 12:

Tabela 12 — Comparagao dos resultados de confiabilidade das vigas V204, V208 e V303 pelo
método FORM e Simulacao de Monte Carlo.

. FORM Monte Carlo
Modo de falha Viga F; P, B P,
Deformagio Excessiva V204 2,581 4,93E-03 2,584 4,88E-03
V303 3,824 6,55E-05 3,827 6,49E-05
Abertura de Fissuras V204 3,542 1,98E-4 3,548 1,94E-4
V208 4,605 2,06E-6 4,609 2,02E-6

Fonte: Autor.

Conforme pode ser visto, ocorreu uma pequena variagdo dos resultados obtidos pelo Método
FORM e Simulacao de Monte Carlo, sendo de 1,02% para a viga V204 e 0,92% para a viga
V303 para o estado limite de deformacdo excessiva. J& para abertura de fissuras, foi obtida
uma variagdo de 1,98% para a viga V204 e 2,06% para a viga V208. Sendo assim, o algoritmo
do FORM apresenta precisdo satisfatoria em comparagdo ao Método de Simulagdo de Monte

Carlo.

Dessa forma, os indices de confiabilidade e probabilidade de falha via FORM do pavimento

fundacdo sao apresentados na Tabela 13 e Tabela 14:

Tabela 13 — Resultados para o estado limite de deformacgao excessiva do pavimento fundagao.

Viga Vio Bt Pt

V101 1 9,56 5,53E-22
V102 1 6,62 1,69E-11
V103 1 7,66 9,18E-15
V104 1 8,77 8,34E-19
V105 1 7,66 9,17E-15
V106 1 9,77 6,98E-23
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Tabela 13 — Resultados para o estado limite de deformagao excessiva do pavimento fundacao

(continuagao).
Viga Vio Bt Pt
V106 2 9,73 1,09E-22
1 8,45 1,43E-17
V107
2 10,18 1,10E-24
1 9,94 1,31E-23
V108 2 9,75 8,89E-23
3 6,34 1,09E-10
1 9,87 2,62E-23
V109 2 10,25 5,58E-25
3 9,87 2,62E-23

Fonte: Autor.

Tabela 14 — Resultados para o estado limite de abertura de fissuras do pavimento fundagao.

Viga Vio B Pt B~ P;
V101 1 6,82 4,37E-12 6,79 5,41E-12
V102 1 5,43 2,69E-08 7,67 8,26E-15
V103 1 6,69 1,1E-11 8,34 3,57E-17
V104 1 6,75 7,22E-12 6,96 1,7E-12
V105 1 6,68 1,12E-11 8,34 3,58E-17
1 9,65 2,29E-22 8,78 7,54E-19
V106
2 8,23 8,92E-17 6,66 1,33E-11
V107 1 6,79 5,34E-12 5,33 4,85E-08
2 9,38 3,2E-21 6,07 6,25E-10
1 8,41 1,96E-17 6,48 4,4E-11
V108 2 7,35 9,21E-14 6,26 1,88E-10
3 6,06 6,76E-10 4,37 6,21E-06
1 7.8 3,01E-15 7,23 2,29E-13
V109 2 9,21 1,56E-20 7,35 9,84E-14
3 8,25 7,29E-17 7,23 2,29E-13

Fonte: Autor.
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Com relacdo ao pavimento superior, os valores das varidveis aleatérias das vigas sdo

apresentados na Tabela 15 e Tabela 16:

Tabela 15 — Valores das varidveis das vigas do pavimento superior (Momento Positivo).

M + M ar M + A+ dl+
Viga | Vi g a w s
181 ) VA0 KN.em) | (KN.em) | (KN.cm) (cm?) (cm)
V20l | 1 470,72 68,65 225,55 1 3.9
V202 | 1 1137,58 88,26 58,84 2.4 4
v203 | 1 774,73 98,07 68,65 1,6 4
V204 | 1 1225,84 23536 156,91 2.4 4
V205 | 1 74531 78,45 68,65 1,6 4
I 470,72 78,45 98,07 1 3,9
V206
2 294,20 49,03 196,13 1 3,9
I 382,46 117,68 98,07 1,6 4
V207
2 19,61 0,86 127,49 1 3,9
I 764,92 147,10 88,26 1,6 4
v208 | 2 402,07 49,03 107,87 I 3.9
3 1039,51 117.68 88,26 1,6 4
I 411,88 58,84 78,45 1 3,9
v209 | 2 88,26 0,43 88,26 I 3.9
3 411,88 58,84 78,45 1 3,9

Fonte: Autor.

