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RESUMO

Este trabalho versa sobre um estudo da confiabilidade estrutural e calibragao dos coeficientes
parciais de seguranca relativos as solicitagdes das vigas longarinas de pontes rodoviarias de concreto
armado e concreto protendido em relagdo ao estado limite ultimo de flexdo. A justificativa da
realizacdo deste trabalho vem do decorrente aumento no trafego de veiculos pesados nas rodovias
brasileiras e devido a aplicacdo da teoria da confiabilidade em intimeras areas da engenharia ter se
tornado uma tendéncia mundial. E apresentada uma revisio bibliografica de trabalhos cientificos que
abordam os temas de pontes rodovidrias, confiabilidade estrutural e calibragdo de norma. Sao
projetadas dezoito vigas longarinas protendidas e nove vigas longarinas de concreto armado, onde
alterou-se o vio, a resisténcia a compressio do concreto e a tensdo de ruptura do ago protendido. E
elaborado um modelo computacional para verificagdo da capacidade resistente das vigas no estado
limite ultimo. Este modelo foi validado por meio da comparacdo dos resultados obtidos
computacionalmente com os de quarenta e uma vigas protendidas e vinte trés vigas de concreto
armado que tiveram seus ensaios experimentais registrados em trabalhos cientificos. Para os dados
da carga movel, isto ¢, dados de pesos dos veiculos que trafegam nas rodovias nacionais, sao
empregados os dados obtidos na literatura técnica. E utilizada uma metodologia para a obtencio de
um modelo de carga mével para um periodo de retorno de 100 anos baseada na extrapolacao linear
dos dados da cauda da curva normal. Para obter o indice de confiabilidade  foi empregado o método
de confiabilidade de primeira ordem (FORM) que demonstrou ser bastante rapido e eficiente. O
procedimento empregado para se obter o conjunto dos coeficientes parciais de seguranga foi a
abordagem de enxame de particulas (PSO), utilizada para resolver um problema de otimizacao
baseado em confiabilidade (RBDO). Por meio das analises realizadas concluiu-se que as normas
nacionais vigentes garantem um nivel de seguranca satisfatorio para as vigas longarinas de pontes
rodovidrias, mesmo em uma situacao severa do trafego. O conjunto dos coeficientes parciais de
seguranca das solicitacdes obtidos, dentro da faixa de pontos de projeto considerado, através do
procedimento de calibracdo das vigas de concreto armado e concreto protendido uniformizou os

indices de confiabilidade, os aproximando ao indice alvo pré-estabelecido.

Palavras-chaves: Pontes rodoviarias, Confiabilidade estrutural, Calibragdo de norma,

Coeficientes parciais de seguranca, Modelagem computacional.



ABSTRACT

This study deals with the structural reliability and calibration of the partial safety factors
related to loads of the beams of road bridges made of reinforced concrete and prestressed concrete in
relation to the ultimate limit state of bending. The justification for carrying out this study comes from
the resulting increase in the traffic of heavy vehicles on Brazilian highways and due to the application
of the theory of reliability in numerous areas of engineering having become a worldwide trend. A
bibliographical review of scientific works is presented that address the themes of road bridges,
structural reliability and code calibration. In this study eighteen prestressed girders beams and nine
reinforced girders beams are designed, where the span, the compressive strength of the concrete and
the rupture stress of the prestressed steel were varied. A computational model is elaborated to verify
the resistance capacity of the beams in the ultimate limit state. This model was validated by comparing
the results obtained computationally with those of forty-one prestressed concrete beams and twenty-
three reinforced concrete beams that had their experimental tests recorded in scientific papers. For
the live load data, that is, weight data of vehicles traveling on national highways, data obtained from
the technical literature are used. A methodology is used to obtain a live load model for a return period
of 100 years based on the linear extrapolation of data from the tail of the normal curve. To obtain the
p reliability index, the first order reliability method (FORM) was used, which proved to be very fast
and efficient. The procedure used to obtain the set of partial safety factors was the particle swarm
optimization (PSO), used to solve a reliability-based design optimization problem (RBDO). Through
the analyzes carried out, it was concluded that the current national codes guarantee a satisfactory level
of safety for the girders beams of road bridges, even in a severe traffic situation. The set of partial
safety coefficients of the loads obtained, within the range of design points considered, through the
calibration procedure of the reinforced concrete and prestressed concrete beams, standardized the

reliability indexes, bringing them closer to the pre-established target index.

Keywords: Road bridges, Structural reliability, Code calibration, Partial safety factors,

Computational modeling.
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1. INTRODUGAO

Neste trabalho sera realizado um estudo da confiabilidade estrutural e calibra¢ao dos
coeficientes parciais de segurancga das vigas longarinas de pontes rodoviarias de concreto armado e
concreto protendido em relag@o ao estado limite ultimo de flexdo.

Esta pesquisa ¢ impulsionada pelas seguintes acdes: a tentativa de representar o atual trafego
rodovidrio nacional; avaliar a seguranca estrutural de novos projetos de pontes rodoviarias de
concreto; a possibilidade de contribuicdo para o processo de calibracdo de normas nacionais que
tratam deste tipo de elemento.

Para tanto, serdo implementadas rotinas computacionais para a analise do comportamento
estrutural das vigas, avaliagdo da confiabilidade estrutural e calibracdo de seus respectivos

coeficientes parciais de seguranca.

1.1. Consideragoes gerais

As pontes sempre representaram as mais consideraveis formas de expressao da capacidade
produtora da engenharia, seja nos tempos mais longinquos, quando o ser humano improvisava troncos
de arvores e cordas vegetais para superar os obstaculos naturais e continuar o seu percurso, ou nos
tempos modernos, quando as grandes estruturas desafiam a lei da gravidade e a propria idealizagao
humana pelo atrevimento de seus vaos e elegancia de suas formas. Nao ¢ mera coincidéncia que essas
magnificas obras da engenharia civil sio conhecidas por Obras de Arte Especiais (VITORIO, 2013).

E denominada como ponte toda a obra com o propésito de transpor obstéculos a continuidade
do leito normal de uma via, como por exemplo rios, bracos de mar, vales profundos e entre outros
casos. J& viaduto ¢ designada a ponte que tem como finalidade a transposi¢ao de vales, outras vias ou
obstaculos em geral ndo constituidos por 4gua (MARCHETTI, 2008).

Pontes podem ser separadas em trés partes, sendo a superestrutura, constituida de vigas e lajes,
a qual suporta o estrado por onde se trafega, sendo esta parte 1til da obra. A mesoestrutura, formada
pelos pilares, recebe os esforcos da superestrutura e os transmite para a infraestrutura, que se destina
a apoiar no terreno os esfor¢os transmitidos pelos demais elementos. A infraestrutura ¢ composta por
blocos de estacas, sapatas ou tubuldes (PFEIL, 1985).

Segundo Pfeil (1985), pontes podem ser rodoviarias, ferroviarias ou para pedestre, sendo esta
ultima denominada passarela. Podem também ser constituidas por diferentes materiais, sendo alguns
deles, por exemplo, a madeira, pedra, concreto armado, concreto protendido e metal.

Os requisitos principais de uma ponte sao a funcionalidade, satisfazendo de forma perfeita as

exigéncias de trafego; a estética, apresentando aspectos agradaveis e se harmonizando com o
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ambiente em que se situa; a seguranga, sendo capaz de resistir as solicitacdes nela atuando; a
durabilidade, atendendo as exigéncias de uso durante um determinado periodo de tempo; e a
economia, ao adotar a solu¢cdo mais econdmica ao atender os demais itens (MARCHETTI, 2008).

Falhas em pontes podem provocar grandes perdas e transtornos para as pessoas em seu entorno
e a economia. Sendo assim, ¢ de grande importancia ser estudada a seguranc¢a destas estruturas a fim
de evitar tais adversidades.

Intrinsecamente, todo projeto de estruturas possui incertezas associadas aos materiais
empregados em sua construgdo e as agoes as quais ele estara submetido no decorrer de sua execugao
e apos sua finaliza¢do. As normas brasileiras de projeto estrutural consideram essas incertezas por
meio do método dos estados limites, que constituem fronteiras entre comportamentos estruturais
desejaveis e indesejaveis (SANTIAGO, 2019).

Segundo este método, a seguranca de uma estrutura ¢ definida pela sua capacidade de resistir
acOes sem atingir quaisquer estados limites ultimos ou de servigos. Estados limites ltimos estdo
relacionados com a capacidade resistente da estrutura e estados limites de servigos estdo relacionados
com a utilizagdo da mesma estrutura (SANTIAGO, 2019).

O método dos estados limites utiliza a aplicagao de coeficientes parciais de seguranca que tem
como finalidade controlar o risco de falha de uma estrutura. Logo, sdo adotados coeficientes para
minorar a resisténcia dos elementos estruturais e para majorar as a¢des, gerando assim uma margem
de seguranca com referéncia as principais fontes de incertezas (SANTIAGO, 2019).

O método mais racional para a avalia¢ao da seguranga de pontes € a confiabilidade estrutural.
Este tem como principal objetivo a determinagdo da probabilidade de ocorréncia de falhas estruturais
que estdo relacionadas ao indice de confiabilidade (BECK, 2019).

O método de confiabilidade estrutural necessita da definicdo estatistica dos parametros
compreendidos no modelo, o qual depende da qualidade dos dados estatisticos referentes ao problema
e da precisao do modelo matematico utilizado para verificacao das equacdes de estado limite (BECK,
2019).

A teoria de confiabilidade estrutural vem sendo muito empregada na calibracdo de normas e
uma das areas afetada por esta ¢ a engenharia de pontes. Isto se deve a importancia destas obras de
arte e pela grande quantidade de incertezas presentes (BECK, 2019).

Beck (2010) abordou de maneira inédita o problema de calibracdo dos coeficientes de
ponderacdo das normas brasileiras, onde tratou exclusivamente de estruturas metélicas.
Posteriormente, Nova e Silva (2017) abordaram preliminarmente a calibragdo dos coeficientes

utilizados nos projetos de pontes de concreto protendido no Brasil.
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Como a grande parcela da rede rodovidria ¢ constituida por pontes de concreto armado e
protendido e existe uma deficiéncia de estudos nessa area, o presente trabalho pretende avaliar a
seguranca de tais estruturas. O indice de confiabilidade £ da estrutura sera calculado ao se empregar
o Método de Confiabilidade de Primeira Ordem (FORM).

Fixando-se um indice de confiabilidade alvo, os coeficientes parciais de seguranga das
estruturas a serem analisadas serdo calculados e comparados com os coeficientes atualmente
definidos na norma NBR 6118 (ABNT, 2014), NBR 7187 (ABNT, 2021), NBR 7188 (ABNT, 2013)
e NBR 8681 (ABNT, 2003).

1.2. Objetivos

Os objetivos deste trabalho, classificados em geral e especificos, sdo apresentados nesta secao.

1.2.1. Objetivo Geral

O objetivo do trabalho ¢ avaliar a confiabilidade estrutural para um conjunto de vigas
longarinas de pontes de concreto armado e concreto protendido dimensionadas conforme
recomendagdes e critérios de projeto das normas NBR 6118 (ABNT, 2014), NBR 7187 (ABNT,
2021), NBR 7188 (ABNT, 2013) e NBR 8681 (ABNT, 2003), calibrar os coeficientes parciais de
seguranca relativos a seguranga e compara-los com os atualmente empregados nas normas vigentes,

apresentando o calculo do indice de confiabilidade f para diversas situagdes de projeto.

1.2.2. Objetivos Especificos

e Implementar, computacionalmente, um modelo matematico deterministico para o
calculo do momento ultimo de vigas;

e Validar o modelo matemdtico deterministico para o calculo do momento ultimo de
vigas por meio da comparacdo com os resultados experimentais de vigas armadas e
protendidas;

e Desenvolver modelos de carregamento moével que representem o atual trafego
rodoviario nacional;

e Encontrar o indice de confiabilidade [ das vigas longarinas submetidas ao
carregamento movel o qual representa o trafego real das rodovias;

e Analisar a variagdo de parametros de projeto na confiabilidade estrutural.
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e Encontrar conjuntos de coeficientes parciais de segurancga que representem a realidade
das estruturas brasileiras, utilizando-se a confiabilidade estrutural para atingir um
indice alvo;

e Analisar as diferencas nos coeficientes parciais de seguranca indicados pelas normas

com os obtidos através do processo de calibragdo;

1.3. Justificativa

Com o decorrer do tempo, as rodovias brasileiras tiveram um aumento no trafego de veiculos
pesados, podendo assim colocar em risco a seguranga estrutural das pontes existentes. Por esse motivo
houve atualiza¢des nas normas brasileiras referentes a projeto de elementos estruturais de pontes.

As normas brasileiras de estruturas foram adaptadas ao formato dos estados limites com base
nas normas americanas e europeias, ficando, assim, evidente que os coeficientes parciais de seguranca
empregados por esta ndo foram corretamente calibrados para se adequarem as construgdes no pais
(BECK, 2019).

Além disso, a aplicagdo da teoria da confiabilidade em inimeras areas da engenharia tem se
tornado uma tendéncia mundial, onde diversas normas internacionais que tratam sobre estruturas
apresentam orientagcdes com base nesse tipo de analise.

Diante disso, ¢ evidenciada, a importancia em se avaliar a seguranca estrutural deste tipo de

elemento.

1.4. Organizagao do trabalho

Este trabalho serd apresentado em diferentes capitulos organizados de acordo com a descricao
a seguir.

No Capitulo 2 ¢ apresentada a revisao bibliografica dos diversos estudos realizados na area de
projeto de pontes, andlises de confiabilidade de estruturas e sua aplicagdo na calibracdo de
coeficientes parciais de seguranga, mostrando um panorama geral do que vem sendo estudado ao
longo dos anos.

O Capitulo 3 apresenta a descri¢ao dos conceitos fundamentais da confiabilidade estrutural.
E abordado o método de analise de confiabilidade de primeira ordem FORM para a avaliagio da
seguranga estrutural.

No Capitulo 4 ¢ apresentada a metodologia empregada para a determinacao dos momentos

resistentes das vigas de concreto a serem analisadas, bem com a validagao do procedimento abordado.
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No Capitulo 5 sdo apresentados os modelos de carregamento movel implementados a partir
dos dados de pesagem de caminhdes em rodovias nacionais, obtidos por Portela (2018). Esses
modelos foram utilizados na previsdo da carga maxima em que as pontes serdo submetidas durante
sua vida util de 100 anos.

O Capitulo 6 apresenta um detalhamento do processo de calibracdo proposto no trabalho. Sao
apresentados nele os procedimentos e problemas adotados no desenvolvimento da tese.

No Capitulo 7 sdo apresentadas as demais metodologias utilizadas para realizagdo das analises
e obtencao dos resultados.

No Capitulo 8 sdo apresentados os exemplos avaliados acompanhados das andlises dos
resultados obtidos.

O capitulo 9 ¢ composto pelas conclusodes e sugestoes para futuros trabalhos.

Ao final do trabalho sdo apresentadas as referéncias bibliograficas utilizadas.
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2. ESTADO DA ARTE

Nesse capitulo serao apresentados alguns trabalhos publicados na literatura técnica referentes
a area de projeto de pontes, andlises de confiabilidade de estruturas e sua aplicacdo na calibracdo de
coeficientes parciais de seguranca. Serdo apresentados inicialmente trabalhos especificos da area de

projeto de pontes.

2.1. Projeto de pontes

Luchi (2006) apresentou um modelo para a verificagdo do trem-tipo de projeto de pontes e
viadutos presente na norma brasileira com base no trafego real nas estradas. O autor propos um
modelo de verificagdo baseado no método de Monte Carlo ao utilizar dados de pesagens e de
quantidades de veiculos oriundos de uma rodovia concedida a iniciativa privada no interior paulista.
Em seu estudo, foi dado maior destaque as situacdes de congestionamento sobre as pontes e foram
efetuadas extrapolacgdes estatisticas para determinacao dos esforgos caracteristicos, considerando as
distintas situacdes de trafego. O autor conclui que, nas condigdes consideradas, o trem-tipo ¢
apropriado para as cargas ocorridas durante o periodo estudado.

Ferreira (2008) verificou o desempenho de pontes por meio do indice de confiabilidade S e
obteve equacdes para a limitagdo do peso de caminhdes de modo a ndo comprometer a integridade
estrutural de tais obras-de-arte. O trafego real foi representado por um modelo de carregamento movel
embasado em pesagens de caminhdes realizadas em rodovias do estado de Sdo Paulo e os parametros
da resisténcia foram determinados por meio da técnica de Monte Carlo. O autor apresentou os limites
de peso em forma de equacgdes aplicaveis a quaisquer grupos de eixos consecutivos dos veiculos. Os
resultados apresentaram limitacdes a circulacdo de algumas composi¢des, em particular o rodotrem
de 740 kN e 19,8 metros de comprimento.

Rossigali et al. (2015) elaborou, com base em fontes de dados rodoviarios, uma base de dados
utilizada para a simulacdo do trafego em pontes tipicas da malha vidria brasileira, focando na
elaboragdo das distribuicdes de extremos dos esforcos estaticos. Para pontes de pequenos vaos, a
situagdo critica em relagdo aos esforgos solicitantes ¢ o fluxo livre dos veiculos, com a devida
amplificacdo dindmica. O autor propds duas novas configuragdes, que representam de forma mais
adequada os efeitos pertinentes ao trafego real em pontes de pequenos vaos. Verificou-se que as
extrapolacdes superaram os esforgos gerados pelo modelo de cargas NBR 7188 (ABNT, 2013)

Botelho (2016) realizou um estudo paramétrico avaliando a influéncia do comprimento da
ponte, do nimero de vigas transversinas e da espessura da laje na distribuicao do carregamento movel

entre as vigas longarinas. Os resultados demonstram que a utilizag¢@o de transversinas e o aumento da
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espessura da laje colabora para a redistribuicdo dos momentos nas longarinas sob o carregamento, e
que esse efeito € maior em pontes longas do que em pontes curtas.

Carneiro, Portela e Bittencourt (2020) estudou modelo de carga mével utilizado no Brasil para
a verificacdo de fadiga em pontes rodoviarias. Por meio da abordagem de vida util ilimitada a fadiga,
se avaliou o trem tipo vigente em relagdo ao trafego real e se propds um novo modelo de carga movel
de fadiga. Foram utilizados dados de estagdes de pesagem em movimento (weigh-in-motion — WIM)
situadas em duas importantes rodovias brasileiras. Se constatou que o trem tipo atual apresenta uma
variacdo consideravel nos fatores viés e pode ndo assegurar vida 1til ilimitada a fadiga. O modelo
proposto, entretanto, apresenta fatores viés mais uniformes e condiz melhor com abordagem de vida

util ilimitada a fadiga para o trafego obtido das estacdes WIM.

2.2. Confiabilidade Estrutural

Seguindo com os trés pontos principais deste trabalho que sdo pontes, confiabilidade e
calibragdo, inicia-se a revisao bibliogréfica referente a confiabilidade estrutural.

San Martins (2014) tratou da avaliagao da confiabilidade de vigas pré-tracionadas de concreto
protendido quanto ao estado limite tltimo de flexao, de acordo com as recomendagdes da norma
brasileira NBR 6118 (ABNT, 2014). Para a avalia¢do da capacidade resistente, foi desenvolvido um
modelo simplificado para analisar a se¢cdo mais solicitada do elemento através de equagdes de
equilibrio, propriedades dos materiais e compatibilidade de deformagdes. O indice de confiabilidade
[ das vigas estudadas foi determinado por meio do método de confiabilidade de primeira ordem (First
Order Reliability Method — FORM). Se observou que a variacao do indice de confiabilidade ocorreu
de forma mais acentuada quando estudada em conjunto com a variagdo da relagdo entre o
carregamento variavel e o permanente.

Scherer, Morsch e Real (2019) teve como objetivo em seu estudo determinar o nivel de
seguranca obtido pela norma NBR 6118 (ABNT, 2014) no projeto de vigas de concreto armado
quanto ao estado-limite ultimo de flexdo. O autor empregou trés metodologias para a obtencdo da
resisténcia das vigas. Nas duas primeiras metodologias, se assumiu que a resisténcia ¢ caracterizada
por uma distribuicao teorica, determinada a partir de dados obtidos via Método de Monte Carlo
relacionado ao Método dos Elementos Finitos. A outra metodologia consistiu na aplicagdo do Método
da Superficie de Resposta para a representagdo da resisténcia por meio de um polindmio de
aproximacao, sendo este ajustado através de resultados obtidos pelo Método dos Elementos Finitos.
Os indices de confiabilidade foram obtidos por meio do FORM. Foi constatada a grande influéncia
do carregamento acidental no nivel de confiabilidade atingido pelas vigas e se verificou que a

resisténcia das vigas ¢ fundamentalmente influenciada pelas propriedades mecéanicas da armadura.
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Moura (2019) tratou em sua pesquisa da avaliacdo do indice de confiabilidade de vigas
longarinas protendidas de pontes rodovidrias quanto ao estado limite Gltimo de ruptura por flexdo. O
autor desenvolveu um modelo computacional para verificacdo da capacidade resistente das vigas no
estado limite Gltimo. Duas metodologias para a obtencdo de um modelo de carga mdvel para um
periodo de retorno de 50 anos foram utilizadas, com base em dados de pesos dos veiculos que
trafegam nas rodovias nacionais, uma embasada na extrapola¢ado linear dos dados da cauda da curva
normal e a outra embasada em uma distribuicao de valores extremos do tipo I (Gumbel).O Método
de Monte Carlo foi utilizado no modelo computacional, para o calculo do momento resistente da viga,
para conhecer os parametros estatisticos referentes a resisténcia estrtutural. Para a obtencdo do indice
de confiabilidade B foi utilizado o método de confiabilidade de primeira ordem (FORM). Foi
observado que a tensdo de ruptura do ago protendido, a incerteza do modelo computacional e a carga
movel sdo as variaveis mais criticas no que se refere ao calculo do valor do indice de confiabilidade
B.

