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RESUMO

Pontes de encontros integrais sdo estruturas concebidas de forma que os deslocamentos
horizontais, impostos pela variacdo de temperatura e efeitos diferidos do concreto sejam
parcialmente absorvidos pelo solo situado no tardoz do encontro. Tal concepgéo estrutural visa
reduzir os custos de implantacdo e manutencéo das pontes, além de conferir-lhes maior rigidez.
Esse tipo de estrutura tem sido largamente empregada em paises da América do Norte e Europa,
onde as grandes amplitudes térmicas e a ocorréncia de neve criam um ambiente favoravel a
utilizacdo das pontes integrais. Contudo, ao se projetar esse tipo de estrutura percebe-se que as
variaveis de projeto estdo sujeitas a elevado grau de incertezas e as mesmas devem ser tratadas
como variaveis aleatdrias com suas respectivas leis de probabilidade. Assim, nesse trabalho
foram utilizados modelos estocasticos a fim de prever a probabilidade de falha e calcular o
indice de confiabilidade desse tipo de estrutura. Trés pontes de encontros integrais diferentes,
como vigas em concreto armado foram modeladas e seu comportamento avaliado. Observou-
se que os valores dos indices de confiabilidade e coeficientes parciais de seguranca propostos
pelos codigos de projeto atuais sdo suficientes para que o carater aleatorio das variaveis de

projeto seja levado em consideracdo e que as estruturas sejam consideradas seguras.

Palavras-chave: Pontes de encontros integrais. Andlise estocastica. Incertezas.



ABSTRACT

Integral abutment bridges (IAB) are designed to the horizontal displacements, imposed by the
temperature variation, creep and shrinkage are partially absorbed by the backfill. This structural
design aims to reduce the costs of construction and maintenance of the bridge, in addition
improve the stiffness of the structure. This type of structure has been widely used in countries
of North America and Europe, where high thermal amplitudes and the occurrence of snow
create a great environment to the use of integral bridges. However, when designing this type of
structure, it is noticed that the design variables are subject to a high degree of uncertainty and
they must be treated as random variables with their respective laws of probability. In this work,
stochastic models were used to predict the probability of failure and to calculate the reliability
index of this type of structure. Three Integral Abutment Bridges, with beams in precast
concrete, were modeled and their behavior evaluated. It was observed that the of the reliability
indices and partial safety coefficients proposed by the current project codes are enough to take

in account the stochastic character of the project variables.

Keywords: Integral abutment bridges. Stochastic analyses. Uncertainty.



Figural -
Figura 2 —
Figura 3 —
Figura 4 —
Figura5 —
Figura 6 —
Figura 7 —
Figura 8 —

Figura 9 —
Figura 10 —

Figura 11 —
Figura 12 —

Figura 13 —

Figura 14 —
Figura 15 —
Figura 16 —
Figura 17 —
Figura 18 —
Figura 19 —
Figura 20 —
Figura 21 —
Figura 22 —
Figura 23 —

Figura 24 —

Figura 25 —

LISTA DE FIGURAS

Junta de dilatacao deteriorada ...........cccvevveveereerie s
Aparelho de apoio em Neoprene deteriorado.............cccoeoveieerervererieriennn.
Figura genérica de uma ponte de encontros integrais...........ccovoneereneens
Detalhe tipico de um encontro integral de ponte.............ccocovevveiieciireieennn.
Figura genérica de uma ponte de encontros semi-integrais......................
Detalhe genérico de um encontro semi-integral............ccccccvevveiiciiiirinns
Desenho esquematico das etapas de projeto de engenharia....................
Esquema genérico do codigo explicitando as diferentes
FUNCIONAIIAAUES. ..o
Esquema genérico do processo de analise estocastica.............ccecveennee.
Esquema genérico do processo calculo do coeficiente de segurancga da
T V(0] VOSSPSR
Tabuleiro de uma ponte convencional, corte esquematico.....................
Tabuleiro de uma ponte de encontros convencionais, corte
ESQUEMALICO. ...ttt ettt
Variagdo do momento fletor ao longo da estaca e tabuleiro da ponte
para diferentes valores a rigidez..........ccoovvvrieeeieiese s
Efeito da variacdo de temperatura em uma ponte esConsa......................
Efeito da variacdo de temperatura em uma ponte Curva.............c.ccoeu.....
Imagem esquematica de um encontro integral de ponte............ccccccvuee.
Corte esquematico de um encontro integral de ponte...........c.ccccceeenene
FUNAacao em eStaca MIStA...........ccvveiveeriiiieie e
Fundacdo em estaca metalica envolta em tubos de aco corrugado..........
Detalhe genérico de encontro integral indicando os tipos de alas...........
Ponte isostatica, aterro agindo como carregamento na estrutura............
Ponte integral, solo atuando como molas de translagao.................c........
Detalhe genérico de um encontro integral com melhoramento do aterro
com geofoam e camada COMPIresSiVeL..........coovvveiiieiencieeceeeee,

Efeito das componentes de deformacdo do concreto em funcdo do

21
22
22
23
29
29
30

35
36

37
41

41

42
44
45
46
47
48
49
50
52
53

54

56
61



Figura 26 —

Figura 27 —
Figura 28 —
Figura 29 —
Figura 30 —

Figura 31 —

Figura 32 —
Figura 33 —
Figura 34 —

Figura 35—
Figura 36 —
Figura 37 —
Figura 38 —
Figura 39 —
Figura 40 —
Figura 41 —

Figura 42 —

Figura 43 —
Figura 44 —

Figura 45 —

Figura 46 —

Figura 47 —
Figura 48 —

Variagdo da velocidade de fluéncia em funcdo da idade do
CAITEGAMENTO. ... c.viviitiiiee ettt se ettt s b et sesbe b e s eresae e
Deformacéo da longarina devido a retracdo do concreto........................
Deformacéo da longarina devido a fluéncia do concreto........................
Componentes de tenséo provenientes dos diferentes efeitos térmicos....
Modelos de variagdo de temperatura conforme AASHTO ao longo da
AILUrA 0 SECAD. ... ..veiveeieecie et
Detalhe esquematico de um modelo de pértico utilizando o método
(- To] ] - 1 USROS
Detalhe esquematico do método de Davisson e Robinson......................
Abaco para determinacéo do valor de St a partir de J..........cccoceveverenee.
Detalhe esquematico de um modelo de portico utilizando molas para
levar em consideragdo 0 efeito do SOI0. .......ccovveeieeriiie e,
Desenhos esquematico do modelo de WiInKIer...........ccccocvevivevcieenennn,
CUINVAS PrY ittt e e b e e nnae e e
Representacao grafica do conceito de estado limite...........ccccccevevieennnn.
Variavel aleatoria Yi. ...covcvceeerece et
(@) variavel aleatoria Yij; (b) Variavel aleatoria Yijk.......ccoevrveeeveveeene.
Probabilidade de falha a partir do conceito de margem de seguranca.....
Representacdo geométrica do indice de confiabilidade inserido no
ESPACO PAAIAD. . .eevviivieiie e eie ettt et re e ste e sre e e e sreenne s
Representacdo geométrica do indice de confiabilidade calculado a
partir da técnica de integracdo total. ..........cocooeiii i
Niveis de aproxXimacao, LOA..........cccveiiiiie e
Funcéo distribuicdo de probabilidade da solicitacdo atuante em um
elemento eSTIULUIAl. ........cvoeie e
Funcéo distribuicdo de probabilidade da resisténcia de um elemento
BSEIULUNALL ...t
Funcdes distribuicdo de probabilidade da resisténcia e da solicitacdo
para um mesmo elemento estrutural............ccocoovviiininne i
Representacdo geomeétrica do indice de confiabilidade..........................
Representacdo geométrica do calculo da probabilidade de falha atraves
do Método Monte Carlo. .........ccevvereieiiieiiseseeee e

62
70
71
72

73

74
76
77

78
78
80
86
93
94
100

103

104
106

109

110

112
113

114



Figura 49 —
Figura 50 —
Figura 51 —

Figura 52 —
Figura 53 —
Figura 54 —
Figura 55 —
Figura 56 —

Figura 57 —
Figura 58 —

Figura 59 —
Figura 60 —

Figura 61 —
Figura 62 —
Figura 63 —
Figura 64 —
Figura 65 —
Figura 66 —
Figura 67 —
Figura 68 —

Figura 69 —

Figura 70 —

Funcdo objetivo, L(6), e funcdo objetivo com ruido, y(6).......c..ceevernee,
Fluxograma para determinagao do custo da estrutura.............ccoceeeennene.
Pértico plano a ser analisado: (a) geometria dos elementos estruturais,
(b) portico unifilar indicando o carregamento aplicado.............c.ccccu....
Diagrama de esforcos normais: (a) CSI Bridge Advanced, (b) AAPP...
Diagrama de esforgos cortantes: (a) CSI Bridge Advanced, (b) AAPP...
Diagrama de momentos fletores: (a) CSI Bridge Advanced, (b) AAPP...
DMF da viga: (a) real; (b) estratificado...........ccooveveereniniiereeeceenn
Distribuicdo das armaduras longitudinais para uma secao transversal
NO MEI0 dO VA0 A VIQA......cceiieiieieiie e
Detalhamento da viga do POItICO........ccceiiirerieiicieee e
Diagrama de Momento fletor escalonado conforme configuracdo da
FOTINA DBAM.IM...eiiieiiie s
Detalhamento da viga do portico realizado a partir da rotina beam.m.....
(a) Modelo estrutural do pilar; (b) diagrama de esforgos normais; (c)
diagrama de momentos fIEtOresS..........cccoeieiiiiiiii e,
Abaco de dimensionamento flexo-compressao NOrmMal.............cccceveveeveneane..
Secdo transversal do pilar indicando a distribui¢do de armadura na secéo.

Custo do concreto utilizado na viga considerando a quantidade de
eXPErimentos realiZad0S. ........ucevirrriee it
Custo do aco utilizado na viga considerando a quantidade de experimentos
FRAIIZAAODS. ...ttt
Custo da forma utilizada na viga considerando a quantidade de experimentos

[T 114 o [0 1T PR

Distribuicdo acumulada experimental — volume de concreto utilizado na

Distribuicdo acumulada experimental — peso de aco utilizado na viga...........
Distribuicdo acumulada — &rea de forma utilizada naviga...........cccoceecerernnnnne
Custo do concreto utilizado no pilar considerando a quantidade de

eXPerimentos realizad0s. ..........cooirireiiiiiie e

Custo do aco utilizado no pilar considerando a quantidade de experimentos

FRANIZATOS. ...ttt ettt e e et e e e e e et e s s as e et e eeesaerareeereeaaas

123
123
124
124
125

127
131

131
132

133

136

136

139

139

140

140

141

141

142

142



Figura 71 —

Figura 72 —
Figura 73 —
Figura 74 —
Figura 75 —
Figura 76 —
Figura 77 —
Figura 78 —
Figura 79 —
Figura 80 —

Figura 81 —

Figura 82 —

Figura 83 —
Figura 84 —

Figura 85 —

Figura 86 —

Figura 87 —

Figura 88 —
Figura 89 —

Figura 90 —

Figura 91 —
Figura 92 —

Custo da forma utilizada no pilar considerando a quantidade de experimentos
FEANIZAADS. ... et bbb
Distribuicdo acumulada — custo do concreto utilizado no pilar.............cc.........
Distribuicdo acumulada — custo do ago utilizado no pilar...........c.ccoceveriennnnn
Distribuicdo acumulada — custo da forma utilizada no pilar...............cccceevenee
Variacgdo do custo da estrutura em funcdo do nimero de iteragdes...................
Variagéo do comprimento do passo em funcdo das iteragoes...........cc.ceeverennee.
Elevacdo da estrutura da PONnte............ccceeeicveieveeeisceee e,
(a) Corte transversal da ponte; (b) corte longitudinal do encontro...........
Valores de z para o lado direito e esquerdo do aterro.........cccccevreerenenes
Variacdo do coeficiente de reacdo horizontal do solo em funcdo da
profundidade, 1ado dO aterro............ccceveveveveiccicceeeee e,
Variagéo do coeficiente de reagcdo horizontal do solo em funcdo da
profundidade, 1ad0 SEM ALEITO.......ccvviiiiiieereeee s
Diagrama de momento fletor obtido a partir do CSI BIRDGE
Advanced. Unidades em KN*M.........cccccovriiiiiiniininnesn s
Figura 83 — Diagrama de momento fletor obtido a partir do AAPP.........
Diagrama de momento fletor, proveniente de uma variagdo uniforme
e positiva de temperatura, obtido a partir do CSI BIRDGE Advanced....
Diagrama de momento fletor, proveniente de uma variagdo uniforme
e positiva de temperatura, obtido a partir do AAPP............cccccoveiviienn,
Diagrama de momento fletor, proveniente de uma variagdo uniforme
e negativa de temperatura obtido a partir do CSI BIRDGE Advanced.....
Diagrama de momento fletor, proveniente de uma variagdo uniforme
e negativa de temperatura obtido a partir do AAPP............ccccovevieinnnn,
Variacéo do coeficiente de fluéncia em funcéo da idade do concreto.....
Variacdo da deformacéo especifica de retracdo em funcéo da idade do
(010 101 (0 TSROSO
Diagrama de momento fletor obtido a partir do CSI BIRDGE
AQVANCE. ... et te e e s saa e e e e nreeneens
Diagrama de momento fletor obtido a partir do AAPP...........cccccevvnienne.

Empuxo passivo atuante sobre o tardoz do encontro.............cccccvevveennee.

143
143
144
144
147
147
149
149
152

152

153

154
154

155

155

155

155
158

160



Figura 93 —
Figura 94 —
Figura 95 —
Figura 96 —
Figura 97 —
Figura 98 —
Figura 99 —
Figura 100 —

Figura101-—

Figura 102 —

Figura 103 —

Figura 104 —

Figura 105 —

Figura 106 —

Figura 107 —

Figura 108 —

Diagrama de momento fletor proveniente dos efeitos diferidos no
concreto obtido a partir do CSI Bridge Advanced............ccoccoovvvrvenennnn.

Diagrama de momento fletor proveniente dos efeitos diferidos no concreto
ODbtIdO @ PArTIF O AAPP........oiieeee e

VEICUIO TIPO.....ee e
Posicionamento do veiculo tipo sobre a longarina central...............cccccceveneenee.
TEEIM EIPO0. ettt

Diagrama de momento fletor proveniente do trem tipo situado sobre o
encontro da ponte obtido a partir do CSI Bridge Advanced............cc.ccoeveruvnennee.

Diagrama de momento fletor proveniente do trem tipo situado sobre o

encontro da ponte obtido a partir do AAPP.........c.ccc e

Histograma (a) resisténcia a compresséo, (b) médulo de elasticidade secante
o [0 od0] 001 =] (o USSR

Histograma (a) coeficiente de fluéncia, (b) deformacdo especifica por

=] = To%: Lo TSR RURORTRPR

Histograma dos deslocamentos horizontais no topo do encontro (a)
proveniente dos efeitos diferidos do concreto; (b) atuacdo do empuxo passivo

[Y0] o] (-l o JN=1 0 (61 ] 11 (o FHUTTUT TR

Distribuicdo acumulada, deslocamentos no topo do encontro (a) proveniente
dos efeitos diferidos do concreto; (b) atuacdo do empuxo passivo sobre o

2] 0 [ed0] 11 (o T PP PP PPPPTR

Histograma dos deslocamentos no topo do encontro (a) proveniente da
variagdo negativa de temperatura; (b) proveniente da variagdo positiva de

LBMPEIALUIA. ...t e e e e e e e e e e e eans

Distribuicdo acumulada, deslocamento no topo do encontro (a) proveniente
da variacédo negativa de temperatura; (b) proveniente da variacéo positiva de

EOMIPEIALUIA. ...

Histograma do momento fletor (a) no topo do encontro e (b) no topo da

estaca, ambos provenientes do peso proprio da estrutura...........c.ccoeevreeernnen.

Distribuicdo acumulada, deslocamento no topo do encontro (a) proveniente

do peso proprio da estrutura; (b) dos efeitos diferidos do concreto...................

Histograma do momento fletor (a) no topo do encontro e (b) no topo da

estaca, ambos provenientes do peso proprio da estrutura...........c.ccoeevreeernnen.

161

162

162

163

163

163

164

166

166

167

168

169

169

170

170



Figura 109 —
Figura110—

Figura11l-—

Figura112—

Figura 113 —

Figura 114 —
Figura 115

Figura 116 —
Figura117—
Figura118-—

Figura 119 —
Figura120—

Figura 121 —

Figura122 —

Figura 123 —

Figura 124 —

Figura 125 —
Figura 126 —

Histograma momento fletor no topo da estaca..........cccceveveeveceeieiinin e,
Histograma do deslocamento no topo do encontro para o0 peso proprio da
estrutura (a) € tremM tipo (D) c.ovevveveiee s
Distribuicdo acumulada deslocamento horizontal no topo do encontro,
(a) peso proprio da estrutura; (b) trem tipo..........cocovveenierrereeees
Histograma momento fletor no topo da estaca; (a) proveniente dos efeitos

diferidos do concreto; (b) empuXo de SOl0........ccccceeievieiiccie e,

Histograma deslocamento horizontal no topo do encontro; (a) proveniente da
variacdo positiva de temperatura; (b) proveniente da variacdo negativa de

LOMIPEIALUIA. ...

PHIAE ..o
Detalhamento da distribuicdo de armadura na secéo transversal de um trecho
(0 0N =T T 1 1 o TSP

Diagrama de iteraGao gENEIICO. .......coovvvervrieirieirie s s
Diagrama de iteragdo para a se¢éo de concreto mostrada na Figura 114...........
Diagrama de iteragdo para a secdo de concreto mostrada na Figura 114
considerando a distribui¢do estocastica das variaveis de projeto....................
Histograma das frequéncias absolutas para 0 momento resistente da estaca.....
Histograma das frequéncias absolutas para o esfor¢o normal resistente da
] 7 Lo VTSP
Diagrama de iteracdo adimensional e o0s respectivos esforgcos
solicitantes adimensionalizados considerando as variaveis de projeto
COM SEUS Valores MEIOS.........cceviirereieiiie e
Histograma das frequéncias absolutas do valor de | e funcéo
distribuicéo de probabilidade ajustada ao histograma.............c.ccccovreennee.
Curva de distribuicdo de probabilidade acumulada da falha do pilar

considerando a combinacédo de carga mais desfavoravel.............cccccccovvevnnnen.

Histograma e distribuicdo de probabilidade do valor da margem para o
ESTAQUEAMENTO. ...ttt
Curva de distribui¢do acumulada do valor da margem...........ccccevevvirenenienne

Histograma das frequéncias absolutas do valor de | e fungdo distribuicdo de

probabilidade ajustada ao histograma...........ccccoooevoiereienineie e

173

173

174

174

175
176

177
177

178
183

183

190

191

192

193
194



Figura 127 —

Figura 128 —

Figura129—

Figura 130 —
Figura 131 —
Figura132—
Figura 133—
Figura 134 —
Figura 135—

Figura 136 —

Figura 137 —

Figura 138 —
Figura 139 —

Figura 140 —
Figura141-—
Figura 142 —

Curva de distribuicdo de probabilidade acumulada da falha do pilar

considerando a combinacéo de carga mais desfavoravel..............c.cocccvevnnnen. 196

Curva de distribuicdo de probabilidade acumulada da falha na estaca
considerando a combinacéo de carga mais desfavoravel..............c.cccccoriennns 197

Curva de distribuicdo de probabilidade acumulada da falha na estaca

considerando a combinacéao de carga mais desfavoravel..............ccccocvvcnininnne 197
Histograma frequéncias absolutas custo da cortina do encontro....................... 199
Variagdo do custo da estrutura em fungéo do nimero de iteragdes................... 200

Variacédo da altura da secéo do encontro em fung¢éo no nimero de iteragcbes. 200
Variacdo da altura da se¢éo do pilar em fungéo no nimero de iteragoes........... 201
Variacdo da largura da se¢do do pilar em fungdo no nimero de iteragoes......... 201
Variacdo do parametro ax largura da secéo do pilar em fungdo no nimero de

TEEIAGOES. ...ttt s 202
Variacéo do pardmetro cx largura da secédo do pilar em fungéo no nimero de

TEEIAGOES. ...ttt 202
Variacdo da norma do vetor s largura da secéo do pilar em funcéo no nimero

A8 TTEIAGOES. ... .cuviciiii 203
Variagdo do custo da estrutura em funcéo do numero de iteragdes, N=1.000 203

Variacdo da largura da secéo do pilar em fungdo no ndmero de iteragdes, N

Z 00000, 204
Variacdo do custo em fungdo do nimero de iterages........ccvvvevvevereveseriernnne. 205
Variagdo da largura da se¢do do pilar em fungdo no nimero de iteragoes......... 205
Variagdo do custo em func¢éo do nimero de iteragfes — quarta analise............. 206



Tabela 1l -

Tabela 2 —

Tabela 3 -

Tabela 4 —

Tabela 5 —
Tabela 6 —
Tabela 7 —

Tabela 8 —

Tabela 9 —

Tabela 10 —
Tabela 11 —
Tabela 12 —
Tabela 13 —
Tabela 14 —
Tabela 15 —

Tabela 16 —
Tabela 17 —
Tabela 18 —
Tabela 19 —
Tabela 20 —

Tabela 21 —

LISTA DE TABELAS

Valores do parametro « que leva em conta o tipo de cimento na idade do

(070 1 (-] (o TSRS
Valores do par@metro S que leva em conta o tipo de cimento na idade do
(010 17 (<] (o TSSO
Valores do pardmetro asc que leva em conta o tipo de cimento na idade do
(070 10 (-] (o TSRS
Valores tipicos da taxe de crescimento do coeficiente de reagdo horizontal
PATA AIIAS. ...vevveretete sttt ete et et e et s be st et e st e st e e et e b e e e s e e b e e benbeneeneeneerent e
Valores para vida util de estruturas recomendado pela ISSO 2394...................
Parametros estatisticos das variaveis aleatorias Y1,j & Yaj..cocoervrerrnerinnninnnn.
Valor médio e coeficiente de varia¢do do peso especifico de alguns materiais
empregados Na CONSIIUGAD CIVIl.........cccuiiiiieiiise e
Valores sugeridos para indice de confiabilidade, 5, para um uma vida Gtil de
S0 BN0OS...eiiiiiii ittt

Valores sugeridos para indice de confiabilidade, S, em fungdo do estado

Valores momentos FlEtOreS. .......oeviiiceiiiiiiee e
Valores necessarios ao dimensionamento da armadura longitudinal..............
Comprimento das barras daarmadura longitudinal..................ooccovineeeeennn,
Quantidade e custo dos insumos utilizados na viga do portico.......................
Quantidade e custo dos insumos utilizados na viga do portico.......................
Parametros estatisticos das dimensfes da secdo transversal dos elementos
BSEIULUIAIS. ...ttt e ettt ettt e e e e s sttt e e e e e e s s sabb bbb e e e e e e e e e annreees
Propriedades geométricas dos elementos estruturais............ccceeevevveeesinnnnn.
Propriedades fiSicas d0 CONCIELO..........cueerviiiiiieeiiie e
Parametros necessarios para calculo das deformagdes por fluéncia.................
Relacdo das variaveis de projeto tomadas com seu caréater aleatorio................
Valores médios e desvio padrdo das propriedades fisicas do concreto
calculadas a partir do valor da resisténcia @ COMpPressao. ..........covvevveeeriveeenne
Valores da covariancia quando o momento de inércia da segdo

transversal é tomado como variavel aleatdria.........cccoveeeveveeeeieeeeienn.

66

67

70

79
83
90

95

104

105
125
125
129
132
137

138
150
150
156
165

167

172



Tabela 22 — Variaveis de projeto tomadas como aleatérias e seus parametros estatisticos... 178

Tabela 23 — Esforgos internos atuantes no encontro para cada uma das combinagdes de

(0 o SRR 186
Tabela 24 — Variaveis de projeto com suas respectivas leis de probabilidade..................... 187
Tabela 25 — Probabilidade de falha do €NCONEIO..........cvivevriiiicierce e 191
Tabela 26 — Valor médio da margem de seguranga das eStacas............coververeeseeruesensenas 192

Tabela 27 — Probabilidade de falha do eNCONIO........vveeeeeeee e, 195



1.2
1.3
1.4

2

2.1
2.2
221

2.2.2
2.3

2.3.1
2.3.2
2.3.3

2.4

24.1
24.2
24.3
244

2.5

251
2511
2.5.1.2
25121
25122
25123
25124
2513
25131
2.5.1.3.2

INTRODUCAO ......

SUMARIO

RISCOS E INCERTEZAS NO CONTEXTO DA ANALISE DE

ESTRUTURAS.........

MOTIVACAOD........coooeeeeieieeeeeeeee e see e

OBJETIVOS..............

ORGANIZACAO DA TESE.......iiieieeiereteteieee st
PONTES INTEGRALIS ...
CONTEXTO HISTORICO E EXPERIENCIA INTERNACIONAL.........
VANTAGENS DAS PONTES DE ENCONTROS INTEGRAIS..............

Aumento do grau de redundancia hiperestatica.............c...c.......

Reducéo dos custos de implantagcdo e manutencao..........c.cceeveeveriveeenne.
LIMITACOES E PARTICULARIDADES DE PROJETO.......cccovvvrvnnns

Comprimento do tabuleiro...........ccooeiiiiiiiiie

ANQGUIO de €SCONSIAATE. ..........c..cveeeeeeeiee e,

Curvatura.................

Lajes de aproXimacGao0...........covvvrererruriuiiiieieeeee e e e e eeeeeeeee e

Aterro.......cocovevenen...

NATUREZA DOS DESLOCAMENTOS IMPOSTOS..........ccooeeiiiine

Deformacoes diferidas do CONCreto...........ccoevviviiiiiiiiiiiccicc e,

Retracdo...................

Fluéncia........oeene.....

Carregamento apliCad0. ..........uuuurrriiiiiiiiiiiiiiee e

CondiGOES AMDIENTAIS. ... ..vveeeiiiiie e

Geometria do elemento eStrutural..........ccoveveeiiniie e

Parametros de COmMpOSiGA0 dO CONCIELO. ... .uuvvrrieeriiieieeeeeeeeeeeeeeee e

Modelos de calculo....
Modelo FIB-MC90....

Modelo FIB-MC2010

21

30
33
34
38
39

41
41

42
43

43
44
45
46
47
50
51
51
55
57
58
60
62
63
63
63
64
64
67



2514

2.5.2
2.6
2.6.1
2.6.2
2.6.2.1
2.6.3

3.1
3.11
3.1.2
3.13
3.2
3.2.1
3.2.11
3.2.2
3.2.21
32211
3.2.212
3.2.2.2
3.2.3
3.24
3.3

3.4
34.1
3.4.2
3.4.3
344
3.45
3.5

3.6
3.6.1

Efeito das deformagdes diferidas do concreto nas pontes de encontros

1] T = TS
Efeito da variagdo de temperatura..............eeeeeeveiiiiieeiinieionininis
ANALISE NUMERICA.......cvitiieititieieieeeeisisisie s
Método de Davisson € RODINSSON..........ccuviiiiiiieeiieieceeccciieeee,
Modelo de WINKIEE ..........uiiiiiiiiiiiiiiieeee e
Célculo da rigidez dos elementos de mola..........ccccuvvvvivriiiiiiiiiiiiieeeeeeenn,
LU Y T o LY PP
INCERTEZAS EM ANALISE DE ESTRURTURAS.......ccoveveeene.
PRINCIPIOS BASICOS........cueueieirieniiieeeieisisie e
Vida Util.oeecce e e
DESEMPENNO. ...
EStados LIMITe.....ccuvviiiiiieiieiee et
INCERTEZAS . ... e
Incertezas inerentes as propriedades dos materiais................cccceeeee..
(O0] 0 Tod (] [0 TP PP RUPPPRRN
Incertezas inerentes s agies EXTEINAS. ... .uuuvveeeeviriiriiieeeeeriireeeeeeeanns
Modelagem da variabilidade do carregamento em func¢édo do tempo...........
Carregamento PEMANENTE. ..........uuiireeeiiiiiiieee e e e siirree e e e e e e e esrreeeeeeeeenns
Carregamento VariaVvel..............ueiiiiiiiiiieeceeeeeeeeeee e
Modelagem da variabilidade espacial do carregamento.............ccccceeennn..
Incertezas inerentes aos modelos MatemAtiCoS...........evvvveeeieeeeeeeeennnn.
Incertezas eStatistiCas...........ccoeeeiviiiiii e
PROBABILIDADE DE FALHA E INDICE DE CONFIABILIDADE.....
NIVEIS DE APROXIMAGAO.........ooviieeeeeeeeieeeseeeesseseessesessssenenson,
Nivel 0 — Métodos determiniStiCoS..........coververiereiiieieieie e
Nivel 1 — Métodos semi-probabilistiCos...........ccccoovriiviiieiininiins
NTVEI 2.t ra et esreenee s
N =] I F SRS
INTVEI 4.ttt
RISCOS. ...ttt b ettt re e
OTIMIZACAO ESTOCASTICA........ooeoeeeeeeeeeeeteeeeeeeeeee e

Algoritmo Estocéstico de Perturbacao Simultédnea, SPSA

70

71
73
74
77
79
79
81
81
82
83
84
87
87
88
90
93
94
95
97
97
98

105
107
108
112
113
114
114
117
119



3.7
3.7.1
3.7.1.1
3.7.1.2
3.7.2
3.7.3
3.7.3.1
3.7.3.2
3.7.3.3

4.1
41.1
4111
41.1.2
4113
4114
4115
4.2
421
422
4.2.3
4.2.4
4.2.5
4.3
43.1

4.3.2

4321
43.2.2
4.3.2.3
4324

APLICACAO DO SPSA A UM PORTICO PLANO........

Validacao do cadigo de anélise — AAPP..........ccccooviiveieieieie e

Dimensionamento e detalhamento da viga...........cccccevveveiienicie e,

Dimensionamento e detalhamento dos pilares...................

Anélise probabilistica —avaliagdo do CUSTO..........ccccevririrciiiiccne

Otimizagao SPSA — minimizagao de custo.....................
Restrices e penalidades...........ccccovevveieeieiieiieere e
SUAVIZAGAD. ......veeieeieesieeiie et te s e et re e ste et nne s

Aplicagao e resultados............cooeeieieieniiiien

ANALISE PROBABILISTICA DE PONTES DE ENCONTROS

INTEGRAIS.....coo o
CONSIDERACOES PRELIMINARES.......c.cccocvvevrnnen.
Validacao do algoritmo de andlise estrutural................
Peso Proprio da eStrutUra.........c.coeevereeeeinienieeseseeeese s
Consideracdo da variacdo uniforme de temperatura...........
Consideracdo dos efeitos diferidos do concreto.................
Consideragao do empuxo passivo do solo...........ccccccueneee.
Consideragdo do trem tiP0........coovvvreeiereienese e
AVALIA(;AO DA SENSIBILIDADE.........c...cccceevieenee.
Resisténcia a compressao do concreto..........cccccveveennene.
Coeficiente de dilatacdo térmica do concreto.................
Peso especifico dos materiais: concreto e solo................
Rigidez dos elementos estruturais...........c.ccoccoevvvenennne.

Coeficiente de reacdo do SOl0...........ccccoveveeriviicieecieee,

CAPACIDADE DE CARGA DOS ELEMENTOS ESTRUTURAIIS........

Capacidade de carga de elementos de concreto armado submetidos a

FlIEXO COMPIESSAD......coviiieiiiiiieiieie e

Capacidade de carga dos elementos de fundacgédo — estaqueamento......

Esforco Normal resistente..........ccooevveiieninieneeneniecee,
Momento fletor resistente...........ccocvvvveieneneicscsee
Verificagdo flexo-compressdo normal............ccccoceevenennen,

Consideracgdo do carater aleatorio das variaveis de projeto

121
122
124
133
137
144
145
145
146
148

148
148
154
154
156
160
162
164
165
168
169
171
173
175
175

179
179
180
181
182



5.1
5.2
5.2.1

5.2.11
5.2.1.2
5.2.2
5221
5.2.2.2
5.3

6.1

PROBABILIDADE DE FALHA E MINIMIZAC}AO DO RISCO O
PROJETO DE ENCONTROS INTEGRAIS DE PONTES..................
ESFORCOS INTERNOS E COMBINACAO DE CARGA........cccooeveee..
PROBABILIDADE DE FALHA.......cooiiiieeese e,
Calculo da probabilidade de falha e indice de confiabilidade sem a
consideracao de coeficientes de SEgUIaNGCa.........ccecvvreereereenieeneeriesenneens
Probabilidade de falha e indice de confiabilidade do encontro....................
Probabilidade de falha do estaqueamento............ccccccevveveiiciecse e,
Probabilidade de falha e indice de confiabilidade — valores de projeto.
Probabilidade de falha e indice de confiabilidade do encontro....................
Probabilidade de falha e indice de confiabilidade do estaqueamento..........
OTIMIZACAO ESTOCASTICA — MINIMIZAGAO DO RISCO............
CONCLUSOES. ...t
RECOMENDACC)ES PARA TRABALHOS FUTUROS............cccvvenee.
REFERENCIAS........oooiiiiieieieiesiesis s

184

184
187
189

189
192
194
195
196
197
207
209
211



21

1 INTRODUCAO

Pode-se afirmar que o desenvolvimento da engenharia estrutural foi impelido pela
evolucdo das técnicas de modelagem numérica, industrializacdo da fabricacdo dos
elementos estruturais e do surgimento de novos materiais de construgdo. O principio
basico da modelagem de estruturas é fazer com que 0 modelo numérico se aproxime ao

méaximo do comportamento da estrutura real.

Seguindo essa filosofia, no projeto de estruturas de pontes e viadutos utilizam-se
aparelhos de apoio e juntas de dilatacdo a fim de facilitar tanto a execucdo quanto o
projeto estrutural. Tais dispositivos tem a principal funcdo de liberar vinculos da
estrutura, permitindo assim tanto a translacdo quanto a rotacao do tabuleiro. Contudo, 0s
aparelhos de apoio utilizados nesse tipo de estrutura, ndo s6 aumentam o custo inicial da
construcdo, como também o custo de manutencdo. Além do mais, frequentemente, eles
ndo operam de forma adequada, conforme pode ser observado nas figuras 1 e 2, podendo
vir a comprometer a durabilidade e desempenho da estrutura (YANG, 1984). Em paises
de clima frio, o papel das juntas de dilatacéo, no que diz respeito ao comprometimento da
durabilidade da estrutura, € muito mais relevante, haja vista que os sais utilizados para
derreter a neve sobre o tabuleiro das pontes podem vir a percolar através delas acarretando

a corrosdo das armaduras. (LAN, 2012).

Figura 1 — Junta de dilatacéo deteriorada.

Fonte: PINHO, 2011
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Figura 2 — Aparelho de apoio em Neoprene deteriorado.

Fonte: PINHO, 2011

Visando eliminar tais inconvenientes, uma alternativa bastante interessante, do ponto de
vista econbémico é a eliminacdo dos aparelhos de apoio e juntas de dilatacdo.
Paradoxalmente, essa solucdo consiste em olhar para o passado e conceber as estruturas
das pontes e viadutos tal qual eram feitas pelas civiliza¢des antigas: estrutura continua e
sem a presenca de aparelhos de apoio e juntas de dilatacdo. As pontes modernas
concebidas dessa forma recebem o nome de pontes integrais. Segundo PINHO (2011),
“pontes integrais (integral bridges) sdo aquelas que, além de ndo possuirem juntas,

apresentam ligacao monolitica entre os elementos da superestrutura e da infraestrutura”.

Nesse contexto, pode-se incluir as pontes de encontros integrais, (Integral Bridge
Abutment, IAB) que sdo aquelas cuja ligacdo da superestrutura com a infraestrutura, na
regido do encontro, é feita de forma monolitica. Na figura 3 pode-se observar uma
imagem esquematica de uma ponte de encontros integrais, enquanto que na figura 4 tém-

se um detalhe tipico desse tipo de encontro.
Figura 3 — Figura genérica de uma ponte de encontros integrais

|_-ale E‘e N\ ~Junta de dilatagio /—Tabuleiro da ponte
aproximagdo \  / //

“Via

~

Longarina

Fonte: O autor
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Figura 4 — Detalhe tipico de um encontro integral de ponte
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Fonte: PINHO, 2011, 2017

O principal ponto que diferencia o projeto de uma ponte convencional de uma de
encontros integrais é o efeito da movimentacdo da superestrutura. Enquanto que nas
primeiras as longarinas e o tabuleiro s&o livres para transladar e rotacionar, evitando assim
que se faca necessaria uma analise da iteracdo solo-estrutura mais complexa, nas pontes
de encontros integrais os deslocamentos sdo parcialmente restritos pelo aterro de forma
que seu comportamento influencia fortemente a amplitude dos deslocamentos e esforgos
internos nos elementos estruturais. Além do mais, o solo do aterro esté sujeito a tensfes
varidveis ao longo do tempo geradas pelo deslocamento ciclico do encontro. Esses
deslocamentos sdo produzidos principalmente pela variacdo de temperatura e pelos

efeitos diferidos do concreto.

As primeiras pontes integrais da era moderna foram construidas nos Estados Unidos e
datam da década de 30 do século XX. Elas foram projetadas a partir de conhecimentos
empiricos obtidos por meio de experiéncias bem-sucedidas, de forma que o0s primeiros
projetistas ndo tinham conhecimento da complexidade dos fenémenos envolvidos. Os
primeiros trabalhos académicos sobre o tema datam da década de 80, e grande parte foi
financiado pelos departamentos transportes dos estados norte-americanos (Department of

Transportation, DoT).

Um dos trabalhos mais completos desenvolvidos na década de 80 sobre pontes de

encontros integrais foi elaborado por GREIMAN et al (1986). Nele os autores estudaram
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o efeito do deslocamento horizontal imposto pela variagdo de temperatura na capacidade
de carga vertical das estacas. Para isso, modelo numérico em elementos finitos foi
elaborado levando em conta a ndo linearidade fisica e geométrica dos elementos
estruturais além do comportamento ndo linear do solo. Modelos experimentais foram
utilizados com a finalidade de validar os resultados obtidos via elementos finitos. Os
resultados experimentais foram obtidos a partir de dois experimentos distintos. O
primeiro experimento consistia em aplicar incrementos de carga no modelo experimental
a fim de avaliar a capacidade de carga proveniente do atrito lateral da estaca. Cargas
horizontais ndo foram aplicadas. A segunda campanha de ensaios consistia em aplicar um
carregamento vertical constante seguindo de uma carga horizontal aplicada até a falha do
sistema. Ao final do ensaio, o deslocamento final total no topo da estaca foi medido. Ao
comparar os resultados experimentais com aqueles obtidos por meio de elementos finitos
observou-se a proximidade dos resultados. Apds a calibracdo do modelo, uma ponte de
encontros integrais foi modelada, primeiramente desconsiderando o éangulo de
esconsidade e em seguida considerando uma esconsidade igual a 30°. Seis situagoes
diferentes foram modeladas: a) sem variacao térmica, b) com variagéo térmica de +60 °F,
c) sem aterro e com variacdo térmica, d) com um ciclo completo de variacdo de
temperatura e e) sem modelar a ponte, inserido apenas o carregamento dela proveniente.
Os autores constataram que o efeito da variacdo de temperatura, em todos 0s casos, induz
uma reducdo da capacidade de carga da estaca, uma vez que esfor¢os horizontais sdo

acrescidos.

Diversos sdo os trabalhos baseados em medi¢cbes em campo, esses trabalhos séo
largamente utilizados para validar os resultados obtidos a partir da modelagem
computacional. Destacam-se os trabalhos desenvolvidos por BRENA et al (2007) e
ABENDROTH e GREIMANN (2007). No primeiro, 0s autores monitoraram durante trés
anos uma ponte de encontros integrais, sem esconsidade, situada sobre o rio Millers,
estado do Massachusetts, EUA. A ponte composta por trés vaos continuos, com
comprimento total de 82,3 metros, simétrica e com vdo central medindo 33,5 metros €
composta por vigas de ago e laje em concreto. A fundagédo de cada encontro é composta
por oito estacas metalicas (perfis do tipo HP25x85) que foram cravadas através de um
furo posteriormente preenchido com pé de pedra. O eixo de menor inércia foi orientado
na direcdo perpendicular ao eixo da ponte. Os autores observaram que os deslocamentos

na extremidade superior de cada encontro foram diferentes e que os valores medidos
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variaram entre 30 e 60% em relacdo ao valor calculado em projeto. Além do mais, foi
verificado que os momentos no estaqueamento, calculados conforme a teoria de poértico
plano, apresentam resultados conservadores de forma que ndo ocorre a plastificacdo do

material.

O trabalho de ABENDROTH e GREIMANN, por sua vez, procurou avaliar o
desempenho de estacas pré-fabricadas no encontro integral de pontes. Assim, foi
realizada a instrumentacdo de uma ponte com aproximadamente 35 metros de véo e
angulo de esconsidade igual a 20° e secdo transversal € composta por cinco vigas pré-
fabricadas. A partir dos dados coletados, os pesquisadores observaram que o gradiente de
temperatura ao longo da secdo transversal da ponte varia em concordancia com o modelo
adotado pela AASTHO. Além do mais, foi observado uma descontinuidade nas medigdes
dos deslocamentos medidos pelos extensémetros situados no estaqueamento, indicando
uma possivel fissuracao. Tal suspeita foi confirmada por uma posterior inspecéao visual,
realizada apds a escavagdo sob 0 encontro. Assim, 0s pesquisadores recomendam que em
fundacBes compostas por estacas pré-fabricadas, sejam feitas inspecdes periddicas, a fim
de detectar possiveis patologias. Tais fissuras podem comprometer o desempenho da

estrutura acarretando uma reducgéo da vida Gtil da ponte.

