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Resumo

SOARES, R.C. (2001) Um estudo sobre modelos mecdnico-probabilisticos para
porticos de concreto armado. Tese (doutorado) - Escola de Engenheria de S&o
Carlos, Universidade de Séo Paulo.

Em geral, o indice de confiabilidade e consequentemente a probabilidade de
atingir-se um estado limite em estruturas ndo sdo uniformes ao introduzir-se a
seguranca através de coeficientes parciais aplicados aresisténcia e & acfes como
propostos pelas normas nacionais e internacionais. A falta de um maior
conhecimento das variaveis estruturais pode conduzir o projeto a solucfes distantes
das 6timas em termos de custos e principamente afalta de conhecimento do nivel de
seguranca que a estrutura se encontra. A introducdo da seguranca no projeto
estrutural através de métodos probabilisticos permite desenvolvé-lo de maneira mais
consciente, possibilitando estimar a probabilidade de falha da estrutura para diversos
estados limites. Nesse contexto insere-se o0 presente trabalho. Inicialmente introduz-
se conceitos estatisticos no ambito global necessarios para desenvolver um estudo
mecanico-probabilistico. Posteriormente esses conceitos sdo direcionados para
porticos de concreto armado, mostrando alguns procedimentos possiveis para
desenvolver algoritmos capazes de fazer analise probabilistica dessas estruturas. Um
outro assunto abordado € a andlise de sensibilidade das variaveis de projeto, onde
procedimentos necessarios para desenvolver algoritmos sdo desenvolvidos. O
caminho da otimizacdo acoplada ao problema mecéanico-probabilistico também é
brevemente indicado. Um outro assunto abordado refere-se a andlise de modelos
mecanicos ndo-lineares existentes para estrutura aporticada de concreto armado,
agora abordando-os estatisticamente. Sugere-se como conclusfes de uma andlise
paramétrica um novo modelo para aceitagdo do concreto na obra. Ainda como
resultado dessa andlise, um modelo simplificado para reducdo da rigidez dos
elementos de barra ao realizar os célculos no regime linear é sugerido.

Palavras chave: confiabilidade, estatistica, ndo-linear, concreto armado, otimizag&o.
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Abstract

SOARES, R.C. (2001) One study about mechanic probabilistic models to reinforced
concrete frames. Thesis (PHd) — School of Engineering of S&o Carlos, University
of S&o Paulo.

Using partial coefficients to reduce or to increase structure design parameter
values, as proposed by the Brazilian and by other international codes, in general, does
not lead to uniform reliability indices and consequently does not guarantee desired
failure probability of the structures. The lack of structura variable knowledge may
lead to not optmized designs in terms of either minimum cost or ideal shape.
Moreover, it mainly can lead to structures for which the safety level is completely
unknown. Introducing safety in structural designs by using probabilistic methods
leads to more accurate procedure in terms of knowing the failure probabilities, which
is the main objective of the present work. Initially, the statistic concepts, necessary to
develop a mechanic-probabilistic study in the general sense, are introduced and
discussed. Then, they are particularized to plane reinforced concrete frames. Some
possible procedures are adopted to develop mechanical-probabilistic algorithms
dedicated to this specific probabilistic analysis. Sensibility analysis of the design
variables is another subject discussed in this work, with emphasis on the procedures
used to develop the corresponding software. In addition, the work briefly describes
the optimization and mechanical-reliability problem coupling, as well as non-linear
mechanical models of this particular reinforced concrete structure now seen under a
statistical view. A new model to accept the two first statistical moments of concrete
strength is suggested on the basis of a parametric analysis. As another consequence
of this analysis, a simplified model to compute stiffness reduction of concrete bar
element is also suggested.

Keyword: reliability, statistic, non-linear, reinforced concrete, optimization.



I~

Introducdo

Capitulo1 Introducao

O surgimento dos computadores pessoais no fina dos anos setenta e sua
impressionante evolucdo até os dias de hoje estéo exigindo uma rdpida transformacéo
nas metodol ogias empregadas até entdo em projetos estruturais e, em particular, nos
projetos de estruturas de edificios. Model os de calculo que se baseavam em hipéteses
bastante simplificadoras estdo sendo substituidos por outros que conseguem
representar mais fielmente o comportamento estrutural. Embora hajam especialistas
que, muitas vezes, por S mesmo conseguem se adequar a nova realidade, é
absolutamente necessario que as novas concepcdes e facilidades sgjam levadas a
grande maioria dos profissionais da area, e principamente que as ingtituicdes de
ensino de engenharia se capacitem para poder oferecer aos alunos procedimentos e
conceitos mais modernos. O impacto devido ao avanco da eletronica no ensino da
engenharia ja é sentido; entretanto, pode-se verificar que as adaptacbes e
transformacOes sdo lentas e muitas vezes dificeis de serem introduzidas.

Nesta tese, pretende-se introduzir modelos de cédlculo que concebem a
aeatoriedade das varidveis de projeto. Em particular, sera dado énfase acontribuicéo
no contexto da andlise estrutural de edificios de concerto armado; este estudo limita-
se & estruturas bidimensionais (porticos planos), levando-se em conta a aleatoriedade
das variaveis envolvidas, tanto para a definicdo dos limites de uso da estrutura quanto
para a avaliacdo de sua capacidade Ultima. A énfase é dada a necessidade do
estabelecimento de modelos que quantifiquem com mais precisdo e confianca a
rigidez das estruturas, suas deslocabilidades e limites de resisténcia e de utilizacéo,
considerando-se as diversas variaveis dentro de um contexto estatistico.

Ao adotar modelos que considerem as variabilidades dos parametros estruturais
e das solicitagbes, obviamente permite-se uma avaliacdo mais confiavel e realista da
capacidade Ultima da estrutura. Assim, a busca de modelos que permitam, de forma

aproximada, a anadlise global da estrutura e também de cada membro individual é
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essencial. No caso das verificagOes dos limites de utilizagdo um procedimento similar
serd procurado, cujo objetivo é definir um modelo estrutural que leve em conta a
aeatoriedade intrinseca de cada pardmetro. Embora 0 modelo que represente a
resposta de uma estrutura de concreto armado, considerando apenas o0s aspectos da
mecanica estrutural e dos materiais, sgja sempre 0 mesmo para qualquer situacéo de
carregamento, as consideragtes sobre as probabilidades admitidas para cada caso,
estado limite Ultimo ou de utilizacdo, vao levar a modelos globais diferenciados. Sao
esses modelos globais da estrutura em situagcOes de utilizacdo e de limite de
resisténcia que serdo procurados no decorrer deste trabal ho.

Um dos elementos basicos que merece atencdo para o desenvolvimento da
pesquisa proposta é€ o conhecimento dos model os rel ativos aconfiabilidade estrutural .
A teoria da confiabilidade é nada mais que um julgamento matemético no contexto
dos problemas de engenharia, isto &, transforma a experiéncia adquirida durante o
desenvolvimento da humanidade em modelos matematicos. Para controle e garantia
de qualidade em solugdes de problemas tedricos sofisticados, a probabilidade e a
estatistica sdo ferramentas fundamentais, jA que, como se sabe as variaveis
envolvidas nesses problemas em geral so associadas a variagdes em torno dos seus
valores médios. Para a transformacéo de experiéncias da engenharia em modelos
mateméticos, segundo TICHY (1993), é necessario que se leve em consideracio os
seguintes conceitos gerais. @) estatistica matemética e teoria da probabilidade; b)
concepcao em termos de sistemas (verificar as sequéncias de falha da estrutura
chegando a uma probabilidade global de atingir o estado limite pré definido); c)
introducdo consistente do tempo, o qual pode ser considerado como uma dimenséo
adicional (cada varidvel aleatéria é considerada no problema estatistico como uma
dimens&o do problema). Adiciona-se ainda aimportancia de se conhecer e definir os
dominios dos modos de falha.

Nos problemas de engenharia, para possibilitar a andlise estatistica, o
conhecimento da probabilidade de um evento associado ao problema é fundamental,
assim como a introducéo de conceitos de probabilidades anterior e posterior. A
primeira € baseada na experiéncia e vivéncia pratica, enquanto a segunda é baseada

em andlises de medidas e observacOes (teoria de Bayes). A respeito de eventos que
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dependam do conhecimento de sua historia, utilizam-se val ores adotados nas normas
brasileiras e recomendacfes internacionais.

Na literatura especializada ha diversos métodos que podem ser empregados na
analise de confiabilidade estrutural, dentre eles pode-se citar: métodos de Momentos,
métodos baseados em simulagdes de Monte Carlo pura ou com amostra reduzida,
“Fuzzy Logic’, “Fuzzy Set”, Método das Superficies de Respostas, etc., que sdo
classificados como métodos probabilisticos.

O numero de pesquisas em confiabilidade aplicada a estruturas € bastante
crescente do comeco da década de setenta até os dias atuais. Este elevado niumero de
pesguisas mostra que ha um razoavel interesse mundial nessa area. Verificase
também que grande parte das publicactes foram feitas em simpdsios, conferéncias e
revistas, o que reforca ainda mais aimportancia do estudo neste assunto.

A respeito dos tipos estruturais (poérticos, trelicas, pavimentos, pontes, etc.)
encontrados na bibliografia, verificou-se que ndo ha predominancia entre eles. Em
geral, estuda-se tipos estruturais, ndo uma estrutura Unica. Salienta-se que hoje
muitas pesquisas se dedicam ao estudo de solicitacdo dinamica. A maioria dos
model os desenvolvidos ou utilizados baseia-se em andlise probabilistica aproximada,
sgja utilizando a estatistica classica (ndo ha a priori conhecimentos adicionais das
varidveis aeatdrias) ou a bayesiana (h& a priori conhecimentos adicionais das
variaveis aeatérias, por exemplo sabe-se que a varidvel pertence aos nUmeros
inteiros positivos). Com relacdo aos materiais, na grande maioria dos exemplos
examinados ndo ha uma definicdo especifica, necessita-se apenas fornecer um
modelo constitutivo adequado. Entre os materiais previamente definidos, o nimero
de pesguisas em concreto armado vem em primeiro lugar, seguido dos materiais
compostos, concreto protendido e aco. Em relacdo aos tipos de andlises dos
materiais, geralmente sdo empregados model os n&o-linear, precisando apenas de um
critério adequado para o material em estudo, em gera a superficie limite FS é
predefinida. Superficie limite € a superficie que estabelece a fronteira entre o
dominio de falha e o dominio de seguranca da estrutura em andlise. Observou-se nos
trabalhos consultados que a FS da estrutura é definida para verificacdo do estado

limite Ultimo, na sua grande maioria, ou do estado em servico, sendo raros os
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trabal hos que apresentam ambos os estados limites.

Entre os métodos probabilisticos mais utilizados destacam-se métodos
baseados em simulagdes de Monte Carlo e modelos analiticos os quais utilizam
algoritmos de otimizacdo para estimar a confiabilidade da estrutura. Os métodos
seguem tanto a estatistica classica como a bayesiana.

A bibliografia apresenta uma diversidade grande de métodos para determinar a
probabilidade de falha de uma estrutura. Em geral, para um mesmo tipo de estrutura
sdo utilizados métodos estatisticos diferentes, ndo havendo uma linha clara de
preferéncia entre os métodos a serem utilizados. Isto a0 mesmo tempo que traz
dificuldades para a pesgquisa em andamento, mostra que ainda ha muito a saber para
uma implementacdo mais precisa dos conceitos estatisticos nas estruturas. Neste
trabal ho, propdem-se modelos de andlise de confiabilidade para tratamento estatistico
das varidveis envolvidas, os quais sdo formulados utilizando o método de simulaces
de Monte Carlo e 0 Méodo de Superficies de Respostas adicionado a algoritmos de
otimizagdo para estimar o indice de confiabilidade.

No Brasil a inclusdo de tratamento estatistico no célculo estrutural é
praticamente nula e as pesquisas no assunto ainda estdo em fase inicial. Poucos
centros de pesquisa estudam o assunto, entre eles a Universidade Federal do Rio
Grande do Sul, algumas pesquisas na COPPE, mais especificamente com estruturas
Offshore, e um inicio de pesquisana UFMG e na EPUSP.

Em particular pretende-se abordar nessa pesguisa alguns assuntos de interesse
no campo estatistico, tais como: propor modelos para estimar a confiabilidade de
estruturas para um estado limite qualquer, definido pelo usuario; analisar coeficientes
parciais de seguranca (redutor das resisténcias e amplificador das acGes) propostos
por Normas nacionais e internacionais; propor modificaces na aceitagdo do concreto
na obra para garantir maior uniformidade na probabilidade de ruina da estrutura;
introduzir uma discusséo sobre os coeficientes parciais de seguranca para colunas de
concreto armado que conduzam a estrutura a uma probabilidade de falha mais
uniforme que as obtidas utilizando os coeficientes atuais;, enfim, iniciar uma
discussdo sobre 0 assunto que é de grande interesse na area de projetos estruturais.

Esta tese a principio poderia se direcionar para trés campos de pesquisa
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métodos numéricos; concreto armado e modelos estatisticos. Entretanto, o principal
objetivo da pesquisa € aplicar modelos estatisticos em estruturas de concreto armado
utilizando métodos numéricos para determinar a solugdo mecanica do problema. A
uni&o sera denominada model o mecéani co-confiabilistico ou mecanico-estatistico

ou ainda mecanico-probabilistico.
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Capitulo 2 Estado da arte

A objetivo dessa revisao bibliogréfica € mostrar os principais assuntos que
estdo sendo pesquisados até 0 momento e comentar um pouco sobre eles, ndo se
limitando apenas ao assunto desenvolvido nessa tese. E importante saber quais sio as
preocupacdes dos pesquisadores e ter uma visdo geral do assunto pesquisado para
melhor desenvolver o trabalho. Neste ambito, seréo comentados e definidos alguns
itens que podem parecer ndo estarem diretamente ligados a esse trabalho em
particular, mas, que podem ser de grande auda na busca da quantificacdo da
confiabilidade estrutural.

2.1 Definicio de incertezas aleatdrias ou estocasticas

De acordo com NILSEN et a. (1998), incertezas aeatérias ou estocasticas sao
propriedades fundamentais de uma quantidade decorrentes de aleatoriedades
inerentes &s propriedades de interesse, tais como a flutuacdo da velocidade do vento,
a soma de precipitacdo pluviométrica e as propriedades de materiais como concreto e
aco. Desses exemplos, fica claro que esse tipo de incerteza inerente & propriedades
de interesse pode ser dividido em duas categorias: independentes da influéncia da
atividade humana ou aguelas onde a atividade humana pode ter uma grande

influéncia, como na propriedade dos materiais.

2.2 Confiabilidade e probabilidade

Segundo®, uma simples definicdo de confiabilidade pode ser dada por: «
probabilidade de sobrevivéncia de um componente ou um sistema desde que
utilizado de acordo com as especificagoes de projeto. Ou sgja, confiabilidade € dada

pelo complemento da probabilidade de ruina.

Y MOHAMED, A. RYFES Theoretical manual. version 1.0. LaRAMA — Laboratoire de Recherches et
Applications en Mécanique Avancée. Clermont Ferrant. France.
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Ry =1- P (2.2)

Onde Ry € a confiabilidade e P; é a probabilidade de ruina. Para ruina, pode-se
definir como: a incapacidade do componente ou do sistema de funcionar como foi
projetado.

Entdo, a condi¢do de ruina deve ser definida com respeito a um cenario de
ruina ou modo de ruina especifico. Para clarear esta idéia, suponha-se uma simples
estrutura cuja funcéo é suportar cargas permanentes e acidentais; considera-se aruina
da estrutura sob essas cargas como a condicdo de ruina e calculase a sua
probabilidade. Ou sgja, para o cdlculo dessa probabilidade ndo foram levadas em
considerac8o outras variaveis, tais como deterioracdo dos materiais, ateracdo ou
imprecisdo na geometria, etc. Para cada cenario de ruina h4 uma correspondente
probabilidade. A probabilidade de ruina global € obtida por unido e intersecdo dos
modos de ruina de cada cenario.

O significado exato do termo probabilidade é dificil de ser compreendido, uma
variedade de defini¢bes tem sido proposta por muitos pesquisadores e na literatura
esse topico tem sido frequentemente discutido por Bayesianos e Frequentistas ou
Classicos. O importante é que se escolha uma definicéo estritamente compativel com
0 uso desgavel da palavra probabilidade de acordo com o problema de risco.
Normalmente ndo se define probabilidade, defini-la € problemético pois podem-se
levantar muitas questdes, especial mente quando essas probabilidades sGo comparadas
com critérios de aceitacao.

Segundo JCSS (1996), em termos de teoria de confiabilidade, a confiabilidade
minima requerida corresponde a uma probabilidade méxima de ruina aceita,
relacionada a um estado limite particular (fronteira entre 0 dominio seguro e néo-
seguro) ou ao colapso global da estrutura para um periodo de tempo especificado.

Em principio, esta probabilidade de ruina deve ser considerada para todos os
riscos possiveis, incluindo a presenca de cargas extremas, baixas qualidades dos
materiais e erros grosseiros. Na pratica, entretanto, o Eurocode propde:

v um conjunto de suposicbes para um dado nivel de méo-de-obra minima e
administracéo de qualidade €,

v’ requisitos de probabilidade de ruina formal, condicional sobre essas suposicdes,
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resultando em um conjunto de regras de projetos e fatores parciais.
O projetista deve ter certeza que, até o ponto que ele € capaz de controlar, as
suposi¢des devem ser cumpridas.
Em geral, a confiabilidade estrutural pode ser calculada pelo complemento da

probabilidade de ruina da estrutura, a qual pode ser quantitativamente expressa por:

P =FG(X)£0]=  @.Fx(x)dx (22)
G(X)Eo

onde G(X) é afuncgéo de estado limite da estrutura; fx(x) é a funcéo de densidade de
probabilidade de ligagdo da varidvel aleatdria basica X que € dado de entrada do

problema, tal como os parametros de projeto.

2.3 Epistemologia

De acordo com a filosofia, epistemologia € o estudo critico dos principios,
hipoteses e resultados da ciéncia. Pode ser definido como o conhecimento que o
analista tem sobre as variaveis envolvidas. Para qualquer modelo de confiabilidade
utilizado, é essencia conhecer as caracteristicas edtatisticas das varidveis
consideradas a eatorias.

De acordo com NILSEN et al. (1998), episteme é o conhecimento do andista
sobre a quantidade. Em alguns casos, o conhecimento pode ser melhorado por
medidas adquiridas na propria estrutura, ou outros tipos de pesguisas, como
bibliografias, ensaios em laboratorios, etc. A principal necessidade de conhecimento
diz respeito & incertezas da quantidade inicial envolvidas em eventos futuros, ou
sgja, incertezas em variaveis que influem diretamente na resposta estrutural, tais
como: peso e tamanho de estruturas complexas, resisténcia dos elementos estruturais,
etc.

O conhecimento das varidveis pode ser dividido em duas categorias.
julgamento fundamentado ou probabilidade posterior ou ainda probabilidade objetiva
e julgamento técnico ou probabilidade anterior ou ainda grau de conviccéo.

De acordo com HOKSTAD et a. (1998), julgamento fundamentado é aguele
obtido por um acumulo de informagfes bem estruturado e documentado das variaveis
de projeto. Baseado nessas informaces, € possivel futuramente recalcular e analisar

0s resultados. Julgamento técnico € uma aproximacdo nao-estruturada sem
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documentacdo ou explicagcdo dos julgamentos do objeto em andlise. Baseia-se na

experiénciado analista.

2.4 Analise de diagramas de eventos e de falhas

O calculo da probabilidade de ruina de uma estrutura esta associado aigual dade
ou ultrapassagem dos esforcos internos sobre as resisténcias dos materiais. Em
estruturas com alto grau de hiperasticidade ou em estruturas onde € possivel a
formacdo de mecanismos, a secdo de ruina pode mudar ao longo do calculo
mecéni co-probabilistico; quando isso ocorre, pode-se utilizar técnicas de andlise de
diagrama de eventos (ETA) ou andlise de diagrama de ruinas (FTA) para determinar
a probabilidade de ruina global da estrutura.

Segundo PAPAZAGLOU?P (1998), ETA sio diagramas ramificados que se
referem a eventos complexos que podem ser discretizados em termos de seus
resultados (respostas) e possivelmente em termos de suas distingdes em uma série de
eventos simples. Apesar de sua generalidade, 0 termo andlise de diagrama de
eventos (event tree analysis) tem sido principalmente usado em referéncia a modelos
|6gicos descrevendo 0 desempenho de um sistema complexo. Enquanto que FTA
(fault tree analysis) s@0 andlise de diagramas que se referem a eventos complexos
que podem ser discretizados em termos de suas ruinas e possivelmente em termos de

suas distincdes em uma série de eventos simples.

2.5 Analise de risco

Uma preocupacdo que se percebeu em grande parte dos trabalhos pesquisados
foi com relacdo aquantificacdo do risco. Devido ao grande nimero de pesguisas no
sentido de andlise de risco quantitativo (QRA), sera dedicada uma peguena parte da
pesquisa a esse assunto.

Muitos sistemas dos dias de hoje, como estruturas por exemplo, sdo bem mais
seguras que a 50 ou 100 anos atrés, 0 que € natural, pois vivemos numa mudanca
continua do mundo e a tendéncia é cada vez mais conhecer os materiais, modelos de
cdlculo, concepcdo da estrutura, etc. A velocidade de evolugdo de organizacdes
industriais, e em particular da globalizacdo de companhias, juntamente com o

aumento de escala e complexidade de muitos processos de geracdo de risco, trazem
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novos desafios para analistas de risco, que tém como objetivo identificar, modelar e
quantificar riscos, e para cientistas sociais que tém como objetivo entender as
percepcdes do publico &s respostas dos azares da vida.

Segundo CHEOK et al. (1998), para as propostas de aplicacOes de processos
reguladores de risco quantificavel, uma das principais atividades € a classificacdo ou
categorizagao de sistemas estruturais e componentes (SSCs, Structural Systems and
Components) 0s quais dizem respeito a risco significativo ou ndo desprezivel, ou a
seguranca significativa. A proposta de classificacéo é, em geral, organizar os itens em
ordem crescente ou decrescente de importancia, enquanto a de categorizacdo € alocar
estes itens em dois ou mais grupos, de acordo com algum critério. Dependendo da
aplicacdo analisada, pode ser mais apropriado categorizar ou classificar SSCs com
respeito aimportancia do risco ou aimportancia da seguranca.

No trabalho de NILSEN et al. (1998), discute-se o uso de métodos
desenvolvidos para o calculo de confiabilidade de estruturas como uma ferramenta
geral para calcular probabilidades no contexto de andlise quantitativa de risco. Para
aplicar esses métodos o analista precisa modelar o sistema, as incertezas e 0s
paréametros de correlacdo separadamente e sistematicamente. Isto é assegurado ao
modelar sistemas por combinacdes |6gicas de funcdes de estado limite e modelar
incertezas por fixacdo de distribuicdes de probabilidade marginal e medidas de
correlacdo adequadas. Essas propriedades podem permitir ao analista incluir mais
conhecimentos na andlise, comparados a modelos tradicionalmente aplicados em
andise de risco quantitativo. Portanto, a teoria da probabilidade permite
consideracOes subjetivas serem incluidas na andlise de risco de uma forma
consistente.

De acordo com AVEN & KURT (1998), um dos problemas fundamentais para
guantificar o risco estrutural apresenta-se quando so expressos e interpretados o0s
resultados. Discute-se naquele artigo o que significa aincerteza dos niUmeros gerados
e conclui-se que na pratica ndo ha alternativa para se livrar dessas incertezas, mas
pode-se adotar uma aproximagdo 0 mais proxima possivel da realidade, focando
quantidades observadas e usando conhecimentos prévios das variaveis envolvidas

(probabilidade subjetiva ou Bayesiana).
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A probabilidade de teoria subjetiva provém de um coerente julgamento do
trabalho estrutural, o qual constitui uma parte significativa das informagdes que sdo
necessérias ao projeto. Entretanto, ndo é claro o verdadeiro significado de medida da
aproximacdo bayesiana com relacdo a andlise de risco, sendo necessaria uma
apresentacdo mais atrativa da aproximacdo bayesiana para poder utilizé&la na andlise
de risco.

VATN (1998) discute alguns aspectos filosoficos sobre critério de aceitacdo de
rsco e a regra da teoria de decisdo estatistica com administracdo de risco,
concentrando seu artigo em atividades de petrol eo.

Todas as atividades envolvem risco. O ideal € eliminélo, mas como isso ndo é
possivel, deve-se aceitar algum risco. A questdo de aceitar o risco tem sido
extensivamente discutida na literatura, e um interessante ponto de vista é dado pelo
livio “Acceptable risk” de Fichhoff et al. ‘4 reivindica¢do do risco nunca deve ser
aceita incondicionalmente. Risco so é aceito se algum beneficio pode compensa-lo’ .
Ou sgja, adecisdo de risco é aceita, ndo o préprio risco. Portanto, aceitar o risco é um

problema de decisdo, isto €, uma escolha de aternativas.

2.5.1 Analise formal de risco

A andlise formal tenta resolver problemas de decisdo utilizando principios
formais de racionalidade, os quais baseiam-se em comparar vantagens e desvantagens
das varidveis de projeto. Na andlise formal alguns passos devem ser seguidos, tais
como: definir a importancia das variaveis; definir quais as variaveis envolvidas e
como considerélas;, quais as consequéncias que as respostas estruturais podem

causar; e identificar as variavels que otimizem o problema.

2.5.2 Definicao de risco

Risco pode ser definido de vérias formas, sua definicdo depende das
circunstancias. Antes de definir risco sera definido evento acidental e consequéncia.

Evento acidental (AE): um evento ndo esperado que pode levar a perda da vida
humana, prejudicar o meio ambiente ou gerar algum prejuizo econdmico, etc. A
palavra azar pode ser utilizada neste contexto.

Consequéncia (C): um possivel resultado de um evento acidental, ou sgja, 0 AE
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Seriaacausa e a consequéncia o efeito.

Risco: de acordo com a definicdo de VATN (1998), risco € definido relativo a
evento acidental. Os eventos acidentais sdo pontos isolados no processo de andlise de
risco. O risco associado a um evento acidental € uma combinacédo de probabilidades
dos eventos acidentais, ou frequéncias de eventos acidentais, com a magnitude das
consequéncias de ocorréncias. As consequéncias representam efeitos diferentes, isto
é, perda da vida, poluicéo do meio ambiente, etc., consequentemente o risco envolve
um espectro de consequéncias, sendo assim, multidimensional. Considere Pr(E;)
como a probabilidade de um evento acidental nimero i ocorrer num periodo de
tempo especifico. Dado que E; ocorreu, as consequéncias sdo incertas, e entéo
descritas por uma funcdo de densidade de probabilidade Unica, p(C,, C,,...\E). O
risco para o evento acidental i é definido por:

R, =P,(E,)A[p(C,,C,...\E; )] (2.3)
onde A é um operador multiplicativo. Em aplicagBes préticas € comum derivar a
funcéo de densidade de probabilidade marginal, p(C;, \E;), por cada conseguéncia,
Ry =R(E)A[p'(C,\E) p(Co\Ey)...] (24)

Para descrever o risco total, o risco associado a cada evento acidental deve ser
somado a todos eventos acidentais. Quantificar o risco em um nimero Unico nao é
recomendado porque isto requereria um procedimento de ponderacdo o qual
necessariamente envolveria valores impostos. Vaores impostos ndo devem ser
integrados em definicdo de risco, mas sdo usados quando se definem critérios de
aceitacao.

A norma da Noruega, NS5814, afirma que ‘Risco é definido como uma lista de
consequéncias e suas probabilidades’. Nesse caso, 0 risco € definido por
[ (p1C1), (p2C2), ...], onde p; = Pr(C) é a probabilidade de ocorréncia de
conseguéncia C;.

Pela definicdo da Noruega, € natural pensar em consequéncias como eventos,
enquanto que pela primeira definicdo, as consequéncias representam tipicamente

variaveis aleatorias.
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2.5.3 Modelagem do risco

Segundo VRIJLING et a. (1998), na maioria dos estudos préticos o risco é
dado numa forma numérica na qual relaciona-se o nimero de mortes (N) com sua
frequéncia de ocorréncia (F) representados pela curva FN. Para facilitar a andlise,
utiliza-se algumas ferramentas provenientes da teoria da probabilidade para desenhar
a curva FN modificada, onde as abcissas séo representadas pela funcdo de densidade
de probabilidade (p.d.f.) do nimero de mortes fygj(x), € as ordenadas pelo
complemento 1-Fng;j(x). Um exemplo de uma curva FN pode ser visto no Gréfico
2.1

A p.d.f. do nimero de mortes Ng;j dado um acidente para uma atividade i em
um lugar j pode ter muitas formas. Alguns tipos dessas curvas pode ser a p.d.f.
condicional de Dirac, que limita os resultados em exatamente N fatalidades. Uma

outra possibilidade que é utilizada em muitas respostas sdo a p.d.f. exponencial e a

log-normal.
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Gréfico 2.1 Exemplo de uma curva FN

2.5.4 Analise de risco quantitativo

A proposta de execucdo de uma andlise de risco € identificar eventos acidentais
gue podem ocorrer durante a atividade gque € analisada, e avaliar em que extensdo
esses eventos podem acontecer. O objetivo da andlise € apresentar resultados que séo
apropriados como suporte para decisdes a serem tomadas na escolha entre diferentes
solugdes e acbes, ou simplesmente apresentar mais informagdes sobre 0s riscos
envolvidos na atividade analisada.

Na andlise de risco quantitativo, as verossimeis de consequéncias indesgjaveis
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relevantes sdo descritas por medidas quantitativas. Medidas usuais de
verossimilhanga sdo probabilidades e frequéncias. A frequéncia de eventos raros
tipicos tratados na andlise de risco é quase sempre pequena, isto € menor que 0.1.
Isso pode ser comparado com a probabilidade do evento ocorrer no periodo de tempo
que é considerado.

De acordo com NILSEN et al. (1998), as subatividades essenciais numa
metodol ogia tipica de QRA sdo:

v identificac8o de eventos indesgjaveis;
v andlise de causss,

v andlise de consequéncias,

v apresentacdo de resultados.

Os eventos indesejados podem ser identificados primeiro utilizando modelos de
ruina, seus efeitos e uma andlise critica destes. A possibilidade de causa dos eventos
indesgjados e as probabilidades associadas sdo acessadas em analise de causa usando
uma metodologia FTA. Os possiveis cenarios que podem levar a eventos indesejados
e verossimilhangas associadas sdo encontrados na analise de consequéncias, sendo
uma técnica comum para isso a ETA. Combinando os resultados provenientes desses
trés campos de atividades tem-se o resultado da andlise total.

Uma atividade crucial em QRA é determinar probabilidades de diferentes
niveis, isto € para eventos de base em diagramas de ruinas (failure trees) e para

pontos de ramificagdo em diagrama de eventos (event trees).

2.5.5 Métodos de integracio de confiabilidade estrutural em metodologias
praticas de analise de risco quantitativo

Para discutir como métodos de confiabilidade estrutural podem ser utilizados
em QRA, é necess&rio um conceito claro de incerteza, probabilidade e risco. Em
QRA, ha uma caracteristica fata de dados de experiéncias relevantes e
consequentemente sdo requeridas informagdes subjetivas em termos de julgamentos
técnicos ou opinides de especidistas e julgamentos fundamentados. JA que ha a
necessidade de opinides de especiaistas, a teoria classica de probabilidade parece
inadequada por ser definida como propriedade deterministica do sistema a0 se

introduzir informagdes subjetivas. Se os dados sdo pobres, a estimativa de
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probabilidade esta sujeita a grandes incertezas estatisticas, consequentemente uma
estimativa consistente da contribuicdo proveniente do modelo de incerteza é
impossivel. Por outro lado, na subjetiva teoria bayesiana de probabilidade, a
probabilidade é interpretada como o quanto o analista acredita na ocorréncia do
evento, e é consegquentemente condicionado a soma de informacfes utilizadas na
analise. Desse modo, a probabilidade compreende umatotal medida daincerteza.

SRM  (“Structural Reliability Methods”) sa0 ferramentas para célculo de
probabilidade. Além dos SRM, h& varios outros modelos de confiabilidade para a
obtencdo da confiabilidade de um sistema, por exemplo: modelos de tempo de vida
para equipamentos eletrénicos e mecanicos, modelos de confiabilidade para
“software”’, modelos de avaliagcdo para sistemas de suporte, modelos para calcular a
confiabilidade de agdes humanas, etc. Esses model os podem ser usados para calcular
probabilidades isoladas, as quais sdo fornecidas aos diferentes métodos usados em
QRA, como para eventos de base em FTA e pontos de ramosem ETA.

Uma caracteristica especial dos SRM é que a influéncia proveniente de
variaveis aeatdrias e modelos de ruinas pode ser levada em consideracéo para
andlisesisoladas. Logo, usando SRM, a divisdo de eventos em subeventos detalhados
de mesma extensdo quase sempre ndo € necess&ia como em FTA e ETA,
possibilitando trocar um conjunto de andlises de diagramas de ruinas ou diagramas

de eventos por uma andlise Unica baseada em SRM.

2.5.6 Caracteristicas especiais de confiabilidade estrutural

Em andlise de risco quantitativo pode-se utilizar as técnicas FTA e ETA para
modelar a interagdo de diferentes subeventos, e para determinar probabilidades de
eventos com um apropriado nivel de detalhes. Sd0 usadas regras elementares de
cdlculo de probabilidade para derivar a probabilidade do evento principal, que € o
que interessa a0 analista, e consequentemente trabalhar com probabilidades
provenientes de subeventos.

Diferentes modelos de probabilidade sdo desenvolvidos para capacitar o
analista a modelar suas incertezas observando a ocorréncia de eventos de categorias
diferentes, em uma grande variedade de sistemas. Consequentemente estas sdo

ferramentas Uteis para calcular as probabilidades dos subeventosem FTA e ETA.
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Pode ocorrer problemas quando o analista de incertezas observa um evento, de
qualquer nivel, envolvendo diretamente incertezas relacionadas a quantidades
severamente incertas (falta de conhecimentos minimos necessarios a andlise
probabilistica, como os dois primeiros momentos por exemplo), especialmente se
estas tém uma natureza continua. Pode ser dificil de encontrar um modelo proprio
gue inclua todas as variaveis de influéncia de maneira sistemética. A solucéo usua
em cada situacdo € dividir o evento em subeventos, os quais podem ser analisados
um aum, e modelar a interagcéo por FTA ou ETA. Em certos casos, entretanto, iSso
ndo pode ser feito de uma forma consistente ou apropriada para a natureza do
sistema. Como consequéncia dessa falta de modelos apropriados, a aproximacao
escolhida quase sempre envolve um julgamento direto de probabilidade, depois de
uma compreensiva consideracdo (julgamento técnico) de todas as circunstancias
influentes. Nesse tipo de problema, onde variaveis fortemente aleatérias influenciam
significativamente na probabilidade dos eventos, é adequado o uso de SRM.

A aproximagdo que é baseada em uma transmissdo direta de probabilidade
implica em uma avaliacdo de uma complexa soma de informagbes, resultando
diretamente em umaimagem de probabilidade. A aproximacéo baseada em SRM, por
outro lado, permite um tratamento sistematico de informagdes, construindo um
modelo matematico segmentado. Isto pode introduzir incertezas referentes &
variaveis cujo conhecimento é mantido a parte do conhecimento do sistema. A
andlise desse modelo, usuamente realizada por computador, permite estimar a
probabilidade requerida.

Os SRM sdo mais avancados e sisteméticos que o método de associacdo direta;
isso ndo significa que sgja o mais recomendado para resolver qualquer tipo de
problema. Usando SRM, o analista tem que definir os termos do evento em um
conjunto de fungoes de estado limite, e descrever suas incertezas referentes a todas
as variaveis nas distribui¢oes de probabilidade. O estabelecimento de um modelo
COMO €esse pode ser um Processo gque consome muitos recursos. A complexidade do
problema e aforma com a qual o analista define as incertezas sdo fatores importantes
guando se calcula aproximagbes alternativas, que para serem calculadas devem

dispor de conhecimentos e experiéncias sobre o evento. Para a escolha do método, o
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analista deve considerar algumas probabilidades especificas no contexto globa da
anadlise. Depois dessas consideracOes, a descricdo das incertezas mais diretamente
relacionadas ao evento com alguma variante do método direto, em muitos casos é a

aproximacao mais apropriada.

2.6 Projeto excelente

O’'CONNOR (1998) explica em seu artigo como os niveis de confiabilidade e
seguranca sao obtidos. A obtencéo da qualidade € consequéncia de principios basicos
de exceléncia em projetos, producdo, suporte e manutencdo; que tém como base
melhorias continuas e por entendimento que exceléncia e melhoria induzem a
reducdo de custos. Esses principios sdo comparados com os métodos que estéo sendo
desenvolvidos e padronizados, em particular padrbes militares para confiabilidade,
ISO 9000, e casos de regulamentacdo de seguranca. O artigo conclui que a rigor,
aproximagdes padronizadas sdo erréoneas e ndo produtivas, € recomenda que elas

devem ser trocadas por uma filosofia baseada na realidade do desempenho humano.

2.7 Analise de sensibilidade e analise de confiabilidade

Ao elaborar um projeto de calculo de estruturas, o engenheiro procura estimar o
consumo de materiais, ou recursos (R), e as solicitagOes estruturais, ou necessidades
(S), os quais obedecem a um certo conjunto de regras nas quais estdo embutidos os
riscos admitidos. Esse conjunto de regras, assim como a experiéncia dos projetistas,
permitem justificar soluces, mas praticamente nunca estimam o nivel de risco. Essa
discussdo conduz a: andlise de sensibilidade e andlise de confiabilidade.

A andlise de sensibilidade permite avaliar a variacdo de parametros de entrada
de um dado célculo de deslocamentos, deformacles, tensdes, etc., com respeito a
alguns parametros caracteristicos, tais como meédias e variancias de dados.

O objetivo da andlise de confiabilidade é comparar necessidades S com
recursos R (esforcos internos com resisténcias no caso de mecanica estrutural). O
objetivo é entdo resolver a expressao:

P =Prob(S3 R) (2.5)

A andlise de sensibilidade € uma parte natural da andlise de confiabilidade

padrdo, a qual se baseia em célculo de valores médios das variaveis de projeto. A
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andlise de confiabilidade em geral usa célculo de pontos de projeto. Ponto de projeto
€ 0 ponto solucdo, ou ponto no qual associa-se a probabilidade de ruina da estrutura.
Este ponto, em geral, localiza-se em pequenos quantis das funcbes de densidade de
probabilidade das varidveis de projeto.

As duas andlises dependem do célculo da probabilidade. Para resolver esse tipo
de problema podem-se utilizar métodos de simulagdo ou métodos analiticos, cabendo

a0 analista escolher 0 mais adequado aestrutura em analise.

2.7.1 Analise de sensibilidade

O principal objetivo da andlise de sensibilidade € conhecer o peso de cada uma
das variaveis de projeto, ou sgja, estudar ainfluéncia de sua variagdo sobre o sistema.

A importancia de uma variavel € definida através da funcdo que representa a
superficie de ruina, estudo que se chama ‘estudo da sensibilidade mecanica’, 0 qual
traduz o comportamento mecanico do sistema, sendo um estudo puramente
deterministico. Um outro item que é importante para definir a importancia de uma
variavel é o indice de confiabilidade do sistema, estudo que se chama ‘estudo da
sensibilidade da confiabilidade’ .

O objetivo do estudo da sensibilidade mecénica é avaliar a variacdo da funcéo
de desempenho com a evolucdo de uma variavel.

As medidas de sensibilidade indicam ao projetista o melhor caminho para
aumentar a seguranca ou reduzir custos sem afetar a seguranca. Existem vérias
medidas importantes: fator de sensibilidade que é dado pelo cosseno diretor do indice
de confiabilidade; sensibilidade dos parémetros de distribuicdo, sensibilidade da
probabilidade de ruina, sensibilidade dos parametros da funcdo de desempenho e
elasticidade dos pardmetros. No decorrer da tese ha um capitulo dedicado ao estudo

da sensibilidade no qual todos esses conceitos serdo vistos de forma detalhada.

2.7.2 Analise de confiabilidade

Os principais interesses da analise de confiabilidade segundo MOHAMED, A.
(1999), sdo:
v Fornecer um bom conhecimento das incertezas no comportamento estrutural.

v Proporcionar um tratamento realistico das incertezas e calibrar os coeficientes
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parciais de seguranca.

v Pode oferecer uma real medida de seguranca e consequentemente pode melhorar
a estimativa do risco.

v" O projeto pode ser melhor dimensionado e consegquentemente mais econdémico,
possibilitando uma distribui¢do 6tima de materiais entre os elementos estruturais.

v Possibilitar a administracéo de um sistema existente com um custo 6timo.

v Garantir que a andlise de confiabilidade sgja facilitada na elaboracdo do projeto.

De acordo com LEMAIRE (1997), do ponto de vista da mecanica estrutural, a
necessidade ou demanda (S) é uma funcdo de varidvels de deslocamentos,
deformacdes e tensbes. O recurso (R) € uma funcdo de variaveis aleatérias
caracterizando a capacidade resistente da secdo ou da estrutura. O principa objetivo
do projeto da mecénica estrutural é fazer com que 0 recurso seja superior ademanda,
ou sga, R maior que S. Resumindo em simples palavras, para saber se a estrutura
pertence ao dominio de ruina ou de seguranca, é suficiente verificar se o recurso é
superior ademanda, sendo a probabilidade de ruina P; dada pela equagéo (2.5).

Para situacOes bem definidas em relacdo aseguranca, nas quais as variaveis de
projeto sdo valores deterministicos, € possivel distinguir dois estados Unicos: o estado
seguro e o estado de ruina. JA em situagdes onde as varidveis de projeto representam-
se por valores médios associados as suas respectivas variancias, ndo € possivel
distinguir dois estados unicos, e ssim uma infinidade de estados, alguns deles
pertencentes ao dominio de seguranca e outros ao dominio de ruina. Nessas situactes
insere-se 0 estudo da confiabilidade estrutural.

Na prética da engenharia estrutural, escolhem-se coeficientes parciais de
seguranga com 0s quais expressa-se a incapacidade de estimar R e S, reduzindo-se,
dessa forma, o recurso idealizado e aumentando a demanda idealizada. Em termos de
pesquisa, ndo se pensa mais em justificar todos os projetos pela estimativa de P, a
qual permanece reservada para Situagdes excepcionais. Procuram-se expressoes
baseadas em codigos e normas assegurando confiabilidade suficiente, demonstradas
por uma calibragem adequada para calcular uma aproximacéo de P; (a aproximacéo
de P; pode ser calculada a partir do indice de confiabilidade, isto serd visto em itens

posteriores).
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De forma geral, um projeto é verificado por um modelo de cdculo de S e um
modelo de cdlculo de R. Se Y (...) é afuncéo representativa do modelo mecanico, ha
umarelacdo tal que:

Y (t.R().Sy)) =0 (2.6)

O sucesso de um projeto pode ser verificado com a verificagdo da equagao:
G(S() R(y)> 0" tT [07] (27)

onde T é o tempo de vida previsto.

Apenas considerando um caso independente do tempo ou escolhendo um dado

prescrito fornecido to, a probabilidade de ruina é verificada pela relacéo:

P =Pr ob(G(Xi) £ O)= I (x; Jax,dx ,..ax, (2.8)

w
onde G é uma funcdo aleatéria de variaveis x; e W € a parte do espaco das variaveis
aleatdrias correspondentes &s realizagdes de ruina.

Para especificar a expressao de P; € ssmples, mas sua resolucéo envolve muitas
operacoes dificeis levando-se em consideracéo a complexidade da expressdo de We a
determinagéo da densidade de probabilidade fy(y).

De acordo com LEMAIRE (1997), o objetivo dos métodos atuais para resolver
a equacdo (2.8) é evitar o método de simulacdo de Monte Carlo (sga puro ou
modificado), pois as estruturas apresentam complexidade do modelo mecénico com
consequente forte esforco computacional para a solucdo numérica. O método de
simulacdo de Monte Carlo exige um numero grande de processamentos de uma
mesma estrutura para obter a resposta precisa.

As aproximagoes utilizadas atualmente para resolver esse problema envolvem
dois passos:

v calcular o indice de confiabilidade b (podem-se usar métodos de confiabilidade
de primeira e segunda ordem);

v/ estimar uma aproximacdo da probabilidade de ruina (a probabilidade de ruina é
obtida para 0 minimo vaor de b, onde b é definido pela distancia do centro do
sistema de coordenadas ao ponto de ruina mais provavel no espaco normal
padréo).

Enquanto que na andlise de sensibilidade trabalha-se com a variacdo das
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varidveis de projeto, na andlise de confiabilidade introduzem-se aidéia de cenério de
ruina e o ponto de ruinamais provéavel (P'), denominado ponto de projeto. Na anédlise
de sensibilidade conserva-se todo seu interesse quando é calculadaem torno de P, e
ndo apenas em torno do ponto médio.

Ao ser feita uma andlise da sensibilidade sem introduzir a andlise da
confiabilidade, é possivel apenas fazer um estudo da sensibilidade mecanica da
estrutura. Ja com aintroducdo da andlise de confiabilidade, pode ser feito um estudo
da sensibilidade da propria confiabilidade, analisando médias e desvios padréo de

variaveis adeatérias e parametros deterministicos da funcdo Gy, ). O estudo da

sensibilidade ser4 detalhado em capitulo posterior.

2.8 lIndice de confiabilidade

A primeira definicdo de indice de confiabilidade pode ser atribuida a
Rzhanitzyn, mas quem resumiu e popularizou esta caracteristica de seguranca foi
Cornéll, appud LEMAIRE (1997). Segundo Cornell, o indice de confiabilidade foi
definido da seguinte forma: Considere G(xi) a superficie de ruina no espaco fisico
de uma determinada estrutura cuja resisténcia é representada por R(xi ) e solicitacdo
por S(x, ). G(x,) é escritacomo segue:

G(Xi ) = R(Xi)' S(Xi) (2.9)

No caso de variaveis aleatérias gaussianas e a fungio G(x, ) ser linear, obtém-
Se 0 seguinte resultado:

P =Prob(G(x)£0)=f(-b) com b= Sl (2.10)
onde X e s« sa0, respectivamente, amédia e o desvio padréo da variavel aeatdriax; e
f € afuncéo de distribuicdo de Gauss de uma variavel aleatoria u;, a qual tem média
nula e desvio padréo unitario.

Inicialmente, esta aproximacao foi erroneamente generalizada. Entretanto, apos
algum tempo foi corretamente definida por Hasofer & Lind, appud LEMAIRE
(1997), que propuseram escolher um espaco de funcdes normais Gaussianas (média
nula, desvio padrdo unitério, N(0,1)) para representar a definicdo de b independente

da representacdo no espaco fisico. Este espaco € denominado espaco reduzido,
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espaco normalizado, espa¢o normal padrdo, ou Ssmplesmente padronizado.
Transformacdes isoprobabilisticas (T) através das quais passa-se do espaco
fisico para 0 norma padrdo e vice-versa, serdo apresentadas posteriormente nessa
tese. No espaco normal padréo a varidvel aleatdria x é representada pela variavel u,
obedecendo a seguinte relago:
H(u;) = G(T,))=0 (2.11)
O indice de confiabilidade é corretamente definido como a menor distancia da

origemaH(u; (x;)) =0, onde H é a superficie de ruina.

: 212
b=min /%%{ u?2 com H(y)£0 (212
-1 @

O ponto de ruina mais provavel, definido com o retorno das coordenadas
6timas no espaco normal padréo u para o espaco fisico x, é chamado de ponto de

projeto P .

2.9 Meétodos disponiveis para estimar a confiabilidade estrutural

Recentemente, progressos substanciais tém sido feitos na estimativa da
confiabilidade de estruturas sob incertezas, tendo sido consideradas vérias
configuragbes de sistemas estruturais. Algoritmos tém sido desenvolvidos para
estimar a confiabilidade de elementos e de sistemas. Estes métodos geralmente
podem ser agrupados em duas categorias. métodos analiticos que ndo utilizam
geradores aleatérios e métodos de simulacdo, que utilizam geradores aleatorios.

Os métodos analiticos em geral incluem ou técnicas de sequéncias de ruinas ou
configuracbes estaveis, probabilisticas ou deterministicas, ou técnicas de
programacdo matemética. Através de métodos analiticos apresentam-se elegantes
aproximacoes de manuseio de sistemas de problemas de confiabilidade. Um dos
problemas desses métodos € que estruturas praticas apresentam nUMErosas
sequéncias de ruina. A probabilidade computacional de sistemas de ruina envolve
unido e intersecdo de eventos de ruina multiplos e apenas limites aproximados podem
ser computados. Como exemplo dessa aproximagdo, os métodos “branch” e
“bound” fornecem um procedimento sistematico e racional de identificar as varias

sequéncias de ruina de uma estrutura. Eles envolvem duas operacfes principais,
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nomeadas ‘“‘the branching operation” oOu operagdo ramificada e “the bounding
operation” ouU operacdo fronteira ou limite.

Na operagdo ramificada inicia-se com uma estrutura intacta, e, baseado nas
probabilidades de falha inicial dos elementos que compdem a estrutura, € imposto
que a secdo mais provavel de ruina atinja seu estado limite Ultimo. Devido a
hiperasticidade e consequente redistribuicdo dos esforcos, no préximo passo
iterativo, a secd0 mais provavel de ruina pode mudar. Continua-se esse processo
progressivamente até que a matriz de rigidez se torne singular € uma sequéncia de
ruina completa sgja obtida. A operacdo ramificada é realizada até que todas as
combinagBes (sequéncias) possivels de rupturas sgjam realizadas. A presenca de
cargas permanentes associadas a diferentes cargas varidveis € computada pelo
método ao formar uma sequéncia para cada caso de carga. Nesse método, 0s
elementos podem ter diferentes probabilidades de ruina, as quais sdo atribuidas aos
elementos naturalmente. Se um determinado elemento tem uma maior probabilidade
de ruina, 0 mesmo contera a secaéo de falha da estrutura em repetidas sequéncias.

Para tornar a operacdo ramificada mais eficiente, foi introduzida a operacéo
fronteira ou de truncamento. Essa operacdo foi formulada para descartar as
sequéncias de ruinas insignificantes comparando suas probabilidades de ruina com a
probabilidade de ruina do sistema P, da qual ja se conhece a principio a ordem de
grandeza. Para estruturas de barra, por exemplo, a priori estudam-se as possiveis
combinaces Ultimas de rétulas e verificase 0s possiveis caminhos de ruina
Colocando em ordem decrescente de probabilidade de ruina, a iésima sequéncia de
ruina é ignorada se sua probabilidade de ruina satisfaz o seguinte critério:

P <dP (2.13)

onde g € um parémetro escolhido baseado num grau de precisdo desgjado. Se P; €

desconhecido, considera-se P; no seu lugar, onde P; é a méaxima probabilidade de
ruina estimada para o sistema. O carregamento € imposto da mesma forma que na
operagdo ramificada, ressaltando apenas o0s carregamentos supostos mais criticos.