Tabela 16 — Valores das variaveis das vigas do pavimento superior (Momento Negativo).

M, M, M,"~ A, d'-
. ~ g q w s
Viga | Vao | yNem) | (KN.m) | (KN.cm) (cm?) (cm)
V20l | 1 774,73 117,68 225,55 1,6 4
V202 | 1 362,85 20.42 58,84 1 3.9
V203 | 1 34323 49,03 68,65 1 3.9
V204 | 1 1049,32 196,13 156,91 2.4 4
V205 | 1 304,01 49,03 68,65 1 3,9
I 755,12 107,87 98,07 1,6 4
V206
2 686,47 117,68 196,13 1,6 4
v207 | 1 451,11 137,29 98,07 2.4 4




Tabela 16 — Valores das varidveis das vigas do pavimento superior - Momento Negativo
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(continuagao).

Viga | Vdo (Knlfl.gcm) (Knlill?cm) (Knlzlv.vcm) (3312) (‘cim)
V207 2 931,64 98,07 127,49 1,6 4

1 1186,61 215,75 88,26 2.4 4
V208 2 1039,51 117,68 107,87 2.4 4

3 1235,64 137,29 88,26 2.4 4

1 568,79 49,03 78,45 1,6 4
V209 2 353,04 19,61 88,26 1,6 4

3 588,40 58,84 78,45 1,6 4

Fonte: Autor.

Por conseguinte, os indices de confiabilidade e probabilidade de falha via FORM do

pavimento superior sdo apresentados na Tabela 17 e Tabela 18:

Tabela 17 — Resultados para o estado limite de deformagao excessiva do pavimento superior.

Viga | Vio B* Pt
V201 1 6,66 1,36E-11
V202 1 2,65 3,93E-03
V203 1 3,27 5,33E-04
V204 1 2,58 4,93E-03
V205 1 3,62 1,46E-04
V206 1 7,61 1,29E-14
2 8,2 1,2E-16
V207 1 5,68 6,45E-09
2 10,75 2,71E-27
1 3,16 7,88E-04
V208 2 8,11 2,42E-16
3 2,88 1,95E-03
1 8,45 1,34E-17
V209 2 8,65 2,53E-18
3 8,45 1,34E-17

Fonte: Autor.
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Tabela 18 — Resultados para o estado limite de abertura de fissuras do pavimento superior.

Viga | Vio B* Pt B~ P,
V201 1 5,83 2,69E-09 4,75 9,8E-07
V202 1 4,66 1,55E-06 6,73 8,33E-12
V203 1 543 2,67E-08 6,75 7,11E-12
V204 1 3,54 1,98E-04 3,88 5,19E-05
V205 1 5,41 3,09E-08 7,15 4,14E-13
1 6,16 3,45E-10 5,01 2,68E-07
V206
2 6,53 3,22E-11 5.32 5,06E-08
1 6,08 5,85E-10 6 9,34E-10
V207
2 8,32 431E-17 4,87 5,42E-07
1 5,12 1,47E-07 3,83 6,31E-05
V208 2 6,67 1,25E-11 4,61 1,92E-06
3 4,6 2,06E-06 3,95 3,88E-05
1 6,37 9,17E-11 6,02 8,55E-10
V209 2 8,28 6,11E-17 6,87 3,03E-12
3 6,79 5.32E-12 5.83 2,66E-09

Fonte: Autor.

Por fim, para o pavimento coberta os valores das varidveis aleatorias das vigas foram:

Tabela 19 — Valores das varidveis das vigas do pavimento coberta (Momento Positivo).