Silva Junior (2019) realizou um estudo de confiabilidade se baseando na norma americana de
projeto de reforgo a flexao de vigas de concreto armado com Polimeros Refor¢ados com Fibras (PRF).
O autor realizou a modelagem computacional em elementos finitos de uma viga de concreto armado
reforcada com uma camada de fibra de carbono. Os métodos de confiabilidade de primeira ordem
(FORM) e simulacdao de Monte Carlo foram executados para obter os indices de confiabilidade que
foram comparados a um indice de confiabilidade alvo. Foi demonstrado que a confiabilidade da
norma americana se mostrou adequada, que a distribuicao de probabilidade da resisténcia da viga se
assemelha ser lognormal e que as variaveis com maior impacto no indice de confiabilidade foram a
relagdo carga variavel/carga permanente e as resisténcias do concreto e do aco.

Titello (2020) analisou a confiabilidade de vigas em concreto armado reforcado com fibras
de aco quanto aos esforgos transversais e verificou a possibilidade da substitui¢ao das armaduras
transversais por fibras de ago, através de manutencao da confiabilidade estrutural. Para realizacao da
modelagem numérica foi empregado o método dos elementos finitos (MEF) e para avaliacdo da
confiabilidade estrutural foram empregados o método de confiabilidade de primeira ordem (FORM)
e o0 método de Monte Carlo. O autor conclui que a substituicdo dos estribos por fibras de ago ¢
possivel, ocasionando vigas com maior rigidez e carga ultima. Porém, uma maior atengao ¢ necessaria
ao nivel de confiabilidade obtido, tendo em vista que o comportamento das fibras de ago apresenta

maior dependéncia da matriz cimenticia, que apresenta maior variabilidade em suas propriedades.
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2.3. Calibracao dos coeficientes de seguranga

Quanto a pesquisas envolvendo calibragdo baseada em confiabilidade dos coeficientes
parciais de seguranca, podem ser citados os trabalhos que seguem.

Beck (2009) realizou o estudo dos coeficientes parciais de seguranca utilizados em normas de
projeto estrutural. A pesquisa abordou uma metodologia de calibragdo de norma que possibilita obter
o conjunto de coeficientes parciais de seguranga que minimiza as variacdes dos indices de
confiabilidade das mais distintas estruturas projetadas de acordo com uma norma de projeto, levando
em considera¢do o indice de confiabilidade alvo utilizado na calibracdo. A andlise foi feita para
elementos estruturais de aco. Os resultados demonstraram que os coeficientes parciais de seguranga
utilizados na norma brasileira levam a uma variacao significativa dos indices de confiabilidade. Foi
obtido um conjunto de coeficientes que reduz esta variacao, possibilitando uma maior uniformidade
dos indices de confiabilidade.

Nova e Silva (2017) apresentaram o célculo do indice de confiabilidade £ e da probabilidade
de falha Pf para uma ponte de viga-e-laje sob solicitagdes normais. Os valores do indice de
confiabilidade foram expressados em termos de coeficientes parciais de seguranca para realizarem a
comparacao com a norma brasileira. Para as andlises de confiabilidade estrutural foram empregados
os métodos: Método de Simulagdo do Hipercubo Latino (LHS) e o Método de Confiabilidade de
Segunda Ordem (SORM). Se conclui que € recomendavel a realizagdo de uma avaliacdo da seguranca
para pontes de concreto protendido, com o proposito de se obter uma provavel redugdo dos
coeficientes parciais de seguranga.

Portela (2018) apresentou uma abordagem para avaliagao e desenvolvimento de modelo de
carga movel se baseando em dados de duas estacdes WIM. O trabalho teve como objetivos
desenvolver e avaliar um novo modelo de carga movel, estimando o efeito de carga em termos de
momento fletor e esfor¢o cortante. O método fez uso de estatisticas de caminhdes em multiplas
presencas e isolados. Por fim, um modelo de carga mével mais racional foi desenvolvido com base
nos dados WIM. O outro objetivo foi usar pontes brasileiras existentes para calibrar o modelo de
carga movel descrito na NBR 7188 (ABNT, 2013). Foi considerado apenas o estado limite Gltimo de
flexdo e se verificou que os indices de confiabilidade sdo maiores nas pontes protendidas em relagao
as pontes de concreto armado.

Oliveira et al. (2019) realizaram a calibracdo dos coeficientes parciais de seguranga para o
dimensionamento ao cisalhamento em vigas curtas de concreto armado. Os autores realizam o
dimensionamento semiprobabilistico da armadura longitudinal de vigas submetidas a uma forca
cortante solicitante formada por duas parcelas definidas por meio de percentuais de carga variavel e

permanente. Tal dimensionamento foi realizado com base em coeficientes parciais de seguranca,
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referentes a carga varidvel e permanente. A anélise de confiabilidade do sistema em série foi realizada
por meio do método analitico FORM. Aplicou-se a interpolacdo polinomial de Lagrange para a
geragao de superficies de resposta em termos dos indices de confiabilidade obtidos. Os coeficientes
parciais de seguranca foram calibrados para minimizar a diferenga entre os valores dos indices de
confiabilidade do sistema em série e o indice de confiabilidade de referéncia. O estudo demonstrou a
importancia do fator de modelagem de resisténcia e da carga variavel.

Santiago, Kroetz ¢ Beck (2019) apresentou uma calibracdo baseada em confiabilidade dos
coeficientes parciais de seguranga das normas brasileiras empregadas no dimensionamento de
estruturas metalicas e de concreto. O estudo retratou uma metodologia de calibragdo que implica a
obten¢ao de um conjunto de coeficientes parciais de seguranca que minimiza as variagdes dos indices
de confiabilidade das mais distintas estruturas projetadas de acordo as normas de interesse, em relacao
ao indice de confiabilidade alvo empregado na calibracdo. Foi revelado que os coeficientes
otimizados tendem a majorar as a¢des principais e a minorar as acdes secundarias nas combinagdes
normais de projeto. O estudo também mostrou que os novos coeficientes levam a uma confiabilidade
mais uniforme para as diversas situacdes de projeto e tipologias de estruturas.

Costa et al. (2023) abordaram a variabilidade temporal e espacial da sobrecarga em edificios,
utilizando um modelo estocéstico bem documentado na literatura. As simulac¢des foram realizadas
para edificios de escritorios, edificios residenciais, quartos de hotel, quartos de pacientes, salas de
aula e areas de varejo. O modelo foi empregado em uma calibragdo baseada em confiabilidade dos
coeficientes parciais de seguranca e fatores de combinagdo de ag¢des variaveis das principais normas
de projeto brasileiras. Os resultados obtidos mostram que o coeficiente de seguranca parcial para

cargas moveis atualmente empregado nos codigos brasileiros ¢ muito baixo e deve ser revisado.
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3. CONFIABILIDADE ESTRUTURAL

A confiabilidade de um elemento estrutural pode ser compreendida como a capacidade deste
demonstrar um desempenho adequado para um determinado intervalo de tempo e sob especificas
condi¢des de uso. A avaliacao da confiabilidade de tal elemento se torna essencial devido a existéncia
de intimeras incertezas, fazendo com que haja poucos valores puramente deterministicos na
engenharia e tornando impossivel a existéncia de um projeto com probabilidade de falha nula, fazendo
com que projetos estruturais devam atender a um valor minimo de confiabilidade (NOWAK;
COLLINS, 2000).

Incertezas na engenharia podem ser ilustradas tomando como exemplo o ensaio axial de um
conjunto de barras de ago consideradas idénticas, onde os valores de carga de ruptura nao serao os
mesmos em todas as barras, caracterizando uma aleatoriedade em relacdo a resisténcia do material.
Ao se comparar diversos ensaios de um mesmo material, se torna possivel identificar uma tendéncia
na carga de ruptura, porém sempre havendo uma dispersdo, ¢ a essa ¢ atribuido o termo incerteza
(HALDAR; MAHADEVAN, 1999).

Para a realizagdo de uma andlise de confiabilidade de uma determinada estrutura ¢
indispensavel a identificacdo e caracterizacdo das incertezas relacionadas ao problema, logo apds €
avaliada a confiabilidade estrutural por meio de métodos probabilisticos para confiabilidade. Madsen
e Egeland (1989) classificam os métodos de confiabilidade estrutural em diferentes niveis, sendo
estes caracterizados pelo grau de sofisticagdo utilizado e quantidade de informagdes exigidas quanto
ao modelo.

a) Me¢étodos de Nivel I: Caracterizados por utilizar valores caracteristicos as variaveis
relacionadas ao problema. Corresponde ao método semi-probabilistico utilizado por
inimeras das normas de projeto, como por exemplo a NBR 6118 (ABNT, 2014), onde
o nivel de seguranca ¢ estabelecido por meio da ponderacdo das varidveis por
coeficientes parciais de seguranga.

b) M¢étodos de Nivel II: Sao representados pelos métodos onde as variaveis sao
estabelecidas por meio de dois parametros estatisticos, sendo estes geralmente o
primeiro e segundo momentos estatisticos (média e varidncia). A seguranga, nesta
situagdo, ¢ representada pelo indice de confiabilidade.

¢) Meétodo de Nivel III: Nestes métodos o nivel de seguranca ¢ expresso diretamente por
meio da probabilidade de falha, utilizando a distribui¢do conjunta de probabilidade

das varidveis aleatdrias, assim como os principais parametros estatisticos destas.
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d) Os métodos de nivel IV combinam a confiabilidade com a otimizac¢ao dos custos de
constru¢do, manutencdo e reparo. Procura-se, consequentemente, a minimizagdo de
custos ao longo da vida util da estrutura.

A norma brasileira para estruturas de concreto, NBR 6118 (ABNT, 2014), a norma de
diretrizes de seguranca, NBR 8681 (ABNT, 2003), e a norma para projeto de pontes, NBR 7187
(ABNT,2021), adotam, na atualidade, o método dos estados limites, de nivel I. A aplicacdo do método
dos estados limites ¢ altamente difundida pela sua facil implementagdo em projetos e normas. Um
principio de confiabilidade deve sempre ser justificado por meio de um método de nivel superior,
impondo que o uso do método dos estados limites tem sua confiabilidade verificada e calibrada

através dos métodos de nivel I a VI (DINIZ, 2006).

3.1. Fundamentacgao probabilistica

Para o estudo de uma estrutura em termos probabilisticos ¢ exigido que as aleatoriedades
relacionadas ao seu comportamento possam ser caracterizadas por um modelo matematico. Estes
modelos se baseiam nos principios da probabilidade e estatistica, sendo adequado inserir estes
principios por meio da defini¢ao de evento e espaco amostral.

Um evento pode ser estabelecido como um resultado atingido dentro de uma série de
resultados provaveis, em contrapartida um espago amostral representa todos os resultados possiveis
(NOWAK; COLLINS, 2000). Levando em consideracdo o exemplo de ensaio de resisténcia das
barras citadas no item anterior, o espaco amostral se caracterizaria por todos resultados obtidos para
o numero de corpos de prova ensaiados, € os eventos corresponderiam pela combinagdo de
determinados resultados especificos, tendo como exemplo, a resisténcia alcan¢ada de um dado corpo
de prova ser R < r, em que r equivale a um valor pré-estabelecido.

Mesmo que dados experimentais proporcionem deduzir pardmetros estatisticos a respeito das
variaveis aleatorias, a utilizagdo destas variaveis no estudo de confiabilidade ¢ feita por meio de fungdes
que retratam suas distribuicdes de probabilidade de forma continua. Levando em consideragdo uma
variavel aleatdria genérica X, a natureza de seu comportamento aleatorio ¢ caracterizada pela chamada

fungdo densidade de probabilidade (FDP), representada por fy(x) e ilustrada na Fig. 3.1.
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Figura 3.1 - Funcao densidade de probabilidade de uma variavel genérica X (SCHERER, 2018).

Sendo a variavel aleatéria X continua, esta proporcionara uma densidade de probabilidade
para qualquer valor de x definido sobre a reta dos niimeros reais (ANG e TANG, 2007). Isso implicara
que a probabilidade da variavel aleatoria X estara no intervalo x; < X < x,, sendo definida pela Eq.

3.1).

Plx; S X < xp] = fxzfx(x)dx 3.1)

Onde:

P[x; < X < x,] - Probabilidade da variavel X estar contida entre x; € X,;

fx(x) - Fun¢do densidade de probabilidade da variavel X.

No estudo de confiabilidade de sistemas, existe o interesse em avaliar a probabilidade de
determinados eventos serem superados. Na confiabilidade estrutural o interesse ¢ determinar qual a
probabilidade de um valor de solicitacdo especifico ser superado, ou entdo a probabilidade de uma
resisténcia estar aquém do valor necessario. A funcdo distribuicdo de probabilidade acumulada (FDPA),
representada por Fy (x), estabelece a probabilidade de que a variavel aleatdria genérica X assuma um valor

menor ou igual ao evento especifico x, sendo representada pela Eq. (3.2).

Fy(x) = P(X < x) = j_ Fo(0)dox )
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Se conclui, por meio das Eq. (3.1) e Eq. (3.2), que a funcao densidade de probabilidade de
uma variavel aleatoria X ¢ dada pela primeira derivada da funcdo distribuicdo de probabilidade

acumulada em relacdo a x, expresso pela Eq. (3.3).

dFy(x)
dx (3.3)

fx(x) =

A Figura 3.2 esclarece a relagdo entre as fungdes fy(x) e Fy(x) para uma dada variavel

continua.

fx(.\')

(a) FDP de X

Fy(x)
1.0

T A

.

(b) FDPA de X

Figura 3.2 - Relagdo entre as fungdes FDP e FDPA (SCHERER, 2018).

De acordo com Haldar e Mahadevan (2000), algumas relevantes consideragcdes podem ser

levadas em consideragdo quanto a relagdo as fungdes fy(x) e Fx(x).
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a) A funcdo fyx(x) sera sempre ndo-negativa. Seu intervalo de validade ¢ (—oo, +00);

b) A fungdo Fy(x) deve ser nula em —oo ¢ assumir a unidade em +o0. Ou seja, Fy(—o0) =
0eFy(+xo)=1;

¢) A fungdo Fy(x) serd sempre maior ou igual a zero, sendo crescente em fungdo da
variavel aleatoria X;

d) A fun¢do Fy(x) sera sempre continua e derivavel em relagdo a variavel aleatoria.

A grande maioria das fung¢des de distribui¢ao de probabilidade tem seus parametros definidos
pelos primeiros e segundos momentos estatisticos, que correspondem aos valores de média (u) e
variancia (¢2). Para uma determinada funcdo de densidade de probabilidade fy (x), estes momentos

estatisticos podem ser obtidos pelas Eq. (3.4) e Eq. (3.5).

hy = f xfxGodx -

o = f_oo (x — ux)? fx (x)dx (3.5)

Onde py e 07 sdo a média e a variancia da variavel aleatoria X, respectivamente. Na grande
maioria das aplicagdes praticas, ndo se conhece o tipo de distribuicdo correspondente as variaveis
aleatorias referentes ao problema. Nestes casos, a distribui¢ao ¢ assumida com base em ajustes de um
conjunto de dados experimentais (ensaios de corpos de prova de concreto e de ago, por exemplo),
sendo os momentos estatisticos calculados por meio das Eq. (3.6) e Eq. (3.7), que representam a

média amostral e variancia amostral, respectivamente, levando em conta uma amostra de tamanho N

(NOWAK; COLLINS, 2000).

N
S _1IN
x_NZx‘ (3.6)
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N
1

i=1

Estando caraterizadas as distribui¢des de probabilidade das varidveis basicas do problema, o
estudo da perspectiva probabilistica e o nivel de seguranga atingido pela estrutura pode ser
determinado por meio de diferentes métodos apresentados na literatura técnica. Os principais passos

associados a analise probabilistica sdo mostrados na Fig. 3.3

Definigao das variaveis
determinantes do modelo

Y

Avaliagao das incertezas e representagao

das aleatoriedades associadas ao modelo
Y
Histogramas
Y Y
Avaliagao dos tipos de S e Estudo estatistico e
distribuigao a serem adotados | avaliagao de parametros
- Critério de Performance A—

v

Avaliagao dos riscos
(Nivel de segurancga)

¥

Tomada de decisao

Figura 3.3 - Fluxograma basico para uma analise probabilistica (SCHERER, 2018).

3.2. Fungao performance

Um dos primeiros fatores a serem considerados na analise de confiabilidade ¢ a determinacao
da funcao performance do modelo estrutural em estudo. Esta funcdo considera todas as variaveis
envolvidas no problema, comumente expressando uma relagdo de capacidade contra demanda e
estabelecendo o desempenho desse modelo diante ao estado-limite considerado. Em geral, essa

funcdo pode ser representada pela Eq. (3.8) (HALDAR; MAHADEVAN, 2000).
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g(X) :g(XbXZJ "'JXn) (38)

Onde:

g(X) - Fungdo performance do sistema;

X - Vetor de variaveis aleatorias basicas do sistema.

Considerando o problema estrutural em termos de resisténcia e solicitagdo, a funcao
performance associada ao estado-limite Gltimo ¢ normalmente representada pela denominada margem
de seguranca, dada pela diferenca entre a capacidade resistente da estrutura e a solicitagdo a esta

aplicada, assumindo a forma dada na Eq. (3.9).

g(R,S)=R-S (3.9)

Onde R ¢ S sdo aresisténcia e a solicitacao do modelo, respectivamente. A Eq. (3.9) representa
o desempenho da estrutura em termos de seguranca, podendo se enquadrar em trés dominios distintos,
os quais sdo mostrados na Fig. 3.4. O dominio da seguranga condiz a valores de g(R, S) > 0, situagdo
em que a estrutura possui uma demanda abaixo de sua resisténcia. A falha condiz a valores de
g(R,S) < 0, sendo a estrutura possuindo uma demanda além de sua resisténcia. O limite entre a falha
¢ a seguranga corresponde a situagdo g(R,S) = 0, sendo denominado estado-limite (NOWAK;
COLLINS, 2000).

A distribuicdo de probabilidade das varidveis resisténcia e solicitagdo, R e S sdo caraterizadas
por suas respectivas fungdes densidade de probabilidade marginal fz(7) ¢ fs(s). O volume formado
pela intersecdo das distribuigdes fz (r) e fs(s) compde a chamada distribui¢ao conjunta frs(7, ), que
simboliza todas as combinagdes viaveis entre R e S (PALIGA, 2008). Nos casos em que resisténcia
e solicitacdo sdo estatisticamente independentes e retratadas por uma distribui¢do normal de
probabilidade, se utiliza também a distribuicdo da margem de seguranca, fp(m), conforme

demonstrado na Fig. 3.5.
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g(R.S)=0
(Estado Limite)
gR,S)<0
(Regido de falha) JgR,S)>0

(Regiao de seguranca)

frs(r,s)

2o |

N ————

fr(r)

Figura 3.4 - Dominios de seguranga associados a fungao performance (SCHERER, 2018).

FDP A
fM(m) fS(S) fR(r)
0 ’ Sobreposi¢éo | R,S>,M

Figura 3.5 - Distribui¢des de probabilidade da resisténcia, solicitagao e margem de seguranga

considerando distribui¢cao normal de probabilidade (SCHERER, 2018)

A regido de sobreposi¢do configura uma medida qualitativa da probabilidade de falha do

modelo. Quando retratada em termos de margem de seguranca, a medida quantitativa dessa

probabilidade ¢ retratada pela regido de falha. A funcdo densidade de probabilidade da margem de

segurancga pode ser estabelecida a partir dos momentos estatisticos da resisténcia e solicitagdo, de

acordo com as Eq. (3.10) e Eq. (3.11).
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Uy = Hr — Us (3.10)

oy = fa,% + g (3.11)

Onde:

Um, Ur, Us - Média das variaveis resisténcia, solicitagdo e margem de seguranca;

Oum, Og, Os - Desvio padrao das variaveis resisténcia, solicitacdo e margem de seguranca.
Com base no estabelecido pelas Eq. (3.10) e Eq. (3.11), se pode definir uma varidvel normal

padronizada, que corresponde a margem de seguranga e expressa pela Eq. (3.12).

M — uy

Oym

(3.12)

Onde:

m - Varidvel normal padronizada correspondente a margem de seguranca;

M - Variavel correspondente a margem de seguranga.

O inicio da regido de falha ir4 corresponder ao caso em que a margem de seguranca (M) se

torna nula. Neste caso, a probabilidade relacionada a varidvel padronizada (m) corresponde a

probabilidade de falha e ¢ dada pela Eq. (3.13).
Pr = d)(—H—M) (3.13)

Onde:

py - Probabilidade de falha do modelo;

@ - Funcao distribui¢cdo de probabilidade acumulada da variavel normal padronizada.

De acordo com Haldar e Mahadevan (2000), a regido de sobreposi¢dao entre as fungdes

resisténcia e solicitagao ¢ dependente de trés principais fatores:

a) Posicdo relativa entre as duas curvas: A regido de sobreposicao ¢ reduzida a medida
em que as curvas se afastam, tendo como resultado uma menor probabilidade de
falha.
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b) Dispersao das curvas: Quanto mais as curvas se apresentarem proximas do valor
médio, menor serd a dispersdo e, em consequéncia, a probabilidade de falha sera
reduzida.

¢) Forma das curvas: A regido de sobreposicao ¢ determinada pela forma das curvas,
isto €, pela fungdo densidade de probabilidade das variaveis aleatorias.
Porém, se deve observar que a utiliza¢ao da Eq. (3.13) para se obter a probabilidade de falha
deve ser limitada aos casos em que resisténcia e solicitagdo sejam estatisticamente independentes e
apresentem distribuicdo normal de probabilidade, ocasionando em uma margem igualmente definida
por uma distribui¢ao normal. Em diversos casos praticos, contudo, tais condi¢des nao sao respeitadas,

provocando uma dada imprecisdo ao se empregar a Eq. (3.13).