A precisdo e eficiéncia das operagOes de fronteira dependem do quanto Pf* é
proximo de Pr. Outras aproximactes dessas operacfes sdo: a escolha do parametro g

(introduz alguma arbitrariedade nos resultados); aproximacdo numeérica da integral
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multinormal para estimar a unido de probabilidade de eventos de ruina, e a
confiabilidade do sistema estimada pode ser computada usando apenas aproximagoes
de fronteira.

Na categoria de simulagdo, a média e a covariancia da resposta juntas com a
probabilidade de ruina de um cenério, sdo estimadas por simulagdo de um grande
nimero de realizagdes. A necessidade do uso de model os ndo-lineares complexos e o
valor de probabilidade associada muito pequeno, da ordem de 10° & 10°, muitas
vezes impossibilita esse tipo de estudo em situacfes praticas. Entretanto, técnicas de
simulacdo podem ser mais facilmente aplicadas para probabilidades pequenas se séo
aplicadas técnicas de reducdo da variancia. Esse é o motivo pelo qual métodos de
aproximagodes tém sido desenvolvidos e tém demonstrado sua eficiéncia em muitos
problemas no campo da mecénica estrutural .

O método de simulacdo mais utilizado € o de Monte Carlo, o qual € robusto e
produz uma estimativa Unica da probabilidade de ruina. Um grande nimero de
aproximactes tem sido desenvolvido usando uma versdo basica simples desse
método. Para sistemas estruturais préticos de confiabilidade, a smulacdo simples de
Monte Carlo pode ser computacionalmente custosa e ineficiente, embora muitas
vezes sdo utilizadas para aferir outros métodos. Para superar essas dificuldades, tém
sido desenvolvidas estratégias de amostra por importancia (“ Importance Sample”).
Amostra por importancia € uma eficiente técnica de simulacdo a qual se baseia
apenas em informagdes essenciais ao modelo.

Os métodos de confiabilidade estrutural (SRM) representam uma ferramenta
para célculo probabilistico de eventos que satisfazem certas condi¢des impostas. Para
ser possivel usar SRM, a ocorréncia do evento deve ser completamente dependente
da resposta de um conjunto de varidveis aleatérias, ou sgja, as varidveis basicas ou
variaveis de projeto (X). Em seguida, deve ser possivel descrever as condicdes sobre
as quais 0s eventos ocorrem e o espaco do evento, usando um conjunto de funcdes de
estado limite (G(X)), conectadas |ogicamente com unifes e intersegoes.

O primeiro passo para a aplicacdo de SRM é determinar as variaveis bésicas,
Ou sgja, as variavels aeatdrias que tém impacto significativo na probabilidade. Em

seguida, estabelecem-se as funcbes de estado limite em termos de relacbes
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deterministicas entre as varidvels basicas, representando mecanismos casuais em
diferentes model os do sistema, que podem gerar 0 evento. A totalidade do espaco do
evento é definida por uma combinacdo |6gica de condicdes baseadas nas fungdes de
estado limite. Finamente, a incerteza referente ao evento é descrita em termos de
uma distribuicéo de probabilidade ou densidade para cada uma das variaveis bésicas.
Se existem efeitos de correlacdo entre as variaveis, ees sdo descritos pelo uso de
medidas de correlagdo com a covariancia ou coeficientes de correlagéo.

A solucdo analitica de um problema de probabilidade é daforma:

P=  -0fx (x)dx (2.14)
G(X)£0

onde G(X) é a fungéo de estado limite e fy (x) é a funcio de densidade de
probabilidade conjunta das variaveis basi cas representadas pelo vetor X.

Quando se tém integrais complexas, muitas vezes a solucdo andlitica da
expressdo (2.14) ndo é possivel, situagdo que acontece na maioria dos problemas de
engenharia estrutural. Para integrais complexas, em geral quando ndo ha solucéo
analitica, a expressdo (2.14) é usualmente resolvida por dois caminhos: integractes
numeéricas utilizando Simulacdo de Monte Carlo ou Amostra por Importancia por
exemplo, e aproximagdes analiticas que cal culam a probabilidade de ruina através do
indice de confiabilidade utilizando métodos como o FORM (First Order Reliability
Method) e 0 SORM (Second Order Reliability Method).

Segundo LI & PHAM (1995), a maioria dos codigos de projeto onde
aproximactes de confiabilidade tém sido incorporadas baseiase no método
conhecido por Método de Segundo Momento de Primeira Ordem. Este método é tido
como método de segundo momento por utilizar os dois primeiros momentos da
estatistica, ou seja, média e desvio padrdo. E considerado de primeira ordem devido a
superficie limite ser considerada linear. De acordo com esse método, a probabilidade
de ruina da estrutura pode ser calculada por:

(2.15)

P, =P[G(R,S)£O]:f§g-sgb %:f(- b)
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onde me s significam, respectivamente, a média e o desvio padrdo da variavel
aleatdria; f € afuncdo de distribuicdo normal padréo; e b é conhecido como indice de

confiabilidade, o qual neste método é definido por:

b= mg (2.16)
SG
Se for assumido que ambos, o efeito de carga S e aresisténcia estrutural R, séo
variaveis log-normais, a equacao (2.16) € expressa por:
o) 2.17
En?hi ( )
_ s g

JVE +V&

onde V? é variancia da variavel aleatéria.

b

Em algumas situacdes particulares, é possivel o calculo direto da probabilidade

de ruina, nessas situacfes o indice de confiabilidade pode facilmente ser obtido por:
b=-f -1(Pf) (2.18)

O método de integragdo numérica € a solugdo direta da integra
multidimensional. Ele fornece bom resultado de acordo com a solucdo numérica da
expressdo exata da probabilidade de ruina. Consiste em integrar todo o dominio de
ruina; a densidade de probabilidade conjunta é calculada para cada ponto de
integracdo; a integracdo pode ser feita por interpolacdo linear ou quadrética entre os
pontos armazenados.

Pf = Q& fxlyxz’_,,’xn (Xl,XZ,...,thxldXZ ...an (219)

onde W é o dominio de ruina

Do ponto de vista préatico este método em geral ndo € recomendado pois exige
um alto custo computacional. Entretanto é um método Util para comparar resultados
como forma de validagéo de model os.

Os métodos cléssicos de integracdo por simulacdo foram pesquisados em
MOHAMED, A (1999). Eles sdo apenas outras alternativas para integracdo numérica
gue resulta na probabilidade de falha da estrutura. O procedimento consiste em
inserir conjuntos de amostras no sistema e verificar que resultados cada um deles

fornecem. Através desses resultados, sabe-se o nimero de eventos que estdo no
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dominio de ruina e os que pertencem ao dominio de sucesso. Com esse nimero pode-

se facilmente estimar a percentagem de ruina.

2.9.1 Método de Simulacao de Monte Carlo

E um dos métodos de simulagdes mais utilizados, geralmente é o caminho para
obter uma estimativa muito boa da probabilidade de ruina. O principio é calcular a
expectancia matematica da variavel aeatdrial(X) definidaem seguida:
P =, Fx ()dx = g 1(x)fx (x)ax = E[1(X)] (2.20)

I(x)

Repetindo as andlises para um grande numero de simulagbes ns, a média

11 s xT W
10 se xi W

empiricados valores 1(X) € um estimador de P;. Significaque:

15 (2.21)
pesdix)
Ns =1
eavarianciadavariavel 1(X) é dada por:
U (2.22)

() @ il - & e

n2gg= H o= U
Este método necessita de um gerador aleatério. Em geral, para resolver uma
probabilidade de ruina da ordem de 10", o nimero de simulages ndo deve ser
inferior a 102 a 10™?. Como se sabe, em estruturas em gera trabalha-se com
probabilidades inferiores a 103, mostrando claramente que este tipo de método néo é
dos mais eficientes. E um método (til para aferir modelos, pois oferece boa precisio

em suas aproximagoes.

2.9.2 Meétodo de Simulacgio utilizando Amostra por Importincia

A idéia do método de amostra por importancia é de reduzir o nimero de
simulagdes necessarias ao Utilizar o método de simulacdo de Monte Carlo puro
descrito acima. O método pode ser interpretado como um método de reducdo de
variancia

A probabilidade de ruina é escrita na forma:
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. fy (v) é fy(V)u (2.23)
P =qnllv hy (v)dv = Ed(V ¢
RN AW !
il se vi W,
V=15 o viw
| f
Um estimador de P; pode ser:
o v (2.24)

1% [
Peng il
nS r=1 hV \"
onde V' é ar-ésima amostra do vetor de variaveis V, definido em R", com afuncéo de

densidade hy (v) escolhida convenientemente. A varidncia da estimativa da

probabilidade de ruina &
) ; \2 2.25
e LA -
s\'ls r=18 v
Na ultima década, muitos caminhos de amostra por importancia tém sido
desenvolvidos. Segundo DEY & MAHADEVAN (1998), essas alternativas podem
ser divididas em 4 categorias. métodos diretos, métodos atualizados, caminhos
esféricos e caminhos adaptativos. Com excecdo do caminho de amostra adaptativa, a
maioria dos outros métodos das trés primeiras categorias requerem conhecimento
inicial das regides de ruina. Esses algoritmos baseiam-se em alguma forma de
pesquisa de gradiente para identificar as regides importantes. 1sso implica que a
funcéo de estado limite sgja continua e diferenciavel sobre o dominio de ruina, que é
uma restricdo dificil de ser satisfeita. Além disso, para problemas que envolvem um
grande nimero de variaveis adeatorias, caminhos esféricos tendem a ser ineficientes.
Nos métodos de amostra por importancia mencionados, no caso de estimar a
confiabilidade, os componentes individuais do estado limite sdo definidos
explicitamente numa funcéo de forma fechada das variaveis aleatérias de entrada.
Para grandes estruturas, definir igualmente o estado limite de ruina de cada
componente individual pode ser uma tarefa dificil.
DEY & MAHADEVAN (1998) propdem um método que supera as
dificuldades listadas acima, e € computacionamente eficiente. A proposta consiste

em uma técnica hibrida, onde um simples caminho de enumeracdo € usado para
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identificar apenas uma das sequéncias de ruina significantes, a qual provém de uma
suposicdo inicia do dominio de ruina do sistema. E usada uma técnica de amostra
por importancia adaptativa para modificar o dominio daamostrainicial paraincluir o
efeito de outras sequéncias de ruina significantes e estimar a probabilidade de ruina

do sistema.

2.10 Niveis de confiabilidade

A classificacdo dos niveis de confiabilidade é dada de acordo com as
informagBes obtidas da estrutura estudada. Quatro niveis tém sido mencionados na
literatura:

Nivel 1- Os métodos de confiabilidade que usam apenas um valor caracteristico para
cada parametro de incerteza, séo chamados de Métodos de nivel I. O método
dos coeficientes parciais de seguranca € o caso comhecido e tido como
exemplo desse nivel de confiabilidade.

Nivel 2- S0 definidos como Métodos de nivel II 0s procedimentos que utilizam dois
valores caracteristicos para cada parametro de incerteza (geralmente a média
e 0 desvio padréo). Como exemplos pertencentes a esse grupo pode-se citar
0s métodos que estimam indices de confiabilidade sem computar as funcbes
de probabilidade das varidveis de incerteza envolvidas.

Nivel 3- Os métodos de confiabilidade que usam probabilidade de ruina como uma
medida, admitindo ainda que as funcdes de probabilidade dos parametros de
incerteza sdo conhecidas, sdo chamados de Métodos de nivel I11.

Nivel 4- Os métodos de confiabilidade onde se compara o desempenho estrutural
com os principios da andlise econdmica da engenharia sobre incertezas
considerando custos generalizados e os problemas éticos da vida, séo
chamados Meétodos de nivel IV. Portanto, representam uma unido da
otimizacdo com a estatistica, cheganto assim ao projeto 6timo considerando

as incertezas das variaveis béasicas.

2.11 Combinacio do método dos elementos finitos com SRM

A andlise de confiabilidade de materiais e estruturas requer, ambos, um modelo

relevante do comportamento mecanico (cenario de ruina, funces de desempenho ou
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funcéo de estado limite) em torno de situacfes criticas, e um modelo eficiente de
estimacdo da probabilidade de ruina.

Para considerar 0 modelo mecéanico degradado (plasticidade, dano, ruptura,
flambagem), baseado em relacdes da mecénica do continuo e na teoria de estruturas,
0 método dos elementos finitos (FEM), é correntemente a solugdo numérica adotada.

O FEM pode ser usado em andlise de sensibilidade e de confiabilidade
considerando como aeatdrias algumas varidveis da matriz de rigidez e do vetor das
acoes. Isso é chamado método dos elementos finitos estocasticos (SFEM). Esse
termo reune uma grande regido de métodos de acordo com o tipo de andlise amejada
e se as equacdes sdp escritas num conjunto continuo ou discreto. Uma breve
introducdo no SFEM pode ser vistaem MACIAS (1994).

Uma outra possibilidade é utilizar um método de superficies de respostas
(RSM), que permite combinar um codigo de elementos finitos com uma estimag&o da
probabilidade de ruina por métodos FORM e SORM ou simplesmente por algoritmos
de otimizacdo. O RSM também pode ser considerado como um SFEM.

2.12 Pontos de projeto multiplos em confiabilidade de primeira e segunda
ordem

De acordo com KIUREGHIAN & DAKESSIAN (1998), pontos de projeto
multiplos em primeira e segunda ordem podem ser definidos da seguinte maneira:

Seja 0 ponto de projeto, designado por u’, solugdo do problema de otimizaggo
restrito,

min{|U[\ H(U) £ 0} (2.26)

onde U € o vetor das variaveis no espaco normal padrdo obtido por transformagéo
isoprobabilistica das variaveis aeatérias originais, sendo H(U) a funcéo de estado
[imite no espaco normal padréo.

Define-se o problema de confiabilidade no espaco reduzido tal que H(U)£0

representa os eventos de ruina. Para resolver a equacdo (2.26), pode-se utilizar uma
aproximagdo baseada em gradiente, comegando de um ponto inicial Uy, a partir do
qual umasequénciade pontos U;, i = 1,2,..., € gerada de acordo com aregra:

U, =U; +1,d, (2.27)
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onde d; é um vetor da direcdo procurada e | ; € o tamanho do passo. Os algoritmos
para encontrar o valor fina de U diferem na escolha de d, e | ;. Por exemplo, o
algoritmo iHL-RF desenvolvido por Zhang e Der Kiureghian, appud KIUREGHIAN
& DAKESSIAN (1998), sugere
d, = [uTRH(U)- H(UfiH()- U 229
[NH(U;)
onde NH(U) é o gradiente da fung&o de estado limite. O tamanho do passo | ; é
definido de maneira que a inequagdo m(U; +1 ;d;)<m(U;) seja satisfeita, onde
m(U) &
12 (2.29)
m(U)=|Uf° +&H(U)

sendo ¢ um parametro que satisfaz acondicao ¢ > |U||/|NH(U)| em cada passo.

Esse agoritmo é globalmente convergente, ou sgja, a sequéncia é de
convergéncia garantida para um ponto de distancia minima na superficie de estado
limite, isto é valido se H(U) é continuo e diferenciavel. Entretanto, se o um problema
de otimizacdo for ndo convexo, ndo é garantido que o ponto solucéo sgja um ponto
de distnciaminima global.

KIUREGHIAN & DAKESSIAN (1998) define as solugbes muiltiplas da
equacdo (2.26) como U, i = 1,2,.... Associado a cada solucdo, U';, define-se a

distancia b; =|U|, que corresponde ao indice de confiabilidade. Esses pontos de

minimo locais, U"; , produzem medidas de importancia relativas aos pontos de
projeto: quanto menor é o b;, mais importante é o U';. O ponto de projeto mais
préximo da origem tem o menor b;, esse ponto é designado ponto de projeto global,
representado por P'. Os outros pontos de projeto tém uma maior distancia para a
origem, e sdo designados pontos de projeto local.
Segundo KIUREGHIAN & DAKESSIAN (1998), a existéncia de pontos de
projeto multiplos podem causar 0s seguintes problemas no FORM e no SORM:
v' O dgoritmo de otimizagdo pode convergir para um ponto de projeto local. Nesse
caso, as solucdes obtidas utilizando-se FORM ou SORM podem n&o convergir a
regido de contribuicdo dominante da integral de probabilidade de ruina, sendo

inadequada portanto a aproximacao correspondente.
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v' Se o ponto de projeto global for encontrado, poderater contribuicéo significativa
para a integral de probabilidade de ruina da vizinhanca dos pontos de projeto
local. Aproximando-se a superficie de estado limite apenas ao ponto de projeto
global, essas contribuicdes poder&o ndo ser levadas em consideracéo.

Segundo KIUREGHIAN & DAKESSIAN (1998), até o presente momento, ndo
se dispde de método confiavel e eficiente para encontrar todas as solucdes locais da
equacdo(2.26), ou para apurar se a solugdo encontrada é o ponto de projeto global.
Um procedimento possivel e freglentemente sugerido é repetir a analise com
diferentes pontos iniciais, verificando-se que o0 mesmo ponto solucdo sga
encontrado. Métodos de otimizacéo global sdo usual mente heuristicos por natureza e
dependem do tipo de estrutura.

Nos problemas de confiabilidade em que existem pontos de projeto maltiplos,
em geral propde-se métodos heuristicos para busca do ponto 6timo global. No artigo
de KIUREGHIAN & DAKESSIAN (1998) um método simples dessa categoria é

sugerido para encontrar 0s pontos de projeto multiplos.

2.13 Estabelecendo distribuicoes de probabilidade

Para 0 caso de se utilizar o SRM, considera-se gque as condi¢des representativas
do evento sgjam descritas deterministicamente por funcbes de estado limite e
baseadas em conhecimentos do sistema. A incerteza do analista referente ao evento €
expressa por distribuicdo de probabilidade para os parametros nas fungdes de estado
limite das varidveis béasicas.

Do ponto de vista bayesiano, uma distribuicdo de probabilidade representa uma
descricéo completa daincerteza do analista estimando uma quantidade.

A incerteza total do analista com respeito a quantidades especificas é quase
sempre uma mistura de incertezas aeatérias com o conhecimento prévio que o
analista tem sobre as variaveis envolvidas. O andista pode tirar proveito dessa
mistura para reduzir as incertezas e estabelecer distribuicdes de probabilidade que
representem com maior precisao as variaveis envolvidas.

Para estabel ecer distribuicfes na prética, ha vérias aproximagdes possivels, tais
COmMo as Citadas a seguir.

v Uma distribuicdo pode ser associada diretamente a variavel, refletindo a
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incerteza do analista referente ao valor da quantidade.

v' Pode-se escolher um tipo padrdo de distribuicdo, onde os parametros sdo
associados na base de experiéncias ou julgamentos. Textos especificos e
reconhecidos podem ser utilizados como suporte para a escolha de um tipo de
distribuicéo.

v Se existem dados suficientes, esses podem ser representados em forma de
probabilidade, escolhendo-se a distribuicdo mais adequada. Os parametros s&o
derivados dos dados.

v Simulagbes de Monte Carlo podem ser uma ferramenta Gtil em situagOes
caracterizadas por variaveis dependentes de interacGes com outras variaveis
severamente aleatorias.

O uso de distribuicdes de probabilidade em SRM capacita o analista a dar uma
descricdo detalhada de seus conhecimentos sobre quantidades incertas. N&o €
possivel dar uma descricdo detalhada das incertezas se a descricdo é restrita a termos
de medidas centrais como expectancia ou média, ou mesmo se sdo combinadas com
medidas de dispersdo, como variancia, desvio padrdo ou o coeficiente de variacéo.
Visto que diferentes tipos de distribui¢des podem ter os mesmos valores esperados e
variancias, informagdo extra é necess&ria para a forma da funcéo de distribuicdo de
probabilidade. Abaixo listam-se exemplos de como informacdes desse tipo podem
ser incluidas nas distribuicoes.

v' Algumas caracteristicas de varidveis aleatérias podem recomendar o uso de
certos tipos de distribuicfes. Essas caracteristicas estdo descritas na literatura,
por exemplo em Benjamin, JR. e Cornall, C.A. (1970) apud NILSEN et a.
(1998).

v Conhecimentos sobre a dispersdo podem ser expressos diretamente na forma das
funcdes de distribuicdo. Dessa maneira, conhecimentos podem indicar se a
densidade € simétrica ou esconsa em toda a regido de resposta, e se a densidade
deve ser concava, linear ou convexa em interval os diferentes de resposta.

v LimitagBes especificas como a geometria da estrutura, resultados provenientes de
inspegdes, podem resultar em variagbes abruptas ou intervalos com valor nulo

para a densidade de probabilidade. Em geral, e se isso € permitido pela soma de
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informagdes, ponderagcbes podem ser associadas a0 conhecimento relativo na

parte da distribuicéo que tem maior influéncia nos resultados.

2.14 Modelos de incertezas versos modelos de imprecisao

De acordo com COOPER (1998), aplicacdes irrestritas das regras basicas de
incertezas matematicas, como caculo probabilistico, andlises de intervalos, e
sistemas vagos ou “fuzzy set”, podem ser imprecisas, a menos que restricbes
matemati cas sejam impostas.

Segundo DEVOOGHT (1998), o desenvolvimento da analise de risco tem dado
muita énfase a avaliacdo de leis probabilisticas. Questes sobre intervalos de
confianca conduzem naturalmente a quantificagdo da propagacdo de incertezas
presentes nos dados. Entretanto, ja se sabe ha muito tempo que os modelos usados
sdo imperfeitos e introduzem incertezas neles proprios.

Desde que a avaliacdo do risco sga baseada em modelos que refletem
conhecimentos parciais e eventual mente suposi¢oes conflitantes, seus resultados tém
sido combinados, levando em consideragdo o peso relativo dado por especiaistas
para cada modelo. O problema é fechado e vinculado a um conjunto de opinides de
especialistas. Assim, pode-se tratar 0 modelo de incerteza da mesma forma que o
parametro de incerteza, atribui-se a um modelo M; uma ‘probabilidade de corregdo’
P(M;) a partir de um trabalho bayesiano. Nesse topico ainda ndo ha consenso, desde
que, assim como outros pesquisadores estimaram, ha muitos casos onde a questéo de
correcao ficou sem sentido.

Admite-se que um modelo é uma representacdo imperfeita utilizando
idealizagbes direcionadas para atingir seus objetivos, ou sga, nem menos nem mais
extensivo que necessario para suas propostas. Cada modelo tem suas aproximagoes,
algumas conhecidas para seus usuérios, outras ndo; de fato, deve-se ter em mente
guando se procede com os conceitos de model os de incerteza ou de impreci séo.

Os model os empregados na engenharia sdo usualmente model os de baixo nivel
caracterizados por assumirem um grande nimero de simplificacfes e a introducéo de
variaveis agregadas. Alguns desses modelos baseiam-se em referéncias fisicas como
0 modulo de easticidade, por exemplo. Ou sga, constantes relacionadas &

propriedades que dependem mais propriamente da composicdo do material que de



Estado da arte

[

constantes universais. Essas constantes tendem ao estado reduzido de parametros
guando ndo tém métodos conhecidos para encontré-las preferindo-se confiar em
experimentos.

O problema de definicdo de niveis de teorias € obscuro pelo fato que a solucéo
atual das equacdes é usualmente obtida por algoritmos numéricos, 0s quais sempre
usam um processo de restricdo de operadores e de agregacéo ou discretizacdo de
variaveis. Os métodos de discretizacdo sdo numerosos e tém como objetivo, em
geral, a conservacao de um conjunto de variaveis agregadas. A diferenciacéo entre as
incertezas dos modelos e as suas imprecisdes numéricas ndo sao sempre claras, uma
vez que muitos model os sdo construidos de restri¢fes de subconjuntos das variaveis.

Uma outra questdo a ser levantada refere-se a suposicdo de boa precisdo ao
realizar o caculo mecanico de uma estrutura utilizando métodos numéricos. Além
das aproximacdes do proprio método, utiliza-se computador para fazer milhdes de
operacdes com 16 digitos significativos, por exemplo, onde o conhecimento dos

dados se limitaa 2 ou 3 digitos.

2.15 Caracteristicas estatisticas de variaveis de projeto

Sabe-se que os valores médios e desvios padrdes assim como o restante das
caracteristicas dos model os probabilisticos adotados variam de acordo com o pais ou
aregido que esta sendo feita uma andlise estatistica da estrutura. Consciente disso, ao
longo desse item cita-se algumas caracteristicas estatisticas das variaveis de projeto,
com o objetivo do leitor tomar conhecimento de alguns valores adotados na
bibliografia

Segundo JCSS - Background Documentation (1996), estruturas completas
assim como componentes estruturais podem ser classificados de acordo com as
consequéncias da ruina, sendo suficiente, em geral, uma classificacdo de acordo com
a especificada abaixo:

1 — Consequéncias pequenas. risco de vida baixo e pequenas e despreziveis
consequéncias sociais (estruturas agricolas, silos, torres, casas para uma familia).
2 - Conseguéncias moderadas. risco de vida médio e consideraveis consequéncias

sociais (apartamentos residenciais, escritorios, prédios industriais).
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3 - Consequéncias grandes: risco de vida alto ou consequéncias sociais muito

importantes (pontes principais, teatros, hospitais, escolas).

v' De maneira andloga, medidas de custo podem ser subdivididas em classes: baixa,

moderada e alta.

As caracteristicas estatisticas das variaveis de projeto estdo apresentadas

resumidamente nas Tabela 2.1 aTabela2.9.

Tabela 2.1 - indices de confiabilidade (b) relacionados a vida do projeto. JCSS - Background

Documentation (1996).

Custo relativo de Estado limite de Estado limite Gltimo
medida de seguranca | servico (irreversivel)
Consequéncias esperadas para uma ruina
Pequena Moderada Grande
Elevado 1,0 2,8 3,3 3,8
Moderado 15 3,3 3,8 4,3
Baixo 2,0 3,8 4,3 4,8

Tabela 2.2 - Caracterizac8o de variabilidade de tempo de cargas. JCSS - Background Documentation

(1996).

Acdo Permanente | Variavel Acidental
Probabilidade de ocorréncia durante 1 ano um substancial pequena
Variabilidade no tempo pequena grande Usuamente grande

Tabela 2.3 - Caracteristicas estatisticas das variaveis. JCSS - Background Documentation (1996).

Varivel Médiam| Desvio padréo s Distribuicéo
Carga permanente G 0,05G Gauss
(peso préprio da estrutura)
Carga permanente G 3 0,05G Gauss

(peso de componentes ndo-estruturais)

Ac8o variavel

Gauss ou Gumbel”

Ac&o acidental

Determinada diretamente
do valor de projeto

Tabela 2.4 - Caracteristicas estatisticas das variaveis. Comité Euro-Internaciona du Beton.(1995).

Variavel Distribuicdo | Médiam Desvio Variancia Xk Fractil %
padrdo s V(%)
fc (MPa) Log-norma | fy,+8 5 | - fox 5
fq=0,25f2°
E. =9500 f .
fy, (MPa) Log-normal | f, + 60 30 fyx 5
A, (cm?) Normal omAs | - 2,5 nom As 50
h, b (mm) Normal nom D 5 nom D 50
¢ (mm) Normal nom C +5 5 nom C 50
Carga permanente, G Normal omG | 10 nom G 50
(kN/m?)
Cargamovel, Q Normal Q«/1,824 40 (o) 98
(KN/m?)
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Tabela 2.5 - Caracteristicas estatisticas das varidveis. Proposta informa Ingtitute Francais de
Mecanique Avanceg (IFMA). LEMAIRE (1998).

Variavel Médiam | Desvio padréo s Distribuicéo
Carga permanente G 0,08G Gauss ou log-normal
Carga ndo-permanente Q 0,15a0,20 Q Gumbel
Resisténcia acompressao do fem 0,12 Normal ou Log-normal
concreto
Resisténcia do ago fym 0,06 fym Normal ou Log-normal
Geometria, by, by 0,50 21,00 cm Normal ou Log-normal
Geometria, h h 0,50 41,00 cm Normal ou Log-normal
Geometria, distanciaao CG, Y, Y +2cm Uniforme

Tabela 2.6 - Caracteristicas estatisticas das varidveis’. FRANGOPOL et al. (1996)

Varidveis deatbrias Valor Valor Desvio Tipo de
nominal | médio padréo distribuicéo
Resisténcia de concreto méxima f (MPa) 24.1 24.8 2.97 Log-normal
Resisténcia do ago f, (MPa) 344.8 384.1 27.2 Log-normal
Modulo de elasticidade do ago Eg (MPa) 200.000 | 200.000 | 2.600 Log-normal
Dimensdo dasecdo transversal | - Nominal | 0.635 Normal
b (cm), d (cm) + 0.152
Cobrimento do concreto (cm) | - Nomina | 0.422 Normal
+0.762
Erro do modelo 1.00 1.00 0.07 Normal
Forcaaxiad P(kN) | - P 0.15 P Log-normal
Momento fletor M (kN) | ------ M 015 M Log-normal

Tabela 2.7 - Aplicagdo a pértico de concreto com 3 colunas e 6 vigas. SANG-HY O & SEONG-WON
(1997).

Variavel Médiam Desvio padréo s | Distribuicéo

Carga permanente, acdo horizontal G 025G Gauss
Modulo de elasticidade E, coluna | 200000 (kg/cm?) 0,10E Log-normal
Inércial, coluna 100000 (cm®) 0,101 Log-normal
Modulo de elasticidade E, viga 200000 (kg/cm?) 0,10E Log-normal
Inércial, viga 150000 (cm®) 0,101 Log-normal

Tabela 2.8 - Aplicacdo a trelica com 11 barras horizontais e 12 barras inclinadas. SANG-HYO &
SEONG-WON (1997).

Variavel Médiam Desvio padréo s | Distribuicéo
Carga permanente, acdo horizontal G 015G Tipo-I-
Largest
Modulo de elasticidade E, barras | 2100000 (kg/cm?) 0,10E Log-normal
principais
AreaA, barras principais 20 (cm?) 0,10 A Log-normal
Modulo de elasticidade E, barras | 21000000 (kg/cm?) 0,10E Log-normal
diagonais
Area A, barras diagonais 10 (cm®) 0,10 A Log-normal

2 Extraidas de Mirza e MacGregor (1979), Mirza e Skrabek (1991), Diniz (1994), Ide (1995) e Iwaki
(1996), entre outros, apud FRANGOPOL et a. (1996).
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Tabela 2.9 - Caracteristicas estatisticas de cargas e resisténecias. SAKAMOTO et al. (1997).

Variavel Médiam Covariancia Distribuicéo
Resisténcia b=25 0,15 Log-normal
Carga permanente nm 0,10 Log-normal
Carga ndo-permanente 0,5m 0,40 Log-normal
Acdo do vento 0,25 - 2,50 my 0,47 Log-normal

2.16 Uniformidade do indice de confiabilidade

Diferentemente da grande maioria dos trabalhos pesguisados, onde em geral
estimam-se indices de confiabilidade para estruturas predefinidas, FRANGOPOL ;
IDE; SPACONE; IWAKI. (1996) apresentam variacdo nas variaveis de projeto para
indices de confiabilidade pré-estabel ecidos. Da-se nesse trabalho um enfoque diverso
guando confrontado com outros discutidos agui, porém bastante préxima de uma das
metodol ogias desenvolvidas.

Através de uma andlise deterministica, Frangopol define superficies de ruina
para colunas de concreto armado curtas e para colunas esbeltas. As colunas s&o
discretizadas em vérias camadas com propriedades dependentes de sua histéria. Trés
casos diferentes de cargas aplicadas sdo examinados. aplicando carga axial e
momento fletor simultaneamente; aplicando carga axiad e momento fletor
sequencialmente e nessa ordem; aplicando carga axial e momento fletor
sequencialmenten na ordem inversa. Na andlise considera-se coluna de secéo
retangular sujeita aflexdo uniaxial.

O software MCREL (Monte Carlo based reliability analysis) € utilizado para
estimar os indices de confiabilidade de colunas de concreto armado sujeitas a cargas
aleatdrias. As superficies de ruina das colunas foram definidas deterministicamente
pelos autores no inicio do artigo. Portanto, a definicdo de superficie de ruina ndo vai
possibilitar que se leve em conta corretamente as ndo-linearidades fisica e
geométrica.

O agoritmo proposto para a obtencdo dos contornos de isoconfiabilidade
consiste em: assumem-se valores médios para a solicitacdo axia e para 0 momento
fletor de primeira ordem. Com esses valores médios e desvios padréo
predeterminados, utilizando um gerador aeatério, gera-se um vaor para a forca

axial, P, e 0 momento, M.. Verificando-se em seguida se a excentricidade e = M/P
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coincide com g, = M//P, (momento, M,,, e forca axial de ruina, P,, obtidos na andlise
da coluna de concreto armado), ou sgja, verifica se My, e Py, (valores médios) estdo
na mesma diregdo que os esforgos ultimos, ou de ruina. Caso e ! g,, adota -se outro
valor paran (n é arelacdo excentricidade sobre altura da secéo transversal) erenicia
se 0 processo. Caso contrério, verifica se a solicitagcdo axia € inferior a solicitagdo
Ultima; caso ndo sgja, incrementa-se uma unidade no contador de insucessos. Entéo,
se este ponto ndo € um ponto de ruina, verifica se o coeficiente de variagdo da
amostra gerada até o momento satisfaz o predeterminado, pois este pode ser o critério
de convergéncia adotado para a simulacéo de Monte Carlo. Calcula-se o indice de
confiabilidade b caso a amostra ja tenha um tamanho suficiente. Ou sgja, verifica se
COV < COV', que é o critério de convergéncia para a smulagio de Monte Carlo,
onde COV" é prescrito, sendo o valor do coeficiente de variacdo da resposta
estrutural. Um valor utilizado para COV’™ pode ser 0,15. Este valor ndo tem
fundamentacéo tedrica, mas € um valor bastante utilizado, sendo considerado
razoavel. Até esse ponto é um processo usua de célculo de indice de confiabilidade
baseado em simulagdo, mas como Frangopol desgjava determinar pares de valores
médios que gerassem uma confiabilidade prescrita, b, continua o procedimento até
gue o b encontrado sgjaigual ao b prescrito, dentro de um erro tolerével. Assumindo-
se véarios valores iniciais de My, e Py, determina-se uma superficie de confiabilidade
para pares MxN. Considerando-se diferentes valores de confiabilidade pré
estabelecidos, constréem-se superficies de confiabilidade para pares MxN. Em seu
trabalho, Frangopol et al. tragou varias superficies de confiabilidade para indice b =
1,5; 2,5 e 3,5 dentre os seus exemplos.

Na andlise discutida acima, considera-se apenas solicitacdes como variaveis
deatérias, que se refere, na sua maor parte, ao trabalho anterior do autor
(FRANGOPOL et al.,1996), onde sdo apresentados véarios resultados para essas
incertezas. No trabalho discutido, poucos resultados sdo apresentados considerando
outras variaveis como incertezas. Na realidade, além das cargas, as dimensdes e as
propriedades dos materiais podem ser consideradas como variaveis aleatérias; aém
disso, ha ainda incertezas associadas & imperfeicdes do modelo utilizado, entre

outras. Pode-se levar em consideracdo todas as incertezas no procedimento descrito
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acima, bastando consideré-las como varidveis adeatérias na simulacdo de Monte
Carlo.
Algumas das conclusdes tiradas desse trabal ho particular:

v A confiabilidade de colunas de concreto armado pode ser computada unindo um
programa de andlise estrutural com um software de simulacdo de Monte Carlo.
Podem ser incluidos na analise de confiabilidade ndo-linearidades dos materiais e
geométricas, caminhos de carga e efeitos de correlacéo de cargas.

v' A confiabilidade de colunas de concreto armado pode ser dependente dos
caminhos da carga. Por exemplo, o dominio de seguranca associado a um caso de
carregamento sequencial onde o momento fletor é aplicado primeiro, seguido da
aplicagdo da forca axial, € menor que o associado a um caso de carregamento
proporcional ou ao associado a um caso de carregamento sequencial onde aforca
axial é aplicada primeiro e depois 0 momento fletor é aplicado.

v' A confiabilidade de colunas de concreto armado depende da correlacéo de
cargas.

v' Para desenvolver uma andlise baseada em confiabilidade mais uniforme e
consistente em colunas de concreto armado, devem ser incorporados caminhos
de cargas e efeitos de correlacdo de cargas. O desenvolvimento de técnicas
eficientes baseadas em confiabilidade para respostas estruturais dependentes do
caminho das cargas, especia mente no caso de colunas esbeltas, deve continuar.

O procedimento para tracar curvas de isoconfiabilidade proposto em

FRANGOPOL; IDE; SPACONE; IWAKI. (1996) pode ser brevemente resumido da

seguinte forma:

1 X, S eragio 1 X . - (2.30)
{omp J a(;aob: b cov<cov* U b=t
Xy aleatoria X, /sr2+s§
onde:
m = média dos esforcos resistentes, podendo ser a solicitacdo Ultima definida

pela superficie de ruina ou de ruptura da estrutura;

m = média dos esforcos solicitantes, calculado pela média da amostra de
esforgos;

S = desvio padrédo dos esforcos resistentes, podendo ser nulo se for definido um
Unico valor limite nadirecdo de My, € Py;
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Ss = desvio padrdo dos esforgos solicitantes, calculado pela média da amostra de
esforcos.

Neste procedimento, se b = b*, o valor de X, € um ponto da curva de
isoconfiabilidade.

Uma associagdo do procedimento proposto em FRANGOPOL; IDE;
SPACONE; IWAKI. (1996) com o processo estocéstico desenvolvido no Capitulo 4
dessa tese apresenta-se a seguir; onde utiliza-se a definicdo do b duas vezes e

trabal ha-se com apenas uma amostra de cada vez, da seguinte forma:

1 Xm,8 b geracéo

iX - - (2.31)
i . D% P cov<cov* U b:M
Xy aleatoria 7

g Js7+s?

onde:

m = média das solicitagbes Ultimas;

m =solicitagdo a ser determinada, solicitacdo Ultima com uma probabilidade
predefinida de ocorréncia;

S, =desvio padrdo das solicitacbes Ultimas;

Ss=desvio padrdo da solicitacdo a ser determinada; como esta solicitacdo € uma
incognita, pois parte-se de um b conhecido, ndo ha desvio padréo, entéo ss €
nulo.

Se forem introduzidos coeficientes no calculo das estruturas de tal forma que a
resposta estrutural coincida com o my da expressdo acima, obtém-se coeficientes
redutores para materiais, ou majoradores para solicitagdes, resultando em estruturas
seguras com solicitagBes Ultimas pertencendo a curvas de isoconfiabilidade, que € o
objetivo dos pesquisadores. Utiliza-se novamente a expressao de b, que passa a ser
incognita, e, supondo por exemplo que a resisténcia do concreto € a Unica variavel
aleatdria do problema, as outras variavel s passam a Ser:

m = média da amostra de resisténcia do concreto;

m=resisténcia determinada no passo anterior, resisténcia com uma
probabilidade predefinida de ocorréncia;

S, =desvio padrdo da amostra de resisténcia do concreto;

Ss=desvio padrdo da resisténcia determinada no passo anterior, como esta
resisténcia € um valor isolado, ndo € uma amostra, ndo ha desvio padréo,
entdo ss é nulo.

A etapa do trabalho referente acalibragdo do coeficiente parcial do concreto g
(calibracdo estocastica de coeficientes parciais, em parte desenvolvida com o

raciocinio descrito acima) pode ser explicitada em termos probabilisticos com as
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seguintes expressoes:
Func&o de estado limite: G(Pu(f*) - Paim) (2.32)

onde f. éaresisténcia de céculo do concreto acompressio de célculo proposta, P, é
a solicitacdo Ultima proposta para essa resisténcia de calculo e Pym € a resisténcia
admissivel para essaresisténcia de calculo proposta.

e Pyt) =Pum ® fo =f¢ (2.33)

P :Prob(G(Pu(f ) Pam)EO)=T(- b} Pyn ® Py \  b=b’

Cc
2.17 Resumo da pesquisa

Na revisdo bibliografica realizada, observou-se que ha muitas pesquisas em
administracéo de risco baseado em confiabilidade, novos modelos para definir risco
ou quantificar risco, confiabilidade em estruturas nucleares e quimicas,
confiabilidade em sistemas de computador, em pecas mecanicas sujeitas a cargas
ciclicas, sistemas de reparacdo, muitos modelos baseados em ETA e FTA, ainda ha
muitos trabalhos envolvendo confiabilidade em materiais compdsitos. Foram poucos
0s casos examinados que utilizaram agoritmos genéticos, redes neurais e “fuzzy
sets’. Uma parte da pesquisa pode ser vistano Grafico 2.2 e no Gréfico 2.3.

No Anexo A estdo indicados alguns trabalhos recentes, com breve resumo de

suas caracteristicas.
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Analise quantitativa de diferentes tipos estruturais
(54 referéncias)
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Gréfico 2.2 Tipos estruturais observados em parte da pesquisa

Analise quantitativa de diferentes técnicas probabilisticas

(54 referéncias)
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Gréfico 2.3 Model os probabilisticos observados em parte da pesquisa

[



Modelos mecanicos para porticos de concreto armado

&

Capitulo 3 Modelos mecanicos para porticos de concreto
armado

A incorporacdo dos conceitos probabilisticos nas variaveis de caculo de
estruturas ndo faz sentido sem o emprego de um modelo mecanico que represente
com bastante precisdo a resposta da estrutura. Portanto, no desenvolvimento desse
trabalho foi realizado um estudo do comportamento mecénico de estruturas, em
particular para porticos planos, procurando agquele que melhor o represente.

No clculo das estruturas de edificios atos compostas por porticos, é
necessario uma boa modelagem da estabilidade global, pois a estrutura € solicitada
simultaneamente por acdes verticais e horizontais. De fato, as acOes adicionais
provenientes do deslocamento horizontal da estrutura® podem ocasionar o
aparecimento de acréscimos de esforcos capazes de conduzi-la ao colapso. Esse tipo
de andlise, onde se considera o0 equilibrio da estrutura em sua posi¢do deslocada, € 0
que se denomina andlise com ndo-linearidade geométrica.

Por outro lado, o projetista deve levar em conta que 0 comportamento do
material constituinte da estrutura, no caso do concreto armado ha vérios modelos
gue podem ser utilizados. O efeito da fissuracdo, da fluéncia, o escoamento das
armaduras, bem como outros fatores conferem a esse material composto um
comportamento claramente ndo-linear, caracterizando a chamada ndo-linearidade
fisica.

Deve-se, portanto, ter a disposicdo um modelo mecanico que permite
considerar a estrutura na sua configuragdo final de equilibrio, determinada pela néo-
linearidade geométrica (NLG) e pela ndo-linearidade fisica (NLF) do material que a

constitui.

% Os deslocamentos horizontais podem ser devidos aassimetria na geometria da estrutura ou no carregamento, a
imperfei¢Bes geométricas ou a outros fatores diversos da agdo horizontal.
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3.1 Efeitos de segunda ordem

Pode-se dizer, de modo simples, que os efeitos devidos a nao-linearidade
geométrica S80 agueles oriundos da mudanca de posicdo da estrutura no espago.
Esses efeitos sdo determinados através de uma andlise, onde se considera a estrutura
na sua configuracao final de equilibrio.

Nas estruturas rigidas esses efeitos sd0 pequenos e podem ser desprezados;
entretanto, nas estruturas flexive's, tais efeitos passam a ser significativos devendo
ser obrigatoriamente considerados.

As Normas mais modernas de projetos de estruturas de concreto armado ja
incorporam em suas prescricdes diferentes métodos de andlise em segunda ordem.
Para avaliar esses efeitos em porticos planos de concreto armado de edificios de
andares multiplos tém-se procedimentos bastante simplificados, métodos do tipo P-
Delta, e model 0s mais preciso ou métodos elaborados.

Nos métodos P-Delta pretende-se, de forma mais simples, fazer uma andlise de
segunda ordem. A estabilidade de um pértico depende principalmente da interacéo
entre as forgas verticais e os deslocamentos laterais, que afetam as colunas e as vigas.
Sendo assim, quando se analisam porticos com métodos P-Delta tém-se resultados
mais precisos do que se fossem analisados como colunas isoladas considerando
apenas os deslocamentos dos andares.

Nos métodos P-Delta, os efeitos da ndo-linearidade geométrica sdo
considerados através da aplicacdo das forcas horizontais equival entes produzidas pela
interacdo do carregamento vertical na estrutura lateralmente deslocada. Os efeitos da
nado-linearidade fisica séo usualmente considerados usando-se val ores adequados para
arigidez (El) equivalente dos elementos. Sendo assim, esses tipos de andlises podem
ser utilizados a partir de pequenas modificacBes da andlise linear. Basta elaborar um
processo iterativo utilizando um software de andlise linear introduzindo incremento
nas cargas oriundo dos efeitos de segunda ordem.

Sdlienta-se, entretanto, que tais métodos sdo bastante simplificados, podendo
inclusive levar a resultados insatisfatérios dependendo do grau de deslocabilidade da
estrutura. Esses métodos sdo de facil implementacdo computacional, além disso o

engenheiro pode facilmente determinar os esforcos e deslocamentos da estrutura,
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assim como analisar os resultados.

Nos métodos elaborados se exige para uma andlise ndo-linear mais precisa, a
inclusdo da ndo-linearidade geométrica, da nédo-linearidade fisica do material e dos
efeitos reoldgicos. A automatizacdo e solugdo do problema, levando-se em conta
todos esses efeitos, ainda ndo representa uma pratica corrente da engenharia. Além da
dificuldade de automatizar um modelo mais preciso para a anaise ndo-linear, sdo
poucos 0s engenheiros que teriam condigdes de utilizar e avaliar seus resultados.
Além dessas dificuldades, formulacbes mais elaboradas apresentam custo
computacional mais elevado, uma vez que S50 iterativos ou incrementais-iterativos, e
exigem andlise mais minuciosas que demanda tempo que um engenheiro do meio
técnico usua mente ndo dispoe.

Segundo o ACI 318-89, para porticos deslocavels, devido aos grandes efeitos
na estabilidade causados pelos deslocamentos laterais dos nés, o projeto de barras de
porticos deverd ser baseado nos esforcos solicitantes majorados obtidos de uma
andlise em segunda ordem considerando a ndo-linearidade do material, fissuracéo,
efeitos das curvaturas das barras, inclinagcéo lateral, duracdo do carregamento,
retracdo, deformacdo lenta e interacdo com as fundagdes dos apoios. Nessa analise
deverdo ser apresentados resultados respaldados por experimentos. Para obterem-se
resultados precisos de deslocamentos e esforcos de segunda ordem, deve-se dar
énfase a valores realisticos das rigidezes das barras.

Sendo o problema de natureza ndo-linear, ndo é vaido o principio da
superposicao de efeitos, uma vez que passam a ndo mais existir relacoes lineares
entre agdes e deslocamentos na estrutura. Como consequiéncia, chega-se a conclusdo
de que, pelo menos de uma forma imediata, tornar-se-ia invidvel a utilizacdo do
método dos deslocamentos na andlise de porticos planos em teoria de segunda ordem.

O artificio normalmente utilizado para contornar o0 problema consiste na
substituicdo do calculo ndo-linear por uma sucessdo de calculos lineares em que, no
decorrer de cada etapa de andlise, as caracteristicas ndo-lineares de que depende o
problema sd0 mantidas constantes para, posteriormente, com base nos resultados
obtidos, serem modificadas e utilizadas no passo seguinte, viabilizando-se, dessa

forma, o método dos deslocamentos.
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Deve-se acrescentar apenas que sao usualmente dois os tipos de técnicas para
andlise: as iterativas e as incrementais-iterativas. Nesse trabalho em particular, é
utilizado um processo incremental-iterativo, onde o calculo linear é repetido tantas
vezes quantas forem necessarias até que, em dois passos consecutivos, 0s resultados
obtidos sejam 0s mesmos, a menos de um erro admissivel.

Um modelo simples e razoavel mente preciso para estruturas pouco deslocaveis,
que é o caso da maioria dos pérticos de concreto armado de edificios, € a concepcéo
da NLG através de matrizes de rigidez incrementais, como as apresentadas em
CORREA (1991). Essas matrizes podem ser obtidas através da primeira e segunda
derivadas da energia de deformacdo do elemento. Podendo apresentar resultados tdo
aproximados quanto se desgje, ou quanto menos termos do seu funcional sgjam
eliminados. Nessa formulacdo, deve-se computar a influéncia das deformacdes
acumuladas até o incremento anterior. Quando a estrutura esta sujeita a grandes
rotacoes, para melhorar as aproximacoes pode-se utilizar a formulagcdo lagrangiana
atualizada.

Uma outra possibilidade € utilizar um modelo que utiliza coordenadas
corrotacionais, que fornece resultados mais precisos no caso de grandes
deslocamentos e rotacdes. Esse modelo foi o adotado no presente trabalho e serd

comentado no decorrer do capitulo.

3.1.1 Implementacio dos efeitos de segunda ordem utilizando matrizes
incrementais

Para implementacdo desse modelo, pode-se utilizar um processo incremental
iterativo, ou mesmo apenas iterativo, onde é utilizada a matriz tangente para
determinar os deslocamentos nodais, acelerando a convergéncia ao equilibrio final;
para verificar o equilibrio utiliza-se a matriz secante. A transferéncia de energia de
um incremento para o proximo é feita através de um vetor de forcas normais internas
acumuladas. A convergéncia do processo € verificada pelas normas euclidianas dos
deslocamentos e das forcas aplicadas. No caso de busca da solicitacdo Ultima, sdo
extrapolados os incrementos de carga até atingir a instabilidade globa da estrutura,
que é verificada pela singularidade da matriz de rigidez. O sistema de coordenadas a

ser adotado € o lagrangiano, que pode ser atualizado a cada incremento de carga, ou
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simplesmente desenvolver todo processo sem atualizar as coordenadas. As matrizes
assim como o desenvolvimento do método podem ser vistos em CORREA (1991).