. ) Mg + Mq 9r Mw+ As+ dl+
Viga | Vao
(KN.cm) (KN.cm) (KN.cm) (cm?) (cm)

V301 1 254,97 78,45 98,07 1 3,9
V302 1 480,53 127,49 19,61 1 3,9
V303 1 676,66 245,17 29,42 1,6 4
V304 1 343,23 98,07 58,84 1 3,9
V305 1 794,34 245,17 29,42 1,6 4

1 49,03 0,87 39,23 1 3,9
V306

2 245,17 68,65 78,45 1 3,9
V307 1 500,14 147,10 39,23 1 3,9




Tabela 19 — Valores das varidveis das vigas do pavimento coberta - Momento Positivo

(continuagao).
Mg+ Mq+ Mw+ As+ d+
Viga | Vao
(KN.cm) (KN.cm) (KN.cm) (cm?) (cm)
V307 | 2 1,53 0,66 58,84 1 3,9
1 205,94 58,84 29,42 1 3,9
V308 2 147,10 39,23 49,03 1 3,9
3 274,59 58,84 29,42 1 3,9
1 39,23 0,54 29,42 1 3,9
V309 29,42 9,81 39,23 1 3,9
3 39,23 0,23 29,42 1 3,9

Tabela 20 — Valores das variaveis das vigas do pavimento coberta (Momento Negativo).

Fonte: Autor.

i M, M, M, A d-

Viga | Vao
(KN.cm) (KN.cm) (KN.cm) (cm?) (cm)

V301 | 1 411,88 98,07 98,07 1 3,9
V302 | 1 137,29 29,42 19,61 1 3,9
V303 | 1 254,97 68,65 29,42 1 3,9
V304 | 1 333,43 88,26 58,84 1,6 4
V305 | 1 245,17 68,65 29,42 1 3,9

1 166,71 29,42 39,23 1 3,9
V306

2 323,62 78,45 78,45 1 3,9

1 558,98 156,91 39,23 1 3,9
V307

2 402,07 117,68 58,84 1,6 4

1 441,30 117,68 29,42 1,6 4
V308 | 2 284,39 68,65 49,03 1,6 4

3 284,39 58,84 29,42 1,6 4

1 78,45 9,81 29,42 1 3,9
V309 | 2 39,23 0,98 39,23 1 3,9

3 88,26 9,81 29,42 1 3,9

Fonte: Autor.
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Ademais, os resultados das andlises de confiabilidade das vigas do pavimento coberta sdao

apresentados na Tabela 21 e Tabela 22:

Tabela 21 — Resultados para o estado limite de deformagado excessiva do pavimento coberta.

Tabela 22 — Resultados para o estado limite de abertura de fissuras do pavimento coberta.

Viga Vio Bt P;*
V301 1 8,74 I,11E-18
V302 1 7,25 1,95E-13
V303 1 3,82 6,55E-05
V304 1 8,39 2,4E-17
V305 1 3,21 6,63E-04
1 9,09 4,71E-20
V306
2 8,99 1,2E-19
1 6,65 1,41E-11
V307
2 10,78 1,96E-27
1 9,36 3,78E-21
V308 2 9,54 6,89E-22
3 9,19 1,88E-20
1 9,2 1,79E-20
V309 2 7,99 6,23E-16
3 9,2 1,79E-20

Fonte: Autor.

Viga | Vio B* Pt B~ P~
V301 1 7,62 1,24E-14 6,38 8,31E-11
V302 1 6,45 5,47E-11 8,52 7,53E-18
V303 1 5,92 1,53E-09 7,73 5.3E-15
V304 1 7,04 9,06E-13 7,09 6,59E-13
V305 1 533 4,9E-08 7,79 3,28E-15
V306 1 9,45 1,55E-21 8,29 5,63E-17
2 7,54 2,31E-14 7,08 7,02E-13
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Tabela 22 — Resultados para o estado limite de abertura de fissuras do pavimento coberta

(continuagao).
Viga | Vio B* Pt B~ P;
V307 1 6,34 1,08E-10 5,61 9,56E-09
2 9,27 8,75E-21 6,52 3,29E-11
1 8,17 1,51E-16 6,43 6,37E-11
V308 2 8,47 1,20E-17 7,78 3,61E-15
3 7,74 4,63E-15 7,67 8,38E-15
1 9,18 2,12E-20 8,76 9,65E-19
V309 2 9,25 1,03E-20 9,23 1,28E-20
3 9,18 2,07E-20 8,67 2,04E-18

Fonte: Autor.