Dentre os trabalhos que tratam de forma conjunta a modelagem numeérica e medicGes em
campo pode-se citar: ARSOY et al (1999), HUANG, J. et al (2004), PUGASAP et al
(2009), FEMENA et al (2005),

ARSQY et al (1999) realizaram medicGes em seis pontes com tabuleiros continuos nos
encontros. Do total, quatro pontes eram do tipo semi-integral, uma do tipo totalmente
integral e outra um retrofit, onde foi dada continuidade as vigas do tabuleiro. Analise
numérica de uma das pontes instrumentada também foi realizada. A partir das inspecoes
realizadas, os autores observaram que as todas as pontes apresentam um bom desempenho
ndo sendo observadas patologias nas estruturas. As observagdes realizadas foram
confirmadas a partir dos resultados numéricos obtidos a partir da analise em elementos
finitos da estrutura da ponte. Uma vez que as pontes em questio nao possuem esconsidade
nem curvatura, o problema foi tratado como um problema de estado plano de tensdes. O
deck da ponte foi modelado como elemento de barra. O solo por sua vez, foi modelado a
partir de duas concepcdes diferentes. O solo natural, foi modelado utilizando elementos
de placa, quadrilaterais e lineares enquanto que o solo do aterro foi modelado a partir de

elementos triangulares ou quadrilaterais com material com propriedade hiperbdlica.
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Assim, a partir dos resultados numéricos os autores observaram que o esfor¢o cortante no
topo da estaca é da ordem de 12 a 26% do carregamento total imposto pelo deslocamento
horizontal da ponte. Isso se deve ao fato de que o solo é responsavel por absorver uma
parcela desse esforco, restando a estaca absorver parcela restante que o solo ndo pode

absorver uma vez que o mesmo sofreu deslocamento imposto pelo encontro.

Em estudo fomentado pelo Departamento de Transporte do Estado de Minnesota
HUANG, J. et al, 2004 realizaram medicGes durante o periodo de oito anos e depois
elaboraram modelo tridimensional em elementos finitos, calibrado a partir dos dados
coletados em campo. Em seguida, estudo paramétrico foi realizado a fim de adequar os
resultados obtidos a diferentes tipos de pontes integrais. Os resultados obtidos a partir das
medicdes levaram o0s autores a observar que, na ponte em questdo, o valor médio da
curvatura da estaca cresce continuamente. Acredita-se que esse fato se deve ao efeito da
retracdo e fluéncia do concreto, que devido a elevada umidade do local, sua duracdo pode
ter sido prolongada. Além do mais, 0 empuxo ativo, proveniente da expansdo térmica da
ponte induz tensbes de compressao nas vigas da superestrutura contribuindo, também,
para 0 aumento do efeito da fluéncia. As secOes transversais das estacas apresentaram
plastificacdo em aproximadamente 20% de sua area. Possibilidade de falha devida a
fadiga ndo foi observada, inclusive esse estado limite ndo precisa ser considerado no

dimensionamento das estacas.

PUGASAP et al (2009) estudaram o comportamento de longo prazo de trés pontes de
encontros integrais a partir da modelagem numérica. Modelos bi e tridimensionais em
elementos finitos foram elaborados e os resultados obtidos comparados com medicdes
realizadas em campo. Os autores tomaram como parametro para avaliacdo do
comportamento da estrutura o deslocamento horizontal e pressao de solo proveniente do
empuxo ativo que se desenvolve no tardoz do encontro. O solo foi modelado a partir de
elementos de molas ndo-lineares. Para os modelos bidimensionais, os autores simularam
um periodo de 100 anos para as estruturas das pontes considerando variagao sazonal de
temperatura, efeitos diferidos do concreto e forga de protensdo variando ao longo do
tempo devido ao efeito da relaxacéo do ago. Devido ao elevado tempo de processamento,
0s modelos tridimensionais s6 contemplaram um horizonte de tempo igual a 10 anos. A
diferenca entre os resultados obtidos pelo modelo bidimensional, quando comparado ao
modelo tridimensional foi em média igual a 6%. Assim, pode-se afirmar que a utilizagédo

de modelos bidimensionais € suficiente para modelar o comportamento da estrutura de
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pontes integrais retas e sem esconsidade. Além do mais, os autores concluiram que 0s
deslocamentos s&o maiores nos primeiros 3 anos e se estendem durante 30 anos, ao final
desse periodo os deslocamentos residuais podem ser considerados despreziveis. Os
deslocamentos de longo prazo podem ser de 1,5 a 2,3 vezes maior que 0s deslocamentos
previstos em uma analise de curto prazo. Dessa forma em hipdtese alguma eles podem

ser negligenciados no dimensionamento final da estrutura.

FEMENA et al (2005), elaboraram modelos numéricos em trés niveis de aproximacao
distintos de uma ponte de encontros integrais situada no estado da Pensilvania, EUA. Os
resultados obtidos foram comparados com dados provenientes da instrumentacdo da
ponte. Primeiramente foi elaborado modelo numérico com Nivel de Aproximacéo igual
a um, onde apenas a estaca foi analisada. O segundo modelo com nivel de aproximacéo
igual a dois, composto de um portico plano onde os elementos estruturais foram
modelados com suas inércias equivalentes, foi elaborado. Por fim foi realizada a
modelagem com Nivel de Aproximacdo igual a 3, onde modelo espacial da ponte foi
elaborado. O encontro e o tabuleiro foram modelados com elementos de casca e as vigas,
pilares e estacas com elementos de barra. Aos trés modelos foram impostos uma variacao
uniforme de temperatura igual a +44-C. Molas lineares, cujas rigezas foram calculadas a
partir da utilizacdo de curvas p-y, foram utilizadas para simular o efeito do solo Os
resultados obtidos foram comparados com os dados provenientes da instrumentacdo da
estrutura. Os autores concluiram que os modelos constituidos pelo portico plano e pelo
modelo espacial apresentaram praticamente a mesma resposta, podendo o modelo
bidimensional ser empregado sem perda significativa da precisao, que os efeitos diferidos
do concreto sdo relevantes e devem ser levados em consideracdo juntamente com o efeito
da variacdo de temperatura e que a utilizacdo de molas multilineares calculadas a partir

de curvas p-y produz bons resultados.

A maior parte dos estudos sobre pontes de encontros integrais focam no comportamento
da subestrutura, haja vista a forte relacdo entre as propriedades fisicas do solo com 0s
esforcos internos desenvolvidos nos elementos estruturais, conforme verificou FARAJI
etal (2001). No estudo em questdo, os autores elaboraram modelo especial, em elementos
finitos, de uma ponte de encontros integrais, com vigas metalicas e tabuleiro em concreto
armado, onde molas ndo lineares foram utilizadas para simular o efeito do solo.

Carregamento proveniente da variacdo de temperatura igual a £44 °C foi aplicado a
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superestrutura da ponte. A ponte modelada corresponde a uma ponte real, instrumentada,
onde os dados colhidos em campo foram posteriormente comparados com os resultados
provenientes da modelagem numérica. Os autores observaram que o nivel de
compactacdo do solo situado no tardoz do encontro é de fundamental importancia no
comportamento da estrutura. O nivel de compactacdo do solo no entorno das estacas ndo
afeta diretamente os deslocamentos do encontro nem os esforgos internos na
superestrutura, porém, possui forte influéncia nos momentos fletores desenvolvidos no

estaqueamento.

A preocupac¢do com o comportamento do solo é facilmente perceptivel ao se observar que
a maioria dos autores acima citado utilizam elementos de mola com comportamento néo
linear a fim de modelar o solo. Modelos néo lineares sdo mais representativos da realidade
do solo, mas, por outro lado, necessitam de uma grande quantidade de dados muitas vezes

indisponiveis aos projetistas estruturais.

Os fatores mais importantes que afetam o comportamento do estaqueamento da ponte sdo
as propriedades mecanicas do solo, seja ele do aterro ou do solo natural ao longo da estaca
e a rigidez da superestrutura. Um aterro mais deformével impde menor restricdo a
deformacédo da estaca reduzindo os momentos fletores nela atuantes (CICJAN et al 2007).
No que diz respeito a rigidez da superestrutura, quanto maior as restricbes na conexao
entre as longarinas e o0 encontro maiores serdo as rotacdes impostas ao
encontro/estaqueamento como consequéncia dos movimentos provenientes da variagdo
de temperatura. Como consequéncia as estacas irdo fazer uma “curva de dupla

curvatura”.

KIM e LAMAN (2010) concluiram que as longarinas das Ponte de Encontros Integrais
estdo sujeitas a momentos fletores e esforgos axiais significativos, devendo as longarinas
serem dimensionadas para essas cargas. WILLIAM et al (2002), por sua vez, percebeu
que o esforco axial induzido pelas restricdes impostas pelo aterro e pela rigidez a flex&o
do estaqueamento néo era explicitamente levada em conta nos procedimentos tipicos de
dimensionamento. HUANG et al (2008) analisaram a relacdo entre a rigidez das
longarinas e do estagueamento do encontro, ou seja, estacas mais rigidas reduzem as
tensdes nelas préprias, mas, por outro lado, aumentam as tensfes nas vigas, enquanto que
estacas mais flexiveis (momento em torno do eixo de menor inércia) aumenta as tensoes

nas estacas e reduz as tensdes nas vigas.
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Pode-se ainda identificar uma variacédo da concepcao de estrutural dos encontros integrais
de pontes, chamados encontros semi-integrais (Semi-Integral Abutment Bridges), nesse
caso, apesar da superestrutura estar ligado monoliticamente ao encontro, ela esté assente
sobre aparelhos de apoio. Sendo assim, apenas as translacdes sdo restritas pelo aterro,
podendo a mesma, ainda, rotacionar livremente. Uma figura esquematica de uma ponte
de encontro semi-integral pode ser vista na figura 5, enquanto que um detalhe tipico é

mostrado na figura 6.

Figura 5 — Figura genérica de uma ponte de encontros semi-integrais
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Fonte: O autor

Figura 6 — Detalhe genérico de um encontro semi-integral.
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Os encontros semi-integrais sdo caracterizados pela eliminacéo, apenas, da junta vertical.
Estando ainda a estrutura do tabuleiro assentada sobre aparelhos de apoio, pode-se
observar a existéncia de uma junta horizontal. Segundo PINHO (2011), os encontros
semi-integrais “sd0 mais indicados para pontes extensas, esconsas e, nos casos de

encontros rigidos, como € o caso daqueles com fundacdes diretas ou sobre estacas pouco
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flexiveis. ” Esse tipo de encontro possui 0 inconveniente da necessidade de manutengéo
periodica do aparelho de apoio e a auséncia da junta vertical impede o acesso a ele,
tornando sua substituicdo mais complexa do ponto de vista operacional.

STEINBER et al (2004) estudaram os efeitos da expansdo do tabuleiro da ponte em
funcdo da variagcdo do comprimento para pontes esconsas com encontros semi-integrais.
Foram realizadas medicGes em duas pontes situadas no estado de Ohio, EUA. Modelagem
tridimensional em elementos finitos de uma das pontes foi realizada e os resultados
obtidos confrontados com os valores coletados em campo. Durante a etapa de modelagem
numeérica, foi realizado estudo paramétrico onde variou-se o angulo de esconsidade € a
rigidez do aterro. Os autores concluiram que para as pontes em questdo os esforcos de
compressdo nas alas sdo significativos, principalmente durante o ciclo de expansdo da
ponte e ndo devem ser negligenciados. Porém, ndo é conclusivo quanto a relacéo entre a

variagao de temperatura e o esforco de compresséo nas alas.
1.1  RISCOS E INCERTEZAS NO CONTEXTO DA ANALISE DE ESTRUTURAS

Grandes obras de engenharia demandam elevado aporte de capital e qualquer investidor,
seja ele pablico ou privado, visa algum tipo retorno. O retorno, no caso do investidor
privado, € o capital investido acrescido do lucro e no caso do investidor publico esse

retorno pode ser financeiro ou em forma de beneficios para a sociedade.

Em ambos os casos, o principal fator que deve ser primeiramente observado ao se projetar
é a funcionalidade da estrutura. Em seguida deve-se procurar ter uma estrutura segura e
economicamente vidvel, ambos com o mesmo nivel de importancia. Pode-se sintetizar

esses trés fundamentos conforme desenho esquemaético mostrado na figura 7.

Figura 7 — Desenho esquematico das etapas de projeto de engenharia
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Fonte: O autor, 2017
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A maior dificuldade inerente aos projetos de engenharia sdo as incertezas existentes no
valor de cada variavel de projeto. Para que haja uma avaliacdo precisa, seja da seguranca
ou da viabilidade econdmica, faz-se necessario lancar mao de ferramentas estatisticas e
proceder uma analise estocastica do problema. A seguranca da obra pode ser
numericamente avaliada através do indice de confiabilidade da estrutura, enquanto que

para garantir retorno aos investidores deve-se proceder uma analise de risco.

A utilizacdo de incertezas na avaliacdo de risco € largamente utilizada em projetos de
prospeccdo de reservatdrios de petroleo, podendo destacar os trabalhos de ARAUJO
(2007) e FONSECA (2009, 2010). Na engenharia civil, ANDRADE (2013) utilizou
algoritmos de diferencas randémicas visando otimizar as variaveis de projeto que
minimizassem o risco das obras de engenharia. Esses trabalhos fazem parte de um projeto
de pesquisa na area de flexibilidade em sistemas de engenharia, contexto no qual essa

tese esta inserida, tendo como cenério de estudo as pontes de encontros integrais.

O primeiro nivel de incertezas que se deve ter em mente sdo aquelas intrinsecas ao proprio
modelo matemaético utilizado na anélise da estrutura. Como se sabe, 0s modelos sdo uma
tentativa de representar determinado fendmeno a partir da utilizagdo de equacgdes
matematicas, muitas delas sem solucdo analitica e requerem o emprego de métodos
numéricos para sua solucdo. Essas fung¢bes ndo descrevem o fenbmeno de forma perfeita,
uma vez que sempre havera diferencas entre o valor obtido por meio de uma analise

numerica, com aquele medido em campo.

Deve-se considerar também os modelos que utilizam correlacbes, ou seja, determinada
grandeza é modelada a partir de algum par@metro sem que ele possua alguma relagdo com
a fisica do problema. As fun¢Ges matematicas empregadas nesse tipo de modelagem sdo
determinadas a partir de observacdes experimentais. Pode-se tomar como exemplo o caso
da determinag&o do coeficiente de fluéncia do concreto. Os efeitos diferidos no concreto,
retracdo e fluéncia, sdo fenbmenos que tém suas origens na percolacdo de 4gua na matriz
cimenticia do concreto, tornando sua anélise matematica extremamente complexa. De
forma a proporcionar aos projetistas um valor numérico da ordem de grandeza dos
deslocamentos impostos, métodos baseados na correlacdo entre os valores observados
experimentalmente em laboratorio e na resisténcia a compressdo do concreto, geometria
do elemento estrutural e fatores ambientais sdo propostos por diferentes autores e

recomendados por diferentes organizagdes normativas. E o caso, por exemplo do modelo
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proposto por BAZANT ¢ BAWEJA (2001) e adotado pelo ACI (American Concrete

Institute).

Modelos baseados em correlacdo possuem elevados niveis de incerteza. Conforme
Bulletin 65 editado pela Federation International du Beton, (FIB, 2010-a) o coeficiente
de fluéncia do concreto pode possuir um coeficiente de variagdo da ordem de 25%. Isso
se deve ao fato de que além da incerteza matematica, existe a incerteza intrinseca ao valor
da resisténcia a compressdo do concreto. Nesse caso, deve-se levar em consideracao de
que o concreto utilizado em uma mesma edificacdo ndo é proveniente de um mesmo lote,
ndo estando sujeito as mesmas condi¢des de cura, ja que existem variacdes nas condi¢des
ambientais ao longo do tempo de execucdo da uma obra além de que as propriedades sao
medidas a partir de corpos prova, que por sua vez sao moldados e curados sob condicdes
padronizadas, diferentes daquela cuja estrutura real estara submetida. Aliado a tudo isso,
existe a incerteza proveniente dos equipamentos e operadores dos instrumentos de

medicé&o.

Por essas raz0es, a resisténcia a compressdo do concreto deve ser considerada como uma
variavel aleatéria. O ACI 214 (ACI 2002), em um documento intitulado “Evaluation of
Strength Test Results of Concrete” da as diretrizes estatisticas para avaliar a resisténcia a
compressdo do concreto a partir das amostras recolhidas no canteiro. O Joint Committee
on Structural Safety, JCSS (2000a, 2000c) especifica modelos probabilismos e
parametros estatisticos para tratar as incertezas inerentes as propriedades fisicas do

concreto.

Na andlise estrutural de uma ponte integral os parametros fisicos e mecanicos e até mesmo
a geometria dos elementos estruturais, possuem determinado grau de incerteza intrinseco,
de forma que em uma analise mais refinada, é fundamental que se leve em conta a

natureza estocastica das variaveis de projeto.

Os deslocamentos do encontro integral, impostos pelo movimento de contracdo e
dilatacdo da superestrutura, sdo parcialmente resistidos pelo aterro. S&o trés as principais
acOes externas que induzem o deslocamento horizontal do tabuleiro da ponte: efeitos
diferidos do concreto, varia¢des térmicas do tabuleiro e cargas de aceleragéo e frenagem

impostas pelos veiculos que transitam sobre a ponte.

A ordem de grandeza da amplitude dos deslocamentos provenientes da retragdo e fluéncia

pode ser estimada através de modelos de correlacdo conforme exposto anteriormente. Os
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valores do deslocamento imposto pela variacdo de temperatura dependem do
comprimento da ponte e da quantidade de calor que a estrutura absorve. Este Gltimo, por
sua vez, é funcdo de diversos parametros fisicos, geométricos e ambientais. Além do mais,
a insolacdo em uma ponte, principalmente aquelas de grandes extensdes, nao € uniforme
ao longo do seu comprimento, aumentando ainda mais o nivel de incertezas associado ao
fendmeno. Ndo foram encontrados na literatura trabalhos que abordadassem o carater

estocéstico da variacdo de temperatura em estruturas de pontes ou edificios.

O solo é o elemento resistente responsavel por absorver a maior parte dos deslocamentos
impostos pela superestrutura da ponte integral. Por se tratar de um elemento natural suas
propriedades fisicas ndo sdo bem definidas e possuem elevado grau de incerteza inerentes
ao préprio material. Os modelos matematicos utilizados para descrever seu
comportamento utilizam parametros, muitas vezes indisponiveis aos projetistas de
estruturas. Além do mais, conforme serd visto na secdo 2.5.4 do Capitulo 2, a
movimentacao da superestrutura da ponte termina por alterar as propriedades do solo com
0 passar do tempo, havendo a necessidade de lancar mdo de modelos dependentes do

tempo.

Trabalho desenvolvido por KULHAWY et al (2016) procurou, através de uma extensa
revisao bibliografica, relacionar as propriedades estatisticas referentes as propriedades
fisicas do solo, para diferentes tipos de solo. Pode-se ainda citar os trabalhos
desenvolvidos por LI et al (2014), SILVA et al (2016) e UZIELLI et al (2016), todos eles
tratando das incertezas inerentes as propriedades fisicas do solo.

Trabalhos que abordam a analise estocastica de estruturas sdo frequentes na literatura,
porém, a maior parte se restringe a formulagdo matemaética e solucdo do problema.

Aplicacdes numéricas sdo menos frequentes. (KORIS, 2008)
1.2 MOTIVACAO

No Brasil, é notavel a falta de investimentos em obras de manutencdo preventiva na
infraestrutura de transportes rodoviério eu ferroviario, acarretando uma clara depreciacao
do patrimonio nacional. O deploravel estado de conservacdo da malha de transporte
termina por aumentar o custo de transporte das mercadorias que transitam diariamente

pelo pais, inevitavelmente, o custo final é amplificado.
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Investigacdes prévias feitas indicam que tanto a recuperacgéo das pontes existentes quanto
a construcdo das novas podem ser feitas dentro de uma filosofia de projeto que reduza
substancialmente a necessidade de manutencdo e, por consequéncia, o custo das pontes
brasileiras. Conforme anteriormente exposto, essa filosofia é conhecida mundialmente
por Pontes Integrais (PINHO, 2011).

Ocorre que as variaveis de projeto envolvidas na modelagem de uma estrutura de ponte
de encontros integrais, tais como as propriedades fisicas dos materiais (concreto e solo),
propriedades mecanicas e reologicas do concreto e carregamentos atuantes, todas elas
possuem propriedades estatisticas que levam naturalmente a questao de incerteza sobre a
capacidade resistente, a capacidade em servico da estrutura integral, e aos riscos

financeiros e econdmicos.

Dessa forma, observa-se a necessidade de melhor compreender o comportamento desse
tipo de estrutura através da utilizacdo de modelos estocasticos onde as incertezas das

variaveis de projeto possam ser levadas em consideracao.

Além do mais, é notavel o rumo que as organizagdes internacionais normativas etao
tomando no que diz respeito a modelagem de estruturas. A Federation International du
Beton, Fib, esta propondo para a proxima edicdo do Model Code, MC 2020, venha a
considerar o tratamento de incertezas e os devidos parametros estatisticos das variaveis
de projeto para o dimensionamento de novas estruturas e requalificacdo de estruturas
existentes (MULLER, 2016).

1.3  OBJETIVOS

Esse trabalho faz parte de um projeto de pesquisa na area de flexibilidade em sistemas de
engenharia. Um sistema integrado de diferentes rotinas desenvolvidas em MATLAB esta
sendo desenvolvido visando proporcionar que sistemas estruturais sejam analisados em
diferentes niveis de aproximacdo, tanto no que diz respeito aos modelos de anéalise de
estruturas quanto no que se refere ao tratamento estatistico. O conceito de niveis de

aproximacé&o seré abordado no Capitulo 3.

Assim, pretende-se implantar um modelo de analise estrutural que leve em consideracao
0 carater estocastico das variaveis de projeto. O modelo desenvolvido sera empregado
para estudar o comportamento da estrutura de pontes integrais, avaliando os

deslocamentos e esforgos internos atuantes no encontro, estaqueamento e as tensoes
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desenvolvidas no solo. Sera levada em consideracdo a interacao solo-estrutura onde o
solo sera modelado como molas lineares conforme modelo de Winkler. Vale ressaltar que
0 comportamento elastico do solo s6 pode ser considerado quando o mesmo € submetido
a pequenos deslocamentos, que ndo € o caso nesse tipo de estrutura. Porém, a utilizagéo
de modelos mais complexos sem o devido conhecimento dos parametros necessarios a
uma modelagem néo linear, igualmente induz a resultados que ndo s&o fiés a realidade.
Assim, optou-se pela utilizagdo de modelo linear onde a falta de preciséo dos resultados

sera compensada pela utilizacdo de modelos probabilisticos.

O método imediato de tratamento desse problema consiste na utilizacdo de ferramentas
do Célculo Estocéastico. Amostragens de Monte-Carlo sdo utilizadas para a simulacgdo e a
propagacdo de incertezas, a partir da definicdo probabilistica das variaveis (funcbes de
distribuicdo de probabilidades) de acordo com as ultimas recomendacBes do Joint

Committee on Structural Safety, JCSS.

Para este fim, foi desenvolvida ferramenta computacional em codigo MATLAB a qual
agrega diferentes fungdes, conforme mostrado na figura 8. As fung¢Ges hachuradas em
verde indicam que as sub-rotinas a ela associadas foram devidamente testadas e estio
funcionando de forma adequada. Aquelas hachuradas em azul foram anteriormente
implementadas por ANDRADE (2012) e adaptadas nesse trabalho, carecendo ainda de
validacdo. Por fim, as funcdes marcadas em vermelho ndo fazem parte do escopo desse
trabalho, ficando como sugestdo para trabalhos posteriores. De forma geral, pode-se
elencar as diversas funcionalidades do cddigo desenvolvido.

Figura 8 — Esquema genérico do codigo explicitando as diferentes funcionalidades.
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Andlise estrutural

A obtencdo dos esforcos internos e deslocamentos da estrutura € uma etapa fundamental
deste trabalho. Sendo assim duas op¢6es estdo disponiveis para o usuario. A primeira € a
utilizacdo de uma rotina, desenvolvida dentro do prdprio cédigo, que tem por finalidade
a andlise de estruturas planas a partir do método da rigidez direta. A opc¢éo pela utilizagéo
de um modelo simplificado foi motivada pela necessidade de dar mais celeridade ao
processamento quando este demandar um grande numero de realizacdes. A essa rotina foi

dado o nome de APP, Andlise de Portico Plano

A segunda opcéo € a utilizacdo de um codigo de elementos finitos, FEAP, desenvolvido
pelo Departamento de Engenharia Civil, Universidade da California. Situaces onde
exista a necessidade de serem elaborados modelos numéricos mais sofisticados, onde, por
exemplo, seja considerada a ndo linearidade fisica dos materiais, justifica a utilizacéo do
FEAP.

Analise estocastica

A opcdo pela andlise estocastica de estruturas utiliza 0 método de Monte Carlo onde cada
variavel de projeto serd tratada como variavel aleatoria, € amostrada a partir de sua
definicdo probabilistica. A estrutura é analisada Nmc vezes, onde Nmc € 0 nimero de
avaliacdes. Assim, cada variavel de projeto sera um vetor de variaveis aleatérias com Nuc
elementos. Ao final do processamento tem-se as frequéncias relativas das variaveis de

saida. Na figura 9 tem-se uma ilustracdo desse processo.

Figura 9 — Esquema genérico do processo de analise estocastica.
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Confiabilidade estrutural

Conforme sera exposto na secdo 3.4, o indice de confiabilidade pode ser calculado através
de duas formas distintas. A primeira consiste na utilizacdo de métodos de transformacao,
onde a funcdo reduzida densidade de probabilidade conjunta é determinada, ou
aproximada, através de informacdes referentes a da definicao probabilistica das variaveis
de projeto. O mesmo ocorre com o dominio de integracdo. Sendo, portanto, o indice de
confiabilidade definido como a menor distancia entre a equacdo de estado limite e a
origem do espago amostral padréo, o indice de confiabilidade passa a ser calculado como

sendo um problema de otimizagéo.

A segunda forma, consiste na utilizacdo do Método Monte Carlo onde em cada realizacao
é verificado se algum estado limite foi ultrapassado. Ao final das Nwc realizagdes pode-
se calcular a probabilidade de falha, Ps, a partir razéo entre a quantidade de realizagdes
onde foi verificada uma falha na estrutura e o numero total de realiza¢cdes. O indice de

confiabilidade é calculado como sendo o inverso da probabilidade de falha..

Figura 10 — Esquema genérico do processo célculo do coeficiente de seguranga da estrutura.
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Fonte: O autor, 2017
Riscos

A viabilidade econémica do empreendimento sera abordada a partir do calculo do risco
inerente a estrutura considerando diferentes niveis de confiabilidade. A analise do risco

sera efetuada em um nivel de aproximacdo igual a 4, onde a probabilidade de falha sera
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calculada a partir de amostragens de Monte Carlo, e o risco financeiro serd medido pelo

desvio padréo.
1.4  ORGANIZACAO DA TESE

No Capitulo 2 procura-se fazer uma abordagem geral dos conceitos, particularidades de
projeto e limitacdes inerentes ao projeto de uma ponte de encontros integrais. Aborda-se
também os modelos de calculos propostos para determinar os deslocamentos induzidos
pelos efeitos diferidos do concreto e variacdo de temperatura, além daqueles utilizados
para prever o comportamento do solo. Por fim, uma sintese da evolu¢do dos modelos

numéricos empregados ao longo do tempo ¢ feita.

O Capitulo 3 trata a respeito das incertezas inerentes as variaveis de projeto envolvidas
na modelagem e dimensionamento de estruturas e consequentemente andlise do risco.
Primeiro serdo expostos alguns conceitos que se acredita serem fundamentais a
compreensdo do assunto. Em seguida serdo abordadas as incertezas inerentes as
propriedades fisicas dos materiais, as acOes externas atuantes na estrutura e aquelas
inerentes aos modelos matematicos utilizados. Exposicao referente a confiabilidade
estrutural, probabilidade e do conceito de Niveis de Aproximacdo seréa feita na sequéncia.
Por fim, os conceitos expostos no capitulo serdo aplicados a um pértico de trés barras

adiantando a aplicacdo préatica no caso em estudo, as pontes de encontros integrais.

O Capitulo 4 ira tratar da modelagem estocastica de pontes de encontros integrais.
Inicialmente serd validado o algoritmo de andlise estrutural, desenvolvido
especificamente para esse trabalho, confrontando os resultados por ele obtido com outros
obtidos a partir da utilizacdo de um software comercial. Na sequéncia, serad feito um
estudo preliminar onde procurar-se-a avaliar a sensibilidade de cada uma das variaveis de
projeto no contexto da modelagem estocastica. Por fim, os esforcos resistentes do
encontro e do estaqueamento sera avaliado considerando o comportamento aleatorio de

algumas das variaveis de projeto.

O Capitulo 5 expde os resultados referente a andlise estocastica de uma ponte de
encontros integrais. Algoritmo de otimizacao estocéstica € aplicado visando minimizar o
risco do empreendimento. Finalmente, o Capitulo 6 traz as conclusdes e sugestfes de

trabalhos futuros
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2 PONTES INTEGRAIS

Conforme exposto no inicio desse trabalho, estruturas de pontes de encontros integrais
sdo projetadas de modo que a ligacao entre a superestrutura e o encontro, e deste com a
fundacdo seja feita de forma monolitica, em outras palavras, sem a utilizacdo de juntas
de dilatacdo. Dessa forma, os deslocamentos nas extremidades da ponte devem ser
absorvidos pelo encontro e sua fundacdo, fazendo com que a estrutura apresente um
comportamento similar ao de um pértico (ARSOY, BARKER, DUCAN, 1999). A
utilizacdo de encontros integrais visa uma reducdo nos custos de implantacdo e
manutencdo das pontes bem como no aumento de sua vida util. Contudo, a sua
concepcao estrutural € bastante complexa, com o solo junto ao encontro desempenhando
um papel fundamental na estabilidade da estrutura, de forma que a iteracdo solo-

estrutura ndo pode ser ignorada.
2.1  CONTEXTO HISTORICO E EXPERIENCIA INTERNACIONAL

A primeira ponte integral construida na era moderna foi feita nos Estados Unidos, no
estado do Massachusetts, em 1930. A segunda s6 foi construida depois de um periodo
de cinco anos, no estado do Kansas (SHAH, 2004). Inicialmente, as pontes de encontros
integrais eram pouco extensas, dado que a amplitude dos deslocamentos horizontais do
encontro esta diretamente relacionada ao seu comprimento. Uma vez que, na época, nao
se dispunha de ferramentas adequadas para correta modelizagdo do complexo
comportamento da estrutura, os projetos possuiam um forte carater empirico, baseado

em experiéncias bem-sucedidas.

Mostrando-se positiva, a experiéncia com a utilizacdo de pontes integrais, a sua
utilizacdo passou a ser disseminada por volta da década de 70 (GAMA, 2012), com cada
departamento de transporte (Department of Transportation, DOT) desenvolvendo sua

normatizacdo de forma independente e baseada em observacGes. Atualmente, a
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utilizacdo das pontes de encontros integrais € muito difundida nos Estados Unidos e

Canada.

Tendo sido o pioneiro no desenvolvimento do emprego das pontes de encontros
integrais, atualmente, os Estados Unidos € quem detém a maior quantidade e
conhecimento na utilizacdo desse tipo de estrutura. Dados de 2008 indicam que o pais
possui aproximadamente 25.000 pontes integrais, considerando as totalmente integrais,

de encontros integrais ou semi-integrais (PINHO, 2011).

Apesar do conceito de pontes de encontros integrais ja estar consolidado no territorio
americano, sua distribuicdo ndo € uniforme. Observa-se que nos estados onde as
condi¢cdes meteorologicas sdo propicias a queda de neve, a utilizacdo das pontes
integrais é mais difundida, uma vez que a eliminacdo da junta de dilatacdo mitiga o0s
efeitos agressivos provenientes da utilizagdo de sais para degelo das rodovias. Por outro
lado, existem estados onde a sua utilizacdo nao € sequer permitida pelo departamento de

transito local, como € o caso do estado do Arizona. (GAMA, 2012).

Estudo elaborado por KUNIN e ALAMPALLI (KUNIN, ALLAMPALLI, 1999),
aplicou um questionario junto a agéncia de transportes estaduais dos Estados Unidos e
Canada. Das 39 agéncias que responderam ao estudo, a grande maioria classificou que a
experiéncia com a utilizagdo desse tipo de estrutura como ‘“excelente” ou “boa”.
Ressalta-se que nessa mesma pesquisa 0s 0rgdos responsaveis pelas pontes indicaram
que os reparos necessarios foram executados com o minimo de dificuldade. Apenas o
estado do Arizona ndo recomenda o emprego das pontes integrais uma vez que todas as
50 pontes construidas necessitaram de reparos onerosos. Os problemas desenvolveram-

se principalmente nas lajes de aproximacao.

Na Europa, a utilizacdo desse sistema estrutural teve inicio na década de 80, no Reino
Unido, introduzido pelo engenheiro britdnico Edmund Hambly. A partir do ano de
2000, devido a publicacdo do BA42/96, diretriz para construcdo de pontes integrais no
pais, observou-se relevante crescimento na utilizagdo desse tipo de sistema estrutural.
Na Alemanha, por sua vez, 78% das pontes de encontros integrais ou semi-integrais

foram construidas na Ultima década.
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2.2  VANTAGENS DAS PONTES DE ENCONTROS INTEGRAIS

Conforme anteriormente exposto, o maior beneficio desse sistema estrutural estd na
eliminacdo das juntas de dilatacdo e aparelhos de apoio. Nas se¢des subsequentes serdo

abordadas as principais vantagens da utilizacdo desse tipo de estrutura.
2.2.1 Aumento do grau de redundancia hiperestatica

Ao serem eliminadas as juntas de dilatacdo e aparelhos de apoio, aumenta-se 0 grau de
redundancia hiperestatica do sistema estrutural, uma vez que os deslocamentos
liberados pelos aparelhos de apoio passam a ser restritos pelos encontros e pela
continuidade dada no tabuleiro da ponte. Como pode ser observado na figura 11, em
uma ponte convencional, isostatica, as longarinas funcionam como vigas biapoiadas.
Em uma ponte integral, por sua vez, elas passam a funcionar como vigas continuas,
reduzindo o momento fletor positivo no meio do vdo e consequentemente a flecha

méaxima, conforme mostrado na figura 12.

Figura 11 — Tabuleiro de uma ponte convencional, corte esquematico

Fonte: O autor, 2017

Figura 12 — Tabuleiro de uma ponte de encontros convencionais, corte esquematico

Fonte: O autor, 2017

Além do mais, a ligagdo monolitica entre a longarina e o encontro, e deste com as
estacas de fundagdo, faz com que a ponte funcione como um portico, havendo a
transmissdo de momento fletor da longarina para as estacas. Assim sendo, tem-se uma
estrutura mais robusta, menos susceptivel a deformagdes e com melhor capacidade de
distribuicdo de carga. Segundo MISTRY apud Fartaria (FARTARIA, 2012) em uma



42

ponte integral de dois vaos, tanto o carregamento vertical quanto o transversal que
chega ao apoio central pode ser reduzido em 67% quando comparado a uma ponte
convencional. Além do mais, a estrutura passa a ser mais resistente a ocorréncia de

eventos extremos tais como terremotos e explos()es.

Vale ressaltar que a rigidez do conjunto de estacas é fundamental na determinagdo do
momento fletor negativo nas extremidades do pdrtico. A opgcdo por um sistema de
estacas mais flexivel, menos custoso, reduz 0 momento fletor negativo nas extremidades
e aumenta o valor do momento positivo no meio do vao, conforme mostrado na figura
13 (b), acarretando a necessidade de se optar por um tabuleiro mais rigido com maior
consumo de material. Esta é op¢do mais adotada nos Estados Unidos. Por outro lado, ao
optar por um conjunto de estacas de maior rigidez, onera-se mais a fundacdo em
detrimento de uma superestrutura mais econémica, figura 13 (a). Esta opcdo é mais

frequente nos paises do norte europeu, especialmente na Alemanha (GAMA, 2012).

Figura 13 — Variacdo do momento fletor ao longo da estaca e tabuleiro da ponte para diferentes

valores a rigidez.
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FONTE GAMA, 2012
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E importante lembrar, também, que os aspectos acima citados ndo sdo os Unicos
responsaveis pela determinacgdo da rigidez do conjunto estacas-encontro. O tipo de solo
e 0 seu grau de compactacdo sdo determinantes na amplitude dos deslocamentos que o
encontro estara sujeito. Esse assunto serd abordado com mais propriedade na secéo
2.5.4.

2.2.2 Reducéo dos custos de implantagdo e manutencao

Conforme exposto no Capitulo 1, o mal funcionamento dos dispositivos empregados
para vedar as juntas de dilatacdo € o grande responsavel pela maioria das patologias
encontradas nas estruturas de pontes. A eliminacdo da junta permite ndo s6 reduzir os

custos com a manutencdo da estrutura como também aumentar a vida atil do
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equipamento. “Cerca de 12% dos custos totais de manutencdo de uma ponte
convencional sdo relativos & conservacdo de juntas e de aparelhos de apoio. A
concepcdo integral de uma ponte permite, assim, reduzir diretamente essa consideravel
parcela dos custos. No entanto, a economia a longo prazo sera efetivamente maior, uma
vez que grande parte da deterioracdo do concreto, que se estima em 30% dos custos
totais, ocorre devido as patologias que as juntas de dilatacdo sofrem” (FARTARIA,
2012).

A reducdo do custo de implantacdo esta relacionada nao apenas ao valor economizado
com a retirada dos aparelhos de apoio. Uma vez que o sistema estrutural passa a ser
hiperestatico, as deformacBes e momentos fletores provenientes do carregamento

vertical sdo menores, acarretando menor consumo de material.
2.3 LIMITAC}OES E PARTICULARIDADES DE PROJETO

Varios paises impdem restricdes geométricas para a construcdo de pontes integrais.
Existem limitacdes no comprimento total da ponte, angulo de esconsidade, curvatura
horizontal e greide vertical (KEROKOSKI, 2006). Esses fatores “embora ndo
inviabilizem o uso das pontes integrais, exigem um estudo mais cuidadoso para que se
considere a vantagem de sua utilizacdo” (PINHO, 2011). A maior parte dessas

imposicdes se da devido a restricdo dos deslocamentos nos encontros das pontes.
2.3.1 Comprimento do tabuleiro

Em uma ponte convencional, os deslocamentos horizontais do tabuleiro, provenientes
de variagdo de temperatura, sdo acomodados pelos aparelhos de apoio. Em pontes de
encontros integrais, esses movimentos sdo diretamente transferidos aos encontros e
absorvidos pelo conjunto estacas-solo. Uma vez que a amplitude dos deslocamentos
estd diretamente relacionada ao comprimento total da ponte, pode-se afirmar que
“pontes longas estdo particularmente susceptiveis a danos provenientes da expansao e

contragdo térmicas, causados pela variagdo sazonal de temperatura” (SHEN, 1984).

Quando a variacao de temperatura é positiva, e induz um aumento no comprimento do
tabuleiro da ponte, o encontro € pressionado contra o aterro, ocasionando tensdes de
compressdo. Assim, pode-se dizer que a limitagdo no comprimento total das pontes tem
por funcgéo limitar as tensdes no solo produzidas pelos deslocamentos do tabuleiro. Na

maior parte dos casos, o valor maximo do comprimento das pontes integrais foi definido
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a partir da experiéncia desenvolvida com situacdes anteriores que funcionaram de
maneira satisfatoria. (ABENDROTH, GREIMANN, 2005).

2.3.2  Angulo de esconsidade

Pontes onde 0 encontro ndo € perpendicular ao eixo da estrutura sdo denominadas
pontes enviesadas ou esconsas. O angulo de viés é medido entre o eixo do tabuleiro e
uma linha perpendicular ao encontro. Nesse tipo de ponte, a resultante das tensées que o
solo exerce sobre o tardoz do encontro, durante o processo de expansao térmica produz
um binario que se ndo for equilibrado tende a ocasionar um movimento de rotacdo da
ponte, conforme mostrado na figura 14. Sendo oz a tensdo no solo proveniente do
empuxo passivo, R a resultante dessas tensdes e Z o braco de alavanca do binario pode-

se mostrar que quanto maior o angulo de esconsidade, &, maior sera o valor do binario.

Figura 14 — Efeito da variacdo de temperatura em uma ponte esconsa

Fonte: O autor, 2017

Para pontes integrais com um angulo de esconsidade inferior ao angulo de atrito entre o
solo e o tardoz do encontro, a superestrutura mantém-se em equilibrio rotacional. Uma
vez que os aterros de transi¢do sdo geralmente constituidos por solos granulares, cujo
angulo de atrito com o concreto confinado tém valores na ordem dos 24°, sugere-se que
a concepcao integral com adogdo de valores do angulo de viés acima desta ordem de
grandeza ndo é adequada. O valor sugerido por (FARTARIA, 2012) é mais conservador
que aquele sugerido pela maioria da literatura técnica, que é de 30°. Este valor é adotado

pela especificagdo inglesa BA 42/96 e pela maioria dos departamentos de transporte
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norte-americanos (PINHO, 2011). Vale ressaltar que a limitacdo do angulo de viés ndo é
consenso entre 0s departamentos de transportes norte-americanos, no estado do
Tennessee, por exemplo, tal limitacdo ndo existe. No estado da Georgia, 0 comprimento

méaximo da ponte esta atrelado ao seu angulo de viés.
2.3.3 Curvatura

A exemplo do que ocorre com as pontes esconsas, a construcdo de pontes integrais
curvas possui restricdes “uma vez que a resposta a acao térmica deste tipo de ponte é
complicada devido a sua geometria” (FARTARIA, 2012). Sendo assim, apenas quatro
departamentos de transportes norte-americanos permitem a construcdo de pontes de
encontros integrais curvas, sendo que trés deles limitam o raio de curvatura. Apenas no
estado do Tennessee ndo possui restricdo quanto ao raio de curvatura para esse tipo de

estrutura.

Nas pontes de eixo curvo, 0 movimento de expansdo e contracdo do tabuleiro possui
duas componentes de deformacdo: uma na direcdo radial e outra na direcdo axial. O
movimento como um todo, porém, é dificil de ser previsto, assim a incerteza em relagdo
a direcdo do movimento dificulta a determinacdo dos esforcos resultantes (FARTARIA,
2012). Na figura 15 tem-se uma imagem ilustrativa de uma ponte curva submetida a um
movimento de expansdo, onde 8 € a componente de deslocamento radial e §, € a

componente de deslocamento axial.