Implementac¢io do processo

F — I:externa
incremento —
Nincremento

v Iniciao processo incremental (i é o indice do incremento)

t _ i _ i i
DF = I:lncremento ® I:a(:umulada - l:a(:umulada + DFI
v Inicio do processo iterativo (t é o indice da iteracio)

jdet£0 \ instabilidade

- _IRip
Rljow) ® det = Rifu) ldet>0 \ ok

DU = (R%-)—l.DFj ® Ut =yl +pultt ® Fj+1 — st+1.Uj+1

int

DF™ =F,," - F,/" ® K|

um int Mi”,Ni”,Ui”)
- || w j+1 - ||DFJ+1
erro)" =S——r; emo[" =
ju’ [Fec

v Se os eros em esforco e desdocamento satisfazem a uma tolerancia
preestabelecida, final do processo iterativo
XYM =X+ UM, Y+ UMYy

v Se Faoum = Fext, fim do processo incremental.
Onde: F: agcdo externa;

n: nUmero de incrementos;

Ry: matriz de rigidez tangente;

Rs: matriz de rigidez secante;

U: deslocamento nodal;

El: rigidez do elemento finito.

O procedimento descrito anteriormente pode ser realizado com apenas um

incremento, desse modo, 0 algoritmo degenera para 0 processo iterativo. A seguir

mostram-se graficamente 0s processos iterativo e incremental -iterativo.
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Gréfico 3.1 - Processo iterativo Processo incremental -iterativo

3.1.2 Efeitos de Segunda ordem utilizando sistema de coordenadas
corrotacionais

O desenvolvimento tedrico apresentado neste item foi baseado no texto
apresentado em SILVA (1995). Salienta-se também que este foi 0 modelo ndo-linear
geométrico adotado na versdo final para modelagem mecénica do STST, nome
designado ao software mecani co-confiabilistico desenvolvido nesta tese.

O desenvolvimento do modelo foi feito dentro da formulagdo Lagrangeana
Parcialmente Atualizada, utilizando um sistema de coordenadas naturais ou
corrotacionais, obtendo-se assim, de forma consistente, as equagdes incrementais de
equilibrio, o vetor das for¢as nodais internas e a matriz de rigidez tangente de um
elemento finito de barrano espaco 2D para pérticos planos.

Na formulagdo Lagrageana as coordenadas dos elementos finitos ndo sdo
atualizadas no processo incremental iterativo, enquanto que na Lagrageana
Atudizada essas coordenadas sdo atualizadas em cada iteracdo. A idéia da
formulacdo Lagrageana Parcialmente Atualizada é atualizar as coordenadas dos
elementos finitos apenas a cada incremento. Para isso assume-se que a diferenca
entre as configuragcbes de duas iteracbes consecutivas sgja pequena, limitando
portanto o tamanho dos elementos finitos.

A principa diferenca entre o sistema de coordenadas corrotacionais € 0
cartesiano € que, ao contrério do segundo, o primeiro € solid&rio ao elemento, ou
seja, acompanha a sua deformada.

Como simplificacdes, limitacdes e hipbteses assumidas para o modelo tem-se:
v Pequenas deformacses.

v Pequenas rotacOes, da ordem de grandeza da raiz quadrada do valor absoluto da
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deformagdo. Essa aproximacao ndo impede a ocorréncia de grandes curvaturas,
desde que os elementos finitos sgjam suficientemente curtos.

v' Grandes deslocamentos desde que a estrutura sgja bem discretizada e a carga
dividida em um nimero suficiente de incrementos. O objetivo € fazer com que as
deformagdes entre duas iteragcGes consecutivas sejam praticamente as mesmas.

v' Hip6tese cinemética de Heuler-Bernoulli-Navier: “secfes transversais planas e
ortogonais ao eixo da barra permanecem planas, indeforméaveis e ortogonais ao
eixo, apos a deformacdo”’. Desta forma, a Unica deformacdo relevante a a
deformacéo longitudinal .

O procedimento adotado exige pouco tempo de processamento, além de levar a
resultados mais precisos, pois ta modelo permite grandes deslocamentos e
curvaturas, desde que as discretizacdes geométrica e temporal sejam suficientemente
refinadas. 1sso € essencial para este trabalho ou qualquer outro que introduza
estatistica em conjunto com analise ndo-linear de estruturas.

Embora no tipo de estrutura estudado nesta tese as rotagcdes e deslocamentos
sgjam limitados em geral pela ndo-linearidade fisica, que usualmente ndo permite
grandes rotagfes e deslocamentos quando comparados com a andise nado-linear
geométrica isolada, optou-se por um modelo de concepcdo dos efeitos de segunda
ordem que fornega resultados precisos, mesmo que sgja limitado a passos de carga
ndo grandes e elementos finitos de tamanho pequeno. Essa decisdo permite
generalizar o software desenvolvido, sem qualquer prejuizo quanto a precisdo e ao
custo computacional.

Considera-se o elemento linear dado na Figura 3.1, onde os graus de liberdade
no sistema Cartesiano globa séo p;, i = 1,...,6, enquanto q; g, € (s representam as
medidas de deslocamentos no sistema corrotacional x (g é a deformac&o axial, g, e

s representam as rotagdes nas extremidades das barras omitindo a movimentacéo de
corpo rigido q,). Os vaores u’, w'e q' s as componentes de deslocamento no

sistema cartesiano local Xy.
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Figura 3.1 Variaveis e sistema de coordenadas
As relagbes entre o sistema de coordenadas natural ou corrotacional, g, € as
coordenadas Cartesianas na forma incremental € dada por:
dg, =Bdp, (3.1)
Onde B =q,; €amatriz tangente de incidéncia cinematica.

A derivada segunda das coordenadas naturais , g, € conveniente representada
pelas matrizes G, tal como:

G. = i = ﬂqa (32)
a a,ij ﬂpiﬂpj

Adotando-se uma aproximagdo linear para o deslocamento axia u,
aproximacao cubica para o deslocamento transversal w e funcéo de forma quadrética
paraarotacdo q, obtém-se a componente de deformacdo normal na direcdo x, escrita
em termos de deslocamentos naturais g.

Depois de descrever as relacdes entre 0s sistemas de coordenadas, o Principio

dos Trabalhos Virtuais pode ser adotado para fornecer a seguinte equacao:

\Lb/2

w; = Rdp; =7, osdedA ,dx, (3:3)
AT

Escrevendo a variagdo de deformacdo de no sistema de coordenadas

Cartesiano, tem-se;
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de = e,a qa,i dpl (34)
Através de (3.4) e (3.3) obtém-se:
Lo/2 . _
F)i = Ofb/g (ﬁe,aqa,jdAbde - Qaqa,j (35)
A

r

onde Q, representa as forgas internas no sistema de coordenadas naturais ou

corrotacionais, dado por:
Lo/2
Qa = OLLbb/z (ﬁe,adAbde (36)
AI’
Efetuando a derivada de (3.5) com relagdo a p;, pode-se escrever a matriz de
rigidez tangente do elemento nas coordenadas Cartesianas.

_TR _ (3.7)
ij
fip;
L2 s Lp/2
qa,i Ofb/z O%e,ge,adAbdqug' + qa,i Ofb/z (ﬁe,agdA bdqug,j + QaGa
Ar Ar
onde o primeiro termo representa a matriz de rigidez linear padréo e os demais sd0 0s
termos complementares devido aos efeitos geométricos.

De acordo com a hipotese cinemética de Euler-Bernoulli, a componente de
deformag&o normal definida nadiregdo x, e, , € aUnica que apresenta valor diferente
de zero. Definindo o alongamento do elemento por | =L, /L, adefinicdo geral de

deformacdo € dada por:
|2m_q (3.8)

e
m 2m

onde L, e L; representam os comprimentosinicial efinal do elemento.

O par conjugado energeticamente adotado foi a deformacéo Linear e a tensdo
Nominal ou de Engenharia. Para essa deformagéo, faz-se m=1/2 em (3.8). Nesse
contexto, a componente normal do tensor de deformactes medida ao longo do eixo

da barra € dada por:

(39

e, =—=e= [1+2—+¢—+ +¢—=+ -1

X dx édx g de;z,

D/ \/ du  gslug’ | gw (j2

0

Aplicando-se as relagbes deformacado-deslocamento no campo de deslocamento

local, definido em funcdo apenas dos graus de liberdade naturais, obtém-se as
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deformacgdes de engenharia objetivas, que sdo invariantes sob movimentos de corpo
rigido. Os deslocamentos de corpo rigido sdo considerados através de uma
transformacéo entre o sistema de coordenadas Cartesano, que descreve a
configuracéo indeformada, e o sistema de coordenadas corrotacional, que descreve a
configuracéo deformada.

As equacOes acima foram encontradas assumindo-se 0 comportamento do
material elastico. Para considerar o comportamento ndo-linear do concreto e do aco,
deve ser considerado para ambos os materiais rel agdes constitutivas proprias.

O critério de ndo-linearidade para o concreto € especificado em termos de
tensdes e deformacBes para cada ponto, enquanto que para 0 ago € associado para
cada camada correspondente & armaduras. Portanto, pode-se obter as forcgas internas
totais somando a resultante do concreto obtida por integracdo numérica do campo de
tensdes sobre a segdo transversal com a resultante do ago. Esses valores podem ser
utilizados para construir as relagdbes momento-curvatura. O método das camadas
pode ser utilizado para aproximar a integral das tensbes a0 longo da secdo
transversal. Seguindo este caminho, as forgas internas sdo dadas por:

h/2 N
My =b, osSydy+ A s¥Agyy (310
-h/2 k=1

h/2 Ns
N=b, GsSdy+ & s¥A, G40
-h/2 k=1

onde s representa a componente de tensdo norma de cada ponto da segdo

transversal, sf(“ € a tensdo no aco em uma camada localizada na posiao Y«, A
representa a &rea da camada de aco e N € 0 niUmero de camadas de aco.

A implementacdo em linguagem de programagao da formulagdo descrita nesse
item foi iniciada por Pinto, R.S. (aluno de doutorado do departamento de estruturas
da EESC-USP) tendo continuidade no presente trabalho. Maiores detalhes da
formulacéo pode ser visto em SILVA (1995).

3.2 Nao-linearidade fisica

Na andlise estrutural dos edificios de concreto armado, é importante que os
deslocamentos laterais sgjam avaliados precisamente. Isso porque, os efeitos de

segunda ordem devidos aos deslocamentos horizontais da estrutura s podem ser
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corretamente avaliados se a configuracdo geométrica final for determinada de modo
satisfatorio.

Uma vez que os deslocamentos laterais resultantes de uma andlise estrutural
sdo diretamente afetados pela rigidez dos membros constituintes da estrutura, deve-se
estimar essarigidez através de processos que considerem ando-linearidade fisica dos
materiais empregados na estrutura.

Entretanto, a consideracdo da NLF pode-se tornar uma tarefa trabalhosa e
dificil de ser implementada em estruturas de concreto armado de grande porte. 1sso
porque, geralmente, emprega-se nesse tipo de analise um procedimento incremental e
iterativo no qual, para cada nivel de carregamento da estrutura, a rigidez dos
elementos estruturais é estabelecida a partir das relacfes constitutivas dos materiais e
da disposicdo de armadura no elemento. Portanto, para cada secéo transversa do
elemento, correspondera um valor do produto de rigidez EI diferente, em funcéo do
nivel de solicitacdo, da quantidade e disposicdo de armadura desta secdo. Devido a
essas dificuldades, varios varios métodos simplificados foram propostos para a
determinacdo do produto de rigidez efetivo (El) a ser considerado para os diferentes
elementos estruturais. Um estudo de propostas de rigidez equivalente apresenta-se
em PINTO (1997).

Neste trabalho, inicialmente pretendia-se utilizar inércia equivalente para os
elementos finitos. Tais modelos podem levar a custos computacionais menores com
bons resultados, tanto para o estado limite dltimo quanto para o estado limite de
utilizacdo, além da facilidade de compreensdo no meio técnico. Porém, verificou-se
que, em alguns casos (estruturas com maior grau de hiperasticidade), o custo
computacional foi elevado evidenciando que o processo ndo € adequado. Além disso,
para acoplar 0 modelo mecéanico com o de confiabilidade, é necessario trabal har
diretamente nas leis constitutivas do material, pois as al eatoriedades das resisténcias
dos materiais sd0 inseridas nas representagdes tensdo-deformacdo. O modelo
implementado, baseado nas relacbes congtitutivas dos matérias em tensdo-
deformacdo demonstrou ter rgpida convergéncia para todas as estruturas analisadas.
A partir desse modelo mecanico, pode-se mais facilmente implementar a parte

estatistica das variaveis. O acoplamento dos modelos mecénicos e de confiabilidade,
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a fim de tornar-se um modelo mecéanico-probabilistico, sera visto em capitulos

posteriores.

3.2.1 Modelo baseado em inércia equivalente

Como mencionada, a possibilidade de se utilizar um modelo baseado em
inércia equivalente foi implementada e testada. Nesse caso, trabalha-se diretamente
com arelagdo momento-forga normal-curvatura.

O elemento finito de barra com seus respectivos graus de liberdade considerado
€ apresentado na Figura 3.2. Por simplicidade, porém sem perda de generalidade,
apresenta secéo transversal retangular, com a respectiva armadura posicionada em

faixas.

Figura 3.2 Elemento finito de barra

Para esse elemento finito determinam-se as curvaturas nas extremidades em
funcdo do esforco normal e do momento fletor. Portanto, € possivel calcular
curvaturas para as extremidades do elemento, no entanto existe a necessidade de se
estabelecer uma curvatura Unica que serd utilizada ao longo do elemento. Essa
curvatura Unica ou equivalente foi considerada a curvatura média do elemento.
Existem regifes no interior do elemento finito que ndo se encontram fissuradas.
Essas regifes promovem um certo enrijecimento do elemento finito, fazendo com
gue a curvatura média do elemento sgja inferior aguela obtida nas extremidades.
Segundo o CEB, a determinacéo de valores médios para a flexdo composta ‘¢ dificil
de se definir no presente estigio de conhecimento’. Porém, com uma subdivisdo
adequada da rede de elementos esse problema pode ser eliminado.

Ghali e Favre (1986) propdem a utilizacdo da curvatura média para a flexéo
composta utilizando um coeficiente de interpolagdo z proposto pelo CEB para a
flex8o simples. Com esse coeficiente é feita uma interpolacéo entre as curvaturas nos

estédios | e I1. No modelo de rigidez equivalente ja mencionado esse procedimento
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foi utilizado para interpolar a curvatura nas extremidades do elemento, com a
curvatura do concreto ndo fissurado no interior deste (estadio 1). Os detalhes do
modelo para a flexdo composta proposto por Ghali e Favre ndo serdo agqui abordados,
podendo ser encontrados em MACHADO (1989).

O procedimento para a obtencéo da curvatura média do elemento consiste em
determinar a inércia equivalente para as segdes das extremidades do elemento finito,
calculando-se a média. De uma forma indireta, a variacdo de M e N ao longo do
elemento é considerada através de uma aproximacao linear.

v' Com os esforgos solicitantes nas extremidades do elemento sdo determinadas as
respectivas curvaturas,
v' Cacula-se 0 momento de fissurago paraasegdo: Mr = (f - Aﬁl) xlyl
onde: Mr = momento de fissuracéo;
fe = resisténcia caracteristica atracéo do concreto;
A, = &reada se¢do ndo fissurada de concreto;
I1 = inércia da secdo ndo fissurada de concreto;
y = distancia do CG afibra mais tracionada de concreto.
v' Calculase 0 coeficiente de interpolagcdo para cada extremidade ou secdo

.2
transversal: x =1- blbzgéﬂg
eM g
onde: M =momento fletor na secéo transversal da extremidade do elemento;

b, = 1 para barras de alta aderéncia e 0.5 para barras lisas;
b, = 1 para 0 primeiro carregamento ou para cargas pouco repetitivas e 0.5
para cargas com um grande nimero de repeticdes ou permanentes.
v Determinacdo da curvatura média para cada extremidade: 1o 1- x) 1 + x1
' r r
onde: 1/r; = curvatura supondo estadio I;
Ur = curvatura da extremidade.

M

v" Obtenc&o dainércia equivalente de cada extremidade do elemento: |, = o/
clr,

v' Determinacdo da inércia média para o elemento através da média entre as
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inércias equival entes de cada extremidade.

Os resultados obtidos com esse modelo mostram-se satisfatorios em parte dos
casos. No entanto, o0 modelo pode ser melhorado quanto a obtencdo da curvatura
média. Optou-se pela interpolacdo proposta pelo CEB, que, para momentos
superiores aos de fissuragdo, a curvatura € ponderada com a obtida supondo-se
estadio |. Para melhorar o modelo, propfe-se a adocéo de uma funcéo interpoladora
para as curvaturas exatas obtidas nas extremidades do elemento. E possivel assim
determinar curvaturas em segdes internas ao elemento, permitindo o calculo de uma

curvatura média mais representativa para o elemento finito.

3.2.2 Modelo baseado em relagdes constitutivas

Devido arépida convergéncia, excelente qualidade dos resultados, facilidade de
implementagdo de novas leis constitutivas, facilidade de acoplamento com modelos
de confiabilidade, etc., esse modelo foi adotado na versdo final do software
mecéni co-probabilistico desenvolvido nesta tese. As integracdes ao longo da altura
das secOes transversais sdo feitas numericamente, sendo brevemente descritas a
Seguir.

O processo das camadas consiste em dividir a secdo transversal em faixas de tal
forma que sgja possivel obter a resposta dessa secdo a partir das respostas das
camadas individuais, considerando-se as relacOes  tensdo-deformacdo
individualmente. A utilizacdo desse processo permite o uso de relagfes constitutivas
uniaxials ou biaxiais entre tensdo e deformagcdo para o0 concreto e 0 ago. As
integracdes na secdo para obtencdo das propriedades geométricas (area, momento
estatico e momento de inércia) e para calculo de esforcos solicitantes (forca normal e
memento fletor) podem ser feitas por uma somatéria discreta.

Admitindo-se que as deformagbes sdo constantes nas fatias, os esforcos

solicitantes M e N na sec¢éo transversal sdo dados por:

Nc Ns
M, :ésibwtckyck"'ésikAskySk (3.12)
k=1 k=1
(3.13)

IE)IC c ’;‘S sk
N =a-bewt(:k + asy Ask
k=1 k=1
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onde N é o niumero de camadas de concreto, y« € a posi¢cdo da camada de concreto e
tw a altura da camada de concreto. As demais variavels sdo de acordo com as
equagles (3.10) e (3.11).

Os médul os tangentes do concreto, D, € do aco, Dy, hecessarios & matrizes de
rigidez da estrutura, SILVA (1995), na fatia k € obtido através da primeira derivada
das relacdes constitutivas em relagdo as deformagoes, ou sga

_Tsq N O (3.14)
“ fey T ey

Para 0 calculo dos esforcos em pontos internos aos elementos finitos foram

introduzidos pontos de Gauss ao longo de cada elemento finito. Em cada secéo

transversal correspondente aos pontos de Gauss, as deformagdes e consequentemente

tensbes sdo determinados utilizando o método das camadas. O desenvolvimento

detalhado desse item encontra-se em SILVA (1995).

De uma forma resumida, faz-se 0 seguinte procedimento para determinar a
deformacao de cada camada da secéo transversal, em cada ponto de Gauss ao longo
do elemento:

v' calculam-se os deslocamentos (U) do incremento de carga nas coordenadas
globais;

v’ transformam-se os deslocamentos (U) para o sistema coordenadas-desl ocamentos
naturais no sistema local corrotaciona (Q) (determinados nas extremidades do
elemento);

v/ obtém-se as deformagoes através das funcbes de forma e ponderagdo de Gauss.

A tensdo de cada camada da secdo transversal em cada ponto de Gauss do
elemento é determinada através das | eis constitutivas adotadas por substituicéo direta
das deformacdes correspondentes.
3.2.2.1 Equacdes constitutivas para o concreto.

Inicialmente foram adotadas duas relagbes para descrever o comportamento
tensdo-deformacéo do concreto. A primeira foi a proposta pela NBR-6118. Embora
se saiba gque essa relagéo congtitutiva néo representa bem o materia em estudo, ela
foi utilizada com o intuito de possibilitar a analise estatistica de respostas estruturais
segundo anormabrasileiraNBR-6118.

A segunda relagdo congtitutiva utilizada foi a proposta no CEB MC 90
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adicionada de um trecho na tragéo que considera o concreto entre fissuras (“tension-
gtiffening”). E oportuno lembrar que esse modelo ndo simula o descarregamento.

Foram, em seguida, introduzidas novas relacfes constitutivas para 0 concreto
armado, como mostrados no fina do trabalho. Além disso, o software foi
desenvolvido de forma afacilitar aintroducéo de novos model os.

I — Equacdes constitutivas para o concreto da NBR-6118.

Na NBR-6118 ¢ adotada como relagdo constitutiva para o concreto a seguinte

eXpressao:

8@0 (3.15)

e>e,
eo

&IIO
mcc

i=4

s, =-f,, U e<e,

CWD>I%>CD
Q- IO-

fem: valor médio da resisténcia a compresséo obtida em ensaios uniaxiais de
tensdo;
Sc: tensdo no concreto;
€o: deformacao correspondente atensdo maxima, fem, (69 @-0,002);
€. deformacao no concreto.
Pela propria equacdo constitutiva, observa-se que o concreto apresenta um
comportamento elastico ndo-linear para e>g; e plastico para e<ep.
Para 0 concreto em tragdo uniaxial, pode-se relacionar a resisténcia
caracteristica atracdo com a propria acompressao atraves da seguinte expressao:

f 3.16
% b fy £18MPa (3.16)

ftk(MPa) = 0,06f ck(MPa) + 0,7 p ka >18MPa

fik(MPa) =

A NBR-6118 ndo apresenta uma relacdo constitutiva para o concreto atracao.

A visudlizacdo gréfica destas equacBes sera explicita junto & equacOes
propostas pelo CEB MC 90 e o trecho que considera o concreto entre fissuras, com o
objetivo de melhor comparé-las, Gréfico 3.2.

Il — Equacoes constitutivas para o concreto do CEB MC 90.
As equacdes propostas pela NBR 6118 ndo representam bem o0 comportamento

real do material, portanto, dispde-se desse segundo conjunto de equacdes que serdo

descritas neste item para obter respostas mais precisas da estrutura. Segundo Muller
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& Hilsdorf (1991), appud SILVA (1995), as relacdes utilizadas pelo CEB MC 90

foram adotadas por duas razdes. Primeiro, esse modelo descreve muito bem o ramo

ascendente da curva tensdo-deformacao; segundo, este modelo também pode ser

usado como base para calcular diagramas tensdo-deformacdo para estado multiaxial

de tensoes.

O CEB MC 90 adota como relagdo constitutiva para 0 concreto em compressao

a seguinte expressao:

S

S

Cc

onde:

c =

5 3.17
E ez 0 (317)
E e €4 g
= o —— .C.lg P e>e,
1+§EC_ 22%
ECl 2€a
. ) -1
i R
& 1 2 e, 0 c 4 -e U
:'fcmég X- > H—x - X.— P e<e,
&y g, 0 ®ap Cfu ey
e L e g
$ cl geclﬂ p e*cl (4] H
Enquanto que para o concreto ndo fissurado em tragéo tem-se:
S¢ = B8 P s.<09 g (3.18)
01f
S, =fy - s (000015- &) P s >08f,
0,00015- ——¢m
C
1
cm(MPa) 93

of
E.: modulo de elasticidade, E(ypa) = 2,15x104r
10

&.'.

S tensdo de compressao uniaxial;
€. deformacao do concreto;
€1 deformacdo correspondente atensdo maxima de compressao fem;

E.1: modulo de elasticidade secante da origem para 0 ponto de tensdo maxima

me

0,0022°

fcm, EC]_ =

A deformagcdo e, serve apenas para definir que expressdo utilizar para

representar a equagao constitutiva. Para s = -0,5 f¢m, € pode ser calculado a partir

de:



N
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E +2E. +:E2+4EE, - 4E_2 (3.19)
ecu :0,25ecl c cl \/ c c—cl cl
Ecl
sendo x dado pela expressao que segue:
A .2 . ) 3.20
Bl 0 e Ecy (320
%eclb gecl g € Eal
X =
ée. aE 6 u
AeCU C _ 2:+1L’]

€1 8Ea o 0@
A equacdo fornecida pelo CEB MC 90 que relaciona a resisténcia média a

trac8o com a resisténcia acompressao para o concreto em tragdo uniaxial é:

2 (3.21)

fetm(mpa) = 0,30f
De acordo com FIGUEIRAS (1983), para representar o efeito do enrijecimento
devido apresenca do concreto intacto entre fissuras (“tension-stiffening”), utiliza-se a
seguinte expressao:
(3.22)

|-O:

Sc=actfctmgi0-ee° 2 b 000015<e, £ ey
ctmax @

SC:O,O P € > €otmax
a, =07
onde:
e, =0,002
Modelos constitutivos para o concreto
|
Deformacao (%) :
-10 -2 5/0 2 4
-10 -
——CEBMC 90 I
——NBR 6118 PO =
-25 1 §
30 8
20

Gréafico 3.2 Leis constitutivas para o concreto, CEB MC90 e NBR 6118
No Gréfico 3.3 é apresentado um exemplo de variacéo estatistica para arelagdo

uniaxial tensdo-deformagdo do concreto.
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Modelo constitutivo para o concreto (CEB MC 90)

(2]

Deformacéo %, | | | o -
-10 -8 -6 -4 -2 5/0 2 4

.10 4

m=31.58 0 7

Cov = 12% 251 =
30 8
-35 |a_%
A0

Gréfico 3.3 Variagdo estatistica de um modelo constitutivo do concreto
3.2.2.2 Equacdes constitutivas para o aco

Para 0 aco foi utilizado o diagrama adotado pela NBR-6118 adicionando-se um
encruamento de 10% no patamar de escoamento. Caso considere 0 ago com
comportamento el astopl astico perfeito o modelo numeérico ndo é capaz de computar a
solicitacdo Ultima da estrutura. O modelo elastopléstico perfeito apresenta derivada
nula no patamar de escoamento, inviabilizando a solu¢do numérica do problema
nessas condicdes. As equagdes constitutivas sdo dadas pel as expressoes:

Sss=Es&s P -g <6< e (3.23)
ss=10%Ee, b |e|<le]<10%, (3:24)

onde: rs tensdo na armadura; es deformacdo na armadura; Es. médulo de
elasticidade do ago; g,: deformagéo correspondente a deformagéo de escoamento.

A expressao (3.23) e (3.24) sdo aplicadas apenas para 0 ago tipo A. A extencéo
para se considerar comportamentos mais complexos do material pode ser
implementada com facilidade.

No Gréfico 3.4 é mostrado um exemplo de variagcdo estatistica para a relagdo

uniaxial tensdo-deformacdo do aco.
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Modelo constitutivo para o aco tipo A
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Gréafico 3.4 Variagdo estatistica do model o constitutivo do ago
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Um método de simulacdo

Capitulo4 Um método de simulac¢ao

A escolha de uma probabilidade de se atingir um Estado Limite no é corrente
na elaboracédo de projetos de Engenharia, embora fosse recomendavel. Na literatura
também n&o se encontram trabalhos que mostrem procedimentos para se atngir uma
metodologia desse tipo. Mesmo a escolha ou definicdo de coeficientes parciais de
seguranca para calculo estrutural ndo tem sido feito com bases claras procurando-se
aproximar de uma probalbilidade de ruina ou relativa a um outro estado limite. Em
geral, os pesquisadores buscam estudar modelos probabilisticos, determinar indices
de confiabilidade para determinadas estruturas com caracteristicas proprias,
quantificar riscos, desenvolver modelos que consumam menos tempo de
processamento, que € um grande problema na estatistica, estudar a percepcdo humana
de risco, etc. Acredita-se que o principal objetivo da pesquisa em confiabilidade
estrutural € obter uma confiabilidade constante na resposta estrutural, que é a
principal caracteristica do procedimento desenvolvido neste capitulo.

De acordo com Lemaire, M.* e Augusti, G.%, o procedimento apresentado em
seguida pode ser classificado como calibracéo estocastica de coeficientes parciais.

Grande parte das pesguisas que tém como objetivo determinar o indice de
confiabilidade (b) de uma determinada estrutura utiliza métodos de integracéo por
simulages, que muitas vezes sd0 oriundos do método de simulagdao de Monte Carlo.
Na primeira versdo do STST (programa desenvolvido no éambito desse trabalho),
optou-se pelo método de simula¢do de Monte Carlo com amostra reduzida (Mmétodo
escolhido ndo poderia ser diferente). Esse método foi inicialmente escolhido por
apresentar as seguintes caracteristicas. simples fundamentacdo matematica; e
resultados com bom grau de precisdo, uma vez que o0 nimero de aproximacoes

utilizadas é reduzido. A principal caracteristica que conduziu a pesquisa a

“ Professor do IFMA, “Institut Francais de M écanique Avancée”, Clermont Ferrant, Franca.
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necessidade de implementacdo posterior de outros métodos, versdes posteriores do
STST, foi aexigéncia de um grande custo computacional; o tempo de processamento
exigido muitas vezes inviabiliza o método em termos préaticos.

A proposta apresentada neste capitulo € a determinacdo de coeficientes parciais
de seguranca a serem utilizados no célculo estrutural, para os estados limites de
servigo, e ultimo, utilizando simulacdo de Monte Carlo com amostra reduzida,

utilizando respostas estruturais satisfatérias em termos de probabilidade.

4.1 Principio do modelo

Assume-se que as caracteristicas edtatisticas tais como as funcbes de
distribuicéo e os dois primeiros momentos estatisticos das variaveis de projeto sdo
previamente conhecidos, caracterizando essa fase do trabalho como deterministica.
Tais dados podem ser determinados em laboratérios ou encontrados em bibliografia
adequada; e, uma vez definidos, facilmente se determinam as amostras viabilizando-
se aandlise estatistica.

Conhecidas as amostras das variaveis de entrada, utilizase um gerador
aleatério interno a um loopping com 0 qual se geram as amostras de respostas da
estrutura. Nessa fase, tem-se um processo probabilistico.

Através dessas amostras e indices de confiabilidade aceitos por Normas,
indices predefinidos, determina-se a resposta da estrutura para este nivel de
probabilidade de falha. Utilizando-se um processo iterativo deterministico,
determinam-se as varidveis do problema que gerariam aquela resposta com
confiabilidade predeterminada. Como o indice de confiabilidade € predeterminado,
pode-se analisar a resposta da estrutura no estado limite Ultimo €/ou de servico.

Pode-se dizer que o procedimento desenvolvido € um processo semi-
probabilistico, onde os dados do problema sdo deterministicos, o processo de calculo
da estrutura é deterministico e o loopping de geracdo da amostra € probabilistico.

Ao desenvolver o procedimento descrito acima para diferentes dados de
entrada das variaveis de projeto, e para um mesmo tipo estrutural, como pilares por

exemplo, tem-se uma superficie de resposta para uma determinada estrutura.

® Professor da“ Universitadi Roma, La Sapienza’, Roma, Itédia.
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Podendo gerar um modelo que represente esta estrutura num determinado estado
l[imite com uma confiabilidade em resposta predefinida e com uma certa
uniformidade, que é o objeto de todo pesquisador nessa area atualmente. O ideal seria
uma confiabilidade constante para os tipos estruturais, mas isso € praticamente
impossivel devido ao nimero de incertezas envolvidas. O mais perto que se pode
chegar do ideal é uma confiabilidade mais uniforme que a apresentada nos dias
atuais.

Desenvolvendo ainda mais o raciocinio, se, além de variar os dados de entrada
das varidvels de projeto, variar-se também o tipo estrutural, ainda mantendo
estruturas de barra, aumentando apenas o grau de hiperasticidade por exemplo, pode-
se formular um modelo para determinado tipo estrutural com confiabilidade mais
uniforme nas respostas.

Na primeira versdo do STST foi implementado o célculo de indices de
confiabilidade em esforgos e deslocamentos (quantificar a probabilidade de falha nos
estados limite Ultimo e de servico) utilizando o método de simulacdo de Monte Carlo
com amostra reduzida. Foram processadas véarias estruturas para testar o programa,
em particular pilares e corpos de prova devido ao custo computacional, verificando-
se coeréncia entre os resultados, validando assm o agoritmo proposto e a

metodol ogia adotada.

4.2 Gerador Aleatorio

Para a andlise estatistica baseada num método de simulacéo de Monte Carlo é
necessario 0 emprego de um gerador aeatdério para definir as amostras que seréo
utlizidados durante o processo. E oportuno lembrar que o gerador deve ser aleatério
e ndo-viciado.

Desenvolveu-se um gerador baseado em trés diferentes funcdes: linear,
exponencial e gaussiana, cabendo ao usuario escolher a adequada. Como as respostas
geradas por essas funcbes devem ser aeatorias, qualquer uma levara a resultados
satisfatorios. Salienta-se que devido aamostra ser grande e ao gerador ser aleatdrio os
resultados serdo os mesmos independente da funcdo utilizada. Porém, a escolha da
func&o pode interferir no custo computacional .

O gerador funciona da seguinte forma: assume-se um nimero inteiro inicial, x'
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ou x°, 0 qual sera substituido na funcéo desgjada, o resultado apresentado por esta
funcdo serd um nimero real, y', com quantas casas decimais necessite para o

problema.
f(Xt):yt x'T Ly'T R (4.1)

De acordo com o tamanho da amostra, utilizam-se os primeiros termos da parte
decimal dey' paragerar o nimero aleatério z'. Por exemplo: se o tamanho da amostra
é de 3 digitos, utilizam-se os trés primeiros digitos da parte decimal de y' como sendo
o nimero inteiro e aeatdrio z' gerado. Para o préximo valor de x, x™™, que gerard um
novo nimero aleatério Y™, faz-se x™*™ = 7', e assim sucessivamente,

Para evitar-se que o gerador sgja viciado, assume-se como valor inicia para o

nimero x°, que alimenta o gerador, o contador do computador.

4.3 Algoritmo proposto

Pretende-se gerar gerar uma amostra de solicitacdes Ultimas probabilistica a
partir de caracteristicas estatisticas deterministicas das variaveis de entrada que seréo
consideradas aleatérias. Através da amostra de solicitacBes Ultimas, determina-se
uma solicitacdo para uma probabilidade pré-estabelecida. Para esta solicitacéo,
determinam-se as varidveis aeatérias equivalentes X, com as quais garante-se a
probabilidade de ruina predefinida.

As amostras deterministicas sdo de tamanhos quaisguer, feitas para quantis em
valor percentual equivalente ao inverso do tamanho da amostra. Verificou-se através
de testes numéricos que um tamanho razoavel para a amostra € 100, feita portanto
para quantis de 1%. Para obtencdo dos valores das amostras deterministicas faz-se
integracdo numérica dos intervalos das funcBes de densidade de probabilidade
adotadas para as variaveis através da quadratura de Gauss, utilizando 10 pontos.
Estas amostras sdo armazenadas numa matriz, VA.

€X11 X2 XX Xpp (4.2)

~ X XX
VA:gXZl 22 2n
XXX XXX XXX XXX

é
&Xk1 Xk2 X Xgp

onde: n: tamanho das amostras;
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K: nimero de variaveis aeatorias.
Para uma Unica variavel aeatdria x, os valores da matriz VA sdo apresentados

na Figura4.1. A matriz passa entéo a ser: VA :[x1 XXX XX xn], onde mes

s80 a média e o desvio padrdo de X, respectivamente, e a f.d.p. € representada pela
linha vermelha. Observe-se que as éreas hachuradas devem ter o mesmo valor, ou

sgja, quantisfixos.

FOO

/ \

/ \
/ \
/ \
/ \

'

% T
‘ |

‘/ —
‘><1 ><i ><‘1+J‘ ><i+m ‘ \/AEX ‘ n

Figura4.1 Amostra deterministica de uma VA

Conhecidas as amostras deterministicas, dado do problema, a amostra de
solicitagdes Ultimas Pgi; (probabilistica) é obtida através de m geracdes aleatdrias,
formando uma amostra probabilistica de tamanho m. A construcéo de P € feita da
seguinte forma para a geracdo de cada evento (Pgir) determina-se um
posicionamento aleatdrio em cada amostra deterministica, ou sgja, em cada linha da
matriz VA. Portanto, definidos os valores das variaveis de resisténcia e/ou acoes
externas (variavels que sdo consideradas aleatdrias), determina-se a solicitaco Ultima
referente & mesmas, formando assim a amostra de solicitacfes Ultimas, Pgit.

Peit (P, -+, Pm) (4.3)

O tamanho do vetor P € determinado de certa forma que ndo haja variagéo
significativa nos resultados do problema. Isto €, se a amostra for de tamanho maior
que m ndo havera variagdo significativa nos resultados, uma vez que nessa situacdo
0S momentos estatisticos permanecem praticamente inalterados. No caso de pilares
com apenas a resisténcia acompressdo como variavel aleatéria foram feitos ensaios
numeéricos, concluindo-se que m igual a 2000 fornece resultados satisfatorios.

A amostra probabilistica de solicitagdo ultima ou deslocamento Ultimo, caso de
analise em servico, € sujeita ao teste Kolmogorov-Smirnov descrito em PRESS et al.

(1994), que determina, entre agumas distribuicbes possiveis escolhidas
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deterministicamente, qual a distribuicdo mais adequada. Dentre as distribuicoes
testadas pelo programa nesta versdo estdo a normal, log-normal, beta, exponencial-
PDF, exponencial-CDF, constante e uma curva numérica desenvolvida pelo autor.

Conhecida a amostra das solicitagdes Ultimas assim como suas caracteristicas,
determinam-se 0s momentos estatisticos da mesma e gera-se a distribuicdo que
melhor se adapta a essa amostra. Com esta distribui¢éo, determina-se uma solicitacao
para uma probabilidade de ruina predefinida. Neste estudo, inicialmente foi utilizado
a probabilidade definida abaixo, valor proposto pelo Eurocode.

P(p =p) = 0,7230E-4 (4.4)

Conhecido o valor de p, através de um processo deterministico iterativo,
calculam-se as variaveis de projeto equivalentes X , que fazem coincidir a solicitacdo
Ultima dessas varidveis com o valor dep . Ou seia,

p=p \ x=x (4.5)

Dessa forma, determinam-se variaveis de resisténcia e/ou acBes externas da
estrutura com probabilidade de ruina em solicitagdo Ultima.

Resumindo-se o procedimento de céculo: parte-se de um processo
deterministico que € a geracdo de dados de entrada do programa, amostrainicial das
variavels isoladas; passa-se por um processo probabilistico, no qual € gerada a
amostra da resposta estrutural; e finalmente retorna-se a um processo deterministico
para determinar a resposta estatistica da amostra.

Resumo do algoritmo

Com o intuito de compreender o método descrito neste capitulo, sera dada uma
interpretacdo do algoritmo desenvolvido para apenas uma varidvel aeatoria X.
Supde-se conhecidos o valor médio m desvio padréo s e f.d.p. da variavel aeatdria.
Supde-se ainda que x € uma VA deresisténcia. O procedimento pode ser descrito nos
Seguintes passos:

1. Construir a amostra de entrada X: para quantis prefixados, por exemplo 1%,
verificam-se os valores de x gque correspondem a esses quantis (processo descrito

naFigura4.1). Esses valores sdo armazenados em X. X :{xl,x2,~--,x100}

2. Construir a amostra de respostas P..;. paracadavalor de X, calcula-se aresposta

mecanica da estrutura e armazena em P,,;;, Figura 4.2. Os valores de X devem
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variar aleatoriamente. Ou sgja

{Xi Xj . Xy Xv}® {pl P2 v Pma pm}

R R

Figura 4.2 Estimativa da resposta estrutural

3. Determinar af.d.p. daresposta P,,;,: verificar qual af.d.p. que mais se aproxima
da amostra de respostas. Conhecida a f.d.p. e suas caracteristicas, como média e
desvio padréo, traca-se a curva de resposta e verifica-se qual a probabilidade de
falha equivalente a uma distancia predefinida do centro do sistema de
coordenadas (para uma varidvel essa distancia equivale ao indice de
confiabilidade). Essa probabilidade é a &rea sob a p.d.f. estimada, Figura 4.3.

v
P \ -

VA =X
Figura 4.3 Estimativa da Probabilidade de Falha
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Capitulo 5 Método de superficie de resposta (RSM)

Como ja comentado anteriormente, 0 método de simulagdo de Monte Carlo na
prética € muitas vezes inviavel devido ao elevado custo computacional. Portanto para
eleiminar esse inconveniente, propde-se um método analitico de busca do indice de
confiabilidade. Esse método, como qualquer outro, apresenta vantagens e
desvantagens que serdo discutidas no decorrer do trabalho. Dentre as principais
caracteristicas pode-se considerar como a principal vantagem o reduzido custo
computacional. Como desvantagens citam-se as aproximagdes implicitas no método.

A respeito dessas aproximacdes, a maior dificuldade é definir uma superficie
de ruina para a estrutura, uma vez que as estruturas sdo em geral hiperestéticas e
apresentam respostas mecanicas ndo-lineares. Essa dificuldade leva a uma fracéo
razoavel dos centros de pesquisa a trabalhar com superficies de ruina de estruturas
predefinidas, viabilizando apenas a andlise de casos simples com comportamento
bem conhecido. Para superar esta dificuldade e generalizar o método para estruturas
mais complexas, € seguido um processo aproximado para a obtencdo da superficie de
ruina da estrutura em funcdo de sua resposta mecdnica como indicado nas
referéncias: Maurice Lemaire®, Alaa Mohamed'.

Uma vez definida esta superficie, existem varios algoritmos encontrados na
literatura para calcular o indice de confiabilidade de uma estrutura. Entre eles, os
mais utilizados s&o os algoritmos de Rackwitz & Fiessler, de Madsen et a., de Thoft-
Christensen e Murotsu, ou simplesmente métodos classicos de otimizacéo.
Conhecido o indice de confiabilidade, facilmente estima-se a probabilidade de ruina
da estrutura por métodos como 0 FORM (first order reliability method) € 0 SORM
(second order reliability method).

Independente do método utilizado, para o calculo da confiabilidade € sempre

® Professor do IFMA, “Institut Francais de Mécanique Avancée”, Clermont Ferrant, Franca.
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necessario encontrar varias solugdes mecanicas da estrutura em andlise, isto é, um
nimero importante de realizacGes da funcdo de estado limite. Cada método pode
resultar de um modelo complexo, com solucdo também complexa e de alto custo
computacional, sendo necessario procurar limitar o numero total de realizacbes. Com
0 objetivo de minimizar o nimero de realizagdes mecanicas, um dos métodos
possivels € construir uma representacéo analitica simples (polindmio) na vizinhanca
do ponto de concepcdo ou ponto de projeto. A estes métodos é dado o nome de
M étodos de Superficies de Resposta (RSM). Tais métodos permitem que o calculo da
confiabilidade sgja bastante simplificado e tenha um custo computacional quase nulo;
a dificuldade desses métodos € justificar a aproximagdo adotada para um dominio
definido. Tém sido usados como uma alternativa para a andlise da confiabilidade
estrutural, que sdo fundamentados sobre uma aproximacéo da funcéo de estado limite
para um polinbmio de variaveis aleatorias onde os coeficientes sao desconhecidos.

Portanto, o objetivo é construir uma resposta aproximada explicita da funcéo
de estado limite em torno do ponto de ruina mais provavel. Para isso, é necessario
repetir o calculo deterministico para um certo nUmero de pontos selecionados na
vizinhanca do ponto de concepcdo e em seguida fazer uma andlise de interpolagéo ou
regressdo. O nivel de aproximacdo depende do nivel de conhecimento do ponto de
concepcdo e do grau de ndo-linearidade da fungéo de estado limite relacionada
Ent&o, dois problemas precisam ser resolvidos:

v' escolha da forma da superficie de resposta (RS), e identificar os coeficientes
desconhecidos;
v desenvolvimento da RS em torno do ponto de ruina mais provavel.

Segundo MACIAS (1994), o desenvolvimento dos métodos de superficies de
resposta iniciou-se nos anos 50, com o objetivo de dar credibilidade a modelos
empiricos adicionados de experimentagdes seqlenciais, para analisar um certo
dominio de interesse e para descobrir e analisar as varidvels mais importantes. Nos
dias atuais, existem software de tratamento estatistico que utilizam esta metodologia
(Statgraphics, por exemplo).

Pode-se utilizar métodos de superficies de resposta para fornecer a solucéo das

" Pesquisador do IFMA, “Institut Francais de Mécanique Avancée”, Clermont Ferrant, Franca.
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“o

seguintes questdes:

v" Como uma resposta é influenciada por um conjunto de variaveis em um dominio
definido?

v" Qua o conjunto de variaveis que produzem um maximo (ou um minimo) da
resposta?

v" Qual aforma da superficie navizinhanca desta resposta maxima (ou minima)?

Ha diferentes maneiras de se aplicar um método de superficie de resposta. As
diferencas essenciais séo: o grau do polinémio, a escolha do ponto para a construcéo
da superficie, 0 nimero de pontos, o conjunto de pontos, etc. Alguns desses métodos

necessitam de técnicas de planos de experiéncia para escolher o conjunto de pontos.

5.1 Forma da superficie de resposta

Segundo MOHAMED et al. (1997), podem ser considerados trés casos para
definir a forma da superficie de resposta (RS), dependendo das informacdes
disponiveis.

1- O modelo mecénico conduz a uma forma explicita da RS, que dependente de »
coeficientes. E suficiente, entdo, definirem-se os n coeficientes a partir de »
célculos, observando-se que o sistema de equagdes deve ser bem condicionado.

2- Um estudo tedrico fornece indicagio sobre aformada RS. E o caso, por exemplo,
de um desenvolvimento limitado da resposta em torno de um ponto (série de
Taylor, desenvolvimento assintético).

3- Na fdta de informacfes, a RS deve ser construida em funcdo das respostas
conhecidas para determinados pontos. Uma base € escolhida a priori € 0s
coeficientes sdo identificados por interpolacdio ou regressdo. E o caso adequado
para estruturas hi perestéticas com respostas ndo-lineares.

O caso numero trés é o que melhor se adequa a este trabalho. Devido a
hiperasticidade e as respostas néo-lineares da estrutura, ndo é possivel conhecer a
priori qualquer informagéo sobre sua RS.

Um dos maiores problemas atualmente para calcular a confiabilidade de
estruturas de concreto armado considerando a néo-linearidade da estrutura e do
material é o custo computacional. Para encontrar uma simples resposta mecanica

necessitam-se muitas iteracoes, sendo portanto muito importante obter-se uma RS
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para a estrutura utilizando um nimero minimo de calculos mecanicos. De acordo
com LEMAIRE (1998), o desenvolvimento construido por uma expansao polinomial
€ 0 mais eficiente no caso de falta de informacdes sobre a forma da RS. Esta escolha
é feita pela maioria dos pesquisadores gue utilizam os RSM. Polinémios de grau 2
(Superficie de Resposta Quadrética (QRS)) sdo uma boa solucdo, desde que sgja
incluido um possivel calculo de curvaturas da RS. A Utilizacdo de polinbmios de
graus elevados entretanto pode oscilar ou variar muito no dominio do problema.
Portanto, conclui-se que é aconselhéavel trabalhar com superficies de resposta com
polindbmio de ordem baixa, segunda ou terceira ordem.

No QRSM (Quadratic Response Surface Method) a superficie de resposta da
estrutura € aproximada por um polindmio do 2° grau. Caso desgje-se utilizar o CRSM
(Cubic Response Surface Method), 0 desenvolvimento do algoritmo € semelhante ao
QRSM, sendo a Unica diferenca a ordem do polinémio aproximador e
consequentemente o nimero de pontos do plano de experiéncia utilizado.

Dentre os métodos mecanico-probabilisticos implementados, 0 QRSM parece
ser 0 mais consistente e exige um menor custo computacional, caracteristicas
suficientes que fosse 0 método adotado para a versdo fina do STST. Por facilidade
de notacdo e até mesmo generalizacdo, 0 QRSM sera citado simplesmente por RSM

no restante da tese.

5.2 Desenvolvimento da superficie de resposta

Uma vez definida a forma da RS, propde-se com 0 RSM desenvolve-la em
torno do ponto de ruinamais provéavel (P'), que tem posicao desconhecida. A solugdo
proposta consiste em procurar uma sequéncia de pontos P’ associada a uma
sequiéncia de RS® na qual o dominio de definicdo contém P . Este procedimento
ndo garante uma convergéncia para um minimo global. N&o se deve esquecer,
portanto, que a existéncia de minimos locais pode induzir a contribuictes
significativas na probabilidade de ruina. Pontos de minimos locais podem ser futuras
ruinas quando utilizam-se técnicas ETA e FTA. Em todos os casos, deve ser feita
uma andlise dos resultados para valida-l os.

Em uma outra possibilidade natural proposta neste trabalho sugere-se o uso de

polinbmios com graus elevados que representem bem a resposta estrutural em todo
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dominio de validade do problema, que é a diferenca bésica entre 0 método original e
0 RSM. Tentar representar as respostas estruturais utilizando um Unico polinbmio
valido para todo dominio do problema foi uma idéia original, mas ndo teve sucesso
pela falta de consisténcia na convergéncia do método, sendo consequentemente

abandonada posteriormente.

5.3 Construcao de uma superficie de resposta

A construcdo de uma RS de acordo com 0 RSM pode ser dividida em algumas

etapas, que serdo descritas a seguir.

5.3.1 Defini¢ao do espaco de trabalho

Ha duas possibilidades para construir uma RS: no espaco fisico e no espaco
reduzido ou normal padréo.

O espaco fisico apresenta a vantagem de poder obter diretamente uma solucéo
fisica para o problema, de acordo com a experiéncia do projetista. Entretanto, a
escolha de pontos fisicos pode conduzir a pontos padronizados situados muito longe
da origem no espaco normal padréo (U) se o desvio padréo for inapto ou os pontos
forem préximos das margens. Além disso, o projetista conhece bem a média da area
processada (&rea sobre os pontos), mas pode ter dificuldades para realizacGes em
torno da ruina a ser identificada. Finamente, a qualidade da solucdo de
confiabilidade depende do desenvolvimento da funcéo de estado limite obtido por
varidveis normalizadas.

O espaco fisico € mais favoravel para a sensibilidade em torno da média que a
confiabilidade a ser estudada.

Trabahar diretamente no espaco reduzido garante uma escolha de realizacOes
de um numero de desvios padrdo bem controlado. O dominio de validade da RS é
entdo bem conhecido. Entretanto, o ponto fisico original deve ser admissivel. As
solugdes fisicas inadequadas devem ser eliminadas e os caracteres realisticos, ou néo,
dos pontos fisicos de cél culo devem ser verificados.

Um estudo a priori de dominios admissiveis das variaveis fisicas induz, através
de transformagdes isoprobabilisticas, ao dominio padronizado no qual é vaido o

ponto de projeto.
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Regras de correlagdo, composicao e truncamento de variaveis podem conduzir
a transformacdes isoprobabilisticas que ndo sdo Unicas. Uma realizacdo u® sempre
tem uma realizago fisica original x"”, mas o inverso néo é verdadeiro. Finalmente,
com variaveis normalizadas, os indices sdo adimensionais, facilitando suas
interpretacoes.