Primeiramente, ¢ possivel notar que a grande maioria das vigas apresentou resultados de
probabilidade de falha baixos, principalmente as vigas do pavimento fundagdo e coberta. Isso
se deve a variabilidade dos deslocamentos das vigas e da ocorréncia de fissuras, que esta
atrelada a relacdo entre o0 momento fletor na se¢do critica € 0 momento de fissuracdo da viga,

sendo que esses pavimentos apresentaram os menores momentos fletores solicitantes.

Todavia, uma boa parte das vigas analisadas apresentou um razodvel valor de probabilidade
de falha como por exemplo, a viga V204 com 4,93E-03 e um indice de confiabilidade 2,58
(resultado mais critico obtido nas analises). Os maiores indices de confiabilidade ocorreram
para os deslocamentos onde os valores dos momentos fletores atuantes na secdo critica
estavam proximos ou superavam os valores do momento de fissuragdo. Esse resultado era
esperado devido ao fato do estado limite de servigo se caracterizar por uma probabilidade de

ocorréncia mais alta, em que seu evento nao oferece um risco iminente de ruina a estrutura.

Além disso, foi observado que no pavimento fundagdo os valores de probabilidade de falha
para os momentos negativos foram superiores aos dos momentos positivos. Tal fato ¢
justificado pela baixa incidéncia dos carregamentos de vento nas vigas do pavimento e pela
continuidade das vigas, onde os maiores momentos fletores sdo encontrados nos apoios,

impactando nas probabilidades de falha dos vaos das vigas em analise.

Ja no pavimento coberta, foram notados valores de probabilidade de falha maiores para os

momentos positivos, sendo esses resultados influenciados pela configuracdo do edificio e
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pelos carregamentos atuantes ao longo do pavimento. Por fim, o pavimento superior
apresentou, de forma geral, os maiores valores de probabilidade de falha, tanto para o estado
limite de deformagdo excessiva como para abertura de fissuras, sendo obtidos resultados
parecidos para as analises dos momentos positivos € momentos negativos para o estado limite
de abertura de fissuras. Isso se deve ao fato do pavimento superior ser o que recebe a maior
quantidade de cargas verticais, principalmente os carregamentos acidentais devido ao uso do
edificio. Ademais, as consideracdes de calculo realizadas na analise estrutural contribuem

para a obten¢ao desses resultados.

Outra caracteristica observada ¢ que a taxa de armadura influenciou diretamente nas
probabilidades de falha das vigas, pois na ocorréncia de momentos fletores mais elevados ¢é
necessaria uma maior quantidade de area de aco para resistir a esses esforcos e, por
conseguinte, momentos fletores de maior magnitude aumentam a probabilidade de violagdo

do momento de fissuragao e da formagao de fissuras.
4.2. Valores de probabilidade de falha alvo

A avaliacdo da seguranca de uma estrutura pode ser expressa em termos do risco ao qual ela
estd submetida, da probabilidade de falha ou do indice de confiabilidade. Sendo assim, busca-
se dimensionar a estrutura de tal forma que a sua probabilidade de falha seja inferior a um
valor maximo previamente determinado para um dado periodo de tempo. Para esse critério de
aceitagdo do risco estrutural da-se o nome de probabilidade de falha ou indice de
confiabilidade alvo. Os valores de probabilidade de falha alvo estdo relacionados com o
periodo de referéncia adotado, com as consequéncias da falha e com os custos relativos das

medidas de seguranca para adequacao da estrutura.

Com relagdo as probabilidade de falha aceitaveis, podemos encontrar esses valores em
documentos elaborados pelo Joint Committee on Structural Safety (JCSS), onde sdo
referenciados c6digos normativos que regulamentam as andlises baseadas em confiabilidade
estrutural. Um desses documentos ¢ o Probabilistic Model Code (JCSS, 2000), que apresenta
os indices de confiabilidade alvos (fSg4;,) relativos a um ano de periodo de referéncia e

estados limites de servigo irreversiveis, conforme a Tabela 23.
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Tabela 23 — indices de confiabilidade alvos recomendados pelo JCSS (2000) para o ELS.

Custo relativo da Coeficiente B,1y0
medida de seguranca | para ELS irreversivel
Bavo = 1,3
Alto (s ~ 0,1)
Bavo = 1,7
Normal (Ps ~ 0,05)
: Balvo = 2,3
Baixo (P ~ 0,01)

Fonte: Probabilistic Model Code (JCSS, 2000).