Figura 15 — Efeito da variagdo de temperatura em uma ponte curva

Fonte: O autor, 2017

Vale ressaltar que a existéncia de uma componente radial do deslocamento da ponte

acarreta um menor deslocamento nas extremidades. Consequentemente os esforcos
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induzidos pelo empuxo passivo no tardoz do encontro € menor. Sendo assim, as pontes
de eixo curvo possuem um comportamento mais favoravel, no que diz respeito as

pressdes exercidas pelo solo, quando comparadas com pontes de eixo reto.
2.4  SISTEMA DE APROXIMACAO

Sistemas de aproximagdo sdao componentes responsaveis por promover a transicdo da
pista de rolamento para a ponte ou viaduto, propriamente dito. Ele é composto pelas
alas, paredes de contencéo, laje de transicdo e aterro. Nas figuras 16 e 17 observa-se o
detalhe esquematico de um sistema de transicdo e seus componentes. Nesse trabalho
sera emprego o termo encontro ao conjunto formado pelas alas, parede de contencdo e

fundacdo.

Como se sabe, 0s encontros integrais estdo submetidos a deslocamentos horizontais
induzidos pela variagcdo uniforme de temperatura e pelos efeitos reoldgicos do concreto.
Cada elemento que comp®e o sistema de aproximacdo, de alguma forma, influencia na

magnitude desses deslocamentos.

Figura 16 — Imagem esquematica de um encontro integral de ponte
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Figura 17 — Corte esquematico de um encontro integral de ponte
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Fonte: O autor, 2017
2.4.1 Elementos de fundacao

Os encontros de pontes podem estar assentados sobre fundacéo direta ou fundacao
profunda, a depender as caracteristicas do solo e das cargas a ele imposta pela
superestrutura. No caso de encontros integrais, onde ha necessidade de um certo grau de
flexibilidade para absor¢do dos deslocamentos impostos, o tipo de fundagdo mais
comum ¢ aquele assente sobre um alinhamento Unico de estacas. Nos Estados Unidos e
Canad, a utilizacdo de estacas metélicas € mais frequente, considerando a tradicdo

desses dois paises no emprego do aco na construcao civil.

Além do mais, o aco proporciona a flexibilidade necesséria a fundacdo sem o
inconveniente de apresentar fissuracdo, 0 que acelera a deterioracdo do concreto.
Pesquisa desenvolvida por ABENDROTH e GREIMANN (2007) junto a 52 agéncias de
transportes apontou que das 33 agéncias que responderam ao questionario, 21 (64%)
ndo permitem o uso de estacas pré-fabricadas de concreto.

BURDETE apud ABENDROTH e GREIMANN, (2007) fizeram uma série de ensaios
experimentais com estacas pré-fabricadas em concreto protendido carregadas
lateralmente. Foi verificado que quando submetida a um carregamento horizontal, o
elemento de concreto fissurava préximo a interface da estaca com o encontro. Essa
fissuracdo, porém, ndo afetava na rigidez total do estaqgueamento. O mesmo padrdo de
fissuracdo foi observado por ABENDROTH et al (1998) em pesquisa de campo. A
utilizacdo do concreto protendido tem a vantagem de que a forca de compressao atua no
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sentido por fechar a fissura, mitigando o risco de deterioracdo do concreto causado pela

umidade do solo no entorno da estaca.

Nos Estados Unidos, as diretrizes da American Association of State Highway and
Transportation Officials, AASTHO, restringem o uso de fundacgdes diretas, apenas
quando estas estiverem assentes sobre terrenos rochosos, deixando a cargo dos
departamentos estudais as diretrizes mais especificas (PINHO, 2011). Por sua vez, nos
paises europeus, ndo existem restricbes quanto ao uso de fundacges diretas, de forma

que a utilizacéo desse tipo de fundacdo é mais difundido.

Quando por razdes técnicas ou econémicas, se houver a necessidade de utilizar estacas
de grande rigidez que venha a comprometer a flexibilidade necessaria para o encontro,
uma solucdo bastante empregada € a adocdo de estacas mistas. Nesse caso, um perfil
metalico é engastado no topo de uma estaca de concreto ou de um tubuldo, conforme
pode ser observado na figura 18. Esse artificio visa de garantir a flexibilidade necesséaria
ao encontro (PINHO, 2011).

Figura 18 — Fundagdo em estaca mista

Fonte: PINHO 2011

Outro fator que possui efeito significante na capacidade de deslocamento lateral do
encontro € o tipo de solo empregado no aterro e 0 seu grau de compactacdo. Em
situacBes onde o solo atua de forma a restringir os deslocamentos horizontais das
estacas, uma solugdo comumente adotada € a o0 uso de revestimento tubular no topo das

estacas. Assim, o trecho superior da estaca é deixado livre podendo se deslocar com
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mais facilidade, vide figura 19. Segundo PINHO (2011), essa solucdo tem o
inconveniente de exigir estacas mais robustas visto que a falta de confinamento do solo
as deixa sujeitas a flambagem. Além do mais, deve-se tomar a precaucdo de evitar

variacdes do nivel de agua no interior do tubo, aumentado a possibilidade de oxidacédo

dos perfis metalicos.

Figura 19 — Fundag&o em estaca metalica envolta em tubos de aco corrugado
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Fonte: PINHO 2011.

No que diz respeito ao emprego de fundagdes diretas em pontes de encontros integrais,
sua utilizagdo é restrita pela capacidade da sapata de deslizar e rotacionar sobre o solo.
Por essa razdo, a especificagdo BA42/96 (1996) do Reino Unido, que d& as diretrizes
para construcdo de pontes de encontros integrais e semi-integrais, restringe a tensao na
base da sapata a 50% da capacidade de carga do solo, assim pretende-se garantir que a
sapata possa acomodar os deslocamentos horizontais além de evitar o surgimento de

recalques diferenciais (PINHO, 2011).

Conforme anteriormente exposto, 0s encontros semi-integrais possuem apenas a junta
horizontal, uma vez que a ligagdo entre o tabuleiro e 0 encontro é feita através de
aparelho de apoio. Sendo assim, a rigidez a rotacdo é proveniente do aparelho de apoio
e ndo da flexibilidade da estaca. Logo, nos encontros semi-integrais, permite-se utilizar

fundacdo de maior rigidez a flex&o tal qual as empregadas nos encontros convencionais

de pontes.
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2.4.2 Alas

As alas s@o elementos estruturais responsaveis pela contencdo do aterro e podem estar
ligadas diretamente a estrutura do encontro, como vigas em balanco, ou ser um
elemento estrutural a parte. Conforme a disposicdo em planta das alas em relacdo a
parede de contencdo elas podem ser classificadas em: paralelas (ou em “U”), ortogonais
e inclinadas. Um detalhe esquemaético dos tipos de alas pode ser observado na figura 20.

Dentre os departamentos estaduais de transporte norte-americanos ndo existe um
consenso quanto a tipologia a ser adotada nos projetos dos encontros integrais. O
departamento de Nova lorque, por exemplo permite o uso de alas ortogonais e
inclinadas com comprimento maximo de até 4,0 m. A utilizacdo de alas paralelas so
deve ser feita quando houver impedimentos a implantacdo das outras duas tipologias,
nesse caso 0 comprimento maximo deve ser de no méximo 2,0 m. Por sua vez o estado
do Minnesota adota a configuracdo de abas paralelas com comprimento maximo de 4,2
m (PINHO, 2011).

Figura 20 — Detalhe genérico de encontro integral indicando os tipos de alas. (a) alas paralelas;
(b) ortogonal; (c) inclinada
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Fonte: Pinho, 2011

Quando a intencdo é limitar os deslocamentos horizontais, as alas de abas paralelas sdo
mais eficientes devido ao atrito entre o aterro e a superficie lateral da ala. Por sua vez,
elas estdo sujeitas a momento fletor mais elevado, ocasionado pelo empuxo passivo do
solo. As alas paralelas possuem melhor desempenho, também, quando se pretende
limitar o recalque do aterro, devido ao confinamento do solo por elas ocasionado. Esse
ponto é de fundamental importancia no que diz respeito a durabilidade das lajes de

aproximac&o, conforme sera abordado na se¢do seguinte.
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2.4.3 Lajes de aproximacao

As lajes de aproximagdo sdo estruturas construidas sobre o aterro e tém por finalidade
proporcionar uma transi¢ao suave do veiculo entre a via e a ponte. Elas atuam, também,
no sentido de reduzir o recalque do aterro. As lajes podem estar situadas na superficie
do aterro, servindo ao mesmo tempo de pista de rolamento ou serem construidas sob a
superficie do aterro, recebendo assim elementos da pista de rolamento, como base e

pavimentacao.

Via de regra, essas lajes estdo ligadas a estrutura do encontro através de barras de aco,
de forma que elas acompanhem a movimentacdo do encontro. As lajes de transi¢do séo
componentes do sistema de transicdo que estdo mais sujeitas a apresentar patologias.
Estudo realizado nos Estados Unidos revelou que aproximadamente 55% dos
departamentos de transportes norte americanos afirmaram que que o recalque da laje de

aproximacdo é um dos maiores problemas de manutencéo existente.

Ao se expandir, o aterro pressiona o aterro fazendo com que ele tenda a se expandir
acarretando um movimento ascendente do solo. Por sua vez, a superestrutura ao se
contrair, alivia as tensdes no aterro, acarretando a formacdo de vazios sob a laje de

transicdo. Nesse Ultimo caso a estrutura passa a funcionar como um elemento biapoiado.
2.4.4 Aterro

As pontes de encontros integrais possuem a grande vantagem de exigir menor custo de
manutencdo, ndo significando, porém, que eles sejam inexistentes. Via de regra, a maior
parte desses custos estdo ligados a questdes de ordem geotécnica, dada a complexa
iteracdo solo-estrutura, intrinseca a concepcao integral (FARTARIA, 2012). Enquanto
gue nas pontes convencionais ndo ha transmissdo de momentos fletores nem de esforcos
horizontais da superestrutura para o encontro, de forma que o solo do aterro atua apenas
sob a forma de empuxo passivo, conforme pode ser observado na figura 21. Nos
encontros integrais de pontes, o solo, tem papel fundamental na estabilidade da
estrutura, uma vez que atua no sentido de limitar o deslocamento horizontal e a rotagdo

do encontro.
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Figura 21 — Ponte isostéatica, aterro agindo como carregamento na estrutura.

Empuxo de solo

Fonte: O autor, 2017

Os movimentos (translacdo horizontal e rotacdo) que os encontros integrais de pontes
estdo submetidos tem sua origem nas variacBes térmicas e nos efeitos diferidos do

concreto (esse assunto serd abordado com mais detalhes na secdo seguinte).

O fendmeno da retragdo e fluéncia tende a causar um encurtamento no comprimento do
tabuleiro da ponte, de forma que, devido a sua ligagdo monolitica com o encontro, gera
um alivio de tensdes no solo. A variacdo de temperatura, por sua vez, atua de duas
formas distintas. No inverno, a variacdo negativa de temperatura causa encurtamento do
tabuleiro aliviando as tensdes no solo. No verdo, quando a variacdo de temperatura é
positiva, a superestrutura sofre alongamento, empurrando o encontro contra o solo.
Nesse caso, 0 solo € modelado como molas de translacdo, conforme apresentado na
figura 22, limitando a amplitude dos deslocamentos. A determinacdo acurada dos
pardmetros necessarios a sua correta andlise é dificil, sendo motivo de diversos estudos

investigatorios.



53

Figura 22 — Ponte integral, solo atuando como molas de translag&o.

1L

Solo como bhase
elastica

Fonte: O autor, 2017

O movimento do encontro no sentido de aliviar as tensdes no aterro € maior que aquele
no sentido de pressiona-lo, uma vez que o primeiro possui componente da variacao
negativa de temperatura e dos efeitos diferidos do concreto. Sendo assim, o grau de
descompactacdo do aterro é tal que, agindo apenas 0 empuxo passivo, uma cunha de
deslizamento pode ser gerada causando a queda de material da parte superior para a
parte inferior do encontro. O primeiro efeito causado por esse fendbmeno é um vazio
gerado sob a laje de aproximacao, fazendo com que ela deixe de trabalhar totalmente
apoiada sobre o solo. Ndo tendo sido dimensionada para tal configuracdo, a laje

apresentara fissuras devido ao carregamento proveniente do fluxo de veiculos.

O segundo efeito é que a quantidade de material depositada na base do aterro, outrora
pertencente a cunha que deslizou, é adensada pelo encontro durante novo ciclo de
expansdo da superestrutura. Essa nova parcela de solo vem a ocupar uma posicdo que
antes pertencia ao encontro, gerando assim empuxo de magnitude superior ao observado
no ciclo expansivo anterior. Esse fendmeno repete-se ano apds ano ao longo da vida dtil
da estrutura. Observa-se, assim, na base do encontro, um solo com grau de compactacédo
muito mais elevado que o solo situado no topo. Esse fendmeno acarreta na rotacdo do
encontro devido a diferenca entre 0 modulo de elasticidade do solo ao longo da altura
do encontro. O fenbmeno descrito é conhecido como efeito Ratcheting (aumento da
rigidez do solo no tardoz do encontro) e foi confirmado por estudo analitico ee
experimental conduzido pelo Imperial College em conjunto com U.K. Highways
Agency (FARTARIA, 2012).
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Devido a natureza aleatoria das propriedades do solo bem como dos efeitos acima
descritos é que se procura, através de tratamentos adequados, melhorar as propriedades
do solo aferindo-lhes um comportamento mais previsivel e mais facil de ser modelado.
Solucdes como a utilizacdo de uma camada de material compressivel imediatamente
junto ao encontro, seguido por outro de maior rigidez tem sido frequentemente adotada.
Na figura 23 pode-se observar um esquema genérico dessa composi¢cdo. Procura-se
empregar nessa primeira camada, um material com reduzida rigidez axial, altamente
compressivel, de forma que possa facilmente se deformar, absorvendo assim o0s
movimentos do encontro sem que transmita tensbes de compressdo aterro.
Frequentemente emprega-se o poliestireno expandido (EPS), mais especificamente o
EPS resiliente, menos rigido que o EPS comum (FARTARIA, 2012).

Junto a camada compressivel, é importante que se utilize materiais autoportante, a fim
de evitar o surgimento de empuxo passivo no tardoz do encontro. A primeira
alternativa, largamente utilizada é a estabilizacdo do aterro através da utilizacdo de
material geotéxtil, criando um aterro mecanicamente estabilizado (mechanically
stabilized Earth, MSE).

Uma segunda alternativa é a utilizagdo de blocos de EPS convencional, que possui
rigidez a compressao superior a do EPS resiliente. A utilizacdo do EPS é mais frequente
em situacdes onde existe a presenca de solos moles e compressiveis onde a baixa
densidade do material minimiza o recalque da pista de rolamento e alivia 0 empuxo
sobre o estagueamento (HORVATH, 2000).

Figura 23 — Detalhe genérico de um encontro integral com melhoramento do aterro com

geofoam e camada compressivel.

aha

——Geofoam

_Aterro/solo natural

N .
~———Camada compressivel

Fonte: O autor, 2017
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2.5 NATUREZA DOS DESLOCAMENTOS IMPOSTOS

As patologias apresentadas nos encontros integrais tém a sua principal causa nos
deslocamentos impostos a estrutura. Tais deslocamentos tem sua origem nos efeitos
diferidos do concreto, retracdo e fluéncia e nas variagcdes de temperatura do ambiente
(DREIER, 2010).

De acordo com o boletim 65 do FIB (2010a), a deformacdo total em um elemento
estrutural de concreto em fungéo do tempo, &(t) pode ser dada pela Equagéo 2.1, onde
&i € a deformacéo eléstica instantanea, proveniente do carregamento aplicado no tempo
to, &c € a deformacgdo por fluéncia do concreto, &s ¢ a deformagdo por retracdo do

concreto e &t € a deformacdo devido as variagfes de temperatura.

gc(t) = & (Eg) + &cc(t) + £c5(t) + gcr(E) (2.1)

Tanto a deformacéo instantanea quanto a deformacéo por fluéncia dependem do estado
de tensGes o qual o elemento estrutural estd submetido, sendo denominadas
componentes de deformacgdo mecénica, & A deformacdo por retracdo e a deformacéo
por efeitos térmicos sdo denominadas componentes de deformacdo ndo mecanicas, &n,
por ndo estarem associadas ao estado de tensdes da peca. Assim sendo, um elemento
estrutural, submetido a um estado de tensBes uniaxial, onde a tensdo de compressao é
constante ao longo do tempo, ira, inevitavelmente apresentar deformacdes crescentes ao
longo desse mesmo tempo. Na figura 24, pode-se observar o efeito de cada uma das
componentes de deformacéao ao longo do tempo, omitindo a deformacéo por variacéo de

temperatura.
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Figura 24 — Efeito das componentes de deformacdo do concreto em funcdo do tempo.
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Fonte: PINHO, 2011

A deformacdo eléstica inicial é dada pela Equacdo 2.2, obtida diretamente da lei de
Hooke para um estado uniaxial de tensdo onde Eci € 0 modulo de elasticidade tangente
do concreto. Erroneamente, tal expressdo leva-nos a crer que a deformacéo elastica nao
varia ao longo do tempo, uma vez que o modulo de elasticidade é tomado como sendo
constante. Sabe-se, porém, que 0 concreto tem um comportamento visco-elastico com
envelhecimento, o que acarreta 0 aumento do médulo de elasticidade com o passar do
tempo. Assim, parte da deformacédo elastica é computada na parcela da deformacao por
fluéncia, haja vista que a consideracdo do envelhecimento ndo é comumente feita nos
modelos de célculo.

a(to) (2.2)
Eci

gci(to) =

A determinacdo do moédulo de elasticidade do concreto pode ser efetuada através de
ensaios ou a partir de expressdes de correlagdo. Diversas formulagdes existem na
literatura, nesse trabalho, empregar-se-a4 a formulacdo proposta pelo Model Code 2010

(FIB, ,2010-a) onde o0 mddulo de elasticidade tangente do concreto é dado por:

fom )1/3 Eq. 2.3

E, = cO'aE'<10

Na Equacdo 2.3, fom é a resisténcia & compressdo média, dada em MPa, o é um

parametro que depende do tipo de agregado utilizado, para agregados compostos por
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quartzo vale 1,0, e Eco € um parametro tomado igual a 2,1510° MPa. Conforme Model
Code 2010 (FIB, 2010-a), os efeitos da retracdo e fluéncia devem ser calculados
considerando o modulo de elasticidade tangente do concreto. O médulo de elasticidade

secante, ainda segundo o mesmo codigo, € dado pela Equacéo 2.4:

Es=E; a; Eq.2.4

onde
Ecs=Eq-a; Eq. 2.4
a; = 08+02 -];C—gl =425

Nessa secdo, serd feita uma breve revisdo da teoria que aborda as causas e os efeitos da
retracdo e fluéncia bem como dos modelos que utilizados para estimar o valor das
deformacges diferidas. Na sequéncia serdo apresentados modelos empregados para
determinacdo da variacdo de comprimento da ponte bem como para estimar o gradiente

de temperatura a longo da altura da se¢éo transversal.
2.5.1 Deformagoes diferidas do concreto

Convencionalmente, a deformacéo diferida é composta por duas parcelas: uma parcela
independente do carregamento, denominada “retracdo” e outra proveniente do estado de
tensdo, chamada “fluéncia”. Essa decomposicdo ¢ puramente didatica, haja vista que os
processos fisico-quimicos que produzem tais deformacdes sdo 0os mesmos tornando-as

dependentes entre si, como sera visto adiante.

Pode-se dizer que as deformacBes por retracdo sdo geradas a partir das tensbes
provenientes de um gradiente hidraulico, que se desenvolve durante o processo de
hidratacdo dos compostos anidros do cimento e pela perda de agua para o meio. A
fluéncia por sua vez, se desenvolve a partir das tensdes geradas mecanicamente, ou seja,

através de imposicao de um carregamento externo.

As deformagOes diferidas estdo intimamente relacionadas com 0s mecanismos de
difusdo de agua no interior da microestrutura da matriz de cimento. Os agregados, por
sua vez, agem de forma a diminuir os efeitos desse fendmeno. Sendo assim, é
necessario, primeiramente, saber sob quais formas a agua pode ser encontrada no

interior da estrutura do concreto, sdo elas:
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o Agua livre: é a 4gua que se encontra nos poros capilares do concreto néo estando
ligada a composicéo cristalina do concreto através de forcas de Van der Waals. Possuem
maior facilidade de se deslocar no interior da matriz de cimento.

o Agua adsorvida: é aquela que esta ligada as paredes dos poros capilares através
de forcas de Van der Waals, o que reduz a possibilidade de difusdo da agua entre os
poros da matriz de cimento.

o Agua intercristalina: faz parte da composicdo quimica dos cristais de hidratos
formados na reagdo de hidratagédo cimento.

Isso posto, podemos ainda classificar as deformacdes diferidas em dois tipos:

o Autodgenas: o ocorre sem que haja perda de agua para 0 meio ambiente;
. Por secagem: ocorre no instante em que 0 concreto perder dgua para 0 meio
ambiente.

2.5.1.1 Retracéo

Além da retracdo autdgena e da retragdo por secagem, podemos identificar ainda a
retracdo plastica, a retragdo térmica e a retracdo por carbonatacdo. A retracdo plastica
ocorre quando o concreto se encontra ainda no estado plastico e deve-se a perda de agua
da mistura para 0 meio ambiente. Esse tipo de retracdo ndo tem grande influéncia no
dimensionamento das estruturas visto que, para o projetista, o importante é o valor da
deformacédo diferida apds o processo de cura, ou seja, quando a estrutura entra em
servico. O efeito da retracdo plastica estd mais relacionado a durabilidade do concreto
uma vez que, dependendo da quantidade de &gua perdida, podem surgir fissuras na

superficie dos elementos estruturais, servindo de entrada para agentes agressivos.

A retracdo térmica é o encurtamento do elemento estrutural devido ao resfriamento dos
agregados e da pasta de cimento ao cessar a reacdo de hidratacdo, que é exotérmica.
Pelas mesmas raz0es acima expostas sua importancia para o dimensionamento estrutural

é pequena.

Por fim a retragdo por carbonatacdo ocorre a partir da reagédo da pasta de cimento
hidratada com o dioxido de carbono existente no ar. Uma vez que o interior do elemento
de concreto, isolado do contato com o0 ar, ndo estd sujeito a esse tipo de reacdo, 0s
efeitos desse tipo de retracdo é a formacdao de fissuras na superficie da peca concreto. A

ordem de grandeza dos deslocamentos gerados por esse tipo de retracdo € pequena,
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tornando-a desprezivel para o dimensionamento dos elementos estruturais (OLIVIER,
2014).

Sendo assim, a retracdo autdgena e a retracdo por secagem sdo aquelas que possuem
maior influéncia no valor da deformacdo por retracdo total do concreto. A retracéo
autégena é a que primeiro surge quando o concreto passa do estado plastico para o
estado endurecido. O volume do produto da reacéo de hidratacdo do cimento, é cerca de
20% inferior ao volume dos reagentes, compostos anidros do cimento e dgua. Assim,
observa-se de imediato uma reducdo do volume do elemento estrutural. Uma vez que a
reacdo continua a ser processar, a agua livre nos poros capilares é consumida, reduzindo
a umidade no interior do concreto. Essa reducdo de umidade induz tensGes de tragdo no
interior da pasta de cimento acarretando a fissuracdo na interface da pasta de cimento

com os agregados.

A intensidade da retracdo autdgena depende fortemente da relagcdo agua/cimento do
concreto. Quanto maior a quantidade de cimento, mais dgua livre devera ser consumida
para hidratar os compostos anidros que ndo reagiram durante a cura do concreto. Por
outro lado, quando mais &dgua disponivel, ou seja, quanto maior a relagdo agua cimento,
menor serd o efeito da retracdo autdgena. Por essa razdo, as deformagbes sdao mais
perceptiveis em concretos de alto desempenho (CAD), que possuem relacdo a/c da

ordem 0,3.

A cinética da retracdo por secagem esta diretamente relacionada a perda de agua do
concreto para o meio externo. O gradiente hidraulico que se forma devido a diferenca de
umidade entre o interior do elemento de concreto e sua superficie induz a deformac6es
de retracdo diferentes e incompativeis ao longo da espessura da pe¢a, camadas mais
proximas a superficie tendem a encurtar mais que camadas no interior da peca. Esse
fendmeno acarreta o surgimento de tensdes de tracdo na superficie e tensdes de
compressdo no interior da pecga. A superficie tende entdo a apresentar fissuras enquanto
que o interior comprimido apresenta deformacao por fluéncia causada pela compressao

de origem hidraulica.

Estando retracdo por secagem associada ao gradiente hidraulico, que por sua vez
depende de fatores ambientais e da facilidade com que a agua livre pode difundir-se ao
longo do elemento de concreto, pode-se enumerar os fatores que influenciam a

magnitude dos seus valores:
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o Umidade e temperatura do ar: possuem grande influéncia na secagem da
camada externa do elemento de concreto. O gradiente hidraulico sera tanto maior
quanto menor a umidade relativa do ar e maior a temperatura do ambiente.

o Espessura da rede de poros comunicantes da pasta de cimento: Quanto maior a
comunicabilidade e a espessura dos poros da pasta de cimento maior sera o gradiente
hidraulico. Dois sdo os principais fatores que influenciam diretamente essa propriedade:
adicGes minerais e a relagdo agua cimento. A primeira tende a formar poros mais finos
enguanto que a quantidade de agua na mistura tende a gerar poros maiores.

o Dimensdes do elemento estrutural: Quanto maior relacdo area/volume maior

sera o gradiente hidraulico.
2.5.1.2 Fluéncia

Antes de iniciar a exposicao das causas e efeitos das deformac6es associadas a fluéncia
é importante ressaltar que obrigatoriamente a esse fendmeno esta associado a
intensidade de um carregamento aplicado e que as tensdes de compressao, em Servico,
geradas por esse carregamento devem ser moderadas, ndo ultrapassando 40% da tensdo
de ruptura do material. Observa-se no grafico da figura 25, curva 1, que ao aplicar um
carregamento moderado, a velocidade inicial com que as deformagdes por fluéncia
ocorrem é mais elevada no inicio, vindo a desacelerar e tender a zero com o passar do
tempo. A velocidade de deformacdo pode ser avaliada a partir da inclinacdo da reta
tangente a curva do grafico deformacdo x tempo. Pode-se, a partir desse
comportamento, identificar duas etapas da evolucdo das deformacgfes do concreto: a
etapa inicial na qual a velocidade da deformacdo € alta, chamada fluéncia de curto prazo
ou primaria, e uma segunda, onde a velocidade decresce chamada de fluéncia de longo
prazo ou secundaria. Mais adiante os mecanismos que regem o comportamento dessas
duas etapas serdo expostos com mais detalhes. Nesse momento interessa apenas saber

que esse comportamento se deve a viscoelasticidade do concreto.

Se agora um carregamento que provoque tensdes elevadas, da ordem de 70% da tensao
de ruptura, é aplicado, o comportamento visco-elastico & alterado. Ao invés da
velocidade de deformacdo tender a zero, ha uma tendéncia da mesma vir a ficar
constante, voltando a aumentar posteriormente, podendo vir a ocasionar ruptura do

elemento estrutural. Esse comportamento esta ilustrado no grafico da figura 25.
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Isso posto, sera admitido implicitamente nessa secdo que as tensdes atuantes no
concreto no instante em que a fluéncia se processa obedecerd ao limite superior de 40%

da resisténcia a compressdo do material.

Figura 25 — Deformacéo especifica em funcéo do tempo.
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Fonte: OLIVIER, 2014

De forma analoga a retracdo, a fluéncia também pode ser diferenciada em autégena e
por secagem que se processam ao mesmo tempo. A fluéncia autdgena é a responsavel
pela variagdo inicial da velocidade de deformagéo e conforme visto anteriormente pode

ser classificada em primaria e secundaria.

A deformacdo priméria esté associada a difusdo da agua adsorvida junto aos cristais de
hidrato do concreto. Quando a pe¢a de concreto esta descarregada, a agua adsorvida
participa do equilibrio mecanico do material ao se opor as forcas de atracdo entre as
particulas solidas. A pressdo a qual a dgua adsorvida esta submetida chama-se pressdo
de disjuncdo. Ao se aplicar um carregamento, esse equilibrio é afetado e a 4gua em
excesso € entdo expulsa das camadas intercristalinas para os poros capilares. Ocorre
entdo a hidratacdo dos compostos anidros modificando a cinética do processo no sentido
de torna-lo mais lento, por isso a velocidade de deformacdo € decrescente. A
deformacdo secundaria, por sua vez, esta associada ao deslizamento relativo das

camadas dos cristais hidratados devido a difusdo da agua ora adsorvida entre eles.
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A fluéncia por secagem é composta por diversos mecanismos dificeis de serem
identificados e modelados. Uma parte da fluéncia por secagem esta relacionada a
retragdo por secagem. Conforme dito anteriormente, ambos os fenémenos possuem a
mesma natureza de forma que a separacdo entre eles é puramente didatica. Pode-se
simplificar o mecanismo da deformacéo de fluéncia por secagem pela difusdo de agua
livre do interior da peca para 0 meio externo quando esta esta submetida a um estado de

tensao.

Dentre os fatores que mais influenciam a amplitude das deformacbes por fluéncia
podemos citar o carregamento aplicado, as condi¢cdes ambientais e as propriedades dos

agregados utilizados na composicdo do concreto.
25.1.2.1 Carregamento aplicado

A principal caracteristica do comportamento das deformacdes de fluéncia referentes ao
carregamento aplicado € a variacdo da velocidade com que as deformacgdes ocorrem em

funcédo do tempo.

Além da variacdo da velocidade das deformacdes, percebe-se que o valor final da
deformacéo por fluéncia é amplamente influenciado pela idade do concreto no instante
da aplicacdo da carga. Quanto mais velho for o concreto menores serdo as deformacdes
diferidas finais, conforme pode ser observado na figura 26. Esse comportamento esta
diretamente ligado ao envelhecimento do concreto, ou seja, suas propriedades,

principalmente o0 modulo de elasticidade, sofrem alteracdes com o passar do tempo.

Figura 26 — Variacédo da velocidade de fluéncia em funcéo da idade do carregamento.
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2.5.1.2.2 Condig6es ambientais

Dentre as condi¢cdes ambientais, apenas a temperatura € capaz de exercer uma influéncia
sobre a parte autdgena das deformacdes por fluéncia. Mesmo assim, ela s6 passa a ser

relevante a partir de valores superiores a 30°C.

Considerando a fluéncia por secagem, as condi¢cdes ambientais possuem um papel de
maior relevancia, uma vez que passam a influenciar fortemente a formacdo de um
gradiente hidraulico do interior para a superficie do elemento estrutural. Assim, em
situacBes onde a umidade relativa do ar for alta, o efeito da fluéncia por secagem é

fortemente reduzido.
25.1.2.3 Geometria do elemento estrutural

A geometria do elemento estrutural se traduz a partir da razdo entre a area da secdo
transversal e o seu perimetro em contato com o ambiente, denominado perimetro
efetivo. O perimetro efetivo é uma forma de levar em consideragdo a area de contato do
elemento estrutural com o meio ambiente que favorece a formagdo de um gradiente

hidraulico
25.1.2.4 Parametros de composicdo do concreto

A relacdo agua/cimento, o principal parametro que é levado em consideracdo na
determinacdo da resisténcia a compressdo do concreto, possui, também, papel
importante no valor final das deformacgdes por fluéncia. Quanto menor a relacdo a/c,
menos poroso serd o concreto, fato que diminui o valor da deformacéo de fluéncia por
secagem. O tipo de cimento empregado na composicdo do concreto, por sua vez,
influéncia apenas nos elementos estruturais carregados em idades iniciais. Quanto mais

tarde for carregado o elemento estrutura menor seré essa influéncia.

Os agregados, como anteriormente exposto, tendem a diminuir as deformacdes diferidas
no concreto, uma vez que elas se processam na pasta de cimento. Portanto, quanto
maior o volume de agregado menor serd a deformacéo por fluéncia. Ressalta-se, porém,
que a qualidade do material empregado no que diz as suas propriedades mecanicas
(rigidez) e fisicas (porosidade) exercem também grande influéncia no valor final da

deformacéo por fluéncia total.
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2.5.1.3 Modelos de célculo

As deformagdes diferidas, via de regra, devem ser consideradas na analise estrutural
uma vez que elas podem gerar esforcos ndo previstos, deformacdes maiores que as
admissiveis ou, no caso de estruturas protendidas, a reducdo dos esforcos de protenséo.
Por estas razdes, é fundamental que o engenheiro estrutural tenha recursos suficientes
para prever o valor das deformacdes diferidas com grau de acurécia aceitavel a partir

das variaveis disponiveis no seu cotidiano.

Assim, os modelos que se propde a estimar os valores das deformacdes diferidas no
concreto procuram relacionar o valor das deformagdes com as variaveis disponiveis ao
engenheiro, sabendo que essas variaveis ndo sdo a causa do fenémeno, trata-se apenas
de uma correlagdo, uma vez que o fendmeno tem sua origem em processos fisico-

quimicos que ocorrem na microestrutura da pasta de cimento.

Diversas organizacfes se propuseram a modelar o fenbmeno da retracdo e fluéncia a
partir das propriedades do concreto e parametros ambientais. A divergéncia dos valores
finais, comparando os diversos modelos existentes chega a 30% (OLIVIER, 2014). Nas
secdes seguintes serdo apresentadas as proposicoes feitas pelo Model Code 90 (CEB,
1990) e pelo Model Code 2010 (FIB,2010-a), por serem 0s modelos que serdo

empregados nesse trabalho.

25131 Modelo FIB-MC90

Fluéncia

A formulacdo do Model Code 90 (FIB, 1990) fornece o coeficiente de fluéncia a partir
do produto entre um coeficiente de fluéncia efetivo (notional creep coefficient), ¢, e um
segundo termo que serve para levar em consideracdo a evolucdo da fluéncia em funcéo
do tempo, fc(t-to), conforme Equacdo 2.6. A varidvel t é a idade do concreto no instante
em que a fluéncia esta sendo avaliada enquanto que to € a idade do concreto no instante

da aplicagdo da carga. O valor do coeficiente de fluéncia final, ¢(t-to), € dado por:
@(t —to) = o Bc(t — to) Eq. 2.6

O valor de ¢y e dado por:

®o = Qru * BUem) - B(to) Eq. 2.7
onde:
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, :1+1_RH/100 Eq. 2.8
RH 0,1 ] i/h—o
16,8 Eq. 2.9
.B(fcm) = f
fem
_ Eq. 2.10
ﬁ(tO) - 0’1 + tOO'Z

Sendo ho é o perimetro efetivo, dado por:

2-A, Eq. 2.11
hO = u

onde A a area da secdo transversal e u é o perimetro em contato com o0 meio ambiente,
ambos expressos em mm. A umidade relativa do ar, RH, deve ser expressa em

porcentagem.

A resisténcia média a compressdo do concreto, fom, € uma propriedade bastante
empregada para estimar indiretamente o valor de outras propriedades do concreto,
quando estas possuem certa dificuldade em serem medidas. O valor de fcn € dado pela
Equacéo 2.12, onde fe« € a resisténcia caracteristica a compressdo do concreto, expresso

em MPA e Af vale 8 MPa.

fem = fex + Af Eqg. 2.12
O desenvolvimento da fluéncia em funcéo do tempo é dado por:
(t —to) 03 Eq. 2.13
t —toaaj) = [—
BC( Oad]) ﬁH + (t _ to)
com
By =1,5-[1+ (0,012 - RH)'8] - hy 4+ 250 < 1500 dias Eq. 2.14

Sendo toagj € a idade do concreto no instante da aplicagdo da carga, ajustada
considerando dois fatores que exercem influéncia sobre o valor final da deformacéo de
fluéncia: a temperatura de cura e o tipo do cimento. O tipo do cimento é levado em
consideracado a partir do valor do pardmetro «, cujos valores recomendados encontram-
se na Tabela 1. Assim, o valor de tosgj € dado por:

a Eq. 2.15
> 0,5 dias

9
toaaj =tor ' |7/ + 1
0,adj 0,T lz + to,Tl'z
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O parémetro to1, leva em conta o efeito da temperatura do ambiente no decorrer da cura
do concreto e é dado por:
Eq. 2.16

n
4000
- 7—13,65]
tor = E At; - e 1273-T@t)

=1

Tabela 1 — Valores do parametro « que leva em conta o tipo de cimento na idade do concreto.

Tipo cimento Parametro «
RS 1
N&R 0
SL -1

Fonte: CEB, 1990

Cimentos do tipo RS aqueles que possuem um tempo de pega curto, cimentos de pega
rpida (Rapid Hardering), os do tipo N&R séo de pega normal (Normal and Rapid
Hardering) enquanto que o os cimentos SL séo os de pega lenta (Slowly Hardering).

Na equacdo acima, Ati € o numero de dias onde a temperatura T prevalece, T(4t) é a
temperatura T, em °C no intervalo Ati de dias e n nimero de vezes do intervalo de

temperatura considerado.

Retracdo
A deformagdo especifica total de retracdo de um elemento estrutural de concreto,

segundo o0 MC90, € dada por:

Ecs = Ecso " Bs(t — t5) Eq. 2.17
onde &so é a chamada parcela da retragdo efetiva, enquanto que fSs(t-ts) € um coeficiente
que leva em consideracdo a variacdo da retracdo ao longo do tempo. A variavel t é o
tempo no qual o efeito da retracdo estd sendo avaliado enquanto que ts é o tempo de

cura do concreto.

A retragdo efetiva é calculada a partir da Equacgéo 3.14

Ecs0 = Ecs(fem) * Bsru Eq. 2.18
onde
ecs(fcm) = [160 + ﬁsc ' (90 - fcm)] 107 Eq- 2.19
b - {—1,55 By S€ 40% < RH < 99% Eq. 2.20
RH = 0,25 se RH > 99%

com Ssru dado por:
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(RH>3 Eq.2.21

Bsru = m

Na Equacdo 2.16 Ssc € um pardmetro que depende do tipo de cimento empregado, 0s

valores sugeridos pelo MC 90 estdo expostos na Tabela 2.

Tabela 2 — Valores do parametro S que leva em conta o tipo de cimento na idade do concreto.

Tipo cimento Parametro S
RS 8
N&R 5
SL 4

Fonte: CEB, 1990

Por fim, o termo Ss(t-ts), que considera a variagdo dos efeitos da retracdo ao longo do

tempo é dado pela Equacéo 2.22:

t— tg Eq. 2.22
Aot - [ﬁsH + (t— ts)]
onde S+ € dado por:
Bsu = 0,035 - hy? Eq. 2.23

2.5.1.3.2 Modelo FIB-MC2010

Diferentemente da formulacdo proposta pelo Model Code 90, no Model Code 2010
considera que a deformacao diferida, seja ela de fluéncia ou retracdo, é composta pela
soma duas parcelas: uma referente a deformacdo autdgena e a outra referente a
deformacéo por secagem, conforme exposto no item 2.6.1.1 e 2.6.1.2.

Fluéncia

O coeficiente de fluéncia pode ser calculado a partir da Equacdo 2.24, onde ¢(t,to) € 0
coeficiente de fluéncia devido a parcela autdgena, enquanto que ¢c(t,to) € o coeficiente

de fluéncia por secagem.
@(t, to) = Ppc(t, to) + @ac(t, to) Eq.2.24

O valor do coeficiente de fluéncia autdgena pode ser estimado a partir da Equacéo 2.25

Opc(tto) = Boc(fem) * Boc (L to) Eq. 2.25
onde



1,8 Eq.

ﬁbc(fcm) = m

2
Bpc(t, to) =1n [<t30 + 0,035) (t—ty) +1

0,adj

Eq.
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2.26

2.27

O valor das variaveis, tor € to.agj, Nd0 sofreram modificagdes na atualizagdo do MC-90

para 0 MC-2010, de modo que as equagOes 2.15 e 2.16 devem ser empregadas para 0

célculo do valor de fh(t,to). O mesmo pode ser dito do valor referente a resisténcia a

compressao média, fem, dado pela Equacéo 2.12.

O coeficiente de fluéncia por secagem, por sua vez, é dado pela Equacédo 2.28

®ac(t, to) = Bac(fom) * B(RH) - Bac(to) * Bac(t, to) Eq.
onde
412

Bdc(fcm) = f—14 Eq.

1— RH Eq
B(RH) = ———=0 100
\Pll'h/100

Eq.

Bac(to) = 01+ toaa? |

B (t _ tO) y(to) Eq
Bdc(t' tO) - ﬁh + (t _ to)l

Os valores de y@(to) e fh sdo dados pelas equacBes 2.33 e 2.34 respectivamente.

1 Eq.
2,3 + '/
V. tO,adj
Brn=15-h+ 250" for, <1500 - af Eq.
com
(35)“5 Eq.
ag = |——
fcm fcm
Retracéo

2.28

2.29

2.30

2.31

2.32

2.33

2.34

2.35

De forma analoga ao coeficiente de fluéncia, a metodologia para célculo da deformacao

especifica devido a retragdo é dada pela soma de duas parcelas: uma referente ao valor

da retracdo autdgena, &as, € a segunda referente ao valor da retragdo por secagem, &cs.
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A Equacdo 2.36 fornece a estimativa da deformacéo por retracdo total, onde ts é o valor

do tempo de cura o qual o elemento de cura foi submetido.
Ees(t,ts) = Ecas(t)tecas(t, ts) Eq. 2.36

A deformacéo por retracdo autdgena é dada pela Equacéo 2.37

Ecas (t) = &caso (fcm) '.Bas(t) EQ- 2.37
onde
fom 23 Eqg. 2.38
_ /10 . 10—6
€caso(fem) = —Qgs T 10
6+7m/10
Bas(t) =1 —e-02VD) Eq. 2.39

O parametro aas, expresso na Equagédo 2.38 tem como funcgédo levar em consideragdo o
tipo do cimento empregado no traco do concreto. Ele pode ser obtido a partir da Tabela
3, adaptada do Model Code 2010, vol.2 (FIB, 2010-b).

Considerando a deformacédo especifica de retracdo por secagem, seu valor € estimado a

partir da Equacéo 2.40.