De acordo com as caracteristicas citadas acima, conclui-se que é mais razoavel
para o estudo de confiabilidade trabalhar no espago normal padréo.

Uma superficie de resposta deve ser construida em uma vizinhanca fisica
aceitavel e conter pontos suficientemente repartidos no espaco reduzido. A ida e
volta, ou troca de espacos, entre os pontos fisicos e os pontos normalizados €
indispensavel. A ida e volta entre as variaveis fisicas e normalizadas € independente
do modelo mecanico e podem ser efetuadas largamente a um custo computacional

quase nulo.

5.3.2 Principio

As respostas de um modelo mecanico em torno de P s30 estimadas por um
processo de passos sucessivos que contém convergéncias mecanicas e de
confiabilidade.

v Passos sucessivos. quaisquer RS sdo construidas devido a uma evolucdo do
centro da RS que converge para um minimo. Este minimo deve pertencer ao
dominio de construgdo da RS, ele € em geral um minimo absoluto sobre a RS,
mas ndo necessariamente um minimo para o problema origina. Entdo, é
necessario fazer um processo iterativo tal que as duas Ultimas RS apresentem o
mesmo ponto de minimo.

v' Convergéncia mecdnica. 0 modelo mecanico é verificado a medida dos passos,
ou em cada passo. E indtil utilizar solucBes mais refinadas nas primeiras
realizagoes.

v Convergéncia de confiabilidade: 0 indice de confiabilidade é obtido a cada

passo.

5.4 Transformacoes de distribuicoes de probabilidade

Como jafoi discutido, € mais conveniente trabalhar no espago normal padréo,



Método de superficie de resposta (RSM)

N

S0 que as variadveis de projeto sdo fornecidas e interpretadas no espaco fisico.
Portanto, necessitam-se transformagdes isoprobabilisticas no desenvolvimento do
modelo de confiabilidade utilizado. Além do mais, o indice de confiabilidade de
Hasofer&Lind (b), que expressa o nivel de confiabilidade do problema, € calculado
no espaco norma padrdo ndo correlacionado, e as distribuicdes marginais das
varidveis e suas caracteristicas sdo fornecidas no espaco fisico. E, portanto,
necessario um largo uso de transformacdes, ou mudanca de espacos de trabalho, em
cada loopping de busca do indice de confiabilidade. Portanto, é essencial para a
analise mecanica-probabilistica a construcdo de uma transformacdo T, que passa as
variaveis do espaco fisico, representado por X, para o normal padrdo, representado
por u, e vice-versa.

A seguir, serdo comentados véarios métodos de transformacéo isoprobabilistica,
cabendo ao analista escolher 0 método mais adequado ao problema.

Um grande numero de distribui¢cdes de probabilidade utilizadas na engenharia
podem ser encontradas no Anexo B. Todas as distribuigdes contidas nesse Anexo
foram implementadas no STST.

Variaveis aleatérias independentes ou ndo correlacionadas sdo aquelas cujas
caracteristicas estatisticas ndo se ateram devido a presenca de uma outra variavel.
Por exemplo, 0 ago e 0 concreto quando o concreto armado € estudado. Em geral, a
maioria das varidveis da analise estrutural pertence a esse grupo.

Variaveis deatdrias dependentes ou correlacionadas séo aguelas que ateram
suas caracteristicas estatisticas com a presenca de outra varidvel. Por exemplo, o

concreto e 0 agregado, ou o0 concreto armado e a oxidagao do ago.

5.4.1 Variaveis aleatorias independentes

Nos casos onde as variavels aleatérias de base sdo independentes, a
transformacédo é feita para cada variavel independentemente, apenas igualando-se as
funcgdes de reparticéo:

Flu)= F (x;) (5.1)

A transformacao direta é entdo:

X)) P u=FYE (x,) i=1..n (52)
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A transformacdo inversa &
THu) b x, =FMF(u)  i=1..n (5.3)
Em notacdo matricial:

U ={u}={F (R (D) (54)
x ={x} ={F3F ()}

onde x;j e U representam as varidveis aeatérias no espaco fisico e reduzido,
respectivamente.

Na prética, o indice de confiabilidade (b) € calculado no espaco normal padréo,
ou sgja, avariave u; é representada por uma distribuicdo normal com média nula e
desvio padréo unitario. Desta forma, a funcdo que representa u; ndo € integravel
analiticamente, sendo necess&ria uma integracdo numeérica da funcdo. Baseado em
testes, aconselha-se utilizar um procedimento gausseano, com a regido de integracéo
dividida em sub-regifes. Para integrar cada sub-regi&o deve-se utilizar dez pontos de
Gauss. No caso, foram utilizadas 20 sub-regides.

As funcdes de distribuicdo acumuladas adequadas & variavels de engenharia,
mesmo no espaco fisico, em geral ndo sdo possiveis de se integrar analiticamente,
sendo necessario 0 uso de integracdo numérica.

Um exemplo de transformacdo isoprobabilistica de variaveis aeatérias
independentes pode ser visto no Apéndice .
5.4.1.1 Distribuicio normal equivalente

Este método foi descrito em MOHAMED (1999). Consiste em fazer a
transformacéo das varidveis uma a uma, apresentando solugdo exata apenas nos casos
em que as varidvels deatdrias sdo independentes. Apds encontrarem-se 0S
par@metros da distribuicdo normal equivalente a distribuicdo original, facilmente
fazem-se transformagdes isoprobabilistica do espaco normal equivalente para o
espaco hormal padrdo e vice-versa. Pode-se dizer que esta é aforma mais simples de
se transformarem as variaveis para os espaco reduzido.

Para encontrar os parametros da distribuicdo normal equivalente me s;, paraa

varidvel x;, com uma fungéo de densidade f, (x;) e uma funcéo de distribuicso

acumulada Fy (xi), deve ser feito o procedimento descrito a seguir. F e |
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representam, respectivamente, as funcdes de distribuicdo acumulada e de densidade
normal equivalente.
Igualar as fungdes de distribuig¢do acumuladas no ponto considerado:
PP () =
i o
Igualar as funcdes de densidade no mesmo ponto, que € obtida derivando-se a

expressao(5.5) em relacéo a x;:

1.a-mo_ (5.6)
Sijg s, g_fxi(xi)

De (5.5) tem-se:
Xi-m _ F '1[|:xi (Xi )] (5.7)

Sj
Substituindo-se arelacdo (5.7) na (5.6), pode-se determinar uma expressao para

0 desvio padréo da distribuicdo normal equivalente:

_ (F -1[in (Xi )D (5.8)
S = TX.)
Reorganizando-se (5.5), tem-se a média da distribuicdo normal equivalente:
m=X; - SiF'l[FXi (xi)] (5.9)

Um exemplo desse procedimento pode ser visto no Apéndicelll.

5.4.2 Variaveis aleatorias correlacionadas

Quando as variaveis de base ndo sdo mutuamente independentes, pode-se usar
a transformacéo isoprobabilistica de Rosenblatt ou a de Nataf. Segundo MOHAMED
(1997), a transformagdo de Rosenblatt € a melhor solucdo, mas ela necessita do
conhecimento da lei de distribuicdo conjunta do vetor das variaveis aleatorias X, que
na maioria dos casos reais ndo € conhecida. Em geral, o valor médio das varidveis
deatorias X;, 0 desvio padréo s;, a matriz de correlagdo rij e as fungbes de
distribui¢cdo marginal de X sdo conhecidos. Quando se conhece apenas esses dados,
pode ser utilizada a transformacdo de Nataf.

A matriz de correlagdo no espago fisico rj; € determinada através de ensaios em

laboratorios. Em geral as variaveis estruturais ndo sao correl acionadas.
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5.4.2.1 Transformacao de Rosenblatt
Para fazer uma transformagdo para o0 espaco normalizado independente,
Hohenbichler e Rackwitz, apud MOHAMED (1999), sugeriram a transformacdo de
Rosenblatt.
{u=1({x}) (5.10)
com:

oy =7, ) 61

Tu, =F '1[FX2 (x, \xl)]

fu, =F '1[Fxn (xn \xl,xz,...,xn_l)]

onde F (xi \xl,xz,...,xi_l) é a funcéo de distribuicdo condicional de x;; isto é

determinado por:

X (5.12)
F i ooty (X X1, )t

Ry (X \Xq, X ey X g ) = =¥

fxi... xi_l(le--’Xi-l)

A transformacdo de Rosenblatt € exata, entretanto ndo € independente da ordem
da variavel, consequentemente a forma da superficie de ruina pode ser modificada.
De acordo com Madsen, appud MOHAMED (1999), para uso préatico o erro devido a
essa possivel modificacdo na superficie de ruina é pequeno.

A transformacao inversa € dada por:
: X1 = Fxll [F (Ul)] (5.13)

T Hu)p | .
:l:Xi = in [F (Ui \ul’UZ""’ui-l)]
|

;Ifxn = F)_(:'[F (Un \Ul,UZa---aun-l)]

5.4.2.2 Transformac¢ao de Nataf
Para descrever a transformacdo de Nataf foi realizada uma compilagéo de
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MOHAMED (1999) e MOHAMED et a. (1997). Considere duas variaveis aeatérias

correlacionadas, X; € X», cujas funcdes marginais R (xi ) sdo conhecidas. (; e 0, s80
as varidveis normais padronizadas, correlacionadas, obtidas pela transformacéo:
0 =F (5 (x) =12 (5.14)

De acordo com Nataf, pode-se associar uma funcdo de densidade conjunta &

variaveis X1 e Xo.

o) 1 o (519

i (0g) j(0,)

ej z(ﬁl,ﬁz,rm) é a funcdo de densidade padrdo de

fy, x (X1’X2)=J 2(U1’U2,ro,12
112

dr, (x;
onde f, (xi ) = QX(_X' )
[

dimensdo 2, com média nula, desvio padréo unitério e correlagdo igual ar g 12.

A relacdo entre r o 1, (correlagcdo no espago normal padréo) e r 1, (correlagdo no
espaco fisico) € obtida a partir da definicdo de correlacdo, podendo assim exprimir
I .12 €M funcdo das densidades marginais de x;, ou sgja:

v v ax, - m e, - (5.16)

QQ% s, g s, ul’UZ’ 012)dUdu

O modelo é valido se as seguintes condicbes forem satisfeitas:

v A transformacdo é feita uma a uma; isso é possivel se todas as fungdes de
distribuicdo marginais sdo continuas e crescentes.
v' Osvaoresder g, sdo entre —1 e +1. De acordo com Der Hiureghian e Liu, apud
MOHAMED (1999), osvaloresder (12 S0 fechados para osr 1».
Parasimplificar os calculos, considera-se a seguinte relacdo:
M o1 (5.17)

onde f € um coeficiente calculado através de expressdes que sdo funcdes dos
coeficientes de variagéao (CV), dos coeficientes de correlagdo (r ;) e das distribuicoes
marginais de ambas as variaveis. As expressdes utilizadas para o célculo de f
encontram-se no Anexo C.

Determina-se f para cada par de varidveis correlacionadas, obtendo-se assim a

matriz de correlacdo equivalente ou matriz de correlacdo no espaco norma padréo,
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dada por:
[I‘ 0]0 I‘O’ij =f Wij (518)
Em seguida, passa-se do espago normal padréo correlacionado (U) para o

espaco normal padrdo ndo correlacionado (u), ou variaveis gaussianas normais

centradas reduzidas. Isto é feito através da triangularizacdo de Cholesky:

[rol=[L]AL] (519
fazendo
@)=[L]* (520
As variaveis normais centradas reduzidas sdo:
ui =T (Xj): Gij Uj=Gy F '1(ij (Xj)) (5:21)

onde [Q)] € ainversa da matriz triangular inferior da decomposi¢éo de Cholesky de

[rol.

O esguema da transformagéo de Nataf apresenta-se em (5.22) e naFigura5.1.
Uz u:

f(x)® z(0,r)® j (u) (5.22)
@

Espaco fisico Espaco normal Espaco normal padrdo

Figura 5.1 Transformagéo de espacos

Apresenta-se a seguir atransformagdo escrita em forma matricial:

(1= [a {8 = [ AF (g () 529

eainversa é aseguinte:
=[] {u =[]y (5.24)

0 = {rsd (F G} = (R F (LA (5.25)
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5.5 Plano de experiéncia

A evolucdo do RSM baseia-se em superficies de resposta da estrutura validas
apenas em torno da solugdo do problema, que a priori N80 é conhecida. Portanto,
utiliza-se um processo iterativo no qual as RS convergem para a solugéo. Para
construir a RS de cada iteragéo necessita-se de um conjunto de situacoes da estrutura,
que é construido variando as caracteristicas das variaveis aeatérias do problema.
Essa variagdo das variaveis de projeto obedece um critério predeterminado
denominado plano de experiéncia (EP).

Os planos de experiéncia sdo 0s principais responsaveis pela convergéncia do
algoritmo e pelo custo computacional do modelo proposto. Na bibliografia h4 uma
grande busca de novos planos de experiéncia para melhorar essas caracteristicas,
podendo dizer que qualquer proposta de um novo EP que forneca melhorias no custo
computacional e que garanta a convergéncia do agoritmo ao menos para
determinadas estruturas é aceita nas melhores revistas internacionais.

Os planos de experiéncia podem ser classificados em duas grandes categorias.
o0 plano de experiéncia numérico e o plano de experiéncia aleatdrio. A diferenca entre
um EP numérico e um EP aleatdrio ou naturalista, € que, para duas experiéncias com
dados idénticos, ao utilizar um EP numérico a igualdade entre os resultados é total, o
gue ndo acontece com planos de experiéncia naturalistas.

Os planos de experiéncia aleatérios podem conduzir a singularidades no
sistema, exigindo um nimero maior de pontos para evitar essa singularidade. Uma
outra caracteristica € que os pontos ndo se localizam necessariamente em torno da
solucdo devido a aleatoriedade, podendo necessitar de mais superficies de resposta
para a convergéncia do modelo. Entretanto, para problemas com elevado nimero de
variaveis aleatdrias pode se tornar dificil estabelecer um EP numérico que garanta
convergéncia. Nessas situaces 0 EP aeat6rio pode ser mais indicado.

Foram implementados planos de experiéncia aleatorios e numéricos no STST.
A seguir descrevem-se procedimentos para planos de experiéncia numeéricos, que
foram mais largamente utilizados nesta tese. O procedimento para os planos de
experiéncia aleatérios é semelhante, diferenciando apenas na geracéo dos pontos que

nesse caso é aleatoria.
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Plano de experiéncia numérico € um conjunto de valores deterministicos com
0S quais sera aproximada a hipersuperficie da resposta estrutural. Ou sgja, supde-se
um sistema de coordenadas, onde cada uma delas equivale a uma variavel aleatéria
de resisténcia e uma outra equivale aresposta estrutural. O EP é responsavel pela
variagdo deterministica das variaveis aeatérias para gerar a hipersuperficie da
resposta estrutural também deterministica, a qual definira a hipersuperficie de ruina
do problema mecéanico-probabilistico.

Existem varias formas de EPs disponiveis em bibliografias. Entretanto,
necessita-se definir seus coeficientes que melhor se adequam ao problema estudado.
Os planos de experiéncia implementados no STST (estrela, hiper-cubo, fatorial
completo, minimo e composto) € seus coeficientes encontram-se no Anexo D. Estes
EPs se classificam como planos de experiéncia numéricos classicos e podem ser
vistos na Figura 5.2, que por motivo didético foram impressos para duas ou trés
varidveis aeatorias apenas. E importante observar-se que os EPs sdo construidos no

espaco reduzido.
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Star Hyper-cube Complete factorial
u2 u2 u2
+1.30m +1.30m +1.30m
° -+ ° ° °
m,m ) mm m,m
0.70m +130m Ul 0.70m' +1.30m UL 0.70m +130m U1
° — ° ° °
0.70m 0.70m 0.70m
Minimum Composite Complete factoria
u2 u2
u2
+130m +1.30m
+115m m,,1.30m
° T ° +1.30m,m
m,m 0.70m mm +1.30m
0.70m +130m U1 08m | +L15m U1
,m,m
- ° Tomst 0.70m,fh #1.30mMm UL
. /UM
0.70m 0.70p.m
m,m,+4.30m

u3

Figura 5.2 Planos de experiéncia numéricos adotados no presente trabalho

Os planos de experiéncia para um numero de varidveis aeatdrias superior a

duas sdo semelhantes aos listados na Figura 5.2, acrescentados de pontos

posicionados como 0s descritos nos dois primeiros eixos, U; e U,. O nimero de

novos pontos depende do nimero de coeficientes do polindmio aproximador (ng) da

superficie de resposta.

A seguir lista-se 0 nimero de pontos (n,) de cada plano, que é fun¢do do

nimero de coeficientes n; do polindmio aproximador da RS e do nUmero de variaveis

aeatorias (nys). Para um polinémio aproximador do segundo grau, tem-se a seguinte

relacdo entre 0 nUmero de VA e o nimero de coeficientes:

VA =Ny, 1 2 3 4 5 6
nc 3 6 10 15 21 28
in,, =1\ n,=n
v Plano estrela I v p_ ‘
tNya >IN np=n¢-1
_ iNva =1\ ny=n;
v' Plano estrela 45 ou hiper-cubo: |
fNva >\ ny,=nc-1
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v' Plano fatorial completo: {np =3Ma

v" Plano minimo: {np:nC

jNva =1\ n, =5
v' Plano composto: |
iNva >\ ny =9(ny, - 1)

Além dos EPs numéricos cléssicos, ha os planos de experiéncia numéricos
tabulados e orientados. Os tabulados utilizam tabelas predefinidas, tipo Taguchi, os
quais pedem informagdes sobre interacOes das variaveis. Ja os EPs orientados tém
informacgdes sobre a qualidade das variavels, ou sgja, sobre a posicdo provavel da
solucao do problema representada por P .

Os planos de experiéncia sdo responsaveis pelas superficies de resposta
adaptativas requeridas pelo RSM desde o inicio do processo iterativo até a
convergéncia. A velocidade de convergéncia, ou custo computacional do método
depende de uma boa escolha desses planos. A definicdo do melhor plano a ser
utilizado deve ser feita caso a caso.

Em cada plano implementado h& duas possibilidades para a evolucéo das
superficies adaptativas. com ou sem ponto de adaptacéo, procedimentos descritos a
Seguir.

Quando se usa ponto de adaptacdo, é eliminado apenas um ponto do plano de
experiéncia de uma iteracdo para a outra. O ponto eliminado é o ponto mais afastado
do ultimo resultado, ou sgja, do resultado da Ultima iteracdo. Dessa forma, falta
apenas um ponto para gerar a nova RS, e a este ponto serdo atribuidas as
caracteristicas do resultado da Ultima iteracdo. Este procedimento pode ser visto na
Figura 5.3, onde o plano de experiéncia adotado foi 0 composto. H(U) é a funcéo
aproximadora no espago reduzido da hipersuperficie limite FS que € obtida
diretamente da RS; U representa as variaveis aleatdrias no espaco normal padrdo e P

0 ponto de projeto.
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Figura 5.3 Evolucdo das superficies de resposta utilizando ponto de adaptacéo. Plano
de experiéncia Composto

Quando n&o se utiliza ponto de adaptacdo, sdo eliminados todos os pontos da
iteragdo anterior. Entdo, é necess&rio definir todos os pontos da RS novamente. O
ponto médio do plano de experiéncia, localizado no centro do sistema de
coordenadas do EP no espaco reduzido, assume as caracteristicas do resultado da
Ultima iteracdo, e os demais continuam de acordo com o EP adotado. Ou sgja, o
plano de experiéncia é trandadado para o0 resultado da Ultima iteracdo. Esse

procedimento pode ser visto naFigura5.4.

Uz Uz

\ Uz FS- \ \\\ Uz
Hau) | )

Figura 5.4 Evolucédo das superficies de resposta sem ponto de adaptacédo
A escolha do plano de experiéncia numérico é a questdo mais delicada do

RSM. Né&o tem como generalizar qual EP € mais adequado para os problemas de
confiabilidade estrutural, necessitando-se introduzir o conhecimento do engenheiro.
E importante ter o méaximo de informagdes a cada etapa para verificar a validacio e
adequacao do EP escolhido.

Um exemplo pratico de utilizacgo de EP pode ser visto no Apéndicellll.
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5.6 Aproximacgoes de pontos a uma superficie

No caso dafalta de informacdes sobre a FS, € necessario utilizar-se um método
de regressdo para determinar as constantes do polinémio aproximador (forma
escolhida para aproximar a RS) da hipersuperficie de estado limite. J& foi visto
também que a nuvem de pontos necesséria para a regressao € fornecida pelo plano de
experiéncia a cada iteracdo do RSM. Portanto, falta mostrar um método de regresséo
para um polindmio de dimensdo e ordem quaisquer, definido no espaco de dimensdo
igual a0 nimero de variaveis aleatorias mais um. Conhecendo-se esse procedimento,
facilmente determina-se uma expressao para representar a superficie de estado limite
da estrutura valida em torno do ponto de projeto.

A regressdo € feita segundo o método dos minimos quadrados, ou sgja,
minimiza o quadrado das distancias entre as respostas reais e as aproximadas pelo
polinbmio. Por facilidade de compreensdo, iniciamente mostra-se como fazer uma
regresséo para um polindmio do segundo grau e dimensdo n. Posteriormente, o
método € generalizado para polindbmio de ordem qualquer.

Representam-se 0 polindmio por Q(X) e as respostas ou pontos, que dao
origem a regressdo, por R;, que no caso equivalem & respostas mecanicas da
estrutura. Entéo, Q(X) pode ser escrito da seguinte forma:

n non (5.26)
QX)=ag+a ax; +a & byx;x;
i=1 i=1j=1
onde n é 0 nUmero de variaveis que define a dimensdo do polinémio.

A regressdo tem como objetivo minimizar a disténcia entre os pontos e a

superficie aproximada, que € a incdgnita. Entdo, o problema da regressdo passa a ser

um problema de minimizacdo da seguinte forma:

np 5.27
min, :miné(Q(Xk)- R")2 (5.27)
k=1
onde np € 0 nimero de respostas ou pontos conhecidos.
Pode-se escrever Q(X) da seguinte forma:
Q(x)={A}{x} (528)

onde:
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{A}t :{aO ag,.y 8,011,000 D D12 b(n 1)n} (5.29)
{X}t :{lxl ..... xn,xf ..... X5 X1X 25 X (n 1)Xn} (5.30)
Entso, a funcso de minimizagio passaa ser escrita como segue:
d:minggf{A}t{xk}_ ngxk}t{A}_ Rk &0 (5.32)
k=1 [%7%]
Desenvolvendo-se (5.31):
(5.32)

d= minlfai)l?A}t{Xk}{Xk}t{A} - 2RM{A} X }+ R¥ ﬁ

Para obter um minimo, basta anular o gradiente de d em relagdo aos

coeficientes a;. Ou sgja

Rd(A) = 'ﬂd(At) o (5.33)
A}
Desenvolvendo-se (5.33):
Rd(a) = & @{xfx <} {a}- 2Rk{xk}g:o (5:34)
k=1
ou, (5.34) pode ser escrito naforma:
(5.35)

Nd(A) = g’gx"}{x"}t{A}- RYx*}8=0
k=1 7]
Fazendo-se:

_ L 1o (5.36)
Pl=a gx '8

)= (R >

k=1

Encontra-se o0 sistema de equacdes (5.38), onde {A} € 0 vetor incognita ou o vetor
dos coeficientes do polinémio:

Flal=( o {A)=[) 539

Para expandir o raciocinio para um polindmio de ordem qualquer, o

procedimento permanece o mesmo, mudam apenas os vetores {A}' e {X}'; basta

considerar:
(A} ={ag.ay,....am} (5.39)
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at at at at at at at at at
{X}t :{XT 1,1X;n 1,2“.Xm/ 1,nv1.“1XT |,1Xr2n |,2."X$/ |,nv1.“1)(]r.n m,erzn m,2."X$/ m,nv} (540)

onde:
élll |12 b Ilj b IanL\,'I (5.41)
é . . . u
glar 1o ol o oy
e ' R A
[mat]mxm, =@ . .o\l LLa Iy £ngp;i =01,...,ngp
gkt ke g kv =0
é: : c 0
e : .
éml L B ' Imnvg

[mat] = matriz dos expoentes do polindmio;

I = expoente de x

m = nimero de coeficientes do polinémio;

nv = nimero de variaveis, a dimensdo do polindmio énv + 1;

ngp = grau do polindmio.

o

[EEN
[(efalalaYal ey o)y ol

N

Para 2 VA e polindmio do segundo grau, tem-se: [mat], .., =

[EEN

(R;CD)&) ('?)_‘('D) 8) DD 8
o o

5.7 Calculo do indice de confiabilidade

Na maioria dos métodos utilizados para andlise da confiabilidade necessita-se
de um agoritmo de otimizac&o para encontrar o ponto de projeto, ou a solucéo do
problema. Nesses métodos, a otimizacdo € utilizada para encontrar a minima
distancia entre o ponto de projeto e o centro do sistema de coordenadas no espaco
normal padréo ndo correlacionado.

Antes de comentar alguns algoritmos de otimizacdo aplicados ao calculo do
indice de confiabilidade, serdo introduzidas algumas notagdes:

v' X:variavel deatéria(VA) no espaco fisico;

v'u: variavel aleat6riano espaco normal padréo ndo correl acionado;

v X, U: vetores das VA no espaco fisico e normal padrdo ndo correlacionado;

v ms: médiaedesvio padréo das VA;
v

a: cosseno diretor da VA no espaco normal padréo néo correlacionado;
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v b: indice de confiabilidade;

v" " soluco do problema;

v" G(.): funcéo que representa a superficie limite (FS) da estrutura no espaco fisico,
1G()<0n w;
iG>0 w,
1G()=0\ limite

v" H(.): funcéo que representa a FS da estrutura no espaco normal padréo;

v' E[.]: média

Grande parte dos algoritmos de otimizacdo podem se classificar em dois
grupos. SQP (Sequential Quadratic Program) e SQP direct. Os agoritmos SOP
trabalham com a primeira derivada da fungio que se desegja otimizar, NG(X),
enquanto os SQP direct utilizam a primeira e segunda derivada da funcéo, NG(X) e
N 2G(X) . Os dois grupos de agoritmos tém bom desempenho, dependem da situagdo
ou tipo do problema. O SOP exige menor esforco matemético, pois trabalha apenas
com o gradiente de G(X). Em algumas situagdes pode ser que 0 SQP direct tenha
uma convergéncia mais rgpida, uma vez que utiliza a hessiana de G(X), entretanto é
necessario calcular essa hessiana que apresenta muito mais expressdes que o
gradiente. Cada algoritmo tem suas vantagens e desvantagens, requerendo portanto
uma andlise caso a caso para a definicdo de sua utilizagao.

O método para calculo da confiabilidade utilizado na versdo final do software
STST foi o método de superficie de resposta quadratica QRSM, ou mesmo cubica
CRSM. Para 0 QRSM é melhor utilizar algoritmos de otimizacdo SQP. No QRSM,
G(X) é representada por um polindmio do segundo grau, cuja derivada segunda é
constante, levando a uma ma convergéncia do SOP direct. Na versdo final da tese
propde-se 0 uso SQP + QRSM para determinar a confiabilidade de uma estrutura.

Em seguida mostram-se alguns agoritmos de otimizacdo que podem ser

utilizados para encontrar o indice de confiabilidade de Hasofer & Lind.

5.7.1 Algoritmo de Rackwitz & Fiessler

Um dos agoritmos mais conhecidos no campo da confiabilidade é o agoritmo

de Rackwitz & Fiessler, que permite uma rpida determinacdo do ponto de projeto
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P'. Entretanto, ha vérias situacBes onde esse processo é falho: se houver muitos
pontos de minimo local; se a superficie de ruina for esférica portanto todos os pontos
s80 minimos; se a superficie de ruina apresenta ponto de sela pode haver oscilacdo na
convergéncia para um minimo global; se as derivadas da funcéo de falha ndo forem
continuas.

Embora esse algoritmo requeira o clculo das derivadas parciais da funcéo de
falha, funcdo que representa a superficie de ruina da estrutura, que pode apresentar
elevado custo computacional, especialmente para um nimero elevado de variaveis de
projeto, tem bom desempenho quanto aconvergéncia.

Cosidera-se nesse agoritmo que a reta entre a origem do sistema de
coordenadas U e o ponto de projeto € normal a superficie de ruina no ponto de
projeto, ou sga

u’ =ba,’ (5.42)

O agoritmo é organizado em 5 passos.

1. Escolhado pontoinicia. Geramente:

X° = E[X] (5.43)
2. Cdcular:

G! =G(x{,sz,...,x£]) (5.44)
RG) = 16(x1, X 2,000 X )| (5.45)

i ﬂxi |
ikl 540

i fxi (Xi) ‘

= x; - siF R ()] (5:47)

ondei € o indice davaridvel aleatériaej o indice daiteracdo. Ousga i =1, ..., n" de

VA ej=0,.., aéaconvergéncia

3. Cdcular:
0 N o (5.48)
x) = 3 NG, x; m(|1=éNGim‘ s2| =3 NG?s?
i=1 i=1 =1
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~ i 5.49

aj — NGiSi ( )

i S X
 x-G-m (5.50)

bl =-

Sx

)(J+1:m +a|bs||J (551)

5.  Repete os passos 2, 3 e 4 até a convergéncia. Obtém os valoresfinais:
b.ai, U, (5.52)
No caso de trabalhar diretamente no espaco normal padrdo, o agoritmo

resume-se a

1. Escolhado pontoinicia. Geramente:

u® =g[u]=0 (5.53)

2. Cdcular:
HI = H(u{u’zui,) (5.54)
. ] . (5.55)

NH/ = TH(uy, uy, ’Un)| : ”NH”J
T, |

3. Cdcular:
X N 5.56
aij = IEIHiJj ) :+HJ_{ElHiJj} {ulj} (5:56)

INH INH]

u/* =-bla (5.57)

4. Repetem-se 0s passos 2 e 3 até a convergéncia. Obtém os valores finais.
b, .a;,u; . Osvalores de x; sio obtidos através da transformagio do espago

normal padréo uf para o espaco fisico.

5.7.2 Algoritmo de Madsen et al

Este agoritmo foi apresentado em MOHAMED (1999). Baseiase no
desenvolvimento da série de Taylor no espaco normalizado U, apresentando uma
sequéncia proxima da utilizado no método de Newton-Raphson.

Considere:
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&MH(u)u (5.58)
eTH(u)a

NH(u)=§ Tu, 4
& U
1),
e fu,
j NH(U) (5.59)
a’ =—
INH)] -y
O desenvolvimento em primeira ordem da fungdo de ruina fornece:
. : 5.60
H(u1)+é’r{ TH(u) (ui - uil): 0 (560
iz Ui |y
Ent&o, o proximo ponto &:
. . R . (5.61)
it =3 ) i Ol + Hu) |
gfu ) 2 ”H(U)” u=ul
O processo iterativo deve ser feito até a convergéncia:
u=ba"  H(u)=0 (5.62)

5.7.3 Algoritmo de Thoft-Christensen e Murotsu

Este algoritmo foi apresentado em MOHAMED (1999). Procura-se a solucéo

do seguinte problema:

H(ba,,ba,,..,.ba,)=0 (5.63)
onde os cossenos diretores so definidos da seguinte forma:
Hiba 5.64
a; =- ELJ) i =12....n ( )
kK Tu,

sendo o coeficiente k € dado por:

n 6TH(ba )i? (5.65)
k=.lae——0
izé Ui g
O procedimento é descrito a seguir:
1. Escolhadosvaoresiniciais para: b, aj, ay, ..., an.

2.  Atravésdaequacdo (5.63) calcula-seb.
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Para este valor de b calcula-se aderivada parcial: TH(ba )/ u; .

3

4, Calcula-se o coeficiente k.

5 Calculam-se os cossenos diretores; a;.
6

Repetem-se 0s passos 2 a0 5 até a convergéncia.

5.7.4 Método do Gradiente utilizando a hessiana do problema de otimizacao

A superficie de resposta da estrutura no espaco normal padrdo descrita pela

equacao (5.28) pode ser escrita da seguinte forma:

~ o & W -0 (566)
QU)=aga;0u™ 2
i i=1 a

com: nv: nimero de variaveis aeatorias, exceto a solicitacdo, se elafor aeatoria;
j: niumero de coeficientes do polinbmio que representa a RS.
Conhecida a superficie de resposta, por definicéo a superficie de ruina é
H(L)=30)- ) =4 B Ou™ & u, %
j i=1 @
onde P € a solicitagdo no espaco reduzido, representado por up, € g S80 0S
coeficientes do polindmio aproximador também nesse espaco.

A deatoriedade das varidveis € introduzida na transformacéo do espaco fisico
para o espaco normal padréo. Desta forma, o problema de otimizagdo a ser resolvido
é explicitado por:

wa (5.68)
Minimized=_|§u? \ H(U)EO ul R™
i=1
onde: nva numero de variaveis aeatdrias incluindo as solicitacdes.

O problema de otimizagéo com restricéo indicado em (5.68) pode ser resolvido
como um problema de otimizacdo sem restricdo através da introducdo de um
multiplicador de Lagrange |, resultando no seguinte sistema de equacbes e

inequagoes.

RIF, +1 RiH, =0 (5.69)
| H(u) =0
|30

Admitindo-se que | € diferente de zero, pois isto levaria a solugdo trivial que
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ndo interessa, 0 sistema de equagdes (5.69) pode ser explicito naforma:

& v (5.70)

é a

a 1 1o -4 .Y

e + . . . _majl u o

ST I.UKaj‘a].mat]kgl uy g [0]

éelauf Y

evia 8

onde k € alinha do sistema de equacdes correspondente a cada variavel aleatoria.
Para resolver 0 sistema de equacfes néo-linear (5.70), pode-se utilizar um
método numeérico, como 0 processo iterativo de Newton Raphson, brevemente
descrito nos seguintes passos (PROENCA, 1989):
1. Assume-sevaloresiniciais paraU";
calcula-se o vetor secante, S;

calcula-se o residuo, f*:

A W DN

verifica-se o0 erro. O processo adotado resume-se essencialmente em anular
afuncdo residuo;

5. calcula-se amatriz tangente, T";

6. calcula-se o incremento DU: T'DU =f!

7. atudiza-se o vetor U: Uttt =ut+ pu
8.

retorna-se ap passo 2 até que o residuo se anule.

A seguir explicitam-se o0 vetor secante (S) e a fungdo residuo (f).

é u (5.71)
é 1 1 o u
< . Y
S:g Uy +|—a a]maIJkOulm ! 3
a2 2 Uk j i=L z
€lau; u
EVi= 3]
10U 1 ou (5.72)
.1 | . |
feity-19=it
{Pb h nva+1b

A matriz tangente (T) é obtida através do gradiente da funcéo residuo, ou sgja:
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(5.73)

. 5.74
Nii k,0=1---,nv ( )

(5.75)

(5.76)

Resolvendo-se 0 processo iterativo, determina-se u.

5.8 Calculo da probabilidade de ruina

Os métodos mais utilizados para estimar a probabilidade de ruina de uma
estrutura quando ja foi determinado o seu indice de confiabilidade € o FORM (First
Order Reliability Method) e 0 SORM (Second Order Reliability Method). A seguir
descrevem-se esses dois métodos, onde uma variedade de aproximacfes SORM é

apresentada.

5.8.1 Método de confiabilidade de primeira ordem —- FORM
O método de confiabilidade de primeira ordem fornece uma estimativa da
probabilidade de ruina linearizando a superficie de ruina (ou superficie de estado

limite) no ponto de projeto u; no espago normal padrdo, ou sgja

O Y W R T ) B

Como asuperficie de ruina € nula, H(u? ) =0, tem-se:
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H(u;)»aju; - a;u; »a;u; +b (5.78)
A expressdo (5.78) fornece a equacdo do hiperplano tangente para a superficie
de ruina no ponto de projeto.
A probabilidade de ruina é dada por:
P =FlH(x;) £ 0] = A{H(u; ) £ 0] (5.79)
P @P[a’{ui +b £ o]: F{a’{ui £- b]: F[- b]
onde F[>] € a funcdo de distribuicdo acumulada padréo de apenas uma variavel.
Ent&o, a aproximacdo FORM da probabilidade de ruina é:
P @[ b] (5.80)
Por facilidade didética, facilmente entende-se 0 método em questdo quando
utiliza-se apenas uma Unica varidvel aleatoria. Portanto, nesse caso, tem-se 0 seguinte
procedimento:
i=1 \ a,=1 ® H(u)»u+b (5.81)
Nessa situacéo, a probabilidade de ruina é dada por:
P, =P[H(x,) £ 0] = F[H(u,) £ 0] (5.82)
P. @Pu, +b£0]=Fu, £-b]=F[- b]

Na superficie limite, H(u,) = 0, portanto:

P. =PF[H(x,)=0] = AH(u,) = 0] (5.83)
P @Pu, +b=0]=Plu, =-b]=F[- b]
De acordo com a expressao (5.83), no caso de apenas uma variavel na situagao
limite, o valor do indice de confiabilidade se confunde com o valor da abscissa no
espaco normal padrdo com o sinal trocado, ver Figura 5.5.

A
f(u)

/
/
/

/ \
/ \
\
/ \

p \

b=-u u

Figura 5.5 Interpretacdo gréfica do FORM no caso de apenas 1 varidvel aleatoria.

O sina do erro na aproximacdo FORM depende se a superficie de ruina é
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concava (a favor da seguranca) ou convexa (contra a seguranga), Figura 5.6. Uma
aproximacdo FORM é suficiente se a curvatura da superficie de ruina € pegquena (ndo
ha maiores problemas em linearizar a FS) e a probabilidade de ruina € um valor
muito pequeno (a variagdo dos quantis nas extremidades da curva normal padréo néo
€ relativamente sensivel a abscissa do sistema de coordenadas). Na prética da

engenharia geralmente ocorrem casos COmo esses.

U A

H (u)

P*

Figura 5.6 Sinal do erro na aproximagdo FORM

5.8.2 Método de confiabilidade de segunda ordem — SORM

Para melhorar a qualidade das aproximagdes introduz-se o SORM, baseado na
idéia origina do FORM. O SORM necessita-se de mais informacdes sobre a
superficie de ruina em comparacdo com o FORM, aém do indice de confiabilidade,
necessario para ambos os métodos, ho SORM sd0 necessarios anda conhecimentos
sobre as curvaturas principais da superficie de ruina. E utilizada uma superficie
quadrética no lugar do plano tangente utilizado no FORM.

Segundo MOHAMED (1999), para o ponto de projeto P, a superficie
quadrética deve ter as seguintes caracteristicas.
v Deve ser continua e duas vezes diferenciavel.
v" Deveter o mesmo plano tangente que a superficie de ruina.
v' Deveter acurvaturaprincipa que a superficie de ruina.

Séo disponives varias aproximacdes para a superficie quadratica utilizada no

SORM, sendo a escolha do tipo dependente do interesse da relagcéo precisao versos
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custo. A seguir citam-se algumas dessas aproximagdes descritas em MOHAMED
(1999).
I — Aproximagdo por uma hiper-esfera
A aproximacdo esférica da superficie de ruina € a mais simples utilizada no
SORM. Para curvatura convexa, a probabilidade de ruina sobre a fronteira é
determinada por uma hiperesfera centrada na origem. Esta fronteira € dada por:
- 5.84
H(ui)»éuiz_bZ:Cﬁ_bZ (589
i=1
A probabilidade de ruina é dada por:
P, =P[H(u,) £ 0| (5.85)
P @Plc2 - b? £0|=Plc2 £b2]=1- c2(v?)
onde c2( éadistribuigao Chi-quadrada com n graus de liberdade.

O numero de graus de liberdade é igual a0 nimero de eixos do sistema de
coordenadas da superficie de resposta da estrutura, ou sgja, 0 nimero de variaveis
aleatorias mais um.

1I- Hiper-esfera excéntrica

Segundo MOHAMED (1999), a melhor aproximacao é obtida por hiper-esfera
excéntrica com raio R igual a média da curvatura principal do estado limite no ponto

de projeto; o centro é ent&o tomado pela linha reta definida pelo cosseno diretor a; .

A probabilidade de ruina é aproximada por:
P @- c24(R?) (5.86)

onde cﬁ’d (>) € a distribuicéo Chi-quadrada com n graus de liberdade e parametro de

excentricidade d=R +b, eR éoraio daesfera

IIT — Aproximacao assintotica

Esses métodos sdo baseados em aproximacbes parabdlicas da superficie de
ruina. Geralmente apresentam boa aproximagao da probabilidade de ruina. Para o seu
desenvolvimento devem ser feitas duas rotagdes no espaco normal padréo, descritas a
Seguir:
v" No plano de rotacdo, deve-se girar 0 eixo n (eixo das respostas estruturais) na

direcéo do ponto de projeto, ou sgja, nadiregdo definida pelos cossenos diretores.
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v' Fora do plano de rotacdo, deve-se girar todos 0s eixos, com excecdo do exo n,
nas direcdes das curvaturas principais daFS.

A intencdo dessas rotacfes é eliminar os termos cruzados e deduzir expressdes
analiticas.

Breitung, apud MOHAMED (1999), desenvolveu uma expressdo simples
baseado em expressdes assintéticas da probabilidade de ruina no espaco multi-
normal para grandes valores de indices de confiabilidade. A superficie de ruina é
aproximada por uma superficie parabdlica com as mesmas curvaturas principais no
ponto de projeto. De acordo com Breitung, o desenvolvimento assintético fornece:

Py @ (- )0 Lok, ) V2 50

i=1
onde k; sdo as curvaturas principais da superficie de ruina no ponto de projeto. A
expressdo (5.87) é conhecida como formula de Breitung, que pode ser compreendida

como um fator de corregio que multiplica o FORM, F(- b). Esta expressio
converge para a solucéo exata quando b tende a infinito. Nao € aplicavel é quando
bk, £-1.

Para valores pegquenos do indice de confiabilidade, Tvedt apud MOHAMED

(1999), desenvolveu uma expressao assintética melhor que a anterior, baseada na

expansdo da série de Taylor:

P @I +T,+T3 (5.88)
T, =F (- 0)B @+bk, ) V2 589
i=1
A n; ) 5.90
T, =bF(b)-j (B Aok ) Y2 - B- @eoh )2y O
ei=1 i=1 u
(5.91)

T, = (1+b)oF (- b)- j (- B)JEO (L+bk; ) Y2 - RegO (1- (j+b)k; ) ¥2 4
di=1 éi=1 ad

onde Re[>} éapartereal daexpressdo e j =+/- 1 é 0 nUmero imaginario.
Note que o termo T; € 0 mesmo dado por Breitung.

Segundo KIUREGHIAN & DAKESSIAN (1998), observou-se através de

experiéncias que aproximacdes FORM e SORM sdo suficientemente precisas para
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problemas de engenharia.

5.9 Formulacio do Problema

Seja X o vetor de variaveis aeatdrias e G(X) afuncdo de estado limite, onde:
» G(X)>0 éumarealizagéo de sucesso, x; I W, dominio de seguranga;
» G(X)<0 éumaredlizagio deruina, x; T W, , dominio de ruina;
> G(X)=0 éafunco de estado limite.
Se a funcdo aproximadora da RS é representada por Q(X), a funcdo de estado
limite é determinada por:
G(X)=Q(X)- P, (5.92)
onde Ps € 0 esforco solicitante.
O problema de confiabilidade a ser resolvido é definido por:
Prob(Q(X)- P,) £0] (5.93)
Para calcular o indice de confiabilidade, o vetor X das variaveis aeatorias no
espaco fisico passa a ser o vetor U das mesmas variaveis no espaco normalizado ndo
correlacionado através de uma transformacdo isoprobabilistica T. O vetor U é
composto de variavels normais padronizadas ndo correlacionadas, N(0,1). A
transformacdo T deve ser capaz de incluir todos os casos possivels (independéncia,
truncacéo, correlacdo e composi¢ao), e as dimensdes m e n dos espacos padronizados
e fisicos podem ser diferentes.
O indice de confiabilidade Hasofer & Lind (b) € entdo calculado resolvendo-se

0 problema de otimizagéo (5.94):

_efg 0 (5.94)
b=ming /g u’ =

Sl
restricao H(ui)EO

A solucdo fornece o valor do indice de confiabilidade, a coordenada u;” do
ponto de projeto P, e 0 cosseno diretor a; da direcdio P O no espaco padronizado que
é o fator de sensibilidade. A interpretacéo grafica do problema encontra-se na Figura
5.7.
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Espaco fisico Espaco normal padréo
X2 Uz

T 6 =0 Hu=0 W

e G W=0l W
G(x)<0 e \\ H(W) > 0
Ny W S \ HU<0  u

— 7 G(x)>0 \ b
P e
X1 —

Figura 5.7 Interpretacéo gréfica do problema de confiabilidade estrutural

‘b ¢ a minima distancia da origem O a superficie H(u;) = 0|

5.10 Metodologia da versao final do STST

A seguir comenta-se o desenvolvimento daterceira e Ultima versao do software
STST, no qua a solugdo do problema mecéanico-confiabilistico é dada pela unido do
FEM com RSM podendo ser considerado como SFEM.

Antes de descrever a determinagdo de S e R, deixa-se claro que é preciso
definir o estado limite de trabalho. O software permite o célculo mecénico-
confiabilistico no estado limite Ultimo ou no estado limite de servigo. Caso desgje-se
implementar outro estado limite, isso pode ser feito facilmente.

No estado limite de servico, tanto a RS como S (quando for o caso de estudo de
coeficientes parciais de seguranca), séo definidos pelo limite de deslocamento de um
determinado n6 da malha de elementos finitos. Para verificar esse limite, é feita uma
analise em todos os nés da estrutura. Salienta-se que a convergéncia do RSM néo é
boa se forem utilizados deslocamentos para constru¢éo do problema, deve-se utilizar
coeficientes de carga como sera descrito posteriormente.

No estado limite Ultimo, tanto a RS como S (quando for o0 caso de estudo de
coeficientes parciais de seguranca), sdo definidos pela singularidade da matriz de
rigidez global da estrutura, ou sgja, pelainstabilidade global da estrutura.

Para calcular a confiabilidade de qualquer estrutura é necessario conhecer uma

solicitagdo S e umaresisténecia R, brevemente descritas nos préximos dois itens.
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5.10.1 Busca da solicitacao (S)

O valor atribuido a S é o coeficiente de carga (coeficiente com o qual as acfes
externas sdo multiplicadas), definido de duas formas no software STST:

v' Caso no qual desgje-se verificar a confiabilidade de uma determinada estrutura, S
€ o coeficiente de carga equivalente ao proprio carregamento externo médio, ou
sgja, S éigua aunidade.

v' Se 0 objetivo é calcular indices de confiabilidade para os coeficientes parciais
propostos por diferentes Normas, o valor de S é definido pelo coeficiente de
carga que conduz a estrutura ao estado limite quando € calculada com
resisténcias e solicitagdes alteradas por coeficientes parciais de seguranca. Este
procedimento € descrito a seguir.

Para resisténcias de calculo f e fyq, calcula-se o coeficiente de carga limite
global da estrutura (S') através do software de andlise mecanica néo-linear (parte do

conjunto de programas desenvolvidos nessa tese). Para este coeficiente obtido, a
condic&o de projeto é dada pela inequacio: g SES . A respeito do coeficiente de
carga limite, tem-se: S=S' /g, onde S € o coeficiente de carga externa. Com esse

procedimento, € possivel encontrar o indice de confiabilidade b relativo aos
coeficientes parciais utilizados na prética da engenharia.

Resumindo o procedimento acima, é facil notar que S é o coeficiente de carga
limite determinado pelo modelo mecénico com resisténcia reduzida por coeficientes
parciais, como ¢ € g, Ou sga

foq.fug,V ® modelomecanico® S (5.95)

yd?
V = restante das varidveis estruturais tais como geometria, condi¢fes de contorno,
etc.

Finalmente, S é determinado por: S=S /g

5.10.2 Busca da resisténcia (R)

O esforco resistente € representado pela superficie de resposta da estrutura
(RS). Se aRS for elaborada com as respostas da estrutura no estado limite, pode-se

dizer que a superficie de resposta se confunde com a superficie limite da estrutura.
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Paraencontrar a RS utiliza-se a seqliéncia seguinte:

v Define-se 0 plano de experiéncia a ser utilizado.

v' Encontram-se as respostas mecanicas referentes ao plano de experiéncia, isso é
feito pelo software STST. As respostas mecanicas sdo escritas em termos de
coeficientes de carga que conduzem a estrutura ao estado limite. Estas respostas
mecanicas sd0 obtidas sem considerar coeficientes parciais. Os pontos, ou
respostas, sdo definidos no espaco fisico.

v' Faz-se a transformacdo isoprobabilistica com o método de Nataf, passar do
espaco fisico para o reduzido.

v' Utilizase uma regressdo para encontrar 0s coeficientes do polinémio
aproximador da RS no espaco reduzido.

v' Veificase 0 erro entre a RS real e a RS aproximada. Isto é feito para todos os
pontos nos quais se conhece aresposta real da estrutura.

v Imprimir os resultados parciais para controle do processo.

5.10.3 Calculo do indice de confiabilidade b

Para calcular o indice de confiabilidade utiliza-se o algoritmo de Rackwitz &
Fiessler. A superficie de ruina FS gue representa o estado limite é definido pela RS
subtraida da solicitacéo S, ou sgja:

FS=RS- S (5.96)

5.11 Exemplo de aplicacio do RSM

Um exemplo detalhado do RSM ¢é apresentado no Apéndice V.

5.12 Conclusoes

Conclui-se que o Método de Superficie de Resposta, utilizando polinémios de
ordem baixa como funcdo aproximadora representativa da superficie de ruina, €
recomendado para calcular o indice de confiabilidade b em estruturas de concreto
armado considerando néo-linearidades do material e geométrica. Entretanto, esse
método apresenta uma forte dependéncia do plano de experiéncia adotado.

O método que aproxima todo dominio do problema a uma Unica superficie de

resposta representada por um Unico polindmio de ordem elevada, ordem maior ou
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igual a5, foi exaustivamente testado em pilares isostéticos. Devido as caracteristicas
apresentadas no estudo, esse modelo parece ndo ser adequado para estruturas com
alto grau de hiperasticidade. Para as amostras de pilares estudadas, cerca de 90% dos
casos convergiram para valores corretos, o restante teve variagoes significativas nos
resultados. A validagdo do método foi verificada com a simulacéo de Monte Carlo e
pelo RSM com polinémios de 2° grau (versdo final do STST). Para utilizar um Unico
polindmio que represente todo dominio foram feitos testes e concluiu-se que, ao
menos para pilares, polinbmios de grau 5 apresentam bons resultados e ndo ha
necessidade de preocupagdo com a curvatura da RS. Embora utilizar modelos
analiticos com aproximacdes polinomiais de ordem elevada para buscar o indice de
confiabilidade seja muito mais répido que métodos de simulacdo, esses modelos séo
lentos para situacdes que comportam mais que 4 variaveis aeatorias. O aumento do
custo computacional é altamente influenciado pelo nimero de variaveis aeatdrias e
pelo grau do polinémio aproximador.