A norma fib Model Code (2010) também recomenda valores de indices de confiabilidade alvo

para novas estruturas, que sao especificados na Tabela 24.

Tabela 24 - Indices de confiabilidade alvos recomendados para novas estruturas de acordo
com o periodo de referéncia - fib Model Code (2010).

Estados limites de Indice de confiabilidade alvo Periodo de
Servigos Baivo referéncia
; Balvo =0,0 :
Reversivel (Pr ~ 0,5) Tempo de servigo
: Balvo =15
Irreversivel (Pr ~ 0,065) 50 anos
Irreversivel Baivo = 3,0 1 ano

(P = 0,0015)
Fonte: Norma fib Model Code (2010).

A partir dos valores de referéncia da Tabela 23 e 24, compara-se com os valores minimos dos
indices de confiabilidade e, respectivamente, os valores maximos de probabilidade de falha

tanto para os momentos positivos como para os momentos negativos de cada pavimento.

Tabela 25 — {ndices minimos de confiabilidade por pavimento para os momentos positivos.

Modo de falha Viga Vio Indice de canﬁabllldade
Der ~ V108 3 6,34
];’ng?:i“?zo V204 ] 2,58
v V305 ] 3.21
V102 1 543
Agfsrz‘l‘frzsde V204 1 3,54
V305 1 533

Fonte: Autor.
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Tabela 26 — indices minimos de confiabilidade por pavimento para os momentos negativos.

Modo de falha Viga Vio Indice de canfiabllldade
Der ~ V108 3 321
EX‘:;:S?EZO V208 3 2.74
V308 ] 478
V108 3 437
A‘;‘i"sr;‘fr";fe V208 1 3.83
V307 ] 5.61

Fonte: Autor.

Ao se comparar os valores obtidos para os indices de confiabilidade das vigas analisadas com
os valores de referéncia das Tabelas 23 e 24, nota-se que todas atenderam os requisitos
minimos, garantindo sua seguranca em rela¢do aos estados limites de deformacao excessiva e
abertura de fissuras. Dessa forma, a metodologia de dimensionamento adotada pela NBR

6118:2014 mostra resultados satisfatorios quanto a seguranga das estruturas.

Entretanto, € perceptivel que o edificio analisado apresentou valores de probabilidade de falha
muito abaixo daqueles preconizados pelas normas citadas, configurando situagdes de
superdimensionamento em relacdo aos estados limites avaliados. Tal fato se deve as
caracteristicas do edificio, que possui uma pequena quantidade de pavimentos, com baixa
suscetibilidade aos efeitos das cargas de vento e com pequenas cargas acidentais e
permanentes atuantes na estrutura. Além disso, o uso do método dos estados limites (semi-
probabilistico) adotado pela NBR 6118:2014, que consiste na adog¢do de coeficientes parciais
de seguranga para ponderacdo das cargas e minoracdo das resisténcias, contribui para o
distaciamento entre os valores de probabilidade de falha obtidos nas andlises em relagdo aos

limites recomendados pelas normas internacionais.
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5. CONCLUSOES

O presente estudo utilizou o método semi-analitico FORM, junto com simulagdes pelo
M¢étodo de Monte Carlo, para analisar os estados limites de servigo de deformagdo excessiva e
abertura de fissuras de vigas biapoiadas de concreto armado. Nas andlises, foi considerada a
fissuracdo da pega (quando o momento solicitante supera o momento de fissuracdo), sendo
adotados nas funcdes de falha os efeitos da retracdo e da fluéncia do concreto. As vigas
analisadas compdem um edificio modelo de pequeno porte ¢ foram dimensionadas para
atender aos estados limites ultimos (ELU) e aos estados limites de servigo (ELS), obedecendo

as prescri¢des definidas na norma brasileira NBR6118:2014.

Com relagdo aos requisitos necessarios para a avaliacdo das probabilidades de falha, foi
possivel caracterizar todas as varidveis aleatorias de projeto, bem como estabelecer as
equacdes de estado limite para os modos de falha escolhidos. Os métodos de confiabilidade
estrutural foram comparados e validados, sendo obtidas respostas proximas tanto para o
Método FORM como para a Simulagdo de Monte Carlo. Dessa forma, o primeiro objetivo do
trabalho foi atingido, sendo possivel realizar a verificagdo da probabilidade de falha das vigas
em concreto armado para os estados limites de servico de deformacao excessiva e abertura de

fissuras.