3.3. FORM e a interpretagcao de primeira ordem

Em diversos métodos de analise de confiabilidade, o nivel de seguranca de um modelo ¢
diretamente representado pelo seu indice de confiabilidade . Entre os métodos mais empregados
esta o FORM (First Order Reliability Method) (HALDAR; MAHADEVAN, 2000). Para problemas
na qual a fungdo performance se apresenta ndo-linear, a formulacdo desses métodos envolve a
representacdo da fungdo performance por meio de uma expansao em Série de Taylor truncada em seu
termo de primeira ordem (NOWAK; COLLINS, 2000).

Estando estabelecido o tipo de distribuicdo de probabilidade das variaveis aleatdrias, a
utilizacdo do FORM ¢ possivel reescrevendo a fungdo performance original, fun¢do do vetor de
variaveis aleatdrias no espaco real, X, correlacionadas ou ndo, em termos de variaveis aleatdrias
normais equivalentes, padronizadas e estatisticamente independentes, representadas vetorialmente
por X'. O indice de confiabilidade f ira corresponder & menor distincia entre a superficie de falha no

sistema normal padronizado, g(X") = 0, e a origem deste sistema, de acordo com a Fig. 3.6.
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X2 A
Ponto de Projeto
gixH>0
< 9(x)=0
MX2 >
X1
fx(x)
!
>
0 PXA1 X1

Figura 3.6 - Indice de confiabilidade e a transformacio para o sistema normal padronizado

descorrelacionado (SCHERER, 2018).

Para uma varidvel genérica Xi com distribuicdo normal de probabilidade, esta pode ser

caracterizada no sistema normal padronizado, ou sistema reduzido, de acordo com a Eq. (3.14).

Xi = Uy + X,iGX (314)

Sendo a distancia entre a origem e um dado ponto no sistema reduzido das variaveis aleatdrias
dada por D = VX'TX', o célculo do indice de confiabilidade consiste em minimizar a distincia D
atendendo a restri¢do g(X) = 0. Ao utilizar o método dos multiplicadores de Lagrange, se obtém a

Eq. (3.15).

L=+XTX +g(X) (3.15)

Ao se derivar a expressdo (3.15) em relagdo as variaveis X'; e ao multiplicador de Lagrange
A, se obtém as Eq. (3.16) ¢ Eq. (3.17), equivalentes a um sistema de (n + 1) equagdes ¢ (n + 1)

incognitas.

X'; dg(X) _

=0 (3.16)
xTx o
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gXx)=0 (3.17)

Ao se empregar a regra da cadeia e a relacdo exposta em (3.14), se determinam as

componentes do vetor gradiente, dado pela Eq. (3.18).

dg 09 0gX; O0g
ax’, _ 9X, X', _ ox, Xi

(3.18)

Reescrevendo a Eq. (3.16) em forma matricial, poderdo ser obtidas as relagcdes dadas pela Eq.

(3.19). Ao se substituir a Eq. (3.19) em D = VX'TX’', se obtém a Eq. (3.20) e, consequentemente, a
Eq. (3.21).

X =029 _ _ipe 3.19

B X', ' (3.19)

1= (GT6)~1/2 (3.20)

X' = G D (3.21)
VGTG '

Onde G ¢é o vetor gradiente da fungdo performance g(X). Por ultimo, ao se pré-multiplicar a

Eq. (3.21) por GT, se obtém a Eq. (3.22).

GT
D=-— mx’ (3.22)

Portanto, ao se satisfazer a Eq. (3.17), a Eq. (3.22) ir4 corresponder a menor distancia da
origem do espago reduzido ao ponto de projeto (ou ponto provavel de falha) sobre a superficie de

falha, denominado x'”. O indice de confiabilidade é obtido pela Eq. (3.23).
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GT
B = —Wx’ (3.23)

Na Eq. (3.23), anotacao ‘*’ indica que o vetor das varidveis aleatdrias e as derivadas parciais
do gradiente sdo avaliadas no ponto de projeto. Como este ponto nao ¢ conhecido inicialmente, o
valor de 8 ¢ obtido por meio de aproximacdes sucessivas. O cosseno diretor @; para cada variavel,
como demonstrado na Fig. 3.6, é dado pela Eq. (3.24), sendo o ponto de projeto x'; da respectiva

variavel no sistema reduzido obtido pela Eq. (3.25).

a; =
. (3.24)
n (09 )2
i=1\9X";
X7 =—a;f (3.25)

Uma vez determinado o vetor de pontos de projeto no espago reduzido, x’*, o indice de
confiabilidade S pode ser determinado por meio da expressdo (3.26), que equivale a distancia do

ponto de projeto a origem do sistema reduzido.

B =~/ x"*Tx" (3.26)
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4. MODELO PARA VERIFICAC}AQ DA CAPACIDADE
RESISTENTE NO ESTADO LIMITE ULTIMO DE FLEXAO

Para as analises de confiabilidade ¢ fundamental dispor de um modelo computacional que
represente corretamente a resposta do problema, que neste estudo ¢ o momento resistente das vigas
longarinas.

Desta maneira, ¢ apresentado um modelo computacional que calcula 0 momento resistente de
se¢Oes transversais de vigas de concreto armado e protendido. O modelo desenvolvido possibilita o
calculo do momento resistente de se¢des retangulares e T. Na metodologia de cdlculo do momento
de ruptura da secdo, se utiliza para a determinacdo da profundidade da linha neutra um procedimento
iterativo conhecido como método da secante.

Como este modelo sera empregado em analises de confiabilidade, quanto ao Estado Limite
Ultimo de ruptura por flexdo, o objetivo ¢é retratar apenas o momento de ruina ou o momento
resistente. Sendo assim, se tornou possivel a utilizagdo de um modelo simplificado que representa de
maneira adequada o momento resistente de seg¢des transversais de vigas de concreto armado e
protendido (MOURA, 2019).

A determinacdo da resposta em flexdo das estruturas de concreto armado e protendido
demanda de condig¢des iniciais como compatibilidade de deformagdes, propriedades dos materiais e
equacdes de equilibrio. Desta maneira ¢ possivel a formula¢ao de um modelo deterministico para a

determinagdo do comportamento deste tipo de estrutura quanto ao estado limite ultimo de flexao.

4.1. Andlise de uma viga de concreto protendido

4.1.1. Analise de Tensoes

Uma viga de concreto protendido com cabos aderentes possui trés fases diferentes de

comportamento em um ensaio de flexdo, de acordo com a ilustragdo das Fig. 4.1 e Fig.4.2.

Figura 4.1 - Viga submetida a ensaio de flexdo (MOURA, 2018)
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Estadio I Estadio 11 Estadio 111
};lliiiﬁ**iiﬁiiiiiﬁ

Frb— o @ @ Estadio I - Elastico linear

@ Estadio II - Segio fissurada
@ Estadio III - Regime de ruptura
Fr Carga que provoca a fissuragdo da viga

@ Fu Carga que provoca a ruptura por flexao da viga

)

Figura 4.2 - Fases de uma viga em ensaio de flexao (carga x deslocamento) (MOURA, 2018)

O Estadio I (elastico linear) representa a fase inicial de carregamento, onde o concreto
apresenta comportamento elastico linear, da mesma maneira que as armaduras, ativa e passiva. A
maxima tensao de tracdo que o concreto esta sujeito € menor que a sua resisténcia a tragao na flexao
e a secdo transversal contribui de forma integral na absor¢ao dos esforcos solicitantes. As segdes, a
principio planas e normais ao eixo da pe¢a, mantém-se planas e normais ao eixo deformado,
acontecem apenas pequenas deformagdes. A andlise das tensdes ocorre em dois momentos, na
aplicacdo da protensdo (em vazio), onde se leva em consideragdo apenas o peso proprio do elemento
e a forca de protensao aplicada (Fig. 4.3), e para as cargas de servico, onde ha o acréscimo das

sobrecargas e redugdo da forga de protensdo (Fig. 4.4) (ARAUJO, 2014).

g B g+P
R B
- \
/ \
G \
+ / \\
'{\;}' // + \\‘.\
VAR L

Figura 4.3 - Analise de tensdes no momento da protensdo, regime elastico linear (ROCHA, 2014).
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g+P a4 eP) g+P+qtq;

Figura 4.4 - Analise de tensdes em servigo, regime eléstico linear (ROCHA. 2014).

O Estadio II (secao fissurada) representa a fase de carregamento intermediario, em que tanto
o concreto quanto as armaduras ainda demonstram comportamento elastico linear, onde, a maxima
tensdo de tragdo no concreto atinge a sua resisténcia a tragdo na flexdo. Assim sendo, a secdo
transversal encontra-se fissurada e a resisténcia a tragao do concreto ¢ desconsiderada, de modo que,
somente a drea comprimida da se¢do transversal contribui na absor¢do dos esforcos solicitantes. As
secdes, a principio planas e normais ao eixo da pe¢a, mantém-se planas e normais ao eixo deformado,
acontecem apenas pequenas deformacdes. Para o céalculo e verificagdo da se¢do torna-se obrigatorio
o emprego de métodos iterativos procurando determinar o valor para posicao da linha neutra e

curvatura. A Fig 4.5 exemplifica as deformacdes e acdes as quais a se¢do encontra-se sujeita
(ARAUIJO, 2014).

£ c2 Gc 0'C

—>
/ Ft
N

8(:1 fq

Figura 4.5 - Anélise elastica linear de tensdes da se¢do fissurada (ROCHA, 2014)

O Estadio III (regime de ruptura) representa a fase de carregamento final, préximo a ruptura.
O concreto mostra comportamento ndo-linear, as armaduras alcancam o escoamento, a maxima
tensdo de tracdo no concreto atinge a sua resisténcia a tragdo na flexdo, somente a drea comprimida
da se¢do transversal contribui na absor¢ao dos esforcos solicitantes. As sec¢des, a principio planas e
normais ao eixo da peca, mantém-se planas e normais ao eixo deformado, admite-se que existe
aderéncia perfeita entre as armaduras, ativas e passivas, € o concreto que as envolve. O diagrama

tensdo deformagao do concreto € o parabola-retangulo. Para o calculo e verificagdo da sec¢do torna-se
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obrigatorio o emprego de métodos iterativos procurando determinar o valor da posi¢ao da linha neutra
e da curvatura da se¢do transversal. A Fig. 4.6 exemplifica as deformacdes e a¢des as quais a se¢ao

encontra-se sujeita (ARAUJO, 2014).

g =3,5 %o 0,85

>

: » P
\ Agp &po :

/\Cp < 10.0 %o

Figura 4.6 - Andlise ndo linear de tensoes, regime de ruptura dos materiais (ROCHA, 2014).

4.1.2. Geometria da segao
O modelo numérico desenvolvido se aplica a segdes retangulares e T, para “n” camadas de

armadura passiva e ativa. As dimensdes da se¢@o sdo consideradas como dados de entrada do modelo,

devem ser inseridos os valores referentes a largura da alma (b,,), largura da mesa (bf), altura total

da se¢do (h) e altura da mesa (hf). Visando demonstrar os elementos que constituem a geometria de

uma sec¢ao tipica retangular e outra T, sdo apresentadas as Fig. 4.7 e Fig. 4.8, se acrescentando a

identificacao das armaduras presentes.

d2

h
dp
di

pele

As

Figura 4.7 - Geometria da secao retangular e armaduras (MOURA, 2019)
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Figura 4.8 - Geometria da secao T e armaduras (MOURA, 2019)

Onde:

b - Largura da secao;

h - Altura da secao;

Agq - Area da sec¢io da armadura passiva tracionada;

A, — Area da segdo da armadura passiva comprimida;

Ay - Area da se¢do da armadura protendida;

Apete - Area da segdo da armadura de pele;

d; - Altura 1til, ou seja, distancia do centroide da armadura correspondente até a borda
comprimida;

by - Largura da mesa;

b,, - Largura da alma,;

hs - Espessura da mesa;

4.1.3. Hipéteses fundamentais

Uma vez que a verificagdo da capacidade resistente de vigas de concreto protendido tem como
objetivo a determinagdo do momento resistente (momento de ruptura), para uma determinada segao,
onde se conhece inicialmente as dimensdes, armaduras e propriedades dos materiais utilizados, a
andlise ocorre no Estadio III. Abaixo sdo apresentadas as hipdteses fundamentais para analise neste
estadio.

As secdes, a principio planas e normais ao eixo da pega, assim mantém-se em relacdo ao eixo
deformado.

Hé aderéncia perfeita entre as armaduras, ativas e passivas, € o concreto que as envolve.
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A distribui¢do das deformagdes no regime de ruptura deve obedecer ao prescrito na NBR 6118

(ABNT, 2014) no que diz respeito aos dominios de deformagdes, como ilustrado na Fig. 4.9.

Alongamento Encurtamento
f—t—

4a

Figura 4.9 - Dominios de deformacao - ELU (ABNT NBR 6118, 2014).

O alongamento previo, &p,, deve ser incluido na deformagdo da armadura, e atuar conforme

a Eq. (4.1).

Fe + Zep 4.1)
Epn = — )
mTE A, E.

Onde:

P,, - Forga final de protensao;

E,, - Mddulo de elasticidade longitudinal da armadura de protensao;

A, - Area da secio da armadura protendida;

oc,p - Tensdo de compressdo no concreto provocada pela protensdo na altura do centroide da
armadura de protensao;

E. - Mddulo de elasticidade longitudinal do concreto.

A resisténcia a tra¢ao do concreto é desconsiderada na resisténcia aos esforgos solicitantes.

Para fins de simplificagdo, conforme a NBR 6118 (ABNT, 2014), permite-se um diagrama
retangular de tensdes com profundidade de 0,8 - x para classe de concreto at¢ C50, onde x ¢ a

profundidade da linha neutra.
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As Figuras 4.10, 4.11 e 4.12 demonstram as relagdes constitutivas do concreto, da armadura

passiva e da armadura protendida, respectivamente.

O'c1
fck

0,85

&2 U e
Figura 4.10 - Diagrama tensdo-deformagdo do concreto (MOURA, 2019).
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Figura 4.11 - Diagrama tensao-deformacao para acos de armaduras passivas (MOURA, 2019)
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Figura 4.12 - Diagrama tensdo-deformacao para agos de armadura protendida (MOURA, 2019)

No caso do concreto, para analises no estado limite ultimo, deve ser utilizado o diagrama
tensdo-deformacgdo idealizado mostrado na Fig. 4.10, onde as tensdes de compressdo sio

representadas pela Eq. (4.2).

0. =085 f.q- [1 _ (1 _ i)zl 4.2)

Ec2

Os valores utilizados para a deformacgao especifica de encurtamento do concreto no inicio do
estagio plastico, €.,, ¢ a deformagdo especifica do encurtamento do concreto na ruptura, &, sao,
para classes de concreto até C50, €., = 2,0%o0 ¢ €., = 3,5%o0.

Para calcular as dimensdes das vigas neste estudo, empregou-se o diagrama retangular
simplificado, que pressupde que a altura do bloco de tensodes seja 80% da profundidade da linha
neutra. Esse diagrama de tensdes foi utilizado mesmo para as vigas dimensionadas dentro do dominio
II.

O diagrama tensdo-deformagao ilustrado na Fig. 4.11 ¢ elasto-pléstico perfeito e indicado pela
NBR 6118 (ABNT, 2014) para o calculo nos estados limites de servico e tultimo. A deformacao ultima
&, empregada nesse caso para armaduras passivas ¢ igual a 10%o. Para o calculo nos estados limite
ultimo e de servico, a NBR 6118 (ABNT, 2014) permite utilizar o diagrama tensdo-deformagao
bilinear simplificado de acordo com a Fig. 4.12.

Onde:

fpyk - Valores caracteristicos da resisténcia de escoamento convencional;
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fptk - Valores caracteristicos da resisténcia a tragao;

&y, - Alongamento de ruptura das cordoalhas.

4.1.4. Calculo da capacidade resistente no estado limite ultimo de flexdao

A determinacdo da capacidade resistente da secdo de uma viga de concreto protendido com
aderéncia objetiva determinar o momento de ruptura da se¢ao em conformidade com determinadas
condi¢des de carregamento. Para tal devem ser conhecidas as dimensdes da se¢do, as propriedades
dos materiais empregados e adotadas as hipdteses fundamentais citadas no item 4.1.3.

Com a finalidade de se encontrar uma resposta, aproximada das obtidas por meio de
experimentos, neste modelo computacional ndo sdo utilizados os coeficientes de seguranca ¢ as
variaveis sao utilizadas com seus respectivos valores médios.

As duas equagdes de equilibrio essenciais para o calculo do momento ultimo de ruptura
provém das hip6teses basicas e das simplificagdes utilizadas.

Por meio da Figura 4.13 e considerando que a condi¢ao de segurancga ¢ satisfeita se Mg = M,,,

¢ possivel fazer as consideracdes das Eq. (4.3) e Eq. (4.4).

0,4-x

o\
ds2 -L

t—x—
Z

F—hr—

M ~
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Figura 4.13 - Equilibrio da secdo transversal (MOURA, 2019).

X =0~R.+Ry; —R, —Rs; =0 (4.3)

YM,=0:R,-(dy—04-x)+Rs;-(dsy —04-x) +Rs2- (04 -x —ds) —M, =0  (4.4)
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Onde M,, ¢ o momento resistente de calculo da se¢do. Expandindo as Eq. (4.3) e Eq. (4.4) na

forma de tensdes e realizando algumas simplificacdes, obtém-se as Eq. (4.5) e Eq. (4.6).

O,8'f;-'x'bf+o-sz'Asz_o-p'Ap_O-sl'Asl:0 (45)

0, Ay (dy—04-%)+ 0" Asy - (ds1 — 0,4 %) + 05" As2 - (04 x —ds) —M, =0 (4.6)

A Eq. (4.5) ¢ utilizada para encontrar a profundidade da linha neutra x e, por consequéncia, o
momento resistente da secdo ¢ encontrado na Eq. (4.6). Nestas equagdes as tensdes nos acos siao
funcdo das suas deformacdes. Contudo, a profundidade da linha neutra ndo pode ser determinada
diretamente. Logo, deve-se utilizar um processo numérico iterativo que, neste trabalho, ¢ o método
da secante para a solu¢ao do problema.

A Eq. (4.5) pode ser escrita, de forma genérica, na forma f(x) = 0, como na Eq. (4.7).

fx)=08"-f-x- bf + 05, (%) - Agp — Gp(x) "Ap — 05 (x) - Agy 4.7)

O método da secante, de acordo com Aratjo (2014), ¢ um procedimento iterativo empregado
para a solugdo de raizes de uma equacao. Nesta situagdo, a raiz da Eq. (4.7) deve estar no intervalo
[0, dg,], que engloba os dominios da flexdo simples. Os limites do intervalo para se determinar a raiz
sdo xo =0 e x, = dg;. Portanto, a fun¢do f(x) nos extremos vale f(xy) = fo e f(xy) = fu,

respectivamente, como ilustrado na Fig. 4.14.

fix)

X X2
Xp I

Figura 4.14 - Método da secante (MOURA, 2019).
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Como ¢ possivel de se observar, a primeira aproximacao x; para raiz da fun¢do ¢ tomada
como a intersec¢do da reta que passa pelos extremos da fungao e o eixo das abscissas.

O valor de x; ¢ dado pela Eq. (4.8).

_xO'fu_xu'fO

fu_fo

X, (4.8)

Logo apos ¢ calculado f; = f(x;) e verificada a convergéncia. Para que a convergéncia seja
satisfeita e se encontre a solucdo do problema, o valor absoluto da raiz calculada deve ser menor que
uma tolerancia pré-determinada |f;| < tol. Essa tolerdncia pode ser tdo pequena quanto se deseja.

Para o caso em que a convergéncia nao ¢ alcancada, deve-se reduzir o intervalo de avaliacao.
Para tal ¢ testado se o produto f; - f, > 0 e caso seja verdadeiro o novo intervalo de avaliagdo ¢é
[x1, x,,], caso contrario [xg, Xx4].

Com o novo intervalo, menor que o anterior, repete-se o método e determina-se um novo valor
de x, agora, x,, €, novamente avalia-se a convergéncia, esses passos sao repetidos até a tolerancia
atingir o valor esperado.

Tendo conhecimento da profundidade da linha neutra, encontra-se 0 momento resistente da

secdo empregando a Eq. (4.6).

4.2. Analise de uma viga de concreto armado

De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2014), elementos de concreto armado sdo aqueles cujo
comportamento estrutural depende da aderéncia entre concreto e armadura, e nos quais ndo se aplicam
alongamentos iniciais das armaduras antes da materializa¢do dessa aderéncia.

Ja elementos de concreto protendido sdo aqueles nos quais parte das armaduras € previamente
alongada por equipamentos especiais de protensdao, com a finalidade de, em condi¢des de servico,
impedir ou limitar a fissuracdo e os deslocamentos da estrutura, bem como propiciar o melhor
aproveitamento de agos de alta resisténcia no estado-limite ultimo (ELU).

Elementos de concreto protendido passam a possuir 0 mesmo comportamento que elementos
de concreto armado ao remover as armaduras ativas (de protensao) da estrutura e permanecendo
somente as armaduras passivas.

Sendo assim, 0 modelo matematico descrito anteriormente ¢ capaz de representar a capacidade
resistente de vigas de concreto armado no estado limite ultimo de flexao para estruturas que nao

possuem armaduras previamente alongadas.
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4.3. Validagao do modelo de calculo

A seguir sdo mostrados resultados experimentais presentes na literatura técnica para o
momento ultimo de vigas de concreto armado e concreto protendido com aderéncia inicial, nomeados
como My, ¢y Logo ap0s sdo determinados, por meio do modelo apresentado, os momentos resistentes
das vigas, denominados de M,; ;4. Deste modo foi possivel comparar os resultados obtidos e analisar
a influéncia das limitagdes do modelo.