Conclui-se que os RSM, utilizando polindmios de baixa ordem (2 ou 3), séo
métodos bastante eficientes para andlise estatistica de estruturas de concreto armado
considerando-se comportamento elastico ndo-linear do material e efeitos de segunda
ordem. O custo computacional apresentado por esses métodos nessas condicdes é
bastante reduzido, apresentando as respostas com precisao satisfatéria.

O ponto critico dos métodos baseados em superficies de resposta € o custo
computacional do modelo mecanico. Qualquer melhoria em diminuir o nimero de
pontos dos planos de experiéncia, como consequéncia diminuir o nimero de
respostas mecanicas necessarias para verificar-se a convergéncia do método € de
grande aceitacdo no meio técnico. Portanto, caso deseje-se melhorar um RSM deve-
se tentar diminuir o nmero de respostas mecanicas para construcdo da RS. 1sso pode
ser feito otimizando a distribui¢do dos pontos dos EPs. Com relagdo a obtencdo do
polindmio aproximador das respostas mecanicas, acredita-se que o método dos
minimos quadrados € o mais adequado.

Os processos de otimizacdo para determinar o indice de confiabilidade
descritos nesse capitulo sdo bastante eficientes, acarretando custo computacional

desprezivel no algoritmo mecénico-confiabilistico. Mesmo comentario pode ser feito
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para 0 FORM e 0 SORM, utilizados para estimar a probabilidade de falha dado o
indice de confiabilidade da estrutura.

Finamente, acredita-se que os RSM sdo adequados para estimar indices de
confiabilidade em qualquer tipo de estrutura, composta por qualquer material ou
conjunto de materiais de comportamento linear ou ndo-linear. Esta conclusdo é feita
devido aos algoritmos de busca das respostas mecénicas e estatisticas serem
acoplados, porém independentes.

Conforme comentado na literatura, os RSM podem ter ma convergéncia
quando existe um ndmero muito elevado de variaveis aleatorias, superior a 20.
Outros assuntos discutidos sdo com relacdo a problemas com elevado nimero de
pontos de projeto e problemas com vérias superficies de resposta consequentes de
véarios estados limites, superior a 5.

Problemas com elevado nimero de varidveis aleatorias conduz a trabalhar no
espago com um numero elevado de dimensfes. I1sso pode trazer problemas para
definicdo do EP escolhido para governar o algoritmo. Nessas condicdes, a utilizacdo
de um EP elaborado através de algoritmos meméticos® pode ser a mais adequada,
eliminado-se a dificuldade imposta pela condicdo de elevado nimero de variaveis
aeatorias.

O numero elevado de pontos de projeto, nesse caso minimos locais, acontece
guando ha uma maior sensibilidade da FS. Nessa condicao, a utilizacdo de algoritmos
meméticos pode resolver a dificuldade apresentada.

Em problemas de engenharia é natural trabalhar-se com elevado nimero de FS,
por exemplo a0 mesmo tempo a estrutura pode ter limites de instabilidade global,
instabilidade local, deformacdo, fissuragdo, etc. Nessa situagdo, a utilizagdo de
técnicas ETA e FTA acopladas com o SFEM apresentado nesta tese podem ser

utilizadas para resolver o problema.

8 Degeneracéo dos algoritmos genéticos.
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Capitulo 6 Analise de sensibilidade das variaveis

Para conhecer 0 peso de cada uma das variaveis de projeto € necesséario estudar
a influéncia de sua variagdo sobre o sistema. O comeco desse estudo € identificar as
varidveis mais significativas, as que permitem melhor controlar os aspectos
mecanicos, econdmicos e de confiabilidade. Sobre o plano de confiabilidade, as
variaveis influentes devem assumir o controle da qualidade proposta, enquanto que
as menos influentes podem ser menos controladas e mesmo serem supostas
deterministicas para simplificar a anélise mecanico-probabilistica.
A importancia de umavariavel € definida por dois estudos:
v Estudo da sensibilidade mecdnica: estuda a variagdo da funcdo de
desempenho (funcéo que representa a superficie de falha da estrutura) para os
valores de funcionamento ou varidveis de projeto. Esse estudo é puramente
deterministico, traduzindo o comportamento mecanico do sistema.
v’ Estudo da sensibilidade da confiabilidade: estuda a variagdo do indice de
confiabilidade do sistema em relacdo s varidveis de projeto. Interessa a variacéo
da confiabilidade da estrutura, caracterizando-se como um estudo estatistico ou

semi-probabilistico.

6.1 Estudo da sensibilidade mecanica

O objetivo desse estudo € avaiar a variagdo da funcdo de desempenho com a
evolucdo de uma variavel. A sensibilidade mecénica s é entdo a derivada parcial da
fungéo de desempenho G(X, ) em relag&o a seus parametros elementares x;. O indice

k refere-se aFS daiteracdo k e o indicei refere-se avariavel aleatéria.

< = J6(xy) (6.)
i ﬂxi

Ao utilizar-se a expressdo (6.1) para calcular as sensibilidades, percebe-se

claramente que os resultados dependem dos valores numéricos ou do sistema de



~
NS

Andlise de sensibilidade das varidaveis

unidade utilizado. Para evitar essa dependéncia e possivel engano na andise dos

resultados pode-se trabalhar no espago normalizado, evitando-se a dependéncia das

unidades utilizadas. Portanto, a expressdo (6.1) passa a ser:

_ H(u,) (6.2)
Tu;

Se 0 objetivo é determinar aimportancia de uma variavel y de nivel inferior, a

S

sensibilidade é dada pelo desenvolvimento classico da derivada.

s = 16(X,) _ 16(X, ) %] (6.3)
| 1.[yl ﬂxj ﬂy,

Em geral, as andlises das sensibilidades mecanicas sdo efetuadas para valores
de funcionamento das diferentes variaveis, conhecidos sobre os nomes “valores
caracteristicos” ouU “valores nominais”. Caso desgje-se trabalhar no espaco fisico,
como ja foi mencionado, o valor de (6.1) é subjetivo podendo causar enganos no
estudo de diferentes variaveis jA que depende do valor numérico da variavel
analisada. Com o objetivo de poder fazer comparagGes mais significativas entre as
variaveis, € interessante explicitarem-se os resultados na forma:

5= 16(X,) X (6.4)
fix; G(Xk)

6.2 Medidas de sensibilidade da confiabilidade

As medidas de sensibilidade indicam ao projetista 0 melhor caminho para
aumentar a seguranca ou reduzir custos sem afetar a seguranca. Existem varias
medidas importantes: cosseno diretor do vetor cujo modulo é o indice de
confiabilidade b; sensibilidade dos parémetros de distribuicdo, sensibilidade da
probabilidade de falha, sensibilidade dos parametros da funcéo de desempenho e
elasticidade dos pardmetros.

v’ Cosseno diretor (a): este parametro define o aumento ou diminuicdo da
funcéo de falha devido a variagéo das varidveis normalizadas.

v’ Sensibilidade: s80 parametros importantes, fornecem a variacdo do indice de
confiabilidade quando algum parémetro de projeto € perturbado.

v Elasticidade: é uma forma padrdo da sensibilidade. E muito usado em
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comparagdo numérica de diferentes variaveis por ser um pardmetro

adimensional.

6.2.1 Cosseno diretor (a)

Os cossenos diretores representam as sensibilidades da fungdo de desempenho
no espaco reduzido. Eles indicam o peso de cada uma das varidveis aeatorias
normalizadas sobre a fungéo de desempenho.

Paraavariavel u;, o cosseno diretor € definido pela equacéo:

‘HH(U k) (6.5)

- H(uy)
u,

onde U, s as coordenadas no espago normalizado do ponto de falha mais

provavel, ou ponto de concepcao.

Propriedade geométrica dos cossenos diretores:
a?+az+.+a2=1 (6.6)
Pode-se também considerar o0s cossenos diretores como fatores de
sensibilidade, que podem ser interpretados como medidas de importancia relativas
das varidveis no espaco fisico.
Tb(u) _ 1 2. (6.7)

Bl = At =al,,

ﬂui ﬂui =1
Note que a ordem de grandeza das variaveis pode modificar de uma forma

significativa quando se passa ao espaco fisico.

16(X,) (68)
ey B | 16(X,) | TH(U) Uy 1T (X ) JaH(U,)
L mex,) B fTu, ™ T | Tu,
Xl

Através da expressdo (6.8) pode-se observar que a expressao para estimar a
sensibilidade no espaco fisico incorpora os gradientes da transformacéo

isoprobabilistica; como consequéncia a regra das distribuicdes e das correl agdes pode
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amplificar ainfluéncia de certas variaveis e vice-versa.

6.2.2 Sensibilidade dos parametros de distribui¢cio

O célculo da sensibilidade dos parametros de distribuicdo permite identificar as
medidas que devem ser consideradas para controlar ou ndo a qualidade. A variacdo

do indice de confiabilidade b devido a variacdo de algum pardmetro p € definida pela

relacdo seguinte:
6.9
a Pi = ﬂ_b ( )
fip; U,
onde p; é o parémetro p davariavel x;. O indice de confiabilidade € dado por:
0l v (6.10)
b=.a (Ui )

i=1
Admite-se que os parametros de uma variavel ndo interferem na definicdo das

outras variaveis, portanto pode-se escrever:

_ o fu| b (6.11)

Y T

Uy

iT; (Xk’pm)
TP

U
b

X.
onde T € umatransformacao isoprobabilistica.
Por exemplo, no caso da variavel x; normamente distribuida com médiam e

desvio padréo s 1, atransformacao é definida por:

X1 - 6.12
Uy =T(x)= 1s i 612
1

A sensibilidade da média é dada por:

W1, € s by
""qm b ' im bs,
E a sensibilidade do desvio padréo por:
8- m 0 (6.14)
gl m'Li «\2
it 1€ s 5 ()
STqs; b YT qs, bs,

De umamaneirageral, as sensibilidades sdo cal culadas da seguinte forma:

v Variaveisindependentes



~
~
N

Andlise de sensibilidade das varidaveis

Lo | TF RG] (615)
g 1-[p||UT< 1-[ui 1-[pl |UT< b ﬂp, o
v’ Variaveis correlacionadas
Lo | o ouFfR )] (616)
P ﬂpi|u*k flu; ﬂp‘|u; [ o, )
v' Variadveis compostas
<k \OU (6.17)
q. = ﬂb| ﬂb ﬂuj| U_j g': g: G\ N 1€ Ch<k(x \X XCh k)ag
" Wby, up e, b ™

Xm
Ao andisar-se a sensbilidade dos parametros de distribuicdo, foram
considerados os parametros das leis de distribuicdo. Estes parametros intervém

unicamente na transformacao isoprobabilistica.

6.2.3 Sensibilidade da probabilidade de falha
Admitindo-se uma aproximagdo de primeira ordem para a probabilidade de
falha, sabe-se que:
P =F(-b) (6.18)
A variacao de P; relativa ao parametro p; pode ser obtida por:

B:_f(b)ﬂ_b

i Pi [ e

(6.19)

onde f (¥ ¢ afungéo de densidade padréo.

6.2.4 Sensibilidade dos parametros da funcio de desempenho

Nesse item examinam-se 0s casos de parametros que intervém na funcéo de
estado limite G(X) (a resposta mecénica). Sendo assim, interessa a evolugéo do
ponto de concepcdo no momento da variagdo do parametro pi. Como o ponto de
concepcao deve ficar sobre o estado limite, a derivada total em relacéo ao paréametro

€ sempre nula.
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dG(Xk’pm) - dH(Uk’pm) - dH(Uk’pm)+ dH(Uk’pm) dui =0 (620)

dp; dp; dp; du; dp; B

Dividindo-se a expressao (6.20) pela norma do vetor dos gradientes pode-se

obter:
. 6.21
1 ﬂH(Uk’pm)+aj ﬂuJ =0 ( )
[TH(ui, )/ | T T,

O indice de confiabilidade é definido por:
H(U,.,pm )/ Tu; 6.22
p=-au = UCPn)/ Ty (622)

”ﬂH(Uk’pm)/ﬂur”
Derivando-se a expressdo (6.22):

a u; a u; 6.23
ﬂb:.ujﬂ].ajﬂ]:ajbh_ jh ( )
fpi fpi fpi fp; fp;

aj .
Como os vetores a; e — S0 ortogonais, tem-se:
i
_ flaja;) _, faj _ (6.24)
ajaj—l \ ﬂp —zajw—
| |
Ent&o:
fo_ W (6.25)
fpi "y

Introduzindo-se a expressao (6.25) na expressao (6.20), derivadatotal de estado
limite, pode-se obter:

T _ 1 TH(U,, i) (6.26)
T [THUGP)/ Ty T,

6.2.5 FElasticidade dos parametros

A desvantagem da medida de sensibilidade é que seu valor € ponderado pelo
indice de confiabilidade e o valor do parametro p. Para eliminar-se ponderacéo,
pode-se usar a medida de elasticidade, definida por:

o =P Tb|  _pui TN (X.Pn) (6.27)
Pi b ﬂp| U; b2 ﬂpl

Xi

Para 0 mesmo exemplo anterior, a elasticidade € medida por:
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Elasticidade da média:
ﬂ39<1' m & (6.28)
_mfb _m1l *yg S1 p__ My _Mam
" bqIm bb ' m b%s, bs,
Elasticidade do desvio padréo:
&, - mo (6.29)
ﬂg 1 mli L \2
sith st & s oo siuf
> pbqs, bb s, b’s, °

6.3 Analise de sensibilidade utilizando um SFEM

Descreve-se a andlise de sensibilidade inserida no FEM de acordo com
LEMAIRE (1997). Para facilitar a compreensdo desse topico, utiliza-se 0 método dos
elementos finitos com a hip6tese de comportamento elastico linear. Comportamento
elastico ndo-linear pode ser iguamente levado em consideracdo combinando o
algoritmo probabilistico e um método de solucdo ndo-linear como por exemplo
Newton-Raphson.

De acordo com aformulacdo classicado FEM, a equagéo de equilibrio &

KU=F (6.30)
onde: K é a matriz de rigidez; U € o vetor de deslocamentos nodais; F € o vetor de
forcas nodais equival entes.

A matriz de rigidez K e os componentes conhecidos do ponto de vista
mecanico, F e U, sdo funcbes de variaveis aeatdrias X cujas realizagdes sdo X;, i = 1,
ey N,

Essas variavels aleatorias representam:

v' dados aleatérios da geometria: dimensdes, posicionamento de cargas, etc.;

v’ dados aleatdrios de materiais. médulos de elasticidade, rel agdes constitutivas,
etc,;

v' dados deatérios das acOes externas impostas. forcas e deslocamentos
prescritos, etc..

E conveniente introduzirem-se varidveis aleatorias centradas, a;, deduzidas de

Xj por translagéo:



Andlise de sensibilidade das varidveis 115
ai :Xi - Yi (631)

onde X; éamédiadavariavel em questéo. A equacdo (6.30) passaa ser:
K(a,)U(a,)=F@,) (6.32)

Devido a probabilidade envolvida ser muito pequena, as variavels aleatérias,
a;, sdo consideradas como infinitamente pequenas na expresséo de Taylor. A
expressdo é desenvolvida em segunda ordem e calculada com trés termos. Numa
primeira aproximagao, a primeira ordem pode ser mantida sozinha.

Paraumavariavel v:

2 (6.33)
Y — !

v _ ol

Tai |,

ﬂaiﬂaj 5=0

Desenvolvendo-se em torno do ponto médio, denotado por °:

D 1p 8 (6.34)
K=k%+&Kla, +=3 aKla,a; +..

k=1 k=1li=1

n nn 6.35
F:FO+éFll(ak +1éé lila.kai+... ( )

k=1 k=1li=1

J g & 6.36
Uu=u®+3 U,'(ak+laau,'('iakai+... (6:36)

k=1 2=1i=1

Utilizando-se a equacdo (6.32) é possivel determinar os componentes de U de

ordem?® e :
0 =[k | *F° (6.37)
Uy =[K°]'1[Fk' - K'kuo] (6.38)
Uk :[KO]-l[FIl: - (kLul+kiul +K|'('iU°)] (6.39)

O interessante dessas equagbes é que a mesma matriz K° é usada para
determinar U°, U, ,U}.,...1ss0 resulta num ganho de tempo de célculo. Conhecido o
vetor U, deformacgdes e tensdes para cada elemento podem facilmente ser calculadas.
Usando-se umatécnica padréo de elementos finitos, o vetor de deformacdes €:

e=BU (6.40)
onde B € a matriz de incidéncia cinematica, que depende apenas das coordenadas

fixadas. O vetor de deformacdes é desenvolvido em uma expansdo em série:
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0. ¥ 1808 4 (6.41)
e=e tgeat—aacegaga; t..
k=1 k=1i=1
com:
e =BU° e =BU, e =BU} (6.42)

O clculo de tensdo levando em consideracdo uma possivel variabilidade

deatériadalel de Hooke (H) &

s =He (6.43)
que é similarmente desenvolvido como uma expansao em série:
n non 6.44
H=H%+4 H}a, +1éé_H|'('iakai+... (644
k=1 k=li=1

H° é a matriz el astica, determinada com ay = 0. Enfim, desenvolvendo-se o vetor das

tensoes:
0, & 1 188 (6.45)
Ss=s " tasyagrt—aasgara; t..
k=1 2y=1i=1
s9 =HO%Y (6.46)
(6.47)

s) =H%]| +H|e°
sty =HCels + Hiel +Hlel + Hie? (648
Os dois primeiros momentos estatisticos da resposta, a média E[] e a

covariancia Cov[.] , podem agora ser obtidos. No caso de deslocamentos U:

efu]=u°+ 14 4 Ullaa ) o
2y=1iz1
cov[u]=Eu- u°fu- u°)+ (6.50)

%éﬂ én én. én UuiUEIm-(E[akam]E[aiaj]"' E[akaj]E[aiam])
k=1i=1 j=1m=1

+
Esse procedimento so € vdido para varidvels adeatdrias gaussianas, ou que
obedecam uma funcdo de distribuicdo normal. No caso de distribuicbes ndo
gaussianas ha necessidade de transformar a lei de distribuicdo dessa variavel em
Gaussiana através de uma transformacao isoprobabilistica.
Essa andlise torna possivel determinar os dois primeiros momentos estatisticos

da resposta de um sistema mecanico cujo modelo é formulado de acordo com o
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método dos elementos finitos. Esse procedimento de célculo necessita da primeira
derivada ( e possivelmente da segunda no caso de ordem ") da matriz de rigidez e dos
vetores de forca e deslocamento. Essa andlise ndo € entretanto uma aproximagao
correta para o problema de confiabilidade, pois a expansdo de Taylor € calculada em
torno do ponto médio, ndo em torno de um ponto especifico. O ponto de falha mais
provavel deve ser definido no estudo da andlise de confiabilidade.

Ao procedimento descrito acima pode-se denominar como um método de
elementos finitos estocasticos (SFEM). A utilizacdo de SFEM trabalhando com os
momentos estatisticos inseridos diretamente nos vetores e matrizes do sistema como
indicado nesse item pode se tornar dificil devido a complexidade das expressdes
envolvidas na andlise de sensibilidade e confiabilidade de problemas n&o-lineares.
Utilizar SFEM nesses casos pode acarretar em sérios problemas de convergéncia na

busca do equilibrio da estrutura.
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Capitulo 7 Calibracao de coeficientes parciais de
seguranc¢a

Com a idéia de obter respostas estruturais com confiabilidade uniforme, pelo
menos 0 mais uniforme possivel, pensa-se em utilizar conceitos de confiabilidade
para determinar coeficientes parciais de seguranca para as variaveis de projeto.

Antes de introduzir a idéia, € oportuno salientar a classificacdo dos niveis de
aproximacdes de seguranca, que sdo descritos em ordem crescente:

Nivel 1 ® coeficientes parciais de seguranca, g

Nivel 2 ® indice de confiabilidade b desconhecidaaf.d.p. daVA
Nivel 3 ® probabilidade de falha, P;

Nivel 4 ® probabilidade de falha acrescido de otimizagdo

Portanto, ndo teria sentido 0 uso de teorias mais avangadas, como as utilizadas
para calcular b ou P, quando na prética utiliza-se uma teoria mais simples baseada
em coeficientes parciais. Em problemas praticos, devido ao custo computaciona e
principalmente ao insuficiente conhecimento técnico dos engenheiros, ainda néo é
possivel aplicar conceitos de confiabilidade, muito menos de probabilidade de falha.
Ent&o, ‘Encontrar coeficientes parciais de seguranca, de utilizagdo corrente na
pratica, baseado em conceitos de confiabilidade e probabilidade de falha’ é ainda
um procedimento plenamente justificavel.

Baseado na capacidade de efetuar um célculo de confiabilidade sobre o melhor
modelo mecanico possivel, introduz-se uma aproximacao cientifica na determinacéo
de coeficientes parciais para regras de dimensionamento das estruturas. Hoje, o
método dos elementos finitos oferece uma resposta mecanica satisfatoria para a
maior parte das situagfes, podendo ser utilizado em conjunto com um método de
confiabilidade (RM) para se estudar coeficientes parciais. A utilizacdo do FEM em
conjunto com um RM apresenta uma dificuldade quando a funcdo de estado limite

considerada ndo € uma funcéo explicita das variaveis aleatérias de concepcdo. Muitos
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métodos permitem gerar a funcéo de estado limite considerando a aleatoriedade das
variavels, como exemplo tem-se: o uso direto do cédigo FEM por um algoritmo de
confiabilidade como no método dos elementos finitos estocasticos (SFEM) descrito
sucintamente no capitulo anterior, item 6.3, € com maiores detalhes em MACIAS
(1994); o método de superficie de respostas (RSM) largamente explorado nessa tese,
etc.

7.1 Principios de métodos de calibracio

Os coeficientes parciais existem atualmente em todas as regras de
dimensionamento. Eles foram agjustados sucessivamente pela experiéncia dos
engenheiros, construtores e calculistas. O principio desenvolvido aqui consiste em
procurar de forma légica um conjunto de coeficientes baseado no conhecimento
estatistico das varidveis. Mas como esse conhecimento ndo é perfeito, um
procedimento puramente algoritmico é insuficiente e a calibragdo é entdo efetuada
por um indice de confiabilidade igual ao indice de confiabilidade implicito no codigo
existente (faz-se a calibragdo baseado em indices de confiabilidade da resposta).
Dessa forma, a calibracdo de coeficientes baseada em resultados garante um nivel de
confiabilidade, mas h& necessidade do conhecimento da estrutura em andlise (qual a
sensibilidade da confiabilidade para cada variagéo da estrutura?).

Segundo LEMAIRE (1999), a priori € possivel conceber um formato de um
codigo probabilistico, apartir da probabilidade de falha:

Po= o x (Xi)oxqdxp - 0X o £ missivel (7.1)
G(x;)E0

mas é necessario uma codificacdo das leis de distribuicdo das variaveis contidas
dentro da densidade de probabilidade conjunta fx(x;). Essa codificacdo até o
momento ainda ndo foi elaborada. A forma habitualmente utilizada € um formato
semi-probabilistico, caracterizado pela escolha de uma regra e por seus valores

codificados, que sdo supostos aqui ser 0s valores caracteristicos:
Gllos S bRy /9= f]> 0 (7.2)
onde:

Sik : valor caracteristico da varidvel de solicitacéo;

Ri : valor caracteristico davariavel de resisténcia.
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A representagdo (7.2) visa obter coeficientes parciais superiores a unidade,
independente do tipo da variavel.

Para uma situacdo dada, se uma andlise de confiabilidade é efetuada, pode-se
associar a cada variavel um valor caracteristico e um coeficiente parcial. A calibracéo
procura 0 comportamento dos coeficientes aplicados a um conjunto de situagoes.
Dessa forma, o engenheiro conhece o nivel de confiabilidade minima associado aum
tipo estrutural, sem ter que efetuar um calculo complexo de confiabilidade.

Para utilizar uma mesma regra em um conjunto de situagdes correspondentes a
uma classe de estruturas, procura-se um comportamento Unico dos coeficientes
parciais que represente melhor o conjunto de situacdes. Com esse procedimento, 0
procedimento de calibracdo, proposto por LEMAIRE (1999), resulta na solucéo do
seguinte problema:

minW(gi):éWj(bj(gi)' bo)2 9
g j=1
Gj(xk’gi)>0 j=11
onde procura-se minimizar a funcdo W(g) para todas as situagbes j com peso

respectivo wj, para um indice alvo ou objetivo bo. bj(g) € o indice de confiabilidade

correspondente a situagéo Gtima do problema de dimensionamento G; (xk .0 ) >0

relativo asituacio . E (b i(oi)- bo)2 constitui uma funcéo de penalidade.

7.2  Procedimentos de métodos de calibracio

Segundo LEMAIRE (1999), varios autores apresentaram métodos de
calibracdo, podendo-se resumir as idéias em 6 etapas:

1) Escolher a classe de estruturas cujos coeficientes ser&o calibrados, essa classe
deve ser escolhida definindo:

v" modelos de falha;

v asvariaveis de concepcdo da estrutura;

v’ 0s campos de variacdo das variaveis.
2) Selecionar um certo nimero de situagdes de concepcao e resolver seus pesos, Wi.
3) Definir um indice de confiabilidade objetivo by (indice que se desgje alcancar).

4) Dimensionar cada situacdo de concepcdo i gjustando uma variavel de concepgao
de tal maneiraque b; = bg e calcular as sensibilidades a;.
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®
5) Escolher umafuncéo de penalidade M e procurar d paraaminimizagéo de:

o o0 o o - = ® ® (74)
DzaaaawiM(bi,bo) com b, =byai.d

6) Calcular os coeficientes parciais de seguranca por:

% X (7.5)
gX - ou gX I
Xk X

dependendo se avariavel x é uma solicitacdo ou umaresisténcia. Ou ainda,
x" = F (f (- byd)) (7.6)

®
onde: d: componentede d associado avariavel x;

X : valor de concepcdo:
Xk : valor caracteristico.

Esse processo ndo foi implementado e consequentemente hé a possibilidade da
necessidade de ateragbes a serem feitas, aqui foi apresentada apenas a proposta
original de Lemaire no ambito global da pesquisa.

Uma outra possibilidade para calibrar coeficientes parciais é através da andlise
paramétrica de uma determinada classe estrutural, que € vélida apenas para o

dominio de variacdo dos parametros da estrutura.
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Capitulo 8 Otimizacao e confiabilidade estrutural
acopladas

A idealizacdo de um projeto estrutural se d& ao conseguir uma estrutura com
um objetivo extremado satisfazendo critérios minimos satisfatorios de seguranca. A
idéia basica desse capitulo é mostrar como construir um algoritmo de otimizacéo que
garanta niveis aceitaveis de seguranca aestrutura.

Antes de buscar a solucéo de um problema de otimizacdo € preciso definir a
funcdo que se desga extremar (funcdo objetivo) e as restricbes impostas ao
problema. Como func&o objetivo, opta-se pelo custo dos elementos estruturais. Para
as restricdes consideram-se percentuais minimos e maximos de taxa das armadura e
restricdo imposta pel o indice de confiabilidade como serd descrito posteriormente. As
restricOes mecanicas estdo implicitas narestricao de confiabilidade.

Para resolver o problema de otimizagdo, divide-se a estrutura em grupos de
elementos (por convencéo tem-se n grupos) que tém a mesma se¢ao transversal,
inclusive taxa de armadura. As variaveis do problema sdo a altura e as éreas de aco
(tracdo e compressdo) das secOes transversais de cada grupo, chamamadas

convenientemente de:

hi=x, ; Ag=x, A =X, (8.1)
A funcdo objetivo que desga-se minimizar € dada por:
D : 8.2
f(x)=a [bwi hi.t;Cy +(by; +2h; )4, Cp + (Asi +Ag )fi I s-Cs] 62
i=1
Que pode ser escrita como:
(8.3)

f(x)= é’r{ [byi Xg.0;.Cy + (Dy; +2Xy )0;.Cr + (X +Xg ), ¥ .Co]

i=1
onde: n: nimero de conjuntos ou grupos de elementos finitos a serem otimizados;
by: base da se¢do transversal do grupo;

£ comprimento do conjunto de elementos finitos do grupo;
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r ¢: peso especifico do ago;

Cv: custo do volume de concreto no elemento estrutural pronto;
Cr: custo daforma no elemento estrutural pronto;

Cs: custo do aco no elemento estrutural pronto;

%: taxa de armadura (minima e maxima).

A restricdo de taxa minima de armadura é dada por:

A + . )0 8.4
hl(x):%min-g()((z'—ﬂ(?"))EEO \ i=l..n (64

e Dwi-Xqy) 0

A restricdo de taxa maxima de armadura € dada por:
h(x)= ke txa)l o o\ =1 (65)
& (b X5) G
A terceirarestricéo é expressa em termos de indice de confiabilidade:
hs(x)=b, - b(x)£0 (8.6)
onde: b(x): hipersuperficie que representa o indice de confiabilidade da estrutura
em funcéo das variaveis de otimizacao;
b, : indice de confiabilidade prescrito ou desgjado.
Para construir b(x) adota-se um procedimento semelhante ao utilizado para

construir a FS no problema de confiabilidade. Assume-se um Plano de Experiéncia
para as variaveis de otimizacdo, portanto o EP gerara um conjunto de combinacfes
deterministica das variaveis de otimizac8o. Para cada combinacdo de variaveis de
otimizacao, ou sgja, para cada ponto do plano de experiéncia de otimizacéo calcula-
se o indice de confiabilidade da estrutura como demonstrado em capitulo anterior,
utilizando-se 0 RSM. De posse do vetor de indices de confiabilidade e do conjunto
de combinagdes das variaveis de otimizacdo definido pelo EP, faz-se uma regressdo
pelo méodo dos minimos quadrados para determinar b(x), aproximado por um

polinbmio do segundo grau dado forma:

4 0,00 0,01 0y1 0 1,00 4 8.7
Qa0 X3 X2 X5 + 84 Xy X5 X35 +8p Xy X5 X5 + 85X X5 X5 +U (8.7)
S 0,02 0,20 2,00 0yl L1 o
B8 X1 X5 X5 85 X3 X5 X3 + 86 Xy X5 X 3 + A7 Xy X5 X5 +U
€ 1,01 1,1 ,0 u

i X3 X2i X3 + 89 X3 X5 X3 G

Qo5
o

b(x) =

D
P

1

Portanto, o problema de otimizacdo € definido da seguinte forma:
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Minimize f (x) Sujeitoah(x) £ 0 (8.8)
Uma vez definido o problema de otimizagdo, h& varios caminhos para
soluciona-lo. Uma possibilidade € utilizar métodos que baseiam-se em gradientes
para direcionar a busca da solucdo 6tima. Nessa categoria de métodos, pode-se
utilizar o método do gradiente, no qual, de acordo com as condi¢cdes de Kuhn-
Tucker, LUENBERGER (1989), a solucdo de (8.8) € a solucéo do seguinte sistema

de inequagdes:
Nf(x*)+énlLNhﬂ(x*)+énITZithi(x*)+lT3Nh3(x*):O (89)
i=1 i=1
ILhﬂ(x*):O \ i=1..,n
IThy()=0 V' i=1..n
|£h3(X*):O

5,0 5,030 \ i=1.,n
sendo | sdo multiplicadores de Lagrange.
Para solucionar o sistema de inequagdes (8.9), considera-se n 0 himero de grupos de
elementos finitos a serem otimizados e nev 0 nimero de elementos de cada grupo de
elementos finitos a ser otimizado. Desenvolvendo-se os termos da expresséo (8.9)
tem-se:

( (8.20)
: [bw, £,Cy +20,Ce]
i
NE()=t  &[rr.Cd
T i=1 k
|
i

nev
_é [fi T s-Cs]
i=1 k

I ey, +xy U (8.11)
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neveX2 +X3I u U (812)

a e—u |_
‘1§bW| Xll gk
neve 1 U '|',

S8 y \ k=l.n

Nh
2( ) —1ebW| Xy Uk 1

i
T-
1
|
|
I+
1
1
T4
1

i- la3 +2.agX] +agXs + agxéj u (8.13)
Nh,(x) = ¥ - [a2 +2.a5X5 +a7x3 +a9x1]ky \ k=1..,n
[al +2a,X5 +a,X5 + a8x1] kb
Assume-se um vetor S no qual cada linha associa-se as equagdes da expressao

(8.9). A solucdo do problema de otimizacdo € portanto resolver o sistema de

equacles (8.14) parak =1, ....;,n

: i (X*)+I N flhy (X*)+I N flh (X*)_H , ﬂhs(X* )Iu (8.14)
1Sy T P, i “X(k* P10
|52k: : ﬂf( ) B flhy {x )+| fhy (X g fIhsix ): :0:
1S, i | 11x2Ii x K X ix K | i of
e T ), ), thalx), sl i
_T 1T +1 oy +1 +l g LT
S=i. y=1 Mg X2k X a1 Xa y=1y
Sud E Y=o
P * -
T b 0
Pl | e (X P
i i i
1 | 3h3(X*) b
ou
nev eX + X u nevéx 4 X u (8-15)
Slk:a[bwi-fi-cv"'z-f F] +|1kaeuu '|2kaeuu
i=1 _1@bW| Xy gk _l@bWI Xyi gk
3[a3 +2aX] +agXs + agxé]k
nev g 1 0 nevé 1 0 (8.16)
S = a[fi-rs-cs] - | 1kae—u tlpae——ry
i=1 i=1@0wi Xy O i=180wi X1 O

1
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nev nvé 1 U nvé 1 U
=all;r C] - a +1 5 a
S _a-[I'S' sl -lwaeg—mry 2k eb—u
i=1 k i=1@8Pwi Xy U i=1 @0y Xy Uk
1 1
é(x, +x,)u
Sy =| ]ké%mm- e—uu
(6,
€é(x, +x,)u o
Ss =1 5 el 3)0' %max
s €a XXX + XX OXG + @, XX5XT + XX IxJ + U y
_ 22 x O 0x 2 2,00 0,11 7
Se =1 3230 a ea4xl 2X3 T 85X X5X3 T agX1 X X3 +a7X1 X5X5 0 3
a
< 1,041 Lydx?

~
N

(8.17)

(8.18)

(8.19)

(8.20)

Para resolver o sistema de equagdes (8.14), ou sgja, determinar os extremos da

funcdo, pode-se utilizar 0 processo iterativo de Newton Raphson. A solucdo do

problema ndo-linear é elaborada utilizando o gradiente do vetor S, representado por

T.

eNSy TSk TSk«
e.”X w o WXoe o TXg
e‘ﬂSzk 1Sy T1Su
efxy ™o Xy
gﬂs3k Sa TS
eﬂx 1k ﬂx. 2k ﬂx.3k

= eﬂs4k 1S4 TS
Qﬂx ko Mo Mg
2ﬂSSk S5 TS
éﬂx_ 1k ﬂx_zk ﬂxgk
é : : :
1S, 1S5 T1Ss
g‘ﬂx ko Mo TXg

Para explicitar os

desenvolvimentos;

N2t (x)

B &
o O O

1Sk
M s

TSax

I
TSac
o

TSk

)L™
TS
o
1S,

)|

termos de (8.21)

o

(@]
(e oxy enY ey e

o

TS

M 2

TS

M 2

AEN

M a

TSk

M 2

TS

M
15,
)|

MY
1,
'ITSzk u
¢
50
2 u
IS
s
1S5 U
flag
U
1186 g

1,

(8.21)

consideram-se  0s seguintes

(8.22)
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Portanto, de forma explicita, cadatermo damatriz T é representado por:

1Sy _ 1°b(x)

X 1k

Ty _

X ok

S T

X 3k

Z
N
>
ey
—~
x
N—
I
@ > (D D> D> D (D> D> P> D

Z
N
>
N
—~
X
N—
11
@ DO DO DD DD D EE) D

neve x.. +X. U nv€ 1 U neve uu
S A 2i 3i - S - 22
e G tde———u +tAe il
=1@ B Xy e I:]-@bwi Xgi O |=1@bW| Xi g U
£ N u
we 1 U U
taé——u 0 0 a
I::L@bwi ST G
nwe 1 U a
taé——u 0 0 u
=180, Xy G, 9]
e Xy txgd  w€ 1 0 e 1 0l
8.92—39 -ae—u -ae—uu
I=1g bwi Xy gk _l@bm Xll gk _l@bw Xll gk
. N a
we 1 U U
=18y X" i
nev @ 1 u a
-d e 0 0 g

o) o) Tl
g ﬂXf X, TX 5 ﬂxlﬂx33
aq2 2 2 P
R2hy(x) = - 1000 T°b() - 10 d
aTX, 9%y X5 ™, MX3
o) o)
gﬂx3ﬂxl ﬂxgﬂxz ﬂx% 3

eve X +X u X~ +X u
- _ 1ka62 2i 3lu+|2ka92 2i 3|lj_
‘1@ bW| Xll gk ‘1@ bW| Xll gk
1-[SZk = 1-[zb(x)
X2 ° 5
Sy _, °blx)
X 3¢ : X3
TSuc nwe 1 U nwe 1 U
=+H ydé——0 -l yadé&——u - |
ﬂx]k _1@bW| Xll Gk _1@bW| Xll Gk
TSac nevé 1 U nwe 1 U
=ty 86— b -l he——q -]
JLST ‘1@bW| Xll gk i=1@D i Xy gk

2
fix1

ﬂzb( )
% qx 191X5

1%b(x)

% 11X, TX 5

~
N

(8.23)

(8.24)

(8.25)

(8.26)

(8.27)

(8.28)

(8.29)

(8.30)



Otimizacdo e confiabilidade estrutural acopladas

1Sy _+'g"§xzi +Xg U

T" 1k - izlébwi .Xliz gk

Sw _ . 'g"?xzi + X3

TS _ 1S5 _ %€ 1 U
L 1. &% X, u
AL, | i=1@0y;i Xy O
ISy _ S5 _,¥é 1 U
o - e. . u
Mo Mo i=1 &by Xy ()
S nevey . +x. U
ﬂ4k:+|lkéA2| glu
ﬂxlk izlé bWI 'Xli gk
TSu _ TSy rg"? 1 H
oo —lwag——
™o Mg i=1 &by Xy O
S _ VeXy +Xg U
= loxd € o U
ﬂX]_k Izlg bWI X]J gk
'"SSk_'"Sek__H we 1 U
R L, N
Mo Mg i=1@0wi Xy O
S nevgé X, +X5 U
ﬂ 4k = é éO/Om|n' 2i 3y
My =g wi X1 O
VX, +Xq u
ﬂS5k — 2 2 3 _ %maxu
Mo =28 by Xy O
TSu _ IS _
Mo Ty
1S _ , fb(x)
=-l3
X X
1S _ . Tb(x)
=-l3
X i X i

u

~

u

s

u

~
NS
Co

(8.31)

(8.32)

(8.33)

(8.34)

(8.35)

(8.36)

(8.37)

(8.38)

(8.39)

(8.40)

(8.41)

(8.42)

(8.43)

(8.44)
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TSs _ fb(x) (8.45)
X3 : X3
S _ 1S5 _ 1Ss _ 1Ss . (8.46)
g Ms Ty Ty
TSu __ Th(x) (8:47)
LI X1k
TSy __ To(x) (8.48)
1l 5 X 2k
1Sy _ To(x) (8.49)
LI X 3¢
ﬁ ~ b, - b(X) (8.50)
1,

No agoritmo de otimizagdo proposto assume-se que a hipersuperficie de
confiabilidade é vdlida apenas em torno da solugdo do problema e a mesma é
aproximada a um polinémio do segundo grau. Devido a essa hipétese, apds encontrar
0s extremos da funcéo custo, é necessario retornar e fazer todo o procedimento outra
vez até que em dois passos consecutivos 0 custo sgja 0 mesmo, a menos de uma
toleréncia preestabelecida. Lembra-se que este procedimento foi 0 mesmo utilizado
para verificar a convergéncia do indice de confiabilidade ao utilizar o RSM. Portanto,
utilizarse, para otimizar uma estrutura garantindo uma confiabilidade pré-
estabelecida, o processo utilizado no RSM para estimar a confiabilidade. Funciona
como um RSM interno a outro; no primeiro busca-se o indice de confiabilidade onde
a FS é construida com as respostas mecénicas da estrutura enquanto que no segundo
busca-se a solucéo do problema de otimizacéo onde a FS € construida com os indices
de confiabilidade.

Foram testados exemplos e verificado a convergéncia do procedimento descrito
acima apenas em situacOes particulares. Segundo a bibliografia e experiéncia do
autor, utilizar algoritmos baseados em derivadas para resolver problemas de
otimizagdo acoplados com confiabilidade ndo é o caminho mais indicado. Problemas
desse tipo podem apresentar duas caracteristicas decisivas na escolha do agoritmo:
ata sensibilidade em torno da solucdo e multiplos pontos de faha. A primeira

caracteristica deixa métodos que utilizam gradientes para direcionar a busca
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perdidos, ndo ha direcdo coerente da derivada de uma iteracdo para a seguinte. A
respeito de multiplos pontos de falha, algoritmos desse tipo podem convergir para
minimos locais. Portanto, deixa-se claro que métodos que utilizam gradiente ndo sdo
aconselhaveis para problemas de otimizacdo acoplada com confiabilidade. Foi
descrito um método utilizando gradiente apenas para mostrar uma solucédo possivel.
Pode-se constatar porém gue esses métodos ndo garantem a convergéncia no tipo de
problema abordado.

Uma outra solucdo possivel para o problema (8.8) é utilizar métodos
heuristicos. Os agoritmos genéticos sd80 0s mais utilizados nas referencias
bibliograficas. Esses tipos de algoritmos evitam o trabalho com derivadas eliminando
0s principais problemas que surgem com o acoplamento da confiabilidade, multipla
solucdo e sensibilidade da superficie de resposta. Para evitar-se a aleatoriedade dos
algoritmos genéticos, sugere-se trabalhar com algoritmos meméticos, nos quais a
geracdo de filhos € conduzida por leis definidas pel o pesquisador.

Ao utilizar métodos heuristicos ndo ha necessidade de aproximar a superficie

de confiabilidade a um polinémio, portanto, a restricdo (8.6) pode ser escrita como:
ha(x)=b,-b" £0 (8.51)
Onde b™ é o indice de confiabilidade para cada cruzamento proposto pelo agoritmo.

Portanto, o problema de otimizag&o passa a ser escrito como:

Minimize
f(x) = én. [bwi Xyg.l;.Cy + (bwi +2.Xy )-fi Ce +(X2i * X3 )-fi T s-Cs] (6:52)
i=1
Sujeito a
Ay ah 8.53
h, (x) = %min- MEEO \ i=1..,n (8:53)
é( wi 'Xli) 1]
Ay ah 8.54
hz(x):gwﬂ- %max£0 \  i=1..n (859
e (bwi 'Xli) 1]
ha(x)=b,-b" £0 (8.55)

O estudo de agoritmos de otimizacdo acoplados com confiabilidade € um
assunto bastante atual, vérios pesquisadores buscam solucfes para esses problemas

aplicados a diversas areas. O desenvolvimento de algoritmos dessa categoria por si s6
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pode gerar uma boatese.
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Capitulo 9 Analise estatistica de colunas de concreto
armado

Neste capitulo, pretende-se estudar 0 comportamento estatistico de colunas de
concreto armado, apresentadas na Figura 9.1, cujas caracteristicas encontram-se na
Tabela 9.1 a Tabela 9.3. E importante salientar que toda e qualquer conclusio
apresentada nos resultados é valida apenas para os dominios das variaveis abordados.

As respostas mecanicas das colunas sdo obtidas utilizando-se 0 método dos
elementos finitos, com as colunas sendo discretizadas em 4 elementos lineares com 3
graus de liberdade por nd. Para representar a ndo-linearidade do material utilizam-se
modelos constitutivos escritos em termos de diagramas uniaxiais tensdo -
deformacdo, onde a regido comprimida do concreto € representada pelo modelo
proposto pelo CEB MC90, enquanto que a regido tracionada é representada pelo
modelo proposto por FIGUEIRAS (1983). O aco é representado pelo diagrama
adotado pela NBR 6118, para aco tipo A. No concreto ndo € imposto qualquer limite
de deformacdo (o préprio diagrama tensdo - deformacéo se encarrega da limitacdo),
porém o aco € limitado em 10%o. Efeitos de segunda ordem séo considerados através
de sistemas de coordenadas corrotacionais descrito no capitulo Capitulo 3.

O método estatistico utilizado para estimar o indice de confiabilidade € o
descrito no Capitulo 5.

O limite estabelecido para o Estado Limite Ultimo (ULS) é definido pela
singularidade da matriz de rigidez global da estrutura. Para o Estado Limite de
Servigo (SLS), o limite é estabelecido pelo méximo deslocamento admitido no ponto
de maior relacdo deslocamento real por deslocamento admitido. Nessa andlise
considerou-se como deslocamento maximo admitido a seguinte relagdo:

Uns = L /150, onde L refere-se ao comprimento da coluna
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P
7 M
SRR
As
L A h
S
Ll | 2L| | 2L | 2L
bW 1 0.707| 0.50

Figura 9.1 Coluna de referéncia com comprimentos equivalentes para uma mesma
flambagem com diferentes condi¢des de contorno

Tabela 9.1 Caracteristicas mecanicas. (kN e cm)

Base da se¢do transversal (direcdo de menor inércia), b, 25.00
Altura da secéo transversal (direcdo de maior inércia), h 25.00
Taxa de armadura, Ad(by,.h) 0.80% £ AJ(b,.h) £ 2.40%
indice de esheltez, | 0£1 £140
Excentricidade inicial, nin 0.08 £ nin £ 0.60
Tabela 9.2 Caracteristicas estatisticas. (KN e cm)
Parametro de projeto Média Desvio padréo | Coeficiente de Variagdo | Lei
m S CVv
Resisténciaacompressdo | 2.50 £ ., £ 5.00 0.40 N
do concreto 0.55 N
0.70 N
8% £ CV_ £ 20% N
Resisténcia do aco fym = 50.00 6% N
Posicdo da armadura Y inim = -10.00 4% N
relativaao CG Y supm = 110.00
Tabela 9.3 Coeficientes parciais de seguranca
Caso Concreto | Aco | Cargapermanente | Cargaacidental | Cargade vento
1 1.40 1.15 1.40 1.40 1.40
2 1.40 1.15 1.00 1.00 1.00
3 1.40 1.15 1.00 1.00 0.00
4 1.40 1.15 1.00 1.00 3.33

Ao considerarem-se diferentes condicdes de contorno para as colunas,
verificou-se através de vérios exemplos analisados que € viavel extrapolar os
resultados obtidos na andlise da coluna apresentada na Figura 9.1 para a mesma
coluna com diferentes condic¢des de contorno, desde que ao mudar as condi¢bes de
contorno o diagrama de momentos e o comprimento de flambagem da coluna

permanecam os mesmos. Os efeitos devidos a ndo-linearidade do material fazem com
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que a posicao deformada da coluna deixe de ser senoidal. Os resultados finais,
entretanto, apresentaram diferencas despreziveis ao considerar-se a NLF, validando a
concepcao de se considerar a deformada como senoidal, ou sgja, os comprimentos de
flambagem propostos ao conceber apenasaNLG.

Embora segjam utilizados atualmente valores constantes para os coeficientes
parciais, € coerente presumir que esses valores devam mudar com as caracteristicas
da coluna, asssim como com a concepcdo de calculo adotada. Nesse contexto, faz-se a
andlise de aguns coeficientes parciais de seguranca utilizados correntemente na
prética de projetos estruturais, Tabela 9.3.

JA se sabe que a probabilidade de falha das estruturas quando utilizam-se
codigos modelos baseados em coeficientes parciais ndo € uniforme e nem
quantificavel. Entretanto, trabalhar diretamente com probabilidade de faha em
projetos préticos ainda ndo é viavel devido ao custo computacional e ao nivel de
conhecimentos técnicos dos projetistas. Embora deva se acreditar que num futuro
préximo isso serd possivel. A andlise paramétrica desenvolvida nesse capitul o tentara
mostrar a variacdo da probabilidade da estrutura de atingir um determinado limite
quando sdo utilizados coeficientes parciais de seguranca constantes. S&o analisados
0S desvios padrédo do concreto os quais estdo diretamente relacionados com a
variagdo da probabilidade de ruina das estruturas. Concluindo-se nessa andlise a
necessidade de fixar coeficientes de variacdo constante para o concreto, ndo desvio
padrédo constante como € proposto atualmente. Também serdo analisados alguns
coeficientes parciais de seguranca para o concreto. E necessério deixar claro que as
conclusdes tiradas para coeficientes de seguranca so parciais e validas no ambito

dessa andlise.

9.1 Variacio do indice de confiabilidade em colunas de CA segundo normas
propostas

Verificase nessa primeira andlise a confiabilidade em colunas de concreto
armado (CA) que alguns modelos de célculo propostos por normas oferecem ao
variar os coeficientes parciais de seguranca das agoes e o desvio padréo do concreto.
Ser&0 motivo de andlise os Estados Limites Ultimo e de Servico.

Os gréficos sdo elaborados variando-se a resisténcia a compressdo média do
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concreto, o indice de esbeltez da coluna, a taxa geométrica de armadura e a

excentricidade de primeira ordem representada pela raz&donv n definida por:

m_ Mg /(b, hhfy) _ (Ngexc)/(b, hhiy) _exc (9.1)

N~ Ng/(b,hf) Ng /(b,, -nfy) h

Como o processo humeérico envolve um grande nimero de variaveis e agumas
aproximagdes, eventualmente algumas respostas podem ndo pertencer ao
comportamento global da respectiva varidvel. Portanto, pontos que estédo fora das
curvas ndo devem ser levados em consideracdo para as possiveis conclusoes.
Intencionalmente mantiveram-se os valores com comportamento diferente do

restante, eles possibilitam ao analista verificar o desempenho do algoritmo.
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Indices de confiabilidade - SLS

g=1.40, §=1.15, §=1.40, G=1.40, Gy=1.40
min=0.60 -~

(As+As")/(bw.h)=r

2.50<f,,,<5.00 nn=0.24

——1=2,r=0.08% —®—1 =60, r=0.08% | =100, r =0.08% —%— | =140, r =0.08%)
—*—1=60, r=1.60% —e—1 =100, r=1.60% | =140, r =1.60% —=—1| =60, r =2.40%
——1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Gréfico 9.1 Confiabilidade em colunas de CA

~
N

Como pode ser observado no Gréfico 9.1 ao Gréfico 9.7, hd um aumento

significativo no indice de confiabilidade com o aumento da resisténcia média do

concreto. Isso ocorre devido ao desvio padrédo desse material ser constante e

consequentemente o coeficiente de variagdo, razdo do desvio padrdo pelo valor

médio, diminuir amedida que a resisténcia média aumente.
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Indices e confiabilidade - SLS
0.=1.40, §;=1.15, O=1.40, gy=1.40, Gy=1.40

(As+As")/(bw.h)=r
2.50<f,, <5.00

—+—1=2,r=0.08% —®—| =60, r=0.08% | =100, r =0.08% —<—1 =140, r =0.08%
—%—1 =60, r=1.60% —e—I =100, r =1.60% | =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40%
——1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Gréfico 9.2 Confiabilidade em colunas de CA

As recomendagdes internacionais sugerem que um valor adequado para o
indice de confiabilidade no SLS sgja tomado em torno de 1.50. A andlise redizada
mostra que esse valor ndo foi ultrapassado em nenhum dos resultados, concluindo-se,
nesse caso, que as estruturas encontram-se com sobra na seguranca, podendo
significar estruturas anti-econémicas.