No que diz respeito aos resultados obtidos, foi verificada uma variacdo dos valores de
probabilidade de falha para ambos os estados limites analisados. Essa observacdo se deve a
razdo entre o momento fletor na secdo critica € o0 momento de fissuragdo da viga, em que
momentos solicitantes superiores ao momento de fissuracdo ocasionam a formacdo de
fissuras, gerando um aumento dos deslocamentos totais e da abertura das fissuras. Dessa
forma, ocorre um aumento da probabilidade de falha da estrutura para os modos de falha

supracitados.

Outrossim, foram constatados razoaveis valores de probabilidade de falha nas vigas mais
solicitadas, originados por momentos fletores solicitantes que superaram os momentos de
fissuracdo. No entanto, esse resultado era previsto em virtude da violagdo de um estado limite
de servigo ndo acarretar a ruina imediata da estrutura, onde sua possibilidade de ocorréncia ¢

mais alta em comparag@o aos estados limites Gltimos.

Todavia, os resultados se mostraram apropriados com os valores dos indices de confiabilidade

alvo dos principais codigos normativos internacionais, como o fib Model Code (2010) e o
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Probabilistic Model Code (JCSS, 2000), evidenciando a conformidade da norma brasileira
NBR 6118:2014 no tocante ao dimensionamento de estruturas de concreto armado. Apesar
disso, observou-se que em muitos casos as vigas consideradas neste trabalho apresentaram
indices de confiabilidade bem inferiores aos indices de confiabilidade alvo, indicando
cenarios de grande distanciamento das situagdes das vigas em relagdo a fungdo de falha para

aos estados limites avaliados.

Recomenda-se para pesquisas futuras o estudo da confiabilidade de outros elementos
estruturais, como as lajes e pilares, quanto aos seus respectivos estados limites de servigo.
Além disso, ¢ valida a determinacdo dos indices de importancia das varidveis aleatorias
referentes ao estado limite de abertura de fissuras ¢ deformacdo excessiva, bem como
implementagao de analises confiabilisticas em série, com o intuito de obter mais informagdes
sobre o comportamento das estruturas. Outro ponto importante de ser avaliado, sdo os estados
limites de descompressdo (ELS-D) e de compressao excessiva (ELS-CE) para vigas ¢ lajes de
concreto protendido, tendo em vista que essa técnica estd sendo cada vez mais adotada como

solugdo para os problemas de engenharia.

Ademais, o exercicio pratico de elaboracdo de um projeto estrutural em concreto armado,
passando por todas as etapas necessarias para o seu desenvolvimento, como por exemplo as
fases de concepcao estrutural, escolha dos principais critérios de projeto, andlise dos esforcos
atuantes na estrutura ¢ dimensionamento e detalhamento das armaduras, foram de extrema
importancia para o desenvolvimento do discente, contribuindo para sua formagao profissional

e consolidagdo dos conhecimentos adquiridos ao longo da graduacao.

Por fim, conclui-se que a avaliagdo probabilistica oferece um arcabougo tedrico sobre o
comportamento da estrutura analisada ainda na fase de projeto, configurando uma ferramenta
poderosa para auxiliar o engenheiro na tomada de decisdo. Com isso, espera-se que o0s
resultados obtidos no presente trabalho contribuam para o desenvolvimento de novos estudos
sobre os estados limites de servigo, corroborando para a disseminagdao da filosofia

probabilistica nos projetos de estruturas de concreto armado.



97

6. REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS

ANG, A. H-S.,;TANG, W. H. Probability concepts in engineering: emphasis on applications
to civil and environmental engineering. New York: Wiley. ISBN 9780471720645, 2007.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. A¢des e segurang¢a nas estruturas
— Procedimento, NBR 8681. Rio de Janeiro, ABNT, 2003, 15p.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. Projeto de estruturas de concreto
— Procedimento, NBR 6118. Rio de Janeiro, ABNT, 2014, 238p.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. A¢des para o cdlculo de
estruturas de edificacoes, NBR 6120. Rio de Janeiro, ABNT, 2019, 60p.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. Forcas devidas ao vento em
edificagoes - procedimentos, NBR 6123. Rio de Janeiro, ABNT, 1988, 66p.