Esta validagdo serd empregada posteriormente para calcular o erro do modelo computacional

que sera utilizado nas analises de confiabilidade.

4.3.1. Resultados experimentais para concreto protendido

Foram analisadas quarenta e uma vigas de concreto com protensdao aderente que serao
apresentadas nas Tab. 4.1 a Tab. 4.8. Sao 27 vigas de Billet (1953), 6 de Feldman (1954), 3 de
Warwaruk (1957), 3 de Tao e Du (1985) e 2 de Mattock (1971), separadas de acordo com seus
respectivos pesquisadores.

Para melhor entendimento dos ensaios, sao descritos a seguir o que cada parametro variado
representa.

b: ¢ a dimensao referente a base da viga;

by: € a dimensao referente a largura da mesa da viga;

h: ¢ a dimensao referente a altura da viga;

hs: € a dimensdo referente a espessura da mesa da viga;

d,: € a altura util da armadura de protensao;

dg: ¢ a altura 1til da armadura passiva;

Ayp: € a drea de ago da armadura de protensao;

As: € a area de aco da armadura passiva,

fo: € aresisténcia média a compressao do concreto;

fpt: € aresisténcia média a tragdo do aco de protensao;

fpy: € aresisténcia média ao escoamento do ago de protensio;

fy: € aresisténcia média ao escoamento do ago da armadura passiva;

Ey: € 0o modulo de elasticidade do ago de protensdo;

Eg: ¢ o mddulo de elasticidade do aco da armadura passiva;

fse: € atensdo efetiva aplicada ao cabo de protensao.

Para o célculo do pré-alongamento da armadura de protensao deve-se utilizar a Eq. (4.9).



Tabela 4.1 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Billet (1953).

€po =

fse
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(4.9)

Viga | b (cm) dp (cm) Ap (sz) fe (kN/CmZ) fse (kN/sz) fpt (kN/sz) fpy (kN/sz) My exp (kN - m)
B1 | 15,24 | 23,14 1,497 3,79 74,33 169,34 142,03 49,98
B2 | 15,62 | 24,21 0,748 3,74 80,53 169,27 142,03 29,68
B3 | 15,24 | 24,43 0,374 2,59 82,74 169,34 142,03 15,36
B4 | 15,49 | 23,34 1,497 2,37 78,53 169,34 142,03 45,16
B5 | 15,49 | 23,70 | 1,606 3,90 78,67 171,68 151,55 55,60
B6 | 15,39 | 20,62 2,206 2,03 79,98 171,68 151,55 50,94
B7 | 15,57 | 20,55 3,013 4,07 77,77 171,68 151,55 72,94
Bg | 15,57 | 20,29 | 3,013 2,26 77,84 171,68 151,55 67,17
B9 | 15,39 | 23,44 1,510 4,36 13,72 165,47 142,51 47,73
B10 | 15,39 | 22,89 0,381 2,43 13,10 165,47 142,65 13,31
B11 | 15,39 | 23,39 1,510 2,70 14,07 165,47 142,51 47,22
B12 | 15,39 | 21,16 2,832 3,83 14,07 165,47 142,65 62,03
B13 | 15,29 | 20,70 | 2,077 2,59 14,62 165,47 142,51 48,02
B14 | 15,24 | 20,29 2,832 2,59 13,93 165,47 142,51 53,09
B15 | 15,32 | 23,60 1,510 3,94 103,42 165,47 142,65 48,31
B16 | 15,27 | 22,86 0,381 2,30 103,63 165,47 142,65 14,14
B17 | 15,24 | 23,09 | 1,510 3,16 104,11 165,47 142,65 45,89
B18 | 15,24 | 21,06 | 2,077 2,83 102,59 165,47 142,51 52,17
B19 | 15,44 | 21,01 2,832 4,29 104,32 165,47 142,65 71,56
B20| 15,37 | 23,55 | 1,006 2,63 81,77 171,68 151,55 31,75
B21 | 15,44 | 22,99 1,006 4,52 81,36 171,68 151,55 34,40
B22 | 15,42 | 23,19 2,006 5,26 79,43 171,68 151,55 66,94
B23 | 15,34 | 20,83 3,013 5,65 80,88 171,68 151,55 79,98
B24 | 15,42 | 20,93 2,406 4,22 80,25 171,68 151,55 66,96
B25 | 15,39 | 20,35 | 2,006 2,25 78,94 171,68 151,55 50,17
B26 | 15,49 | 23,55 1,606 0,88 80,32 171,68 151,55 38,99
B27 | 15,42 | 21,23 | 3,013 3,16 81,36 171,68 151,55 70,14

O modulo de elasticidade E,, utilizado nos ensaios de Billet (1953) foi igual a 20684,27 %
Tabela 4.2 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Feldman (1954).

Viga b (cm) dp (cm) Ap (sz) fe (kN/sz) fse (kN/CmZ) fpt (kN/sz) fpy (kN/sz) Mu,exp (kN - m)

F28 15,62 20,14 1,494 1,72 63,78 128,24 97,91 30,70

F29 15,65 20,50 2,615 2,95 63,91 128,24 97,91 50,63

F30 | 15,47 | 20,52 0,561 1,99 69,71 170,99 137,90 17,64

F31 15,44 20,90 1,868 2,38 64,88 170,99 137,90 44,93

F32 15,24 23,67 1,839 4,95 79,50 176,51 169,61 65,31

F33 15,32 23,06 1,103 5,74 80,60 176,85 163,41 43,36
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O modulo de elasticidade E;, utilizado nos ensaios de Feldman (1954) tem valores conforme

a Tabela 4.3.

Tabela 4.3 - Modulo de elasticidade das vigas ensaiadas por Feldman (1954).

Viga | E, (kN/cm?)
F28 20477,43
F29 20477,43
F30 19925,85
F31 19925,85
F32 20408,48
F33 20408,48

Tabela 4.4 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Warwaruk (1957).

Viga | b (cm) [ dy, (cm) [A, (cm?) [ £, (kN/em?) | fop (N/em?) [ fye (RN/cm®) | fry (KN/cm?) | My (KN -m)
w34 | 16,00 23,01 1,361 2,74 78,60 184,09 151,68 40,79
w35 | 15,27 23,11 0,587 3,64 81,50 184,09 151,68 22,37
w36 | 15,39 23,06 2,335 3,61 76,67 184,09 151,68 64,29

O modulo de elasticidade E,, utilizado nos ensaios de Warwaruk (1957) foi igual a

20684,27 <
cm

Tabela 4.5 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Tao € Du (1985).

Viga | b(cm) | dp (cm) |4y (em?®) | fo (kN/em?) | fre (kN/cm?) | fr (kKN/cm?) | fiy (KN/cm?) | My erp (kN - m)
TD37 | 16,00 22,00 0,588 3,56 92,40 166,00 136,00 35,00
TD38 | 16,00 22,00 1,568 3,56 87,90 166,00 136,00 61,60
TD39 | 16,00 22,00 1,960 3,56 82,50 166,00 136,00 71,40
Tabela 4.6 - Dados adicionais das vigas ensaiadas experimentalmente por Tao e Du (1985).
Viga | E, (kN/cm?) | E; (kN/cm?) | fy (kN/cm?) | Ag (cm?) | dg (cm)
TD37 20000,00 20000,00 26,70 1,57 25,00
TD38 20000,00 20000,00 26,70 2,36 25,00
TD39 20000,00 20000,00 26,70 1,00 25,00
Tabela 4.7 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Mattock (1971).
Viga | b (cm) dp (cm) Ap (sz) Je (kN/sz) fse (kN/sz) fpt (kN/sz) fpy (kN/sz) Myexp (kN - m)
M40 | 15,24 30,48 2,53 2,76 129,76 192,36 175,89 93,44
M41 | 15,24 30,48 2,53 2,76 125,90 192,36 175,89 109,93
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Tabela 4.8 - Dados adicionais das vigas ensaiadas experimentalmente por Mattock (1971).

Viga | E, (kN/cm?) | Eg (kN/cm?) | f, (kN/cm?) | A, (cm?) dg (cm) bs (cm) | hy (cm)
Sup: 0,62 Sup: 1,91

M40 19500,00 21000,00 37,71 Inf: 0,62 Inf: 28,58
Sup: 0,62 Sup: 1,91

M41 19500,00 21000,00 37,71 Inf: 0,62 Inf: 28,58 96,52 5,08

Por meio do modelo desenvolvido foram determinados os momentos resistentes Gltimos para
as quarenta e uma vigas com a intencao de aferir a capacidade do método em determinar o momento
de ruina da sec¢ao mais solicitada.

Os resultados sdo apresentados na Tab. 4.9, na qual M, .,,, € 0 momento resistente obtido dos
resultados experimentais € M,, .q;c 0 momento obtido pelo modelo numérico.

Para representar a relagdo entre os momentos de ruptura obtidos experimentalmente e os

obtidos através do modelo ¢ utilizada a letra grega 7.

Tabela 4.9 - Resultados experimentais e resultados calculados para vigas de concreto protendido.

Viga (Mkﬁe’x) g{’&c‘g) Razdon | Viga (Mklltleﬁ) g{’&c‘x) Razdon
B1 49,975 | 46,058 1,085 B22 66,937 65,476 1,022
B2 29,679 25,216 1,177 B23 79,980 | 82,265 0,972
B3 15,361 12,861 1,194 B24 66,964 | 66,653 1,005
B4 45,162 | 43,941 1,028 B25 50,165 | 47,201 1,063
B5 55,602 53,678 1,036 B26 38,993 30,430 1,281
B6 50,938 | 46,943 1,085 B27 70,136 73,374 0,956
B7 72,943 77,542 0,941 F28 30,700 | 26,037 1,179
B8 67,167 54,756 1,227 F29 50,630 | 46,383 1,092
B9 47,725 | 47,437 1,006 F30 17,640 15,682 1,125
B10 13,314 12,169 1,094 F31 44,930 | 45,145 0,995
B11 47,223 45,079 1,048 F32 65,310 | 68,680 0,951
B12 62,029 67,745 0,916 F33 43,360 | 41,281 1,050
B13 48,023 45,243 1,061 W34 40,790 | 44,735 0,912
B14 53,094 | 48,056 1,105 W35 22,370 | 21,052 1,063
B15 48,308 | 47,984 1,007 W36 64,290 | 71,904 0,894
B16 14,141 12,271 1,152 TD37 35,000 | 27,741 1,262
B17 45,894 | 45,846 1,001 TD38 61,600 | 58,035 1,061
B18 52,172 52,550 0,993 TD39 71,400 | 60,002 1,190
B19 71,560 | 73,223 0,977 M40 93,440 | 94,852 0,985
B20 31,753 33,608 0,945 M41 109,930 | 105,486 1,042
B21 34,397 33,965 1,013 - - - -
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Ao analisar conjuntamente os quarenta ¢ um resultados da relagdo entre os momentos de
ruptura experimentais e os do modelo para as vigas de concreto protendido, foi possivel notar que a
razao 7n apresentou uma média igual a 1,053 e desvio padrao igual a 0,095.

Esta diferenca de 5,3% entre valores medidos e calculados € pequena e confirma que o modelo
computacional empregado demonstra bons resultados.

A Figura 4.15 mostra o histograma obtido para as quarenta e uma vigas analisadas e a Fig.
4.16 apresenta o grafico de aderéncia da razao n em relagao a distribuicdo normal de probabilidades.

Ao se submeter os valores de 1 ao teste de Ryan-Joiner (similar ao Shapiro-Wilk), se pode
demonstrar a aderéncia a curva normal de distribuicdo, uma vez que a méxima distancia da curva de
distribuicdo de probabilidades acumuladas atingida pelos valores calculados foi inferior ao limite,
considerando um nivel de significancia de 95% (Ang e Tang, 1975).

Pode-se notar simetria dos resultados em torno dos valores médios, pois no grafico se observa

valores abaixo e acima dos valores médios, indicando um modelo nido tendencioso.
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Figura 4.15 - Histograma da razdo n para vigas de concreto protendido.
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Figura 4.16 - Aderéncia ao modelo tedrico de uma curva normal para vigas de concreto

protendido.

4.3.2. Resultados experimentais para concreto armado

Foram analisadas vinte e trés vigas de concreto armado que serdo apresentadas nas Tab. 4.10
a Tab. 4.17. Sendo 1 viga de Leonhardt e Walther (1962), 3 de Bresler e Scordelis (1963), 9 de
Decanini e Grillo (1970), 6 de Ashour (1998), 1 de Beber (1999), 1 de Silva (2001), 1 de Beber (2003)

e 1 de Canaval (2016), separadas de acordo com seus respectivos pesquisadores.

Tabela 4.10 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Leonhardt e Walther (1962).

Viga | b (cm) | d,; (cm) | A (cm?) | f. (kN/cm?) | f, (kN/cm?) | Eg (kN/cm?) | My exp (KN - m)
Sup: 29,00 | Sup: 6,28
Inf: 32,00 | Inf: 6,28

Lw1 | 30,00

2,42 42,80 21000,00 149,60

Tabela 4.11 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Bresler e Scordelis (1963).

Viga | b (cm) | dg (cm) | Ag (cm?®) | f. (kN/cm?) | f, (kN/cm?) | E; (kN/cm?) | My exp (KN -m)
BS2 | 30,70 46,60 38,70 3,51 55,50 21800,00 747,20
BS3 | 22,90 46,10 32,25 3,88 55,50 21800,00 569,60
BS4 | 15,50 45,90 25,80 3,51 55,50 21800,00 430,40
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Tabela 4.12 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Decanini e Grillo (1970).

Viga | b (cm) | dg (cm) | A (cm®) | £ (kN/cm?) | f, (kKN/cm?) | E; (kN/cm?) | My exp (KN - m)

DG5 15,30 22,10 2,35 3,11 54,90 21000,00 26,89

DG6 14,90 21,90 2,35 2,82 53,80 21000,00 26,76

DG7 14,60 22,10 2,35 2,96 54,80 21000,00 26,76

DGS8 15,00 21,70 3,39 3,22 43,80 21000,00 28,62

DG9 14,60 21,70 3,39 3,40 42,70 21000,00 29,00

DG10 | 15,00 21,70 3,39 2,74 42,50 21000,00 28,06

DG11 | 15,00 21,20 6,28 2,64 48,40 21000,00 51,87

DG12 | 14,80 21,00 6,28 2,96 47,10 21000,00 50,88

DG13 | 15,20 20,90 6,28 2,40 48,70 21000,00 51,87

Tabela 4.13 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Ashour (1998).

Viga | b (cm) | d (cm) | Ag (cm?) | fo (kN/cm?®) | f, (RN/cm?) | E; (kN/cm?) | My exp (KN - m)

Al14 | 20,00 21,50 5,09 4,861 53,00 21000,00 58,17

A15 | 20,00 21,50 7,63 4,861 53,00 21000,00 80,60

Al6 | 20,00 21,50 10,18 4,861 53,00 21000,00 99,55

Al17 | 20,00 21,50 5,09 7,85 53,00 21000,00 57,95

A18 | 20,00 21,50 7,63 7,85 53,00 21000,00 79,91

A19 | 20,00 21,50 10,18 7,85 53,00 21000,00 103,77
Tabela 4.14 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Beber (1999).

Viga | b(cm) | dg(cm) | As(cm?) | £ (kN/cm?) | f, (kN/cm?) | Eg (kN/cm?) | My ey (KN - m)
Sup: 2,445 | Sup: 0,62
B20 | 12,00 Inf: 17,47 Inf: 1,01 3,36 56,50 21438,00 18,50

Tabela 4.15 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Silva (2001).

Viga | b (cm) | ds (cm) | Ag (cm?) | fo (RN/cm?) | f, (kN/cm?) | E; (kN/cm?) | My exp (KN - m)

S21 15,00 17,47 1,01 9,03 51,45 20580,00 9,83
Tabela 4.16 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Beber (2003).

Viga | b (cm) | dg (cm) | As (cm?) | £ (kN/cm?) | f, (kN/cm?) | E; (kN/cm?) | My ey (KN - m)

B22 | 15,00 27,245 2,45 3,28 70,65 21000,00 43,72

Tabela 4.17 - Dados das vigas ensaiadas experimentalmente por Canaval (2016).
Viga | b (cm) | dg (cm) | Ag (cm?) | £ (kN/cm?) | f, (kN/cm?) | Eg (kN/cm?) | My ey (KN -m)
C23 12,00 17,875 2,45 2,278 60,10 21000,00 21,48

Por meio do modelo desenvolvido foram determinados os momentos resistentes tltimos para

as vinte e trés vigas com a inten¢ao de aferir a capacidade do método em determinar o momento de

ruina da se¢@o mais solicitada. Os resultados sdo apresentados na Tabela 4.18.




Tabela 4.18 - Resultados experimentais e resultados calculados para vigas de concreto armado.

M M )
Via | N m) (klf\}c.‘ﬁf) Razaor
LwWi 149,60 144,05 1,039
BS2 747,20 786,83 0,950
BS3 569,60 644,84 0,883
BS4 430,40 425,45 1,012
DG5 26,89 26,76 1,005
DG6 26,76 25,79 1,038
DG7 26,76 26,54 1,008
DGS8 28,62 29,94 0,956
DG9 29,00 29,30 0,990

DG10 28,06 28,74 0,976
DG11 51,87 52,77 0,983
DG12 50,88 52,13 0,976
DG13 51,87 51,10 1,015
Al4 58,17 54,12 1,075
A15 80,60 78,22 1,030
Al6 99,55 100,47 0,991
Al7 57,95 55,06 1,053
Al18 79,91 80,34 0,995
A19 103,77 104,24 0,996
B20 18,50 18,89 0,979
S21 9,83 9,15 1,075
B22 43,72 44,11 0,991
Cc23 21,48 22,35 0,961
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Assim como para as vigas e concreto protendido, ao analisar conjuntamente os vinte e trés

resultados da relacdo entre os momentos de ruptura experimentais € os do modelo para as vigas de

concreto armado, foi possivel notar que a razdo 7 apresentou uma média igual a 0,999 e desvio padrao

igual a 0,043.

Assim como para as vigas de concreto protendido, o modelo computacional empregado

demonstra bons resultados para as vigas de concreto armado, apresentando uma diferenga

relativamente pequena, de 0,1%, entre valores medidos e calculados.

A Figura 4.17 mostra o histograma obtido para as vinte e trés vigas analisadas e a Figura 4.18

apresenta o grafico de aderéncia da razdo n em relagdo a distribuicdo normal de probabilidades.

Submetendo os valores de 1 ao teste de Ryan-Joiner (similar ao Shapiro-Wilk), foi possivel

demonstrar a aderéncia a curva normal de distribui¢do, assim como o modelo para vigas de concreto

protendido.
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Figura 4.17 - Histograma da razdo 7 para vigas de concreto armado.
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Figura 4.18 - Aderéncia ao modelo tedrico de uma curva normal para vigas de concreto armado.

4.3.3. Estimativa do erro do modelo computacional (6,.)

Conforme foi apresentado anteriormente, este modelo computacional serd empregado para

realiza¢ao das andlises probabilisticas. Para as analises de probabilidade, algumas variaveis serao

consideradas como variaveis aleatorias. O momento resistente das vigas serda uma das variaveis a ser

considerado como variavel aleatoria.
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Entretanto, conforme mostrado anteriormente, este modelo apresenta uma diferenca entre os
valores obtidos nos ensaios e os valores obtidos com a sua utilizacdo. Tal diferenca entre os valores
medidos e calculados ndo pode ser desconsiderada.

Portanto, além das variabilidades referentes as resisténcias dos materiais ¢ aos esforgos
aplicados as estruturas, devem ser levadas em consideragdo as incertezas referentes aos modelos
numéricos adotados na andlise. A estimativa do erro do modelo seguiu as recomendagdes propostas
por Mirza (1982).

A relagdo entre os resultados obtidos experimentalmente e os obtidos através do modelo
computacional ¢ influenciada por intimeras considera¢des e simplificacdes adotadas no modelo
computacional, pela variabilidade das variaveis aleatérias do sistema e pela variabilidade inerente ao

processo experimental do ensaio, e ¢ caracterizada pela Eq. (4.10).

V;]Z = Vr%todelo + Vl%)te + Veznsaio (4-10)

Onde:

V, - Coeficiente de variagdo da razédo 7;

Vimodelo - Coeficiente de variagdo do erro proporcionado pelo modelo;

Viote - Coeficiente de variacdo dos resultados dos ensaios de laboratdrio das varidveis do
sistema, tais como dimensdes e resisténcias;

Vensaio - Coeficiente de variacdo dos resultados obtidos experimentalmente em ensaios de
elementos estruturais.

O coeficiente de variacao do erro do modelo computacional ¢ representado pela Eq. (4.11).

Vinodeto = \/Vnz - Vl%)te - Veznsaio (4.11)

Os coeficientes de variacdo da razdo 7 foram determinadas por meio dos resultados
experimentais das vigas de concreto protendido e concreto armado e se obteve, respectivamente, 0s
valores de 0,091 e 0,043.

O coeficiente de variacao do ensaio foi adotado, conforme Mirza (1982), como sendo igual a
0,03.

O coeficiente de variagdo do lote foi adotado, conforme Mirza (1982), como sendo igual a
0,027.
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Nestas condi¢des, por meio da Eq. (4.11), determinou-se o valor do coeficiente de variagao
do erro do modelo computacional para vigas de concreto protendido e concreto armado, sendo iguais
a 0,081 e 0,014, respectivamente.

A média do erro do modelo pode ser entdo determinado através da Eq. (4.12).

Uy = Umodelo ™ Hiote " Hensaio (4.12)

Considerando a média do lote e a média do ensaio como valores unitarios, chega-se a média

do modelo através da Eq. (4.13).