O aumento do indice de confiabilidade com a taxa geométrica de armadura €
natural ja que o agco € um material com coeficiente de variacdo bem menor que o

concreto.
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Indices de confiabilidade - SLS

0:=1.40, §;=1.15, gs=1.00, Gp=1.00, Gy=0.00

$=0.40
CV=6%
(As+As")/(bw.h)=r

2.50<f.,,<5.00 @n:o.z?‘\

——1=2,r=008% —&—| =60, r =0.08% | =100, r =0.08% ——| =140, r =0.08%
—%—1 =60, r=1.60% —e—| =100, r =1.60% | =140, r =1.60% —=—| =60, r =2.40%
———1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Gréfico 9.3 Confiabilidade em colunas de CA

Ao variarem-se 0s coeficientes parciais de seguranca das ag0es externas nota-se
gue, para concretos com baixa resisténcia média acompressao, a variacdo no indice
de confiabilidade é bem pequena, oposto do que ocorre com resisténcias elevadas.
Como se sabe o indice de confiabilidade refere-se a uma probabilidade de ruina da

estrutura, para indices de val ores maiores a sensibilidade do indice diminui.
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Indices de confiabilidade - SLS

g =1.40, 9 =1.15, 9 G=1.00, 9 9=1.00, J w=3.33

s rc=0.40
CV=6%

(As+As'")/(bw.h)=r
2.50<f,<5.00 Mn=0-22\nm‘:‘tfcﬁ/ " mn=0.60
—o—1| =2, r=0.08% —=—1| =60, r=0.08% | =100, r =0.08%
——1 =140, r =0.08% —x—1 =60, r =1.60% —e—| =100, r =1.60%
| =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40% —=—1 =100, r =2.40%

| =140, r =2.40%

Gréfico 9.4 Confiabilidade em colunas de CA

E evidente também o aumento da confiabilidade com aimportancia dos efeitos
de segunda ordem, explicitados em termos de indice de esheltez e relacdo
adimensional da excentricidade inicial. Quando a coluna é mais esbelta ou a
excentricidade de primeira ordem é elevada, arelacdo entre os esforcos de segunda e
primeira ordem é mais elevada. Sabe-se que os esforcos de segunda ordem dependem
diretamente do deslocamento da coluna, que por sua vez depende da rigidez do
elemento também dependente das acBes aplicadas a estrutura. Utilizar coeficientes
parciais de seguranca, introduzidos para minorar a resisténcia do material e majorar

as acoes externas, leva a introducéo de seguranca nos esforcos de segunda ordem de



Andlise estatistica de colunas de concreto armado

~
A
>

forma duplicada (reduz resisténcia dos materiais que aumenta o deslocamento, e

amplia as acdes externas que também aumenta deslocamento).

Indices de confiabilidade - SLS

=1.40, Q=1.15, G=1.00, Gy=1.00, Gyy=3.33
mn=0.60 10.00— n:OT(T_)g‘ nn=0.24
_ nmn=0.40

~,,=2.50 min=0.60

mn=0.08

mn=0.24

\
\

fem=3.00 |
| min=0.40

(As+As")/(bw.h)=r

' _ -0.08
2.50<f,,<5.00 mn=024 ——— mn=0.60
—+—1=2,r=0.08% —®—| =60, r=0.08% | =100, r =0.08% —>— | =140, r =0.08%
—%—1 =60, r=1.60% —e—1| =100, r =1.60% | =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40%
—=—1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Gréfico 9.5 Confiabilidade em colunas de CA

Um um valor adequado para o indice de confiabilidade no ULS é em torno de
3.80 de acordo com recomendacdes internacionais. Utilizando desvio padré&o
constante com valor 4,00MPa (concreto com qualidade rigorosa segundo a NB1),
observa-se no Gréfico 9.6 que os indices de confiabilidade obtidos com coeficientes
de seguranca parcial padrbes sdo superiores ao desgjado. Concluindo-se assim que
com relacéo ao UL S e ap dominio assumido das variaveis, as estruturas encontram-se

em muitos casos com sobra na seguranca, podendo significar estruturas anti-
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econdmicas (mesma observagdo feitaparao SLS).

Indices de confiabilidade - ULS

0:=1.40, ,=1.15, Gs=1.40, Gy=1.40, Gy=1.40

S=0.40
CV=6%
(Ast+As'")/(bw.h)=r
2.50<f£,,,<5.00

——1=2,r=0.08% —8—1| =60, r =0.08% | =100, r =0.08% —>—1| =140, r =0.08%
—%—1 =60, r=1.60% —e—1 =100, r =1.60% | =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40%
—=—1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Gréafico 9.6 Confiabilidade em colunas de CA

Ao utilizar desvio padrdo para o concreto com valor 5,50MPa (concreto com
qualidade moderada segundo a NB1), observa-se no Grafico 9.7 que para resisténcia
a compressdo média inferior a 25,00MPa a probabilidade de falha é superior a
desgjada, mostrando incoeréncia em dimensionar colunas nessa situagdo (situacéo
desfavoravel a seguranca esperada).
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$4=0.55
CV=6%
(As+As")/(bw.h)=r
2.50<f,,<5.00

—+—1 =2, r=0.08%
—*—1 =60, r =1.60%
——1 =100, r =2.40%

—=—| =60, r =0.08%
—e—| =100, r =1.60%

Indices de confiabilidade - ULS

0:=1.40, §=1.15, gs=1.40, §y=1.40, Gy=1.40

mn=0.60_ 10-00 ——

| =140, r =2.40%

| =100, r =0.08% —%—1 =140, r =0.08%
| =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40%

Gréafico 9.7 Confiabilidade em colunas de CA
Em outros exemplos analisados verificou-se que quando a excentricidade de

~
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primeira ordem € superior a0 comprimento do lado sa secéo transversal com indice

de esbeltez em torno de 180, o indice de confiabilidade apresenta um ligeiro

decréscimo.

Analiticamente pode-se demonstrar inconsisténcia ao considerar coeficientes

parciais de seguranca e desvio padréo das variaveis com valores constantes. Como se

sabe, a probabilidade de falha pode ser quantitativamente expressa pela equagéo

(9.2):
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P =PGX)£0]=  §-¢Fx()dx (9.2)
G

(x)e0
No caso particular do concreto armado, as propriedades do aco e concreto sdo
varidveis ndo correlacionadas, portanto a probabilidade de falha desse material pode
ser definida como:

\fcd \fyd

P (X, =X, = q)= O, O, F (o (xz)oxydx, = (‘f);df(xl)dx1 Xéff (x,)hx, (93
Podendo-se portanto estudar os dois termos da expressdo (9.3)
independentemente.
A transformacao isoprobabilistica do espaco fisico para o reduzido, no caso do
concreto, é dada por:

= foa = fam (9.4)
S

Cc
A probabilidade de falha da resisténcia caracteristica do concreto € definida

como:

f

R (=) = & oo = 874

“f (x)dx = 5% (9.5

Com relacdo a resisténcia minorada pelo coeficiente representado por ¢..,
resisténcia de caculo, a probabilidade de falha dada pela equacdo (9.5) é escrita da

seguinte forma:
P (x = fea) = 871 (o = G775 () ©9)
No espaco reduzido, a expressdo (9.6) € escrita como:

Pf (X — .I:Cd) — éf:d'fcm)/scj- (U)du - (v[)(;cm'l'mssc)/gc' fcm]/SCj (U)du (97)

Trabalhando-se a expresséo (9.7) tem-se:
Rk =t =gy " (e 58)

Supondo-se que S, e g.. Sgjam constantes como sugerido por recomendagoes e

normas internacionais, inclusive a brasileira, o resultado da expressao (9.8) depende
da resisténcia média do concreto. Porém, sabe-se que é desgjavel que a probabilidade
de ruina da estrutura sgja independente dos valores numeéricos das resisténcias dos
materiais.

A expressdo (9.8) pode ser trabalhada de duas formas para garantir uma
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probabilidade de ruina uniforme, modificando-se a concepcéo do coeficiente parcial
de seguranca ou a aceitacdo do desvio padrdo, sendo a segunda mais facil de ser
implementada. A expresséo (9.8) escrita em termos de coeficiente de variacdo do
concreto &

P(x=f,)= é;CVc((llgc)- 1) 1-645/9cj (u)du (9.9)

Considerando-se que o coeficiente de variagdo do concreto e 0 ¢ Sd0
constantes, o resultado da expresséo (9.9) ndo depende do valor numérico adotado
para a resisténcia média do material. Portanto, demonstra-se analiticamente que é
adequado em termos de teoria da probabilidade aceitar coeficientes de variacéo
constantes para 0 concreto, ndo desvio padrdo constante como parte das normas
sugerem atualmente.

Assim, como demostrado para o concreto, a andlise pode ser estendida para
qualquer varidvel aleatdria, no caso particular aresisténcia do aco.

Como foi observado, ha uma elevada variacdo no indice de confiabilidade das
colunas quando calculado a partir do sugerido atualmente (desvio padréo constante
segundo a NBR e coeficientes parcials de seguranca constantes segundo as normas de
uma forma geral). Em vista disso, propde-se a seguir duas formas de minimizar a
variacdo do indice de confiabilidade das colunas. Essas propostas podem ser
extrapoladas para outras estruturas de concreto armado e também de outros materiais.
Lembra-se ainda que para adapté-las a outros materiai s € necessario um estudo caso a
caso, pois aandlise estatistica é valida apenas para o cenario no qual foi desenvolvido
0 estudo.

9.2 Proposta de coeficiente de variacdo constante para o concreto

Conforme foi visto no item anterior, a probabilidade de ruina das colunas é
bastante variada quando adotam-se as concepcdes de calculo atuais. Apresenta-se em
seguida uma possibilidade de tornar mais uniforme a confiabilidade das colunas.

A respeito da definicéo resisténcia de calculo do concreto da NBR-6118 e de
vérias outras normas e recomendagdes internacionais, nota-se que ha incoeréncias
segundo teorias basicas da estatistica. Em geral, tem-se um coeficiente Unico de

reducdo da resisténcia caracteristica para obtencdo da resisténcia a compressao de



~
N
n

Andlise estatistica de colunas de concreto armado

calculo, que parece ser incoerente por ndo levar em consideracao a estrutura que esta
sendo analisada. Uma outra incoeréncia, que por sua vez € bem mais facil de ser
corrigida, € aceitar valores constantes para o desvio padréo do concreto de acordo
com seu nived de qualidade. Ao considerar o desvio padrdo constante
independentemente do valor médio na curva de distribuicdo Normal, percebe-se
claramente que o coeficiente de variacdo da variavel diminui com o aumento da
média, trazendo como consequiéncia maior confiabilidade para a variavel que muitas
vezes ndo é desgjavel ou ndo representa a realidade. O desvio padréo é uma variavel
de projeto de importancia similar a prépria tensdo média por ser determinante na
seguranca da estrutura. Nesse item busca-se um coeficiente de variagdo adequado
para o concreto, que de acordo com muitos testes realizados deve ser constante, néo
variavel com aresisténcia

A diferenca em termos de probabilidade de falha quando assume-se desvio
padréo ou coeficiente de variacdo constante para a variavel envolvida pode ser vista
no Gréfico 9.8 e no Grafico 9.9 respectivamente. No primeiro, verifica-se que ha um
decréscimo do coeficiente de variagdo com o acréscimo do valor médio, acarretando

uma diminuic¢éo da probabilidade de falha com o valor médio davariavel envolvida.

Probabilidade de falha da resisténcia 8 compresséo do concreto
g.=1.40

1.60E-02
o
g 1.40E-02 s=0.40 —
§ 120602 =055
g 1.00E-02 —s=0.70 —
§ 8.00E-03
S  6.00E-03
Ke]
s 4.00E-03
2 2.00E03

0.00E+00 ‘ T ‘

2.50 3.00 3.50 4.00 4.50 5.00
Resisténcia média a compressio do concreto, f.,,, (kN/cm?)

Gréfico 9.8 Probabilidade de falha da resisténcia acompressao do concreto, desvio
padréo constante

No Gréfico 9.9, diferentemente do anterior, verifica-se que independente do
valor médio da variavel a probabilidade de faha € a mesma. Os vaores de

probabilidade de falha das diferentes resisténcias médias do concreto se sobrepdem,
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esses dependem exclusivamente do coeficiente de variagdo e do coeficiente parcia
adotados.

Probabilidade de falha da resisténcia a compressao do concreto e do ago
gc.=1.40,9s=1.15

2.00E-02 ‘ ‘ ‘ ‘ [
= 1.80E-02 —— fcm=30.00 MPa
E“ 1.60E-02 ——fcm=40.00 MPa
& 1.40E-02 ——fcm=50.00 MPa
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Gréfico 9.9 Probabilidade de falha da resisténcia acompressao do concreto e do aco

fym

al Pf Concr face, Partial Coefficient 1.40 <% face, Partial Coefficient 1.15

Grafico 9.10 Superficies de probabilidade de falha da resisténcia acompressao do
concreto e do ago

As superficies apresentadas no Gréfico 9.10 representam as probabilidades de
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falha de resisténcias do concreto & compressdo com g, =140 e do ago com
g; =1.15. Nas abscissas encontram-se os valores médios das resisténcias e nas

ordenadas os coeficientes de variacdo da variavel analisada. Percebe-se claramente
nessas superficies que a probabilidade de falha do material € constante para cada
valor do coeficiente de variacéo, independe do valor médio da variavel.

Como ja visto na equacdo (9.3), a probabilidade de falha do material concreto
armado € o produto das probabilidades de falha do concreto e do ago. Portanto, tem-
se um problema bem definido, no qual séo incognitas para cada material envolvido: o
coeficiente de variagdo e o coeficiente parcial de segurancga, que sdo correlacionados
com a probabilidade de falha.

Um valor adequado para o coeficiente de variagdo do concreto pode ser
estimado com o auxilio do Gréfico 9.11 e da Tabela 9.4, onde valores limites do
indice de confiabilidade sdo sugeridos para diferentes estados limites.

Tabela 9.4 Correlacdo entre be P; (vida Gtil da estrutura)

Estado Limite Ultimo Estado Limite de Servico

Eurocode (1991) | b=3.80 « P, =0,7230E-4 | b =150« P;=0,6681E-1

Indices de confiabilidade de colunas de concreto armado - ULS
CVis = 6%; CVy =4%; gc = 1.40; gs= 1.15; gc = 1.40; go = 1.40
9.50
9.00 - ¢ Bxperimentacdo numérica
° 850 - ——Limitep/ ULS
3 g-g ] + QuantildeS%
= : —— Polindmio (Quantil de 5%)
fé 7.00
E 650
S 600-
= 550
S 500
T 4%0- |
=400
350 - l_
3m T T T T T T T T
0.06 0.08 0.10 0.12 0.14 0.16 0.18 0.20 0.22 024
Coeficiente de variacao do concreto

Grafico 9.11 Proposta para coeficientes de variacéo do concreto
O Gréfico 9.11 foi elaborado a partir de uma amostra de 580 colunas. Os

pontos em tridngulos vermelhos foram estimados para um quantil de 5% das curvas
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Normal elaboradas com os conjuntos de valores dos indices de confiabilidade para
cada coeficientes de variacdo utilizado na andlise. De posse desses pontos, fez-se
uma regressao numeérica obtendo-se o polindmio, representado pela linha fina e
continua. Sugere-se para estimar o coeficiente de variacdo do concreto valores
préximos a esse polinémio.

Analisando-se o Grafico 9.11 percebe-se que um valor limite adequado para o
coeficiente de variagdo do concreto € 18%. Entretanto, devido as inUmeras
aleatoriedades envolvidas que ndo foram computadas, baseado em indumeros
exemplos analisados e sempre tendendo a ficar no dominio seguro e para anaise no
ULS, sugerem-se, como valores adequados para coeficientes de variagéo do concreto
e do ago, os indicados em (9.10):

CV,=15% « CV, =6% (9.10)

As bibliografias internacionais indicam valores menores para o coeficiente de
variagdo do concreto, cerca de 12%, o que levaria a valores do coeficiente parcial de
seguranca menores gque o estabel ecido na andlise precedente.

E importante salientar que a proposta dessa tese para aceitacéo do concreto na
obra ndo vincula-se a qualidade do concreto como a proposta da norma atual. O
projetista deve escolher o coeficiente de variagdo para o concreto de acordo com o
nivel de confiabilidade que se desegja para a obra. O Gréfico 9.11 indica valores para
coeficientes de variagdo em funcéo do indice de confiabilidade desejado.

No Gréfico 9.12 ao Gréfico 9.15 pode-se observar parte dos resultados da
analise desenvolvida para a proposicéo de coeficientes de variacdo do concreto. Para
imprimir esses gréficos utilizaram-se amostras com milhares de colunas variando
suas caracteristicas fisicas de acordo com o cenario estabelecido no inicio do
capitulo. A diferenca entre os graficos encontra-se nos coeficientes parciais adotados,

nas variaveis aleatdrias envolvidas e nos estados limites considerados.
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Indices de confiabilidade de colunas de concreto armado - ULS
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Coeficiente de variacao do concreto

Gréfico 9.12 Variacao do indice de confiabilidade com CV do concreto

Indices de confiabilidade de colunas de concreto armado - ULS
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Coeficiente de variacao do concreto

Gréfico 9.13 Variacao do indice de confiabilidade com CV do concreto

Observa-se no Gréfico 9.14 e no Gréfico 9.15 que os coeficientes de variacdo
para 0 concreto e 0 aco sugeridos em (9.10) também sdo coerentes para 0 estado
limite de utilizacdo, podendo ser generalizados para ambos 0s estados limites

estudados.
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Indice de confiabilidade
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Grafico 9.14 Variacdo do indice de confiabilidade com CV do concreto
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Grafico 9.15 Variacdo do indice de confiabilidade com CV do concreto

No Gréfico 9.16 compararam-se os valores médios de resisténcia do concreto a

compressao obtidos através de valores de resisténcias caracteristicas definidas pelo

projetista. Os valores médios foram cal culados considerando-se os diferentes valores

de desvio padréo sugeridos pela NBR 6118 e considerando-se também dois

coeficientes de variacdo pertencentes ao dominio da proposta para essas variaveis.

Ao analisar-se esse gréfico verifica-se que, comparando a proposta com a do modelo
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atual, a0 aumentar a resisténcia caracteristica do concreto o tecnologista pode
aumentar o desvio padréo desse material, por outro lado necessitase um maior

aumento da resisténcia média para obter a mesma resisténcia caracteristica.

Analise de proposta para aceita¢io do concreto
65.0
-
60.0 s =40 —-—-—-s=55 =
—--—-s=70 —Cov=15%
>0 — —CV=18%
50.0
£ 450
=
= 400
" 350
30.0
250 -
200 T T T T T T
150 20.0 250 30.0 350 400 450 50.0
fa (MPa)

Gréfico 9.16 Andlise de proposta para aceitacdo do concreto

Analise de proposta para aceita¢io do concreto
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Gréfico 9.17 Desvio padréo para o concreto, proposta
Analisando o Gréfico 9.16 e o Gréfico 9.17, nota-se que os valores adotados

atualmente para o desvio padréo do concreto ndo diferem muito da proposta da tese.
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Entretanto, em termos de probabilidade de falha do material, a variacdo é bastante
significativa

indices de confiabilidade em colunas nos estados limites Ultimo e de servico
com coeficiente de variacdo do concreto constante sdo apresentados no Grafico 9.18
ao Gréfico 9.21.

No SLS verificase que os indices de confiabilidade para CV. = 20% sdo

maiores que 0 minimo exigido pela popul acéo.

Indices de confiabilidade - SLS

0:=1.40, G,=1.15, Gs=1.00, Gp=1.00, Gy=1.00

rﬂnw

\

\ fcm§~:4.5\
\

2.50<f,,<5.00

—+—1 =2, r =0.08%

—*—1 =60, r =1.60%

——1 =100, r =2.40%

min=0,24 (’ f
\\
N oo
mrn=o.08 : |
é\\;,
CV.=11% . ZL\
Ccv,=6%  Mn=06 /
(As+As")/(bw.h)=r ! r;n 00/8 mn=0.40

mn=0.24

——| =60, r =0.08%
—e—| =100, r =1.60%
| =140, r =2.40%

—

| =100, r =0.08% —>—1 =140, r =0.08%
| =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40%

Gréfico 9.18 indices de confiabilidade p/ colunas de CA com CV do concreto
constante

E importante observar que ha uma grande uniformidade nos indices de
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confiabilidade quando utilizam-se coeficientes de variagdo para 0s materiais

constantes.

Para 0 SLS notase que praticamente ndo ha variagdo no indice de

confiabilidade quando as caracteristicas das colunas séo alteradas. Nesses casos, 0

grau de ndo-linearidade do problema ndo influi significativamente na seguranca da

estrutura.

Indices de confiabilidade - SLS
0.=1.40, §;=1.15, §=1.00, gy=1.00, Gy =1.00
_350——_  min=0.24

€M

ﬁ .
f : '/l e

rrm040' \/ f qoo ,(. ( mrnf040

fo =2
b in=0.08
nin=0.08 ¥ o '
ﬂ ==
CV =20% n=0.60 \L B =0.
CV,=6% | -
(As+As")/(bw.h)=r 1=0.40 & nin=0.40
2.50<f,,<5.00 _ mn7008 " s
¢ mn=0.24
——1=2,r=0.08% —®—| =60, r =0.08% | =100, r =0.08% —>— | =140, r =0.08%
—%—1 =60, r=1.60% —e—| =100, r =1.60% | =140, r =1.60% —=— | =60, r =2.40%
———1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Gréfico 9.19 indices de confiabilidade p/ colunas de CA com CV do concreto
constante

Naandlise no ULS, ha uma sensivel variacdo no indice de confiabilidade com o

grau de ndo-linearidade do problema. Nessa andlise, a taxa geométrica de armadura
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também é um fator importante a ser considerado para estimar a seguranca. Nos
graficos seguintes € importante observar que para uma mesma coluna com
resisténcias a compressao do concreto diferentes a confiabilidade é praticamente a

mesma, mostrando a coeréncia de utilizar coeficientes de variagdo constantes para 0s
materiais.

Indices de confiabilidade - ULS

0:=1.40, g=1.15, Gg=1.40, Gy=1.40, Gyy=1.40
mn=0.60__ 10.00—

CV.=11%
CV,=6%
(As+As")/(bw.h)=r
2.50<f,,<5.00

mn=0.24 rﬂn:/0.0S
——1=2,r=0.08% —®—1 =60, r =0.08% 1 =100, r =0.08% —*—| =140, r =0.08%
—¥—1 =60, r=1.60% —e—1| =100, r =1.60% | =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40%
—=—1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Gréfico 9.20 indices de confiabilidade p/ colunas de CA com CV do concreto
constante

Os indices de confiabilidade no ULS para CV. = 11% s80 maiores que 0s
minimos sugeridos na bibliografia. Por outro lado, CV. = 20% em algumas situacdes

s80 menores que 0 minimo caracterizando colunas com seguranca ndo satisfatoria.
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Gréfico 9.21 indices de confiabilidade p/ colunas de CA com CV do concreto
constante

O Gréfico 9.22 mostra resultados para 0 CV. = 18%. Adotando-se essa

hipétese, a confiabilidade das colunas é igual ou superior a desgjada. Portanto, para

colunas de CA que pertencam ao dominio definido no texto, aconselha-se que o

coeficiente de variagdo do concreto sgjaigual ou inferior a 18% quando utiliza-se 0s

coeficientes parciais de seguranca adotados no Gréfico 9.22.
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Indices de confiabilidadde - ULS
0=1.40, §;=1.15, §=1.40, gy=1.40, Gy=1.40

CV,.=18%
CV,=6%
(As+As")/(bw.h)=r
2.50<f,,<5.00

—+—1=2,r=0.08% —®—| =60, r=0.08% | =100, r =0.08% —<—1 =140, r =0.08%
—*—1 =60, r=1.60% —e—I =100, r =1.60% | =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40%
——1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Gréfico 9.22 indices de confiabilidade p/ colunas de CA com CV do concreto
constante

Conclui-se que para obter confiabilidade mais uniforme para as colunas, a
qualidade do concreto aceito na obra ndo deve ser verificada através do desvio
padréo. Deve ser utilizado como verificador da qualidade do material seu coeficiente
de variacdo, que ndo deve ultrapassar 18% para 0 concreto e 6% para 0 ago No caso
de edificios residenciais.

Como proposta para um modelo razoavel sugere-se utilizar a relacédo
constitutiva proposta pelo CEB MC 90 adicionada do trecho na tragdo que considera

0 concreto entre fissuras proposto por FIGUEIRAS (1983) para o concreto, enquanto
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que para 0 ago tipo A pode-se utilizar o diagrama adotado pela NBR 6118. Em
ambos 0s materiais devem ser utilizados os coeficientes de variagdo sugeridos no

Gréfico 9.11, que adequam-se ao nivel de confiabilidade exigido paraa obra.

9.3 Analise de coeficiente de seguranca parcial variado para o concreto

Uma outra forma de tentar uniformizar o indice de confiabilidade das estruturas
de concreto armado é deixar o0 desvio padrdo do material constante e variar o
coeficiente parcial de seguranca. Este item dedica-se a essa hipdtese. A andlise
seguinte consiste em estimar coeficientes parciais de seguranga para 0 concreto no
ULS considerando comportamento ndo-linear que proporcionem valores de indices
de confiabilidade predeterminados por andlise em primeira ordem. Como as normas
atuais em geral estabelecem para a aceitagdo do concreto desvio padréo constante, a
andlise do Gréfico 9.23 e do Grafico 9.24 é elaborada considerando-se desvio padréo
constante.

Predefinir um valor para o indice de confiabilidade € uma tarefa dificil, uma
vez que sempre ha agumas caracteristicas das varidveis de projeto que ndo sao
consideradas na andlise. Portanto, a primeira dificuldade é estabelecer indices de
confiabilidade em torno dos quais sera feita a andlise. Para isso, foram elaboradas
colunas de referéncia, as quais contém as caracteristicas descritas na Tabela 9.1 e na
Tabela 9.2 com excegdo dos comprimentos, que foram considerados de tal forma que
seus indices de esbeltez tendessem a zero. Para essas colunas foram calculados os
respectivos indices de confiabilidade utilizando como introdutores da seguranca os
coeficientes parciais descritos na Tabela 9.3, caso 1. Esses indices de confiabilidade
serdo denominados indices de confiabilidade de referéncia. Observe-se que 0s
indices de confiabilidade de referéncia independem das caracteristicas das colunas,
referem-se apenas s colunas com efeitos de primeira ordem.

O procedimento proposto para a andise consiste em partir-se dos indices de
confiabilidade de referéncia e buscarem-se, a partir de um processo iterativo,
coeficientes parciais para 0 concreto que proporcionem indices de confiabilidade
iguais aos indices de referéncia. Para cada coluna faz-se variar o indice de esbeltez de
zero a infinito; nessa etapa apenas consideram-se o0s coeficientes parciais do ago e

das acOes externas descritos na Tabela 9.3, caso 1.
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A variag8o dos indices de confiabilidade de referéncia € apresentada na Tabela
9.5. Os valores minimos dos indices de confiabilidade de referéncia referem-se a
colunas com menores resisténcia acompressdo média e taxa geométrica de armadura.
O oposto € verdade para os valores maximos dos indices de confiabilidade de

referéncia.

Tabela 9.5 Variacdo dos indices de confiabilidade de referéncia

Desvio padrdo do concreto | Indice de confiabilidade | Indice de confiabilidade
Stc bmini mo bma’xi mo
0.40 4.31 8.71
0.55 3.37 6.76

Os coeficientes parciais propostos devem ser divisores do f, Oou sga, sdo
valores propostos para substituir o coeficiente parcia do concreto classico

apresentado pelas Normas, ¢..
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Analise paramétrica de colunas de CA - ULS
Coeficientes parciais

—min=0.24
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—%—1=60, r=1.60% —e—1 =100, r=1.60% | =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40%

——1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Grafico 9.23 Coeficientes de seguranca parcial para o concreto, confiabilidade
uniforme

Como ja era de se esperar, na maioria das situacfes ou casos estudados, os
coeficientes estdo entre 1.00 e 1.40. A tendéncia dos val ores serem menores que 1.40
é clara a partir do momento que, da forma que os coeficientes parciais sdo impostos,
a seguranca € considerada duas vezes devido ao comportamento ndo-linear ou perda
de rigidez da estrutura (os esforcos sdo funcdes das acOes externas e dos

deslocamentos que por sua vez dependem darigidez a qual € funcdo do material).
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Analise paramétrica de colunas de CA - ULS
Coeficientes parciais

(As+As")/(bw.h)=r
2.50<f,,,<5.00

L—""mn=0.60

——1 =2 —8—| =60, r =0.08% | =100, r =0.08% —>—1| =140, r =0.08%
—*—1 =60, r=1.60% —e—1 =100, r =1.60% | =140, r =1.60% —=—1 =60, r =2.40%
——1 =100, r =2.40% | =140, r =2.40%

Gréfico 9.24 Coeficientes de seguranca parcia para o concreto, confiabilidade
uniforme

Como o indice de confiabilidade de referéncia foi obtido para colunas com
indice de esheltez igual a 2, o coeficiente parcial para esse indice equivale ao pré
determinado na Tabela 9.3, caso 1.

Devido ao desvio padréo do concreto ser constante, o coeficiente parcial
diminui significativamente para os concretos de resisténcias elevadas. Em colunas
com concreto de baixa resisténcia a compressdo, aumenta-se a importancia do aco
para suportar os esforcos axiais. Nessas condicoes, o coeficiente parcial do concreto

tem menor importancia nos resultados finais em termos de confiabilidade,
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justificando uma menor alteracdo de seus valores. Percebe-se ainda que algumas
vezes 0s coeficientes parciais chegam a ser superior a 1.40, mostrando que nessa
situag&o atualmente as colunas sdo dimensionadas contra a seguranca.

A medida que aumenta-se a taxa de aco o coeficiente parcial do concreto
aumenta, mostrando que o concreto perde importancia perante o0 ago nessa situagao.
Ao observarem-se o Grafico 9.23 e o Gréfico 9.24 verifica-se que os coeficientes
parciais s80 menores quando o desvio padrdo do concreto € aumentado. Isto
aparentemente parece ser errado ou ilégico, entretanto, os valores dos indices de
confiabilidade de referéncia quando utilizam-se desvios padrées maiores sdo
menores. Qualitativamente esses graficos tém a mesma forma.

Nos casos extremos, o0s coeficientes parciais chegam a ser menores que a
unidade, permitindo o uso de resisténcias de calculo para o concreto com valores
superiores ao proprio f.

Os modelos utilizados para calcular a resposta mecéanica da estrutura e estimar
a probabilidade de ruina da mesma apresentam simplificacbes. Além disso, em
alguns casos a sensibilidade do indice de confiabilidade com o coeficiente parcia é
pequena. Consegquentemente, dentre as vérias colunas estudadas verificou-se que ha
uma variacdo de aproximadamente 10% na precisdo dos coeficientes parciais
apresentados. Essa variagdo ocorre principalmente em colunas com elevadas taxas
geométrica de armadura e elevados indices de esbeltez.

Conclui-se portanto que ndo é possivel estimar um anico coeficiente parcia
para 0 concreto. A variacdo com as caracteristicas das colunas € muito intensa,
chegando a variar de 0.70 a 1.60 aproximadamente. O que indica que quanto mais
intenso os efeitos de segunda ordem perante os de primeira ordem, menor pode ser 0
coeficiente parcial do concreto. Ainda, quanto maior a taxa de armadura da coluna,
maior o coeficiente parcial do concreto. Salienta-se que utilizar o valor daresisténcia
de cédculo igua ao da resisténcia caracteristica quando consideram-se efeitos de
segunda ordem nos cél culos € contra a seguranca em Varios casos.

Essas conclusdes foram elaboradas para andlise da confiabilidade dos efeitos de
segunda ordem perante os efeitos de primeira ordem, por isso utilizaram-se valores

de indices de confiabilidade de referéncia. O ideal para estudar a seguranca das
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estruturas seria fazer o mesmo estudo para um valor de b constante e Unico. Mas, ao
fazer isso, facilmente acarreta-se inconsisténcias na andlise devido a falta de
informacfes sobre as variaveis de projeto tais como a curva de distribuicdo a
considerar, o coeficiente de variacao, etc.

Embora sgja ainda questionavel a possibilidade real de se predefinir um valor
para o indice de confiabilidade e estimar coeficientes parciais para esse valor, um
estudo nessa linha desenvolvido pelo autor e por pesquisadores do IFMA pode ser
visto em (MOHAMED, SOARES & VENTURINI, 2001°). Embora ainda muito cedo
para a proposi¢cao de expressdes de coeficientes parciais em funcéo das caracteristicas
da estrutura, o trabalho tem o mérito de abordar o problema propondo o
procedimento que podera ser utilizado em analise futura mais detal hada.

Facilmente verificou-se que o caminho mais facil de obter confiabilidade mais
uniforme nas colunas de CA é vincular ao projeto coeficientes de variagdo constantes

para 0s materias.

9.4 Reducao consistente do modulo de elasticidade secante do concreto

Como se sabe, o calculo de estruturas considerando as devidas ndo-linearidades
fisica e geométrica ainda ndo é empregado em projetos de estruturas de concreto
armado devido a varios fatores tais como: custo computacional, falta de
conhecimento do projetista, falta de programas que considerem tais efeitos, etc.
Trabalhos recentes propde reducdo do modulo de elasticidade para simular efeitos
devido as ndo-linearidades quando o projeto da estrutura € realizado com base no
regime elastico linear. Essas propostas de redugdes da rigidez eliminam a maior parte
das dificuldades apresentadas na andlise ndo-linear e deixam a anaise estrutura
relativamente simples. Entretanto, os coeficientes de reducdo de rigidez ndo foram
embasados em qualquer andlise estatistica. Nesse item propbe-se coeficientes
redutores do modulo de elasticidade secante do concreto (a) baseados nas
caracteristicas das colunas e que garantam um minimo de confiabilidade desejada.

O dominio de validade da andlise € 0 mesmo até o instante definido para

colunas de concreto armado, podendo ser extrapolado para estruturas mais
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complexas. Os coeficientes parciais de seguranca utilizados estéo descritos na Tabela
9.3, caso 2.

Foram considerados como variaveis aeatdrias a resisténcia a compressao do
concreto e a resisténcia do aco. De acordo com o estudo precedente, optou-se por
considerar ambas as variaveis com fungdo de distribuicdo de probabilidade Normal e
com coeficiente de variacdo igual a 15% e 6% respectivamente. Anteriormente
concluiu-se que o coeficiente de variacdo utilizado para a resisténcia do concreto
deve ser inferior ou igual a 18%. Optando-se por 15% permanece em uma faixamais
segura e ndo tdo rigirosa se a op¢ao fosse 12% como sugerido em muitos trabalhos
recentes. E interessante ser um pouco conservador uma vez que hé ainda que se
considerar a existéncia de diversas variaveis que ndo foram consideradas aleatorias
gue poderiam modificar os resultados da andlise.

O estudo concentrou-se na andlise em servigo, ndo sendo aplicado aandlise no
estado limite dltimo, embora algum tipo de verificacdo seja necessario neste ambito.
A andlise no estado limite Ultimo pode ser inviabilizada devido a sensibilidade do
coeficiente de reducéo do médulo de el asticidade secante ser bem elevada.

Os parémetros de projeto varidvels na andlise sdo: indice de esbeltez da coluna
(1); parametro adimensional de excentricidade de primeira ordem (nin); resisténcia a
compressdo média do concreto (fqn); taxa geométrica de armadura (r) e o
adimensional n definido na equacéo (9.1).

Analisando-se os resultados, verifica-se que a probabilidade de falha ndo varia
significativamente quando varia a resisténcia média a compressdo do concreto. 1sso
ocorre pela hipétese de assumir coeficiente de variaco constante para a variavel. A
variacdo do indice de confiabilidade das colunas com a resisténcia média a
compressdo do concreto pode ser vista no Grafico 9.25, no Grafico 9.26 e no Gréfico
9.27.

° A. MOHAMED, R. SOARES and W. VENTURINI (2001) Partial safety factors for homogeneous
reliability of nonlinear reinforced concrete columns. Structural Safety. (submitted).
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Analise paramétrica de colunas de concreto armado - SLS
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Grafico 9.25 Reducdo do médulo de elasticidade secante para diversos fcm

Analise paramétrica de colunas de concreto armado - SLS
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Grafico 9.26 Reducdo do médulo de elasticidade secante para diversos fcm
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Analise paramétrica de colunas de concreto armado - SLS
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Grafico 9.27 Reducdo do médulo de elasticidade secante para diversos fcm

Como pode ser visto no Grafico 9.28, Grafico 9.29 e Gréfico 9.30, h4 uma
grande variacéo do coeficiente redutor da rigidez dos elementos lineares de concreto
armado. A reducdo da rigidez ndo é simples como indica a NBR, sendo fungdo das
vérias variaveis envolvidas no projeto. Definir-se um valor Unico para pilares ou
vigas pode ser incoerente, levando a estrutura a ndo economia ou até mesmo a néo
seguranca.

O que se pode concluir a respeito dos valores sugeridos pela NBR para reduzir
a rigidez € que em geral eles sdo coerentes em termos de seguranca da estrutura,
embora em determinadas situagdes ndo satisfazem critérios desgjados de seguranca.
As situacdes criticas que podem apresentar indices de confiabilidade ndo satisfatorios
felizmente sdo em pecas onde a flexdo predomina, o elemento linear ja aproxima-se
de umaviga

Utilizar os coeficientes de reducdo da NBR pode muitas vezes conduzir a
estruturas antiecondbmicas. A disténcia da reducdo que conduz a estrutura ao ponto
6timo em termos de confiabilidade aumenta para baixa excentricidade de primeira
ordem, baixa taxa de armadura e baixo valor do adimensional n.

As trés faixas de maior espessura no Grafico 9.28, Grafico 9.29 e Gréfico 9.30
referem-se asituacdes de atingir probabilidades limites aceitavels para o estado limite

de utilizacdo. Portanto, para essas situagdes ndo foram fixados valores para n, esses
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valores foram definidos pelo critério de limite de utilizagdo da estrutura.

Analise paramétrica de colunas de concreto armado - SLS
b>=15 r =var n=var | =60 fem=2.50kN/cm”2
g=1.40, gs=1.15, g =1.00, g 0=1.00, g w=1.00
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Gréafico 9.28 Proposta consistente para reducdo do médulo de elasticidade secante

Nas situagdes onde as curvas tracejadas localizam-se acima das curvas
continuas o estado limite dltimo foi atingido antes do estado limite de utilizacéo,
trazendo como conseqiiéncia indices de confiabilidade superiores aos desegjados para
oSLS.

O Gréfico 9.28, elaborado para baixo indice de esbeltez, apresenta curvas de
correcdo do modulo de e asticidade secante bem comportadas. Ao aumentar o indice
de esbeltez, Grafico 9.29, ha uma perturbacdo na curva referente a baixa taxa
geométrica de armadura e elevado valor de n. Perturbacéo que também ocorre para a
curva limite de mesma taxa de armadura. Em colunas com elevado indice de
esbeltez, Gréafico 9.30, as curvas ndo sdo bem comportadas, principalmente para
colunas sujeitas a elevados valores de esfor¢co normal e excentricidade de primeira

ordem. E fécil compreender esse comportamento; em colunas muito esbeltas a
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sensibilidade dos esforcos devido ando-linearidade é bem mais elevada do que em
colunas curtas.
Nota-se que a sensibilidade da variacdo da taxa de armadura ndo € significativa,

0 gue ndo se pode dizer da sensibilidade da variavel n.

Analise paramétrica de colunas de concreto armado - SLS
b>=1.5 r=var mn=var | =100 fem=2.50kN/cm”2
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Gréfico 9.29 Proposta consistente para reducdo do médulo de elasticidade secante
Uma das propostas dessa tese € um coeficiente redutor do médulo de
elasticidade secante para substituir o calculo ndo-linear de elementos lineares pelo
calculo linear, conduzindo aos mesmos resultados e satisfazendo niveis minimos de
confiabilidade no SLS. A seguir mostra-se 0 modelo proposto.
O médulo de elasticidade secante deve ser reduzido pelo coeficiente a descrito
no Gréfico 9.28, Gréfico 9.29 e Grafico 9.30. Portanto, esse parametro deve ser

calculado como:

E.=a.085.5600./f, \ fy (MPa) (9.11)

A tens3o relaciona-se diretamente com a deformagéo pela expressdo:
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(9.12)

Analise paramétrica de colunas de concreto armado - SLS
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Grafico 9.30 Proposta consistente para reducdo do médulo de elasticidade secante

9.5 Analise de sensibilidade de colunas de concreto armado

Na primeira etapa da andlise de sensibilidade foram simuladas 3522 colunas

com caracteristicas diferentes. Foi feita uma regressdo pelo método dos minimos

quadrados e encontrada uma hipersuperficie que representa o indice de confiabilidade

das colunas estudadas.

A qualidade da regressdo pode ser verificada através do coeficiente r expresso

em (9.13).
é. (Hi - ﬁi)2
_ i=1
r=1/1- g
onde: n: numero de pontos utilizados na regresséo;

H: respostareal com aqual serafeita aregressio;

(9.13)
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H : resposta obtida através da hipersuperficie aproximada.

Para facilitar a expressao final do b faz-se a seguinte associacéo das variaveis:

X1: resisténcia média do concreto; x,: indice de esbeltez da coluna; xs: taxa de

armadura, Ad(bw.h); x4 adimensional da excentricidade inicial, min; Xs: desvio

padréo do concreto.

O indice de confiabilidade para a coluna apresentada no presente estudo pode

ser expresso pela expressao (9.14):

onde A e X sdo fornecidos em (9.15):

b=ATX

| +0.4615E + Olu
- 0.6284E + 00 -

1 +0.6111E + 01[
£ +0.1753E - 01y
j:j - 0.9122E - ozj:j
1- 0.6944E - 04y
"' | 1+0.1692E + 01":

| +0.1099E + 01(
++0.1300E - 02;
I +0.1389E - 01|'

=i-0. 1502E+02y

: 0.7227E + 01'.
i- 0.8462E - oz.:
' - 0.2043E +01;

1 +0.1544E + 02{
£ +0.8229E + 024
ﬁ:ﬁ +0.2160E + ooﬁ:ﬁ
1- 0.2727E - 017
! +0.2091E + 011:2

- 0.6289E + 021
1- 0.5241E +03

T

(9.14)

(9.15)

N i

'—‘ U'IO U'II\) U'I'—‘ g0

T 0,0 o 0!

i o 0,0,00
|X1X2X3X4X5y
I 1
0 0,0,1.
|X1X2X3X4X5|

T ou1 0.1 0!

X7 XX 3 X4X 51

l 0u1.1,0.0!

X X2X3X XST

i
|x0x2xgx2xg

Para a aproximacdo da resposta do indice de confiabilidade quando utiliza-se

um polindmio do segundo grau, expresso em (9.14), ovalor der &

= 0.995619 |
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Umainterpretacdo gréafica da expressdo (9.14) é expressa na Figura 9.2.

Approximate reliability surface

200

0.2 100

eccentricity 0 50 slender index

Figura 9.2 Exemplo de uma superficie aproximada do indice de confiabilidade
variando a excentricidade e o indice de esbeltez da coluna

O estudo de sensibilidade das variaveis envolvidas é feito através da derivada
da funcdo que representa o indice de confiabilidade em relagdo a cada uma das
variaveis,

b 9.16
&:%? (9.16)
onde a; é a sensibilidade do indice de confiabilidade em relac8o avariavel i.

Para 0 problema em andlise, tem-se:

R (9.17)
Ialu .I. .I.
oE- P L
1asy=Ci "y
Ial | 731
.I. .I. .I. Xy .I.
ta 1]
*b fXsp

¢+08220E+02 - 10482E+03 - 0.62809E+02 +02091E0L - 0.2727E- 0L 0.2160E+00 {
& 01502E+02 - 0.6280E+02 +0.3088E+02 - 0.2043E+01 - 0.8462E- 02 - 0.7227E+01};
C=8+0.1692E+01 +0.2091E+01 - 0.2043E+01 +0.2778E- 01 +0.1390E- 02 +0.1099E + 010
&+01753E- 01 - 02727E- O1 - 0.8462E- 02 +0.1300E- 02 - 1.3888E- 04 - 0.9122E- 02]
& 0.6284E+00 +0.2160E+00 - 0.7227E+01 +0.1099E+01 - 0.9122E- 02 +1.2222E +01H

O vaor da matriz C é subjetivo, pois depende do valor numérico da varidvel

analisada, podendo causar enganos na andlise. Com o objetivo de poder fazer
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comparagbes mais significativas entre as varidvels, é interessante explicitar 0s
resultados de C naforma (9.18).

5 olxy) X —c. x. X (9.18)

Pode-se tomar como exemplo x, " ={4 80 0.024 032 0.70}

Portanto, substituindo-se os valores na expressao (9.18), determina-se C; x,,

expresso em (9.19).

[- 9141517342 [ 8229 -10482 -62.89 2091 -002727  0.2160 | (9' 19)
2198.7093601 -15.02 -62.89 30.88 -2.043 -0.008462 -7.227 4
-152.61358848 '=| 1.692 2.091 -2.043 0.02778 0.001390 1.099 | %
-.7749064816 0.01753 -0.02727 -0.008462 0.001390 - 0.00013888 - 0.009122 0024

| - 569.345543 -0.6284 0.2160 -7.227 1.099 -0.009122 12.222 | gj(z)

Substituindo-se (9.19) e os valores admitidos para xx em (9.14), na expressao

(9.18), determina-se a sensibilidade de b expressa em (9.20).

-9141.5173424 % (9.20)
5.65

[ - 6471.870684884955752 2198.7093601&

5.65
31132.167931469026

0.024
-.64827011035752212389 := | - 152.61358848——

5.65
- 0438885086923893805 032
| - 70.53838586336283185 - -77490648165'—65

- 569.3455430M

5.65 |

Através dos valores obtidos em (9.20), verifica-se que, para os valores adotados
para Xy, 0 grau de sensibilidade do indice de confiabilidade em relacdo as variaveis
de projeto em ordem decrescente & indice de esbeltez da coluna (x,); resisténcia do
concreto (xy); desvio padréo do concreto (Xs); taxa de armadura (X3); adimensional da
excentricidade inicial (X4).

Encontrar expressdes polinomiais para representar uma superficie aproximada
do indice de confiabilidade das colunas ndo é aconselhavel para determinar seus
indices de confiabilidade. Esses polindmios podem ser utilizados apenas para andlise

da sensibilidade do indice de confiabilidade em relagdo as varidveis de projeto, como

descrito nesse item.
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9.6 Confiabilidade entre modelos para concreto

Na andlise redlizada até o instante, utiliza-se para a resisténcia do concreto o
modelo do CEB na regido comprimida e um modelo proposto por FIGUEIRAS
(1983) pararepresentar arigidez entre fissuras do concreto tracionado.

Para verificar a validade de se considerar o modelo constitutivo da NBR 6118
foi realizado uma série de ensaios numéricos, dos quais uma parte € apresentada na
Tabela 9.6. Cada ensaio da série consistiu-se ha procura da resisténcia de calculo do
concreto, segundo a NBR 6118, que levaria a estrutura a mesma carga de ruina
quando esta € cal culada segundo o0 modelo do CEB acrescentado da tension-stiffening
(modelo de comparacdo) para uma resisténcia de céculo de 2.01kN/cm?® As
resisténcias de calculo do concreto segundo a NBR 6118 equivalentes &2.01kN/cm?

segundo 0 model o de comparagdo sdo apresentamdas na Tabela 9.6.

Tabela 9.6 Variagdo da resisténcia do concreto, modelo da NBR 6118, com a
excentricidade de primeira ordem e o indice de esbeltez da coluna da Figura 9.1

Exc. | 008 | 016 | 024 | 0.32 0.40 0.60
I

80 213 | 226 | 226 | 2.26 2.59 2.59
100 226 | 250 | 259 | 259 2.59 3.03
150 269 | 333 | 410 | 4.63 3.93 3.56

Como pode-se observar através da Tabela 9.6, ha uma folga na seguranca ao
utilizar-se o modelo da NBR 6118, uma vez gue todos os valores apresentados séo
maiores que o de referéncia utilizado pelo modelo de comparacdo. Percebe-se
também que a sobra na seguranca cresce com a excentricidade de primeira ordem e o
indice de esbeltez, concluindo que quanto mais ndo-linear for o comportamento da
coluna mais segura serd a mesma ao utilizar o modelo da NBR 6118. Quando o nivel
de ndo-linearidade é muito alto, a flexdo € bastante predominante sobre o esforco
axial fazendo com gue a coluna tenha um comportamento mais proximo de umaviga,
a seguranca reduz-se um pouco, porém ainda oferece bastante folga com relacéo a
coluna calculada com o model o de comparagéo.

Como ja era esperado, conclui-se com essa analise que ao calcular colunas com
0 modelo da NBR 6118 aparece esforcos na estrutura maiores do que sdo na

realidade, trazendo como consequiéncia estruturas mais conservadoras a respeito da

seguranca.
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9.7 Conclusoes

A utilizacdo de coeficientes parciais de seguranca como adotado por grande
parte das recomendacOes e normas internacionals, inclusive a brasileira, fornece
probabilidade de falha das estruturas bastante variada. H& vérias formas de minimizar
variagao, dentre elas algumas sugeridas no presente texto. Acredita-se que uma
forma bastante simples de tornar mais uniforme a seguranca nas estruturas de
concreto armado € mudar os critérios de aceitacdo do desvio padrdo, passando este a
ser um valor percentua do valor médio davaridvel, ndo mais um valor constante.