8cds(t' ts) = €cdso (fcm) * Bru(RH) - Bas(t — to) Eq. 2.40
onde
ecaso(frm) = [(220 + 110 - ayyy) - e as2fem)] - 1070 Eq. 2.41
[1 — (RH 3 _ Eq. 2.42
B (RH) = {—1,55 [1- (RH/100) | para 40 < RH < 99% - g, B
0,25 para RH = 99% - 51
- (t— ts) Eqg. 2.43
Bas(t = to) = 0,035 h2 + (t — t)
O valor de S, contido na Equagéo 2.41 é dado por:
35,01 Eq. 2.44
pa=(+) =10
fem

Enquanto que os valores de aus1 € aus2, @ exemplo do parametro aas, servem para se

levar em conta o tipo de cimento empregado. Eles estdo expostos na Tabela 3.
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Tabela 3 — Valores do parametro asc que leva em conta o tipo de cimento na idade do concreto.

Classe do cimento Parametro s Otds1 Olds2
32.5 800 3 0,013
32.5Re 42.5 700 4 0,012
42.5R, 52.5 e 52.5R 600 6 0,012

Fonte: FIB, 2010

Na classificagcdo, o nimero indica o valor da resisténcia & compressdo do cimento

enquanto que o sufixo R indica que o cimento € de alta resisténcia inicial.
2.5.1.4 Efeito das deformacdes diferidas do concreto nas pontes de encontros integrais

Nas pontes de encontros integrais, o efeito das deformacdes diferidas do concreto
depende do sistema construtivo empregado na superestrutura. Para pontes moldadas no
local, o valor tanto da retracdo quanto da fluéncia serd 0 mesmo ao longo da altura da
secdo, dessa forma, observa-se apenas a existéncia de um esforco axial no topo do

encontro atuando no sentido de aliviar as tensdes no aterro.

Por sua vez, quando se trata de pontes executadas com vigas pré-fabricadas, cujo
tabuleiro é concretado posteriormente, as diferentes idades do concreto podem acarretar
no surgimento de momentos fletores. Do ponto de vista do efeito da retracdo, o concreto
do tabuleiro, ird retrair mais que o concreto da longarina, assim, um esforco de
compressdo, na extremidade superior da longarina ira produzir momentos negativos no

apoio e tendera a curvar a viga para baixo, conforme pode ser observado na figura 27.

Figura 27 — Deformac&o da longarina devido a retragdo do concreto.

Fonte: PINHO, 2011

No caso do efeito da fluéncia, que serd mais expressivo quando a viga longarina for
protendida, a sistematica € um pouco diferente, porém o principio € o mesmo. O esforco
de compressdo, ocasionado pela forca de protensdo, fard com que a longarina esteja
mais susceptivel a fluéncia que o tabuleiro da ponte. Este por sua vez ira funcionar

como um agente que se opde a deformacdo por fluéncia. Assim, um esforco axial,



71

orientado do cento para a extremidade da ponte ird acarretar no surgimento de
momentos fletores positivos nos apoios e uma curvatura da longarina no sentido de

baixo para cima, conforme mostrado na figura 28.

Figura 28 — Deformacéo da longarina devido a fluéncia do concreto.

Fonte: PINHO, 2011

2.5.2 Efeito da variacdo de temperatura

Assim como as deformac6es diferidas no concreto, no ambito das pontes integrais, a
inclusdo da variagdo de temperatura durante a andlise estrutural é de fundamental
importancia, haja vista as restricdes impostas ao deslocamento da estrutura, quando se
utiliza a concepcdo integral, induz o surgimento de esforcos solicitantes internos

relevantes que ndo podem ser ignorados.

As variacOes de temperatura podem ser sazonais, caracterizadas por possuirem maior
amplitude, ou diarias, de menor amplitude. O efeito da variacdo sazonal € mais
marcante em paises de clima temperado e frio, onde o inverno se caracteriza por

temperatura realmente baixas.

Segundo PINHO (2011) a distribuicdo de temperatura em um elemento estrutural se
processa de quatro formas distintas que se sobrepfe: uma componente da variacdo de
temperatura uniforme, figura 29 (a), uma componente de variagédo linear ao longo do
eixo y do elemento estrutural, figura 29 (b), outra componente de variacdo também

linear, porém ao longo do eixo z, figura 29 (c), e uma componente nao-linear figura 29

(d).
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Figura 29 — Componentes de tensdo provenientes dos diferentes efeitos térmicos.

z z
A

'\ CENTRO DE GRAVIDADE ‘—‘ ATy,

Fonte: PINHO, 2011

AT

O valor da parcela referente a variacdo uniforme de temperatura, ATy, é responséavel por
produzir uma variagdo no comprimento da estrutura, calculado a partir da Equacao 2.45,
onde ¢ é a variagdo do comprimento da estrutura, « o coeficiente de dilatacdo térmica
do concreto, L 0 comprimento inicial da ponte e AT, a variacdo de temperatura a qual a

ponte esta submetida.
§=a-L-AT, Eq. 2.45

O valor de AT, é calculado a partir da diferenga entre temperatura ambiente no instante
da solidarizacdo da superestrutura com o apoio, denominada Trest, € da temperatura
efetiva da ponte, Ter. A determinacdo do valor da temperatura efetiva ndo é trivial, uma
vez que depende de diversos fatores, tais como intensidade da incidéncia dos raios
solares, temperatura ambiente e sua variacdo diaria, velocidade média do vento,
propriedades fisicas dos materiais constituintes da ponte, caracteristicas da superficie,
espessura do revestimento asfaltico e do tipo e da forma da secdo transversal
(DREIDER, 2010).

A variacdo linear de temperatura ao longo do eixo y tende a produzir uma curvatura
horizontal da ponte, ou seja, em torno do eixo vertical, z. A amplitude dessa variagéo,
contudo, ndo ¢é significativa, de forma que seus efeitos podem ser desprezados sem

grande prejuizo a acuracia do modelo estrutural.

Por outro lado, a variagdo de temperatura ao longo da altura da secéo transversal, eixo z,
essa sim é significativa e tem como consequéncia produzir uma curvatura vertical da
ponte, consequentemente momentos fletores sdo transmitidos aos apoios intermediarios,
pilares, extremos, encontros. O gradiente de temperatura que se produz, apesar de

linear, ndo possui variagdo constante. A norma brasileira € omissa quanto aos efeitos da



73

variacdo diferencial de temperatura, porém as especificagdes da AASHTO recomendam
a adogdo de um gradiente conforme indicado na figura 30, onde valor de A € funcédo da

altura do tabuleiro e obedece as seguintes regras para pontes em concreto:

o Tabuleiro de concreto com altura superior ou igual a 40 cm, A vale 30 cm;

. Tabuleiros de concreto com altura inferior a 40 cm, A vale -10 cm;

Outras formas para o gradiente térmico sdo recomendadas por diversas organizacGes

internacionais, que néo serdo referenciadas nesse trabalho.

Figura 30 — Modelos de variagdo de temperatura conforme AASHTO ao longo da altura da
secéo.

100mm

ALTURA DA SUPERESTRUTURA
|

_200mm |

Ts

Fonte: PINHO, 2011

Por fim, a parcela ndo linear da variagdo de temperatura ndo produz deformacdes na
estrutura, apenas induz um sistema de tensfes auto equilibradas na se¢do (PINHO,
2011)

2.6  ANALISE NUMERICA

As pontes de encontros integrais sdo estruturas que, devido ao seu complexo
comportamento, foram inicialmente projetadas baseadas em experiéncias anteriores
bem-sucedidas. Esse forte carater empirico terminou por retardar o desenvolvimento de
modelos numéricos de forma que atualmente, diversos departamentos de transporte
americanos adotam processos simplificados para projetar pontes de encontros integrais.

Além do mais, dados, tais quais parametros do solo, comportamento reoldgico do
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concreto e gradientes de temperatura, necessarios para alimentar sofisticados modelos

computacionais, nem sempre estdo disponiveis aos projetistas estruturais.

Sendo assim, é frequente a utilizacdo de modelos simplificados, como porticos planos,
por exemplo, para a modelagem desse tipo de estrutura, acarretando projetos mais
conservadores haja vista a perda de preciséo inerentes a esse tipo de modelagem. Por
outro lado, o emprego de modelos complexos, sem o devido conhecimento dos

parametros de entrada necessarios leva a igual perda de preciséo.
2.6.1 Método de Davisson e Robinsson

Uma vez que as pontes de encontros integrais sao estruturas com grande dependéncia
das propriedades do solo, a interacdo entre o solo e a estrutura deve sempre ser tido em
conta na andlise. Assim, os primeiros modelos numéricos, o acréscimo de rigidez do
encontro proporcionado pelo solo era levado em consideracao através da adogdo de um
comprimento reduzido da estaca. Esse método ficou conhecido como Método Racional,
que pode ser facilmente resolvido sem o emprego de ferramentas computacionais, e esta
baseado na teoria desenvolvida por Davisson e Robinsson (1965). Na figura 31 pode-se

observar um modelo simplificado em portico plano de uma ponte de encontros integrais.

Figura 31 — Detalhe esquematico de um modelo de portico utilizando o método racional.

CONEXAO RIGIDA SUPERESTRUTURA

!
A

~._ENCONTRO

~~._HASTE ENGASTADA
EQUIVALENTE

Fonte: PINHO, 2011

O método de Davisson e Robinsson pode ser empregado tanto para determinar o
deslocamento horizontal, y;, no topo de uma estaca quanto para determinar a carga
critica de flambagem. No caso das pontes de encontros integrais, o valor de y: pode estar

sujeito a limitacGes, a depender do 6rgdo de regulamentacéo local.

Assim, considerando uma estaca parcialmente enterrada, submetida aos esfor¢os Hs, Vi e

M:. O método consiste em determinar um comprimento Ls, tal que somado ao
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comprimento livre da estaca, Ly, fornega o mesmo deslocamento y: de uma haste

engastada e livre de comprimento Le=Ls+Ly, tal como pode ser observado na figura 32.
A equacéo diferencial de uma viga sobre base elastica dada por

d*y d*y Eq. 2.46

E-I-F+Vt-@+l(h-y=0

onde E é modulo de elasticidade do material que compdes a estaca, | € 0 momento de
inércia da secdo transversal da estaca e Kn € o coeficiente de reagéo horizontal do solo.
A depender do tipo do solo, o valor Ky pode ser tomado como sendo constante, como
nos solos argilosos, ou possuir variagao linear, no caso de solos arenosos. Nas pontes de
encontros integrais, & importante que o solo empregado no aterro ndo seja
demasiadamente plastico, dado que estara submetido a variagdes ciclicas de
carregamento. Em situac6es onde o solo natural ndo atenda aos requisitos de projeto, a
substituicdo desse material por outro com propriedades elasticas mais eloquentes é
recomendada. O material de substituicdo pode variar desde um solo arenoso bem

graduado a materiais sintéticos como o EPS, conforme abordado na secdo 2.5.1.

Para fins de calculo sera considerado que o coeficiente de reacdo horizontal do solo
varia linearmente em funcéo da profundidade conforme Equacdo 2.47, onde n, € a taxa

de crescimento do coeficiente de reacao horizontal.

Kh =Np-2Z Eq 247
Dessa forma, introduzindo as grandezas T, V e Z, a equacdo diferencial pode ser

reescrita sob a forma mostrada na Equacédo 2.51



Figura 32 — Detalhe esquematico do método de Davisson e Robinson.

Fonte: VELOSO, 2010

s|E -1
T= |—
ny
Z—Z
T
Vt'TZ
V=
E-I
d*y d?y
dz4+ dzz+ Y

Eq. 2.48

Eq. 2.49

Eq. 2.50

Eq. 2.51
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Introduzindo as grandezas adimensionais St e J;, dadas pelas equacbes 2.52 e 2.53,

respectivamente, e com auxilio do dbaco mostrado na figura 33 pode-se calcular o

comprimento equivalente da estaca.

Eq. 2.52

Eq. 2.53
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Figura 33 — Abaco para determinagéo do valor de S; a partir de J..

L
K=npz
\ Zmax > 4
1,9
S \
¥ Qrtante, Q
1,8 \
Momento, M | ——
I
1’70 2 4 J 6 8 10
T

Fonte: VELOSO, 2010
2.6.2 Modelo de Winkler

A desvantagem do Método de Davisson e Robson é que ao se fazer a equiparacdo da
rigidez do conjunto estacas-solo com a rigidez da haste equivalente, apesar de ndo haver
perda de precisdo nos valores dos deslocamentos, a distribuicdo do momento fletor ao
longo da estaca dificilmente serd a mesma. Ressalta-se também que o calculo do
comprimento equivalente se torna mais complexo quando a fundagdo atravessa

diferentes camadas de solo com propriedades mecanicas distintas.

Uma evolucdo do Modelo Racional foi o emprego de molas ao longo do comprimento
da estaca e da contencdo de concreto afim de simular a restrigdo imposta pelo solo,
conforme exposto na figura 34. Diferentes propostas para célculo da rigidez do solo
podem ser encontradas na literatura, nas secdes seguintes serdo expostos alguns desses

modelos.
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Figura 34 — Detalhe esquematico de um modelo de portico utilizando molas para levar em
consideracdo o efeito do solo.
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Fonte: PINHO, 2011

O modelo de Winkler consiste em discretizar o elemento estrutural em contato com o
solo e, para cada trecho, é atribuido um elemento de mola. O valor da rigidez axial da
mola é calculado considerando os parametros fisicos do solo, conforme serd exposto
adiante. Considera-se ainda que cada elemento de mola seja independente dos demais,
ou seja, em um elemento estrutural parcialmente carregado, apenas as molas sob tal
regido séo afetadas, pelas cargas, as demais ndo sofrem deformagéo alguma. Considera-
se ainda que solo é tenha um comportamento elastico linear mesmo sabendo que na
pratica isso ocorre apenas para pequenos deslocamentos. Na figura 35 tém uma

ilustracdo esquematica do modelo de Winkler.

Figura 35 — Desenhos esquematico do modelo de Winkler
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Fonte: O autor, 2017

A maior vantagem do modelo de Winkler em relacdo ao método racional, é que ele
permite que as diferentes camadas de solo possam ser levadas em consideracdo na mais
precisa, visto que eles sdo considerados com seus comprimentos reais. Pode-se também,
a partir do modelo do modelo de Winkler, avaliar as tens6es atuantes no solo e assim
verificar a possibilidade de esgotamento da sua resisténcia passiva. Por outro lado, o
comportamento do solo é bastante simplificado, o fato das molas trabalharem de forma

isolada, ndo condiz coma realidade do comportamento do solo.
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2.6.2.1 Célculo da rigidez dos elementos de mola

O comportamento de estacas imersas no solo ¢ diferente do comportamento de uma laje,
ou viga, apoiada sobre uma base elastica, conforme mostrado na figura anterior. A
resisténcia do solo ao deslocamento é exercida por tensdes normais e de cisalhamento.
Por razfes préticas, considera-se que a resisténcia do solo ao deslocamento imposto é
exercida apenas pelas tensdes normais. Dessa forma, sendo p a tensdo normal
horizontal, y o deslocamento em uma determinada profundidade da estaca e kn

(dimensdo FL?) o coeficiente de reacédo horizontal, pode-se escrever:

p=kyy Eq. 2.54
Estudo desenvolvido por Terzaghi (Terzaghi apud VELOSO, 2010) conclui nas argilas
sobreadensadas, o coeficiente de reacdo horizontal praticamente ndo varia. No caso das
argilas normalmente adensadas e areias, o valor de kn cresce linearmente em funcéo da
profundidade e pode ser expresso conforme a Equacdo 2.55, onde nn € a taxa de
crescimento do coeficiente de reagdo horizontal, z é a profundidade e B a largura da face

da estaca na direcdo perpendicular ao deslocamento.

VA
kn =2 Eq. 2.55

Grande dificuldade existe quanto a determinacdo do valor da constante n,. Na Tabela 4,
adaptada de VELOSO (2010) tém-se os valores tipicos para areias, propostos por

TERZAGHI (apud VELOSO 2010).

Tabela 4 — Valores tipicos da taxe de crescimento do coeficiente de reacdo horizontal para

areias.
Compassidade Acima do NA | Abaixo do NA
Fofa 2,3 MN/m? 1,5 MN/m?
Medianamente compacta 7,1 MN/m?3 4,4 MN/m?3
Rija 17,8 MN/m? 11,1 MN/m?

Fonte: VELOSO 2010)
2.6.3 Curvas p-y

A maior limitacio do modelo de Winkler é a consideracdo que o solo possui um
comportamento elastico linear. Com o desenvolvimento da tecnologia para exploracdo
off-shore de petroleo, o comportamento das estacas submetidas a grandes esforcos

laterais foi estudado com maior profundidade. Uma vez que o solo possui um
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comportamento n&o-linear, o valor de ki utilizado no modelo de Winkler é substituido
por uma série de curvas, definida para cada camada de solo. A essas curvas da-se o
nome de curvas p-y que relacionam a resisténcia do solo lateral do solo em funcéo do
deslocamento imposto. Assim, um conjunto de curvas representa o deslocamento do
solo para diversas profundidades para uma faixa de pressdes variando de zero até a
pressdo que leva ao escoamento do solo (PINHO, 2011). Na figura 36 Pode-se observar

uma imagem ilustrativa das curvas p-y.
Figura 36 — Curvas p-y.

Reacéo do solo: p

Deslocamento da estaca: y

Fonte: PINHO, 2011
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3 INCERTEZAS EM ANALISE DE ESTRURTURAS

Nesse capitulo serd apresentado alguns conceitos fundamentas para uma melhor
compreensdo das analises que serdo realizadas nos capitulos 4 e 5. Inicialmente serdo
apresentados alguns conceitos basicos, seguido por uma abordagem no que diz
respeito ao estudo das incertezas, probabilidade de falha e indice de confiabilidade,

niveis de aproximac&o, risco e por fim otimizag8o estocéstica.
3.1  PRINCIPIOS BASICOS

Conforme apresentado no capitulo 1 desse trabalho, sdo trés os principios basicos que
devem ser observados, durante a etapa de projeto: funcionalidade, seguranca e
viabilidade econémica. A funcionalidade é o principal ponto que deve ser observado,
ndo adianta projetar uma estrutura segura e economicamente viavel se ela nao
desempenhar a funcdo para a qual foi designada. A titulo de exemplificacdo pode-se
pensar que uma edificacdo destinada a abrigar um laboratério de metrologia de alta
precisdo tenha sido projetada atendendo os requisitos de seguranca e viabilidade,
porém, a edificacdo esta sujeita a vibracbes que acarretam erro na leitura dos
equipamentos. Situagfes como essa implicam em investimentos adicionais para

requalificar o empreendimento ou até mesmo na perda dos recursos alocados.

O indice de confiabilidade ¢ uma medida que visa do grau de seguranca de um sistema
estrutural ou de um de seus componentes. Considerando que os valores exatos de todas
as variaveis de projeto fossem devidamente conhecidos, a verificacdo da seguranca
resumir-se-ia a uma simples verificagcdo: os esforgos solicitantes internos devem ser
menores que os esforcos resistentes nos elementos estruturais. Essa condicdo é
conhecida como estado limite ultimo, e uma abordagem mais aprofundada sera feita na
secdo 3.1.3. Contudo, a correta avaliagcdo da seguranca das estruturas ndo € trivial, haja
vista as inUmeras incertezas inerentes as variaveis de projeto e aos modelos
matematicos empregados. Assim, tanto no calculo dos esfor¢os solicitantes quanto dos
esforcos resistentes existe um determinado grau de incerteza de forma que sempre

havera alguma probabilidade de o estado limite ultrapassado, chamada probabilidade
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de falha. Existe uma relacdo direta entre da probabilidade de falha e o indice de
confiabilidade, de forma que desde que ambos se encontrem dentro de limites pré-
estabelecidos, pode-se afirmar que a estrutura é segura.

A viabilidade econbmica, por sua vez é medida a partir de analise de risco do
empreendimento. Pode-se definir, a grosso modo, o0 risco como sendo o produto entre
a probabilidade de falha, considerando um determinado intervalo de tempo, e as
“consequéncias” que uma eventual falha na estrutura traria a sociedade. O termo
consequéncias é bastante subjetivo e dificil de ser mensurado. Na secdo 4.4, onde esse
tema sera tratado em maior profundidade, metodologias para avaliar as eventuais

consequéncias serdo apresentadas.

De forma anédloga ao que se observa na avaliacdo da seguranca das estruturas, as
incertezas inerentes a analise de risco sdo muitas, de forma que se faz necessério

utilizar modelos de analise estocastica para uma correta avaliagcdo desta grandeza.

As incertezas estdo presentes tanto quando se deseja fazer uma avaliacdo da seguranca
quanto da viabilidade das estruturas. Percebe-se assim que se trata de um assunto de
grande relevancia devendo ser inevitavelmente considerado na etapa de projeto de

qualquer obra de engenharia. Esse assunto sera tratado na secao 3.2 desse capitulo.

Nas secOes seguintes serdo apresentados alguns conceitos que se julga relevantes para
a contextualizacdo desse trabalho. Em seguida, conforme foi adiantado, abordar-se-a
com maior profundidade os conceitos de incerteza, probabilidade de falha e indice de
confiabilidade, risco e por fim serd apresentado um exemplo numérico visando a

contextualizacdo da proposta dessa tese.

As estruturas e os elementos estruturas devem ser dimensionados, construidos e
mantidos de a forma que eles permanecam em condic¢des de uso durante determinado
periodo de tempo (JCSS, 2000-a). Em outras palavras, pode-se afirmar que durante a
vida Util da estrutura, ela e seus componentes devem apresentar bom desempenho com

adequado nivel de confiabilidade.
3.1.1 Vida util

As obras de engenharia devem ser projetadas para atender os requisitos de
funcionalidade e de seguranca dentro de um intervalo de tempo pré-estabelecido.

Esses dois conceitos estdo fortemente atrelados a esse intervalo, haja vista que 0s
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valores das variaveis de projeto, por terem carater aleatorio, sdo dependentes do
tempo. Ora, a probabilidade de um evento extremo ocorrer quando se considera um
intervalo de 100 anos é muito maior que quando se considera um intervalo de 3 anos,

por exemplo. A esse intervalo de tempo da-se 0 nome de vida Util da estrutura.

O Model Code 2010 (FIB, 2010-a) define vida util como sendo “o periodo de tempo o
qual a estrutura deve apresentar nivel adequado de desempenho ”. A defini¢do da vida
atil deve ser feita pelos beneficiarios do empreendimento, que podem ser acionistas,
poder publico ou até mesmo a sociedade. A norma ISO 2394 recomenda alguns
valores para a vida Util de estruturas e componentes estruturais, conforme apresentado
na Tabela 5.

Tabela 5 — Valores para vida Util de estruturas recomendado pela ISSO 2394

Tipo de Estrutura Vida util
especificada
Estrutura tempordria 1a5anos
Elementos substituiveis 25 anos
EdificagBes e estruturas usuais de média 50 anos
importancia
Estruturas de grande importancia. 100 anos

Fonte: O autor, 2017

A vida util pré-estabelecida em projeto pode ser aumentada a partir de obras de

requalificacdo estrutural.
3.1.2 Desempenho

O desempenho pode ser entendido como sendo a resposta da estrutura, ou do elemento
estrutural, a uma acdo externa, como um carregamento por exemplo. Ela esta
relacionada com a utilizagdo a qual a estrutura esta destinada. Considere por exemplo
uma laje em concreto armado que quando submetida a determinado carregamento
estatico apresenta uma certa deformagéo, 4. Caso essa laje pertenga a uma edificagdo
residencial e o valor da deformacéo atender a determinado limite pode-se dizer que ele

teve um bom desempenho. Porém, se considerarmos que a laje faz parte de um
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laboratério de metrologia de alta precisdo, a deformacdo admissivel possui valores

muito mais rigorosos, de forma que a laje pode ndo apresentar boa desempenho.
3.1.3 Estados Limite

O desempenho de uma estrutura deve ser avaliado em um conjunto de situagdes
denominadas estados limites. Eles podem ser entendidos como sendo o limite entre um
dominio onde a estrutura atende os niveis adequados de desempenho, denominado
dominio de seguranca e outra situacdo onde esse nivel de desempenho foi excedido,
denominado dominio de falha. Quando algum estado limite é ultrapassado dizemos
que estrutura falhou. N&o obrigatoriamente a falha esta relacionada a ruina da
estrutura, ela deve ser entendida como a ultrapassagem de algum estado limite. Via de
regra, pode-se agrupar os estados limites em duas categorias: Estado Limite Ultimo e

Estados Limite de Servigo.

O Estado Limite Ultimo, ELU, deve ser garantido que a estrutura, ou elemento
estrutural, permaneca estavel, para situaces extremas de carregamento impostos, com
adequado nivel de confiabilidade (o conceito de nivel de confiabilidade ser& exposto
com mais detalhes na secdo seguinte). A NBR 6118/2014 define o Estado Limite
Ultimo como sendo “0 estado limite relacionado ao colapso, ou qualquer outra forma

de ruina estrutural, que determine a paralisa¢do do uso da estrutura”.

No que concerne ao Estado Limite de Servico, ELS, pode-se afirmar que a estrutura,
ou componente estrutura, deve apresentar desempenho aceitavel, com adequado nivel
de confiabilidade, para as cargas usuais as quais ela foi projetada para suportar. Ou

seja, 0 ELS esta relacionado ao uso normal da estrutura.

De acordo com o JCSS (2000) a estrutura apresentara uma falha sempre que o estado
limite ultimo for excedido pela primeira vez. Em relagéo ao estado limite de servico, a

falha ocorrera nas seguintes situagoes:
o Sempre que ele for excedido pela primeira vez, porém isso ndo seja aceitavel,

o Caso seja permitido que o estado limite de servico seja ultrapassado, porém o

tempo no qual a estrutura permanece no dominio de falha seja maior que o aceitavel;

o Caso seja permitido que o estado limite de servico seja ultrapassado, porém a

quantidade de vezes que isso ocorre seja maior que a especificada;
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o Alguma das combinac@es dos critérios acima.

A norma brasileira define seis Estados Limites de Servico para estruturas de concreto,

listados a sequir:

o Estado limite de formacdo de fissuras — ELS-F: estado em que se inicia a

formacéo de fissuras;

o Estado limite de abertura de fissuras — ELS-W: estado em que as fissuras se

apresentam com aberturas iguais aos maximos especificados no item 13.4.2 dessa

mesma norma,

o Estado limite de deformacBes excessivas — ELS-DEF: estado em que as

deformacdes atingem os limites estabelecidos para utilizagdo normal conforme seu
item 13.3;

o Estado limite de descompressdo — ELS-D: estado no qual um ou mais pontos

da segéo transversal encontram-se com tensdo normal nula, ndo havendo tragdo no
restante da secdo. Esse estado limite é usualmente verificado para elementos de

concreto protendido;

o Estado limite de descompressdo parcial — ELS-DP: estado no qual garante-se a

compressdo na secdo transversal, na regido onde existem armaduras ativas. Essa regido
deve se estender até uma certa distancia da face mais préxima da cordoalha ou da

bainha de protensao;

o Estado limite de compressdo excessiva — ELS-CE: estado em que as tensdes de

compressdo atingem o limite convencional estabelecido. Verificado frequentemente

para elementos de concreto protendido;

o Estado limite de vibragcdes excessivas — ELS-VE: estado em que as vibragdes

atingem os limites estabelecidos para a utilizagdo normal da construgéo.

Quando algum estado limite é atingido, seja ele ultimo ou de servigo, pode-se dizer
gue um dano é causado a estrutura, podendo ele ser reversivel ou irreversivel. Os
danos irreversiveis podem estar relacionados ao estado limite Gltimo, como por
exemplo a ruina de um componente da estrutura, ou ao estado limite de servico, a
deformacéo plastica de um elemento estrutural. Os danos irreversiveis permanecerdo

na estrutura até que ela venha a passar por reparos.
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Os danos reversiveis, por sua vez, sdo temporarios e deixam de existir assim que a
acdo externa deixa de incidir sobre a estrutura. Ou seja, a estrutura sai do dominio de
falha e volta ao dominio de seguranga. Os danos reversiveis estdo relacionados ao

estado limite de servico, apenas.

O estado limite pode ser simbolicamente representado por uma funcdo matemaética,
g(X)Y), dada pela equacdo 3.1, onde R(Y) e S(X) sdo fungdes matematicas que
representam a capacidade resistente da estrutura e as solicitacdes a ela impostas,
respectivamente. A variavel Y representam um vetor contendo as variaveis de projeto
que devem ser levadas em consideracdo no calculo da resisténcia da estrutura ou dos
elementos estruturais, € X um outro vetor contendo as variaveis de projeto que devem

ser levadas em consideracdo no célculo das solicitagdes.

g&X,Y) =R(Y) - SX) 3.1)

Assim, sempre que g(X,Y)>0 a estrutura encontrar-se-4 em um dominio de seguranca,
e sempre que g(X, Y)<0 em um dominio de falha. A representacdo grafica do conceito
de estado limite esta mostrada na figura 37.

Figura 37 — Representacdo grafica do conceito de estado limite.

Y .
‘ /,—Frontewa, g(x,Y)=0

/
/

. Dominio de dano,
S gXY)<0
\
Dominio de seguranga, \
g(x,Y)>0 ‘
|
|

/;

Fonte: O autor, 2017

Os estados limites sdo essenciais no dimensionamento estrutural haja vista que por
imposi¢do normativa nenhum deles deve ser excedido. Portanto, para cada estado
limite um modelo matemético deve ser elaborado e verificada a condi¢do de

seguranga.
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No dia-a-dia dos escritorios de projeto, as variaveis contidas nos vetores X e Y séo
tomadas com seus valores caracteristicos e a partir de entdo uma anélise deterministica
é processada. Vale ressaltar que na préatica, os valores das varidveis de projeto sdo
dotados de incertezas, que devem ser levadas em consideracdo na analise. Dessa
forma, a funcdo estado limite deve ser considerada como uma funcdo matematica de

variaveis aleatorias.
3.2 INCERTEZAS

Os problemas de engenharia, s&o comumente resolvidos a partir da utilizacdo de
modelos matematicos. Conforme exposto na secdo anterior, as variaveis envolvidas na
modelagem possuem, intrinsicamente, determinado grau de incerteza de forma que
devem ser tratadas como varidveis aleatorias. As incertezas, inerentes a modelagem
matematica, podem ser provenientes de trés naturezas distintas: inerentes a
variabilidade da natureza, inerentes aos modelos utilizados ou provenientes das

estatisticas utilizadas para descrever as variaveis aleatorias.

Ao primeiro grupo de incertezas da-se o nome de incertezas tipo | ou incertezas
aleatorias. Nesse grupo estdo inseridas as incertezas nas propriedades fisicas e
mecanicas dos materiais. Acdes externas devido a fendbmenos naturais como acdo do
vento e variacdo de temperatura sdo chamadas de incertezas tipo Il ou epistémicas.
Quando um fenébmeno fisico € descrito a partir de um modelo matematico,
simplificagbes na natureza do fendmeno devem ser feitas. Essas simplificag0es,

inevitavelmente levam a perda de precisao dos resultados obtidos.

3.2.1 Incertezas inerentes as propriedades dos materiais

Pode-se definir propriedade do material como sendo o valor de determinada grandeza
medido a partir de corpos de prova cujas dimensdes, formas de amostragem e de
ensaio estejam definidas em procedimentos especificos (JCSS, 2000-c). O valor de
determinada propriedade, pode variar espacialmente, ou até mesmo temporalmente,
em uma mesma estrutura dotando a propriedade do material de certo grau de incerteza.
Nas situaces onde é possivel medir o valor de determinada propriedade, essa variacao
pode estar relacionada a propria heterogeneidade do material, diferencas no processo
de fabricacdo ou inerentes aos equipamentos utilizados na amostragem e medi¢do. Nas
estruturas de concreto, mais especificamente, o valor da resisténcia a compressao do

concreto é medido de forma indireta, atraveés da moldagem de corpos de prova, com o
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concreto ainda no estado plastico. Assim, as amostras utilizadas na medicdo ndo sao
extraidas da estrutura em si, salvo em alguns casos especificos. Dessa forma, as
condigdes de vibragdo, cura e armazenamento das amostras sdo diferentes daquelas a
qual a estrutura estd submetida. Esse fato amplifica o grau de incerteza inerente a

resisténcia a compressdo do concreto.

Existem situacbes onde o valor de determinada propriedade € obtido de forma indireta,
através funcdes matematicas que relacionam os valores de algumas propriedades,
facilmente mensuraveis, com aquelas que se deseja conhecer. Nesse caso, além das
incertezas inerentes a natureza do material, deve-se acrescentar, ainda, as incertezas
inerentes ao modelo matematico que relacionam as duas propriedades. Além do mais,
existem situacGes onde as varidveis que descrevem a funcdo matematica ndo tém
relacdo alguma com o fendmeno fisico em si, trata-se apenas de uma correlagéo, isso
aumenta ainda mais a incerteza ligada a propriedade em questdo, como é o caso da

determinacdo do coeficiente de fluéncia e deformac&o especifica por retracao.
3.2.1.1 Concreto

A propriedade mecénica do concreto mais facil de ser mensurada é a resisténcia a
compressdo, fco, obtida a partir do ensaio de resisténcia a compressdo de corpos de
prova padronizados, segundo 1SO/DIS 2736. Conforme Joint Committee on Structural
Safety, (JCSS, 2000-c), o modelo probabilistico da resisténcia a compressdo do
concreto em um dado ponto i de uma determinada estrutura j, fcij, € dado em funcéo de
um determinado valor da resisténcia a compressdao, feojj com distribuicdo de

probabilidade log-normal, segundo a equacéo 3.2.

feuij = a(t, 1) 'fco,ij)t Y, (3.2)

A variavel of(t,7) é uma funcdo deterministica que leva em consideracdo a idade do
concreto no instante do carregamento, t, e a duragdo do carregamento, z, dada pela
equacdo 3.3. Observe gque estando a idade de carregamento do concreto variando entre
28 a 60 dias, valor razoavel considerando o tempo de cura e desforma, e o tempo de
duracdo do carregamento tomado igual a 300 dias, o valor de aft,z) é praticamente
constante e igual a 0,8. Esses valores adotados sdo bastante razoaveis, haja vista que o
tempo que uma estrutura permanece carregada € muito superior aos 300 dias. Dessa

forma, o valor de «f(t,7) pode ser adotado igual a 0,8.
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a(t,7) =[0,8 + (0,2) - e~ %%*7]- (0,6 + 0,12 - In(t)) (3.3)

A variavel 4 é um fator que leva em consideracdo as variagdes sistematicas da
resisténcia a compressdo in situ em comparacdo com ensaios padronizados, realizados
em laboratdrio. Essa variavel possui carater aleatorio e pode ser modelada como tendo
distribuicdo log-normal de probabilidade, com média 0,96 e coeficiente de variacao
0,005, contudo, ainda segundo o JCSS (2000-c) ela pode ser considerada como tendo

um comportamento deterministico, com valor igual ao valor medio.

A resisténcia a compressao fcojj , dada pela equagéo 3.4, é uma variavel aleatoria com
distribuicdo log-normal, independente da varidvel Y1, com média logaritmica M; e
desvio padrdo 3. A varidvel Uijj representa a variabilidade da resisténcia a compressao

em uma mesma estrutura e possui uma distribuigdo de probabilidade normal padrao.
feo,ij = exp(U;j - Zj + M;) (3.4)

Por fim, a varidvel aleatéria Y1 leva em consideracdo as variagdes adicionais devido
as condi¢bes de cura in situ do concreto. Tal varidavel possui distribuicdo de

probabilidade log-normal cujos parametros estdo mostrados na tabela 6.

A titulo de exemplo, considere um concreto com valor da resisténcia a compressdo
média igual a 38 MPa e desvio padrdo igual a 8 MPa. O valor da média e variancia
logaritmica, calculados conforme equac@es 3.5 e 3.6, valem, respectivamente 3,616 e
0,2082.

Dessa forma, a partir do valor de fcj, pode-se estimar valores das demais propriedades
mecanicas do concreto relevantes ao dimensionamento estrutural, tais como resisténcia
a tracdo, modulo de elasticidade e deformacdo especifica na ruptura. A exemplo da
resisténcia a compressdo, essas variaveis possuem carater aleatdrio e sdo dadas pelas

equac0es 35 a 3.6.

2
fct,ij =0,3- fc,ij /3 . Yz,j (35)

1 (3.6)

1
E..=10’5. ../3.Y,.
C,lij fc,u 3,J 1 +ﬁd'(P(t:T)

_ 1 3.7
€u,ij = 6,1+1073 - 1,76V ;- [1 4+ B4 @(t,1)] (37)
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Nas equacgbes acima fq¢ € o percentual de carga permanente do total de carga na
estrutura, variando em torno de 0,6 a 0,8, e ¢(t,7) € o coeficiente de fluéncia do
concreto, tomado como possuindo um valor deterministico e calculado a partir de uma
norma técnica atualizada (JCSS, 2000-c). As variaveis aleatorias Y2 a Ya refletem as
variacOes da resisténcia a compressdo do concreto devido a fatores ndo levados em
consideracdo, tais como tipo e granulometria do agregado gratudo, composi¢do

quimica do cimento, fatores climaticos dentre outros.

Tabela 6- Pardmetros estatisticos das variaveis aleatorias Y1 a Ya;.

Variavel Distribuicéo Média Coef. de
variagao, v
Y lognormal 1,0 0,06
Y2 lognormal 1,0 0,30
Y3 lognormal 1,0 0,15
Yaj lognormal 1,0 0,15

FONTE JCSS-c, 2000
3.2.2 Incertezas inerentes as acles externas

Entende-se por agdes externas os agentes que produzem sobre a estrutura esforgos
internos, deformacbes e deterioracdo de seus componentes, que podem ter origem
natural ou sem produzidas por atividades humanas. Nesse trabalho, ndo serdo
considerados os efeitos da deterioracdo da estrutura, de forma que as acGes podem ser
dividias em ag0es diretas (cargas atuantes na estrutura) ou acdes indiretas. Entende-se
por carga o conjunto de forgas, concentradas ou distribuidas, atuantes sobre a
estrutura. As acOes indiretas, por sua vez, sdo o0s deslocamentos impostos,
provenientes dos efeitos diferidos do concreto, por exemplo, ou os efeitos da variacéo
de temperatura.

Dois aspectos principais descrevem uma acgao: o aspecto fisico e o aspecto estatistico.
O primeiro fornece dados tais como direcdo, intensidade, distribuicdo em uma
determinada area, tempo de duracdo dentre outros. Em outras palavras fornece os
pardmetros deterministicos da acdo. O aspecto estatistico fornece dados referentes a

natureza aleatdria da acédo, tal como a funcédo distribuicdo de probabilidade, desvio
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padrdo e etc... Assim, andlogo ao que foi exposto no que se refere as propriedades dos
materiais, as acGes também devem ser descritas através de modelos matematicos de

variaveis aleatorias.

Assim, determinada acdo, F, pode ser descrita conforme a Equacédo 3.7, onde Fo é a
varidvel bésica, associada diretamente ao evento que causa a acdo na estrutura,

enquanto que W ¢ a variavel que relaciona Fo com a estrutura em questao.

F=q@(F,W) 3.7)

Por razdes didaticas considere o vento atuando sobre a estrutura de um galpdo. Pode-
se afirmar que a variavel Fo, relacionada diretamente ao fendmeno natural, como por
exemplo a velocidade basica do vento. Por outro lado, a variavel W ira relacionar a
velocidade do vento a estrutura do galpdo. Como se sabe, os esforcos de vento
dependem da vizinhanca na qual a edificacdo esta inserida, no formato e dimensdes da

edificacdo dentre outros fatores.

Para cada uma das variaveis Fo e W, um modelo probabilistico pode ser escolhido de
forma que a agdo como um todo seja descrita como um conjunto de modelos para cada
variavel individual (JCSS, 2000-b).

O ambiente no qual a estrutura esta inserida, induz o surgimento de esforgos internos,
deformac0es, deterioracdo além de outros efeitos de longo ou curto prazo. Os agentes
causadores desses efeitos sdo denominados acbes. As acOes podem ter origem em
fendmenos naturais, e.g. acdo do vento, terremoto, variacdo de temperatura, ou
estarem associadas a atividades humanas, derivadas do uso e ocupacdo da estrutura.
De forma resumida, uma acao pode ser definida como sendo a influéncia do ambiente
que pode vir a causar alteracbes nas propriedades dos materiais ou geometria da
estrutura. (JCSS-b, 2000).

As acdes podem ser classificadas em relacdo a sua variacdo ao longo do tempo em:

acOes permanentes, variaveis e excepcionais.

o Acdes permanentes: aquelas cuja variagdo da intensidade em torno de um valor

médio € pequena e se produz de forma bastante lenta.
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o Acdes variaveis: a variacdo da intensidade em torno do valor médio é maior e

ocorre com grande frequéncia. Pode-se tomar como exemplo o carregamento
proveniente do uso e ocupacdo de uma edificacdo comercial. Durante o horario
comercial a unidade estd sendo utilizada com sua capacidade de ocupacdo méaxima e,
por outro lado, durante a noite, esta praticamente vazia. A variagdo na intensidade do
carregamento foi de um valor maximo até um valor minino, proximo de zero, durante
um intervalo de menos de 24 horas.

o Acdes excepcionais: S&o aquelas cuja intensidade é bastante elevada e de curta

duracdo, porém a probabilidade de ocorrem é bastante baixa. Pode-se tomar como
exemplo explosdes ou impactos de embarcacGes sobre a estrutura de uma ponte.

Por outro lado, as a¢Bes podem ser classificadas, também, quanto a sua variabilidade
espacial em ac0es fixas ou livres.

o Acdes fixas: sdo aquelas cuja distribuicdo espacial € bem definida, tal como o
peso proprio de uma estrutura ou o carregamento proveniente do empuxo de terra.

o Acdes livres: sdo aquelas cuja distribuicdo espacial ndo esta bem definida e
pode variar ao longo do tempo. A ocupacdo de uma residéncia por seus moradores é
um exemplo de agéo livre.

As acOes atuantes na estrutura podem ser matematicamente modeladas utilizando
modelos hierarquicos, seja do ponto de vista da variabilidade temporal ou espacial.
Modelos hierarquicos assumem que determinada varidvel aleatoria, X, seja definida
como uma funcdo de vérias outras varidveis aleatdrias, Y, representando um tipo

especifico de variabilidade espacial ou temporal (JCSS-b, 2000).