U
Hmodelo = — (4.13)

Hiote * Hensaio

Obteve-se entdo os valores de 1,053 e 0,999 para a média do modelo computacional para vigas
de concreto protendido e concreto armado, respectivamente.

Em seguida, durante as analises de confiabilidade ¢ necessario considerar este erro do modelo
computacional empregando-se o coeficiente de variacdo do erro do modelo e a média do erro do
modelo originarios da andlise.

Os resultados da capacidade resistente das vigas obtidos por meio do modelo numérico, para
as analises de confiabilidade, deverdo ser corrigidos pela estimativa de erro do modelo (6,) gerada a

cada analise, de acordo com a Eq. (4.14).

Mu,cor =0, Mu,mod (4.14)

Logo, estes valores corrigidos sao empregados para as analises de confiabilidade.
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5. CARREGAMENTO MOVEL

O desenvolvimento de um modelo de carregamento movel ¢ essencial na avaliagdo da
confiabilidade de pontes rodoviarias. Esta analise demanda a compreensdo das circunstancias reais
do trafego de caminhdes e ¢ empregada na avaliacdo da confiabilidade estrutural das pontes. A
descricdo dos dados de pesagem obtidos, suas caracteristicas e a metodologia que viabiliza sua

utilizacao para o calculo do indice de confiabilidade estrutural, sdo apresentados nos itens a seguir.

5.1. Descrigao dos dados

Os dados referentes a pesagem de caminhdes sdo os desenvolvidos e utilizados em Portela
(2018). O autor utilizou dados de duas estacoes WIM, uma fica no estado do Rio Grande do Sul, na
BR-290 e possui 78 dias de dados coletados. A outra estagdo fica no estado de Sdo Paulo, na BR-381
e possui 20 meses de dados coletados.

Mesmo com as devidas calibragdes, o sistema podia apresentar dados incorretos, por exemplo,
pesos maiores que a capacidade maxima de tragdo ou menores que o peso proprio. Além disso, varios
dados eram desnecessarios para o estudo de carga mdvel em pontes. Veiculos de passeio e caminhdes
leves, por exemplo, podiam ser desprezados, na maioria das andlises, devido ao efeito irrelevante da
carga na ponte. Portanto, os dados WIM precisaram ser filtrados antes de serem usados. Os critérios
de filtragem precisaram ser definidos considerando as caracteristicas particulares da frota brasileira e
poderiam variar de acordo com a necessidade de anélise, ou seja, Estado Limite Ultimo, Estado
Limite de Servi¢o ou fadiga.

A analise estatistica realizada por Portela (2018) considerou apenas os dados apds o processo
de filtragem realizado. A lista a seguir apresenta, por ordem, os filtros que foram aplicados as estagdes
consideradas. A configuracdo dos filtros foi realizada apds pesquisa em resolu¢des do Departamento
Nacional de Transportes (DNIT) e catalogos de fabricantes de caminhdes. Os veiculos que ndo se
encaixaram em qualquer um dos filtros foram excluidos.

1- PBT <62 kN (PBT ¢ o peso bruto total do veiculo);

2- Pi <22 kN, onde “Pi” € o peso por eixo;

3- Pd > 320 kN, onde “Pd” ¢ o peso do tandem duplo;

4-di <0,92 m, sendo “di” a distincia entre eixos;

5- C>36 m, sendo “C” o comprimento total do veiculo;

6-C>154mePBT <104,3 kN;

7- Pi> 180 kN;

8- PBT > 1,1ZPi ou PBT< 0,9%P1i, onde “ZPi” representa a soma dos pesos dos eixos;
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9- Xdi > C, onde “Xdi” representa a soma da distancia entre eixos;

10-C<5m;

11- V> 170 Km/h, sendo “V” a velocidade do veiculo;

12- P1 > 100 kN, onde “P1” ¢é o peso do primeiro eixo (dianteiro);

13- PBT > 920 kN.

Na BR-290 a média didria de veiculos registrados foi de 11736 antes e 1963 depois da
filtragem, ja na BR-381 a média diéria de veiculos registrados foi de 13292 antes e 3632 depois da

filtragem. Nas Fig. 5.1 e Fig. 5.2 sdo mostradas as porcentagens de filtragem de cada estagao.

2.4%

= PBT<62kN = EIXOSIMPLES<22kN = OUTROS = CAMINHOES VALIDOS

Figura 5.1 - Estatisticas de dados filtrados da BR-290 (Adaptado de Portela, 2018).

1.5% /‘3'5%

= PBT<62kN = EIXOSSIMPLES<22kN = OUTROS = CAMINHOES VALIDOS

Figura 5.2 - Estatisticas de dados filtrados da BR-381 (Adaptado de Portela, 2018).
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A silhueta das cinco classes mais frequentes obtidas nas WIM ¢ apresentada na Fig. 5.3, com
sua respectiva nomenclatura e peso maximo permitido em kN. As Tab. 5.1 e Tab. 5.2. apresentam as

estatisticas de composi¢ao de trafego para as cinco classes mais frequentes das rodovias.

CLASSE CONFIGURACAO PBT
2c 160
- 230
_— 330
)53 415

485
3s3

Figura 5.3 - Classes frequentes com os respectivos pesos legais em kN (Adaptado de Carneiro,

Portela e Bittencourt, 2020).

Tabela 5.1 - Estatisticas para classes mais frequentes da BR-290 (adaptado de Portela, 2018).

Classes de Desvio

Caminhaes Frequéncia| Média Padrio Minimo | Maximo
(DNIT) (%) PBT (kN) | oo (kN) PBT (kN) | PBT (kN)
2C 18,21 101,2 31,1 63,0 273,0
3C 23,37 166,2 50,8 67,2 423,0
252 7,45 192,1 52,3 100,0 547,0
253 10,56 318,5 76,1 121,0 660,0

3S3 15,55 400,4 77,7 154,0 807,0
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Tabela 5.2 - Estatisticas para classes mais frequentes da BR-381 (adaptado de Portela, 2018).

CC;?:'?;;;; Frequéncia| Média PDaej;/élz Minimo | Maximo
(DNIT) (%) PBT (kN) | oo (kN) PBT (kN) | PBT (kN)
2C 15,36 103,6 32,3 62,0 275,1
3C 23,40 173,2 56,0 66,8 416,5
252 12,96 199,1 54,4 96,7 585,0
253 9,46 337,6 90,2 124,2 712,2
3S3 14,75 430,2 97,0 139,9 899,4

Portela (2018) determinou a distribui¢ao do peso bruto do veiculo para os cinco grupos de
classes com as frequéncias mais altas para a estacio WIM. Porém, o autor ndo obteve o modelo
probabilistico mais adequado a cada classe, sendo assim, os dados foram submetidos ao teste do Qui-
quadrado (HALDAR; MAHADEVAN, 1999) para assim se eleger a curva mais adequada para as
informagdes medidas.

No teste de qualidade de ajuste y?2, o intervalo dos n dados observados é dividido em m
intervalos, e o nimero de vezes (n;) que a varidvel aleatéria ¢ observada no intervalo i-ésimo ¢
contado (i = 1 para N). Frequéncias observadas de nq,n,, ..., ny da variavel aleatoria sdo entao
comparadas com as frequéncias teoricas correspondentes e4, €5, ..., ey de uma distribui¢do assumida.

Pode-se mostrar, conforme a Eq. (5.1) (HOEL, 1962), que a quantidade

N
Z—(ni ;ei)z 5.1)
i=1 !

aproxima-se da distribuigdo y? com f = N — 1 — k graus de liberdade a medida que a amostra total
de pontos n tende para co. Aqui, N ¢ o niumero de intervalos € k € o nimero de pardmetros de
distribuicao estimados a partir dos dados. O nimero de graus de liberdade ¢ um parametro da
distribuicdo y?. Um nivel de significancia é selecionado. Niveis de significAncia entre 1% e 10% sdo
comuns. Um nivel de significancia de 5% implica que para 5 de um total de 100 elementos de
amostras diferentes, a distribui¢do tedrica assumida ndo pode ser um modelo aceitavel. Se ¢;_, f for
denotado como o valor da distribui¢io y? com f graus de liberdade na Funcdo distribui¢cdo acumulada
(CDF) de (1 — a), e se o valor obtido da Eq. (5.1) for menor que esse valor, entdo a distribuicao
assumida ¢ aceitavel no nivel de significancia a. Assim, a distribuicdo assumida serd aceitavel no

nivel de significancia a conforme a Eq. (5.2).



7
N
2
n. — e.
Zu <Ciay (5.2)
i=1 ei

O resultado do teste estatistico y? depende do nimero de intervalos N usados e o nivel de
significancia a selecionado. Ambos precisam ser escolhidos com base em julgamento. E desejavel
que tanto N quanto o e; deve ser maior ou igual a 5 para obter resultados satisfatorios. No entanto,
isso pode nem sempre ser possivel.

Foi considerado um nivel de significancia de 5% e para cada veiculo foram analisadas as
distribuicdes de probabilidade do tipo Normal, Lognormal, e Tipo I de maximos (Gumbel).

As Tabelas 5.3 e 5.4 resumem as distribuigdes ajustadas que melhor se adequaram ao peso

total de cada veiculo na BR-290 e BR-381, respectivamente, e nas Fig. 5.4 a Fig. 5.13 sao plotadas

as frequéncias observadas e teoricas.

Tabela 5.3 - Distribui¢des de probabilidades ajustadas ao peso total dos veiculos da BR-290.

Classes de Caminhdes (DNIT) Distribuicdo
2C Tipo | de maximos (Gumbel)
3C Tipo | de maximos (Gumbel)
2S2 Tipo | de maximos (Gumbel)
2S3 Lognormal
3S3 Lognormal

Tabela 5.4 - Distribui¢des de probabilidades ajustadas ao peso total dos veiculos da BR-381.

Classes de Caminhdes (DNIT) Distribuicdo
2C Tipo | de maximos (Gumbel)
3C Tipo | de maximos (Gumbel)
2S2 Lognormal
2S3 Lognormal
3s3 Normal
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Figura 5.4 — Teste do Qui-quadrado na classe 2C da BR-290 para Distribui¢do Tipo I de maximos
(Gumbel)
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Figura 5.5 — Teste do Qui-quadrado na classe 3C da BR-290 para Distribui¢ao Tipo I de maximos
(Gumbel)
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Figura 5.6 - Teste do Qui-quadrado na classe 2S2 da BR-290 para Distribui¢ao Tipo I de maximos
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Figura 5.7 - Teste do Qui-quadrado na classe 2S3 da BR-290 para Distribui¢do Lognormal
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Figura 5.8 - Teste do Qui-quadrado na classe 3S3 da BR-290 para Distribui¢ao Lognormal
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Figura 5.9 — Teste do Qui-quadrado na classe 2C da BR-381 para Distribui¢ao Tipo I de maximos
(Gumbel)
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Figura 5.10 — Teste do Qui-quadrado na classe 3C da BR-381 para Distribui¢ao Tipo I de maximos
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Figura 5.11 — Teste do Qui-quadrado na classe 252 da BR-381 para Distribui¢ao Lognormal
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Figura 5.12 — Teste do Qui-quadrado na classe 2S3 da BR-381 para Distribuicdo Lognormal
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Figura 5.13 — Teste do Qui-quadrado na classe 3S3 da BR-381 para Distribui¢ao Normal

O presente trabalho utiliza como valores deterministicos, para a distancia entre eixos dos

veiculos selecionados, as médias dos dados obtidos em um estudo estatistico do espacamento do eixo



79

realizado por Portela (2018). As Tab. 5.5 e Tab. 5.6 mostram a média para cada uma das cinco classes

mais frequentes de caminhdes na estacio WIM da BR-290 e da BR-381, respectivamente.

Tabela 5.5 - Média para cada uma das cinco classes mais frequentes de caminhdes na estacaio WIM

da BR-290 (adaptado de Portela, 2018).

Classes de | Espagamento | Espacamento | Espagamento | Espacamento | Espagamento
Caminhdes | do primeiro | do segundo | do terceiro do quarto do quinto
(DNIT) eixo (cm) eixo (cm) eixo (cm) eixo (cm) eixo (cm)
2C 528,4 - - - -
3C 541,8 128,3 - - -
2S2 371,3 801,2 136,6 - -
2S3 383,7 626,1 125,6 123,3 -
3S3 365,5 128,9 571,1 134,7 133,8

da BR-381 (adaptado de Portela, 2018).

Classes de | Espagamento | Espagamento | Espagamento | Espagamento | Espagamento
Caminhdes | do primeiro | do segundo | do terceiro do quarto do quinto
(DNIT) eixo (cm) eixo (cm) eixo (cm) eixo (cm) eixo (cm)
2C 562,3 - - - -
3C 561,0 129,2 - - -
2S2 366,6 887,5 126,9 - -
2S3 379,2 668,5 124,2 124,3 -
3S3 364,8 128,6 602,3 125,3 125,5

Tabela 5.6 - Média para cada uma das cinco classes mais frequentes de caminhdes na estagdo WIM

5.2. Extrapolagao dos maximos pesos brutos

Primeiramente, os resultados da pesagem para cada caminhdo sdo plotados em papel de
probabilidade normal. Ainda que as distribuig¢des de probabilidade ndo acompanhem exatamente uma
distribuicao normal, essa metodologia ¢ valida, pois possibilita uma visualizacao geral das amostras
e indica tendéncias para periodos mais longos do que os medidos (vida util da estrutura). Além do
mais, ¢ o método seguido por outros pesquisadores para o desenvolvimento de modelos de
carregamento movel, como Ferreira (2008) e Moura (2019).

De acordo com Nowak (1999), a extrapolagao solicita que se tenha conhecimento do nimero
total de veiculos que circulam cotidianamente na area onde se obteve as pesagens. Assim sendo,
foram obtidas planilhas com o volume médio diario de caminhdes na balanga.

Conforme a Tabela 5.1, se nota que houve aproximadamente 146 pesagens por dia
consideradas para o veiculo 2S2 na BR-290, ou seja, 7,45%-1.962. Instituindo a vida 1til em 100
anos, o namero total de veiculos 2S2, N, nesse periodo é 146-365-100=5.335.168.
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Tendo conhecimento da quantidade de caminhdes de determinado tipo que transitam na
rodovia por um periodo especifico, e que o nivel de probabilidade equivalente a passagem do
caminhiio com o maior peso bruto nesse periodo é 1/N, sendo z = ®~1(1/N) e @1 igual ao inverso
da distribuicao normal padrao acumulada, o valor que a extrapolagdo deve alcancar esta determinado.

O conceito ¢ que caso todos os caminhdes fossem amostrados durante o periodo de 100 anos, o
caminhao mais pesado estaria na cota z.
Sendo assim, em 100 anos, para o veiculo 252, se tem:
NZSZ = 5335168
1/N =1,8743-1077
z=®1(1/N)=2z=®"1(1,8743-1077)

z =5,0813

O procedimento pode ser realizado para qualquer periodo. Valores da cota z para o periodo

de 100 anos sdo apresentados nas Tab. 5.7 e Tab. 5.8 para as BR-290 e BR-381, respectivamente.

Tabela 5.7 — Valores da cota z para o periodo de 100 anos (BR-290)

Veiculo | N de veiculos em 100 anos | z = ®~1(1/N)
2C 13040727 5,2485
3C 16735958 5,2943
252 5335168 5,0813
2S3 7562332 5,1472
3S3 11135821 5,2193

Tabela 5.8 — Valores da cota z para o periodo de 100 anos (BR-381)

Veiculo | N2 de veiculos em 100 anos | z = & (1/N)
2C 20351232 5,3299
3C 31003830 5,4058
252 17171352 5,2989
2S3 12534027 5,2412
3S3 19543012 5,3225

A extrapolagdo dos esfor¢os, de acordo com Nowak (1999), ¢ realizada por meio do

delineamento de uma linha seguindo a tendéncia dos trés pontos extremos da cauda superior da
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distribui¢@o. Neste trabalho, inicialmente, serd executada a extrapolagdo dos pesos brutos para depois
determinar os momentos fletores. Este procedimento ¢ semelhante ao proposto por Ferreira (2008) e
Moura (2019) que ¢ adaptado do método de Nowak (1999) e de Hwang e Koh (2000).

A simples utilizacdo do método de Nowak (1999) pode gerar valores imprecisos por causa da
grande variabilidade da cauda superior da distribui¢cdo. De acordo com Ferreira (2008), veiculos
demasiadamente pesados em rela¢do aos demais sdo casos atipicos, ja que representam extremos da
distribuicao durante a vida util. O procedimento mais adequado ¢ a utilizagdo de uma regressao linear
ao se considerar um niamero maior de pontos da cauda superior.

Ao desenvolver um modelo de carga mével para a Coréia, Hwang e Koh (2000) consideram
10% dos caminhdes mais pesados para efetuar esta regressao linear. Ja Ferreira (2008) e Moura (2019)
levaram em consideragao os cem pontos extremos da cauda superior da distribuicao.

Portela (2018) examinou diferentes porcentagens (25% a 1%) da cauda superior e verificou
que os melhores resultados sdo obtidos ao considerar os 5% superiores dos dados plotados em um
papel de probabilidade normal. Qualquer porcentagem acima de 5% (25%, 20%, 15% e 10%)
produziu resultados semelhantes, uma vez que a parte superior dos dados se aproxima de uma linha
reta. Qualquer porcentagem abaixo de 5% (3% e 1%) resultou em extrapolacdo instavel.

Devido a grande varia¢do na quantidade de cada tipo de caminhdo, se julgou mais coerente
para esse trabalho realizar uma regressdo linear ao considerar os 5% superiores dos dados plotados
em um papel de probabilidade normal dos caminhdes mais pesados, metodologia semelhante a usada
por Portela (2018).

As pesagens e a extrapolagdo para diversos caminhdes estdo nas Fig. 5.14 a Fig. 5.23.

Com base nas Figuras 5.14 a 5.23 ¢ possivel determinar o valor da média e do desvio padrao
dos pesos brutos totais dos caminhdes avaliados para o periodo de retorno de 100 anos.

O desvio-padrao ¢ fornecido pela inclinacao da regressao linear na cota correspondente a 100
anos. O valor da média ¢ dado pela intersecao da linha de tendéncia com o valor de z no periodo

estabelecido.
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Figura 5.14 - Extrapolacdo para o veiculo 2C na BR-290.
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Figura 5.15 - Extrapolacao para o veiculo 3C na BR-290.
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Figura 5.16 - Extrapolacdo para o veiculo 2S2 na BR-290.
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Figura 5.17 - Extrapolagao para o veiculo 2S3 na BR-290.
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Inverso da distribuicao normal
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Figura 5.18 - Extrapolacdo para o veiculo 3S3 na BR-290.
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Figura 5.19 - Extrapolacao para o veiculo 2C na BR-381.
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Inverso da distribuicao normal

Inverso da distribuicao normal
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Figura 5.20 - Extrapolacdo para o veiculo 3C na BR-381.
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Figura 5.21 - Extrapolagao para o veiculo 2S2 na BR-381.
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Inverso da distribuicao normal

Inverso da distribuicao normal
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Figura 5.22 - Extrapolacdo para o veiculo 2S3 na BR-381.
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Figura 5.23 - Extrapolagao para o veiculo 3S3 na BR-381.
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Além disso, a cauda superior da distribuicdo se assemelha a uma linha reta e o ajuste para 5%

dos dados tem um coeficiente de regressao R? de 0,99. Resultado semelhante também foi relatado por
Portela (2018).

Assim sendo, as Tabelas 5.9 ¢ 5.10 apresentam estes valores para os caminhdes estudados.

Tabela 5.9 - Parametros estatisticos dos veiculos da BR-290 avaliados para 100 anos.

Veiculo | Média (kN) | D. P. (kN)
2C 392,49 65,38
3C 654,45 108,75
252 666,97 111,07
2S3 889,69 123,51
353 951,95 116,34

Tabela 5.10 - Parametros estatisticos dos veiculos da BR-381 avaliados para 100 anos.

Veiculo | Média (kN) | D. P. (kN)
2C 411,38 67,99
3C 718,97 118,63
252 659,37 99,67
2S3 1074,97 160,76
353 944,35 96,47

Apesar de que os dados possibilitassem que fosse realizada uma analise dos pesos por eixo,

por causa da sua grande aleatoriedade, a distribui¢do do peso bruto entre os eixos ¢ dada a partir da
Eq. (5.1).

Peso maximo permitido por eixo

Peixo -

' total calculad 5.1
Peso méaximo permitido por veiculo peso total calculado (5.1

Para explicar sera mostrado o caso do veiculo 353 de 6 eixos da BR-290.
Os pesos maximos permitidos por eixos para o caso do veiculo 3S3 s3o o eixo dianteiro que
possui um peso maximo permitido de 60 kN e os demais cinco eixos 85 kN. O valor da carga média

para o periodo de 100 anos ¢ de 951,95 kN.

Logo, para o eixo dianteiro serd encontrado o seguinte valor de carga:

Poixo = —————=="951,95 = 117,77 kN
f0 (60 4+ 5-85)
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Para os demais eixos sera encontrado o valor de 166,84 kN. Totalizando, assim, os 951,95 kN.
As Tabelas 5.11 e 5.12 apresentam a relacdo entre a média do peso bruto extrapolado para o

periodo de 100 anos e o peso bruto total combinado (PBTC) méaximo permitido.

Tabela 5.11 - Relagdo entre média do peso extrapolado e o PBTC (BR-290).

, Relagdo entre média do Peso extrapolado / PBTC
Veiculo
PBTC 100 anos
2C 160 2,45
3C 230 2,85
2S2 330 2,02
2S3 415 2,14
3S3 485 1,96

Tabela 5.12 - Relagdo entre média do peso extrapolado e o PBTC (BR-381).