Calibrar coeficientes parciais de seguranca para uniformizar a confiabilidade
das estruturas de concreto armado € uma tarefa bastante dificil. Além do elevado
nimero de variaveis envolvidas, as respostas ndo-lineares das estruturas pertencentes
a essa classe ndo facilitam a calibragdo estocastica. Portanto, 0 mais indicado é
dimensionar as estruturas no nivel 3 ou 4 de classificacdo de seguranca. Esses niveis
ndo impdem a seguranca estrutural através de coeficientes parciais, propdem o
dimensionamento da estrutura a partir de sua probabilidade de ruina.

Um fator bastante influente na seguranca das estruturas é o0 seu nivel de néo-
linearidade. Entre as varias estruturas analisadas verificou-se que pelo procedimento
de introducdo da seguranca através de coeficientes parciais, quanto maior for o nivel
de ndo-linearidade do problema menor € a probabilidade de ruina da estrutura.

De forma geral, as prescri¢cdes das normas que foram abordadas nesse estudo
quanto a imposicdo da seguranca S30 razoaveis porém sempre conservadoras.
Existem situacdes onde ndo se observa margens de seguranca excessiva, porém, nao
foi verificado qualquer situacdo onde a seguranca estrutural esté abaixo dos limites
aceitéveis.

Foi proposto uma nova forma de aceitacdo do desvio padr&o do concreto. A
proposta baseiase em coeficientes de variagdo da resisténcia do concreto, que
estabelece 0 desvio padréo adequado ao nivel de confiabilidade desgjado e a
intensidade da resisténcia caracteristica do material.

Uma outra proposta foi uma reducédo consistente do médulo de elasticidade
secante do concreto, a qual garante niveis minimos de seguranca da estrutura no

estado limite de servico.
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Embora a introducdo do conceito estatistico nas variaveis de projeto jatenha se
iniciado ha algum tempo, ha cerca de 4 décadas, a utilizacdo prética dessa ferramenta
ainda ndo é utilizada devido ao elevado custo computacional. M étodos modernos tém
diminuido significativamente o custo da analise mecanica-confiabilistica, mas ainda
h& um longo trabalho para a implementag@o do dimensionamento das estruturas nos
niveis 3 e 4 de seguranca.
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Capitulo 10 Estudo estatistico de porticos de concreto
armado

Uma outra andlise a ser abordada nessa tese € a avaliacdo da seguranca em
porticos planos de concreto armado. N&o se pretende com esse estudo definir novos
coeficientes parciais de seguranca ou mesmo qualquer modificagcdo da NBR6118.
Pretende-se apenas analisar alguns porticos visando entender a variacdo de sua
confiabilidade ou probabilidade de ruina com a variacdo de seus parametros de
projeto.

Os poérticos analisados estéo sujeitos a esforcos axiais e de flexdo. O modelo
mecéni co-probabilistico empregado é o mesmo adotado para a andlise das colunas
descrita no Capitulo 9.

A ruina da estrutura € estabelecida de duas formas, no estado limite dltimo e
em servigo. A ruina no estado limite Ultimo € estabelecida pela singularidade da
matriz de rigidez global da estrutura. Ou sgja, dar-se um incremento de carga na
estrutura até que a matriz de rigidez se torne singular; nesse instante determina-se a
carga Ultima que o pértico suporta. Pode-se verificar que a ruina ndo € definida para
uma secdo isolada, verifica-se a capacidade de suporte de toda a estrutura. Ja a ruina
no estado limite de servigo é estabelecida pelo maximo deslocamento admitido pela
NBR 6118 para cada n6 da estrutura. A verificagdo € feita no né de maior relagdo
deslocamento calculado/deslocamento admitido.

As dimens0es, resisténcias e agdes externas das estruturas sdo definidas de tal

forma que abranjam um grande leque de variedades estruturais.
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Figura 10.1 Porticos utilizados na andlise paramétrica

A principio faz-se uma andlise no UL S dos porticos para observar a variagéo do
indice de confiabilidade com as caracteristicas principais da estrutura. Para o
desenvolvimento da andlise, consideram-se trés pérticos com diferente niUmero de
colunas, denominados tipos 1, 2 e 3 apresentados na Figura 10.1, definidos para
avaiar a influéncia do grau de hiperasticidade da estrutura. Com o objetivo de

verificar a importancia das armaduras consideram-se trés hipoteses de taxa
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geométrica de armadura: elementos com baixa taxa geométrica, média e fortemente
armados, Tabela 10.2. Dois casos de desvio padréo definidos pela NBR 6118 para o
concreto sdo considerados, Tabela 10.3, para avaiar a influéncia desse parémetro no
indice de confiabilidade da estrutura. Objetivando-se também atingir o dominio de
resisténcias do concreto utilizado na prética da engenharia estrutural, Tabela 10.4,
analisam-se quatro ‘classes de resisténcia do concreto.

A respeito das acOes externas aplicadas na estrutura, estas sdo definidas pela
maxima acao (minorada pelo coeficiente parcia de carga) que leve a estrutura ao seu
limite, considerando as resisténcias minoradas pelos coeficientes parciais. A relacéo
entre acbes externas verticais e horizontais é H =24%P. Portanto, a andlise
paramétrica dos porticos baseia-se em 72 casos de diferentes estruturas.

As caracteristicas dos porticos da Figura 10.1 sdo apresentadas em tabelas
distribuidas ao longo do capitulo.

Tabela 10.1 Coeficientes parciais utilizados na andlise

Concreto, g Aco, g Carga, g

1.40 1.15 1.40

Tabela 10.2 Caracteristicas das varidveis deterministicas dos porticos da Figura 10.1
(kN ecm)

Hipotese 1 | Hipotese 2 | Hipotese 3
Elemento estrutural Colunas Vigas Colunas Vigas Colunas Vigas
Base da se¢do transversal, b, 20.00 15.00 20.00 15.00 20.00 15.00
Altura da secdo transversal, h 50.00 45.00 50.00 45.00 50.00 45.00
Posicao média da armadura +20.00 | £+18.00 | £20.00 | +£1800 | +£20.00 | +18.00
emrelacdo a0 CG, Y =Y’
Taxa geométricade 0.80% 1.48% 1.60% 1.48% 2.40% 1.48%
armadura, A= A’ (case 1)
Resisténcia média 50.00 50.00 50.00 50.00 50.00 50.00
do aco, fym
Maodulo de elasticidade 21000.00 | 21000.00 | 21000.00 | 21000.00 | 21000.00 | 21000.00
do aco, Eg

Tabela 10.3 Caracteristica estatisticas das varidveis (kN e cm)

Random | Coeficiente | Funcdo de | Coeficiente | Funcdo de
variable | devariacdo | distribuicdo | devariagdo | distribuicdo
fem 0.40/f o Normal 0.55/f o Normal
fym 6% Normal 6% Normal
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Tabela 10.4 Variacdo das resisténcias médias do concreto (kN e cm)

Classe fem
1 3.00
2 3.50
3 4.00
4 4.50

Na Tabela 10.5 sdo apresentados indices de confiabilidade para os porticos da
Figura 10.1 e suas respectivas colunas equivalentes. As dimensdes das chamadas
colunas equivalentes foram estabel ecidas de tal forma que uma agéo externa unitaria
aplicada na direcéo horizontal no topo da estrutura provoque 0 mesmo deslocamento
do topo do portico e da coluna, quando estes sdo cal culados no regime elastico linear.
Podendo-se dizer entdo que a coluna apresenta rigidez equivalente ao portico apenas
em regime linear.

Analisando-se os resultados da Tabela 10.5 verificase que ndo é coerente
substituir um pértico por uma coluna equivalente para estimar seu indice de
confiabilidade. |sso é facilmente interpretado ao conceber a estrutura, pois o pértico €
hiperestatico e consequentemente suporta acdes externas de maior amplitude que a
coluna que € isostética e ndo permite redistribuicdo de esforgos.

Tabela 10.5 indices de confiabilidade dos pérticos da Figura 10.1 e das respectivas
colunas equivalentes

| Tipo 1 | Tipo 2 Tipo 3
Sc % fcm bpérti co bcol una equivalente b portico bcol una equivalente bpérti co bcoluna equivalente
055 | 0.80% | 3.00 | 4.44 6.96 4,12 7.29 3.97 6.99
0.55 | 0.80% | 3.50 | 5.26 7.51 471 7.41 4.62 7.60
0.55 | 0.80% | 4.00 | 6.01 7.90 5.45 7.69 5.27 8.05
055 | 0.80% | 450 | 8.31 8.39 7.99 8.44 6.17 8.92
055 | 1.60% | 3.00 | 497 6.32 4.54 7.29 4.53 7.42
0.55 | 1.60% | 3.50 | 4.90 7.17 5.93 7.42 5.32 7.36
0.55 | 1.60% | 4.00 | 5.39 5.59 7.07 7.54 6.27 7.67
055 | 1.60% | 450 | 8.32 7.50 8.38 7.68 8.08 7.36
0.55 | 240% | 3.00 | 6.02 6.66 5.50 6.75 5.13 6.79
055 | 240% | 350 | 6.37 6.95 6.20 6.97 5.93 7.38
0.55 | 240% | 4.00 | 7.45 7.02 5.18 6.43 6.52 6.72
055 | 240% | 450 | 7.63 7.05 8.09 7.26 7.85 7.34

Osvalores da Tabela 10.5 sdo plotados no Gréfico 10.1, Grafico 10.2 e Grafico
10.3.
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Indice de confiabilidade, b

Analise de confiabilidade do poértico 1
taxa geométrica de armadura %; s = 0.55; CV, 6%

10.00
B . 0, X
9.00 Frame %0.80
8.00 — 4 — Column
9%0.80
7.00 —+— Frame %1.60
6.00 — —+ — Column
%1.60
5.00 —— Frame %2.40
4.00
Column
3.00 + ‘ ‘ | %2.40

3.00 3.50 4.00 4.50

Resisténcia média do concreto, f,,

Gréfico 10.1 indices de confiabilidade para o portico tipo 1 da Figura 10.1 e
respectiva coluna equivalente

O Gréfico 10.1 mostra que para o pértico tipo 1, quando se utiliza taxa

geométrica de armadura mais elevada as respostas obtidas com o0 modelo da coluna

equivalente aproximam-se das obtidas com as do portico. O oposto ocorre para

baixas taxas geométricas de armadura. Esse fato € amenizado a medida que aumenta-

se 0 nimero de colunas dos porticos, ver Grafico 10.2 e Grafico 10.3. Isso é

facilmente entendido uma vez gque, quanto menor o nimero de colunas do pértico

mais 0 mesmo Sse aproxima de uma colunaisolada.

Indice de confiabilidade,

Analise de confiabilidade do portico 2
taxa geométrica de armadura %; s, = 0.55; CV,; 6%

—&— Frame %0.80

— - — Column
9%0.80

—+— Frame %1.60

— — — Column
%1.60

—— Frame %2.40

Column

nzn AN

3.00 - \ \ |

3.00 3.50 4.00 450
Resisténcia média do concreto, f,,

Gréfico 10.2 indices de confiabilidade para o pértico tipo 2 da Figura 10.1 e
respectiva coluna equivaente

A medida que se aumenta o nimero de colunas do portico verifica-se que ha
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um aumento relativo no indice de confiabilidade obtido utilizando o modelo de
coluna equivalente comparado com o obtido diretamente do portico. Concluindo-se
portanto que, utilizar 0 modelo de coluna equivalente para estimar o indice de
confiabilidade de poérticos é contra a seguranca. Isso também € facilmente
interpretado, pois, sabe-se que em geral quanto mais hiperestética a estrutura mais

seguraelaé.

Analise de confiabilidade do poértico 3
taxa geométrica de armadura %; s = 0.55; CV, 6%

—&— Frame %0.80

— - — Column

%0.80
—+— Frame %1.60

— — — Column

%1.60
—— Frame %2.40

Indice de confiabilidade,

Column

nzn AN

3.00 - \ \

3.00 3.50 4.00 450
Resisténcia média do concreto, f,,

Gréfico 10.3 indices de confiabilidade para o pértico tipo 3 da Figura 10.1 e
respectiva coluna equivaente
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Tabela 10.6 indices de confiabilidade e sensibilidade do pdrtico tipo 1 da Figura 10.1

S¢ % fem b Afc Aty S Eiym Esc Esy
0.55 | 0.80% | 3.00 | 4.44 | 0.9991 | 0.0426 | 1.2268 | 0.1597 | -0.9982 | -0.0018
0.55 | 0.80% | 3.50 | 5.26 | 0.9945 | 0.1043 | 1.2044 | 0.3308 | -0.9891 | -0.0109
0.55 | 0.80% | 4.00 | 6.01 | 0.9917 | 0.1288 | 1.2003 | 0.3573 | -0.9834 | -0.0166
0.55 | 0.80% | 4.50 | 8.31 | 0.6894 | 0.7244 | 0.6787 | 1.4528 | -0.4753 | -0.5247
0.55 | 1.60% | 3.00 | 4.97 | 0.9496 | 0.3134 | 1.0418 | 1.0507 | -0.9018 | -0.0982
0.55 | 1.60% | 3.50 | 4.90 | -0.8799 | 0.4751 | -1.1420 | 1.6150 | -0.7742 | -0.2258
0.55 | 1.60% | 4.00 | 5.39 | -0.1386 | 0.9904 | -0.1870 | 3.0625 | -0.0192 | -0.9808
0.55 | 1.60% | 4.50 | 8.32 | 0.3186 | 0.9479 | 0.3133 | 1.8987 | -0.1015 | -0.8985
0.55 | 2.40% | 3.00 | 6.02 | 0.8901 | 0.4558 | 0.8061 | 1.2614 | -0.7923 | -0.2077
0.55 | 2.40% | 3.50 | 6.37 | 0.0463 | 0.9989 | 0.0462 | 2.6148 | -0.0021 | -0.9979
0.55 | 2.40% | 4.00 | 7.45 | 0.3362 | 0.9418 | 0.3282 | 2.1070 | -0.1130 | -0.8870
0.55 | 2.40% | 450 | 7.63 | 0.0938 | 0.9956 | 0.1006 | 2.1747 | -0.0088 | -0.9912
0.36 | 0.80% | 3.00 | 6.61 | 0.9979 | 0.0649 | 1.2573 | 0.1636 | -0.9958 | -0.0042
0.42 | 0.80% | 3.50 | 6.72 | 0.9975 | 0.0709 | 1.2367 | 0.1759 | -0.9950 | -0.0050
0.48 | 0.80% | 4.00 | 6.82 | 0.9985 | 0.0552 | 1.2200 | 0.1349 | -0.9970 | -0.0030
0.54 | 0.80% | 450 | 8.63 | 0.5346 | 0.8451 | 0.5161 | 1.6320 | -0.2858 | -0.7142
0.36 | 1.60% | 3.00 | 8.26 | 0.4596 | 0.8881 | 0.4638 | 1.7922 | -0.2113 | -0.7887
0.42 | 1.60% | 3.50 | 8.44 | 0.6075 | 0.7943 | 0.6001 | 1.5693 | -0.3691 | -0.6309
0.48 | 1.60% | 4.00 | 8.40 | 0.5149 | 0.8573 | 0.5109 | 1.7012 | -0.2651 | -0.7349
054 | 1.60% | 450 | 8.36 | 0.3191 | 0.9477 | 0.3183 | 1.8905 | -0.1018 | -0.8982
0.36 | 2.40% | 3.00 | 6.38 | 0.5137 | 0.8580 | 0.6715 | 2.2431 | -0.2639 | -0.7361
0.42 | 2.40% | 3.50 | 9.45 | 0.4364 | 0.8997 | 0.3847 | 1.5863 | -0.1905 | -0.8095
0.48 | 2.40% | 4.00 | 3.28 | 0.9611 | 0.2763 | 2.4392 | 1.4024 | -0.9237 | -0.0763
054 | 2.40% | 450 | 7.31 | -0.0617 | 0.9981 | -0.0704 | 2.2768 | -0.0038 | -0.9962

Tabela 10.7 indices de confiabilidade e sensibilidade do portico tipo 2 da Figura 10.1

S¢ % fcm b Aic Agy €tcm €ym €sc €y
0.55 | 0.80% | 3.00 | 4.12 | 0.9928 | 0.1198 | 1.3130 | 0.4841 | -0.9856 | -0.0144
0.55 | 0.80% | 3.50 | 4.71 | 0.9883 | 0.1528 | 1.3351 | 0.5407 | -0.9766 | -0.0234
0.55 | 0.80% | 4.00 | 5.45 | 0.9873 | 0.1588 | 1.3180 | 0.4857 | -0.9748 | -0.0252
0.55 | 0.80% | 4.50 | 7.99 | 0.8055 | 0.5926 | 0.8251 | 1.2364 | -0.6489 | -0.3511
0.55 | 1.60% | 3.00 | 454 | 0.9553 | 0.2958 | 1.1475 | 1.0856 | -0.9125 | -0.0875
0.55 | 1.60% | 3.50 | 5.93 | -0.4478 | 0.8942 | -0.4808 | 2.5148 | -0.2005 | -0.7995
0.55 | 1.60% | 4.00 | 7.07 | 0.6501 | 0.7599 | 0.6684 | 1.7905 | -0.4226 | -0.5774
0.55 | 1.60% | 4.50 | 8.38 | 0.3942 | 0.9190 | 0.3848 | 1.8279 | -0.1554 | -0.8446
0.55 | 2.40% | 3.00 | 9.08 | 0.0111 | 0.9999 | 0.0066 | 1.8361 | -0.0001 | -0.9999
0.55 | 2.40% | 3.50 | 6.20 | 0.9034 | 0.4288 | 0.9271 | 1.1525 | -0.8161 | -0.1839
0.55 | 2.40% | 4.00 | 5.18 | -0.2446 | 0.9696 | -0.3435 | 3.1210 | -0.0598 | -0.9402
0.55 | 2.40% | 450 | 8.09 | 0.2400 | 0.9708 | 0.2429 | 2.0013 | -0.0576 | -0.9424
0.36 | 0.80% | 3.00 | 6.03 | 0.9920 | 0.1264 | 1.3701 | 0.3493 | -0.9840 | -0.0160
0.42 | 0.80% | 3.50 | 6.07 | 0.9967 | 0.0814 | 1.3686 | 0.2235 | -0.9934 | -0.0066
0.48 | 0.80% | 4.00 | 6.19 | 0.9997 | 0.0238 | 1.3456 | 0.0639 | -0.9994 | -0.0006
0.54 | 0.80% | 4.50 | 8.47 | 0.4496 | 0.8932 | 0.4424 | 1.7582 | -0.2021 | -0.7979
0.36 | 1.60% | 3.00 | 6.75 | -0.6600 | 0.7512 | -0.8148 | 1.8548 | -0.4357 | -0.5643
0.42 | 1.60% | 3.50 | 6.83 | 0.9719 | 0.2352 | 1.1855 | 0.5738 | -0.9447 | -0.0553
0.48 | 1.60% | 4.00 | 6.14 | -0.8057 | 0.5923 | -1.0933 | 1.6074 | -0.6492 | -0.3508
0.54 | 1.60% | 4.50 | 7.44 | 0.9057 | 0.4238 | 1.0152 | 0.9501 | -0.8204 | -0.1796
0.36 | 2.40% | 3.00 | 7.71 | 0.9319 | 0.3627 | 1.0077 | 0.7845 | -0.8684 | -0.1316
0.42 | 2.40% | 350 | 7.66 | 0.9114 | 0.4115 | 0.9919 | 0.8956 | -0.8307 | -0.1693
0.48 | 2.40% | 4.00 | 7.78 | 0.1125 | 0.9936 | 0.1206 | 2.1298 | -0.0127 | -0.9873
0.54 | 2.40% | 450 | 8.13 | 0.4473 | 0.8944 | 0.4586 | 1.8341 | -0.2001 | -0.7999
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Tabela 10.8 indices de confiabilidade e sensibilidade do pdrtico tipo 3 da Figura 10.1

S [ % fcm b afc a-fy efcm efym esc esy
0.55 ] 0.80% | 3.00 | 3.97 | 1.0000 | 0.0017 | 1.3734 | 0.0070 | -1.0000 | -.00000
0.55 ] 0.80% | 3.50 | 4.62 | 0.9719 | 0.2356 | 1.3395 | 0.8504 | -0.9445 | -0.0555
0.55 ] 0.80% | 4.00 | 5.27 | 0.9886 | 0.1506 | 1.3642 | 0.4761 | -0.9773 | -0.0227
0.55 ] 0.80% | 450 | 6.17 | 0.3144 | 0.9493 | 0.4169 | 2.5638 | -0.0989 | -0.9011
055 ] 1.60% | 3.00 | 453 | 0.9470 | 0.3212 | 1.1401 | 1.1818 | -0.8968 | -0.1032
055 ] 160% | 350 | 532 | 09261 | 0.3773 | 1.1078 | 1.1819 | -0.8577 | -0.1423
055 ] 1.60% | 4.00 | 6.27 | 0.8978 | 0.4404 | 1.0417 | 1.1712 | -0.8060 | -0.1940
055 ] 1.60% | 450 | 8.08 | 0.2854 | 0.9584 | 0.2889 | 1.9760 | -0.0815 | -0.9185
055 ] 240% | 3.00 | 513 | 0.9265 | 0.3764 | 0.9846 | 1.2223 | -0.8583 | -0.1417
055 ] 240% | 3.50 | 5.93 | 0.9314 | 0.3639 | 0.9998 | 1.0230 | -0.8676 | -0.1324
055 | 240% | 4.00 | 6.52 | 0.7370 | 0.6759 | 0.8225 | 1.7286 | -0.5432 | -0.4568
055 ] 240% | 450 | 7.85 | 0.3632 | 0.9317 | 0.3788 | 1.9790 | -0.1319 | -0.8681

O Gré&fico 10.4 e 0 Gréfico 10.5 resultam da Tabela 10.6, Tabela 10.7 e Tabela
10.8, que apresentam indices de confiabilidade para os pérticos da Figura 10.1. Os
sinais presentes nos eixos desses graficos ndo devem ser levados em consideracao;
eles existem apenas para possibilitar a plotagem dos resultados num Unico grafico.

Portanto, considere os valores como positivos.

Analise de confiabilidade
taxa geométrica de armadura %; s, = 0.55; CV, 6%
5.00

4.00 -

=) R 3.00 |
I DR
2 - 2.00
<
=
§ R | | 0:00 | | |
g I5 -1.0 -05 10020 05 1.0 15
S T4 —=—PT1%0.80 —8—PT2%0.80
=
S PT3%60.80 - ----- PT1 %160
e R 3001 ——PT2%160 ——— PT3%L.60
£ / .
T 400 - PT1%240 —4— PT2%2.40
— & — PT3%2.40

-5.00
Resisténcia média do concreto, +-(f.,,-3.00)

Gréfico 10.4 indices de confiabilidade dos porticos
Para elaboracdo do Gréfico 10.4 foi utilizado desvio padréo para o concreto
constante, isso resulta, assim como ja concluido para as colunas isoladas, um

aumento da confiabilidade com aresisténcia média acompressdo do concreto.
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Ao considerar-se o coeficiente de variagdo do concreto constante, Grafico 10.5,
naturalmente deixa de haver aumento da confiabilidade com a resisténcia média a

compressdo do concreto. Portanto sdo as mesmas conclusdes verificadas para colunas

isoladas.
Analise de confiabilidade
taxa geométrica de armadura %; CV_, 12%; CV, 6%
5.00 ‘

N N Tt 7
< 400 /A
+

s N /

= N

< \ V4

= N\ L B Wa'a

S O BT /

< @ ' .

!‘g () . — — — i, d

S 2.00

D

=

8 o PT19%0.80 == =PT2%0.80
= 1,00 7
o = = = PT1%1.60 == = PT2%1.60

-15 -1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0 15

Resisténcia média do concreto, +-(f.,,-3.00)

Gréfico 10.5 indices de confiabilidade dos porticos

De acordo com o Gréfico 10.4 e o Gréfico 10.5 em uma primeira analise pode-
se dizer que o indice de confiabilidade, para os coeficientes parciais utilizados, varia
pouco com o grau de hiperestaticidade dos porticos. A principio pode-se concluir que
como a confiabilidade é estimada relativa a uma situacdo Ultima de ruina (FS) e uma
outra solicitacdo também Ultima, porém com as resisténcias minoradas e as acdes
majoradas por coeficientes (S), ambos se deslocam com a variagdo do grau de
hiperestaticidade. Consequentemente, a variacdo do grau de hiperestaticidade nessa
ordem de grandeza ndo altera significativamente no indice de confiabilidade do
problema.

Os indices de confiabilidade obtidos com colunas equivalentes sdo distantes
dosreais, ndo sendo portanto adequado utilizar model os de colunas equivalentes para
0s porticos estudados.

Apresenta-se no Gréfico 10.6, Gréafico 10.7 e Gréfico 10.8 uma breve andlise

de sensibilidade das seguintes variaveis: resisténcia acompressao do concreto (fom);
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resisténcia do aco (fym); desvio padréo do concreto (sc); desvio padrdo do aco (sy).
Como medida de sensibilidade utiliza-se a el asticidade dos parametros.

No Grafico 10.6, caso em que a taxa geomeétrica de armadura dos elementos é
baixa, verifica-se que a sensibilidade de cada par@metro ndo varia para os trés tipos
de pérticos utilizados. O par@metro mais sensivel é a resisténcia média acompressao
do concreto, e 0 menos sensivel o desvio padrdo do aco. A sensibilidade do concreto
tende a diminuir para resisténcias elevadas, isso ocorre devido ao seu coeficiente de
variacdo ser variavel; nesse estudo em particular 0 desvio padrdo do concreto €
constante. A sensibilidade do aco tende a aumentar quando a resisténcia a
compressao do concreto é elevada. Diferente do concreto, o coeficiente de variacéo

do aco foi considerado constante.

Analise de sensibilidade - r 0.80%; s 0.55; CV, 6%

3.00 fcm, Typel
o 250 - /L = fym, Typel
o
5 200 S| e
£ 150 e S, Typel
g : o ——— T e e/ — - - — fom, Type2
é 1.00 + - — - - fym, Type2
% 0.50 — & — <, Type2
S 000 , — "~ 5y, Type2
B -0.50800 3.50 ~ _‘FO— — — fem, Type3
o -1.00 —— = » — - — fym, Type3
-1.50 T S Types
—*— 5, Types

Resisténcia média do concreto

Gréfico 10.6 Parametros de el asticidade para os poérticos da Figura 10.1
Ao aumentar-se a taxa geométrica de armadura dos elementos estruturais dos

porticos, Gréfico 10.7, é facilmente compreensivel o aumento da sensibilidade do

aco.
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Elasticidade dos pardmetros

Analise de sensibilidade - r 1.60%; s 0.55; CV, 6%
fem, Typel
—&—fym, Typel
sc, Typel
—a— g3y, Typel
— - - — fom, Type2
— -m — fym, Type2
— -~ s, Type
— & — 5y, Type2
— . — s — — — fem, Type3
-0.503.00 - TI=N * 3,50~ =400 '::_-' 50— @ — fym, Type3
100 <3 - — = — s, Type3
1150 T YIRS
Resisténcia média do concreto

Gréfico 10.7 Parametros de el asticidade para os poérticos da Figura 10.1

10.7,

Para a situacdo na qual a taxa geométrica de armadura € moderada, Gréafico

o grau de hiperestaticidade do pértico influencia fortemente na sensibilidade

das variaveis. Para taxa geomeétrica de armadura ou superior, pode-se observar

que avariavel mais sensivel é aresisténciado aco.

Elasticidade dos pardmetros

Anailise de sensibilidade -y 2.40%; 5. 0.55; CV_ 6%

fcm, Typel
—m—fym, Typel
——sC, Typel
—a—3y, Typel
—--—- fcm, Type2
—-m- fym, Type2
—-e—- sC, Type2
—-4—- Sy, Type2

— — — —fcm, Type3
— -m —fym, Type3
— —— —sc, Type3

— ———Sy, Type3

Resisténciamédiado concreto

Grafico 10.8 Parametros de el asticidade para os porticos da Figura 10.1

No Gréfico 10.8, situacdo na qual utilizase maior taxa geométrica de

armadura, ha uma grande variacdo na sensibilidade das varidveis com o grau de

hi perestaticidade dos porticos e com 0 aumento da resisténcia média acompressao do
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concreto.

Como j& comentado na andlise das colunas e na prépria andise de
confiabilidade dos pérticos, conclui-se que ndo é possivel generalizar a priori a
sensibilidade das varidveis de projeto em estruturas de concreto com comportamento
ndo-linear. Necessita-se estudar caso a caso, tanto para estimara confiabilidade

guanto para conhecer a sensibilidade das variaveis.
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Capitulo 11 Desempenho do RSM

Neste capitulo € apresentado um procedimento andlises de confiabilidade e
sensibilidade, mostrando ao mesmo tempo o desempenho do RSM.

E oportuno resaltar que o modelo mecanico-confiabilistico desenvolvido foi
exaustivamente testado e comparado com o0 modelo baseado em simulacéo de Monte
Carlo pura e com amostra por importancia. O erro relativo das repostas obtidas entre
0s model os pode ser considerado desprezivel, ndo superiores a 4%.

Nos exemplos seguintes adotou-se como modelo mecanico para representar o
material o proposto no CEB MC90 acrescido da rigidez entre fissuras. A nédo-
linearidade geométrica foi considerada através de um modelo corrotacional. Toda

modelagem mecénicafoi descrita com detalhes no Capitulo 3.

11.1 Portico 1

Neste exemplo analisa-se uma estrutura hipotética de um pértico de um estéadio
de esportes; objetiva-se verificar a desempenho do STST e seu comportamento para
diferentes planos de experiéncia.

A geometria do portico é apresentada na Figura 11.1 e suas caracteristicas

apresentam-se na Tabela1l.1 enaTabela 11.2.
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R —— S
500 lp
H 27
8|26 29
500
H
J—> 16

600

Figura11.1 Portico 1
Tabela 11.1 Caracteristicas mecanicas do portico 1 (kN e cm)

by h Yint Ysup As | A [0 G [¢; fom fym

Coluna 100 | 100 | 42 | 42 |40 | 40 | 189 | 1,15 | 1,40 | 3,50 | 50,00

Vigamezanino | 50 | 150 | 65 | 65 | 80| 40 | 1,89 | 1,15 | 1,40 | 3,50 | 50,00

Viga superior 50 | 130 | 58 | 55 | 24| 80 | 189 | 1,15 | 1,40 | 3,50 | 50,00

Tabela 11.2 Caracteristicas estatisticas do pértico 1 (kN e cm)

VA m CcVv Le
fo Vaor nominal | 12,00% N
fy Valor nominal | 6,00% N
Y Valor nominal 4,00% N
Cargapermanente, G | Vaor nominal | 10,00% N
Cargaacidental, Q Valor nomina | 20,00% N

As solicitagdes externas (P e H) aplicadas aestrutura séo obtidas pelos valores
gue conduzem asingularidade da matriz de rigidez global, definida por valores de
calculo das resisténcias dos materiais, reduzidas pelo coeficiente parcial g. Os
valores de célculo do concreto e do aco sdo obtidos pela razdo dos respectivos
valores médios por seus coeficientes parciais g. € g Resumindo, as cargas externas
aplicadas a estrutura sdo as cargas Ultimas que a estrutura suporta reduzidas por
coeficientes parciais do concreto, aco e acdo externa.

Arelacdo entrePeH & P=5xH.

A relacdo entre carga permanente e acidental €
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Pb 1G:60%P; ‘%G:40%H
1 Q = 40%P 1 Q = 60%H

O primeiro objetivo € analisar qual € o melhor plano de experiéncia a ser
utilizado para calcular o indice de confiabilidade b do portico daFigura 11.1.

Nessa andlise, dois parametros sdo considerados como 0s mais importantes: o
nimero de respostas mecanicas (MR) e o nimero de superficies de falha
aproximadas (FS). O nimero de MR € importante afim de verificar o tempo de
convergéncia do método, pois nesse tipo de andlise o principal responsavel pelo custo
computacional é o processamento mecanico. Através do niumero de FS pode-se
verificar o desempenho do plano de experiéncia adotado asssm como o desempenho
do método de superficies de resposta.

Analisaram-se cinco planos de experiéncia numéricos, considerando ponto de
adaptacdo e ndo considerando adaptacdo. Com excecdo dos planos estrela e hiper-
cubo com e sem ponto de adaptacao, os demais planos of ereceram boa convergéncia.
A ndo convergéncia de alguns planos foi devido a singularidade do sistema de
equactes formado para determinar os coeficientes do polindmio aproximador. Como
j& comentado, para cada exemplo é necessdrio verificar quais planos de experiéncia
melhor se adaptam a situagéo.

Apresentam-se na Tabela 11.3 e na Tabela 11.4 alguns resultados numeéricos da
andlise para os diferentes planos de experiéncia que convergiram. Pode-se observar

0s excelentes resultados obtidos com 0 RSM.
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Tabela11.3 Valores finais das variaveis de projeto e fatores de sensibilidade

Espaco fisico

Espago normal padrdo,u |

Fator de sensibilidade, a |

(felfh [Y]e]Qlf [ [Y]G]OQ[f [f[Y[G]Q]

Plano de ex

periéncia:

fatorial completo sem ponto de adaptacéo

3.4549.07

64.51|0.86

0.78

-0.113

-0.309

-0.189|0.000

2.290/0.048

0.133|0.082

0.000 (-0.987

3.34146.79

62.05|0.86

1.00

-0.378

-1.071

-1.135{0.000

4.325|0.082

0.232]0.246

0.000 |-0.937

3.35|46.67

62.05|0.86

1.00

-0.348

-1.110

-1.135|0.000

4.343|0.075

0.239|0.245

0.000 (-0.937

Plano de ex

periéncia:

fatorial completo com ponto de adaptacdo

3.4549.07

64.51|0.86

0.78

-0.113

-0.309

-0.189|0.000

2.290/0.048

0.133|0.082

0.000 (-0.987

3.44148.79

64.39|0.86

0.77

-0.145

-0.404

-0.236(0.000

2.213|0.064

0.178|0.104

0.000 |-0.976

3.4549.07

64.51|0.86

0.78

-0.112

-0.309

-0.189|0.000

2.289/0.048

0.133|0.081

0.000 (-0.987

3.45|49.07

64.51|0.86

0.78

-0.114

-0.310

-0.189(0.000

2.293|0.049

0.133]0.081

0.000 |-0.986

Plano de ex

periéncia:

minimo

sem pol

nto de adaptacdo

3.46|49.07

64.52|0.86

0.78

-0.105

-0.309

-0.183(0.000

2.280|0.046

0.134]0.079

0.000 |-0.987

3.46|49.08

64.52|0.86

0.78

-0.105

-0.307

-0.183|0.000

2.281/0.045

0.133|0.079

0.000 (-0.987

Plano de ex

periéncia:

minimo

com ponto de adaptacdo

3.46|49.07

64.52|0.86

0.78

-0.105

-0.309

-0.183|0.000

2.280| 0.046

0.134|0.079

0.000 |-0.987

3.49|49.12

64.52|0.86

0.78

-0.034

-0.294

-0.184/0.000

2.288|0.015

0.127|0.080

0.000 [-0.989

Plano de ex

periéncia:

composto sem ponto de adaptacdo

3.46|49.06

64.53|0.86

0.78

-0.105

-0.313

-0.182| 0.000

2.284|0.045

0.135|0.078

0.000 [-0.987

3.46(49.08

64.53|0.86

0.78

-0.102

-0.308

-0.179| 0.000

0.044

0.133/0.078

0.000 |-0.987

Plano de ex

periéncia:

composto com

ponto de adaptacéo

2.277

3.46 |49.06

64.53|0.86

0.78

-0.105

-0.313

-0.182| 0.000

2.28410.045

0.135/0.078

0.000 |-0.987

3.46|49.06

64.53|0.86

0.78

-0.105

-0.314

-0.182| 0.000

2.284|0.046

0.136|0.079

0.000 [-0.987

Tabela11.4 Andlise de convergénciado RSM

Plano de experiéncia

n° deFS

n° de MR

b

errob (%)

fatorial completo sem ponto de adaptacéo

1

27

2.3220

54

4.6140

49.6749

81

4.6370

0.4960

fatorial completo com ponto de adaptacdo

27

2.3220

28

2.2670

2.4261

29

2.3200

2.2845

30

2.3240

0.1721

minimo sem ponto de adaptacdo

10

2.3100

20

2.3110

0.0433

minimo com ponto de adaptacéo

10

2.3100

11

2.3140

0.1729

composto sem ponto de adaptacdo

18

2.3140

36

2.3070

0.3034

composto com ponto de adaptacéo

18

2.3140

NIFRINIFPINEPINP(RWIN|FP[W|N

19

2.3150

0.0432

No Gréfico 11.1 é apresentada uma sequéncia de RS do pértico de referéncia 1

quando o plano de experiéncia fatorial completo com ponto de adaptagdo € utilizado

para estimar o indice de confiabilidade. Foram mostradas apenas trés dimensbes do

problema, embora a dimensdo real do problema sga 6. As dimensdes um e dois

representam as resisténcias do concreto e do ago respectivamente, e a dimenséo 3 a
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resposta estrutural. Embora as demais variaveis aleatérias ndo tenham sido

representadas nos gréficos, elas foram consideradas paratracar as hipersuperficies.

Response surface Response surface Response surface

uz -10 -10 u'I]:]

Gréfico 11.1 Desenvolvimento das superficies de resposta

No segundo quadrante do Gréafico 11.2 apresentam-se as respostas reais no
espaco fisico para a Ultima iteracdo no desenvolvimento do RSM; no primeiro
guadrante, as mesmas respostas no espaco normalizado. No terceiro e quarto

quadrantes, apresentam-se as FS em torno do ponto de projeto.

Real response surface, around P* Real response surface, around P*

Gréafico 11.2 Superficies de resposta e superficies de falha da estrutura
A convergéncia do RSM ¢ ilustrada no Grafico 11.3, onde o primeiro desenho
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refere-se a convergéncia do indice de confiabilidade, o segundo déa os erros relativos

de todas as respostas mecanicas das superficies de ruina aproximadas durante as

iteracOes do RSM.
Convergence of Beta, all iterations Real erros, all iterations
234 T T 0oms T T T
O R L : SN 1 ] SRR RS S |
@ : w0 OOO5H_\H_‘PH —————— —
T | NSRS 2 : : :
% ' ' @ 0lm H' il .

-0.005}----

7] I— ] ” HHU?““”H H

226 : -0.01 : : :
3 4 ] 10 20 a0 40
Failure Surface Mechanical Responses

Grafico 11.3 Convergénciado RSM

Pode-se observar através do Gréfico 11.4 que o plano de experiéncia fatorial
completo sem ponto de adaptagdo exige um numero bem maior de respostas
mecanicas que o0s demais, portanto demonstrando néo ser este o plano mais adequado
para encontrar a confiabilidade da estrutura estudada. Os outros planos apresentaram

bons resultados, sendo todos adequados, destacando-se o plano minimo com ponto de

adaptagdo.
Analise de EP
0O Complete factorial,
90 without adaptation
80 0O Complete factorial, with
" 70 adaptation
= 60 B Minimum, without
3 50 adaptation
g 40 I:IMinimu_m, with
g 30 adaptation
4 20 @ Composite, without
10 adaptation
@ Composite, with
0 adaptation
1

Gréfico 11.4 Numero de MR para diferentes planos de experiéncia
A respeito do numero de superficies de falha, Grafico 11.5, todos os planos
parecem ser adeguados, mostrando uma répida convergéncia, uma vez que o nimero

minimo de FS é 2.



Conclusoes e idéias a serem desenvolvidas em trabalhos futuros

Analise de EP

Numero de FS

0O Complete factorial,
without adaptation

0O Complete factorial, with
adaptation

B Minimum, without
adaptation

O Minimum, with
adaptation

@ Composite, without
adaptation

@ Composite, with
adaptation

Gréfico 11.5 NUumero de FS para diferentes planos de experiéncia

~
o

Conclui-se mais uma vez que o0 RSM é adequado para problemas mecanico-

probabilisticos de estruturas de concreto armado considerando a néo-linearidade do

material e efeitos de segunda ordem. Com relacdo a melhor adequacdo do EP,

necessita-se estudar caso a caso.

11.2 Coluna

Considere a coluna descrita na Figura 11.2 cujas caracteristicas encontram-se

na Tabela 11.5 e na Tabela 11.6. A coluna esta sujeita uma forca vertica P e ao

momento M aplicado na extremidade superior como indica a Figura 11.2. As acles

externas equivalem & acles Ultimas da coluna reduzidas pelos coeficientes parciais

indicados na Tabela 11.5.
=]
1 M
As
h
L As
bw

Figura 11.2 Coluna de referéncia
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Tabela 11.5 Caracteristicas mecéanicas da coluna (kN e cm)

b, h Yint Ysup d As A¢ o 08 O | exc
25.00 | 25.00 | 10.00|10.00|20.00| 2.50 | 250 | 1.40 | 1.15 | 1.40 | 68.00 | 0.50

Tabela 11.6 Caracteristicas estatisticas da coluna (kN e cm)

VA m S Lei
fom 3.5048 | 0.4935 N
fym 50.0000 | 2.6786 N

O custo computacional do exemplo pode ser verificado através do nimero de
MR no Gréfico 11.6. O desempenho do RSM é verificado através do nimero de FS
apresentado no Grafico 11.7.

Andlise de EP .
O Star, without
adaptation
30 @ Complete factorial,
25 without adaptation
o OMinimum, without
= 20 adaptation
3 O Composite, without
o 15 adaptation
g M Star 45, with
3 10 adaptation
5 O Complete factorial, with
adaptation
0 B Composite, with
1 adaptation

Grafico 11.6 NUmero de respostas mecanicas para diferentes planos de experiéncia

Analise de EP O Star, without
adaptation
5 @ Complete factorial,
without adaptation
4 OMinimum, without
adaptation
0O Composite, without
3 adaptation
B Star 45, with
adaptation
@ Complete factorial, with|
adaptation
B Composite, with
0 adaptation

Nlmero de FS

Gréfico 11.7 Numero de superficies de ruina para diferentes planos de experiéncia
Embora para esse exemplo o plano de experiéncia Estrela 45 sem ponto de
adaptacdo ndo conduz o procedimento aconvergéncia, este mesmo EP considerando

ponto de adaptacdo € a melhor op¢do para encontrar a solucéo do problema proposto.
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Entretanto, o EP Fatorial Completo e o EP Composto, ambos com ponto de
adaptacdo, conduziram o procedimento a uma rdpida convergéncia, e ambos os EP
também forneceram convergéncia ao ndo considerar pontos de adaptacao.

No Grafico 11.7 observa-se que, dentre os EP que conduzem a convergéncia, o
nimero maximo de FS é 4, demonstrando 6timo desempenho, uma vez que o nimero
minimo de FS para o procedimento € 2.

Tabela 11.7 Valores numéricos da andlise (--- ndo houve convergéncia)

Planos de experiéncia | exc/(d/2) | MR | FS | tempo | tempo ul u2 al | a2 b
" | n| (mn) (s |concreto| ago
Estrela’ 0,400 15 3 0 51 -4,025 | 0,000 |{1,000|0,000| 4,025
Estrela45 0,400
Fatorial completo* 0,400 27 3 1 32 -4,013 | 0,000 |{1,000|0,000| 4,013
Minimo’ 0,400 18 | 3 1 4 -4,025 | 0,000 |{1,000/0,000| 4,025
Composto* 0,400 16 2 0 57 -4,042 | 0,000 |{1,000|0,000| 4,042
Estrela 0,400
Estrela 45 0,400 8 4 0 28 -4,037 |-0,017 |{1,000|0,004| 4,037
Fatorial completo 0,400 10 | 2 0 36 -4,048 | -0,021 {1,000/0,005| 4,048
Minimo 0,400 e --- --- --- --- --- --- ---
Composto 0,400 10 | 3 0 34 -4,003 | -0,001 {1,000/0,000| 4,003
Estrela 0,800 15 | 3 0 32 -4,971 | -0,425 |0,996|0,085| 4,989
Estrela4s 0,800 e --- --- --- --- --- --- ---
Fatorial completo 0,800 27 | 3 0 55 -4,963 | -0,364 |0,997|0,073| 4,976
Minimo’ 0,800 18 3 0 38 -4,989 | -0,317 {0,998|0,063| 4,999
Composto 0,800 24 | 3 0 50 -5,038 | -0,413 | 0,997|0,082| 5,055
Estrela 0,800 e --- --- --- --- --- --- ---
Estrela45 0,800 8 4 0 16 -4,941 | -0,387 |0,997|0,078| 4,956
Fatorial completo 0,800 11 3 0 22 -4,940 | -0,403 |0,997|0,081| 4,956
Minimo 0,800 12 | 7 0 24 -4,689 | -1,37410,960/0,281| 4,886
Composto 0,800 10 3 0 20 -4,895 | -0,335(0,998|0,068| 4,907
Composto 0,080 9 2 0 42 -3,793 | -0,103 {1,000|0,027| 3,796
Composto 0,240 9 2 0 40 -3,841 | 0,016 |1,000| - 3,841
0,004
Composto 0,400 10 | 3 0 34 -4,003 | -0,001 {1,000/0,000| 4,003
Composto 0,560 10 3 0 28 -4,466 | 0,014 |1,000| - 4,466
0,003
Composto 0,720 10 3 0 23 -4,745 | -0,223 10,999|0,047| 4,751
Composto 0,880 13 | 6 0 24 -5,149 | -0,267 | 0,999/0,052| 5,156
Composto 1,040 14 7 0 23 -5,513 | -0,844 10,988|0,151| 5,577
Composto 1,200 14 | 7 0 21 -5,857 | -0,716 {0,993/0,121| 5,900
Composto 1,360 9 2 0 12 -5,874 | -2,320 10,930|0,367| 6,315
Composto 1,520

Apresenta-se na Tabela 11.7 uma andlise para excentricidade de primeira

" Plano de experiéncia sem ponto de adaptacgo
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ordem variada, que pode ser vista no Gréafico 11.8.

Analise do indice de confiabilidade com o aumento dos efeitos de
segunda ordem em colunas de CA

6.5
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Grafico 11.8 Aumento do indice de confiabilidade com os efeitos de segunda ordem

11.3 Portico 2

Este exemplo consiste na andlise de um portico, Figura 11.3, cujas

caracteristicas encontram-se na Tabela11.8 ena Tabela 11.9.

P P

H oy !
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Yin As 5%
H bu
—>

500

500

Figura 11.3 Pértico de referéncia 2

Tabela 11.8 Caracteristicas mecanicas do portico de referéncia 2 (kN e cm)

b h Yir | Ysp d As As o % g
colunas | 15.00 | 50.00 | 12.00 | 12.00 | 40.00 | 6.30 | 6.30 | 1.40 | 1.15 | 1.40
vigas | 15.00 | 60.00 | 27.00 | 27.00 | 48.00 | 10.05 | 10.05

" Plano de experiéncia sem ponto de adaptacso
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Tabela 11.9 Caracteristicas estatisticas do portico de referéncia2 (kN e cm)

VA m S lei

fem 3.0000 | 0.4224 N

fym 40.0000 | 2.1410 N

A solicitacdo externa é definida com o mesmo procedimento dos exemplos
anteriores, com excecdo da excentricidade inicia que € imposta de duas maneiras
diferentes. Para uma primeira andlise considerase P = 12% H, fazendo-se em
seguidaH = 12% P.

Os resultados da primeira suposicéo sao apresentados no Gréfico 11.9, Grafico
11.10, Gréfico 11.11 ena Tabela 11.10.

Analise de EP O Star, without adaptation
@ Complete factorial, without
80 adaptation
70 OMinimum, without adaptation
r 60 O Composite, without adaptation
=
3 50 W Star 45, with adaptation
o 40
[} DO Complete factorial, with adaptation
£ 30
S
4 20 +—] ] @ Composite, with adaptation

o L r -
0

1 B Minimum, with adaptation

Gréfico 11.9 Numero de MR para diferentes planos de experiéncia, P = 12% H

Analise de EP
O Star, without adaptation

@ Complete factorial, without
adaptation
OMinimum, without adaptation

OComposite, without
adaptation
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O Complete factorial, with
adaptation
M Composite, with adaptation

O Star, with adaptation

NuUmero de FS
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Grafico 11.10 Numero de FS para diferentes planos de experiéncia, P = 12% H

1 B Minimum, with adaptation
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—&— Star, without adaptation

—— Complete factorial, without
adaptation

—u— Minimum, without adaptation

—¥— Composite, without adaptation

—@— Star, with adaptation

—— Star 45, with adaptation
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Gréfico 11.11 indices de confiabilidade durante a evolucio do RSM para diferentes

EP, P=12% H

Tabela 11.10 Respostas do portico de referéncia 2 para P = 12% H (--- ndo converge)

Planos de experiéncia | MR | FS | tempo | tempo ul u2 al a2 b
" | n”| (mn) | (s |concreto| ago

Estrela 25| 5 4 45 -6,037 |-4,040 (0,831 | 0,556 | 7,264
Estrela45 N Y - - - - - -

Fatorial completo | 18 | 2 3 25 -5,108 |-4,503 (0,750 | 0,661 | 6,809
Minimo’ 18| 3 3 41 -6,213 |-4,038 (0,838 | 0,545 | 7,410
Composto’ 72 19| 13 42 -4,699 |-3,741 0,782 | 0,623 | 6,006
Estrela 6 | 2 1 12 -5,672 |-4,028 | 0,815 | 0,579 | 6,957
Estrela 45 10| 6 1 42 -5,669 |-3,879 (0,825 | 0,565 | 6,869

Fatorial completo 10 | 2 1 56 -5,542 | -4,074| 0,806 | 0,592 | 6,879
Minimo 8 |3 1 38 -6,611 |[-1,548 (0,974 | 0,228 | 6,790
Composto 912 1 49 -5,807 |-4,27410,805( 0,593 | 7,211

Os resultados da segunda suposi¢éo sao apresentados no Grafico 11.12, Grafico

11.13 ena Tabela 11.11. O unico EP que ndo conduziu a convergéncia foi o estrela

45 sem ponto de adaptacédo. Os demais EP apresentaram boa convergéncia.