Xijk = F (Y0, Yij Yiji) (3.8)

3.2.2.1 Modelagem da variabilidade do carregamento em funcao do tempo

Considerando a variabilidade temporal de determinado carregamento atuante em uma
estrutura, pode-se relacionar a varidvel aleatéria Y;j, figura 38, como sendo um valor
constante porém aleatorio, Yij representa a variabilidade de longo prazo do

carregamento, figura 39 (a), e Yij as variagdes de curto prazo, figura 39 (b). O modelo
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de carga é a soma dessas trés componentes, conforme Equacgéo 3.9, onde Xij € o valor

do carregamento.

Xijk =Y + Y+ Yij (3.9)

Figura 38 — Variavel aleatoria Y.

"\

Fonte: O autor, 2017

Em um processo de renovacgdo retangular, considera-se que o valor de Yjj, varie de
forma aleatéria e cada intervalo de tempo, A, também aleatorio. Um caso especial,
chamado processo de Ferry Borges-Castanheta, considera que em um determinado
namero de repeticdes, r, 0s valores obtidos para Yij sejam independentes e intervalo de
duragdo seja constante. Assim, define-se a razdo de ocorréncia, I, como sendo o

quociente entre o tempo de referéncia, T, pelo intervalo de duracéo.

Figura 39 — (a) variavel aleatoria Yij; (b) Variavel aleatoria Yijx
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3.22.1.1 Carregamento permanente

O carregamento permanente, na maioria dos casos, representa 0 peso proprio dos
elementos constituintes da edificacdo, tendo eles fungdo estrutural ou ndo. Sendo
assim, pode-se pensar que a sua probabilidade de ocorréncia é proxima de um. Além
do mais a variabilidade ao longo do tempo é praticamente nula e as incertezas
referentes a sua intensidade sdo bastante baixas, quando comparadas a outros tipos de

carregamentos.

O carregamento permanente, Qg, pode ser modelado a partir da expressdo matematica
descrita na sequéncia, onde p € o peso especifico do material e V o volume do
componente em questdo. Considerando que o material seja homogéneo, i.e. que que a
variabilidade de p ao longo do elemento estrutural possa ser negligenciada, pode-se
simplificar a Equacéo 3.10 e escrevé-la conforme Equacdo 3.11, onde pmed € 0 valor

médio do peso especifico do material.

Q¢ =J pdv (3.10)
Vol

Q¢ = Pmea "V (3-11)

Pode-se assumir que tanto o peso especifico quanto o volume do elemento estrutural
tenham distribuicdo normal de probabilidade. O JCSS (2000-d), fornece alguns valores
médios e 0s respectivos coeficientes de variacdo para alguns materiais comumente

utilizados que foram transcritos na Tabela 7.



95

O que diz respeito a variabilidade do volume dos elementos estruturais, pode-se
considerar que tanto o valor médio quanto o desvio padrdo sejam obtidos diretamente

a partir do valor médio da se¢do transversal do elemento.

Tabela 7 — Valor médio e coeficiente de variagdo do peso especifico de alguns materiais
empregados na construgdo civil.
Material Valor médio, Coef. de

4 [KN/m?3] variagao, v

Aco 77 <0,01

Concreto convencional 24 0,04
Concreto de alto desempenho 24 a 26 0,03
Alvenaria 13* 0,05

Fonte: JCSS-c, 2000

*0 valor médio do peso especifico da alvenaria depende de sua composicéo de forma que o valor médio inserido na
tabela diz respeito ao recomendado pela NBR 6120/1984 e ndo o recomendado pelo JCSS.

32212 Carregamento variavel

Como o prdprio nome sugere, a sobrecarga de utilizacdo € proveniente do uso e
ocupacdo da edificacdo, sendo provocada pelo peso das mobilias, equipamentos e
pessoas. Os parametros estatisticos variam em funcdo da utilizacdo que é dada a
edificacdo. Diferentemente do que ocorre com o carregamento permanente, esse tipo
de carga possui certa variabilidade em funcdo do tempo e no espaco, devendo ser
modelada utilizando modelos hieréarquicos.

Pode-se dividir a sobrecarga de utilizacdo em duas parcelas, tendo em vista a

variabilidade da mesma em funcdo do tempo:

o Sobrecarga continua: a sobrecarga continua pode ser entendida como aquela
proveniente do uso e ocupacdo cotidiano da edificagdo, ou seja, 0 peso da mobilia,
equipamentos e pessoas para a qual a edificacdo foi concebida.

o Sobrecarga intermitente: diz respeito a uma sobrecarga de curta duragdo um
tanto quanto excepcional ocasionada muitas vezes pela concentragdo das pessoas que
utilizam a edificacdo, concentracdo da mobilia em um certo ponto, muitas vezes

devido a uma determinada mudanca no layout.
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A intensidade da sobrecarga pode ser descrita p um campo estocastico, W(X,y),
conforme equacdo 3.12, onde m é o valor médio da sobrecarga, V é a distribui¢do
normal padrdo e U(x,y) € um campo aleatério, de média zero e deslocado para a

direita.

Wo,y)=m+V+U(x,y) (3.12)

De forma a facilitar a anélise, pode-se empregar o conceito de carga uniformemente
distribuida equivalente, o seja, um carregamento uniforme que produzira 0 mesmo
efeito que o campo estocastico. Sendo S o efeito que o campo estocastico ird produzir
sobre o elemento estrutural, por exemplo 0 momento fletor sobre uma viga. A variavel
S poderé ser modelada a partir da Equacdo 3.13 onde i(x,y) € uma funcdo matematica

que relaciona o campo estocéstico com o efeito em questao.

3.13
S=f W(x,y) - iCx,y)dA 319
A

A carga uniformemente distribuida equivalente, q, pode ser definida a partir da

Equacéo 3.14.

Sy W) il y)dA (3.14)
[, ix,y)dA

Considerando as sobrecargas continuadas, a variavel V refere-se a variabilidade do
carregamento em relacdo a diferentes areas, que pode ser entendido como diferentes
pavimentos, ou cdmodos da edificacdo. Conforme anteriormente exposto, a variavel V,
tem uma distribuicdo normal. O campo aleatorio U(x,y), por sua vez, é empregado a
fim de se levar em conta a variabilidade do valor da carga em uma mesma area. A
carga equivalente, g, pode ser modelada a partir de uma distribuicdo gama de
probabilidade onde a média e a variancia sdo dados nas equacbes 3.15 e 3.16,

respectivamente.
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Ug =M Eg. 3.15

o2, = a2, + 0%, % . Eqg. 3.16

Na Equacdo 4.16, o®v e 0%y sd0 a variancia de V e U(x,y), respectivamente, Ao € a area
de referéncia do campo estocastico, A é a area no qual o carregamento esta atuando e k
¢ um parametro que depende da forma da superficie de influéncia do campo
estocastico. Os valores de o?, o?u, e Ao foram propostos pelo JCSS (2000-c) e

dependem da destinacdo que sera dada a edificacao.

As sobrecargas intermitentes, a rigor, devem ser modeladas como carregamentos
concentrados, porém, o conceito de carga equivalente pode ser igualmente aplicado,
cujo campo estocastico deve ser o mesmo considerado para 0 caso de sobrecarga

continuada.
3.2.2.2 Modelagem da variabilidade espacial do carregamento

Tomando como exemplo o caso da variabilidade espacial da varidvel aleatoria Xijk, em
uma edificacdo, pode-se escrever a formulacdo do modelo hierdrquico conforme
Equacdo 3.18, onde m é o valor médio considerando toda populacdo amostrada, Yi é
uma variavel estocastica que representa a variacdo da carga em diferentes pavimentos
da edificacOes, Yij, representa a variacdo entre ambientes de um mesmo pavimento e,
por fim, Yii(x,y) € um campo estocastico que leva em consideracdo a variabilidade da

carga em diferentes pontos dentro do mesmo ambiente.
Xijk =m+Y; + Y + Vi (x, y) 3.18
3.2.3 Incertezas inerentes aos modelos matematicos

Todo modelo é uma aproximacdo da realidade, que, via de regra, tenta prever o
determinado fenbmeno. Um modelo matematico pode ser escrito em termos de uma

funcéo h,
Y = h(Xy, Xo, -, Xp) 3.19

Se 0 modelo matemaético h for considerado exato, e as varidveis independentes, X;,
determinadas com seu valor exato, a variavel dependente Y é calculada sem erro

algum. Essa, porém, ndo é a realidade. Além das variaveis X;i possuirem determinado
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grau de incerteza, conforme foi mostrado anteriormente, o préprio modelo matematico
h, por ser uma aproximacdo da realidade, carrega também consigo certo grau de
incerteza. As incertezas nos modelos sdo provenientes da aleatoriedade das variaveis
independentes, que por ventura foram negligenciadas, ou das simplificacGes, inerentes
a qualguer modelo. Assim, a equagdo 3.20 descreve o fendmeno a ser descrito de
forma mais realista, onde h’ é a modelo considerando as incertezas da modelagem e 6

parametros que levam em consideragdo as incertezas das variaveis independentes.
Y = h,(Xl,Xz,...,Xn, 61, 92""'971) 320

Modelos matematicos sdo empregados na determinacdo das propriedades dos
materiais, na estimativa do carregamento atuante e no comportamento mecanico da
estrutura. Assim, as incertezas inerentes & modelagem s6 vém amplificar aquelas

anteriormente abordadas.
3.2.4 Incertezas estatisticas

No tocante das incertezas estatisticas, pode-se dizer que elas tém sua origem no

tamanho das amostras utilizados para determinagdo dos parametros estatisticos.
3.3 PROBABILIDADE DE FALHA E INDICE DE CONFIABILIDADE

O dimensionamento estrutural consiste em determinar possiveis senarios de falha da
estrutura, ou elemento estrutural. Ou seja, verificar as situacfes onde os estados
limites sdo ultrapassados. Devido as incertezas inerentes a modelagem, a verificacao
do estado de falha deve ser feita através de uma analise estatistica, onde é avaliada a
probabilidade de que algum estado limite seja ultrapassado. Ressalta-se que o termo
falha é aqui utilizado em um contexto mais abrangente e significa que algum dos

estados limites, anteriormente definidos, foi ultrapassado.

Considerando-se a aleatoriedade das acles, os esforcos internos dela decorrentes
podem ser escritos conforme a Equacdo 3.21, onde X; sdo as variaveis aleatorias que
afetam o nivel de solicitagdo do elemento estrutural e Cx simboliza um conjunto de

fungdes deterministicas e constantes que relacionam X a S.
S=SX, X3, 0, X0, Cy) Eq. 3.21

Por sua vez, a resisténcia de um determinado componente estrutural, R, pode ser

escrito conforme Equacdo 3.22, onde Yi sdo as variaveis aleatorias que afetam a
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capacidade resistente do elemento estrutural e Cy simboliza um conjunto de fungdes
deterministicas e constantes que relacionam Y; a R. Em principio Yi, pode ser
entendido como sendo a resisténcia dos materiais empregados na estrutura, 0S
parametros de deformabilidade de cada um deles e os parametros geométricos dos

componentes da estrutura.
R = R(Yl, YZ""IYTU Cy) Eq 322

Para a efetiva verificacdo do estado limite, tanto a capacidade resistente R quanto as
solicitagcbes, S, devem ser medidos na mesma varidvel, Z,, onde p representa a
quantidade de efeitos estruturais que podem levar a estrutura a ultrapassar algum
estado limite. Sendo assim, pode-se reescrever a Equacdo 3.1 em funcdo das variaveis

Zrp € Zsp. conforme mostrado na Equagdo 3.23.
9X,Y) = Zp,y (¥Y) = Zsp(X) Eq.3.23

Uma vez que o estado limite é ultrapassado quando g(X,Y)<0, pode-se expressar a
falha da estrutura conforme a desigualdade mostrada na sequéncia.

Zrp(Y) = Z5p(X) Eq. 3.24
Assim, a probabilidade de falha da estrutura sera dada por:
Pf = P(ZR,p S ZS,p) Eq 325

Sendo fr(Zr) e fs(Zs) as funcdes densidade de probabilidade, tem-se que a

probabilidade de que Zr <z é dada por:

P(Zy<z) = f fr(2)dz Eqg. 3.26

Da mesma forma, a probabilidade de que Zs venha assumir um valor contido no
intervalo z+dz é dada pela Equacdo 3.27.
P(z<Z;<z+dz) = fs(z)dz Eq. 3.27

Sendo o estado de falha caracterizado pela ocorréncia simultanea dos dois eventos, e
admitindo-os independentes entre si, tem-se que a probabilidade de falha da estrutura

seja dada por:
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z Eqg. 3.28
Pr = P(Zg SZﬂZSZSSZ-i-dZ):fS(Z)dZ'f fr(2)dz a

Como a ruina pode ocorrer para qualquer valor de z desde que Zr < Zs , chega-se
finalmente a expressao da probabilidade de falha da estrutura.

* g Eqg. 3.29
Pr=P(Zgr < Zs) = f [fS(Z)dZ'f fR(Z)le dz g

Alternativamente, pode-se empregar o conceito de margem de seguranga, M, dado pela
Equacdo 3.30, a fim de calcular a probabilidade de violagdo de algum dos estados

limites.
M=R-S Eq. 3.30

Valores negativos de M indicam um estado de dano do sistema ou elemento estrutural.
Uma vez que R e S sdo variaveis aleatorias, M também serd uma variavel aleatéria
com funcéo distribuicdo de probabilidade dada por fum. Assim, a probabilidade de falha

da estrutura pode ser calculada a partir da Equacéo 3.31e ilustrada na figura 40.

0 Eq. 3.31
Pr=PM <0) = f fu(m)dm

Figura 40 — Probabilidade de falha a partir do conceito de margem de seguranca.

fM(m)‘

Pf N

N
\

f P—

Fonte: O autor, 2017

Considerando que as variaveis aleatorias R e S possuem distribuicdo normal, a
distribuicdo de M também serd normal com média e desvio padrdo dados pelas
equacOes 3.32-a e 3.32-b.
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Uy = Hr — Us Eq. 3.32-a

oy = /0R2 ¥ 042 Eqg. 3.32-b

Sendo Y a variavel aleatéria obtida a partir da padronizacdo de M, dada pela Equagéo
3.33, a probabilidade de falha do elemento ou sistema estrutural pode ser avaliada em

da funcéo de distribuicdo cumulativa normal padrao, &, conforme exposto em 3.34.

y =M~ Hu Eq. 3.33
OMm
P =P(M<0):P=P (y < /;_M) LB = (_ l;_M) Eq. 3.34
M M

A razéo ;‘—M é chamada indice de confiabilidade, S. Substituindo as equagfes 3.32-a e
M

3.32-b em 3.18, pode-se, por fim, escrever a expressdo para o célculo do indice de
confiabilidade quando as variaveis R e S possuem distribuicdo de probabilidade

normal.

potnhs Eq. 335
Jog? + o5
Considerando novamente a Equacdo 3.30, em que R e S sdo variaveis aleatorias com
distribuicdo normal, pode-se padronizar ambas as distribuicdes, transformando-as nas

variaveis Y1 e Y2 dadas pelas equagdes 3.36-a e 3.36-b, respectivamente.

R — pg Eq. 3.36-a
Y1 =
OR
YZ =
Os

Assim, a margem de seguranca pode ser escrita em termos das novas variaveis

aleatorias, Y1 e Yo.

m(y,Y2) = (V1 0r — ug) — (y2 - 05 — Us) Eq. 3.37

Fazendo m(ys,y2) igual a zero (situacdo onde a solicitagdo é igual a resisténcia) e

isolando o valor de y» tem-se:

_ (y1 - 0or + pr) — Uis Eq. 3.38
Os

Y2
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Uma vez que a distancia d de um ponto qualquer, (y1,y2) a origem o espago amostral

padronizado Y é dada por:
d2 = y12 + y22 Eq 339

Derivando a Equagdo 3.39 em relacdo a y: e igualando a zero, obtém-se o0 a

coordenada y1*, referente a menor distancia do ponto (yi1, y2) a origem do sistema de

coordenadas.
0=2. 2+2_% Eg. 3.40
= V1 3y,
Sendo
0y, _ or Eq. 3.41
0y, Os
pode-se escrever:
o
Yy = —y, _Or Eq. 3.42
Os

Substituindo a Equacédo 3.38 em 3.34 chega-se ao valor da coordenada y1*.

oo _OrWr = Hs) Eq. 3.43
71 os% + ox?
Procedendo de forma anéloga, ou seja, derivando em relacdo a y», chega-se a seguinte
expressdo para o célculo da coordenada y.*, referente a menor distancia do ponto (yu,

y2) a origem do sistema de coordenadas.

05 (g —ps) Eq.3.44
Y2 05% + ox?

Substituindo as equacdes 3.43 e 3.44 em 3.39, chega-se a:

_ (ur — s) Eq. 3.45

dmin - > >
A Og% + og

Uma vez que a Equacdo 3.45 ¢ idéntica & 3.35, pode-se interpretar o indice de
confiabilidade como sendo a menor distancia entre o ponto onde m=0 e a média da
distribuicdo de Y, ou seja, “o indice de confiabilidade corresponde a minima distancia

entre a equacao de estado limite e a origem do espac¢o normal padréo ” (Beck, 2008)
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Observando a figura 41, uma vez que o espaco amostral possui distribuicdo normal
padrdo, ele possui simetria em reacdo a origem do sistema de coordenadas e sua
projecéo sobre o sistema de coordenadas yi1y. sdo circulos concéntricos denominados
linhas de equiprobabilidade. Sendo a reta r a fungédo que defini o estado limite, pode-se
identificar o indice de confiabilidade como sendo a distancia entre o ponto qual a
funcdo estado limite intercepta a linha de maior contetdo de probabilidade a origem o
do sistema de coordenadas (Beck, ??). A esse ponto da-se 0 nome de ponto de projeto
e corresponde ao ponto sobre o dominio de falha com maior probabilidade de

ocorréncia.

Figura 41 — Representacdo geometrica do indice de confiabilidade inserido no espaco padrao.
Y1

Dominio ,
de falha

Dominio de
seguranga

Y2

:\\
N

Fonte: O autor, 2017

Uma vez que o indice de confiabilidade é a menor distancia entre o ponto com maior
probabilidade de ocorréncia, situado sobre o dominio de falha, e a origem do sistema
de coordenadas, a determinagdo do valor de £ recai sobre um problema de otimizagéo.
Nesse trabalho, conforme exposto no Capitulo 1, o método Monte Carlo sera
empregado a fim de avaliar o comportamento das estruturas de pontes de encontros
integrais, de forma que utilizar-se-a 0 método de integracdo total. Assim, o indice de

confiabilidade pode ser encontrado conforme figura 42.

Figura 42 — Representacdo geométrica do indice de confiabilidade calculado a partir da técnica

de integracdo total.
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fy(y) ‘

Fonte: O autor, 2017

A escolha do indice de confiabilidade deve ser feita baseada na vida til da estrutura,
nas consequéncias que a uma possivel falha podera acarretar e nos custos extras que
medidas de seguranca acarretardo. Na Tabela 8 (EN 1990:2002), observa-se valores de
 sugeridos para uma vida atil de 50 anos em fungdo das consequéncias e dos custos

das medidas de seguranca.

Tabela 8 — Valores sugeridos para indice de confiabilidade, £, para um uma vida atil de 50

anos.
Custos relativo a Consequéncias de uma falha
medidas de seguranga
Pequeno Leve Moderado Alto
Alto 0 1,5 2,3 3,1
Moderado 1,3 2,3 3,1 3,8
Baixo 2,3 3,1 3,8 4,3

Fonte: FIB, 2010

O indice de confiabilidade, pode, igualmente, ser definido a partir do tipo do estado
limite o qual foi ultrapassado, sempre tendo como referéncia determinado periodo,

conforme exposto na Tabela 9.

Tabela 9 — Valores sugeridos para indice de confiabilidade, 5, em funcéo do estado limite.
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Estado Limite Consequéncias de uma falha Tempo de referéncia
Servigo
Reversivel 0,0 Vida util
Irreversivel 1,5 50 anos
Irreversivel 3,0 1lano
Ultimo
3,1 50 anos
Baixa consequéncia
4,1 1ano
Média 3,8 50 anos
consequéncia 47 1 ano
4,3 50 anos
Alta consequéncia
51 1ano

Fonte: FIB, 2010

Ressalta-se que os valores acima expostos sdo validos para estruturas ddcteis ou
sistemas estruturais com algum grau de redundancia hiperestatica, ou seja, deve ser
assegurado que a ruptura, caso venha a ocorrer, tenha um comportamento ductil.
Sistemas estruturais caracterizados por rupturas frageis devem ser dimensionados para

indices de confiabilidade maiores que os aqui recomendados.
3.4  NIVEIS DE APROXIMACAO

Os modelos matematicos, empregados na analise de estruturas, por serem uma
aproximacéo da realidade, possuem intrinsicamente determinado grau de incerteza, de
forma que o valor previsto na modelagem dificilmente sera igual ao valor medido,
caso seja possivel realizar tal medicdo. Contudo, o nivel de precisdo dos modelos pode
ser progressivamente refinado atraves de uma melhora na estimativa dos parametros
fisicos dos materiais ou da utilizagdo de métodos numéricos mais eficazes (FIB-a,
2010). Esse raciocinio nos leva ao conceito de Nivel de Aproximagdo, ou LoA, sigla

em inglés para Level-of-Approximation.
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Para os primeiros niveis de aproximacao, modelos simplificados, que demandam
pouco tempo de processamento e conduzem a resultados seguros séo empregados.
Modelos com nivel de aproximacdo | sdo largamente utilizados em estudos
preliminares ou no dimensionamento de elementos estruturais a determinado esforgo

que ndo esteja governando o modo de falha do elemento estrutural.

A partir do instante em que a complexidade da estrutura, ou as etapas de projeto
avancam, hipoteses de calculo mais precisas sdo necessarias. Sendo assim, o modelo é
gradualmente refinado, elevando o nivel de precisdo dos resultados. Porém, o custo
computacional também aumenta, além maiores informacdes referentes as propriedades

fisicas dos materiais serem necessarias. Esse conceito esta ilustrado na figura 43.

Figura 43 — Niveis de aproximacéo, LoA.

Acurécia ‘

Nivel 4

Nivel 3

Nivel 2

Nivel 1

Tempo de processamento

Fonte: O autor, 2017

A escolha do nivel de aproximacado a ser empregado depende do contexto da analise e
da potencial reducédo de custos acarretada pela utilizagdo de um modelo mais preciso.
N&o se justifica, por exemplo uma andlise que ira requerer bastante tempo e de elevado
custo computacional ser empregada para elaboracéo de um estudo preliminar, onde os

dados disponiveis para alimentar o modelo, sdo via de regra, pouco precisos.

O primeiro nivel de precisdo demanda pouco tempo de processamento e, geralmente, é
empregado para estudos preliminares de empreendimentos. Via de regra, para
elaboracdo do projeto executivo de estrutura, anélises nivel 2 e 3 serdo requeridas.
Esse tipo de analise, apesar de empregar modelos numéricos mais elaborados, ainda

possuem um custo computacional acessivel, ou seja, pouco tempo de processamento e
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ferramentas computacionais de baixo custo. Os resultados por elas fornecidos sdo
suficientes para o dimensionamento das estruturas com adequado nivel de

confiabilidade.

O emprego de niveis de aproximacdo mais elevados demanda analises com maior
tempo de processamento, necessitam de maiores informagdes referentes aos
pardmetros fisicos dos materiais e sO devem ser empregadas em casos bastante
especificos ou com o dimensionamento de estruturas de grande complexidade, que
pode acarretar uma razoavel economia de recursos, ou na avaliagdo de estruturas em

estado critico, cuja ruina trara grandes prejuizos as partes beneficiadas.

O conceito de LoA, pode também ser empregado quando se pretende fazer a
verificacdo da seguranca de estruturas. O célculo da probabilidade de falha pode ser
refinado a partir do momento em que se dispde de maior conhecimento referente as
incertezas envolvidas no processo e quando se utiliza modelos estatisticos mais
eficazes. Assim, pode-se classificar igualmente as analises estocasticas em 4 niveis de
aproximacdo, a depender das estatisticas disponiveis para proceder a analise, descritos
nas secOes subsequentes. O nivel 0, por se tratar de uma andlise deterministica ndo é

considerado como um nivel de aproximagé&o.
3.4.1 Nivel 0 — Métodos deterministicos

As variaveis de projeto ndo sao tratadas como variaveis aleatdrias, ou seja, trata-se de
uma analise puramente deterministica. A verificacdo da seguranca é feita a partir da
utilizacdo de um coeficiente cujo valor é obtido sem que se leve em consideracao a

variabilidade das acdes e/ou das propriedades fisicas dos materiais.

O método das tensdes admissiveis para o dimensionamento dos elementos estruturais é
um exemplo classico da utilizacdo do nivel 0 de aproximacdo. Considerando que o
desempenho seja avaliado para o estado limite ultimo, as tensdes que solicitam o
elemento estrutural, oso, devem se manter abaixo de um valor limite, denominado
tensdo admissivel, oadm, determinada pela razéo entre a resisténcia do material e um
coeficiente de seguranca, FS, definido como sendo a razdo entre a resisténcia e a

solicitacdo no elemento estrutural, que deve ser maior que a unidade.

R
F, = < -1 Eq. 3.46
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Alternativamente pode ser empregada uma outra variavel, chamada margem de
seguranca, definida pela Equacdo 3.15, obtida a partir da subtracdo de S de ambos os
termos da Equacgéo 3.14.

M=R-S>0 Eq. 3.47

A margem de seguranc¢a pode, também, ser escrita em termos do fator de seguranga,
basta substituir o valor de R, obtido a partir da Equacdo 3.14 na Equagdo 3.15,

obtendo assim a Equacéo 3.16.
M=F—-1)-5>0 Eq. 3.48

A utilizagdo dos métodos nivel 0 estdo caindo em desuso em detrimento dos métodos

de verificacdo ditos semi-probabilisticos, ou métodos nivel 1.
3.4.2 Nivel 1 — Métodos semi-probabilisticos

Os métodos de verificacdo da seguranca de estruturas semi-probabilisticos consistem
em aplicar coeficientes parciais de seguranca as propriedades mecanicas dos materiais
bem como as ac¢Bes que incidem sobre a estrutura, ambas tomadas com seus valores
caracteristicos. Assim, pode-se escrever de forma simbdlica que a tensdo solicitante

em determinado elemento estrutural deve ser inferior a tensdo resistente.:
OR Eq. 3.49
o(f, G+ f Q) <— q
m

Em que fq e fq sdo os fatores de seguranga parciais de majoracgao das cargas aplicado ao
carregamento permanente e variavel, respectivamente, fn é o fator de seguranca parcial
de minoragdo da resisténcia, o(fyG+f4Q) s@o as tensbes solicitantes, funcdo do

carregamento e or a tensao resistente, funcéo das propriedades mecéanicas do material.

Considerando que a solicitagdo, S, e a resisténcia, R, de determinado elemento
estrutural sejam fungdes de variaveis aleatorias (vide item 2.5 desse capitulo) cujas
fungbes de distribuicdo de probabilidade sdo dadas pelas curvas, fs e fg,

respectivamente, ficam definidos os seguintes parametros:
o R — resisténcia média do elemento estrutural;
o or — desvio padrdo da resisténcia;

o vr — coeficiente de variagao da resisténcia;
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o us — solicitacdo média no elemento estrutural;
o or— desvio padréo da solicitagao;
o vr — coeficiente de variacdo da solicitacao;

Sendo assim, o coeficiente de seguranca pode ser escrito em termos do valor médio da

resisténcia e solicitacdo do elemento estrutural, conforme Equacéo 3.50.

Fy = HrR S 4 Eq. 3.50

Us

Definindo a solicitacéo caracteristica, S, como sendo aquela cuja probabilidade de ter

seu valor excedido seja igual 5%, conforme ilustrado na figura 44.

Figura 44 — Funcéo distribuicdo de probabilidade da solicitacdo atuante em um elemento

estrutural.

Ponto de——
inflexéo N\

/ -+ (S>Sk)=5%

Fonte: O autor, 2017

Dessa forma, pode-se escrever o valor de Sk conforme Equacdo 3.50, onde as é 0 valor
obtido pela padronizacdo da varidvel aleatoria S, que para atender a condicdo descrita
na Equacdo 3.49, vale 1,645. Sendo ainda o coeficiente de variagdo o quociente entre o
desvio padrdo e o valor medio, pode-se escrever a expressdo de Sk em termos de vs

conforme Equacgéo 3.51.
Sk = Us + Ug - Og Eq 351

Sk = ,LLS " (1 + as - 175) Eq 352
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Definindo o fator parcial de seguranca s, como sendo a razao entre Sk e us, conforme

mostrado na equacédo subsequente,

X Eqg. 3.53
ys=—=(1+as vs) |
HUs
tem-se que a distancia entre os pontos Sk e us, no grafico da figura 44 vale:
Sk —ts =ps (¥s— 1) Eq. 3.54

De forma andloga, pode-se definir a resisténcia caracteristica de um elemento
estrutural, Rk, como sendo aquela cuja probabilidade de se encontrar um valor inferior

a ela seja igual 5%, conforme ilustrado na Figura 45.

Figura 45 — Func&o distribuicdo de probabilidade da resisténcia de um elemento estrutural.

fr

~P(S>Sk)=5%

!

Fonte: O autor, 2017
O valor de Rk pode ser escrito conforme equagdes 3.53 e 3.54.
Ry = ug + ag - og Eg. 3.55
Ry =ur-(1+ap-vg) Eq. 3.56

Definindo ainda o valor do coeficiente de seguranca parcial jr como sendo a razéo
entre o valor médio da resisténcia do elemento estrutural e a resisténcia caracteristica,

tem-se:

iR 1 Eq. 3.57
"R (I+ag-vg)

Yr

A distancia entre os pontos Rk e &, pode ser calculada a partir da Equagéo 3.58.

Hr — Rx = pr - (1 —1/yr) Eqg. 3.58
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O dimensionamento estrutural deve ser feito considerando valores nominais de
calculo, também denominados valores de projeto, tanto para a solicitagdo quanto para
a resisténcia do elemento estrutural. Assim, a solicitacéo de projeto, Sq, deve ser menor

ou igual a resisténcia de projeto, Rq, do elemento estrutural.
Sqa < Ry Eqg. 3.59

O valor da solicitagdo de projeto é obtido a partir da majoracao do valor da solicitacdo
caracteristica, conforme mostrado na Equacdo 3.60, onde o valor # é definido em

norma.

Substituindo o valor de Sk, dado pelas equagdes 3.51, 3.52 e 3.54, pode-se escrever o

valor de Sq¢ conforme Equacéo 3.61, tem-se:
Sa =MUs Vs Vr Eq. 3.61

Analogamente, utiliza-se o valor da resisténcia de projeto, Rq, obtido a partir da
minoracdo do valor da resisténcia caracteristica do elemento estrutural, conforme
exposto na Equagdo 3.61. O valor de ym, a exemplo do coeficiente de majoragéo,

também ¢é definido em norma.

R
R, = R Eq. 3.62
Ym

Considerando as equacdes 3.54, 3.55 e 3.56, o valor de Rq pode ser escrito conforme
equacao a seguir:

__Hr Eq. 3.63
Ym *Vr

Rq

Reescrevendo as equacdes 3.55 e 3.56, de forma a explicitar os valores de s e i, €

substituindo-os na Equacédo 3.48, chega-se a Equacdo 3.64.

Ry Eq. 3.64
Fs=§-ys'yze-yf-ym f

Uma vez que em uma situacdo limite, a desigualdade expressa na equagdo 3.59 possa

ser escrita como uma igualdade, a Equacao 3.64 pode ser reescrita sob a forma:
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Fs=vs Y Vr Ym>1 Eq. 3.65

Assim, percebe-se que o produto entre os diversos coeficientes parciais de seguranca
deva ser maior que a unidade. Com o intuido de ilustrar a concluséo aqui tirada, pode-
se sobrepor as diferentes curvas de distribuicdo, mostradas nas figuras 44 e 45,
resultando na figura 46. Destaca-se sobre o grafico o significado de cada coeficiente

de seguranca.

Figura 46 — Funcdes distribuicio de probabilidade da resisténcia e da solicitacdo para um

mesmo elemento estrutural.
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Fonte: O autor, 2017

3.4.3 Nivel 2

Os modelos nivel 2, utilizam o indice de confiabilidade para medir o grau de
seguranca das estruturas. Na pratica, as normas de dimensionamento utilizam o indice
de confiabilidade de Hasofer-Lind, SnL, como estimador da confiabilidade das

estruturas, apesar de existirem outras formulac6es propostas.

O indice de confiabilidade de Hasofer-Lind é definido em um espago onde as variaveis
aleatorias possuem distribuicdo normal padrdo e sdo independentes entre si. Dessa
forma, dado um vetor de variaveis aleatorias X, primeiramente deve-se utilizar uma
transformacéo probabilistica a fim de definir o vetor U de variaveis aleatorias padréo.
Sendo Ly a fronteira do estado limite, no espaco padronizado, pode-se definir o valor
de SuL, como sendo a menor distancia entre o centro da distribuicdo a um ponto da

superficie Lu, chamado ponto de concepcao.



Figura 47 — Representacdo geométrica do indice de confiabilidade.
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Fonte: NGUYEN, 2007
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Os métodos de aproximacdo nivel 3 procuram efetuar o calculo direto da

probabilidade de falha através de uma amostragem pseudoaleatédria das variaveis de

projeto. A técnica mais empregada € o método Monte Carlo que consiste em realizar

um grande nimero de amostras onde cada variavel de projeto ir4 assumir um valor

especifico definido a partir da sua lei de distribuicdo. Para cada amostragem é

calculada a funcdo estado limite e verificado se a estrutura se encontra no dominio de

seguranca ou de falha.

Sendo Nf a quantidade de vezes na qual a foi verificado a falha da estrutura e Nvc a

quantidade de amostragens realizadas, pode-se escrever a probabilidade de falha a

partir da Equacéo 3.66.

Graficamente tem-se:

N

f
P = ——
7™ Nye

Eq. 3.66
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Figura 48 — Representagdo geométrica do célculo da probabilidade de falha através do Método
Monte Carlo.
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Fonte: NGUYEN, 2007

3.45 Nivel 4

Até o momento, a resposta fornecida pelos modelos probabilisticos estavam
compreendiam aspectos referentes a seguranca da estrutura. Os modelos nivel 4
procuram avaliar a probabilidade de falha do projeto como um todo, conforme descrito
no item 1 desse capitulo. Dessa forma, faz necessario acoplar a analise aspectos
econdmicos e principios da teoria da decisdo, a fim de fornecer aos beneficiarios de
determinado empreendimento uma resposta no que diz respeito a viabilidade

econbmica do mesmo.
35 RISCOS

A partir dos conceitos expostos até o momento, pode-se dizer que as incertezas
existem sempre que houver a possibilidade de que determinado fendmeno ocorra de
forma diferente daquela prevista nos modelos matematicos (BETTER et al, 2008). Isso
se deve ao fato de que na maioria das vezes as variaveis de projeto ndo sdo conhecidas
com seus valores exatos aléem dos modelos matematicos, por mais preciso que sejam,

nédo representam fielmente a realidade.

Dito isso, pode-se interpretar o risco como sendo a probabilidade de ocorréncia de um
evento gque traga uma consequéncia negativa a determinado grupo de pessoas. Assim,
sempre que existirem incertezas nas variaveis de projeto, inevitavelmente havera risco
ao projeto de engenharia. Considerando que a sdo raras as situacdes onde as incertezas
ndo estejam presentes, as obras de engenharia devem sempre ser projetada visando

reduzir os riscos a um nivel aceitavel. Nesse contexto é que foi difundido o conceito
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de avaliacdo e gerenciamento de risco. Trata-se de uma ferramenta cujo objetivo é
identificar, selecionar e implementar medidas que devem ser aplicadas visando
minimizar as consequéncias de um evento excepcional. Essa ferramenta deve fornecer
aos tomadores de decisbes informacgdes necessarias para que eles possam alocar

determinado recurso com menor risco possivel visando sempre o bem comum.

Nesse contexto, os tomadores de decisdes podem ter carater publico, sendo o préoprio
poder publico representado por seus funcionarios, ou possuir carater privado,
representado, por exemplo pela direcdo de uma determinada empresa. Quando se diz
que os recursos a serem alocados devem visar o bem comum, deve-se pensar nas
pessoas que serdo beneficiadas por um determinado investimento. Nesse caso pode ser
uma parcela da sociedade beneficiada por determinada obra de melhoria na
infraestrutura local ou pelos acionistas de uma empresa que terdo seus dividendos
aumentados devido ao investimento em uma nova unidade fabril. No primeiro caso
tém-se claramente um exemplo onde o tomador de decisdo é o poder publico enquanto

gue no segundo uma entidade privada.

Uma vez que a avaliacdo e gerenciamento do risco € uma ferramenta empregada em
diferentes areas, metodologias bastante especificas foram propostas dificultando a
comparacdo e a integragdo entre elas (JCSS, 2000-Risk assessement). O JCSS (2000)
propBe que o risco associado a um determinado evento, Rg, seja quantificado pelo
produto entre a probabilidade de ocorréncia do evento, pg, € as consequéncias
associadas a esse evento, ce. Ocasionalmente, as consequéncias podem ser
interpretadas em termos de perdas financeiras, essa interpretacdo tem a vantagem de
quantificar o risco a partir de uma unidade de medida universal, podendo ser

empregado em diferentes areas.
RE = pE - CE Eq 367

Sabe-se ainda que a probabilidade de ocorréncia de um determinado evento, pe, esta
associada a um intervalo de tempo, t, de forma que o risco, Rg, associado a esse
mesmo evento também esteja atrelado ao intervalo especificado. Qualquer que seja
esse intervalo, pode-se calcular o risco associado a uma certa quantidade de repeti¢Oes
desse intervalo, n(t). Nesse caso a Equacdo 3.67 pode ser reescrita conforme Equagao
3.68.
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w Eq. 3.68
R(T) =ZP(n(T) =) i

onde P(n(t)=i) é a probabilidade de ocorréncia de i eventos considerando o intervalo
de tempo t, no intervalo de tempo n(t) e ¢ as consequéncias associadas a ocorréncia de

um Unico evento.

Uma vez que as incertezas, inevitavelmente, estardo presentes em qualquer tomada de
decisdo, o objetivo da avaliacdo e gerenciamento de risco é reduzir o risco a niveis
aceitaveis. O termo “niveis aceitaveis” depende da situa¢do e do retorno esperado por
assumir um risco maior em determinado projeto. A titulo de exemplificagdo, considere
a construcdo de uma ponte através de uma concessdo, onde determinada empresa ird
construir a ponte e deter os direitos de exploracdo por determinado periodo de tempo
cobrando pedagio dos usuérios da estrutura. Visando reduzir o risco do
empreendimento, o concessionario pode optar por construir a ponte considerando uma
cota de maxima enchente maior que aquela ja registrada. Obviamente essa decisdo ira
onerar 0 custo da obra, mas, por outro lado, reduzira o risco da por uma enchente do
rio nunca antes registrada. Considerando a Equacdo 3.67, o risco pode ser calculado
considerando a probabilidade de ocorrer uma enchente cujo nivel do rio atinja a
superestrutura da ponte multiplicado pelo custo das consequéncias que esse evento
trard aos proprietarios da ponte. As consequéncias podem ser, além do custo da
estrutura e da reducdo das receitas, uma vez que o pedagio deixara de ser cobrado,
indenizacOes aos comerciantes locais, indenizagdes a alguma eventual vitima da ruina

da estrutura, dentre outras mais.

Por outro lado, aumentar demasiadamente a cota da ponte a fim de reduzir ao maximo
a probabilidade da enchente do rio atingir a superestrutura pode vir a inviabilizar o
empreendimento. Dessa forma, o proprietario pode optar por assumir um nivel maior
de risco em contrapartida reduzir o custo de implantacéo da estrutura, gerando maiores
lucros, desde que um evento excepcional ndo venha a ocorrer. Os tomadores de
deciséo, nesse caso os investidores, devem encontrar um ponto de equilibrio onde a
estrutura seja construida com um determinado nivel de seguranga sem que venha a
prejudicar os investimentos feitos. Trata-se, pois, de um problema de otimizagdo sob

incertezas, onde pretende-se maximizar o retorno financeiro sem que a segurancga da
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estrutura venha a ser comprometida, tendo em vista que as varidveis de projeto

possuem carater estocastico.

Dada as incertezas das variaveis de projeto, as técnicas convencionais de otimizagéo
sdo pouco eficazes devendo recorrer a técnicas de otimizacao estocastica, que serdo

abordadas na secéo seguinte.
3.6 OTIMIZACAO ESTOCASTICA

Conforme exposto na sessdo anterior, o tomador de decisdo tem por objetivo alocar 0s
recursos de forma mais eficiente, reduzindo o risco e aumentando o retorno de
determinado empreendimento. Dessa forma, a avaliacdo e gerenciamento do risco
recai sobre um problema de otimizacdo onde os valores das variaveis de projeto, a
priori, ndo sdo conhecidos com exatiddo, podendo eles variar dentre de um
determinado intervalo, de tamanho variavel, a depender da natureza da variavel
(BETTER et al 2008).

A formulacdo matemaética para um problema de otimizacdo consiste em minimizar o
valor da funcéo objetivo, L(6), sujeita a uma série de restricdes, a partir do ajuste do
valor das variaveis de projeto contidas em um vetor, 8 de dimensdo igual a p. A cada
iteragdo do algoritmo de otimizagdo os valores contidos em 6 sdo ajustados de forma a
proporcionar uma reducé@o no valor da funcdo objetivo (SPALL, 1998). O problema
pode ser sintetizado na seguinte forma:

Minimize L(6)

Sujeitad: A 6<b
0:1=G(6)=<g2
I<0<u

A primeira desigualdade corresponde as restricbes impostas as variaveis de projeto
enquanto que a segunda diz respeito as restricdes impostas as medidas da funcdo
objetivo. Por fim, a terceira desigualdade sdo as condi¢es do contorno do problema

de otimizacéo.

A maioria dos algoritmos de otimizacdo foram desenvolvidos baseados no principio de

que a funcgéo objetivo é perfeitamente conhecida possibilitando assim a determinacao
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da direcdo de busca (gradiente da funcdo objetivo) em cada iteracdo do algoritmo
(SPALL, 2012). Sabe-se que na pratica isso ndo ocorre, muitas vezes a funcéo objetivo
ndo é conhecida podendo inclusive suas medidas estarem sujeitas a ruidos,
ocasionados pelas incertezas inerentes as variaveis de projeto e aos modelos
matematicos. Nesse contexto, os algoritmos de otimizacdo estocastica, passaram a

ocupar, cada vez mais, uma posic¢ao de maior relevancia.