, Relacdo entre média do Peso extrapolado / PBTC
Veiculo
PBTC 100 anos
2C 160 2,57
3C 230 3,13
2S2 330 2,00
2S3 415 2,59
3S3 485 1,95

5.3. Situacgoes criticas de carregamento
A situagdo critica para a investigacao da seguranca estrutural de pontes pode ser resultante da

passagem de um Unico veiculo ou da presenga simultanea de dois ou mais veiculos.

5.3.1. Caminhao Isolado

Nessa suposi¢do, se admite que a presenga de apenas um caminhao isolado sobre a ponte seja
critica para o calculo dos momentos fletores em consequéncia do trafego real.

Ao considerar os pesos das Tabelas 5.9 e 5.10, os veiculos foram inicialmente dispostos nas
posigoes criticas para a determinagcdo do maximo momento fletor nas pontes analisadas. O veiculo
deve estar posicionado longitudinalmente a ponte no local onde seu carregamento produza o maior
momento fletor e transversalmente deve estar com os pneus encostados no guarda-corpo da ponte.
Nao foi considerada a variabilidade da posi¢do dos veiculos e estes sempre foram considerados em

suas posi¢des mais criticas. A situagdo de caminhdo isolado na ponte ¢ ilustrada na Fig. 5.24.
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Figura 5.24 - Veiculo isolado na ponte (MOURA, 2019).

Como a distancia entre 0s €iX0s € 0 peso por eixo serdo variaveis consideradas deterministicas,
admite-se que o coeficiente de variagdo do peso do caminhdo serd o coeficiente de variacdo do
momento fletor.

O coeficiente de variagdo sera calculado ao considerar que o peso bruto maximo em 100 anos
de vida 1til € o valor médio de uma nova distribuicao, de acordo com a indicacao de Nowak (1999).

Deste modo, no caso do caminhdo 3S3 da BR-290, tem-se:

116,34
CV353 S m = 0,12

5.3.2. Presenga Simultanea de 2 Caminhées

A analise de dois caminhdes sobre as pontes demanda a determinagdo de sua posi¢ao relativa
e da proporcao entre seus pesos. Tendo em consideragdo que a probabilidade da passagem sobre a
ponte de caminhdes muito proximos e em posi¢des relativas que acarretam em uma situacdo de
maximo momento fletor ¢ menor, em relagcdo a um caminhao isolado (menor nimero de ocorréncias),
seus pesos brutos também devem ser inferiores.

Portela (2018) obteve dados estatisticos brasileiros que fornecem qual a probabilidade da
ocorréncia simultdnea sobre as pontes. Ressalta-se que sua obtengdo ¢ bastante trabalhosa e foram
necessarios longos periodos de observacgao.

Portela (2018) utiliza as probabilidades de ocorréncia simultanea, para diferentes vaos de
comprimento das estruturas, presentes nas Fig. 5.25 a Fig. 5.28 para os casos de em fila (Following),

lado-a-lado (Side-by-side) e escalonado (Staggered) referente trafego real de caminhdes nas BR-290
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e BR-381. As diferentes situagdes de presenca simultdnea de dois caminhdes estudadas pelo autor

sdo ilustradas na Fig. 5.29.
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Figura 5.25 - Estatisticas de presenga multipla na BR-290 (Adaptado de Portela, 2018)
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Figura 5.26 - Probabilidade de ocorréncia de dois caminhdes pesados em relacdo ao trafego total de

caminhdes na BR-290 (Adaptado de Portela, 2018)
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Figura 5.27 - Estatisticas de presenga multipla na BR-381 (Adaptado de Portela, 2018)



92

=
o

I L

—9— Emfia P
e [ ado-a-lado
Escalonado

=
0o
I

=
-

-éncia (%)
=
[#3}

=05
g ;z.-—--*‘
o nr"""-—.
o
= /
&1 0.3 g
=
=
¥}
Q02
=}
Ay
01

o
]

- - = o .
0—46—6—6—'—0—0‘9

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Comprimento do vio em metros

Figura 5.28 - Probabilidade de ocorréncia de dois caminhdes pesados em relagdo ao trafego total de

caminhdes na BR-381 (Adaptado de Portela, 2018)
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Figura 5.29 - Padrdes de trafego (Adaptado de Portela, 2018)
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As duas situagdes a serem analisadas sdo modelos de carga mével adaptados de Ferreira

(2008), sendo elas:

e Hipodtese 1: dois caminhdes com pesos diferentes, sendo um deles com peso médio,
fixando-se z = 0, e outro com probabilidade de ocorréncia baseada nas Fig. 5.25 (BR-

290) e Fig. 5.27 (BR-381);

e Hipdtese 2: dois caminhdes com probabilidade de ocorréncia iguais, baseadas nas Fig.
5.26 (BR-290) e Fig. 5.28 (BR-381).

Como em Ferreira (2008), serdo analisados os casos de veiculos lado-a-lado (Fig. 5.30) e em

fila (Fig. 5.31). No caso de caminhdes em fila, duas alternativas sao verificadas:

e Distancia entre os caminhdes igual a 5 ou 10 metros, mas sem considerar o coeficiente

de impacto;

e Distancia entre os caminhdes variando entre 15 e 30 metros, de 5 em 5 metros,

incorporando a parcela dindmica.

Figura 5.30 - Veiculos dispostos lado a lado na ponte (MOURA, 2019).
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Figura 5.31 - Veiculos um na frente do outro (MOURA, 2019).

Como mencionado anteriormente, adota-se para este trabalho um modelo de carga moével
adaptado de Ferreira (2008), ou seja, o caminhdo principal serd um 3S3 e o caminhdo secundario sera
um 2S3.

Ressalta-se que o caso de veiculos lado-a-lado se reporta a caminhdes em faixas adjacentes,
afastados transversalmente a 120 cm um do outro, e em quaisquer posi¢des longitudinais que
acarretem em uma situacdo de maximo momento fletor.

Os coeficientes de variagdo para cada caminhdo foram calculados de acordo com Ferreira
(2008). O coeficiente de variacdo do momento fletor, resultante da presenca simultanea de 2

caminhoes sobre a ponte ¢ calculado para cada caso conforme a Eq. (5.2).

CV =

\/(012 + (722) _ \/((M1 ) CV1)2 + (Mz ) CVZ)Z) (5.2)
Miotar M; + M,

Onde:

M;otq1 - Momento fletor devido a presenca de dois caminhdes sobre a estrutura;

M; - Parcela do momento fletor devido ao caminhao principal,;

M, - Parcela do momento fletor devido ao caminhao secundario;

01 - Desvio-padrao no momento fletor devido ao caminhao principal;

0, - Desvio-padrao no momento fletor devido ao caminhao secundério:

CV; - Coeficiente de variagao do peso do caminhao principal;

CV, - Coeficiente de variagdo do peso do caminhdo secundario.
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5.3.3. Coeficiente de Impacto

O coeficiente de impacto médio a ser empregado nas andlises ¢ aquele proposto por Nowak
(1999). No caso de um caminhao isolado, o fator de amplificagdo dindmico (FAD) do momento fletor
¢ considerado igual a 0,15 do momento fletor estatico e no caso de dois caminhdes, o valor
recomendado ¢ 0,10. O coeficiente de variagcdo (V;) nos dois casos ¢ igual a 80%. Destaca-se que
quando os caminhdes estdo em fila com distancia inferior a 15 m ndo serd acrescentada a parcela
dindmica.

Nowak (1999) assumiu que o efeito da carga mével € uma combinagdo de dois parametros, o
valor estatico da carga movel e o fator de analise da carga movel com média mp de 1,00 e coeficiente
de variagao Vp de 0,12. Os parametros estatisticos finais da carga movel sdo entdo dados pela Equacao

(5.3).

Vip = /VLZ + V2 (5.3)

Em que V, ¢ o coeficiente de variacao da carga moével estatica obtido dos dados WIM. O
parametro estatistico do efeito de carga médvel maxima, incluindo o efeito dindmico pode ser escrito

pelas Eq. (5.4) a Eq. (5.6).

mLP+I S (1 + FAD) * mLP (54)

O1py] = ’O-gp +0_12 (55)

OLp+1

Vipsr = (5.6)

LP+1

Onde m;p = m; (média da carga estatica dos dados WIM calculados conforme descrito
anteriormente), a;p = V;p -myp, a; =V, -m; e m; = FAD - m;,. Neste trabalho, o valor combinado
da carga movel e dos efeitos dindmicos € modelado, conforme Portela (2018), como uma distribui¢ao

normal, com média e desvio padrao conforme as Eq. (5.4) e Eq. (5.5), respectivamente.
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6. CALIBRACAO DE NORMAS COM BASE EM CONFIABILIDADE
ESTRUTURAL

Nas ultimas décadas, os cddigos de projeto que se baseiam no método dos estados limites tém
calibrado os coeficientes parciais de seguranca levando em conta abordagens probabilisticas, com a
finalidade de atingir um estabelecido indice de confiabilidade alvo. Existem inlimeras orienta¢des
para se realizar o processo de calibracdo desses coeficientes, de maneira que resultem em um conjunto
de valores que satisfacam todas as estruturas referentes a uma dada classe, definida com base no
codigo (SANTIAGO, 2019).

A Teoria da Confiabilidade vem sendo empregada para tal tarefa, ja que a natureza estocastica
dos riscos, cargas acidentais, propriedades dos materiais, dimensdes dos elementos e outras grandezas
demonstram a importancia do tratamento probabilistico para a calibragcao dos coeficientes parciais de
seguranca (ELLINGWOQOD, 2000).

A maior vantagem desse procedimento ¢ que o método dos estados limites, com devidos
coeficientes parciais de seguranga calibrados baseados em abordagens probabilisticas, tornou a
integral classica que define o problema da confiabilidade estrutural em uma forma pratica e direta
para o uso em projetos, principalmente para profissionais nao familiarizados com os conceitos da

teoria da confiabilidade (FREUDENTHAL, 1947).

6.1. indice de confiabilidade alvo (B;)

A escolha do indice de confiabilidade alvo representa a seguranca das estruturas de acordo
com a nova norma. Este indice pode ser determinado avaliando as estruturas projetadas em
conformidade com normas de projetos anteriores.

O JCSS (2001) propde nas Tabelas 6.1 e 6.2 sugestdes para os valores dos indices de
confiabilidade alvo para estado limite ultimo e suas respectivas probabilidades de falhas.

Para o procedimento de calibracdo, o indice de confiabilidade alvo escolhido foi o de 3,8

recomendado pelo Eurocode 2 (1989) para estados limites ultimos.

Tabela 6.1 - Indice de Confiabilidade Alvo (Adaptado de JCSS, 2001)

Consequéncias de Falha
Minimas | Moderadas | Elevadas
Alta 3,1 3,3 3,7
Normal 3,7 4,2 4,4
Pequena 4,2 4,4 4,7

Custo relativo da medida de seguranga
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Tabela 6.2 - Probabilidade de Falha (Adaptado de JCSS, 2001)

Consequéncias de Falha

Custo relativo da medida de seguranga —
Minimas | Moderadas | Elevadas
Alta 1073 5-107% 107*
Normal 10~* 1073 5-107°
Pequena 10~° 5-107° 107°

6.2. Procedimentos de Calibragcao de Norma

O processo de calibragdo de norma segue um padriao. De acordo com Beck (2019), os passos

fundamentais para a calibracao de norma sao:

1.

Defini¢ao do escopo: Como nao ¢ possivel um formato de norma de projeto estrutural
que corresponda a todas as situagdes de projeto, € cabivel determinar o escopo da
norma a ser calibrada. Assim, o material e o tipo da estrutura devem ser prescritos.
Selecionar os pontos de calibracdo: O espaco do projeto consiste nas variaveis basicas,
por exemplo, comprimento da viga, drea da se¢do transversal e propriedades, tensdes
nominais admissiveis, variedades e tipos de acdes, entre outros. Estes sdo separados
dentro de conjuntos discretos aproximadamente iguais. Em cada ponto discreto sdo
determinados os valores de f3., indice de confiabilidade da norma existente do ponto.
Norma de projeto existente: A norma de projeto existente ¢ usada para projetar o
elemento. Refaz-se para todas as combinagdes de pontos de calibracao dentro de cada
zona discreta.

Definicao de estados limites: As fungdes de estados limites sdo estabelecidas e
expressas em func¢ao das varidveis basicas.

Determinacao das propriedades estatisticas: As propriedades estatisticas adequadas
para cada variavel basica sao essenciais para a determinagao do f.

Avaliagao do [, pela norma existente: Empregando-se um método de andlise de
confiabilidade adequado, em conjunto com as equacdes de estados limites e os dados
estatisticos, cada projeto obtido no passo trés ¢ avaliado para determinagdo de [, para
cada ponto de calibracao incluso em cada zona. Os resultados podem ser organizados
de tal forma que as a¢des empregadas se tornam os pardmetros fundamentais.
Selecdo do valor de Br: Apos varias andlises no passo seis, as alteragdes no . na
norma existente tornam-se visiveis. No processo de calibracdo, seria adequado o uso
destas informacgdes para definir-se uma média ponderada do f.. Esta média pode ser

utilizada como indice de confiabilidade alvo (Br).
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8. Observacgdo dos fatores parciais implicitos nas normas existentes: apesar de ndo ser
fundamental, ocasionalmente ¢ usual ver como o formato de estimativa de seguranga
das normas existentes sao convertidos para fatores parciais, sendo que o valor de S ¢
fixado. O procedimento para obter estes fatores parciais ¢ basicamente o reverso do
procedimento do passo sete. Para um dado ponto de calibragdao, o valor de . ¢
calculado para um estabelecido estado limite, utilizando o formato de avaliacdo da
norma atual para determinar a resisténcia. Se [, < fr a resisténcia necessaria ¢
devidamente aumentada até que S, = Sr.

9. Selecao dos fatores parciais: Como exposto no passo anterior, os fatores parciais nao
sdo constantes para um dado formato de avaliagdo de seguranga e para um dado valor
de fr. Para um projeto de norma ¢ comodo que os fatores parciais sejam constantes
pelo menos para um grande grupo de situagdes de projetos, sendo assim alguns desvios
sdo provaveis. Logo, a selecao dos fatores parciais adequados engloba determinada
quantidade de julgamentos subjetivos.

A calibracao dos coeficientes parciais de seguranga ¢ determinada a partir de um problema de
otimizagdo baseado em confiabilidade (RBDO). Esses coeficientes sdo calibrados de tal maneira que
a diferenga entre o indice de confiabilidade do problema e o indice de confiabilidade de alvo B seja

a menor possivel. O problema de otimizagao ¢ expresso pela Eq. (6.1).

L

minimizar: W(y) = Z w;(B;(y) — ,E'T)Z (6.1)

j=1

Onde j ¢ o numero de razdes de carregamento (situacdes de projeto), Br ¢ o indice de

confiabilidade alvo, f; € o indice de confiabilidade obtido para cada situa¢do de projeto j em fungdo

de cada coeficiente parcial de ponderagao a ser calibrado no processo de otimizagdo e y ¢ o conjunto
de coeficientes parciais de ponderacdo para cada razao de carga considerada de projeto j a ser calibrado
no processo de otimizagao.

Para cada razdo de carga considerada, um peso diferente € utilizado na combinagédo (w; na Eq.
(6.1)), de acordo com a significancia relativa dessa taxa de carga no uso real do codigo. Tabela 6.3
apresenta os pesos para as tipologias de estruturas avaliadas neste trabalho e quaisquer razdes entre a

acdo variavel e a acdo permanente (Q,/G,), tendo tais pesos sido baseados em Ellingwood et al.

(1980).
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Tabela 6.3 - Pesos w; para diferentes razdes Q,, /G, (ELLINGWOOD et al., 1980)

Qn/Gn Wi
0,25 10
0,5 45

1 30

1,5 10

2 5

O problema de otimizagao na Eq. (6.1) € resolvido através do algoritmo Particle Swarm
Optimization (PSO). Este algoritmo meta-heuristico ¢ capaz de identificar o minimo global em

espacos de projeto ndo convexos (Kennedy e Eberhart, 1995).

6.3. Método de Otimizagao Particle Swarm (PSO)

Uma etapa essencial na elaboragdo de um problema de otimizagao ¢ a selecao do método a
ser empregado para resolve-lo. Existem varios métodos de otimizacdo, cada um apresenta suas
proprias vantagens e desvantagens em concordincia com as condi¢des de contorno do problema
apresentado. H4 métodos muito competentes para tratamento de problemas com variaveis discretas,
solucao de problemas com funcao objetivo linear ou ndo-linear, solucao de problemas sem restri¢oes,
entre outros. Mas, o objetivo deste trabalho ndo ¢ a discussdo de tais métodos, mas sim a
implementagdo de um método de otimizagao dentro de um problema tipico de engenharia estrutural.

Conforme Rao (2009), o método PSO se inspirou no comportamento de colonias e enxames
de insetos, tendo como exemplo as formigas, abelhas, vespas ou cardumes de peixes. A palavra
particula simboliza um individuo dentro do conjunto do enxame. Cada individuo comporta-se
independentemente do outro, porém quando ele descobre um caminho coerente em dire¢do a comida
ele avisa os outros individuos sobre sua posi¢ao, fazendo com que se movam em sua diregao.

A analogia mencionada anteriormente pode ser reproduzida para o contexto de otimizagao
quando se imagina que cada particula retrata um ponto no dominio do problema de otimizagao, o qual
¢ composto pelas variaveis de projeto. Cada particula ¢ inicialmente posicionada em uma regido
aleatoria do dominio e contém duas propriedades: posi¢ao e velocidade. As particulas andam pelo
dominio e armazenam as melhores posi¢des, aquelas cuja funcao objetivo mostrou menor valor, €
comunicam as outras particulas sobre essas posi¢des para que elas atualizem sua posicao e velocidade.

O ajuste da posi¢ao e velocidade de uma particula sdo dadas, respectivamente, pelas Eq. (6.2) e (6.3).
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Vie(@) = Vie(i = 1) + C171[Ppesex — P — D] + Coma[Gpeser — G — D] k=1,...,N  (6.3)

Onde P, (i) ¢ V(i) sdo, respectivamente, o vetor posi¢do ¢ velocidade da particula j na i-
ésima iteragdo e P, (i — 1) e V. (i — 1) o vetor posic¢io e velocidade respectivos da mesma particula na
iteracdo precedente. C; e C, representam, respectivamente, as taxas de aprendizado cognitivo
individuais e em grupo das particulas e r; e 1, sdo nimeros aleatorios distribuidos uniformemente
entre 0 € 1. Ppes g simboliza a melhor posi¢do descoberta pela particula j em todas as iteragdes
anteriores € Gpesex Simboliza o menor valor da fungdo objetivo descoberto em todas as iteragdes
precedentes por qualquer uma das N particulas.

Segundo com Perez (2007), esse método ¢ 6timo para atividades de otimizagao de estruturas.
Vale ressaltar que o método PSO precisa apenas da fungao objetivo e definir os limites superiores e
inferiores para as variaveis de projeto para ser executado, ndo sendo necessario o calculo de derivadas
para sua implementagdo. Além disto, ndo considera, por padrdo, restricdes de projeto em sua
formulagdo. A Fig. 6.1 apresenta um fluxograma bésico do funcionamento de um algoritmo de

implementagao de PSO.

Criacdo do enxame inicial Atualiza o vetor velocidade Atualiza a posicao
com velocidade nula para cada particula de cada particula
NAO SIM | Fimda

Critério de parada " otimizagio

Figura 6.1 - Fluxograma simplificado do funcionamento do PSO (SILVA, 2021)
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7. METODOLOGIA

Neste capitulo sdo apresentadas algumas das demais metodologias empregadas para
realizacdo das analises e obtenc¢do dos resultados, tais como, distribui¢do transversal do carregamento,

funcdo performance e varidveis aleatdrias.

7.1. Distribuicao transversal do carregamento

A analise de distribui¢do transversal de cargas ¢ feita pelo Método de Fauchart, utilizado para
pontes sem transversinas intermediarias. Este método proporciona uma modelagem simples e com
resultados muito préximos aos obtidos por um método com maior precisdo, como o Método dos
Elementos Finitos, de acordo com Ferreira et al. (2016).

O método de Fauchart permite converter um modelo bidimensional em um unidimensional,
por meio da consideragdo da rigidez das longarinas com base na utilizagdo de molas (FONTANA,
2016).

Segundo Heinen (2016), o método de Fauchart ¢ empregado em tabuleiros de varias
longarinas sem transversinas intermedidrias. As vigas longitudinais devem ser simplesmente
apoiadas, possuir inércia constante e se comportarem de acordo com as regras da Resisténcia dos
Materiais (comportamento elastico linear). Neste método ¢ desprezado o comportamento longitudinal
da laje.

O método de Fauchart sugere o calculo de uma estrutura plana que corresponde a um metro
de largura da secdo transversal da laje. As vigas sdo substituidas por molas as quais possuem
resisténcia ao deslocamento vertical e a rotacdo. As constantes das molas sdao obtidas por meio da
aplicacdo da teoria de Euler-Bernoulli para vigas e de tor¢des elasticas, e a sua resolucao ¢ dada pelas

séries de Fourier (STUCCHI, 2006), resultando nas Eq. (7.1) e Eq. (7.2).

k, = (%) B 1 (7.1)
k = (%)2 GJ (7.2)

Onde L ¢ o comprimento do vao em metros, I ¢ o momento de inércia da secao da viga em

m*, ] é a constante de tor¢do da viga em m*, E.; é o modulo de elasticidade secante do material que
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compde a viga em kN/m?, G é o méddulo de elasticidade transversal do material que compde a viga
em kN/m?, k, é o coeficiente da mola vertical em kN /m e k, é o coeficiente da mola transversal
em kN -m/rad.