BADIMUENA, B. L. Avaliagdo da Confiabilidade de Estruturas Existentes: Influéncia da
Resisténcia a Compressao do Concreto. 249 p. Dissertagdo (Mestrado) — Universidade

Federal de Minas Gerais, Belo Horizonte - MG, 2017.

BAROTH, J.; BREYSSE, D.; SCHOEFS, F. Construction reliability: safety, variability and
sustainability. New Jersey: John Wiley & Sons, 2011.

BASTOS, P. S. Fundamentos do Concreto Armado: notas de aula. Universidade Estadual
Paulista — UNESP, Bauru - SP, 2019.

BECK, A. T. Confiabilidade e Seguranca das Estruturas. 1* ed, Rio de Janeiro, Editora
Elsevier, 2019.

CARVALHO, R. C. e FIGUEIREDO FILHO, J. R. Cdlculo e Detalhamento de Estruturas
Usuais de Concreto Armado. Vol. 1, 4* Edicao, Editora EAUFSCAR, 2015.

COELHO, J. D. Confiabilidade de vigas de concreto armado no estado limite de servigo. 272
p. Tese (doutorado) - Universidade Federal de Santa Catarina, Florian6polis — SC, 2011.

CORNELL, C.A. 4 probability-based structural code. ACI Journal, v.66, n.12, p. 974-985,
1969.



98

DINIZ, S. M. C. e FRANGOPOL, D. M. Reliability bases for high-strength concrete columns,
Journal of Structural Engineering. V.123, No.10, pp.1375-1381, 1997.

EUROPEAN COMMITTEE FOR STANDARDIZATION (CEN). Eurocode 2: Design of
Concrete Structures — part 1-1: General rules and rules for buildings — BS EN 1992-1-
1:2004. European Committee for Standardization, 2004.

FEDERATION INTERNATIONALE DU BETON (CEB-FIP). MC 2010 : Model code 2010.

Lausanne, 2011.

FURST, A. Erro de modelo e confiabilidade estrutural de vigas de concreto armado. 108 p.

Dissertac¢ao (mestrado) - Universidade Federal de Santa Catarina, Florianopolis — SC, 2020.

GILBERT, R., Ranzi, G. Time-dependent Behaviour of Concrete Structures. Spon Press,
London. 426 p., 2011.

GILBERT, R. The serviceability limit states in reinforced concrete design. In: Procedia
Engineering 14, pp. 385-395, 2011.

GOUVEIA, L. P. Avaliagao da confiabilidade em Tubos de Revestimento de Pogos de
Petroleo. 125 p. Dissertagdo (Mestrado) — Universidade Federal de Alagoas, Maceid - AL,
2014.

HONFI, D. Design for Serviceability - A probabilistic approach. PhD thesis, Lund University,
Sweden, 2014.

HONFI, D. e MARTENSSON, A. Structural reliability according to Eurocodes in
serviceability limit state. IABSE-IASS 2011 London Symposium Report, September, London,
United Kingdom, 2011.

JOINT COMMITEE ON STRUCTURAL SAFETY (JCSS). Probabilistic model code: Part 1
— Basis of design. Disponivel em < https://www.jcss-1c.org/publications/jcsspmc/part_i.pdf/>,

2000. Acesso em: 18 de dezembro de 2021.

MADSEN, H.O.; KRENK, S.; LIND, N.C. Methods of structural safety. New York: Dover
Publications, 1986.

MCLEQOD, C.. Model uncertainty in the prediction of crack widths in reinforced concrete



99

structures and reliability implications. Dr of Eng Thesis, Stellenbosch University, South

Africa, 2019.

MELCHERS, R. E. e BECK, A. T. Structural Reliability Analysis and Prediction. 3a. ed.
Hoboken: John Willey & Sons, 506 p., 2018.

NATAF, A. Statistigue mathematique-determination des distributions de probabilites dont les
marges sont donnees. Comptes Rendus Hebdomadaires des Seances de L academie des Sciences,

Gauthier-Villars/Editions Elsevier 23 Rue Linois, 75015 Paris, France, v. 255, n. 1, p. 42, 1962.