Considere que L(#) seja uma funcdo, a principio, diferenciavel e € seja o vetor das
variaveis de projeto e esta contido no dominio @. O problema consiste em encontrar 0s
valores de &%, que minimizem L(#), chamada fungdo objetivo. Sabendo que a fungéo
objetivo esté sujeito a ruidos, pode-se definir a y(6) como sendo o valor da funcédo
objetivo acrescido do ruido &(6). Ressalta-se que a parcela &(6) possui um carater
estocastico, conferido a y(6) valores distintos caso a fungdo objetivo seja avaliada
diversas vezes em um mesmo ponto. A figura 49 ilustra de forma bastante precisa o

significado de cada um dos termos da Equacéo 3.69.
y(8) = L(0) +£(6) Eq. 3.69

Quando se trata de otimizacdo estocastica, o valor de L(6) pode ser interpretado como
sendo o valor médio de y(6) obtido a partir de varias realizacdes de Monte Carlo. Uma
Unica realizacdo de Monte Carlo impede que a funcdo objetivo seja corretamente
avaliada, haja vista que tal medida estaria acrescida do valor do ruido, cuja amplitude
ndo poderia ser medida. Além do mais, a parcela referente ao ruido poderia indicar um
falso minimo, conforme pode ser observado na Figura 3.13.
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Figura 49 — Funcéo objetivo, L(6), e funcéo objetivo com ruido, y(6).
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A direcdo de busca, nesses casos € determinada de maneira estocastica através de
aproximacdes do gradiente da funcdo objetivo. O gradiente aproximado é obtido a
partir de medicGes da funcdo e a convergéncia desses algoritmos é similar a
convergéncia dos algoritmos que se baseiam na determinacdo do gradiente exato. A
principal vantagem desses algoritmos é que eles requerem apenas avaliacGes da funcéo
objetivo, ndo necessitando de um conhecimento aprofundado do comportamento da
funcdo. (MONRO apud SPALL, 1998). Nesse trabalho, optou-se pela utilizacdo do
SPSA, sigla em inglés para Simultaneous Pertubation Stochastic Algorithm, proposto

por SPALL (1998) cuja formulacdo sera discutida na secdo seguinte.
3.6.1 Algoritmo Estocéastico de Perturbacdo Simultanea, SPSA

O SPSA é um algoritmo iterativo, onde a partir de uma estimativa inicial das variaveis
a serem otimizadas, inicia uma busca recursiva conforme descrito na Equagéo 3.70,

onde gk(&) € a estimativa do gradiente da funcdo objetivo e ax um nimero positivo.
Ok+1 = Ok — ax " g (6x) Eg. 3.70

O gradiente é estimado a partir da avaliacdo da fungéo objetivo nos pontos y(é&tck. Ax),
onde o produto ckAx € a perturbacdo que devera ser dada ao vetor &. A variavel cx €
um ndmero positivo e A« € um vetor p-dimensional. O calculo dessas duas variaveis
sera descrito em detalhes adiante. A principal caracteristica do SPSA é que perturbagédo
é dada de forma simultanea em todas as p componentes do vetor &, isso € uma

vantagem em relacdo a outros algoritmos estocasticos haja vista que acarreta uma
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reducdo no numero de realizacdes (SPALL, 1998). A implementacdo do algoritmo é

relativamente simples e pode ser resumida em seis etapas, descritas a seguir:

o Etapa 1: Inicializacdo e escolha dos coeficientes da sequéncia de ganho

A sequéncia de ganho pode ser entendida como sendo o tamanho do passo que o
algoritmo ird dar em cada iteracdo. A escolha dos coeficientes dessa sequéncia € de
fundamental importancia para a convergéncia do algoritmo. Os valores de ax e ¢k séo
dados pelas equagdes 3.71 e 3.72. Os parametros a, ¢, A, a e y devem ser

criteriosamente escolhidos e serdo discutidos na se¢ao seguinte.

_ a Eqg. 3.71
%= At )"
_° Eq.3.72
Cp = Y
o Etapa 2: Geragéo do vetor de perturbagéo simultanea

Conforme anteriormente exposto, o vetor de & deverd sofrer duas perturbagdes,
gerando os valores &* e & . A direcdo da perturbacdo é calculada de forma aleatéria a
partir do vetor Ax. Segundo SPALL (2008) cada uma das p componentes de Ak da
devem ser geradas de forma independente a partir de uma distribuicdo de
probabilidade com média igual a zero. Uma escolha simples e bastante eficaz é a
utilizacdo da distribuicdo de Bernoulli, com valores iguais a +1 com probabilidade
igual a 0,5 para cada um dos valores.

o Etapa 3: Avaliacdo da funcao objetivo

A funcdo objetivo devera ser avaliada nos pontos gerados a partir da perturbacdo do
vetor & y(G+ced) e y(6-ccA) onde ck é obtido conforme Equagdo 3.72 e Ak é 0
vetor calculado na etapa anterior.

o Etapa 4: Calculo do gradiente aproximado

O gradiente aproximado da funcéo é calculado conforme Equacdo 3.73.

_ y(9k+ + Ck - Ak) - y(9k+ —Ck - Ak) Eq 3.73
k= 2" Cr - Ak
o Etapa 5: Atualizacéo dos valores de 6

Utilizando a formula recursiva, expressa na Equacdo 3.70, o valor de é é atualizado

para 6+1. Nessa etapa, algumas modificagdes podem ser feitas para melhorar o
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desempenho e/ou a convergéncia do algoritmo. Essas alteracbes podem impedir que &
seja atualizado venha a assumir valores indesejaveis. Tais modificacfes nas rotinas
variam em funcdo do problema de otimizacdo e, nesse trabalho, serdo abordadas no
momento conveniente.

o Etapa 6: Iteracéo e finalizacédo do algoritmo

Apos a atualizagdo dos valores de & para ék+1 a rotina deve voltar a etapa 2 ou ser
finalizada, caso os critérios de parada sejam atendidos. Os critérios sdo particulares de
cada problema e serdo abordados posteriormente.

Na secdo seguinte, um problema de portico plano serd abordado com a finalidade de
facilitar o entendimento do processo antes que 0 mesmo seja aplicado para o caso de

uma ponte de encontro integral.
3.7  APLICACAO DO SPSA A UM PORTICO PLANO

Conforme exposto no primeiro capitulo, esse trabalho faz parte de um projeto de
pesquisa cujo objetivo é desenvolver uma ferramenta multifuncional de apoio a
decisdo, que leve em consideracdo o carater estocastico das varidveis de projeto.
Inicialmente, um pdrtico plano serd analisado com a finalidade de validar as rotinas
desenvolvidas. Nos capitulos seguintes, uma ponte de encontros integrais sera

analisada de diferentes formas.

Considere que nesse exemplo deseja-se mitigar o risco financeiro de uma estrutura de
concreto. Tomando a probabilidade de falha da estrutura como sendo constante, e
considerando que as consequéncias da ruina da estrutura seja apenas o seu custo, pode-
se, a partir da Equacdo 3.67, minimizar o risco do empreendimento a partir da
minimizacao do seu custo. O custo sera calculado considerando os valores unitarios de
cada um dos insumos empregados em sua construcdo: peso de aco, volume de

concreto e area de forma.

Conforme anteriormente exposto, a otimizagao estocastica depende da avaliagcdo de
funcdo objetivo, que terd como resultado um valor escalar, no caso em apreco trata-se
do custo final da estrutura. O custo da estrutura é obtido a partir do dimensionamento e
detalhamento dos elementos estruturais, que por sua vez é calculado considerando 0s
esforgos internos atuantes na estrutura. Diferente do que foi feito por ANDRADE
(2013), onde os esforgos internos na estrutura foram obtidos a partir de um simulador

externo ao algoritmo de analise, nesse trabalho, visando melhorar o desempenho
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computacional, optou-se por desenvolver um algoritmo de andlise estrutural dentro das
proprias rotinas do MATLAB, chamado AAPP (Algoritmo de Andlise de Portico
Plano). Na figura 50 tem-se um fluxograma esquematico para o calculo do custo da
estrutura, as duas caixas de texto marcadas em vermelho representam os simuladores

utilizados para analise da estrutura.

Figura 50 — Fluxograma para determinagdo do custo da estrutura.
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Fonte: O autor, 2017
3.7.1 Validacéo do cédigo de anélise — AAPP

Para fim de validacdo das rotinas de andlise, dimensionamento e detalhamento da
estrutura, foi tomado como exemplo um pértico plano, constituido por trés barras, em
concreto armado, com viga de secdo transversal de 20x60 e pilares de 20x40. A viga
foi aplicada uma carga uniformemente distribuida igual 50 kN/m, conforme mostrado
nas figuras abaixo. O peso proprio foi considerado a partir da geometria dos elementos
estruturais e do peso especifico do concreto armado, tomado como sendo igual a 25
kN/m?3. Uma vez que o objetivo final é proceder uma andlise estocéstica da estrutura, o
dimensionamento estrutural sera efetuado considerando os valores médios tanto das
cargas atuantes quanto das propriedades fisicas dos materiais. Dessa forma, o valor da
resisténcia & compressdo do concreto foi tomado como sendo igual a 38.000 kN/m?. O
modulo de elasticidade secante foi calculado a partir da formulacdo proposta pelo
Model Code 2010 (FIB, 2010a) e vale 2,974:10” kN/m?.
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Figura 51 — Portico plano a ser analisado: (a) geometria dos elementos estruturais, (b) portico
unifilar indicando o carregamento aplicado.
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Fonte: O autor, 2017

Para fins de validacdo, os resultados obtidos a partir da rotina AAPP, foram
confrontados com os resultados obtidos utilizando o programa comercial CSI BRIDGE
Advanced. Conforme pode ser observado nas figuras 52 a 54, a diferengas entre 0s

valores obtidos ndo ultrapassa 2,0%.
Figura 52 — Diagrama de esforgos normais: (a) CSI Bridge Advanced, (b) AAPP
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Fonte: O autor, 2017
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Figura 53 — Diagrama de esforcos cortantes: (a) CSI Bridge Advanced, (b) AAPP
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Fonte: O autor, 2017

Figura 54 — Diagrama de momentos fletores: (a) CSI Bridge Advanced, (b) AAPP
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3.7.1.1 Dimensionamento e detalhamento da viga

O dimensionamento da secdo transversal consiste na determinacdo da area de ago
longitudinal necessaria para que ela ndo venha a ruir. A armadura longitudinal positiva
sera dimensionada para os momentos fletores positivos, M1 € M2 Enquanto que a
armadura negativa sera dimensionada considerando o maximo valor negativo do
momento fletor, no caso Ms. Na figura 55 pode-se observar o diagrama de momentos
fletores da viga convencional (a) e o escalonado (b). Os valores de M1, M2 e M3 séo

apresentados na Tabela 10.
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Tabela 10 — Valores momentos fletores.

Momento Fletor Valor, kN*m

M1, maximo valor positivo 124,56 kN'm
M, 62,28 kN'm

M3, maximo valor negativo -41,06 kN'm

Fonte: O autor, 2017
Figura 55 — DMF da viga: (a) real; (b) estratificado.
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Fonte: O autor, 2017

Adiante sera exposto o procedimento para determinacdo da armadura longitudinal
necessaria para combater o momento fletor maximo positivo. Para os outros dois
valores, M2 e Ms, o procedimento € analogo. Os dados necessarios ao

dimensionamento estdo apresentados na Tabela 11.

Tabela 11 — Valores necessarios ao dimensionamento da armadura longitudinal.

Parametros Valores
Resisténcia média a compressao do concreto, fem 38.000 kN/m?
Coeficiente de seguranca do concreto, yc 1,00
Resisténcia média a tracdo do aco, fyk 5,246:10° kN/m?
Coeficiente de seguranca do aco, ys 1,00
Largura da secéo transversal da viga, bvig 20 cm
Altura da secdo transversal da viga, hvig 60 cm
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Estimativa do diametro da armadura longitudinal, diong 10,0 mm
Estimativa do diametro da armadura transversal, dtrans 5,0 mm
Cobrimento, cob 2,5¢cm
Altura util da secéo, d 56,5 cm
Inclinacéo dos estribos, a 90°
Momento fletor maximo positivo 124,56 KN'm
Esforco cortante maximo 132,5kN

Fonte: O autor, 2017

Uma vez que o objetivo € validar o modelo de dimensionamento e detalhamento,
implementado na ferramenta computacional desenvolvida nesse trabalho, ndo seréo
considerados coeficientes de seguranga majorando o valor das agdes externas. O
momento fletor adimensional é dado pela Equacéo 3.74 (ARAUJO, 2014-a), onde Mg
€ 0 momento fletor de projeto, byig € a largura da secéo transversal da viga, d é a altura
util da secdo e ocd a resisténcia a compressao de projeto do concreto, tomada como
sendo igual a 0,85fcq. Sendo assim, 0 momento fletor adimensional, x, vale 0,06.

_ Mg Eq. 3.74

# 7 buig - d%0cg

Uma vez que o momento fletor adimensional € menor que o valor limite para o aco do
tipo CA-50, r4im, que vale 0,295, tem-se que a secdo transversal sera normalmente

armada, sem a necessidade de utilizar armadura de compresséo.

A area de aco a ser empregada, nesse caso, deve ser calculada a partir da Equacao 3.75
(ARAUJO, 2014-a) em que & é um adimensional que determina a altura da linha

neutra, dado pela Equacéo 3.76.

A5=0,8-E-b-d-ﬂ Eqg. 3.75
fyd

§=125-(1-/1-2-p) ~&=0,078 Eq. 3.76

Assim, a area de aco necessaria para combater o momento fletor de projeto é 4,338
cm?. Conforme secdo 17.3.5.2.1 da NBR 6118/2014, a armadura minima de tracio
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pode ser considerada atendida se forem respeitadas as taxas minimas de armadura
apresentadas na Tabela 17.3 dessa mesma norma, fungdo da resisténcia a compressdo
caracteristica do concreto. Considerando o valor médio da resisténcia a compressao ao
invés do valor caracteristico, tém-se que a taxa minima de armadura € igual a 0,173%,
o que fornece uma area de ago minima, Asmin, igual a 2,076 cm? Uma vez que As é

maior que o Asmin, deve-se adotar o valor calculado.

Mantendo a estimativa inicial do didametro da armadura longitudinal, verifica-se que
serdo necessarias 6 barras de aco com 10,0 mm de didmetro. O alojamento das barras
na secdo transversal deve obedecer ao que recomenda a NBR 6118/2014 no item
18.3.2.2, onde especifica que 0 espacamento minimo entre faces das barras na direcéo
horizontal, an, deve obedecer ao maior dos seguintes valores: 2,0 cm, diametro da
barra ou 1,2 vezes a dimensdo maxima caracteristica do agregado graudo. Na direcéo
vertical, 0 espacamento ay deve ser o0 maior dos seguintes valores: 2,0 cm, didmetro da

barra ou 0,5 vezes a dimensdo maxima caracteristica do agregado graddo.

Considerando a dimensdo maxima do agregado graudo igual a 2,5 cm, tem-se que 0
espacamento horizontal deve ser igual ou superior a 3 cm engquanto que o espagamento
vertical igual ou superior a 2 cm. Seguindo as prescri¢bes normativas, na figura 56

observa-se a distribuicdo da armadura longitudinal para uma se¢do no meio do vao.

Figura 56 — Distribuicdo das armaduras longitudinais para uma se¢édo transversal no meio do

vao da viga, dimensGes em cm.
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Fonte: O autor, 2017

Dimensionamento a sec¢do para os momentos fletores M2 e M3, obtém-se, areas de aco
iguais a 2,13 cm? e 2,08 cm?, respectivamente. A distribuicdo de armaduras para

ambos os valores de As fornecem 3 barras de 10.0 mm de diametro. Assim, ter-se-do 3
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posicBes de armaduras longitudinais, duas positivas, N1 e N2 e uma posic¢ao negativa,

N3. As trés posi¢des serdo constituidas por 3 barras de 10,0mm.

Para que a viga seja devidamente detalhada é necessario, ainda, definir o comprimento
de cada uma das posi¢cBes. Ao comprimento, Li, definido a partir do diagrama de
momentos fletores estratificado e mostrado na figura 55 (b), deve-se acrescentar o
comprimento de ancoragem necessario, Lonec, € a decalagem do diagrama de

momentos fletores, ay.

A decalagem do diagrama de momentos fletores é calculada conforme Equagédo 3.77,
(CARVALHO, 2015) onde « 0 angulo de inclinagdo da armadura transversal, Vsq¢ 0
valor do esforco cortante maximo atuante na viga e V. a parcela do esforgo cortante

absorvida pelo concreto, dada pela Equacéo 3.78.

v Eq. 3.77
Sd,max (1 + cota) — cota| =20,5-d ;
2 (VSd,max - VC)

al:d'

O valor de V. é funcdo da resisténcia a tracdo do concreto, fed, calculado conforme
Equacdo 3.78, e da geometria da secdo transversal da viga. No caso em apreco,
considerando y igual a unidade e tomando o valor médio da resisténcia & compressao
do concreto ao invés do valor caracteristico, tem-se que , fca, vale 2.374 KN/m? e V¢ é
igual a 158,082 kN.

Ve = 0,6 foq* byig*d Eq.3.78

0‘21 . fck2/3 Eq 3.79
C

Considerando o esforco cortante maximo, Vsgmax, igual a 132,50 kN, tem-se que o

valor da decalagem do diagrama de momentos fletores vale 0,278 m.

O comprimento de ancoragem necessario, por sua vez, ¢ dado pela Equacgédo 3.80,
(CARVALHO, 2015), onde « é um parametro que depende do tipo de ancoragem, Ly é
0 comprimento basico de ancoragem, dado por 3.81, As é a area de aco calculada para
a viga, Ase € a area de aco efetiva e fog a tensdo de aderéncia entre 0 ago e o concreto,
dada pela Equacdo 3.82. Entende-se por area de aco efetiva como sendo a area de aco

real, calculada a partir da quantidade e didmetro das barras dispostas na viga.
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A Eg. 3.80
Lb,nec a lb .A Sf f
s,e
¢ fya Eq. 3.81
Lb - .t
4 fpa

0,21 . fck2/3] Eq 3.82

foa =123 [ Ve

Por efeito de praticidade, foi considerado que todas as barras de ago estdo situadas em
uma regido de boa aderéncia de forma que os parametros 71, 72 e 3, foram tomados
iguais a 2,25, 1 e 1, respectivamente (NBR 6118, 2014). Resolvendo a Equacéo 3.82,
tem-se que a tensdo de aderéncia do concreto vale 5.34 kN/m?. O comprimento basico
de ancoragem, para barras de 10.0 mm, por sua vez, vale 0,246 m. As barras da
posicdo N1 e N3, por estarem ancoradas nos apoios podem ter ancoragem em gancho,
assim, o parametro ¢, da Equacédo 4.17, vale 0,7 para essas duas situa¢fes. A posic¢éo
N2 por sua vez possui ancoragem reta, onde o valor de « é tomado igual & unidade
(NBR 6118, 2014). Na Tabela 12 tém-se os comprimentos iniciais, Li, das barras
obtidos a partir da decalagem do diagrama de momentos fletores, o comprimento
devido a decalagem do diagrama de momentos fletores, a, e o comprimento de
ancoragem para cada uma das posi¢oes da armadura longitudinal. Ressalta-se que
possuindo a secdo transversal altura igual a 60 cm, ndo ha necessidade de ser utilizada

armadura de pele, conforme recomendacdo contida no item 17.3.5.2.3.

Tabela 12 — Comprimento das barras da armadura longitudinal.

Posicao Li (m) ai (m) Lb,nec
N1 3,07 0,278 0,226
N2 4,38 0,291 0,156
N3 0,33 0,291 0,151

Fonte: O autor, 2017

O dimensionamento da armadura transversal ao esforgo cortante foi feito a partir do
modelo de célculo | da NBR 6118/2014, que admite uma inclinacdo 45° para as bielas

de compressdo do concreto. A ruptura da viga provocada pelo esfor¢o cortante pode
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ocorrer devido ao esmagamento da biela de compressdo ou devido ao escoamento da

armadura transversal.

A verificacdo do esmagamento da biela é feita comparando-se a tensdo de
cisalhamento atuante na secdo, w4, com a tensdo de cisalhamento resistente do
concreto, 7rq, dadas pelas equacdes 3.83 e 3.84, respectivamente.

Vsamax Eqg. 3.83
Tsa =3~
w

Tra = 0,27 " ay.frq Eq. 3.84
onde o valor de a € dado pela equagdo 3.85 e vale 0,88.

ek Eq. 3.85

a, =1 —ﬁ,com fex em MPa

Assim, trq vale 8,07-10% kN/m? e zsq 1,23:10% kKN/m?. Uma vez que trd > 7sd, N0 ha

esmagamento da biela de compresséo.

Diferentemente do que o ocorre no dimensionamento da armadura de flexao, onde a
resisténcia a tracdo do concreto € desprezada, no dimensionamento da armadura
transversal, leva-se em consideracdo que o concreto é responsavel por absorver uma

parcela do esforco solicitante, restando a armadura absorver a parte restante.

Sendo assim, considera-se que a resisténcia do concreto ao esforco cortante, =, seja
60% de sua resisténcia a tracdo de projeto, fca. A parcela da tensdo de cisalhamento
que sera resistida pela armadura, zw, é a diferenca entre a tensdo de cisalhamento
solicitante e a tensdo de cisalhamento resistente do concreto, conforme observa-se nas

equacOes 3.86 e 3.87.
T, = 0,6 " fora Eq. 3.86
Tsw = Tsa — T¢ Eq. 3.87

Uma vez que = vale 1.424 kN/m? e é maior que a tensdo de cisalhamento solicitante,
754, que vale 1.227 kN/m? deve-se dispor uma armadura transversal minima, cuja taxa

de armadura, pmin, € dada pela Equagio 3.88 e vale 9,0510™.

Jeta Eq. 3.88
fyd

Pmin = 0,2
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Assim, adotando barras de 5,0 mm de diametro e respeitando-se 0s requisitos de
espacamento minimo prescritos pela NBR 6118:2014 (ABNT, 2014), tem-se que 0S
estribos deverdo estar espacados a cada 20 cm. A partir do detalhamento mostrado na

figura 57, tém-se que o peso total de aco da viga vale 35,57 kg.

Figura 57 — Detalhamento da viga do portico.
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Fonte: O autor, 2017

Toda a formulacdo acima exposta foi implementada em uma sub-rotina denominada
beam.m. Diferentemente do que foi feito na secdo anterior, o diagrama de momentos
fletores foi configurado para ser escalonado em cinco partes, no caso do momento
fletor positivo e em uma Unica parte para o caso do momento fletor negativo,
conforme mostrado na figura 58. Além do mais, a rotina opta por utilizar a menor
bitola de aco, desde que o arranjo de armaduras atenda as recomendacfes da NBR
6118:2014 (ABNT, 2014).

Figura 58 — Diagrama de Momento fletor escalonado conforme configuragédo da rotina

beam.m.
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Fonte: O autor, 2017
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Dessa forma, o detalhamento automatizado, efetuado pela rotina beam.m, pode ser

observado na figura 59. A partir do detalhnamento tem-se que o peso total de ago vale

33,75 kg.

Figura 59 — Detalhamento da viga do pértico realizado a partir da rotina beam.m
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Fonte: O autor, 2017

Percebe-se que o peso final de aco calculados a partir das duas consideracdes pouco
divergem, validando as rotinas de dimensionamento e detalhamento. O custo total da

viga, calculado a partir dos valores e quantidades dos insumos listados na Tabela 13 é

igual a R$ 134,78.

Tabela 13 — Quantidade e custo dos insumos utilizados na viga do portico.

Dimensionamento Dimensionamento
manual automatizado
Insumo Preco Qnt. Preco total Qnt. Preco total
unitario
Peso de acgo 3,50 R$/kg 35,57 kg | R$ 124,49 | 35,20 kg | R$ 123,19
Vol. de concreto | 340,50 R$/m3 | 0,60 m® | R$204,30 [ 0,60 m® | R$ 204,30
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Area de forma 18,40 R$/m? | 7,00 m R$ 128,80 | 7,00 m R$ 128,80

TOTAL R$ 457,59 R$ 456,29

Fonte: O autor, 2017
3.7.1.2 Dimensionamento e detalhamento dos pilares

Uma vez que ndo é objetivo deste trabalho abordar a teoria de dimensionamento de
pilares, a exemplo do que foi feito na secdo anterior, serdo expostas apenas a
formulacdo de forma que o leitor possa acompanhar o desenrolar dos calculos. A

teoria aqui exposta pode ser aprofundada consultando as referéncias.

Considere o pilar do portico em questdo, mostrado na figura 60 (a), com seu respectivo
diagrama de momento fletor e esforco normal, figuras 60 (b) e (c), respectivamente. O
momento fletor de primeira ordem, aquele transferido pela viga ao pilar, M4, vale

41,06 kN'm e o esforgo normal de projeto Ng, vale 142,5 kN.

Figura 60 — (a) Modelo estrutural do pilar; (b) diagrama de esfor¢os normais; (c) diagrama de

momentos fletores
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Fonte: O autor

O indice de esbeltez, 4, € dado pela Equacéo 3.89, onde Ler € comprimento efetivo do

pilar, dado por 3.90, e i € o raio de giracdo da secdo, dado pela Equacédo 3.91.

Les Eq. 3.89
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Lep=k-L Eq. 3.90

[ Eqg. 3.91
t=

Nas equacOes acima, L € comprimento real do pilar, k pardmetro que depende das
condicGes de apoio da peca, | € 0 momento de inércia e A é a area da secdo transversal
do pilar. Uma vez que a secdo possui dimensdes de 20x40 cm, comprimento igual a 5
metros e considerando engastado em sua base e rotulado no topo, o que fornece um

valor de k igual a 0,7, tem-se que sua esbeltez vale 30,311.

O pilar seré classificado como um pilar curto sempre que a esbeltes for inferior a um
valor limite, Ar, dado pela Equacdo 3.92 e limitado a 35. Assim, visto que A vale
30,311, pode-se classificar o pilar como sendo curto de forma que a consideracdo da

excentricidade de segunda ordem pode ser desprezada.

25+12,5-°/, Eq. 3.92

il
A, = P
ap

A excentricidade acidental, é dada pela Equacdo 3.93, onde & é o angulo de
desaprumo do pilar, dado por 3.94. Sendo & igual 4,47210° tem-se que a
excentricidade acidental, ea, vale 0,011. O valor da excentricidade de primeira ordem,
e1, definido como sendo a soma da excentricidade inicial mais a excentricidade

acidental deve ser inferior a um valor minimo dado pela Equacéo 3.95 e vale 0,299.

Eq. 3.93
eq = Hl' ' E q
1 1 1 Eq. 3.94
0; = , <0, <—
i = T00-vz ™ 200 =7 =300
€1min = 0;15 + 0,03 “h . €1min — 0,027 Eq 3.95

Como eimin>e1, adota-se e;. O valor da excentricidade total € a soma do valor da
excentricidade de primeira ordem com a de segunda, que por sua vez é nula pois trata-
se de um pilar curto. O valor do momento fletor de projeto, Mg, € dado pelo produto

entre a excentricidade total e o esforco normal de projeto. A determinacdo da taxa
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mecanica de armadura é feita a partir do esforco normal e momento fletor

adimensionais, ambos dados pelas equacdes 3.96 e 3.97, respectivamente.

Ng Eq. 3.96
v = ~v=0,047
A 'fcd
My Eq. 3.97
=———— . u=0,035
H A-h- fcd H

Considerando o cobrimento do pilar igual a 2,5 cm, estribo de 5,0 mm e didmetro da
armadura longitudinal 10,0 mm, temos que a distancia do centro de gravidade da barra
a extremidade da secdo do pilar, d’, vale 3,5 cm. Assim, a relacdo d’/z vale 0,88.
Entrando com esses valores no abaco mostrado na Figura 61, temos que a taxa
mecénica de armadura, o, vale, aproximadamente, 0,2. Nesse caso, deve-se utilizar a
armadura minima para pilares, dada pelo maior dos dois valores expressos na Equagéo
3.98.

N Eq. 3.98
0115. d q
fya & Agmin = 3,2cm?
0,004 - A,

Asmin = {
Assim, fazem-se necessarias 5 barras de 10,0 mm. Uma vez que a armadura deve ser
simétrica, dispor-se-4 de 3 barras de 10.0 mm em cada face da secdo do pilar,

conforme mostrado na Figura 62.
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Figura 61 — Abaco de dimensionamento flexo-compressdo normal.
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Figura 62 — Secéo transversal do pilar indicando a distribui¢cdo de armadura na secéo.
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Fonte: O autor, 2017

O dimensionamento automatizado da secdo transversal do pilar é feito a partir do
diagrama de iteracdo simplificado, proposto por MACGREGOR (2008) onde o0s
pontos (Pn, My), referentes ao esforco normal e momento fletor resistentes, sdo
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calculados em cinco situacdes distintas: compressao pura, tensdo nula na parte inferior
da secdo transversal, armadura inferior atingindo a deformacdo especifica de
escoamento, armadura inferior atingindo deformacéo especifica igual a 0,01 (ABNT,
2014) e tracdo pura. Vale ressaltar que o encurtamento maximo permitido para o
concreto foi tomado igual a 0,0035, conforme especificacdo da NBR 6118:2014
(ABNT, 2014) para o caso de secOes submetidas a flexo-compressdo. A area de ago é
incrementada até que o par (P4, Mq), referentes ao esforco normal e momento fletor
solicitantes, estejam situados no interior do dominio de seguranca, delimitado pelo

diagrama de iteracao.

O dimensionamento automatizado fornece uma disposicao de aco igual aquela obtida a
partir da utilizacdo dos abacos de Venturi (CHUST, 2009), 6 ferros de 10.0mm. O
custo de cada um dos insumos utilizados na producéo de ambos os pilares do pdrtico
estd apresentado na Tabela 14. O custo total da estrutura, desprezando os valores
relativos a mao-de-obra é de R$ 1.075,66.

Tabela 14 — Quantidade e custo dos insumos utilizados na viga do portico.

Insumo Quantidade | Preco unitério | Preco total
Peso de ago 36,05 kg 3,50 R$/kg R$ 126,17
Volume de concreto | 0,80 m® 340,50 R$/m* | R$ 272,40
Area de forma 12,00 m 18,40 R$/m? | R$ 220,80
TOTAL R$ 619,37

Fonte: O autor, 2017
3.7.2 Analise probabilistica — avalia¢io do custo

Nesta secdo, 0 método de Monte Carlo serd empregado com a finalidade de avaliar os
pardmetros estatisticos do custo levando em consideragdo as incertezas inerentes as
variaveis de projeto. Inicialmente serdo tomadas como variaveis aleatorias apenas as
dimensOes das secOes transversais dos elementos, cujos parametros estatisticos estao

indicados na Tabela 15.
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Tabela 15 — Pardmetros estatisticos das dimensdes da se¢do transversal dos elementos

estruturais.

Elemento Estrutural | Valor Médio Ccov Desvio Padréo (cm)
Viga

base 20 cm 0,007 0,14

altura 60 cm 0,014 0,84
Pilar

base 20 cm 0,007 0,14

altura 40 cm 0,014 0,56

Fonte: O autor, 2017

Foi avaliado, também, a quantidade de experimentos necessarios para que seja
observado uma convergéncia no valor do desvio padrdo sem que a quantidade de
realizacbes de Monte Carlo seja demasiadamente elevada, aumentando o custo
computacional da analise, nem em quantidade insuficiente, tornando a analise sem

consisténcia.

Nas figuras abaixo pode-se observar as frequéncias absolutas e a curva de distribuicéo
acumulada da variacdo do custo de cada insumo utilizado na viga tendo como variavel

aleatdria as dimens@es da secao transversal dos elementos estruturais.
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Figura 63 — Custo do concreto utilizado na viga considerando a quantidade de experimentos
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Figura 64 — Custo do ago utilizado na viga considerando a quantidade de experimentos
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Figura 65 — Custo da forma utilizada na viga considerando a quantidade de experimentos
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Na Figura 3.30, tem-se as curvas de distribuicdo acumulada, plotadas uma sobre as
outras a fim de facilitar a comparacdo. Percebe-se que ndo ha variagéo significante na

inclinagdo nem nos valores apresentados por cada uma das curvas.

Figura 66 — Distribui¢cdo acumulada experimental — volume de concreto utilizado na viga.
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Fonte: O autor, 2017
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Figura 67 — Distribuicdo acumulada experimental — peso de aco utilizado na viga.
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Figura 68 — Distribuicdo acumulada — &rea de forma utilizada na viga.
. Distribuicdo Acumulada Experimental - Custo de folrma da vlga
os|
08
o7f
-
Sos
04
03
02
01l
% > 2 = > = a0

Fonte: O autor, 2017

A exemplo do que foi apresentado para as vigas, segue abaixo as frequéncias absolutas
do custo de cada insumo empregado na execucdo dos pilares, seguido da curva de

distribui¢do acumulada.
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Figura 69 — Custo do concreto utilizado no pilar considerando a quantidade de experimentos

realizados.

Fonte: O autor, 2017
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Figura 70 — Custo do ago utilizado no pilar considerando a quantidade de experimentos

realizados.

50

0

400

140

200

1000

140

140

4000

2000

10000

5000

140

140

110

110

Fonte: O autor, 2017

110



143

Figura 71 — Custo da forma utilizada no pilar considerando a quantidade de experimentos

realizados.
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Segue abaixo as curvas de distribui¢do acumuladas sobrepostas uma com as outras.

Figura 72 — Distribui¢do acumulada — custo do concreto utilizado no pilar.
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Figura 73 — Distribui¢do acumulada — custo do ago utilizado no pilar.
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Figura 74 — Distribui¢do acumulada — custo da forma utilizada no pilar.
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3.7.3 Otimizagéo SPSA — minimizagao de custo

Nessa secdo, sera utilizado o algoritmo de otimizacdo estocastica, SPSA, com a
finalidade de minimizar o custo da estrutura de um pdrtico plano. Nesse caso, 0 vetor
6 sera composto pelas dimensfGes da secdo transversal dos elementos estruturais,
consideradas como tendo distribuicdo normal. Os parametros estatisticos de cada uma

delas estdo listados na Tabela 15, anteriormente apresentada.
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Duas alteracGes foram implementadas na formulacdo do SPSA, exposta no item 3.7.1 a
fim melhorar o desempenho do algoritmo. A primeira diz respeito a imposicdo de
restricdes. A formulagdo recursiva do SPSA (Equacdo 3.70) estd associada a um
problema de otimizacdo sem restricdo. Sabe-se que, na pratica, os problemas de
otimizacdo possuem limitacGes fisicas intrinsecas. As restricbes podem ser tratadas
através da utilizacdo de funcdes de penalidade ou métodos de projecdo (FONSECA,
2010). A segunda alteracdo estd relacionada a determinacdo do vetor gradiente

aproximado. Ambas as alteracdes estdo melhor explicadas nas se¢des subsequentes.
3.7.3.1 Restri¢des e penalidades

Considerando o problema de otimizagdo formalizado na secdo 3.7 e aqui reescrito com
a finalidade de facilitar a leitura, a principal restricio imposta ao problema
corresponde a segunda desigualdade: 91<G(6)<gz, onde a fungdo G(6) pode ser
interpretada como a funcgéo estado limite da estrutura. Dessa forma, apos a analise da
estrutura, o dimensionamento dos elementos é realizado considerando a funcéo estado

limite da viga e dos pilares.
Minimize L(6)
Sujeitad: A 6<b
01=G(0)<g>
I<0<u

A segunda restricdo imposta ao problema diz respeito as dimensdes dos elementos
estruturais. A NBR 6118 (ABNT, 2014), estabelece valores minimos para as
dimensdes dos elementos estruturais. Além do mais, o dimensionamento dos pilares

foi implementado, apenas, para situagdes onde a esbeltez da peca é inferior a 90.

Caso alguma das duas restricdes acima expostas seja violada, os valores de 6 nédo sao

atualizados.
3.7.3.2 Suavizagao

Segundo SPALL apud FONSECA (2010), um procedimento utilizado para melhorar a
estimativa do gradiente aproximado consiste em efetuar um determinada quantidade

de aproximacgdes do gradiente em uma mesma iteracdo e utilizar o seu valor médio,
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Omedio, Para substituir gk(&). A desvantagem desse artificio é que uma quantidade maior
de avalia¢Bes da funcdo objetivo faz-se necessaria, onerando o custo computacional da

analise.
3.7.3.3 Aplicacdo e resultados

O SPSA foi aplicado ao portico da Figura 51, tomando as variaveis aleatorias
expressas na Tabela 15. Os coeficientes da sequéncia de ganho a, A e ¢ foram aqueles
sugeridos por ANDRADE (2013) e valem, respectivamente 0,004, 1 e 2. Os
parametros « e y, utilizados foram sugeridos por SPALL (1998) e sdo iguais a 0,062 e
0,101, respectivamente. Para o célculo do gradiente aproximado, foi utilizado a

suavizacgao onde 0 gmedio foi calculado considerando cinco iteragGes.

No que diz respeito as restricGes impostas as variaveis de projeto foram consideradas
dimensGes minimas, tanto para altura quanto para largura da secdo transversal dos
pilares, igual a 20 cm. Esse valor diz respeito ao valor estipulado pela NBR 6118/2014
onde especifica que “a se¢do transversal de pilares e pilares-parede macicos,
qualquer gue seja a sua forma, ndo pode apresentar dimensdo menor que 19 cm”.
Para as vigas, foi considerada uma largura minima de 12 cm, de acordo com o item
13.32.2 da NBR 6118/2014. Uma vez que a referida norma ndo faz mencédo a altura

minima de vigas, ndo foi estipulado valor minimo.

A tolerancia, empregada como critério de parada, foi de R$ 10,00 para o valor da
funcdo objetivo. Porém, considerou-se que essa tolerancia deveria ser obtida em 10
iteragBes consecutivas. Esse artificio serve para caso o algoritmo dé um passo “ruim”,
ou seja, a funcdo objetivo apresente uma variagdo muito pequena entre duas iteracdes
consecutivas, ndo seja entendido como um critério de parada. Em outras palavras, 0s
valores da funcdo objetivo deveriam apresentar um comportamento assintotico para
que o critério de parada fosse ativado. Estipulou-se ainda que o nimero maximo de

iteracOes, caso a convergéncia nao fosse alcancada, seja igual a 100.

No gréafico da figura 75 tem-se a variacdo do custo da estrutura em funcdo do numero
de iteracGes. Percebe-se que o algoritmo convergiu para um nimero de iteragGes igual
53. O custo medio da estrutura variou de R$ 3.678,94, valor inicial, para um valor
minimo igual a R$ 1.198,36.
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Figura 75 — Variacgdo do custo da estrutura em funcdo do nimero de iteragdes.
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Figura 76 — Variacdo do comprimento do passo em funcéo das iteracdes.
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Observa-se na Figura 3.39 que inicialmente o custo apresenta uma reducdo mais
abrupta e a partir da décima iteragdo a curva apresenta uma suavizacdo. Esse é o

comportamento esperado quando se utiliza o algoritmo.
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4 ANALISE PROBABILISTICA DE PONTES DE ENCONTROS INTEGRAIS

Nesse capitulo sera realizada uma analise probabilistica de estruturas de encontros
integrais de pontes. Em um primeiro momento analise de sensibilidade sera realizada,
seguida por um célculo deterministico e estocastico da capacidade de carga dos

elementos estruturais.
4.1 CONSIDERACC)ES PRELIMINARES

Conforme exposto ao longo desse trabalho, as variaveis de projeto empregadas no
dimensionamento de uma estrutura de determinado empreendimento possuem um forte
viés aleatorio e devem ser tratadas conforme lei de distribuicdo probabilistica especifica
de cada uma. Existe, atualmente, uma crescente tendéncia no meio técnico que a anéalise
e dimensionamento de estruturas passe a incorporar o carater estocastico das variaveis
de projeto, deixando, gradualmente no passado 0os modelos semi-probabilisticos, ou de

nivel 1, utilizados atualmente.

Esse fato se confirma ao se analisar as diretrizes propostas pelo FIB para atualizacdo do
Model Code. O Model Code 2020 pretende incorporar principios de seguranca baseados
nos conceitos de confiabilidade além de considerar a necessidade de inserir nos modelos
numéricos tratamento de incertezas das variaveis de projeto (MULLER, 2016). O Joint
Committee for Structural Safety, JCSS, através de diversas publicacGes vem tratando do
tema, fornecendo embasamento tedrico para que organiza¢fes normativas de cada pais
possam atualizar suas normas levando em consideragéo o carater aleatdrio das variaveis

de projeto.
4.1.1 Validagéo do algoritmo de analise estrutural

Uma vez que nesse trabalho sera utilizado um algoritmo de analise estrutural
especificamente desenvolvido para o propdsito deste trabalho, surge a necessidade de
validar os resultados que serdo gerados. Para isso, a estrutura de uma ponte foi analisada
e o0s resultados confrontados com outros obtidos a partir da utilizagdo do programa
comercial CSI BRIDGE Advanced (CSlI, 2015).
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A titulo de andlise preliminar, considere uma ponte de encontros integrais composta por
3 véos iguais, com 40 metros de comprimento e 12 metros largura. O tabuleiro da ponte
é composto por vigas longarinas padrdo AASHTO tipo VI, conforme mostrado nas
figuras 77 e 78, e laje em concreto com espessura de 22,5 centimetros. O encontro é
formado por uma de contencdo com aproximadamente 4,6 metros de altura e 0,35
metros de espessura, assente sobre estacas metalicas perfil tipo W 250x89, com o eixo
de menor inércia orientado na direcdo transversal ao eixo da ponte. Entre cada um dos
vaos da ponte, um pilar com 8 metros de altura, 1,80 metros de diametro e engastado
em sua base foi considerado. As propriedades geométricas da secdo transversal dos

elementos encontram-se resumidas na tabela 16.

Figura 77 — Elevacéo da estrutura da ponte.