Para se obter as linhas de influéncia que representam as cargas nas vigas, € obter as
solicitagdes na laje, se resolve a viga sobre apoios elasticos para diversas posi¢oes de uma carga que

provoca deslocamento unitdrio, como demonstrado na Fig. 7.2 (HEINEN, 2016).

faixa de laje
P com | mde

: largura
]\[ ’/ b

Figura 7.2 - Esquema estrutural transversal para uma faixa unitaria (HEINEN, 2016)

7.2. Fungao performance
A funcdo de performance empregada ¢ definida pela diferenca entre capacidade resistente e

pelo somatoério das agdes solicitantes € matematicamente € expressa pela Eq. (7.3).

gx)=R—-S=0 (7.3)

Neste trabalho, a capacidade resistente das vigas de concreto protendido e concreto armado ¢
definida pelo seu Momento Resistente, M,., multiplicado pela estimativa do erro do modelo, 8, e as
acoes solicitantes sao representadas pelo somatorio dos momentos provenientes da carga permanente,
My, e carga variavel, M, multiplicados por um fator devido as incertezas das agdes, 6, de forma que

resulta a Eq. (7.4).

g(x)=6,-M, —05-(My+M,;)=0 (7.4)

O fator de incerteza das agdes possui valor médio igual a 1,00, coeficiente de variagdo igual a
0,10 e curva de distribui¢ao lognormal, conforme JCSS (2001).
Para determinacdo dos momentos solicitantes procedeu-se o céalculo conforme segue. O

momento devido a carga permanente ¢ calculado de acordo com a Eq. (7.5).



Onde [ ¢ o vao de calculo e g ¢ a carga permanente.

O momento devido a carga variavel ¢ calculado por meio do Método de Fauchart.
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(7.5)

Para as andlises de confiabilidade, ¢ utilizado o modelo computacional, desenvolvido no

Capitulo 4, para determinar o Momento Resistente (M,), com bases nas varidveis aleatorias e

deterministicas relacionadas a resisténcia do elemento estrutural estudado.

7.3. Variaveis aleatorias

Inimeras varidveis estdo presentes no estudo de longarinas de pontes rodoviarias, tanto no

que se refere aos materiais utilizados nas estruturas, quanto as solicitacdes aplicadas.

As doze variaveis aleatorias consideradas foram tratadas como independentes. Quando dois

veiculos cruzam a ponte, simultaneamente, pode haver correlagdo entre os pesos totais destes

veiculos, conforme mostrado no Capitulo 5.

A Tabela 7.1 apresenta as variaveis empregadas no calculo do indice de confiabilidade por

meio do Método de Confiabilidade de Primeira Ordem (FORM), as respectivas médias, coeficientes

de variacao e tipo de distribuigao.

Tabela 7.1 - Distribuigdo e valores das variaveis aleatorias

Coeficiente de s e
Variavel Média u Desvio Padrdo o | variagaoV = |, ~—~ Fonte
distribuicdo
a/u
f- (C30) 1,22 fox - 0,15 Normal Santiago (2019)
fe (C40) 1,16 - fok - 0,11 Normal Santiago (2019)
fe (€50) 1,11 for - 0,10 Normal Santiago (2019)
fot 1,07 " fpek - 0,015 Normal Santiago (2019)
fy 1,22 fi - 0,04 Normal Santiago (2019)
Ay 1,03 Ay nom - 0,01 Lognormal Santiago (2019)
d, dy nom 1,00 - Normal JCSS (2001)
A Asnom - 0,015 Normal Stucchi e Santos (2010)
ds dsnom 1,00 - Normal JCSS (2001)
0, 1,053 ou 0,999 - 0,081 0u 0,014 | Normal Autor
0, 1,00 - 0,10 Lognormal JCSS (2001)
g1 1,06 * g1 nom - 0,12 Normal Santiago (2019)
g2 92.n0m - 0,25 Normal Nowak (1999)
M, Mg nom Método de Nowak - Normal Nowak (1999)
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A carga permanente g foi separada em duas parcelas, sendo uma delas devido ao peso proprio
dos elementos pré-moldados de concreto (g4) e outra devido ao peso do pavimento asfaltico (g,). A
carga movel, isto é, o peso dos veiculos sobre a ponte ¢ fundamentado nas metodologias de

extrapolacdo de pesos brutos dos mesmos.
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8. ANALISE E RESULTADOS

Neste capitulo sdo apresentadas as analises realizadas para a elaboracdo do trabalho, como
por exemplo, projeto de longarinas de pontes rodovidrias, as anélises de confiabilidade estrutural e

procedimentos de calibragdo de norma.

8.1. Projeto de longarinas de pontes rodoviarias

Foram projetadas pontes de concreto protendido com vaos de 20 m, 30 m e 40 m, sempre com
quatro vigas longarinas, sem transversinas intermediarias e espessura da laje de 21 cm. Para cada um
dos vaos, as pontes foram projetadas com a resisténcia a compressao caracteristica do concreto
variando de 30 MPa, 40 MPa e 50 MPa. Também foram utilizados agos protendidos que possuem
tensdo de ruptura que varia entre 1900 MPa e 2100 MPa. Assim totalizando as 18 pontes.

Também foram projetadas pontes de concreto armado com vaos de 10 m, 15 m e 20 m, sempre
com cinco vigas longarinas e sem transversinas intermediarias. Adotou-se a mesma espessura de laje
€ 0s mesmos valores para a resisténcia a compressao caracteristica do concreto empregado no projeto
das pontes de concreto protendido. Foram utilizados agos com tensdo ao escoamento equivalente a
500 MPa. Assim totalizando as 9 pontes.

Os critérios de projeto que foram utilizados no dimensionamento das 27 pontes rodoviarias
utilizadas no desenvolvimento deste trabalho foram as prescrigoes das normas NBR 6118 (ABNT,
2014), NBR 8681 (ABNT, 2003), NBR 7187 (ABNT, 2003) e NBR 7188 (ABNT, 2013).

Para o carregamento, quanto as a¢des permanentes, considerou-se o valor do peso especifico
para concreto armado ou protendido de 25 kN/m? e para o peso especifico da pavimentacao adotou-
se o valor de 24 kN/m?, considerando uma camada de asfalto com 7 cm de espessura. Para o
recapeamento previu-se uma carga adicional de 2 kN/m?.

J& para as cargas moveis, considerou-se o Trem-tipo TB-450 da NBR 7188 (ABNT, 2013),
que ¢ definido por um veiculo tipo de 450 kN, com seis rodas, cada uma com 75 kN, trés eixos de
carga distanciados entre si em 1,5 m, com 6,0 m de comprimento por 3,0 m de largura, envolta por
uma carga uniformemente distribuida constante p = 5 kN/m?. Decidiu-se majorar em 10% os esforcos
gerados pelo modelo de carga movel, tendo em vista que os trechos onde foram realizadas as pesagens
fazem parte de anéis rodoviarios (ABNT NBR 7188:2013).

Foram avaliadas apenas as longarinas externas das pontes, que, geralmente, sao as longarinas
mais carregadas. Para as estruturas estudadas serdo analisados os momentos fletores méaximos
positivos no meio do vao para vigas simplesmente apoiadas (biapoiadas).

As Figuras 8.1 a 8.5 mostram alguns detalhes do tabuleiro das pontes.
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Figura 8.1 - Sec¢do transversal do tabuleiro das pontes de concreto protendido (cotas em metros)
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Figura 8.2 - Sec¢do transversal das vigas longarinas de concreto protendido: (a) 20 m de vao, (b) 30
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Figura 8.4 - Sec¢do transversal do tabuleiro das pontes de concreto armado (cotas em metros)
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Figura 8.5 - Sec¢do transversal das vigas longarinas de concreto armado: (a) 10 m de vao, (b) 15 m

de vao, (c¢) 20 m de vao (cotas em centimetros)

Foi considerada a colaboragdo da laje do tabuleiro na resisténcia dos esforcos. Nas pontes de
concreto protendido considerou-se que as vigas externas estdo acopladas a uma laje com 2,65 m de
largura e as vigas internas a uma laje de 3,10 m de largura. Ja nas pontes de concreto armado,
considerou-se as vigas externas acopladas a uma laje com 2,15 m de largura e as vigas internas a uma

laje de 2,40 m de largura.

Nas Tab. 8.1 e 8.2 sdo apresentadas as armaduras projetadas para as 27 pontes avaliadas.



Tabela 8.1 - Armadura projetada para as 18 pontes de concreto protendido avaliadas

Véo (m) | fex (MPa) | foik (MPa) | Ay (cm?) | dy, (cm)
20 30 1900 26,26 176
20 30 2100 24,24 176
20 40 1900 26,26 176
20 40 2100 24,24 176
20 50 1900 26,26 176
20 50 2100 24,24 176
30 30 1900 48,48 206
30 30 2100 44,44 206
30 40 1900 44,44 206
30 40 2100 40,40 206
30 50 1900 44,44 206
30 50 2100 40,40 206
40 30 1900 70,70 246
40 30 2100 65,65 246
40 40 1900 65,65 246
40 40 2100 60,60 246
40 50 1900 65,65 246
40 50 2100 60,60 246

Tabela 8.2 - Armadura projetada para as 9 pontes de concreto armado avaliadas

Védo (m) | fex (MPa) | A (cm?) | dg (cm)
10 30 54,00 | 96,50
10 40 54,00 | 96,50
10 50 54,00 | 96,50
15 30 78,54 | 104,00
15 40 78,54 | 104,00
15 50 78,54 | 104,00
20 30 117,81 | 111,50
20 40 117,81 | 111,50
20 50 112,59 | 112,95

8.2. Analise de Confiabilidade Estrutural

Para a determinacdo do indice de confiabilidade [ foram adotados os modelos de
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carregamento moével apresentados no capitulo 5. Para a situagdo de presenga simultanea de dois

caminhoes em fila, foram considerados somente os casos de veiculos afastados entre si a uma

distancia de 5, 10 e 15 m, visto que devidos as suas configuragdes e oa vao da ponte a ser analisada

ndo seria possivel a existéncia de ambos ao mesmo tempo sobre a estrutura com afastamentos

superiores aos ja adotados.
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Para as andlises de confiabilidade estrutural neste estudo empregou-se o método de
confiabilidade de primeira ordem (FORM), utilizando a classe Reliability (REAL, 2023)
implementada por meio da linguagem de programagao PYTHON.

Os indices de confiabilidade obtidos para as pontes de concreto analisadas sao apresentados
nas Tab. 8.3 a 8.20, admitindo as varidveis aleatorias apresentadas na Tab. 7.1 e considerando a
variacdo paramétrica da resisténcia a compressao do concreto, da resisténcia a tragdo do ago de

protensao, do comprimento do vao da estrutura e do modelo de carregamento movel.

Tabela 8.3 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 1900 MPa, Dados de

pesagem da BR-290) para situa¢ao de caminhao isolado

Veiculo fer =30 MPa fer =40 MPa fex =50 MPa
L=20m [ L=30m | L=40m | L=20m | L=30m | L=40m [ L=20m | L=30m | L=40m
2C 5,62 6,00 6,04 5,64 5,56 5,67 5,66 5,57 5,69
2S2 5,26 5,45 5,50 5,28 4,99 5,12 5,29 5,01 5,15
2S3 3,96 4,49 4,80 3,98 4,01 4,41 3,99 4,03 4,43
3C 4,03 4,84 5,18 4,06 4,38 4,80 4,07 4,39 4,82
3S3 4,04 4,47 4,74 4,06 3,99 4,36 4,07 4,01 4,38

Tabela 8.4 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 1900 MPa, Dados de

pesagem da BR-290) para situagao de presenca simultanea de 2 caminhdes (lado a lado)

Situagio fer =30 MPa fer =40 MPa fer =50 MPa
L=20m | L=30m |L=40m |L=20m [ L=30m [ L=40m | L=20m | L=30m | L=40m
Hipodtese 1 4,52 4,78 4,95 4,54 4,31 4,57 4,55 4,33 4,59
Hipodtese 2 4,53 4,67 4,80 4,55 4,20 4,41 4,56 4,21 4,44
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Tabela 8.5 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptik = 1900 MPa, Dados de

pesagem da BR-290) para situagao de presenca simultanea de 2 caminhdes (em fila)

Situacao

f"k =30 MPa

fex =40 MPa

ka =50 MPa

L=20m

L=30m

L=40m

L=20m

L=30m

L=40m

L=20m

L=30m

L=40m

Hipodtese 1
(distancia
de 5 m)

5,34

5,72

5,33

5,36

5,25

4,94

5,37

5,27

4,97

Hipodtese 2
(distancia
de 5 m)

5,48

5,68

5,14

5,50

5,21

4,75

5,51

5,23

4,77

Hipodtese 1
(distancia
de 10 m)

5,45

5,40

4,98

5,01

4,99

5,04

Hipodtese 2
(distancia
de 10 m)

5,60

5,44

5,14

5,06

5,15

5,08

Hipdtese 1
(distancia
de 15 m)

5,14

4,76

4,78

Hipotese 2
(distancia
de 15 m)

5,32

4,94

4,96

Tabela 8.6 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 2100 MPa, Dados de

pesagem da BR-290) para situa¢ao de caminhao isolado

Veiculo fere = 30 MPa fere = 40 MPa fere = 50 MPa
L=20m | L=30m |L=40m |L=20m |L=30m |L=40m |L=20m |L=30m |L=40m
2C 5,73 6,07 6,18 5,75 5,58 5,78 5,77 5,59 5,80
252 5,37 5,52 5,64 5,39 5,02 5,24 5,41 5,03 5,26
253 4,07 4,56 4,94 4,09 4,04 4,52 4,11 4,06 4,55
3C 4,15 4,91 5,33 4,17 4,40 4,91 4,18 4,42 4,93
353 4,15 4,54 4,89 4,18 4,02 4,47 4,19 4,03 4,49

Tabela 8.7 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 2100 MPa, Dados de

pesagem da BR-290) para situacdo de presencga simultanea de 2 caminhdes (lado a lado)

— fux =30 MPa fux =40 MPa fux =50 MPa
L=20m | L=30m |L=40m |L=20m |L=30m |L=40m |L=20m |L=30m|L=40m
Hipotese 1 | 4,63 4,85 5,09 4,65 4,33 4,68 4,66 4,34 4,70
Hipétese 2 | 4,64 4,74 4,95 4,66 4,22 4,53 4,67 4,24 4,55
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Tabela 8.8 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fpti = 2100 MPa, Dados de

pesagem da BR-290) para situagao de presenca simultanea de 2 caminhdes (em fila)

Situacao

f"k =30 MPa

fex =40 MPa

ka =50 MPa

L=20m

L=30m

L=40m

L=20m

L=30m

L=40m

L=20m

L=30m

L=40m

Hipodtese 1
(distancia
de 5 m)

5,45

5,79

5,48

5,48

5,28

5,06

5,49

5,30

5,08

Hipodtese 2
(distancia
de 5 m)

5,59

5,75

5,29

5,61

5,24

4,86

5,62

5,26

4,89

Hipodtese 1
(distancia
de 10 m)

5,52

5,55

5,00

5,13

5,02

5,15

Hipodtese 2
(distancia
de 10 m)

5,67

5,59

5,16

5,17

5,18

5,19

Hipdtese 1
(distancia
de 15 m)

5,29

4,87

4,89

Hipotese 2
(distancia
de 15 m)

5,46

5,05

5,07

Tabela 8.9 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 1900 MPa, Dados de

pesagem da BR-381) para situa¢ao de caminhao isolado

Veiculo fere = 30 MPa fere = 40 MPa fere = 50 MPa
L=20m | L=30m |L=40m |L=20m |L=30m |L=40m |L=20m |L=30m |L=40m
2C 5,54 5,94 5,98 5,56 5,48 5,61 5,57 5,50 5,63
252 5,46 5,59 5,59 5,48 5,13 5,21 5,50 5,15 5,23
253 3,30 3,91 4,32 3,32 3,44 3,93 3,33 3,46 3,95
3C 3,73 4,59 4,99 3,75 4,13 4,60 3,77 4,14 4,62
353 4,14 4,54 4,79 4,16 4,07 4,40 4,17 4,09 4,43

Tabela 8.10 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 1900 MPa, Dados

de pesagem da BR-381) para situacdo de presenca simultanea de 2 caminhdes (lado a lado)

— fere =30 MPa fere = 40 MPa fere = 50 MPa
L=20m |L=30m |L=40m [L=20m |L=30m |L=40m |L=20m |L=30m|L=40m
HipStese 1 | 4,49 4,75 4,92 4,51 4,28 4,53 4,52 4,30 4,55
HipStese 2 | 4,26 4,39 4,53 4,28 3,91 4,13 4,29 3,92 4,15
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Tabela 8.11 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 1900 MPa, Dados

de pesagem da BR-381) para situacao de presenga simultanea de 2 caminhdes (em fila)

Situacao

f"k =30 MPa

fex =40 MPa

ka =50 MPa

L=20m

L=30m

L=40m

L=20m

L=30m

L=40m

L=20m

L=30m

L=40m

Hipodtese 1
(distancia
de 5 m)

5,42

5,42

5,35

5,44

4,94

4,96

5,45

4,96

4,98

Hipodtese 2
(distancia
de 5 m)

5,90

5,47

5,13

5,92

5,00

4,74

5,93

5,01

4,76

Hipodtese 1
(distancia
de 10 m)

5,48

5,42

5,00

5,04

5,02

5,06

Hipodtese 2
(distancia
de 10 m)

5,72

5,46

5,25

5,08

5,27

5,10

Hipdtese 1
(distancia
de 15 m)

5,16

4,77

4,79

Hipotese 2
(distancia
de 15 m)

5,36

4,98

5,00

Tabela 8.12 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 2100 MPa, Dados

de pesagem da BR-381) para situacao de caminhao isolado

Veiculo fere = 30 MPa fere = 40 MPa fere = 50 MPa
L=20m | L=30m |L=40m |L=20m |L=30m |L=40m |L=20m |L=30m |L=40m
2C 5,65 6,00 6,12 5,67 5,51 5,72 5,68 5,53 5,74
252 5,57 5,66 5,73 5,59 5,16 5,32 5,60 5,17 5,34
253 3,41 3,99 4,47 3,43 3,47 4,05 3,45 3,49 4,07
3C 3,84 4,67 5,13 3,87 4,15 4,72 3,88 4,17 4,74
353 4,25 4,62 4,94 4,28 4,09 4,52 4,29 4,11 4,54

Tabela 8.13 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 2100 MPa, Dados

de pesagem da BR-381) para situacdo de presenca simultanea de 2 caminhdes (lado a lado)

— fere =30 MPa fere = 40 MPa fere = 50 MPa
L=20m |L=30m |L=40m [L=20m |L=30m |L=40m |L=20m |L=30m|L=40m
Hipotese1 | 4,60 4,83 5,06 4,63 4,30 4,64 4,64 4,32 4,66
Hipotese 2 | 4,37 4,46 4,67 4,39 3,93 4,25 4,40 3,95 4,27
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Tabela 8.14 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto protendido ( fptk = 2100 MPa, Dados

de pesagem da BR-381) para situacao de presenga simultanea de 2 caminhdes (em fila)

Situacao

f"k =30 MPa

fex =40 MPa

fck =50 MPa

L=20m

L=30m

L=40m

L=20m

L=30m

L=40m

L=20m

L=30m

L=40m

Hipodtese 1
(distancia
de 5 m)

5,53

5,49

5,49

5,56

4,97

5,08

5,57

4,99

5,10

Hipodtese 2
(distancia
de 5 m)

6,01

5,54

5,28

6,03

5,02

4,85

6,04

5,04

4,87

Hipodtese 1
(distancia
de 10 m)

5,55

5,57

5,03

5,15

5,04

5,17

Hipodtese 2
(distancia
de 10 m)

5,79

5,61

5,28

5,19

5,30

5,21

Hipdtese 1
(distancia
de 15 m)

5,30

4,89

4,91

Hipotese 2
(distancia
de 15 m)

5,51

5,09

5,11

Tabela 8.15 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto armado (Dados de pesagem da BR-

290) para situagdo de caminhao isolado

Veiculo fex =30 MPa fer =40 MPa fex =50 MPa
L=10m [ L=15m | L=20m | L=10m | L=15m | L=20m [ L=10m | L=15m | L=20m
2C 8,37 6,98 7,06 8,41 7,04 7,13 8,43 7,06 6,94
2S2 7,42 6,65 6,57 7,46 6,70 6,65 7,48 6,73 6,46
2S3 5,38 4,79 4,93 5,42 4,84 5,01 5,43 4,87 4,83
3C 5,58 4,63 5,00 5,62 4,68 5,07 5,64 4,71 4,90
3S3 6,04 5,17 5,05 6,08 5,22 5,13 6,10 5,25 4,94

Tabela 8.16 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto armado (Dados de pesagem da BR-

290) para situagdo de presen¢a simultanea de 2 caminhdes (lado a lado)

— fere =30 MPa fere = 40 MPa fere = 50 MPa
L=10m |L=15m |L=20m [L=10m |L=15m | L=20m |L=10m |L=15m |L=20m
Hipotese1 | 6,93 5,81 5,56 6,97 5,87 5,64 6,99 5,89 5,45
Hipotese2 | 7,15 5,82 5,45 7,19 5,87 5,53 7,21 5,90 5,35
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Tabela 8.17 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto armado (Dados de pesagem da BR-

290) para situacao de presen¢a simultanea de 2 caminhdes (em fila)

Situacs fr = 30 MPa for = 40 MPa for = 50 MPa
e80T 0m [L=15m | L=20m | L=10m | L=15m |L=20m | L=10m | L=15m | L=20m
Hipodtese 1
(distancia - 734 | 6,76 - 7,39 6,84 - 7,42 6,65
de 5 m)
Hipotese 2
(distancia - 7,42 6,92 - 7,47 7,00 - 750 | 6,81
de 5 m)

Tabela 8.18 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto armado (Dados de pesagem da BR-

381) para situacdo de caminhdo isolado

Veiculo fere =30 MPa fere = 40 MPa fere = 50 MPa
L=10m |L=15m |L=20m |L=10m |L=15m |L=20m |L=10m |L=15m | L=20m
2C 8,13 6,88 6,94 8,17 6,93 7,02 8,19 6,96 6,83
252 7,57 6,77 6,85 7,60 6,82 6,93 7,62 6,85 6,74
253 4,30 3,88 4,11 4,34 3,93 4,19 4,36 3,96 4,01
3C 5,09 4,24 4,63 5,12 4,29 4,70 5,14 4,32 4,52
33 6,13 5,35 5,19 6,17 5,41 5,27 6,19 5,43 5,08

Tabela 8.19 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto armado (Dados de pesagem da BR-

381) para situagdo de presenca simultanea de 2 caminhdes (lado a lado)

Situagio fex =30 MPa fex =40 MPa fex =50 MPa
L=10m | L=15m |L=20m |L=10m [ L=15m [ L=20m | L=10m | L=15m | L=20m
Hipotese 1 6,86 5,84 5,55 6,90 5,89 5,63 6,92 5,92 5,44
Hipotese 2 6,81 5,51 5,09 6,85 5,56 5,17 6,87 5,59 4,98

Tabela 8.20 — Indice de confiabilidade da ponte de concreto armado (Dados de pesagem da BR-

381) para situacdo de presenca simultanea de 2 caminhdes (em fila)

Situacio fer =30 MPa fex =40 MPa fex =50 MPa
L=10m | L=15m | L=20m | L=10m [L=15m | L=20m | L=10m | L=15m | L=20m

Hipodtese 1

(distancia - 7,73 6,92 - 7,79 7,00 - 7,82 6,80
de 5 m)

Hipodtese 2

(distancia - 8,07 7,50 - 8,12 7,58 - 8,15 7,38
de 5 m)

Tomando como indice de confiabilidade esperado o valor de 3,8, conforme Eurocode 2

(1989), a maioria das pontes superaram este valor, com exce¢ao de alguns casos, como do veiculo

283 baseado nos dados da pesagem da BR-381 (Tab. 8.9 e Tab. 8.12).
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Pode-se notar que, no caso de caminhao isolado, o veiculo 2S3 fornece os menores valores de
indice de confiabilidade, com exce¢do de alguns casos, baseados nos dados da pesagem da BR-290,
onde os veiculos 3S3 (Tab. 8.3 e Tab. 8.6) ou 3C (Tab. 8.15) sdo os que refletem as maiores
probabilidades de falhas. Nota-se que os veiculos 253 e 3C ndao possuem maior peso bruto total
combinado (PBTC) em relacdo ao 3S3, mas quando seus pesos sdo extrapolados para o periodo de
100 anos, possuem um desvio padrdo maior.