SAGRILO, L. V. S. Confiabilidade estrutural: notas de aula. Instituo Alberto Luiz Coimbra
de Pos-graduacgdo e Pesquisa de Engenharia — UFRJ, Rio de Janeiro, 2003.

SAKAMOTO, B. S. A4ndlise de confiabilidade estrutural utilizando o método FORM com
multiplos modos de falha para edificio alto submetido a ag¢do do vento. 99 p. Dissertacao

(Mestrado) — Universidade Tecnologica Federal do Parand, Curitiba - PR, 2016.

SANTIAGO, Wagner Carvalho et al. Reliability-based calibration of main Brazilian
structural design codes. Latin American Journal of Solids and Structures [online], v. 17, n. 01,

2020.

SHINOZUKA, M. Basic Analysis of Structural Safety. Journal of Structural Engineering, v.
109, n. 3, p. 721-740, 1983.

SILVA, M. S. Introduccion a la confiabilidad y evaluacion de riesgos: teoria y aplicaciones

em ingenieria. Bogota: Universidad de Los Andes, 2010.

STEWART, M. G. Serviceability reliability analysis of reinforced concrete structures. J Struct
Eng; 122(7):794-803, 1996.

STUCCH]I, F. R.; SANTOS, S. H. C.Evaluation of the Safety Criteria of Brazilian Standard
NBR 6118 Based on Reliabilty Analyses. In: Joint IABSE fib Conference: Codes in Structural
Engineering, Dubrovinik, 2010.

TQS Informatica. T7QS - Versao V22. TQS Informatica Ltda.- Sdo Paulo, 2020.



100

ANEXO A — PLANTAS DE FORMA



Figura 13 — Forma do Pavimento Fundagao.
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Figura 15 — Forma do Pavimento Coberta.

V30114/30
P P2
30 30/14
v30214/30 4|
.
14/3(
P4 ! P5
4/3 14/30
V304 14/30
Pe, | = .
V305 14,30
| L R 1|
‘ ‘ p7 P8
L4 4/3 14/30
‘ h=12 ‘ M
E =] 15 o
3 | | ¢ g
I~ P=1 —
| I | A
v30614/3 | ’- >-
P9 P10 P11
14/30 30/14 30/14




103

ANEXO B - PLANTAS DE ARMACAO DAS VIGAS ANALISADAS



Figura 16 — Planta de Armacao da viga V101.
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Figura 17 — Planta de Armacdo da viga V102.

v102

14/30
<:|
iyt
N4 Cf15 L
21 83 ! Corte A
2@ 6.3 285 .
| i]
zos v108
-2 88
P3
<
! <+ I o5
|
i 94 | g;i]
Hﬂ N2 @ 6.3
c=115 |
255
l B 21 N4 B 5 €=79
| 2 Nl @5 | 14
! =270 :
- —— -1
| |
2l 320 IE

I 2 N3 B 8 C=360 |

104



105

Figura 18 — Planta de Armacao da viga V103.
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Figura 19 — Planta de Armacdo da viga V104.
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Figura 20 — Planta de Armacao da viga V105.
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Figura 21 — Planta de Armacdo da viga V106.
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Figura 22 — Planta de Armagao da viga V107.
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Figura 23 — Planta de Armagao da viga V108.
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Figura 24 — Planta de Armacgao da viga V109.
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Figura 25 — Planta de Armacao da viga V201.
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Figura 26 — Planta de Armagao da viga V202.
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Figura 27 — Planta de Armacao da viga V203.
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Figura 28 — Planta de Armacao da viga V204.
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Figura 29 — Planta de Armacao da viga V205.
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Figura 30 — Planta de Armacao da viga V206.
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Figura 31 — Planta de Armacao da viga V207.
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Figura 32 — Planta de Armagao da viga V208.
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Figura 33 — Planta de Armagao da viga V209.
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Figura 34 — Planta de Armacao da viga V301.
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Figura 35 — Planta de Armacdo da viga V302.
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Figura 36 — Planta de Armacao da viga V303.
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Figura 37 — Planta de Armacao da viga V304.
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Figura 38 — Planta de Armacao da viga V305.
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Figura 39 — Planta de Armacdo da viga V306.
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Figura 40 — Planta de Armagao da viga V307.
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Figura 41 — Planta de Armagao da viga V308.
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Figura 42 — Planta de Armacgao da viga V309.
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