Fonte: O autor, 2017
Figura 78 — (a) Corte transversal da ponte; (b) corte longitudinal do encontro
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Fonte: O autor, 2017

A andlise de pontes integrais, retilineas e sem angulo de viés, a partir de modelos

bidimensionais € pratica comum na engenharia estrutural conforme ja foi mostrado por
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DICLELI (2004 e 2008). Nesse caso o portico central da ponte, eixo C da figura 78, foi
modelado utilizados o CSI Bridge Advanced e o algoritmo AAPP.

Tabela 16 — Propriedades geométricas dos elementos estruturais.

Area da segdo
Elemento estrutural Momento de inércia (m?)
(m?)
Longarina — AASHTO VI 0,700 m? 0,305 m*
Seg¢dao composta (AASHTO VI + Laje) 1,243 m? 0,624 m*
Estaca — HP250x89 113,9 cm? 4,84110° m*
Pilar — ¢=1,80m 2,545 m? 0,515 m*

Fonte: O autor, 2017

Os parametros fisicos do concreto foram calculados a partir das diretrizes do Model
Code 2010 (FIB, 2010-a), conforme exposto na se¢do 2.5, cujas expressdes, por questao
de conveniéncia, estdo reescritas abaixo e os valores dos parametros elencados na
Tabela 17. Observa-se que o médulo de elasticidade é funcdo do valor médio da

resisténcia a compressdo, a qual foi tomada como sendo igual a 38 MPa.

form 1/3 Eq. 2.3
E;=E,-ag- (E) ~ E.; = 3355,055 - MPa
a;=08+0,2- ];_g ~a; =0,886 Eq. 2.5
Es=E; a;+E.=2972579 MPa Eq.24
Tabela 17 — Propriedades fisicas do concreto.
Parametro Valor
Resisténcia a compressao média do concreto, fcm 38 MPa
Maddulo de alasticidade base do concreto, Eqo 2,1510° MPa
Coeficiente que leva em consideragdo o tipo de agregado, o« 1
Coeficiente que leva em consideragdo o tipo de cimento, ac 0
Peso especifico do concreto, p 25 kN/m?
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Coeficiente de dilatagdo térmica, 9,90'10-6 °C*

Fonte: O autor, 2017

O solo foi modelado a partir da hipotese de Winkler, considerando o seu comportamento
elastico linear. A taxa de crescimento do coeficiente de reacédo solo, nn, foi tomada igual
a 7.100 kN/m?3, valor correspondente a um solo arenoso medianamente adensado
(TERZAGHI, apud VELOSO e LOPES, 2010). Considerando a teoria exposta na se¢éo
2.6.2, tem-se que o valor do coeficiente de reacédo horizontal do solo varia em fungéo da
profundidade conforme Equacdo 2.55, reescrita abaixo com a finalidade de facilitar a

leitura.

ky, = ny, % Eq. 2.55
Ressalta-se que o valor da constante de reacdo horizontal do solo apresenta valores
diferentes caso esteja sendo analisado o0 alongamento ou encurtamento do tabuleiro da
ponte. Considere a figura 79 onde pode-se visualizar o encontro da ponte e um ponto
genérico, P, situado na estaca. Percebe-se claramente que o valor da cota de P difere
caso ela esteja sendo medida do lado esquerdo do encontro, z1, onde existe o aterro, ou

do lado direito do encontro, zz, onde ndo ha presenca de solo junto a cortina de concreto.

Assim, durante a fase de expansdo do tabuleiro, onde o aterro esta sendo comprimido,
deve-se considerar o valor de z na Equacdo 2.55 superior aguele considerado no caso de
encurtamento do tabuleiro, onde a tensdo no aterro é menor. Os valores do coeficiente
de reagdo horizontal do solo em funcdo da profundidade do né podem ser observados

no gréfico das figuras 80 e 81.
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Figura 79 — Valores de z para o lado direito e esquerdo do aterro.

1 e

Fonte: O autor, 2017

O valor da constante de mola a ser inserido no modelo € obtido a partir da multiplicacdo
de kn pela area de influéncia do no6 que receberd a mola. No caso, a cortina do encontro
foi discretizada em elementos com 0,6 metros de largura e 0,5 metros de altura e as

estacas, por sua vez, foram discretizadas em elementos com 0,5 metros de altura.

O tabuleiro da ponte foi submetido a uma variacdo uniforme de temperatura igual a £20
°C e cada viga a uma forca axial igual a 2.500 kN, com a finalidade de simular o efeito
da protenséo.

Figura 80 — Variacéo do coeficiente de reacéo horizontal do solo em fun¢do da profundidade,
lado do aterro.
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Fonte: O autor, 2017
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Figura 81 — Variacéo do coeficiente de reacdo horizontal do solo em fun¢do da profundidade,

lado sem aterro.
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Fonte: O autor, 2017

A fim de validar os resultados obtidos via AAPP, serd realizada comparacdo dos
diagramas de esforcos internos obtidos para cada um dos carregamentos atuantes na
estrutura da ponte com os diagramas obtidos utilizando o CSI Bridge Advanced (2015).
No total seis diferentes tipos de carregamento foram impostos a estrutura da ponte: peso
préprio da estrutura, variacdo uniforme de temperatura, empuxo ativo de solo, carga de

protensdo, efeitos diferidos do concreto e carga devido ao trem tipo.

Vale ressaltar que quando atua a variacdo positiva, o solo situado no tardoz do encontro
funciona como elemento resistente da estrutura. Além de limitar os deslocamentos
horizontais do encontro ele esta sujeito a tensGes de compressao, havendo a necessidade

de verificar a sua ruptura.

Outro ponto importante é a atuacdo da carga de protensdo. Foi considerado na analise
que a protensdo foi dada antes da solidarizacdo da longarina com o encontro. Assim,
carga de protensdo nédo induz nenhum tipo de esfor¢o no encontro, haja vista que a
deformacéo elastica do concreto ocorreu antes da solidariza¢éo da viga com o encontro.
O efeito da carga de protensdo se apresenta no sentido de que estando a viga
permanentemente comprimida, serdo observadas deformacdes de fluéncia. Esta sim, ird

induzir esforgos internos no encontro integral.

O calculo do trem tipo fio feito considerando de um veiculo classe C45 e posicionado

com umas das rodas dianteira exatamente sobre o encontro. Essa € a posigdo que ira



154

produzir os maiores esforcos internos (momento fletor e esforco normal) no encontro da

ponte.
4.1.1.1 Peso préprio da estrutura

O peso proprio da estrutura € calculado a partir dos valores do peso especifico do
concreto armado, 25 kN/m?, e do aco, 76,495 kN/m?. Nas figuras 82 e 87 tem-se 0s
diagramas de momento fletor obtido a partir de CSI Bridge Advanced e AAPP,

respectivamente.

Figura 82 — Diagrama de momento fletor obtido a partir do CSI BIRDGE Advanced. Unidades
em KN*m.
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Fonte: O autor, 2017

Figura 83 — Diagrama de momento fletor obtido a partir do AAPP. Unidades em KN*m.
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Fonte: O autor, 2017
4.1.1.2 Consideracgéo da variacao uniforme de temperatura

Quando atua a variacdo positiva de temperatura, o solo situado no tardoz do encontro
funciona como elemento resistente da estrutura. Além de limitar os deslocamentos
horizontais do encontro ele esta sujeito a tensdes de compressao, havendo necessidade
de verificar a sua ruptura. Nesse caso, 0 modelo numérico deve incorporar molas na

regido do encontro

Quando a ponte esta sujeita a variagdes negativas de temperatura, a ponte sofre
encurtamento e o solo atua no sentido de causar um empuxo passivo sobre o encontro.
Nesse caso, a regido do encontro é desprovida de elementos de mola. Nas Figuras 84 e
85 pode-se observar os diagramas de momento fletor quando o tabuleiro da ponte fica

sujeito a uma variacgao positiva de temperatura, sendo o primeiro diagrama de momento
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obtido a partir do software comercial CSI BRIDGE Advanced, enquanto que o segundo
obtido a partir do AAPP. Nas figuras 86 e 87, por sua vez, tem-se os diagramas de
momento fletor quanto o tabuleiro da ponte estiver sujeito a uma variacdo negativa de

temperatura.

Figura 84 — Diagrama de momento fletor, proveniente de uma varia¢do uniforme e positiva de
temperatura, obtido a partir do CSI BIRDGE Advanced. Unidades em kKN*m.
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Fonte: O autor, 2017

Figura 85 — Diagrama de momento fletor, proveniente de uma variacéo uniforme e positiva de

temperatura, obtido a partir do APP. Unidades em kN*m.

629,36 -437.85 629,36
(RSN \‘”‘J-J-J‘J:Ligfw‘m ‘ EERNERRNERRR=RRNRRRNRREN ‘ jﬁjﬁunkw e suncll
D - 3N
i =
g T - e

3.198,81  3.198,81

Fonte: O autor, 2017

Figura 86 — Diagrama de momento fletor, proveniente de uma varia¢do uniforme e negativa de
temperatura obtido a partir do CSI BIRDGE Advanced. Unidades em KN*m.
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Fonte: O autor, 2017

Figura 87 — Diagrama de momento fletor, proveniente de uma varia¢do uniforme e negativa de

temperatura obtido a partir do APP. Unidades em kN*m.
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4.1.1.3 Consideracdo dos efeitos diferidos do concreto

Conforme exposto na sec¢do 2.5.1, os efeitos diferidos do concreto, para fins didaticos,
podem ser divididos em retracdo, que se processa de forma independente do
carregamento aplicado, e fluéncia, que depende da existéncia de tensdes normais

atuando no elemento estrutural.

Por se tratar de um fendbmeno de alta complexidade, uma vez que sua origem esta
diretamente ligada a perda de 4gua da pasta de cimento, sua modelagem matematica é
feita através da correlacdo entre parametros do concreto facilmente mensuréaveis com as
deformagOes medidas a partir de experimentos. Dessa forma, diversos modelos
matematicos para avaliacao das deformacdes diferidas foram propostos. O CSI BRIDGE
Advanced, utiliza o modelo proposto pelo Model Code 90 (FIB, 19990), cuja formulagéo
esta apresentada no item 2.5.1.3.1, desse trabalho. Por outro lado, o algoritmo
desenvolvido utiliza as recomendagdes do Model Code 2010 (FIB, 2010-a). Porém, a
diferenca entre os valores calculados do coeficiente de fluéncia e deformacédo especifica
de retracdo através das duas metodologias ndo é significativa, como serd mostrado

adiante.

Para efeito de calculo, serdo considerados os parametros mostrados na Tabela 18. As
deformacdes serdo calculadas ao final de um periodo de 1.095 dias, 0 que corresponde

a trés anos, tempo que se supde terem cessado as deformagdes diferidas.

Tabela 18 — Parametros necessarios para calculo das deformagdes por fluéncia.

Parametros Valores
Coeficiente para levar em consideracéo o tipo de agregado, e 1
Coeficiente para levar em conta o tipo de cimento, « 0
Idade de carregamento do elemento estrutural, to 28 dias
Temperatura T durante o periodo At 25°C
Umidade relativa do ar, RH 80%
Espessura ficticia, ho 224 mm

Fonte: CEB, 1990



157

A formulacdo proposta pelo Model Code 2010 (FIB, 2010-a), apresentada na se¢do
2.5.1.3.2, esta transcrita nas linhas abaixo com a finalidade de facilitar a leitura.

A correcdo da idade do concreto para levar em conta o efeito da temperatura, foi feita
considerando que a temperatura permanece constante durante o periodo de cura do

concreto. Conforme Equacdo 2.16, o valor para to € igual a 37,652 dias.

4000 Eq. 2.16
tOT _ZAt e [273 —T(At;) —13,65 a

i=1

O valor de toadj, dado pela Equacdo 2.15, vale, também 37,652, uma vez que o parametro

«a foi tomado igual a zero. O valor do coeficiente de fluéncia é dado pela Equacéo 2.24:

(p(t' tO) = (pbc(t' tO) + (pdc(t' tO) Eq 2.24

Sendo valor de ¢he(t-to) dado pelo produto entre Suc(fcm) e Buc (t-to), conforme Equacéao
2.25, e 0s valores de cada uma das parcelas calculados conforme equagdes 2.26 e 2.27,

tem-se que coeficiente de fluéncia autdgena vale 0,95

(pbc(t' tO) = ﬁbc(fcm) 'ﬁbc(t' tO) Eq. 2.25
Eq. 2.26
Boc(fim) = f  Boc(fom) = 0,141 q
30 2 Eq. 2.27
Bpc(t, ty) =1n (t + 0,035) (t—ty) + 1| ~ Bp(t, ty) = 6,738
0,adj

O valor de ¢uc(t,to) é dado pela Equacéo 2.28, onde os valores de cada uma as parcelas

estdo apresentados nas equacdes subsequentes.

Pac(t, to) = Bac(fem) * B(RH) * Bac(to) = Bac(t, to) Eq. 2.28
1

Bac(fem) = G o Bae(fo) = 2,53 Eq. 2.29

— RH Eqg. 2.30

B(RH) = w «~ B(RH) = 0,311
2Jo.1 M40

1

Bac(to) = =57  Bac(to) = 0,468 Eq.2.31

0,1+t qa;)
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t—t,) |/ Eq. 2.32

Bac(t, to) = lm & Bac(t, ty) = 0,850

Na Equacéo 2.23 o valor do parametro (to) é dado pela Equacdo 2.33 e S por 2.34.

1 Eq. 2.33
y(to) = 35 @ y(ty) = 0,346 9
3+
/\/ tO,adj
Bn=15"h+250" fon < 1500 - s = B, = 637,901 Eq. 2.34

Assim, a partir da formulacdo do Model Code 2010 (FIB, 2010-a), chega-se a um valor
do coeficiente de fluéncia igual a 1,264. O valor do coeficiente de fluéncia calculado
automaticamente pelo CSI BRIDGE Advanced a partir da formulacdo proposta pelo
Model Code 90 (FIB, 1990) é igual a 1,502. Na figura 88 observa-se o grafico fornecido
pelo programa onde se tem a variagdo do coeficiente de fluéncia em fungéo da idade do

concreto, t.

Figura 88 — Variacédo do coeficiente de fluéncia em funcéo da idade do concreto.
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Fonte: O autor, 2017

O célculo das deformaces especificas por retracdo e feito a partir da Equacéo 2.36,
onde &as corresponde a retragdo autdgena e &ds a parcela da retragdo por secagem,

ambas expressas pelas equacdes 2.37 e 2.40, respectivamente.
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Ecs (t' ts) = &cas (t)+gcds(t; ts) Eq. 2.36
gcas(t) = Ecaso (fcm) ’ .Bas(t) Eq. 2.37
gcds(t: ts) = gcdso(fcm) ',BRH(RH) *Bas(t — tO) Eq. 2.40

O parametro aas existente na Equacao 2.38, para o calculo de &aso(fem), serve para levar
em conta o tipo de cimento empregado na mistura do concreto. Considerando um
cimento classe, 42,5, conforme Tabela 3, aas € igual a 700. Considerando ainda fem igual
a 38 MPa, tem-se que &aso(fem), Vale -6,554-10°°, conforme Equagéo 2.38. O valor de
Pas(t) € igual a 0,999 para um tempo igual a 1.095 dias, conforme Equacéo 2.39.

for 25 Eq. 2.38
_ /10 y
gcaso(fcm) = Qg T 10
6+7™/10
Bus(t) = 1 — (02VD Eg. 2.39

Os parametros que compdes a parcela da retragcdo proveniente da secagem do concreto
estéo expressos nas equacdes 2.41 a 2.43. Os coeficientes ads1 € ads2, @ exemplo de zas,
também dependem do tipo de cimento e estdo expressos na Tabela 3. Sendo o cimento
classe 42,5, tem-se que aus1 € aus2, valem 4 e 0,012, respectivamente. Assim, tem-se que
&edso(fem) vale 4,183:10%, Bru(RH), -0,756 e fus(t-to) vale 0,553. O valor total da retragdo
por secagem é -1,751-10™,

Ecaso(fom) = [(220 + 110 - agyy) - e %aszfem)] - 1076 Eq. 2.41

3
—1,55 - [1 _ (RH/100) ]para 40 < RH <99% - Bs1 Eq. 2.42
0,25 para RH = 99% - B¢,

Bru(RH) =

(t — ts) 0,5 Eq 2.43
Pas(t = to) = [0,035 Tt (t - ts)l

O valor de &s para a idade, t, do concreto igual a 1.095 dias é igual a -2,406:10*.
Considerando a formulacdo do Model Code 90 (FIB, 1990) esse valor € igual a 1,951-10
4 conforme pode ser observado na figura 89, extraida do CSI BRIDGE Advanced.
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Figura 89 — Variacdo da deformac&o especifica de retragcdo em funcéo da idade do concreto.
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Fonte: O autor, 2017

Os diagramas de momento fletor, considerando as deformacdes de retracdo e f;uéncia,

obtidos a partir do CSI Bridge Advanced e AAPP estdo mostrados nas figuras 90 e 91.

Figura 90 — Diagrama de momento fletor obtido a partir do CSI BIRDGE Advanced. Unidades

em KN*m.
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Fonte: O autor

Figura 91 — Diagrama de momento fletor obtido a partir do AAPP. Unidades em KN*m
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Fonte: O autor, 2017
4.1.1.4 Consideracdo do empuxo passivo do solo

O empuxo passivo de solo, atuante sobre o tardoz do encontro, se desenvolve

em

situacOes onde a variacdo de temperatura menor ou igual a zero. Para calcular o empuxo,
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0 peso especifico do solo foi tomado igual a 18 kN/m3, o angulo de atrito interno do
solo 30° e um angulo de espraiamento da sobrecarga igual a 45°. Uma sobrecarga, qy,
igual a 500 kgf/m2 foi considerada com a finalidade de simular o peso da laje de

aproximacao, conforme pode ser observado na figura 92.

Figura 92 — Empuxo passivo atuante sobre o tardoz do encontro.
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Fonte: O autor, 2017

Os valores de gn1 € gnz, correspondentes ao empuxo passivo, sdo iguais a 0,63 kN/m? e
36,62 kN/m?, respectivamente. Os diagramas de momento fletor estdo mostrados nas
Figuras 93 e 94.

Figura 93 — Diagrama de momento fletor proveniente dos efeitos diferidos no concreto obtido

a partir do CSI Bridge Advanced. Unidades em kN*m.
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Fonte: O autor, 2017



162

Figura 94 — Diagrama de momento fletor proveniente dos efeitos diferidos no concreto obtido
a partir do APP. Unidades em KN*m.
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Fonte: O autor, 2017
4.1.1.5 Consideragéo do trem tipo

O trem tipo atuante no partico central da ponte foi definido a partir de um veiculo tipo,
classe C45 (NBR 7188/2012), conforme mostrado na Figura 95.

Figura 95 — Veiculo tipo
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Fonte: ABNT NBR 7187/2003

Considerando, portanto, a figura 96, a partir das se¢des S1, S2 e S3, define-se o trem
tipo atuante na longarina a partir do célculo das reacBes Pi1, P> e Pz, que vale,
respectivamente 88,1 kN, 3,1 kN/m e 12,3 kN/m. O trem tipo atuante na longarina
central esta mostrado na figura 97. Para efeito de validagéo, o trem tipo poderia ser
posicionado em qualquer trecho da viga. Optou-se por posiciona-lo com a roda dianteira
sobre 0 encontro pois é a situacdo onde serdo produzidos os maiores esforgos no

encontro.
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Figura 96 — Posicionamento do veiculo tipo sobre a longarina central.
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Fonte: O autor, 2017

Figura 97 — Trem tipo atuante na longarina central

88,1kN

Fonte: O autor, 2017

Os diagramas de momento fletor produzidos pelo trem tipo quando este se encontra com

as rodas dianteiras sobre o encontro da ponte esta mostrado nas figuras subsequentes.

Figura 98 — Diagrama de momento fletor proveniente do trem tipo situado sobre o encontro da

ponte obtido a partir do CSI Bridge Advanced. Unidades em kN*m.
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Figura 99 — Diagrama de momento fletor proveniente do trem tipo situado sobre o encontro da
ponte obtido a partir do AAPP. Unidades em kN*m.
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4.2  AVALIACAO DA SENSIBILIDADE

Nesta secdo, a influéncia do caréater aleatdrio de cada uma das variaveis de projeto, sobre
0 comportamento da estrutura sera avaliado. Serdo realizadas 13 analises estocésticas,
onde em cada uma delas apenas uma variavel de projeto sera considerada conforme sua
lei de probabilidade, as demais serdo consideradas com seus valores médios. Além do
mais, quantidade de experimentos serd variada em 100, 500, 1.000, 5.000 e 10.000,
visando assim determinar a quantidade suficiente de amostragens para que nao haja
perda de precisdo na analise e sem que 0 custo computacional seja demasiadamente
onerado. Serdo analisados os valores dos deslocamentos e momento fletor no topo do
encontro bem como o momento fletor no topo da estaca. Na tabela 19 pode-se observar

a variavel de projeto que foi tomada como tendo comportamento aleatério:

Os valores dos parametros estatisticos e a lei de probabilidade de cada das variaveis
aleatorias serdo abordados nas secOes subsequentes. Ressalta-se ainda que nem todas as
variaveis aleatorias produziram variacGes significativas nas grandezas que foram
avaliadas, a saber, deslocamento no topo do encontro e momento fletor no topo do
encontro e da estaca. Dessa forma, algumas das analises listadas na tabela 19 nédo terdo

uma sec¢éo dedicada exclusivamente a ela.
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Anélise Variavel de projeto
Analise 1 Resisténcia a compressao do concreto
Analise 2 Peso especifico do concreto
Andlise 3 Coeficiente de dilatagdo térmica do concreto
Analise 4 Maodulo de elasticidade do ago laminado, estaca
Analise 5 Area da secdo transversal da longarina
Anélise 6 Momento de inércia da secdo transversal da longarina
Analise 7 Area da secdo transversal do pilar
Analise 8 Momento de inércia da secao transversal do pilar
Andlise 9 Area da secio transversal da estaca
Analise 10 Momento de inércia da secdo transversal da estaca
Analise 11 Area da secdo transversal do encontro
Anélise 12 Momento de inércia da se¢do do encontro
Analise 13 Coeficiente de reacdo horizontal do solo

Fonte: O autor, 2017

4.2.1 Resisténcia a compressdo do concreto

A resisténcia a compressao € uma das propriedades do concreto mais simples de ser

mensurada. Por esta razdo ela é largamente utilizada em modelos matematicos que a

relacionam com outras propriedades, tais como 0 médulo de elasticidade, coeficiente de

fluéncia e deformacéo especifica por retracdo. Sendo assim, ao considera-la como tendo

um comportamento aleatorio, todas as demais variaveis, calculadas a partir dela também

apresentardo tal comportamento.

Conforme especificacdo do JCSS (2000-c) a resisténcia a compressdo do concreto

possui distribuicdo de probabilidade lognormal cuja lei de probabilidade esta expressa

na sec¢do 3.3.1.1. Com base nas proposi¢des do JCSS (JCSS, 2000-d) foi adotado um
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coeficiente de variacdo igual a 17% para a resisténcia a compressao do concreto, sendo
o0 valor médio da resisténcia a compressao igual a 38 MPa, conforme Tabela 20, o desvio
padrdo é igual a 6,46 MPa. O célculo das demais propriedades fisicas do concreto,
modulo de elasticidade secante, coeficiente de fluéncia e deformacdo especifica por

retracdo foi feito a partir das recomendacdes do Model Code 2010 (FIB, 2010-a).

Nas figuras 100 e 101 pode-se observar o histograma das frequéncias absolutas para a
resisténcia a compressdo, modulo de elasticidade, coeficiente de fluéncia e deformacéo
especifica de retracdo do concreto, considerando um total de 1.000 amostras. Os valores
médios e desvios padrdo de cada uma das quatro grandezas estdo indicados na tabela
20.

Figura 100 — Histograma (a) resisténcia a compresséo, (b) médulo de elasticidade secante do

concreto.
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Fonte: O autor, 2017

Figura 101 — Histograma (a) coeficiente de fluéncia, (b) deformacéo especifica por retracao.
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Fonte: O autor, 2017
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Tabela 20 — Valores médios e desvio padrao das propriedades fisicas do concreto calculadas a

partir do valor da resisténcia a compressao.

Parametros

Valor médio

Desvio Padrao

Resisténcia a compressao

37.977 KN/m?

6.396 kN/m?

Maodulo de elasticidade secante, Ecs

2,966:10" kN/m?

2,187:10° kN/m?

Coeficiente de fluéncia, ¢

1,298

0,215

Deformacéo especifica de retracdo, &

2,41310*

3,305:10°

Fonte: O autor, 2017

Uma vez que o valor da resisténcia a compressao do concreto possui influéncia no
calculo do modulo de elasticidade e este, por sua vez esta diretamente relacionado a
rigidez dos elementos estruturais, espera-se que o carater aleatorio dessa varidvel de
projeto va influenciar os valores dos esfor¢os internos provenientes de todos os tipos de
carregamentos. Foram plotados os histogramas das frequéncias absolutas para o
deslocamento e momento fletor no topo do encontro além da curva de distribuicéo de
probabilidade acumulada, para cada uma das analises com diferentes experimentos de
Monte Carlo, como descrito no inicio dessa secdo, conforme observa-se nas figuras

abaixo. Por questdes praticas, apenas 0s histogramas mais relevantes sdo apresentados.

Figura 102 — Histograma dos deslocamentos horizontais no topo do encontro (a) proveniente

dos efeitos diferidos do concreto; (b) atuagdo do empuxo passivo sobre o encontro.
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Sobrepondo as curvas das distribuicdes acumuladas da figura 103 (a) e 103 (b), percebe-

se que ndo ha diferenca significante entre elas.
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Figura 103 — Distribuicdo acumulada, deslocamentos no topo do encontro (a) proveniente dos
efeitos diferidos do concreto; (b) atuacdo do empuxo passivo sobre 0 encontro.
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Fonte: O autor, 2017
4.2.2 Coeficiente de dilatacdo térmica do concreto

O intervalo de variacdo de temperatura a qual a estrutura da ponte estara submetida é
determinada a partir das normas técnicas onde os valores extremos séo obtidos a partir
do tratamento estatistico dos dados histdricos. Dessa forma, os valores maximos e

minimos j& possuem, intrinsicamente um tratamento estatistico.

Porém, os deslocamentos impostos pela variacdo de temperatura dependem, além do
valor da variacdo de temperatura, do comprimento da estrutura e do coeficiente de
dilatacdo térmica do material. Sendo a ponte constituida principalmente por concreto, o
coeficiente de dilatacdo térmica do material, ar, sera considerado como uma variavel
aleatoria com distribuicdo normal, valor médio igual a 9,9:10° °C? e desvio padréo
9,910 °C. Tomando o intervalo de variacdo de temperatura, AT, igual a +20°C, nas
figuras seguintes pode-se observar 0s histogramas, com a respectiva curva de
distribuicdo acumulada ao lado, para experimentos com 100, 500, 1000, 5.000 e 10.000

amostragens do valor de ar.
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Figura 104 — Histograma dos deslocamentos no topo do encontro (a) proveniente da variagdo
negativa de temperatura; (b) proveniente da variagdo positiva de temperatura.
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As curvas de distribuicdo acumulada para cada uma das grandezas analisadas,

sobrepostas para diferentes numeros de amostras estdo mostradas na figura 105.

Figura 105 — Distribuicdo acumulada, deslocamento no topo do encontro (a) proveniente da
variacao negativa de temperatura; (b) proveniente da variacdo positiva de temperatura.
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Fonte: O autor, 2017
4.2.3 Peso especifico dos materiais: concreto e solo

O peso proprio da estrutura deve ser considerado como um carregamento
uniformemente distribuido sobre o elemento estrutural, calculado a partir do produto
entre a &rea da secdo transversal e 0 peso especifico do material. Sendo o concreto o
material predominante na estrutura da ponte, seu peso especifico sera considerado como
tendo comportamento aleatdrio com distribuicdo normal, com média 25 kN/m? e desvio
padrdo 0,75 kN/m? (JCSS, 2000-b). O peso especifico do concreto é uma variavel que

tém influéncia no célculo dos valores do carregamento distribuido e efeitos diferidos do
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concreto. Nos histogramas mostrados na figura 106, observa-se os histogramas do

momento fletor atuantes no topo do encontro.

Figura 106 — Histograma do momento fletor (a) no topo do encontro e (b) no topo da estaca,
ambos provenientes do peso proprio da estrutura.
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Fonte: O autor, 2017

Figura 107 — Distribuicdo acumulada, deslocamento no topo do encontro (2) proveniente do
peso préprio da estrutura; (b) dos efeitos diferidos do concreto.
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Fonte: O autor, 2017

O valor do empuxo passivo exercido pelo aterro no encontro é calculado funcgéo do peso
especifico do solo e do carregamento vertical atuante sobre o aterro, conforme abordado
na secdo 4.1.1.4. Dessa forma, considerando o peso especifico do solo como sendo uma
variavel aleatoria normal (KULHAWY et al, 2016), com média 18 kN/m? e desvio
padrdo 3,6 kN/m® o valor do empuxo serd também uma variavel aleatéria com
distribuicdo normal. Nas Figuras 108 e 109 pode-se observar o histograma da
distribuicdo dos valores do deslocamento horizontal e momento fletor no topo do
encontro, bem como o valor do momento fletor no tipo da estaca em fungdo da

quantidade de amostras.
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Figura 108 — Histograma do momento fletor (a) no topo do encontro e (b) no topo da estaca,
ambos provenientes do peso proprio da estrutura.
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Fonte: O autor, 2017

Figura 109 — Histograma momento fletor no topo da estaca.

Fonte: O autor
4.2.4 Rigidez dos elementos estruturais

Os esforgos internos atuantes na estrutura, dependem, além do carregamento, da rigidez
dos elementos estruturais. Dessa forma, é importante considerar a variabilidade do
maodulo de elasticidade dos materiais e propriedades geométrica das se¢Ges transversais
como variaveis aleatorias. A variabilidade do mddulo de elasticidade do concreto foi
considerada no instante em que o valor da resisténcia a compressdo do concreto foi

tomado como uma variével aleatoria, secdo 4.2.1.

Considerando o0 mddulo de elasticidade do aco do estaqgueamento como uma variavel
aleatoria com distribuicdo normal, valor médio igual a 2,1:10% kN/m? e desvio padréo

igual a 6,310° kN/m®, observou-se que a covariancia das resultados medidos
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(deslocamento e momento fletor fletor no topo do encontro e momento fletor no topo

do estaqueamento) foi inferior a 1% para todos os carregamentos aplicados.

Considerar-se-a agora a parcela da rigidez relacionada com as propriedades geométricas
da secdo transversal dos elementos de concreto do encontro e das longarinas como
varidveis aleatorias. Nao foi encontrado na literatura valores de referéncia para a
distribuicdo de probabilidade dessas grandezas, assim, os valores aqui utilizados foram
obtidos a partir das recomendacdes do JCSS (JCSS, 2000-d) para distribuicdo de
probabilidade das dimens6es dos elementos estruturais. Para o encontro foi considerado
um desvio padro da area igual a 0,051 m? e para 0 momento de inércia 0,021 m*. Para
a longarina os valores foram de 0,062 m? e 0,081 m* Ambas as propriedades dos
elementos foram consideradas com distribuicdo normal cujos valores médios estao

mostrados na Tabela 16.

Valores significativos da covariancia foram observados apenas quando o momento de
inercia da secdo transversal da longarina é tomado como uma variavel aleatdria. Nesse
caso, para 0s carregamentos de peso préprio e trem tipo as variaveis de saida
apresentaram valores considerdveis na covariancia, conforme mostrado na tabela

abaixo.

Tabela 21 — Valores da covariancia quando o momento de inércia da se¢ao transversal é

tomado como variavel aleatoéria.

Carregamento | Deslocamento no Momento fletor no Momento fletor
topo do encontro topo do encontro no topo da estaca

Peso préprio 71,46% 4,01% 3,81%

Trem tipo 44,34% 4,25% 4,07%

Fonte: O autor, 2017

Na figura 110 observa-se 0s histogramas do deslocamento do topo do encontro para 0s
carregamentos indicados acima enquanto na figura 111 tem-se os as distribuicdes

acumuladas para das diferentes analises variando a quantidade de experimentos.
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Figura 110 — Histograma do deslocamento no topo do encontro para o peso préprio da
estrutura (a) e trem tipo (b).
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Figura 111 — Distribuicdo acumulada deslocamento horizontal no topo do encontro, (a) peso
préprio da estrutura; (b) trem tipo.
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Fonte: O autor, 2017
4.2.5 Coeficiente de reacéo do solo

Certamente, o0 solo, por se tratar de um material natural, é o elemento resistente do
encontro integral cujas propriedades possuem maiores incertezas. Dada a grande
contribuicdo que o solo possui na estabilidade dos encontros integrais, é de fundamental
importancia que ele seja tratado como uma variavel aleatoria. Segundo KULHAWY
(2016), o modulo de reacao horizontal do solo pode ser considerado como uma variavel
aleatdria normal. O valor médio dessa grandeza foi calculado conforme mostrado na
secdo 4.1.1. O desvio padréo foi obtido a partir no coeficiente de varia¢do, tomado igual
a 20%.

Ressaltando que a influéncia do médulo de reacdo do solo é diferente para situacoes
onde a ponte esta sofrendo alongamento, onde o aterro situado no tardoz do encontro se

opde ao movimento, e situacdes onde a ponte esta sofrendo encurtamento. Nesse ultimo
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caso apenas o solo no entorno do estaqueamento é que contribui com a rigidez global

da estrutura.

Os momentos fletores no topo do encontro e no topo da estaca sao as variaveis de saida
que apresentam maior covariancia quanto o solo é tomado como uma variavel aleatdria.
Nas figuras abaixo sdo apresentados os histogramas referentes aos carregamentos
provenientes dos efeitos diferidos do concreto, empuxo de solo da variacdo de

temperatura, positiva e negativa para os diferentes nimeros de experimentos realizados.

Figura 112 — Histograma momento fletor no topo da estaca; (a) proveniente dos efeitos

diferidos do concreto; (b) empuxo de solo.
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Figura 113 — Histograma deslocamento horizontal no topo do encontro; (a) proveniente da

variacdo positiva de temperatura; (b) proveniente da variacao negativa de temperatura.

Fonte: O autor, 2017
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43  CAPACIDADE DE CARGA DOS ELEMENTOS ESTRUTURAIS

A resisténcia de determinado elemento estrutural é funcéo das propriedades mecanicas
dos materiais que o compde e das propriedades geométricas da se¢cdo. No célculo dos
esforcos resistentes, tanto as propriedades mecanicas quanto as geometricas devem ser

tratadas como variaveis aleatorias.

4.3.1 Capacidade de carga de elementos de concreto armado submetidos a flexo

compressao.

Uma vez que nesse trabalho a modelagem numérica das estruturas de pontes foram
tratadas como pdrticos planos, os encontros serdo dimensionados a partir da teoria de
flexo-compressdo normal, utilizada no dimensionamento de pilares. Considerando o
encontro como um elemento linear, com 3,95 metros de comprimento, rotulado nas

extremidades, e secéo transversal de 0,35x2,4 metros, conforme mostrado na figura 114.

Figura 114 — Pilar
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Fonte: O autor, 2017

Tomando os valores médios das propriedades fisicas dos materiais, tem-se que a
resisténcia média do concreto a compressdo vale 38 MPa, conforme mostrado na se¢do
5.2.1. Utilizando a Equac&o 2.4, o modulo de elasticidade secante vale 2,974:10" kN/m?.
Sendo 0 momento de inércia da se¢do em torno do eixo x igual a 0,026 m*, o indice de

esbeltez, A, vale 27,366. Uma vez que o valor limite do indice de esbeltez deve ser maior
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que 35 (NBR6118, 2014), inevitavelmente o pilar sera classificado como curto e por
essa razdo pode-se dispensar os efeitos locais de segunda ordem e o efeito das

deformagdes por fluéncia do concreto.

Para efeito de dimensionamento o esforco normal, Ps, e o0 momento fletor, Ms,
solicitantes seréo considerados iguais a 1.013 kN e 1.095 kN'm, respectivamente. Esses
valores foram obtidos a partir da combinacgéo de carga mais desfavoravel e sera melhor
explicada no Capitulo 5. Na secdo 3.8.1.2, foi exposta a teoria de dimensionamento de
elementos lineares submetidos a flexo-compressdo. Por questdes de praticidade, nesse

capitulo a formulac&o tedrica sera omitida.

A drea de aco, calculada para o par de esforcos Ps e Ms é igual a 140 cm? o que

corresponde a 70 barras de 16 mm, distribuidas conforme mostrado na figura 115.

Figura 115 — Detalhamento da distribui¢do de armadura na se¢do transversal de um trecho do

encontro.
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Fonte: O autor, 2017

O estado limite Gltimo para secdo de concreto armado submetidas a flexo-compressao
pode ser determinado a partir do diagrama de iteragdo da se¢do armada O diagrama de
iteracdo é funcdo da posicdo da linha neutra, e pode ser determinado de forma
simplificada (MACGREGOR, 2008) calculando os valores dos esforcos resistentes
(Pn,Mn) em cinco situac@es distintas: compressao pura, tensao nula na parte inferior da
secdo transversal, armadura inferior atingindo a deformac&o especifica de escoamento,
armadura inferior atingindo deformacao especifica igual a 0,01 (ABNT, 2014) e tracao
pura. Vale ressaltar que o encurtamento maximo permitido para o concreto foi tomado
igual a 0,0035, conforme especificacdo da NBR 6118:2014 (ABNT, 2014). Na figura
176 tem-se um diagrama de iteracdo genérico, mostrando os pontos onde os valores do

esforgo normal e momento fletor resistente foram calculados.
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Figura 116 — Diagrama de iterac&o genérico.
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Fonte: MACGREGOR, 2008

Na figura seguinte tem-se o diagrama de iteragcdo para a se¢do mostrada na figura 117.

Figura 117 — Diagrama de iteracdo para a se¢do de concreto mostrada na Figura 114.
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Considerando como variaveis aleatdrias a resisténcia a compressdo do concreto, a
resisténcia a tragdo, o modulo de elasticidade do aco e as dimensdes da secdo de
concreto, os pares (Pn, Mn) irdo apresentar um comportamento aleatorio. Na tabela 22

tem-se essas varidveis de projeto com sua respectiva lei de probabilidade. Na figura 118,
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observa-se os diferentes diagramas de iteracdo, tracados sobre 0 mesmo sistema de
coordenadas, quando as variaveis de projeto sdo amostradas 100 vezes. Na mesma figura
foi mantido, em vermelho, o diagrama de iteragdo quando as variaveis de projeto séo

tomadas com seus valores médios.

Tabela 22 — Varidveis de projeto tomadas como aleatdrias e seus pardmetros estatisticos

Variavel de projeto Distribuicdo Y7, o
Resisténcia a compressao do concreto, fcc Lognormal 38 MPa | 6,46 MPa
Resisténcia a tracao do aco, fst Normal 500 MPa | 15 MPa
Maddulo de elasticidade do aco, Es Normal 210 GPa 6,3 Gpa
Largura da secéo transversal, b Normal 2,40 m 7,0010°
Altura da secdo transversal, h Normal 0,35m 1,410

Fonte: O autor, 2017

Figura 118 — Diagrama de iteracao para a se¢do de concreto mostrada na Figura 114

considerando a distribuicdo estocastica das variaveis de projeto.
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Fonte: O autor, 2017

Observa-se que devido a pequena variabilidade das propriedades fisicas do aco, a
variacdo da resisténcia do elemento estrutural a tracdo, ponto inferior da curva, €

imperceptivel.
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4.3.2 Capacidade de carga dos elementos de fundacéo — estaqueamento
4.3.2.1 Esfor¢o Normal resistente

Os elementos de aco submetidos a flexo-compressdo tém sua capacidade resistente
verificada a partir da Equagao 4.25, onde Nres & Nsoi S80 0 esfor¢co normal resistente e o
solicitante, respectivamente, € Mres @€ Msot 0 momento fletor resistente e solicitante.

Sempre que a desigualdade for respeitada, que o elemento estrutural ndo sofre ruptura.

Nsol + Msol <1 Eq. 4.1
Nres Mres

O esforco normal resistente é calculado a partir da Equacdo 4.1 onde fc é a tensdo
resistente a compressdo simples considerando a flambagem por flexdo, dado pela

Equacéo 4.2, e Ag é a area bruta da secéo transversal.
Nyes = fc " Ay Eqg. 4.2

A tensdo resistente & compressao, fc, é calculada conforme Equagéo 4.3, onde y é um
parametro adimensional presente nas curvas de flambagem (NBR 8800:2008), dado pela
Equacéo 4.4, f, é a tensdo de escoamento do aco e Q é um coeficiente utilizado para
levar em consideracdo a perda resisténcia devido a flambagem local da peca. Na

Equacdo 4.4 a variavel Ao é o indice de esbeltes reduzido dado pela Equacéo 4.5.

fc:X'Q'fy Eqg. 4.3
0,658%" paraly, < 1,5 Eq. 4.4 (3)
¥y =1 0877
12 para Ay > 1,5
0
Eq. 4.4 (b)
k-L fy
= . Eq. 4.5
Ao L n? - Eg a
Q= Qa ' Qs Eq 4.6

O valor de Q é dado pela Equacdo 4.6, onde Qa é o coeficiente reduz a resisténcia a
compressdo da estaca levando em consideragdo a flambagem da alma (placas
enrijecidas), enquanto Qs € o coeficiente que considera a perda de resisténcia devido a

flambagem local da mesa (placas ndo enrijecidas). A reducdo da resisténcia devido a
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flambagem local sé deve ser levada em consideragdo caso a razédo, b/t, seja inferior a
um determinado valor limite. A Figura 4.72 ilustra os valores de b e t para diversas

secdes transversais bem como os valores limites a ser empregado.

No caso das placas enrijecidas, o coeficiente Qa € calculado a partir do conceito de
largura efetiva, onde a distribuicdo ndo linear de tensbes normais na placa, apés a
flambagem da secéo, é substituida por um diagrama de tensdo uniforme mantendo o

valor da forca normal atuante no elemento estrutural (PFEIL, 2009).

O valor de Qa é dado pela Equacdo 4.7, onde Ae € a area efetiva da secdo transversal

calculada considerando a largura efetiva, bef, da placa enrijecida conforme Equacéo 4.8.