Para as situagdes de presenga simultdnea de 2 caminhdes, os casos de veiculos lado a lado
geram menores valores de indice de confiabilidade em relagdo aos casos de veiculos em fila. Isto
deve-se ao fato de que nos casos de veiculos em fila os esfor¢os gerados sdo menores devido as
distancias longitudinais entre eles, e nos casos de veiculos lado a lado, por estarem situados
praticamente na mesma posicao transversal, geram esfor¢cos maiores.

Como ja mencionado anteriormente, para cada um dos vaos avaliados foram projetadas pontes
diferentes alterando a resisténcia & compressdo do concreto, para as vigas de concreto armado e
protendido, e a resisténcia do aco de protensio, pra as vigas de concreto protendido. E possivel
observar que ao alterar parametros de projeto na faixa considerada ndo acarretam em alteragdes
importantes no valor do indice de confiabilidade do elemento estrutural.

Os resultados do indice de confiabilidade, para os vaos de 20 m de comprimento, mostram
que a probabilidade de falha para pontes de concreto protendido ¢ maior do que para pontes de
concreto armado, em termos de estado limite ultimo, resultados opostos aos de Portela (2018).
Acredita-se que isso se deve ao fato de que, para estruturas de concreto armado, o parametro
estatistico da incerteza do modelo computacional (6,) varia menos em relagcdo as estruturas de

concreto protendido.

8.3. Calibragao

Com o objetivo de se analisar a influéncia das agdes variaveis sobre a seguranca das vigas
longarinas, foram levadas em consideragdo varias razdes de carga (R,.), definidas pelo quociente entre
os momentos fletores nominais originarios das acdes variaveis (Mq,nom) e das agdes permanentes
(Mg,nom). A razdo de cargas assumiu os seguintes valores: 0,25; 0,50; 1,00; 1,50 e 2,00.

Em seguida, foram realizadas as andlises de confiabilidade para secdo transversal da viga
longarina analisada. Nesta etapa, os momentos fletores solicitantes foram definidos a partir do

momento resistente da viga, conforme a Eq. (8.1).
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Mr()/c' YS) =Yg Mg,nom + Yq- Mq,nom (8.1)

Onde M, ¢ o momento fletor resistente de calculo da se¢do transversal; My .o, € Mg 0m 80
respectivemente os momentos fletores nominais solicitantes referentes as cargas permanente e
variavel; y,; € y, sdo, por essa ordem, os coeficientes parciais de seguranga majoradores dos
momentos fletores permanente e varidvel, adotados na devida ordem como 1,35 e 1,5; y, € ¥, sdo os
coeficientes parciais de seguranca da resisténcia do concreto e do ago, respectivamente, sendo
adotados os valores de 1,4 e 1,15, na devida ordem (ABNT NBR 6118, 2014). Para as vigas de
concreto protendido foi considerado, na verificagdo no Estado-Limite Ultimo, o valor de calculo da
forga de protensdo com o coeficiente de ponderacdo y,, igual a 0,9 para efeito favoravel.

Uma vez que a razdo de cargas ¢ dada por R, = Mg o,/ Mg nom, 0s valores de solicitagdo

foram obtidos conforme as Eq. (8.2) e Eq. (8.3).

M, (y.,
My = i TerS) 8.2)
(Vg TV R.)
Mq,nom =R.- Mg,nom (8.3)

As variaveis aleatoérias consideradas foram as mesmas apresentadas na secdo 7.2.2, com
excecao do momento fletor originario da agao variavel, onde se adotou a recomendacao de Nowak e
Collins (2000), ou seja, o valor da média equivalente ao valor nominal, coeficiente de varia¢ao igual
a 0,18 e uma distribui¢do de probabilidade da classe Valores Extremos do Tipo I (Gumbel).

No processo de calibracdo, a carga permanente foi considerada como um todo, ou seja, nao
houve separagdo entre as parcelas devido ao peso do concreto e do pavimento asfaltico, conforme
prescrito na NBR 8681 (ABNT, 2003). Sendo assim, adotou-se para o carregamento gerado pelo
pavimento asfaltico (g,) os mesmos parametros estiticos ocasionados pelo peso préprio dos
elementos pré-moldados de concreto (g4).

Para esta calibragdo optou-se por utilizar um valor fixo para os coeficientes parciais de
seguranga correspondente a resisténcia, uma vez que estes nao sdo exclusivos para o tipo de estrutura

estudada. Com isso serdo adotados os valores de y, = 1,4, ys = 1,15 e y, = 0.9, sendo este ultimo

somente para estruturas de concreto protendido.
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O conjunto dos coeficientes parciais de seguranca foi obtido a partir da formulacdo de um
problema de otimizagdo baseado em confiabilidade (RBDO) e resolvido por meio da abordagem de
enxame de particulas (PSO). Com base nos resultados, os coeficientes parciais de ponderagdo obtidos
atraves do procedimento de calibragdo proposto sdo y,; = 1,35 e y; = 1,65 para vigas de pontes de
concreto protendido, € y, = 1,15 e y, = 1,55 para vigas de pontes de concreto armado. Tais
coeficientes parciais de ponderagdo minimizam a expressao dada na Eq. (6.1), sendo solugdao do
problema de minimizagao proposto para um valor do indice de confiabilidade alvo de 3,8 (B7).

Os indices de confiabilidade obtidos para as vigas analisadas, antes a apds a calibragdo, sdo
apresentados nas Tab. 8.21 a 8.26, admitindo as varidveis aleatorias apresentadas anteriormente e
considerando a varia¢do paramétrica da resisténcia a compressao do concreto (f,,= 30; 40; 50 MPa),
tensdo de ruptura ago protendido (f¢x = 1900; 2100 MPa) , do comprimento do véo (L = 10; 15; 20,
30; 40 m) e da razdo de carregamento (R, = 0,25; 0,50; 1,00; 1,50; 2,00).

Tabela 8.21 — Indices de confiabilidades obtidos para as vigas de concreto protendido antes da

calibragdo (f, = 1900)

R fek =30 MPa fek = 40 MPa fek =50 MPa

¢ L=20m | L=30m | L=40m [ L=20m [ L=30m | L=40m | L=20m | L=30m | L=40m
0.25 3,52 3,54 3,91 3,51 3,52 3,53 3,50 3,50 3,51
0.50 3,65 3,67 4,01 3,63 3,65 3,65 3,63 3,63 3,64
1.00 3,55 3,57 3,86 3,54 3,55 3,55 3,53 3,53 3,54
1.50 3,43 3,44 3,71 3,41 3,42 3,43 3,41 3,41 3,42
2.00 3,34 3,36 3,61 3,33 3,34 3,35 3,32 3,33 3,33

Tabela 8.22 — Indices de confiabilidades obtidos para as vigas de concreto protendido apds a

calibragdo (fpx = 1900)

R fek =30 MPa fek = 40 MPa fek =50 MPa

¢ L=20m | L=30m | L=40m [ L=20m [ L=30m | L=40m | L=20m | L=30m | L=40m
0.25 3,65 3,67 4,03 3,64 3,65 3,66 3,63 3,63 3,65
0.50 3,85 3,87 4,21 3,84 3,85 3,86 3,83 3,83 3,85
1.00 3,80 3,82 4,10 3,79 3,80 3,80 3,78 3,79 3,80
1.50 3,70 3,71 3,98 3,69 3,70 3,70 3,68 3,69 3,70
2.00 3,63 3,64 3,90 3,62 3,63 3,63 3,61 3,62 3,63
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Tabela 8.23 — Indices de confiabilidades obtidos para as vigas de concreto protendido antes da

calibragdo (fpe = 2100)

R fek =30 MPa fek = 40 MPa fek =50 MPa

¢ L=20m | L=30m | L=40m [ L=20m [ L=30m | L=40m | L=20m | L=30m | L=40m
0.25 3,52 3,54 4,04 3,51 3,52 3,53 3,50 3,50 3,51
0.50 3,65 3,67 4,14 3,63 3,65 3,65 3,62 3,63 3,64
1.00 3,55 3,56 3,96 3,53 3,54 3,55 3,53 3,53 3,54
1.50 3,43 3,44 3,81 3,41 3,42 3,43 3,41 3,41 3,42
2.00 3,34 3,36 3,71 3,33 3,34 3,34 3,32 3,33 3,33

Tabela 8.24 — Indices de confiabilidades obtidos para as vigas de concreto protendido apds a

calibragdo (fp = 2100)

R fek =30 MPa fek = 40 MPa fek =50 MPa

¢ L=20m | L=30m | L=40m [ L=20m [ L=30m | L=40m | L=20m | L=30m | L=40m
0.25 3,65 3,67 4,17 3,63 3,65 3,66 3,63 3,63 3,64
0.50 3,85 3,87 4,34 3,84 3,85 3,86 3,83 3,83 3,84
1.00 3,80 3,82 4,21 3,79 3,80 3,80 3,78 3,78 3,79
1.50 3,70 3,71 4,08 3,69 3,70 3,70 3,68 3,68 3,69
2.00 3,63 3,64 3,99 3,62 3,62 3,63 3,61 3,61 3,62

Tabela 8.25 — Indices de confiabilidades obtidos para as vigas de concreto armado antes da

calibracao
. fer =30 MPa fur = 40 MPa fur =50 MPa
¢ L=20m | L=30m | L=40m [ L=20m [ L=30m | L=40m | L=20m | L=30m | L=40m

0.25 4,39 4,40 4,43 4,37 4,38 4,40 4,35 4,36 4,37
0.50 4,40 4,42 4,44 4,38 4,39 4,41 4,37 4,38 4,38
1.00 4,08 4,09 4,11 4,06 4,07 4,08 4,05 4,06 4,06
1.50 3,87 3,89 3,90 3,86 3,87 3,88 3,85 3,86 3,86
2.00 3,75 3,76 3,78 3,74 3,74 3,75 3,73 3,73 3,74

Tabela 8.26 — Indices de confiabilidades obtidos para as vigas de concreto armado ap6s a calibragio

. fer =30 MPa fer = 40 MPa fer = 50 MPa

¢ |L=20m|L=30m|L=40m |L=20m|L=30m|L=40m |L=20m |L=30m|L=40m
0.25 3,56 3,58 3,61 3,54 3,56 3,57 3,53 3,54 3,54
0.50 3,85 3,87 3,89 3,83 3,84 3,86 3,82 3,83 3,83
1.00 3,80 3,81 3,83 3,79 3,79 3,80 3,77 3,78 3,78
1.50 3,71 3,72 3,74 3,70 3,70 3,71 3,69 3,69 3,69
2.00 3,65 3,66 3,67 3,64 3,64 3,65 3,63 3,63 3,63

As Figuras 8.6 a 8.14 ilustram o comportamento paramétrico dos indices de confiabilidade
em fun¢ao da variacdo da razao de carregamento para diferentes combinagdes de f. e L para as vigas

de concreto protendido e concreto armado.
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Figura 8.6 - Variacao dos indices de confiabilidade para vigas de concreto protendo, f, =30 MPae
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Figura 8.7 - Variacao dos indices de confiabilidade para vigas de concreto protendido, f . = 40 MPa

e fyuc = 1900 MPa
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Figura 8.10 - Variagao dos indices de confiabilidade para vigas de concreto protendido, f;, =40

MPa e f, = 2100 MPa
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Figura 8.11 - Variagdo dos indices de confiabilidade para vigas de concreto protedo, f., = 50 MPa e

£k = 2100 MPa
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=@==| = 10 m (sem calibragdo) ==@==L = 15 m (sem calibragdo) ==@==L = 20 m (sem calibragdo)
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Figura 8.13 - Variagao dos indices de confiabilidade para vigas de concreto armado e f;, = 40 MPa
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4.60
o
@ 440
k: N
= 4.20 Ty
5
©
& 4.00
(@]
© 3.80 > —
) —
LS 3,60 —
©
£

3.40

0.25 0.50 1.00 1.50 2.00

Figura 8.14 - Variagdo dos indices de confiabilidade para vigas de concreto armado e f;, = 50 MPa

A calibragdo baseada em confiabilidade resultou em uma diminui¢do no valor do coeficiente
Yy para as vigas de concreto armado, que foi compensada pelo aumento nos valores do coeficiente yg,
para ambas as vigas de concreto armado e protendido. Comportamento similar também foi reportado
por Santiago, Kroetz e Beck (2019).

Dentro da faixa de pontos de projeto considerado (R, = 0,25 a R, = 2,00), o procedimento de
calibragdo uniformizou os indices de confiabilidade, estando estes, ainda, muito préximos ao indice
alvo Sr =3.8. E possivel observar um maior afastamento de 8 em relagdo a B para os casos extremos
da faixa de calibragdo (R, = 0,25 e R, = 2,00), o qual pode ser explicado pelo menor peso de
calibragdo concedido a estas situacdes de projeto.

Quanto a uniformidade dos novos valores de f, o coeficiente de variagao dos indices de
confiabilidade, das vigas de concreto armado, na faixa de calibragdo proposta (R, = 0,25 a R, = 2,00)
apresentou uma reducao de 6,5%, antes da calibragdo, para 2,9%, apds a calibragdo. Ja para as vigas
de concreto protendido essa redugdo foi de aproximadamente 0,6%. Os resultados indicam que tal
procedimento estreita a variabilidade dos niveis de seguranca obtidos no projeto.

Para as vigas de concreto protendido de L =40 m, f¢, = 30 MPa, f, = 1900 MPa € fp =
2100 MPa, os resultados das analises demonstraram valores superiores dos indices de confiabilidade
em relagdo aos demais casos. Isso se da devido ao aumento do niumero de cordoalhas utilizado no
elemento estrutural por causa da verificacdo em servigo, tornando assim um dimensionamento mais

conservador.
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9. CONSIDERAGOES FINAIS

Este trabalho abordou a avaliagdao do indice de confiabilidade e calibracao dos coeficientes
parciais de seguranca relativos as solicitacdes de vigas longarinas rodovidrias no que se refere ao
estado limite Gltimo de ruptura por flexao.

O estudo de confiabilidade de vigas longarinas de concreto ¢ justificado pelo crescente
emprego desse tipo de elemento estrutural nas construgdes de pontes, associado a necessidade de se
descobrir e atingir um determinado nivel de seguranga em projetos realizados de acordo com as
normas brasileiras NBR 6118 (ABNT, 2014), NBR 7187 (ABNT, 2021) e NBR 7188 (ABNT, 2013).

Foi exposto no capitulo 3 o procedimento utilizado para obten¢ao do indice de confiabilidade
[. O método de confiabilidade de primeira ordem (First Order Reliability Method — FORM) foi
utilizado e se mostrou bastante rapido e eficiente para determinagdo do indice de confiabilidade das
vigas.

Foi implementado um modelo computacional, apresentado no capitulo 4, que demonstrou ser
apropriado para avaliar a capacidade resistente de vigas longarinas, pois os resultados analisados
acompanharam aos dados obtidos nos ensaios experimentais prévios. A determinagdo do erro médio
e do desvio padrao do modelo serviu como fundamento para ajustar o momento de resisténcia
determinado nas andlises de confiabilidade.

Foram apresentados no capitulo 5 os cinco veiculos empregados no estudo, junto com seus
parametros estatisticos medidos, isto ¢, média do peso dos veiculos, desvio padrdo de peso dos
veiculos e as curvas de distribui¢ao correspondentes. Com base nesses dados foram desenvolvidos
modelos de carregamento movel representando o atual trafego rodoviario nacional, considerando
situagoes criticas para a investigacao da segurancga estrutural de pontes.

Foram encontrados os indices de confiabilidade B das vigas longarinas submetidas ao
carregamento movel o qual representa o trafego real das rodovias. Considerando o indice de
confiabilidade alvo (1) de 3,8, conforme Eurocode 2 (1989), a maioria das pontes obtiveram valores
superiores, com exce¢do de alguns casos, como do veiculo 253 baseado nos dados da pesagem da
BR-381.

Concluiu-se que as normas nacionais vigentes garantem um nivel de seguranga satisfatorio
para as vigas longarinas de pontes rodoviarias, mesmo em situacdes severas do trafego.

O veiculo que forneceu os menores valores de indice de confiabilidade foi o caminhdo 2S3,
de cinco eixos, seguido pelos veiculos 3S3, de seis eixos ou do 3C, de trés eixos. Para as situagdes de
presenca simultanea de 2 caminhdes, os casos de veiculos lado a lado geraram menores valores de

indice de confiabilidade em relagdo aos casos de veiculos em fila.
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Foi possivel observar que alterar parametros de projeto nas faixas consideradas ndo acarretam
em alteragcdes importantes no valor do indice de confiabilidade do elemento estrutural.

Os resultados do indice de confiabilidade, para os vaos de 20 m de comprimento, mostraram
que a probabilidade de falha para pontes de concreto protendido ¢ maior do que para pontes de
concreto armado, em termos de estado limite ultimo, resultados opostos aos de Portela (2018).

O conjunto dos coeficientes parciais de seguranca relativos as solicitacdes obtidos através do
procedimento de calibragdo, para um valor do indice de confiabilidade alvo de 3,8 (f7), foram y, =
1,35 e y4 = 1,65 para vigas de pontes de concreto protendido, e y,; = 1,15 € y,; = 1,55 para vigas de
pontes de concreto armado. O novo conjunto de coeficientes parciais de seguranca uniformizou os
indices de confiabilidade, os aproximando ao indice alvo pré-estabelecido.

Uma das contribuicdes desta pesquisa ¢ o desenvolvimento de modelos de carregamento
movel, capaz de simular o trafego real nas rodovias nacionais. Tais modelos favorecem estudos
futuros quanto a seguranga de pontes rodoviarias de concreto, devido ao seu embasamento em dados
atuais e a sua facil aplicacao em analises de confiabilidade.

Outra contribui¢do ¢ a avaliacdo de projetos de pontes rodoviarias, baseados nas normas em
vigor. Os resultados indicam bons niveis de seguranca fornecidos pelas prescrigdes normativas, € ao
mesmo tempo, reforcam a iniciativa de estudos futuros sobre esta area, devido as grandes diferengas
entre os indices de confiabilidade obtidos e o indice de confiabilidade alvo (B7), para situagdes mais
extremas da faixa de pontos de projeto considerado (R,).

Por fim, o presente trabalho também contribui para o processo de calibracdo de normas
nacionais que tratam de pontes rodovidrias de concreto, ja que, at¢ 0 momento, ndo ha indicios de
estudos sobre este tipo de elemento estrutural para concreto armado, e o que se tem registrado para
concreto protendido ainda ¢ muito pouco e tratam de avaliagdes simplificadas.

Nesta pesquisa ndo foram realizados estudos relacionados a fadiga e aos efeitos dindmicos. O
calculo desses dois efeitos de carga precisa ser considerado ao desenvolver um modelo de carga
movel. O efeito dindmico considerado nesta tese, embora valido, ainda é basico e ndo foi
desenvolvido com base em pontes brasileiras. Trabalhos futuros devem estimar indices de
confiabilidade para fadiga e efeitos dindmicos.

Outro aspecto importante que deve ser abordado em trabalhos futuros sdo os calculos de
indices de confiabilidade para estados limites de servigo. Nesta pesquisa, apenas o estado limite

ultimo foi considerado.
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