Aes Eq. 4.7

Qa:A

g

bey =192t |- 1—-[ Eq. 4.8
o b/t ‘

Na Equacdo 4.8, t é a espessura da placa em questdo, o € a maxima tenséo normal

atuante na largura efetiva, dado pela Equacédo 4.9, e C é um parametro que depende da
forma da secdo transversal, para perfis laminados vale 0,34. Percebe-se que se trata de
uma expressdo iterativa uma vez que o valor de o depende da area efetiva, Aef, que por
sua vez depende da largura efetiva, ber. Segundo PFEILL (2009) o valor de sigma pode
ser, conservadoramente, tomado igual ao valor da tenséo de escoamento do material.
QA fe Eq. 4.9
Aes
O coeficiente Qs, utilizado para levar em conta a redugéo da resisténcia ocasionada pela

flambagem local dos elementos ndo enrijecidos, no caso de perfis tipo | laminados, €

calculado conforme expresséo 4.10.
4.3.2.2 Momento fletor resistente

Segundo a NBR 8800:2005, as secOes transversais de elementos fletidos podem ser
classificados em se¢des compactas, semicompactas e esbeltas, segundo valores limites
da relacéo largura espessura das chapas que compdes a sec¢ao do perfil, denominada A

(PFEIL, 2009). O valor de Ay, tanto quanto para mesa do perfil quanto para alma devem
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ser encontrar dentro de intervalo definido pelos valores limites Ap, dado pela Equagéo

4.29, e Ar, dado pela Equacéo 4.30.

E Eq. 4.10
A, =038 =
y

Eq. 4.11

Es

Ar =083
" 0,7 f,

Para se¢des do tipo compactas, onde o valor de A, é inferir ao valor de Ap, 0 momento
fletor resistente é dado considerando a plastificacdo total da secdo de ago, conforme
mostrado na Equacéo 4.31, onde Z é o médulo plastico da secdo. Caso o valor de Ay seja
superior ao valor de Ar, a secdo transversal ira falhar por flambagem ante de iniciar o
processo de plastificacdo e deve ser calculado segundo a Equacdo 4.32 onde W é o
maodulo elastico da secdo e fcr a tensdo resistente a flexdo determinada pela flambagem

local eléstica.
M,=Z-f, Eq. 4.12
Mg =W - for Eqg. 4.13

Caso o valor de Ay esteja situado entre os valores de A, e Ar, 0 momento fletor resistente
da secdo devera ser calculado a partir da interpolacdo linear entre os valores de Mp e
My, onde M, é 0 momento fletor resistente da secdo para uma situacdo limite, onde Ay é
igual a Ar, dado pelas equaces 4.39, quando a flambagem local ocorrer na mesa, e 4.40,

qguando a flambagem local ocorrer na alma.
M, =W, (f, —0,) <W,-f, Eq. 4.14
M, =W-f, Eq. 4.15
4.3.2.3 Verificagdo flexo-compresséo normal

O dimensionamento do estagueamento, sera feito baseado unicamente na capacidade de
carga do perfil metélico, ndo sendo feita nenhuma verificagdo no que diz respeito a
capacidade de carga do solo quando submetido a um carregamento vertical. O
comprimento equivalente da estaca, calculado a partir da teoria de Davisson e Robinson

e aqui exposto na segdo 2.7 vale 1,353 metros. Considerando que a estaca trabalhe
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engastada nas duas extremidades, a esbeltes reduzida, calculada a partir da Equacédo 4.5
vale 0,168. Uma vez que Ao € menor que 1,5, o coeficiente adimensional, y, deve ser

calculado conforme 4.4 (b) e vale 0,953.

As esbelteses, tanto das mesas quanto da alma do perfil, atendem os valores minimos
recomendados pela NBR 8800:2005 (ABNT, 2005), de forma que valor do parametro
Q devera ser tomado igual a unidade. Sendo assim, conforme equacdes 4.2 e 4.3, o valor

do esforco normal resistente € igual 1.133 kN.

No que diz respeito ao momento fletor resistente, observa-se que a mesa pode ser
classificada como uma se¢do compacta, enquanto que a alma é semicompacta. Dessa
forma, o valor do momento fletor resistente é dado interpolando o valor do momento
fletor pléstico, My, (caso de se¢bes compactas) e do momento fletor calculado para uma

situacdo limite entre uma secdo semicompacta e esbelta, My, (PFEIL, 2009).

Os valores Ap e Ar calculados conforme equagdes 4.10 e 4.11 valem, respectivamente,
8,084 e 21,105. Por sua vez, os valores de Ap, para a mesa e alma valem 6,638 e 17,136.
Dessa forma, o perfil em questdo, pode ser classificado como sendo de secédo
semicompacta, devido ao valor da esbeltes da alma. O momento fletor € calculado a
interpolando-se os valores de M, e My, dados pelas equacbes 4.14 e 4.15, conforme

Equacdo 4.16. O momento resistente, nesse caso vale 47,92 kN'-m.

Ap— A Eq. 4.16
Myes = My — 1 — Ap
r—Ap

(Mp - Mr)

4.3.2.4 Consideracdo do carater aleatdrio das variaveis de projeto

Considerando apenas o carater aleatorio da tensdo resistente do aco, com valor médio
igual a 464 MPa, desvio padrdo 14 MPa e distribuicdo normal, pode-se plotar o
histograma dos valores dos esforcos internos resistentes conforme mostrado nas figuras

abaixo.
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Figura 119 — Histograma das frequéncias absolutas para 0 momento resistente da estaca.
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Fonte: O autor, 2017

Figura 120 — Histograma das frequéncias absolutas para o esfor¢co normal resistente da estaca.
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Fonte: O autor, 2017
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5 PROBABILIDADE DE FALHA E MINIMIZACAO DO RISCO O PROJETO
DE ENCONTROS INTEGRAIS DE PONTES

Nesse capitulo serd calculado a probabilidade de falha do encontro integral de uma
ponte. Esse célculo sera realizado de forma direta a partir da utilizacdo do método de
Monte Carlo. Em seguida, otimizacdo estocastica utilizando o algoritmo SPSA sera

realizada visando a minimizacgéo do custo da estrutura.
5.1  ESFORCOS INTERNOS E COMBINACAO DE CARGA

Conforme mostrado na secdo 4.1, os esforcos solicitantes atuantes na estrutura de uma
ponte de encontros integrais podem ser obtidos a partir da analise de um pdrtico plano,
desde gque a ponte ndo seja curva nem possua angulo de viés. Mostrou-se também que o

algoritmo, AAPP, pode ser usado sem que haja perda de precisdo dos resultados.

Seis diferentes tipos de carregamento foram impostos a estrutura da ponte: peso proprio
da estrutura, variacdo uniforme de temperatura, empuxo ativo de solo, carga de
protensao, efeitos diferidos do concreto e carga devido ao trem tipo. A fim de avaliar se
a estrutura esta situada em um dominio de seguranca, atendendo os limites impostos
pela funcio de Estado Limite Ultimo, os esforgos internos provenientes de cada tipo de
carregamento devem ser combinados. Coeficientes de seguranca ndo serdo considerado

uma vez que se trata de uma analise probabilistica.

E importante salientar que quando a ponte esté sujeita a variacdes negativas, ou nulas
de temperatura, o solo atua no sentido de causar um empuxo passivo sobre o encontro.
Sendo assim, ndo havera situacdo onde atuardo no encontro integral um carregamento
devido a variagdo positiva de temperatura simultaneamente com empuxo passivo do

solo.
o Variagao negativa e uniforme de temperatura, AT<O0

Ao se considerar que a estrutura esteja sujeita a uma variagdo negativa de temperatura,

ou seja, o tabuleiro da ponte sofre um encurtamento, as tensdes no solo séo aliviadas e
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0 mesmo passa a exercer empuxo sobre o encontro. Além do mais, os esforcos internos
podem ser calculados em um tempo t igual a zero, ou seja, sem que os efeitos das
deformac0es diferidas do concreto tenham sido iniciados ou em um tempo igual a 1095
dias, correspondente a um periodo de trés anos onde considera-se que as deformacdes
diferidas tenham sido finalizadas. Por fim, pode-se ainda considerar o trem tipo atuando

0u nao na estrutura.

Dessa forma, fixado a variacdo negativa de temperatura, quatro combinacGes podem ser

consideradas:

o COMB-1 = Peso Proprio + Variagdo Negativa + Empuxo Passivo (t=0 dias)

o COMB-2 = Peso Proprio + Variacdo Negativa + Empuxo Passivo + Trem Tipo
(t=0 dias)
o COMB-3= Peso Proprio + Variagdo Negativa + Empuxo Passivo + Efeitos

diferidos (t=1095 dias)

o COMB-4 = Peso Proprio + Variagdo Negativa + Empuxo Passivo + Efeitos
diferidos + Trem Tipo (t=1095 dias)

o Variagao nula de temperatura, AT=0

Nas situacdes onde a temperatura do tabuleiro da ponte seja a mesma daquela no instante
da solidarizacéo do tabuleiro com o encontro, considera-se que a ponte ndo esteja nem
alongada nem comprimida. Assim, o solo ndo esta sujeito a tensdes de compressao e
exerce empuxo passivo sobre o encontro. Dessa forma, as mesmas quatro combinagdes
anteriormente elencadas podem ser identificadas salvo a presenca do carregamento

proveniente da variacdo de temperatura.

o COMB-5 = Peso Préprio + Empuxo Passivo (t=0 dias)

o COMB-6 = Peso Proprio + Empuxo Passivo + Trem Tipo (t=0 dias)

o COMB-7 = Peso Préprio + Empuxo Passivo + Efeitos diferidos (t=1095 dias)

o COMB-8 = Peso Préprio + Empuxo Passivo + Efeitos diferidos + Trem Tipo
(t=1095 dias)

o Variacao positiva de temperatura, AT>0



186

Por fim, considerando as situacdes onde o tabuleiro esteja submetido a uma variagédo

positiva de temperatura, o solo do aterro encontra-se comprimido atuando como

elemento resistente sem que exerca empuxo passivo sobre o encontro. Nesse caso, pode-

se identificar as mesmas quatro situacfes expostas no item 6.2.3.1, diferenciando apenas

pela auséncia do empuxo de solo e sendo a variacdo de temperatura positiva, ao inves

de ser negativa.

@)

O

COMB-9 = Peso Préprio + Variacdo Positiva (t=0 dias)
COMB-10 = Peso Prdprio + Variagdo Positiva + Trem Tipo (t=0 dias)
COMB-11 = Peso Proprio + Variacdo Positiva + Efeitos diferidos (t=1095 dias)

COMB-12 = Peso Prdprio + Variagdo Positiva + Efeitos diferidos + Trem Tipo

(t=1095 dias)

Na Tabela 23 pode-se observar a os valores do momento fletor e esforgo normal atuantes

na cortina e no estaqueamento da ponte proveniente de cada umas doze combinacdes de

carga elencadas.

Tabela 23 — Esfor¢os internos atuantes no encontro para cada uma das combinagfes de carga.

COMB Cortina Estaca
Nsol Mol Nsol Msol
1 -550.38 -397.566 -550.376 69.6089
2 -963.10 -542.407 -963.097 64.5543
3 -509.37 -43.0589 -509.367 129.357
4 -922.09 -187.9 -922.089 124.3024
5 -576.27 -616.504 -576.267 32.6777
6 -988.99 -761.345 -988.989 27.6231
7 -535.26 -261.996 -535.258 92.4258
8 -947.98 -406.837 -947.98 87.3712
9 -607.39 -992.183 -607.393 16.8211
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10 -1020.11 -1137.02 -1020.11 11.7665
11 -566.38 -637.675 -566.384 76.5692
12 -979.11 -782.516 -979.105 71.5146

Fonte: O autor, 2017
5.2 PROBABILIDADE DE FALHA

O célculo da probabilidade de falha realizado de forma direta a partir da razéo entre a
quantidade de experimentos que nao se encontram dentro do dominio de seguranca pela
guantidade total de experimentos realizados demanda uma grande quantidade de

experimentos, onerando bastante o custo computacional.

A funcdo estado limite, G(X), para cada elemento estrutural foi tomada de forma que ela
assume valores negativos sempre que uma falha for caracterizada. Os valores da funcao
estado limite obtidos em cada realizagdo de Monte Carlo foram plotados em um
histograma e a eles uma fungdo de distribuicdo de probabilidade foi ajustada. A
probabilidade de falha foi calculada partir da area sob a curva de distribuicdo para

valores de G(X) inferiores a zero.

A probabilidade de falha seréa calculada considerando as varidveis de projeto, listadas
na Tabela 24 como tendo um comportamento aleatério, segunda a lei de probabilidade
e 0s parametros estatisticos expressos nessa mesma tabela. Duas situacGes distintas
foram consideradas. Na primeira 0s elementos estruturais foram dimensionados
considerando os valores médios de suas propriedades fisicas e os esfor¢os solicitantes
sem a consideracao de nenhum coeficiente de seguranca. Em um segundo momento 0s
elementos estruturais foram dimensionados considerando os valores de projeto de suas
propriedades fisicas, ou seja, tiveram sua resisténcia reduzida a partir de um coeficiente
de seguranca e os esforcos solicitantes foram majorados. Nessa segunda situacdo pode-
se afirmar que os elementos foram dimensionados conforme metodologia para niveis de

aproximagdo igual a um.
Tabela 24 — Variaveis de projeto com suas respectivas leis de probabilidade.

Variavel de projeto Tipo de Valor médio, p | Desvio padrao,

distribuicéo c
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Resisténcia a compressdo do | Lognormal 38.000 kKN/m? 6.460 KN/m?
concreto, fec
Tens&o ultima do aco para Normal 5,0010°kN/m? | 1,410* KN/m?
concreto armado, fs
Modulo de elasticidade do Normal 2,1:108 kN/m? 6,3'10° KN/m?
aco para concreto armado, Es
Tens&o ultima do aco Normal 4,6410°kKN/m? | 1,410* hN/m?
laminado, fs
Modulo de elasticidade do Normal 2,1:108 kN/m? 6,3:10° kN/m?
aco laminado, Es
Tens&o admissivel do solo Normal 200 kN/m? 40 KN/m?
Area da secdo transversal da Normal 1,243 m?
longarina
Momento de inércia da secao Normal 0,624 m*
transversal da longarina
Altura da sec¢do transversal Normal 0,35 m
da cortina
Largura da secdo transversal Normal 2,4m
da cortina
Resisténcia & compressdo do | Lognormal 38.000 kN/m? 6.460 kN/m?
concreto, fec
Tens&o Ultima do aco para Normal 5,00 10°%kN/m? | 1,410* kN/m?
concreto armado, fs
Modulo de elasticidade do Normal 2,1:108 KN/m? 6,310° KN/m?
aco para concreto armado, Es
Tens&o Ultima do aco Normal 4,6410°kN/m? | 1,410* hN/m?

laminado, fy
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Modulo de elasticidade do Normal 2,1:108 KN/m? 6,3:108 KN/m?
aco laminado, Es

Tens&o admissivel do solo Normal 200 kN/m? 40 KN/m?

Fonte: O autor, 2017

5.2.1 Calculo da probabilidade de falha e indice de confiabilidade sem a

consideracéao de coeficientes de seguranca

A probabilidade de falha sera calculada considerando as variaveis de projeto com seus
valores médios e os esforcos solicitantes calculados sem a aplicacdo de coeficientes

parciais de seguranca.

Considerando que o encontro foi dimensionado para um esforgo normal e um momento
fletor iguais a 1.020kN e 1.137 kN'm, e sendo a funcéo estado limite ultimo indicada
pelo diagrama de iteracdo, como mostrado na secdo 4.31.1, observa-se que o par (Nsol;
Mso) para as demais combinacdes de carga encontram-se dentro do dominio de

segurancga, ou seja, ndo héa ruptura da secdo transversal.

No caso do estaqueamento, o esforco normal e 0 momento fletor resistentes valem 2.392
kN e 201 kN'm, respectivamente. Conforme exposto na secdo 4.3.2, e a fungéo estado

limite Gltimo é dado pela Equacdo 4.1.
5.2.1.1 Probabilidade de falha e indice de confiabilidade do encontro

A falha na estrutura é caracterizada quando algum dos estados limites é ultrapassado,
no caso em estudo, considerar-se-a o estado limite ultimo. A fim de quantificar o quéo
distante o par (Ms, Ps), encontra-se da fronteira do dominio de seguranca, foi
considerado o diagrama de iteracéo adimensionalisado. O esfor¢o normal adimensional,

v, € dado pela Equacdo 5.1 enquanto que o momento fletor adimensional, «, € dado pela

Equacdo 5.2.
y =N Eqg. 5.1
" b-h-f,
M, Eq.5.2

'“:b.dz.fc
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Lembrando que b, h e d sdo, respectivamente, a largura, altura e altura Gtil da secéo

transversal, enquanto que f; a resisténcia & compressédo do concreto.

Na figura 121 pode-se observar o diagrama de iteracdo adimensional e o os esforcos
solicitantes, também adimensionais, v e us calculados para as doze combinagdes de
carga elencadas na secdo 5.1. O ponto mais proximo ao diagrama corresponde aos

esforcos obtidos a partir da combinacéo de agdo COMB 10.

Figura 121 — Diagrama de iteracdo adimensional e os respectivos esforgos solicitantes

adimensionalizados considerando as varidveis de projeto com seus valores médios.
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Fonte: O autor, 2017

A distancia, I, entre o ponto correspondente aos esforgos solicitantes e o diagrama de
iteracdo sera considerada positiva sempre que 0 mesmo se encontrar no dominio de
seguranca, e negativa caso contrario. Ou seja, valores negativos de | indicam uma
situacdo de falha. O estado limite deve ser analisado para as doze diferentes
combinagdes de carga. A probabilidade de falha, P, pode ser calculada de forma direta,
a parir da relacdo entre a quantidade de experimentos que apresentaram falha e a
quantidade total de experimentos. Na Tabela 25 tém-se a probabilidade de falha para
cada uma das combinagOes de carga. Percebe-se claramente que a situacdo mais
desfavoravel para a estrutura é aquela referente a combinacdo de carga numero 10,
conforme esperado. Isso posto, até o final dessa se¢do, 0s demais parametros estatisticos

serdo calculados para essa combinagéo.
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Tabela 25 — Probabilidade de falha do encontro

Combinacgéo Ps Combinacéo Ps
1 0,70% 7 0,68%
2 0,68% 8 0,70%
3 0,68% 9 1,12%
4 0,68% 10 11,74%
5 0,68% 11 0,70%
6 0,74% 12 0,70%

Fonte: O autor, 2017

Os valores de |, calculados para os 5.000 experimentos realizados estdo indicados no
histograma mostrado na Figura 5.2. Aos valores presentes no histograma apresentado,
pode-se ajustar uma funcdo distribuicéo de probabilidade, conforme mostrado na mesma
figura. A distribuicdo foi considerada como sendo gaussiana, o valor médio obtido é
igual a 2,32:102 e desvio padrdo 2,60'102. A probabilidade de falha da estrutura pode

ser calculada como sendo a area da funcdo situada a esquerda o eixo y e vale 18,57%.

Figura 122 — Histograma das frequéncias absolutas do valor de | e funcéo distribuigdo de
probabilidade ajustada ao histograma.
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Observa-se que o valor da probabilidade de falha calculado a partir da funcdo de
distribuicdo acumulada diverge um pouco do valor calculado a partir da razdo entre o
nimero de experimentos que apresentaram falha pelo numero de experimentos

realizados. Isso se deve a quantidade de experimentos realizado.

Figura 123 — Curva de distribuicdo de probabilidade acumulada da falha do pilar considerando

a combinacéo de carga mais desfavoravel.
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Fonte: O autor, 2017

5.2.1.2 Probabilidade de falha do estaqgueamento

No que diz respeito a probabilidade de falha do estaqueamento, ndo foi observada
violagdo da fungdo estado limite Gltimo para nenhuma das combinag6es. Contudo, ndo
se pode afirmar de imediato que as estacas atendem os requisitos de seguranca expostos
no Capitulo 4. A funcdo estado limite dada pela Equacdo 5.3, onde Mest € a margem de

seguranca. Na Tabela 26 tém-se os valores de Mest para as doze combinagdes de carga.

N; My Eqg.5.3
Mgt =1 —|—+—
est (NT + Mr)
Tabela 26 — VValor médio da margem de seguranca das estacas.

Combinacgéao Ps Combinacéao Pr

1 0,00% 7 0,90%
2 0,00% 8 46,70%
3 31,56% 9 0,00%
4 99,88% 10 0,00%
5 0,00% 11 0,22%
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6 0,00%

12

18,58%

Fonte: O autor, 2017

Sendo a combinacdo de numero quatro aquela que apresenta menor valor da margem,

pode-se dizer que é a situacdo mais desfavoravel para as estacas. Os parametros

estatisticos referentes & seguranca do estaqueamento serdo calculados baseado nos

esforcos solicitantes provenientes dessa combinacdo de carga. Na Figura 6.4 tém-se o

histograma dos valores de Mest € a fungéo distribuicdo de probabilidade, tomada como

sendo gaussiana, a ele ajustada. Na figura 124 pode-se observar a curva de distribuicao

acumulada de Mes. O valor médio da margem, considerando a combinacdo mais

desfavoravel, é igual a -0,134, e o desvio padrdo 0,054. A probabilidade de falha

calculada a partir da curva de distribuicdo acumulada é igual a 99,34%.

Figura 124 — Histograma e distribuicéo de probabilidade do valor da margem para o

estaqueamento.
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Figura 125 — Curva de distribuicdo acumulada do valor da margem.
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Fonte: O autor, 2017

5.2.2 Probabilidade de falha e indice de confiabilidade — valores de projeto

O dimensionamento dos elementos estruturais foi feito considerando os valores de
projeto das propriedades fisicas dos materiais. A resisténcia a compressao do concreto,
obtida a partir da divisdo da resisténcia a compressao caracteristica, igual a 30 MPa por
um coeficiente de reducdo tomado igual a 1,4, vale 21,428 MPa. No caso do aco o
coeficiente de reducdo vale 1,15, haja vista o maior controle de qualidade em sua
producéo e consequentemente menor dispersdo nos valores da resisténcia. Dessa forma
o limite de elasticidade para 0 ago CA-50 vale 434,78 MPa enquanto que para o aco do

estaqueamento, considerado como sendo do tipo ASTM A-572 Gr 50 vale 304,34 MPa.

A combinacdo de carga para o estado limite ultimo é dada pela Equacéo 5.4 onde G;j sdo
as cargas permanentes atuantes na estrutura, ygi sdo os coeficientes parciais de segurancga
aplicados as cargas permanentes, Q: é a acdo variavel principal cujo coeficiente de
segurancga € 1, Qj sdo as acles varidveis secundarias e yoj 0 coeficiente redutor dessas
acoes.
" UL Eq.5.4
Sa= ) Vi Gi+tVar-Qu+ ) oy Q;
i=1 j=2

Na secdo anterior foi observado que a combinagdo de carga 10 é a mais desfavoravel
para a cortina do encontro. Uma vez que essa combinagao possui como ag¢ao permanente

apenas 0 peso proprio e as outras duas, variagao positiva de temperatura e trem tipo, sdo



195

variaveis, dessa combinacdo de carga duas outras irdo se originar. A primeira
considerando a variagdo de temperatura como acgéo variavel principal, Equagdo 5.5(a) e
a outra o trem tipo serd tomado como tal Equacédo 5.5(b). Os coeficientes de seguranca
foram obtidos conforme recomendacdo da NBR 6118/2014.

n m Eq. 5.5(a)
Sa1= ) 14-Gi+ 12" Qeemp + ) 08" Qeremeipo
i=1 =2

n m Eq. 5.5(b)
Sd,z = Z Yg,i® Gi+14- Qtremtipo + 2 0,6- Qtemp
i=1 j=2

5.2.2.1 Probabilidade de falha e indice de confiabilidade do encontro

Observa-se a partir da tabela 27 que a probabilidade de falha do encontro foi reduzida,
principalmente no que diz respeito a combinacdo 10, quando coeficientes de seguranca
propostos pela norma foram levados em consideracao no dimensionamento da estrutura.
A combinacdo de carga mais desfavoravel apresenta uma probabilidade de falha igual a
0,74%, quando calculada a partir da razdo entre o nimero de experimentos que
apresentaram falha pelo numero total de experimentos e vale 1,95% quando calculada a

partir da curva de distribuicdo ajustada ao histograma.

Tabela 27 — Probabilidade de falha do encontro.

Combinacéo Ps Combinagéo Pr
1 0,40% 7 0,40%
2 0,38% 8 0,40%
3 0,40% 9 0,38%
4 0,40% 10 0,74%
5 0,40% 11 0,40%
6 0,40% 12 0,40%

Fonte: O autor, 2017
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Figura 126 — Histograma das frequéncias absolutas do valor de | e funcéo distribuigédo de
probabilidade ajustada ao histograma.
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Figura 127 — Curva de distribuicdo de probabilidade acumulada da falha do pilar considerando

a combinacdo de carga mais desfavoravel.
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5.2.2.2 Probabilidade de falha e indice de confiabilidade do estaqueamento

Considerando o estaqueamento, dimensionado a partir dos coeficientes de seguranga
aplicados & combinacdo de nimero quatro, percebe-se que a probabilidade de falha foi

reduzida consideravelmente, sendo da ordem de 10,



Figura 128 — Curva de distribuicdo de probabilidade acumulada da falha na estaca

considerando a combinacédo de carga mais desfavoravel.
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Figura 129 — Curva de distribuicdo de probabilidade acumulada da falha na estaca

considerando a combinacédo de carga mais desfavoravel.
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53  OTIMIZACAO ESTOCASTICA — MINIMIZACAO DO RISCO

0.5
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Nesta secdo, o algoritmo de otimizagdo SPSA, apresentado na se¢do 3.8 sera aplicado

visando minimizar o risco da estrutura de uma ponte de encontros integrais. A exemplo

do que foi feito para o poértico de trés barras, o risco sera entendido como sendo o custo

da estrutura da ponte. As variaveis de projeto a serem modificadas durante o processo

iterativo sera as dimensdes dos pilares e dos encontros. Duas ressalvas devem ser feitas.

A primeira diz respeito a geometria do pilar da ponte que passa a ter uma secao

retangular, diferente da secdo circular considerada até 0 momento. A segunda ressalva
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diz respeito as dimensdes da cortina do encontro. Uma vez que a sua largura é definida

pela geometria do tabuleiro resta-nos modificar apenas a altura da secdo transversal.

A principio, as dimensfes minimas das vigas e pilares foram impostas de forma que 0s
elementos estruturais apresentassem indice de esbeltes inferior a 90. N&do foram
estabelecidos limites superiores para a dimensdo dos elementos estruturais. A restricdo
imposta a funcdo objetivo é a funcéo estado limite Gltimo dos elementos estruturais:
cortina de contencdo e estaqueamento metalico. As variaveis de projeto, com
comportamento estocastico, foram tomadas com 0s respectivos parametros estatisticos
apresentados na tabela 24. Na tabela 27 pode-se observar os valores iniciais das
variaveis de projeto, os valores minimos dessas variaveis e 0s parametros estatisticos de

cada uma delas.

Tabela 27 — Parametros estatisticos das varidveis de projeto.

Variavel Valor inicial Limite Coef. de
inferior Variacao
Encontro
Largura da secéo 240 cm 240 cm -
Altura da secdo 50 cm 25 cm 1,4%
Pilar
Largura da secéo 240 cm 120 cm 0,07%
Altura da secao 140 cm 35cm 1,4%

Fonte: O autor, 2017

Uma primeira questdo surge no que diz ao desvio padrédo das dimensdes dos elementos
estruturais. Considerando que a cada passo do algoritmo os valores das dimensdes sdo
alterados, optou-se por trabalhar com o coeficiente de variacdo ao invés do desvio
padrdo. Assim, a cada novo valor obtido o desvio padréo ¢ calculado antes do inicio do

processo iterativo.

No que diz respeito ao critério de parada duas consideracfes foram feitas. A primeira

esta relacionada a estabilizagdo do valor da funcdo objetivo (custo total da estrutura).
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Considerou-se que a tolerancia entre dois resultados consecutivos deva ser observada
durante dez iteracGes do algoritmo. Esse artificio foi empregado visando garantir o
resultado da fung&o objetivo atingiu um comportamento assintético. O segundo critério
de parada € o nimero maximo de iteracdes. A estrutura da ponte foi analisada com

diferentes valores para o critério de parada.

Outra questdo inerente ao problema diz respeito aos coeficientes de ganho préprios do
algoritmo de otimizacdo. Dado a escala do problema, os valores estabelecidos para o
portico plano da secdo 3.8 ndo sdo validos e ndo conduzem a bons resultados. Dessa
forma, optou-se por automatizar a escolha dos coeficientes de ganho a partir de uma
rotina proposta por SPALL (1998). Cada vez que o algoritmo € processado o coeficiente
a apresenta valores diferentes, haja vista que ele depende da avaliacdo da funcéo

objetivo, de carater estocastico, e do valor do numero maximo de iteracoes.

O custo médio inicial da estrutura considerando o valor inicial das variaveis de projeto
é de R$ 33.740,97 com desvio padrdo igual a R$ 481,79. Na figura 130 pode-se observar

0 histograma do custo considerando um total de 1.000 experimentos.

Figura 130 — Histograma frequéncias absolutas custo da cortina do encontro.
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Fonte: O autor, 2017
Em um primeiro momento, tomar-se-a o valor da tolerancia igual a R$ 100,00, valor
inferior ao desvio padrao a fim de forcar que o critério de parada seja 0 nimero maximo
de iteragdes, tomado igual a 100. Os coeficientes de ganho, calculados a partir da rotina
proposta por SPALL (1998) foram: a igual a 2,592:107, ¢ igual a 3,75810 e A igual a

1. No gréfico da figura 131 pode-se observar o valor da variacdo do custo em funcgéo do
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namero de iteracdes. No caso em apreco, o valor minimo atingido pela da funcéo
objetivo foi de R$ 9.599,27. Vale ressaltar que no caso de otimizacao estocéstica o valor
minimo obtido ndo obrigatoriamente coincide com o valor da funcéo objetivo na ultima
iteracdo, apesar de serem bastante proximos.

Figura 131 — Variagdo do custo da estrutura em funcéo do nimero de iteracOes.
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Tratando-se das dimensdes dos elementos estruturais, onde a linha azul representa o
encontro da esquerda enquanto que a linha vermelha o encontro da direita, observa-se
que a altura da se¢éo transversal, tanto do encontro quanto do pilar, rapidamente atingiu
o valor o limite, conforme mostrado nas figuras 132 e 133. A reducédo da largura do
pilar, por sua vez, ocorre de forma mais gradual, atingindo o valor minimo de 1,53
metros para o pilar da esquerda e 1,57 metros para o pilar da direita, vide Figura 6.14.
Figura 132 — Variacdo da altura da secéo do encontro em funcdo no nimero de iteracoes.
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Figura 133 — Variacdo da altura da secdo do pilar em fungdo no nimero de iteragdes.
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Figura 134 — Variacdo da largura da secao do pilar em funcdo no nimero de iteragGes.
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Os coeficientes de ganho devem diminuir a cada passo do algoritmo apresentando um
comportamento assintético conforme pode ser observado nas figuras 135 e 136. Em 137

observa-se a varia¢do da norma do vetor sk.
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Figura 135 — Variagdo do pardmetro ax largura da secdo do pilar em fungdo no nimero de
iteracOes.
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Figura 136 — Variacdo do parametro c largura da se¢do do pilar em fungdo no nimero de
iteracOes.
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Figura 137 — Variacdo da norma do vetor s largura da se¢éo do pilar em fungdo no nimero de
iteracOes.
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Uma segunda simulac&o foi feita aumentando o nimero méaximo de iteraces de 100
para 1.000. Os coeficientes de ganho obtidos a partir da rotina de calculo automatica,
onde os valores obtidos foram: a igual 6,972:10°, ¢ igual a 0,3785 e A igual a 10.
observou-se que o valor minimo da funcdo objetivo sofreu uma reducgdo saindo de R$
9.599,27 para R$ 8.509.76, conforme pode ser observado na Figura 138. Percebe-se
ainda que a partir da centésima iteracdo, a variacdo nos valores da funcao objetivo é
proveniente do ruido da funcdo. O valor médio, excluindo as primeiras iteracGes € igual
a R$ 8.857,73, muito proximo do valor minimo encontrado.

Figura 138 — Variacdo do custo da estrutura em fungdo do nimero de iterages, N = 1.000.
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A reducdo do custo do encontro pode ser justificada a partir da Figura 5.19, onde
observa-se que que o valor minimo da largura da se¢éo do pilar reduziu de 1,50 metros
(Figura 139) para 1,20 metros. A altura da secdo do pilar e do encontro convergiram

para o valor minimo fixado.

Figura 139 — Variacdo da largura da se¢do do pilar em funcdo no nimero de iteracBes, N =
1.000.
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Uma terceira simulacéo foi realizada considerando a tolerancia igual a R$ 500,00, valor
um pouco acima do desvio padrdo do custo e mantendo o niUmero maximo de iteracbes
igual a 1.000. Os coeficientes de ganho, a, ¢ e A foram tomados a parti da rotina de
ganho e valem 9,595:10°°, 0,3785 e 10, respectivamente. Na Figura 6.22 tem-se o valor
do custo da estrutura em funcdo do numero de iteracdes. Percebe-se que o algoritmo
converge apds 23 iteracBes encontrando um valor minimo igual a R$ 10.389,38, vide
Figura 6.20. A altura da secdo transversal do pilar e do encontro convergem para o valor
minimo enquanto que a largura da secdo do pilar converge para um valor igual 1,70

metros, conforme mostrado na Figura 140.
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Figura 140 — Variacdo do custo em funcdo do nimero de iteragdes.
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Figura 141 — Variacédo da largura da secéo do pilar em fung¢éo no nimero de iteragoes.
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Percebe-se que com os coeficientes de ganho utilizados o algoritmo n&o apresentou bom
desempenho, haja vista que o valor da largura da secdo transversal do pilar quase nao

foi reduzido.

Por fim foi realizada uma quarta analise considerando 0s coeficientes de ganho
utilizados na segunda, mantendo a tolerancia igual a R$ 100,00 e estipulando o nimero
maximo de iteragdes igual a 200. Observou-se que a funcdo objetivo converge para um
valor minimo igual a R$ 8.534, 35, muito proximo daquele obtido quando o nimero
maximo de iteragdes foi tomado igual a 1.000 porém com menor esfor¢o computacional.
A altura da secéo transversal, tanto do pilar quanto do encontro, convergiu para o valor

minimo 35 cm e 25 cm, respectivamente. A largura dos pilares assumiu um valor igual
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al1,20 me 1,21 m. Na Figura 6.20 observa-se a variacdo do custo em funcdo do niumero

de iteragdes.

Figura 142 — Variacdo do custo em funcdo do nimero de iteracdes — quarta analise.
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6 CONCLUSOES E TRABALHOS FUTUROS

As pontes de encontros integrais, sdo estruturas de pontes concebidas sem a utilizacado
de aparelhos de apoio e juntas de dilatacdo. Essa concepcao estrutural tem a grande
vantagem de reduzir os custos de implantacdo e manutencéo das obras de arte, além de
melhorar o seu desempenho ao longo de sua vida Util. Nesse tipo de estrutura, 0s
deslocamentos impostos exercem importante influéncia na determinacdo dos esfor¢cos
internos nos elementos estruturais. Tais deslocamentos sdo provenientes das variacdes
de temperatura e efeitos reoldgicos do concreto, tendo o solo um papel fundamental na

determinacéo desses valores.

O dimensionamento de encontros integrais de pontes € altamente complexo, haja vista
que esforcos provenientes da movimentacdo do tabuleiro, antes negligenciados no
dimensionamento devido a liberacdo dos vinculos, devem ser levados em conta. Além
do mais, as variaveis de projeto empregadas no modelo para levar em conta os efeitos

da movimentacdo do tabuleiro esta sujeito a elevado grau de incerteza.

Os efeitos da variagéo de temperatura e os deslocamentos diferidos do concreto possuem
um comportamento complexo dificilmente de serem modelados de forma precisa. O
mesmo pode ser dito dos parametros do solo a serem empregados na modelagem da
iteracdo solo-estrutura. Como todo material natural, as suas propriedades possuem
grande variabilidade espacial, podendo inclusive apresentar diferentes valores para uma

mesma camada.

Sendo assim, de forma a modelar as estruturas de pontes integrais com maior precisao,
faz-se necessério lancar mao de ferramentas estatisticas utilizando modelos estocésticos
onde as variaveis inerentes ao modelo s&o tratadas como variaveis aleatdrias e ndo com

valores deterministicos.

Atualmente, na engenharia de estruturas, € pratica corrente utilizarmos modelos semi-

probabilisticos, onde as variaveis de projeto, aleatérias por natureza, sao tratadas como
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deterministicas e a incerteza inerente ao seu valor é considerada a partir da utilizacéo de

coeficientes parciais de seguranca.

O estudo sistematico das pontes de encontros integrais sO passou a fazer parte do
cotidiano do meio académico no inicio da década de 80, com os trabalhos financiados
pelos departamentos de transitos estaduais dos Estados Unidos. Atualmente, a pesquisa
no assunto estd largamente difundida na America do Norte e em paises do Norte
europeu, onde a adocdo de encontros integrais € uma solucdo para evitar a perda
desempenho da estrutura devido a grande amplitude das variacfes de temperatura. No

Brasil tanto a construcdo quanto a pesquisa no tema esta em fase inicial.

Grande parte dos trabalhos estdo focados na instrumentacdo dos encontros integrais e
pressdes que se desenvolvem no aterro, onde os dados obtidos sdo utilizados para
calibrar modelos numéricos. Os trabalhos que empregam modelagem numérica fazem
uso de modelos deterministicos negligenciando as incertezas inerentes as variaveis de
projeto. O solo, elemento resistente do encontro integral, ora é modelado com seu
comportamento elastico linear, ora com seu comportamento ndo linear. A grande
preocupacdo é que para a correta modelagem do solo, varios parametros devem ser
levados em consideracdo e estes, na maioria das vezes, ndo estdo disponiveis aos
engenheiros estruturais. Esse fato sé amplifica as incertezas inerentes as suas

propriedades.

Nesse trabalho foi desenvolvido cédigo numérico para modelagem estocastica de
estruturas de encontros integrais de pontes a partir da utilizacdo do Método de Monte
Carlo. As varidveis de projeto foram consideradas com suas respectivas leis de
probabilidade de forma a levar em consideracdo o carater estocastico inerente a cada
uma delas. Em um primeiro momento foi realizada uma avaliacdo da sensibilidade das
variaveis de projeto no nos esforgos internos e deslocamentos da estrutura. Observou-
se que a resisténcia a compressao, coeficiente de reacao e peso especifico do solo sdo as
variaveis que exercem maior influéncia no valor dos esforgos internos desenvolvidos

nos elementos estruturais.

A quantidade de experimentos suficientes para que ndo distor¢des ndo influenciem os
resultados da analise estocastica foi determinada a partir da comparagéo entre as curvas
de distribuicdo acumulada quando o nimero de experimentos varia em 100, 500, 1.000,

5.000 e 10.000. Observou-se que a partir de 1.000 experimentos a variagdo do desvio
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padrdo é estabilizada, o valor médio, por sua vez ndo apresenta variacdes significativas

em fungdo do nimero de experimentos.

A avaliacdo da falha no elemento estrutural foi caracterizada a partir da fungéo estado
limite. Utilizando o Método de Monte Carlo, o histograma dos valores da fungéo estado
limite é obtido e uma curva de distribuicdo de probabilidade gaussiana é ajustada aos
valores experimentais. A probabilidade de falha e o indice de confiabilidade tanto do
encontro quanto do estaqueamento séo calculados a partir dessas curvas de distribuicdo
e de distribuicdo acumulada. Duas situacgdes distintas foram analisadas, a primeira, onde
a estrutura foi avaliada sem nenhuma consideracdo a respeito dos fatores de seguranca
e uma outra onde os elementos estruturais foram dimensionados considerando a
combinacdo de carga mais desfavoravel com os seus respectivos coeficientes de
seguranca. A probabilidade de falha da do encontro, na situacdo mais desfavoravel,
apresentou valor elevado, indicando que os coeficientes de seguranca para esse tipo de
estrutura devem ser melhor estudados. Para as estacas, os coeficientes de seguranca

empregados atendem de forma satisfatéria as recomendacdes do Model Code 2010.

Observou-se que para 0 encontro, a probabilidade de falha é igual a 0,4%. Esse valor
indica que estudos adicionais devem ser realizados visando algum ajuste dos
coeficientes de seguranca parciais empregados no dimensionamento desse tipo de
estrutura. No que diz respeito a probabilidade de falha do estaqueamento observa-se um
valor extremamente elevado que ndo condiz com a realidade, indicando a necessidade

de estudos adicionais a esse respeito.

Algoritmo de otimizacdo estocastica, mais precisamente o SPSA, foi empregado visando
minimizar o risco do empreendimento, no caso tomado como sendo igual ao custo final
da estrutura do encontro. A partir da calibracdo dos coeficientes de ganho, pode-se
concluir que o algoritmo se adapta bem a situacdo haja vista que foi observada uma

reducdo substancial no custo do encontro da ponte.
6.1 RECOMENDACOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Nesse trabalho foram modeladas estruturas de pontes de encontros integrais foram
modeladas a partir de porticos planos. Isso foi possivel uma vez que nédo foi considerada
a existéncia de angulo de viés do encontro nem curvatura horizontal da ponte. O solo

foi modelado a partir da hipétese de Winkler considerando o seu comportamento como
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sendo elastico linear, sabidamente uma hipdtese que nao condiz com a realidade, porém,
largamente utilizada na pratica da engenharia estrutural. Sugere-se como trabalhos a

serem desenvolvidos no futuro:

o Aprofundar o estudo para outras geometrias de pontes, calculando coeficientes

de seguranca parciais mais adequados ao tipo de estrutra;

o Aprofundar o estudo no que diz respeito a probabilidade de falha do
estaqueamento;
o Aprofundar o estudo da probabilidade de falha, considerando outras geometrias

e diferentes tipo de solo;
o Utilizag&o de modelos néo lineares para representar o comportamento do solo;

o Emprego de campos estocasticos visando aprimorar a modelagem estocéstica do
coeficiente de reacdo horizontal do solo;

o Consideracdo da variacdo de temperatura ao longo da altura da se¢do que induz

momentos fletores adicionais no encontro;

o Modelagem de pontes curvas e esconsas.
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