" Plano de experiéncia sem ponto de adaptacso
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Analise de EP
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Gréfico 11.12 Numero de MR para diferentes planos de experiéncia, H = 12% P
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Grafico 11.13 Numero de FS para diferentes planos de experiéncia, H = 12% P

Tabela 11.11 Respostas do pértico de referéncia 2 paraH = 12% P (--- ndo converge)

Plano de experiéncia | MR | FS ul u2 al a2 b
n® | n® | concreto | ago

Estrela 15 | 3 | -4,711 |-0,141 (1,000 | 0,030 | 4,713
Estrela45 -— | - - - - - -

Fatorial completo | 18 | 2 | -4,759 |-0,435 0,996 | 0,091 | 4,778
Minimo’ 18 | 3| -4,704 |-0,092| 1,000 | 0,019 | 4,705
Composto’ 24 | 3| -4,702 |-0,288| 0,998 0,061 | 4,711
Estrela 8 | 4] -4756 |-0,208|0,999|0,044 | 4,710
Estrela 45 8 | 4| -4692 |-0,340| 0,997 | 0,072 | 4,704

Fatorial completo 11 | 3| -4,702 | -0,453| 0,995 | 0,096 | 4,724
Minimo 10 | 5| -4,690 |-0,350| 0,997 | 0,074 | 4,703
Composto 10 | 3| -4,687 |-0,466| 0,995 | 0,099 | 4,710

" Plano de experiéncia sem ponto de adaptacso
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Capitulo 12 Conclusdes e idéias a serem desenvolvidas em
trabalhos futuros

Usualmente ha dois aspectos principais a se considerar em um modelo de
projeto adequado para ser aplicado & estruturas. O primeiro aspecto importante é a
possibilidade do modelo de poder quantificar a confiabilidade das estruturas no
estado limite de utilizagdo e no estado limite Ultimo, garantindo assim uma
probabilidade de falha predefinida. O segundo aspecto importante € com relacéo ao
modelo mecanico, onde as condi¢des de equilibrio e compatibilidade geométrica
devem sar satisfeitas junto com o0s modelos adotados para descrever o
comportamento dos materiais. O modelo mecénico deve ser escolhido de tal forma
gue represente 0 mais fielmente possivel o comportamento atual da estrutura. Por
outro lado, o modelo de confiabilidade deve ser escolhido para estimar precisamente
probabilidades de falha, levando-se em consideracéo o aspecto computacional que
pode restringir sua aplicabilidade.

Como observado ao longo do texto, o trabalho apresentado pode ser incluido
em algumas areas tais como: métodos numéricos, modelos estatisticos e material
concreto armado. Também ja foi mencionado que a principal contribuicéo da tese é
mostrar 0 acoplamento de modelos n&o-lineares de materiais, o método dos
elementos finitos para resposta mecanica da estrutura e model os estatisticos baseados
em Superficies de Resposta. A juncéo dessas técnicas forma um algoritmo robusto
para estimar a confiabilidade de estruturas.

Além de estimar a confiabilidade das estruturas, verificou-se que os métodos
adotados também podem ser utilizados para otimizar a estrutura garantindo um
minimo de seguranca.

Um outro aspecto importante abordado no texto refere-se ao estudo para a
aceitacdo do concreto na obra. Propde-se modificar os critérios propostos pela norma

brasileira para a aceitacdo do desvio padréo do concreto, esse estudo detalhado pode
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ser visto no item 9.2.

Um outro estudo realizado propde coeficientes de reducéo de rigidez de barras
mais consistentes. Esse estudo ainda precisa ser mais detalhado para qualquer
proposta de norma, entretanto uma idéia geral de variacdo desses coeficientes pode

ser vistano item 9.4.

12.1 Modelos mecinicos e dos materiais

A definicdo de modelos ndo-linear confidvels para representar as estruturas é
um dos aspectos mais importantes pesguisados atualmente. Os elementos estruturais
s80 usuamente esbeltos forcando aos projetistas a adotarem um modelo adequado
para considerar ndo-linearidades geométricas. Mais importante, entretanto, sdo as
suposicdes arespeito de modelos confidveis para considerar 0 comportamento dos
materiais, reducdo de rigidez dos elementos durante a fase de construcéo e ainda
durante a vida Util da estrutura. Em geral, simples suposi¢cdes cinematicas para
considerar a configuracdo de equilibrio final sdo suficientes para computar
precisamente as for¢as internas finais anivel do el emento estrutural.

Usualmente, a andlise de estruturas de edificios é realizada utilizando conceitos
de pequenas deformacdes e rotacdes. Para descrever a troca de posicdo geométrica
dos nés dos elementos estruturais durante a andlise, as coordenadas L agrangeanas
total e atualizada sdo o0s procedimentos mais comuns adotados NOS Processos
incremental-iterativos recomendados para esse tipo de problema. Para a concepcéo
dos efeitos de segunda ordem seguiu-se a formulacdo baseada em conceitos
corrotacionais, CRISFIELD (1990) e HSIAO (1987), junto com as coordenadas
Lagrangeana atualizada, mostrando formulacéo ser bastante adequada ao tipo
estrutural pesquisado.

Ao utilizar um modelo corrotacional para representar a NLG, ndo ha mais a
necessidade de se preocupar com os niveis de deformacdes e rotagcbes quando os
elementos estruturais 30 discretizados adequadamente. E um modelo um pouco mais
dificil de ser implementado que o comentado no proximo parédgrafo, mas sua
implementacdo € completamente viavel (ndo apresenta grandes dificuldades).
Oferece uma répida convergéncia, parecendo ser o modelo idea para representar a
NLG.
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O modelo para concepcdo da ndo-linearidade geométrica baseado em matrizes
incrementais é de facil implementacdo, porém é limitado a peguenas rotacoes.
Embora as estruturas de concreto na maioria das vezes tém suas deformacoes e
rotacOes limitadas pela ndo-linearidade fisica, ao utilizar modelos limitados ha a
necessidade de verificar a validade dos resultados.

A reducdo de rigidez dos elementos de concreto armado € sem duvida o aspecto
mais importante arespeito do comportamento mecanico de estruturas de edificios.
Nos ultimos 40 anos houve muitos estudos onde o principal objetivo foi a proposicéo
de modelos aproximados para estimar a rigidez dos elementos de concreto armado
individualmente e consequentemente o comportamento global da estrutura. O
comportamento elastoplastico € a escolha natural a ser assumida para o concreto e
para a armadura. Para considerar o concreto intacto entre fissuras afim de estimar
corretamente a rigidez global da mesma, sugere-se utilizar modelos baseados em
trabal hos béasicos sobre a mecénica do dano, LEMAITRE (1985) e MAZARS (1984)
e modelos especificos para representa o concreto LA BORDERIE (1991),COMI
(2000) ou ainda modelos mais elaborados com a consideracéo de anisotropia. Esses
modelos sdo mais adequados para representar a reducdo de rigidez e o processo de
microfissuras internas particularmente observadas na zona de tragdo. Eles sdo
capazes de considerar a deformacdo média sobre a zona tracionada sobre as quais
fissuras podem ser distribuidas. Para as hipétese consideradas no presente trabalho, o
model o apresentado por FIGUEIRAS (1983) foi suficiente.

O modelo mecanico para representar a nado-linearidade fisica do material
baseado em inércias equivalentes ndo apresentou qualquer vantagem sobre os
baseados em rel agbes tensdoxdeformacao.

Os modelos mecanicos para representar a ndo-linearidade fisica do materia
baseados em leis congtitutivas apresentaram as seguintes caracteristicas. rapida
convergéncia, consisténcia nos resultados, facilidade para compreensdo do
desenvolvimento das deformacdes e tensdes nos elementos finitos, facil
implementacdo de um novo modelo, facilidade para acoplagem da estatistica das
variaveis envolvidas.

Entre os exemplos processados verificou-se que ha uma grande fata de
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uniformidade na confiabilidade das respostas estruturais. Pode notar que 0 uso de
coeficientes parciais constantes como indicam as normas atuais ndo € 0 mais
indicado a nivel de probabilidade de falha uniforme.

Uma procedimento possivel para trabalhos futuros é a andlise da confiabilidade
e consequentemente nivel de seguranca que eles oferecem. E necessério também
definirem-se 0s par@metros estatisticos (desvio padrédo e distribuicdes) para os
modelos que garantam uma confiabilidade mais uniforme e aceita pela sociedade.
Esse estudo deve ser feito separadamente para os Estados limites Ultimo e de
Servigo.

Apbs conhecer bem os modelos atuais pode-se pensar em propor nNovos
model os, a principio vinculado ao estado limite, baseados na estatistica das variaveis.

Por fim, no caso de utilizacdo de coeficientes parciais de seguranca, um estudo
amplo deve ser feito. Os coeficientes de reducéo das resisténcias dos materiais da
forma gque séo impostos hoje ndo conduzem a estrutura a uma probabilidade de falha

uniforme, sendo esta muitas vezes insatisfatorias.

12.2 Modelos de confiabilidade

De uma forma grosseira, pode-se classificar métodos de confiabilidade de duas
formas: métodos al eat6rios e métodos ndo-al eatorios.

Os métodos aleatdrios sdo largamente utilizados na bibliografia, embora esses
métodos apresentem um elevado custo computacional. Em problemas praticos,
muitas vezes eles sdo usados para aferir métodos ndo-aleatérios. Métodos que
dependem de geradores aleatérios como SimulacGes de Monte Carlo, Amostra por
Importancia, Algoritmos Genéticos, Fuzzy Set, etc.,, em geral tém sua utilizacdo
penalizada na pratica da engenharia estrutural devido ao €elevado custo
computacional. O ideal € sempre buscar a utilizacdo de métodos néo-al eatorios.

Entre os métodos aleatdrios, 0 mais antigo e ainda base para os demais métodos
€ 0 Méodo de Simulacédo de Monte Carlo. Ele oferece resultados com 6timo nivel de
aproximacdo e é de facil compreensdo para o engenheiro. Nao ha necessidade de
conhecimentos mateméticos mais complexos, podendo ser compreendido
fisicamente.

A respeito dos métodos ndo-aleatorios, um dos principais passos € estimar a
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Superficie Limite da estrutura. Embora muitos trabal hos predefinem a FS da estrutura
baseados nos conhecimentos do projetista, em geral as estruturas apresentam
respostas mecéanicas nao-lineares e consequentemente é impossivel se conhecer a
priori sSuaFS.

Os métodos baseados em Superficies de Respostas sdo robustos para estimar a
FS da estrutura com comportamento ndo-linear. Esse tipo de método pode ser
utilizado para resolver qualquer problema de confiabilidade para qualquer tipo
estrutural com qualquer material (estruturas de concreto armado, ago, materiais
compdsitos, iteracdo solo/estrutura, etc). Quando aplicados a estruturas, a FS deve
incorporar 0 comportamento mecanico da estrutura sobre as consideractes
assumidas. A grande vantagem desses métodos é o baixissimo custo computacional.
O RSM associado a um algoritmo de otimizagéo pode ser utilizado para estimar o
indice de confiabilidade da estrutura. Métodos de Confiabilidade de Primeira e
Segunda Ordem, FORM e SORM, respectivamente, sdo agoritmos que podem
estimar a probabilidade de falha da estrutura quando j& se conhece seu indice de
confiabilidade.

O Método de Superficies de Respostas aplicado na tese conduz a excelentes
resultados, com répida convergéncia e consisténcia. Esse método tem suas
desvantagens, como qualquer outro, a principal delas € a extrema dependéncia do
plano de experiéncia adotado para o desenvolvimento. Uma outra desvantagem para
0 engenheiro € que exige o emprego de conhecimentos matemati cos mais complexos,
entretanto uma vez implementada esse problema deixa de existir.

Utilizar polinémios de ordem elevada para representar a superficie de resposta
da estrutura em todo dominio de validade do problema, ndo apenas em torno da
solucdo, apresenta resultados corretos na maioria dos exemplos. Mas, aém da
convergéncia ser mais lenta do que quando utilizam-se polinémios de ordem 2 ou 3
valido apenas em torno da solugdo, 0 processo nem sempre garante a convergéncia,
portanto ndo € um model o adequado a ndo ser que haja outros avancos.

Métodos de confiabilidade sdo aplicados em estruturas de concreto armado
desde 1947 quando FREUDENTHAL (1947) publicou seu primeiro trabalho com

conceitos de confiabilidade aplicados a projetos estruturais. Depois disso,
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praticamente todos os codigos de projeto internacionais tém proposto incorporar
conceitos de confiabilidade, como pode-se ver no Eurocode 1, assim como em muitas
recomendacdes do CEB (SARGIN (1971); CEB 191 (1988); CEN 229 (1995)).

Nos tempos modernos, tém sido estudados e propostos modelos mais
realisticos para incorporar a confiabilidade em projetos de concreto armado. Tém
sido observados muitos avangos na tentativa de projetar as estruturas diretamente
com conceitos de confiabilidade. Andlise de confiabilidade aplicada a el ementos de
concreto armado usualmente aparece associada ao Estado Limite Ultimo e raramente
estudam-se estruturas no Estado Limite de Servico. Pouquissimos trabalhos em
porticos de concreto armado considerando andlise de confiabilidade tém aparecido na

literatura

12.3 Modelos mecanico-confiabilisticos

Com o objetivo de se uniformizar a probabilidade de falha da estrutura de
concreto armado foram propostos alguns modelos. Um primeiro item que merece
atencdo e modificagdo diz respeitoa critérios de aceitacdo do desvio padrdo da
resisténcia do concreto. Nessa linha foram propostos valores de desvio padréo em
funcdo da confiabilidade desgjada para a estrutura, abandonando a idéia de desvio
padrdo vinculado ao controle do concreto. A proposta baseiase em aceitar
coeficientes de variagcdo constantes para o concreto.

Um outro modelo proposto foi para a andlise de estruturas de concreto em
servigo. Propde-se uma reducéo consistente para o médulo de el asticidade secante do
concreto para utilizar modelos lineares e obter respostas equivalentes a model os néo-
lineares garantindo niveis minimos de confiabilidade. A reducdo do médulo de
elasticidade é fungdo de varios par@metros de projeto.

Propbe-se ainda um software mecanico-confiabilistico chamado STST
elaborado com o acoplamento do FEM n&o-linear, 0 RSM e o FORM e SORM.
Através da andlise de varios exemplos numéricos e de dados obtidos na literatura
pode-se verificar que os modelos adotados sdo eficientes e computacionalmente
eficientes, evidenciando serem osideais para o problema.

Conclui-se que a utilizacdo de Método de Superficies de Resposta acoplado

com o Méodo dos Elementos Finitos para estimar a confiabilidade de estruturas
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sujeitas a comportamento ndo-linear € plenamente viavel e recomendavel. Em vista
do ato desempenho desse acoplamento e baseado no conhecimento de métodos
estatisticos e mecéanicos, acredita-se que a utilizacdo de RSM com o Méodo dos
Elementos de Contorno (BEM) ou com o FEM/BEM acoplados é de igua eficécia
gue o RSM com o FEM. Considerando-se 0 desempenho observado nas diversas
aplicacéoes, pode-se dizer que o RSM pode ser utilizado para estimar a
confiabilidade de qualquer tipo de material. Tais conclusdes podem ser feitas devido
ser a obtencdo das respostas mecanicas independente do RSM.

Com relagdo a trabalhos futuros, 0 RSM pode ser melhorado no que diz
respeito a definicdo de Planos de Experiéncia. Sabe-se que qualquer ganho no custo
computacional é de grande importancia, e amaior contribui¢do do RSM para o custo
computacional vem do tempo de processamento da resposta mecanica. Portanto,
guanto menor o nimero de respostas mecanicas necessarias para desenvolver o RSM,
melhor serd. Uma possibilidade é utilizar processos de otimizacdo para definir os

pontos dos EP.
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Anexo A Trabalhos recentes em confiabilidade estrutural

Tabela 1 Trabalhos recentes em confiabilidade estrutura

Referéncia Tipo estrutural Técnica Descricio
Apostolakis, G.E.; Geral Andlisederisco | Percepcao de risco versos andlise de
Soares, C.G; risco
Kondo, S. (1998)
Aven, T. and Kurt, Gerd Andlise derisco Interpretacdo dos resultados de
P. (1998) andlises de riscos quantitativos
Aven, T.e Atividades de N&o comentado Principios chaves e ferramentas de
Pitblado, R. petroleo administracdo de seguranca
(1998)
Barsa, G. e Offshore Erro humano Erros humanos em arquivos de
Kirwan, B. (1998) probabilidade de offshore
Bea, R.G. (1998) Offshore Erro humano Aproximagtes de engenharia e
conceitos que podem ser usados em
como implementar confiabilidade
em sistemas estruturais de offshore
Bohnenblust, H. et | N&o comentado Andlise derisco Percepgéo de risco do publico,
all (1998) analises técnicas de risco
Caers, J.; Maes, Gerd Modelos Identifica calda, limites e pontos das
M.A. (1998) probabilisticos | extremidades das varidveis aleatorias
Cheok, M.C,; Gerd Andlise derisco Uso de medidas importantes para
Parry, GW.; analisar resultados de QRA
Sherry, R.R.
(1998)
Cohen, B.L. Gerd, usina Andlisederisco | Percepcéo derisco do publico versos
(1998) nuclear resultados cientificos de Analise de
risco
Cooper, JA. Gerd Modelos Problema de implementacéo
(1998) probabilisticos computacional das restricoes
inerentes adefini¢céo do problema
Cross, F.B. (1998) | N&o comentado Andlise derisco Percepgéo de risco do publico
Devooght, J. Geral, aplicado a Modelos Modelo de incerteza versos modelo
(1998) transporte de dgua probabilisticos impreciso
Dey, A,; Geral, aplicado a Amostra por Apresenta uma técnica hibrida para
Mahadevan, S. porticos. importancia estimar a confiabilidade de sistemas
(1998) eficientes de estruturas de barra com

grande ductilidade
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Referéncia Tipo estrutural Técnica Descricio
Frangopol, D.M.; Colunas de Modelo Resposta em normal e momento
Ide, Y.; Spacone, concreto probabilistico, meédio para indices de confiabilidade
E.; lwaki, I. Monte Carlo deterministicos considerando as
(1996) variaveis aleatdrias. Curvas de
isoconfiabilidade, propostas para
superficies limites.
Garrick, B.J. Gerdl, industria Andlise derisco Percepgéo de risco do publico
(1998) nuclear e quimica
Gordon, R.P.E. Offshore Erro humano Visdo geral de como os fatores
(1998) humanos contribuem para acidentes
nas industrias de 6leo em offshore
Graham, L.; Placas fletidas Modelos Método de integral ponderado e
Deodatis, G probabilisticos conceito de variabilidade da funcéo
(1998) de resposta aplicado aplacafletida.
Guo-Kang Er Gerd Modelos Método para estimar a PDF de
(1998) probabilisticos variaveis aeatorias
Hilton, H.H. et al | Colunaselasticase | Anadlise sensitiva Andlise sensitiva de delaminagao
(1997) viscoel asticas deterministica e estocastica em
colunas compésitas
Hoegberg, L. nuclear Andlise derisco Discute 0 quanto a seguranga €
(1998) suficientemente segura
Hokstad, P.; Oien, Offshore Expert judgment | Proporciona conselhos no processo
K.; Reinertsen, R. de estabel ecimento dos dados de
(1998) entrada para seguranca e
confiabilidade em engenharia
guando ndo existe ou existe poucos
dados de projeto.
Hong, H.P. (1998) Gera Modelos Método para calcular os momentos
probabilisticos estatisticos de uma quantidade
aeatdria
Horlick-Jones, T. N&o comentado Andlisederisco | Andlise daconstrucéo de risco como
(1998) um processo social
Jasanoff, S. (1998) | N&o comentado Andlise derisco Percepcao de risco, risco obtido
como medida ou como experiéncia
de um especialista
Kiureghian, A.D.; Gerd Modelos Desenvolvimento de um método
Dakessian, T. probabilisticos para encontrar sucessivamente os
(1998) pontos de projeto multiplos de um
problema de confiabilidade
Lemaire, M. Geral, aplicadoa | Andlisesensitivae | Principios de Andlise sensitivae
(1997) plataforma de Andlise de Andlise de confiabilidade
petroleo confiabilidade
Lemaire, M. et all Gerd FORM/SORM Propagacdo de incertezas num
(1995) sistema
Lemaire, M. et all Gerd SORM Aproximaco p/ integrais SORM
(1995)
Lemaire, M. Gerd Modelos Combina o FEM com resolucdo de
(1998) probabilisticos probabilidade de ruina por métodos

FORM e SORM
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Referéncia Tipo estrutural Técnica Descricio
Lin, K.Y. and VigaT de ponte de Otimizacdo Minimizag&o do custo de uma se¢éo
Frangopol, D.M. auto-estrada baseadaem transversal de umavigaincluindo
(1996) confiabilidade restrices de confiabilidade.
Ling, J. and Pan, Gerd Modelos Método de otimizagdo para estimar
J. (1998) probabilisticos parémetros. Procedimento para
selecionar distribuicéo da populagéo
Marcellier, P.; Navio Elementosfinitose | Calibrac&o de coeficientes parciais
Lemaire, M.; célculo de para dimensionamento.
Goyet, J. (1999) confiabilidade
McDaniels, T.L. N&o comentado Andlisederisco | Proposi¢des para percepgao de risco
(1998)
Nilsen, T.; Geral, aplicadoa | Andisederisco Discute 0 uso de métodos
Gudmestad O.T.; offshore desenvolvidos parao calculo de
Dalane, JI.; confiabilidade de estruturas como
Rettedal, W.K; uma ferramenta geral para calcular
Aven, T. (1998) probabilidades com o contexto de
andlise quantitativa de risco
Qien, K. (1998) N&o comentado Expert judgment Importéncia do uso de
conhecimentos de engenheiros em
model os de manutenc&o
Okrent, D. (1998) | N&o comentado Andlise derisco Percepgéo de risco do publico
Pandey, M.D. Gerd Modelos Aproximacdo pararesolver integrais
(1998) probabilisticos multi-normais
Papazoglou, I.A. Gerd Event trees Fundamentagdo matematica dos
(1998) primeiros principios de “event trees’
Papazoglou, I.A. Gera Event trees Diagrama de blocos funcionais como
(1998) alternativa p/ representar “event
trees’
Pidgeon, N. N&o comentado Andlise derisco Percepgao de risco do publico
(1998)
Regan, P.J. and Gerd Administracdo de Projeto de administracéo de risco
Pate-Cornell, M.E. risco visando: diagndsticos, evolucdo
(1997) dindmica, decisdo a ser tomada e
coleta de informagdes
Schofield, S. Offshore Andlisederisco | Discussdo sobre uso daavaliacdo de
(1998) risco quantitativo
Shetty, N.K. et a Offshore Andlise derisco Aproximagdo probabilistica para
(1998) avaliacdo da seguranca ao fogo
Simola, K. E Geral, aplicado a Modelos Uso de model os estatisticos p/
Pulkkinen, U. fissuras probabilisticos estimar a confiabilidade de
(1998) inspegdes ndo-destrutivas.
Construcéo de modelos
Sinnamon, R.M.; Gera Fault trees Uso de um diagrama de deciséo
Andrews, J.D. binaria para andlises de “ Fault trees”
(1997)
Slovic, P. (1998) Geradl, industria Andlise derisco DecisBes de administracdo de risco

nuclear e quimica
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Referéncia Tipo estrutural Técnica Descricio
Soares, C.G. Materiais Modelos Aproximagtes probabilisticas
(1997) compositos probabilisticos utilizadas para representar a
resisténcia de materiais compdésitos
(fibras armadas)
Vatn, J. (1998) Atividades de Andlisederisco | Aspectos filosoficos sobre critérios
petroleo de aceitagdo derisco
Vinnem, JE. Offshore Andlise derisco Evolugdo da metodologia da
(1998) avaliacdo de risco quantitativo em
operacOes de offshore
Li, C.Q.; Pham, L. Gerd Confiabilidade, Busca do projeto 6timo baseado em
(1995) Otimizacdo confiabilidade
Sang-Hyo Kim; Geral Método de Prop&e um método que utilizao
Seong-Won Na superficie de meétodo de projecdo de gradiente
(1997) resposta sequencial | para selecionar os pontos da amostra
da superficie de resposta
Dimitri Val; Estruturas planas Método Estimativa de confiabilidade em
Bljuger, F.; de barras probabilistico, analise ndo-linear de estruturas de
Y ankelevsky, D. NFEM e FORM concreto armado
(1997)
Vrijling, JK. et a Gerd Andlisederisco | Um conjunto possivel de regras que
(1998) podem servir como base mais

racional e objetiva para projetos
tecnol 6gicos
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Distribuicoes de probabilidade

Anexo B Distribuicoes de probabilidade

Para se determinar o indice de confiabilidade de uma estrutura, conhecer as
funcBes de distribuicdo associadas & varidveis de projeto é de fundamental
importancia. Sdo conhecidas vérias funcdes de distribuicdo, cabendo ao engenheiro
escolher a funcdo mais adequada a ser adotada no célculo estatistico das estruturas. A
determinacdo de qual funcéo deve ser adotada pode ser feita a partir de ensaios em
laboratorios.

De uma forma geral, as funcdes mais adotadas para as variaveis de projeto,
assim como suas principais caracteristicas encontradas em bibliografias séo:

Acdes  Permanente: Log-normal ou Normal \ cv = 8% a 15%

externas. Acidental: Gumbel ou Weibull \ cv = 10% a 30%
Onda (oceano ou mar): Gumbel ou Weibull \ cv = 40%

Concreto: Tensdo: Log-normal ou Normal \ cv = 10% a 25%
Modulo de elasticidade: Log-normal ou Normal \ cv = 15%

Aco: Tensdo: Log-normal ou Normal \ cv = 6% a 12%
Modulo de elasticidade: Log-normal ou Normal \ cv = 8% a 15%

Fissuraz Tamanho ou abertura entre fissuras: Exponencial
Homogeneidade: Weibull

Deterioracéo: Exponencial

Erro: Modelo: Normal (0,s)

Geometria: base: Log-normal ou Normal \ s =0,5cm

Altura: Log-normal ou Normal \ s =0,5cm

AN N NN Y N N N N N N N N N

Cobrimento da armadura: Uniforme\ s =+2,0cm

<

S
onde cv=—
m

A seguir explicitam-se as f.d.p. de apenas uma varidvel, disponiveis no
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programa STST. Estas fungdes foram retiradas de MOHAMED (1999).

1. Retangular ou linear

Fung&o densidade: f(x)= 1
b-a
Funco de distribuigio:  F(x) = )t;_—a
-a
Regido devalidade: a£ X £ Db
Restricdo de parametro: a<b
Meédia: atb
2
. b-a
Desvio padréo: ——
P T2
2. Normal ou Gauss
1 .q lmem
Funcgo densidade: f(x)==j &M= e %8s o
S e S g +J2ps
~ TR ax-mp_ XM
Funco de distribuigio:  F(x) = FE™ —==0p | (u)du
e @

Regidodevalidade: - ¥ £X£¥
Restri¢cdo de parametro: s >0

Média: m ; Desvio padréo: s

3. Lognormal

) _lgetn(x/x)g2
Fung&o densidade: f(x)zlj génx- Mo-_1 g2 d o
s'é s g 2pxd
Fungéo de distribuicio:  F(x) = F &1~ M0
e S o

Regido devalidade: O£ x £ ¥
Restricdo de pardmetro: d>0,e x>0
Média xe? /2

Desvio padréo: s
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4. Exponencial

Funcgo densidade: f(x)=1e" (x-t)
Fungzo de distribuiggo;  F(x)=1- ' *°!
Regido devalidade: t £ X £ ¥
Restricéo de parametro: | >0
Meédia t +|1
1

Desvio padréo: T

5. Gamma
Funco densidade: £ (x) = %I (I x)<te !X

Regido devalidade: O£ x £ ¥
Restricdo de parémetro: | >0 ek >0

Meédia: F
Desvio padréo: g
6. Beta
ax-ag '@ x-agt
&b- ag gi b- ap
Fung&o densidade: f(x)=

Regido devalidade: aE x £ b

Restricdo de parametro:a<b; r>0et>0

Média: a+ (b- a)r—Jrrt

rt
(r+t)%(r+t+2)

Desvio padréo: (b- a) \/



N
~
N

Distribuicoes de probabilidade

7. Gumbel (max, Type I)

-a(x-u)

Func&o densidade: f(x)=ae a(x-u)-e
Regido devalidade: - ¥ £ X £ ¥

Restri¢do de parametro: a >0

Média: u+E
a

Desvio padréo: ip

a /6

8. Ferchet (max, Type II)

K
K+l _@-to

Funcso densidade: f(x):( 12 g éxto

Regido devalidade: t £ X £ ¥

Restri¢do de parametro: n>t ek >0

Média n tcﬁ- ——+t para (k>1)

Desvio padréo: (n- t \/Cf;e[ £3- ngfH 19 para (k>2)
kg ko

9. Weibull (max, Type III)

K oot 82 (Lo
Funcao densidade: f(x)= w- 1) Ew tg e €W to
-t)éw-tg

Regido devalidade: t £ X £ ¥

Restricdo de parametro: w >t e k >0

Média: (w - t)cE- 19,4

e kg

Desvio padréo: ( \/G§+——- G2€i+
é
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10. Shifted Lognormal

Func&o densidade: f(x)= 1 e

Regido devalidade: t £ X £ ¥
Restri¢do de parametro: d>0 e x>0

] 2
Média: t +xed /2

Desvio padréo: xe® /2ved - 1

11. Rayleigh

Funcéo densidade: f(x)=X"te 27

Regido devalidade: t £ X £ ¥

Restricéo de parametro: a >0

Meédia: t+a\/E
2
Desvio padréo: a1/2- g

12. Standard Student
Fung&o densidade: f(x)=
Regido devalidade: - ¥ £EXE£¥

Restri¢éo de parametro: n >0
Média 0

Desvio padréo: ‘/ﬁ paran>2

N
~
n
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13. Trapezoidal

Funcéo densidade: f(x) corresponde apartes da fungéo linear
Regido devalidade: a£ x £d
Restri¢do de parametro: a<b<c<d
Média

Desvio padréo:

14. Birnbaum/Saunders

Fung&o densidade: f(x)=

Regido devalidade: O£ x £ ¥
Restri¢do de parametro: a >0 e b >0

a2
Média: b§1+—:
2 g

/ 2
Desvio padréo: ab 1+5aT

15. Cauchy

Funfo densidede: f(x)=——

Regidodevalidade: - ¥ £X£¥
Restri¢do de parametro: | >0
Média: ndo existe, infinito

Desvio padréo: ndo existe, infinito
16. Shifted Gamma
Fungio densidade: £ (x) :G(i| (i (x- 1)L )

Regido devalidade: t £ X £ ¥
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Restri¢do de parametro: | >0 ek >0
Média t+|E

Desvio padréo: g

17. Gauss Inversa

Fung&o densidade: f(x)= L

Regido devalidade: O£ x £ ¥
Restri¢do de parametro: | >0 e m>0
Média: m

/2

Desvio padréo: ——

JI

18. Gumbel (min, Type I)

Funcdo densidade: f (x) — aea(x' u)- eale-u)

Regidodevalidade: - ¥ £X £ ¥
Restricdo de parametro: a >0

Média: u - E
a

Desvio padréo: ip

a /6

19. Ferchet (min, Type II)

kel _@veng
k aaN-ng e%W-Xfa

Funco densidade: flx)= (w - n)gw - Xg

Regido devalidade: - ¥ £X£w
Restricdo de parametro: w>n ek >0
106

Média: w - (w- n)cI- =2+t para (k>1)
e kg
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Desvio padréo: (w - t)\/ (28 G*&- 19 para (k>2)
e kg ¢é kg

20. Weibull (min, Type III)

Funcéo densidade:

Regido devalidade: - ¥ £X£w

Restricdo de pardmetro: w >n ek >0

Média: w - (w - n)qu+19
e kg

Desvio padréo: (w - n)\/Gﬁ+29 c2& 4+ 10
e kg e kg

21. Pareto
a
Funggo densidade: f(x)= x
Xa+l
Regido devalidade: k £ x
Restri¢do de parametro: a>0e k >0
Média: & paraa>1
a-1
. ~ k a
Desvio padréo: ——,|—— paraa> 2
a-1lVa-2
22. Laplace
, -
Fung&o densidade: f(x)= e f

Regidodevalidade: - ¥ £X £ ¥
Restricéo de parametro: f >0
Média: q

Desvio padréo: Vo
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23. Logistic

Funcéo densidade:

Regidodevalidade: - ¥ £X£¥
Restri¢do de parametro: s >0
Média m

Desvio padréo: s

24. Halfnormal

Funcéo densidade:

Regido devalidade: m£ x £ ¥

Restri¢cdo de pardmetro: s,m>0

Média: m+J§s
Y
. ~ [ 2
Desvio padréo: s,[1- —
p

25. Central Chi-Square

Funcéo densidade:

Regido devalidade: O£ x £ ¥
Restri¢éo de parametro: n >0
Média: n

Desvio padréo: J2n

o
~
o

X-m
s+/3
f(x)=—P-—° ‘
s/3 é x-my
€ +e sv3l
é U
é 0

n/2
2 ni2-1.-x/2

a2t °
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26. Central Fisher F
o0, + N, & 0n1/2
17 Np dy n/2-1
o N2 &
Funcao densidade: f(x)=
aantn, O
22 02 % n& 2o
e2ge?2 N, g
Regido devalidade: O£ x £ ¥
Restricdo de parémetro: n,,n, >0
- n,
Meédia: paran, > 2
n,-2
2
+ -
Desvio padréo: 205 (ny an 2) paran, >4
ny(n, - 2)%(n, - 4)
27. Student
+106 n+l
e 120 2 ]
Fungo densidade: f(x)= ie—z,_’aéh t—j =22
A'np chﬂg n 5 S
e2g
Regido devalidade: - ¥ £EX£¥
Restri¢éo de parametro: n,s >0
Média m paran>1
Desvio padréo: s LZ paran>2
n -
28. Neville
k-1
Fung&o densidade: f(x)= k 1) r(x)= Xt
r

Regido devalidade: r £ X £ ¥
Restricdo de parametro: k,r >0
Média: ndo analitica para k >1

Desvio padréo: ndo analitica para k > 2
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29. Hermite

Funcéo densidade:

_X-m
S

y
Regido devalidade: - ¥ £EXE£¥
Restri¢do de parametro: e,s >0
Médias m

Desvio padréo: s

%J (y)gl+

6

(v2-1)

e-3
+
24

(y3 - 3Y)H;

N
N
~
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Anexo C Coeficiente f, transformac¢ao de Nataf
Na transformacao isoprobabilistica de Nataf aparece a seguinte expressao:
X, - m X, - m, Q )

=00 3, (0,01, )i,
12~ 0,0, S g S 2\U1, Uy, 1 g4 JUU,0U,
1 2

[

onde:
X1 € X, S840 duas variaveis aeatorias correlacionadas,
0, e U, s8o as variaveis normais padronizadas, correlacionadas, correspondentes ax; e
X2;
m e S; sa0, respectivamente a média e o desvio padrdo das duas variaveis,
j 2(01, a,,r 0'12) é a funcdo densidade padréo de dimensdo 2, com média nula, desvio
padrdo unitario;
ro12 € 0 coeficiente de correlagdo entre as variaveis que pode ser obtido através de
ensaios em laboratorios, 0s quais variam entre—1 e +1;
r 12 € acorrelacdo no espaco fisico.

De acordo com a transformacdo de Nataf, para simplificarem-se os calculos da
expressao (1), introduziu-se um coeficiente f definido pela seguinte expressao:

r 0,12 r 0,12 (2)

Conhecendo-se as distribuicdes marginais das variaveis x; e xj, 0s coeficientes f
sdo fornecidos na Tabela 2 a Tabela 6, as quais foram extraidas de MOHAMED
(1999). As expressoes que fornecem f sdo fungdes dos coeficientes de variacdo CVx;,
dos coeficientes de correlagdo r j; e das distribui¢des marginais de ambas as variaveis.

As distribuicbes marginais sdo divididas em dois grupos.

v" Grupo |: Uniforme (U), Exponencial (E), Rayleigh (R), Extremo tipo 1-max
(E1M) e Extremo tipo 1-min (E1m).
v’ Grupo IlI: Lognormal (LN), Gamma (G), Extremo tipo Il (E2M) e
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Extremo tipo 111 (7).
Tabela 2 f = cte, xi € normalmente distribuido e xj pertence ao grupo |
Distribuicdo Vaor def
U 1.023
E 1.107
R 1.014
EIM 1.031
Elm 1.031
Tabela3 f=1(Cvx)) , Xi é normamente distribuido e xj pertence ao grupo |1
Distribuicdo Vaor def
LN CVx, //In(1+CVx?)
G 1.001- 0.007CVx; + 0.118Cij2
E2M 1.030+0.238CVx; + O.364CVXJ-2
w 1.031- 0.195CVx; + O.328Cij2
Tabela4 U ii), Xi e Xxj pertencem ao grupo |
Distribuicéo U E EIM
v 1.047 - 0.047r? 1.133+0.029r ? 1.055+ 0.015r 2
£ 1.133+0.029r ? | 1.229- 0.367r +0.153r * | 1.142- 0.154r +0.031r ?
EIM 1.055+0.015r ? | 1.142- 0.154r +0.031r * | 1.064- 0.069r +0.005r *
Tabelab F=1(ry,CVx) , XI pertence ao grupo | e xj pertence ao grupo |1
Distribuicéo U
LN 1.019+0.014CVx; +0.010r 4+ 0.249CVx].2
G 1.023- 0.007CVx; +0.002r * +0.127CVx?
w 1.061- 0.237CVx; - 0.005r 4 0.379Cij2
Distribuicéo E
LN 1.098+0.003r +0.019CVx; +0.025r 2+ 0.303CVX]-2 - 0.437r CVX;
G 1.104+0.003r - 0.008CVx; +0.014r 2+ O.173Cij2 - 0.296r CVx,
w 1.147+0.145r - 0.271CVx; +0.010r 4 0.459Cij2 - 0.467r CVX;
Distribuic¢éo EIM
LN 1.029+0.001r +0.014CVx; +0.004r 4+ 0.233CVxJ.2 - 0.197r CVx;
G

1.031+0.001r - 0.007CVx, +0.004r 2CVx [ 2CVx 2

1.064 +0.065r - 0.210CVx; +0.003r <t 0.356CVX12 - 0.211r CVx,
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Tabela6f =f(r i].,Cin,CVxJ.)

, XI e x] pertencem ao grupo Il

Distribuicdo LN
LN InL+r CVx,CVX))
r\/ln(1+r CVx{)In(L+r CVx?)
G 1.001+0.033r +0.004CVx, - 0.016CVx; +0.002r * +0.223CVx;
+0.130CVx? - 0.104r CVx, - 0.119r CVx, +0.029CVx,CVXx,
W 1.031+0.052r +0.011CVx; - 0.210CVx; +0.002r * + 0.220CVx}
+0.350CVx? +0.005r CVx; - 0.174r CVx; +0.009CVx,CVXx,
Distribuicéo G
LN
G 1.002+0.022r - 0.012(CVx; + CVx;) +0.001r * + 0.125(CVx} + CVx?)
- 0.077r (CVx; + CVXx;) - 0.140CVx,CVX,
W 1.032+0.034r - 0.007CVx; - 0.202CVx; +0.121CVx}
+0.339CVx; - 0.006r CVx; - 0.111r CVx, +0.003CVx,CVXx,
Distribuic¢éo /4
LN
G
w

1.063- 0.004r - 0.200(CVx, +CVx,) - 0.001r 2 +0.337(CVx? + CVx?)
+0.007r (CVX, +CVx,) - 0.007CVx,CVx,
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Anexo D Plano de experiéncia

Existem vérias formas de planos de experiéncia disponiveis na literatura, das
quais algumas sfo descritas em seguida para problemas bidimensionais. E necessrio
calibrar cada EP para o tipo de estrutura em andlise. As propostas de coeficientes
citadas nos préximos itens para a construcéo de planos de experiéncia foram testadas
para estruturas de barras bidimensionais com comportamento ndo-linear, mostrando
ser adequadas para este tipo de estrutura. Os coeficientes propostos sdo adequados
para uma aproximacao quadratica e cibicano RSM.

E importante observar-se que o EP é construido no espaco reduzido para
garantir que o EP inicial do processo iterativo do RSM estgja localizado em torno da
média, acelerando a convergéncia.

Na construcdo de um EP é interessante ponderar seus coeficientes com
caracteristicas implicitas das variaveis aleatorias. No caso, optou-se por construir os
planos de experiéncia ponderando seus coeficientes com 0s momentos estatisticos
das varidveis aeatorias envolvidas. Para isso, considere a varidvel definida na

expressao (3).

(7))

i )

d =

|

onde X; e s, referem-se amédiae o desvio padrdo davaridvel i, respectivamente.

O numero de pontos (n,r) para a construgdo de um EP depende do nimero de
coeficientes (n;) do polindmio aproximador da superficie de resposta, que por sua
vez depende do nimero de variaveis aleatérias envolvidas no problema. A seguir
lista-se 0 nuimero de pontos (ny) de cada plano descrido neste anexo. Para um
polinbmio aproximador do segundo grau, tem-se a seguinte relacdo entre o nimero

de variaveis aeatdrias e o nimero de coeficientes:

VA = Nya 1 2 3 4 5 6
Ne 3 6 10 15 21 28
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v

in.=1\ n, =n
Plano estrela: [Hva Pr ¢

S—

tNya >1\ Ny =n.-1

_ -‘[nvazl\ N =N
Plano estrela 45 ou hiper-cubo: |
tNya >1\ Ny =n.-1

Plano fatorial completo: {npr =3Ma

Plano minimo: {npr =n,
iNa =1\ n, =5
I3

Plano composto:
fNya > 1\ Ny = 9(nva B 1)

Plano de experiéncia numérico Estrela

A formado EP Estrela para casos bidimensionais pode ser vistana Figura 1.

Estrela
17

| +1.30m

m,m

0.70m +1.30m U1l

0.70m

Figura 1 Plano de experiéncia Estrela
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Uma observagdo a ser feita para os planos de experiéncia Estrela e Hiper-cubo

€ com relacdo ao seus nimeros de pontos. Nota-se que 0 nimero de pontos é menor

que o numero de coeficientes do polindmio de segundo grau utilizado para aproximar

a RS da estrutura. Portanto, para encontrar os coeficientes do polinbmio através de

regressao alguns de seus termos devem ser eliminados para evitar a singularidade do

sistema de equactes. Preferencialmente ndo deve ser eliminado o termo independente

nem os termos que dependem exclusivamente de uma Unica variavel aleatéria. Como

ndo se conhecem as respostas do problema a eliminacdo desses termos pode

empobrecer o algoritmo.

Os coeficientes propostos para problemas com 1 varidvel aleatéria sdo:
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Os coeficientes propostos para problemas com 2 variaveis aleatdrias sao:

Os coeficientes propostos para problemas com 3 variaveis aleatdrias sao:

Os coeficientes propostos para problemas com 4 variaveis aleatdrias sdo:

[l (9<>|('D)>g?) D D D D D Qi ('DSSP) D D D D D Qr (D>><ﬁ‘D) M-

Os coeficientes propostos para problemas com 5 variaveis aleat6rias sdo:

S

{x1 %y(t- 3dy) %y(1+3dy)}
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Os coeficientes propostos para problemas com 6 variaveis aleatdrias sdo:
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Plano de experiéncia numérico Hiper-cubo ou Estrela 45

Este plano de experiéncia equivale ao plano de experiéncia estrela rotacionado

de 45 graus, podendo ser visto para os casos bidimensionais na Figura 2.
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Hiper-cubo
u2

+1.30m
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0.70m

Figura 2 Plano de experiéncia hiper-cubo ou estrela 45

Os coeficientes propostos para problemas com 1 varidvel aleatéria sdo:

{x1 Xy(1- 3d;) x;(1+3d,)} (10)
Os coeficientes propostos para problemas com 2 variaveis aleatdrias sdo:
é 7 Yz u (11)
?1( 1+3d,) 72(1+3d2)3
& (L- 3d;) X,(1+3d,)a
& - a
gxl( 3dy) X,(1- 3Clz)u
&, (1+3d;) X,(L- 3d,)H
Os coeficientes propostos para problemas com 3 variaveis aleatdrias sdo:
é Xq X5 X3 u (12)
?1(1+3d1) X, (1+3d,) Xa(L- 3d3)3
gl(l' 3dy) X,(1+3d,) Xj1- 3d3)3
§><1(1' 3dy) X,(1- 3dy) Xj1- 3d3)@
221(1+3d1) X, (1- 3d,) Xa(L- 3d3)3
& X X2 X3(L+3d;3)q
x1(1+3d;) X,(1+3d,) X3(1+3dy)Y
e u
&, (1- 3d;) X,(1+3d,) X3(1+3d3)a
&, (1- 3d;) X,(1- 3d,) Xg(L+3ds)q

Os coeficientes propostos para problemas com 4 variaveis aleatdrias sao:
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Os coeficientes propostos para problemas com 5 varidveis a eatdrias sdo:
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Os coeficientes propostos para problemas com 6 variaveis aleatdrias sdo:
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Plano de experiéncia numérico Fatorial completo

Como pode-se observar esse plano de experiéncia, Figura 3, exige um nimero

bem maior de pontos do que o nimero de coeficientes do polindmio aproximador da

RS. A principio pode-se pensar que planos com essas caracteristicas podem ndo ser

adequados devido a0 aumento do custo computacional exigido. Entretanto, ha

estruturas que ndo levam a convergéncia quando utilizam-se planos com um ndmero

menor de pontos. Como ja foi comentado, cada caso deve ser analisado isoladamente,

podendo apresentar convergéncia mais rapida mesmo gquando o nimero de pontos

inicial @€ maior.
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Fatorial completo
u2
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0.70m +130m U1
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Figura 3 Plano de experiéncia Fatorial completo
Os coeficientes propostos para problemas com 1 variavel aleat6ria sdo:
{xi %, (1-3d;) %, (1+3d;)} (16)
Os coeficientes propostos para problemas com 2 ou mais variaveis aeatorias,

V_X, S80 expressos de forma generalizada na expressao (17).

v_x(i,j)=c(L(,j)j) \ i=1..,mpr; j=1...nv (17)
A matriz C é representada pela expressdo (18):
&, (1- 3dy) X,(1- 3d,) - Xy (- 3dy )0 (18)
C:271(3d1) X,(3d,) - 7nv(3dnv)3

@1(1+3d1) 72(1"-3(:12) an(1+3dnv)g

onde nv refere-se a0 nimero de varidveis aeatdrias € npr 0 nimero de pontos do

plano de experiéncia. No caso,
npr = 3(3(”V' 1)) (19)

sendo amatriz L é representada pela expressio(20):
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é 1 1, Lf-re) U (20)
2 S 3 ”C)g
é 2y L)
e 2 fw-ro) Sym-m)
s 3 L) §
e 2y
Lol Byl 3wl
‘f:' 21 11 13(nv- nc) u
€ : 2 u
e “2 3l ()
g P Len) 3y ”C)g
e 2, Lyo-m) G

Coam =8 © L 2
¢ 2 v-re) 3o =
é 31 13(nv nc) Q
¢ 5 2gr-re) U
o) o) By
2 1 1.1 13(nv- ne) H
e 3 24fm-re)
g 1 Ljw Bgm-m)
é 2 Liwr) G
¢ 2 fm-re) 3y =)
a 3 Lym-m)
Bnm) ) 3w

Plano de experiéncia numérico Minimo
Esse plano de experiéncia, Figura 4, € similar ao plano Estrela, diferenciando-
se pela presenca de pontos adicionais de tal forma que o nimero total de pontos é

igual ao nimero de coeficientes do polinbmio aproximador da RS.
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Minimo
U2
+1.30m
m,m
0.70m +130m U1
0.70m
Figura 4 Plano de experiéncia Minimo
Os coeficientes propostos para problemas com 1 variavel aleatoria sdo:
{x1 %X,(1- 3d;) x;(1+3d,)} (21)
Os coeficientes propostos para problemas com 2 variaveis aleatdrias sao:
é X X, 0 (22)
?1(1' 3d, ) Xy 3
&, (1+3d;) X, U
g X1 X, (L- 3d, )3
g X1 X, (L+3d, )3
&, (L+3d;) X,(1+3d,)h
Os coeficientes propostos para problemas com 3 variaveis aleatdrias sao:
é Xy X5 Xz U (23)
?1(1' 3d;) X2 X3(L- 3d3)3
&, (1+3d;) X2 X3(L- 3d3)d
é - a
e X X3(l- 3d3)u
¢ x5 X,(L+3d,) X3(L- 3dg)d
é _ _ a
&, (1+3dy) Xp(1+3dy) X5(L+3ds)a
¢ x X, X5(1+3d,)Y
é a
&, (L- 3d;) X2 X3(L+3d3)0
&1(1"‘3(11) Xy 73(1+3d3)3
E X X, (- 3d,) X3(1+3d3)f

Os coeficientes propostos para problemas com 4 variaveis aleat6rias sdo:

o
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Os coeficientes propostos para problemas com 5 variaveis aleat6rias sdo:
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Os coeficientes propostos para problemas com 6 variaveis aleatdrias sao:
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Esse plano apresenta uma o6tima performance, embora aparentemente tenha
pontos em exagero. O EP Composto, Figura 5, para estruturas com elevado grau de

nao-linearidade, parece ser 0 mais adequado dentre os planos apresentados.

Plano de experiéncia numérico Composto
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Figura 5 Plano de experiéncia Composto

Os coeficientes propostos para problemas com 1 variavel aleat6ria sdo:
{x; %it-3dy) %y(-15d;) x,(L+15d;) %,(1+3dy)}

Os coeficientes propostos para problemas com 2 varidveis a eatdrias sdo:

Os coeficientes propostos para problemas com 3 varidveis a eatdrias sdo:
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Os coeficientes propostos para problemas com 4 varidveis a eatdrias sdo:
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Os coeficientes propostos para problemas com 5 variaveis aleat6rias sdo:
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e X X, (L+3d,) X3 X4 X5 U (31)
&, (L+15d;) X,(1+15d,) X3 X4 X5 U
é_ - - - - a
§X1(1' 3d;) X2 X3 X4 Xs (
€, (1+3d;) X2 X3 X4 X5 U
€ _ _ _ _ 1]
221(1+15d1) X, (L- 1.5d,) X3 X4 Xsg ﬂ
e X X,(1- 3d,) X3 X4 X5 U
g X1 X2 X3 X4 Xs ﬂ
e X X, (L+3d,) X3 X4(L+3d,) Xs(1+3ds)u
& - - _ _ a
éxl(l‘ 15d1) X2 1+15d2) X3(1‘ 15d3) X4(1+3d4) X5(1+ 3d5)l;|
gxl(l+1.5dl) X,(1+1.5d,) X3(1+15d;) X,(1+3d,) X1+ 3d5)3
&xy(L- 3d;) X2 X3(l- 3d3)  X4(L+3d,) Xs(L+3ds)g
§ X1(1+3d;) X2 X3(l+3d;) x,(1+3d,) Xs(L+3ds )y
&, (1- 1.5d;) X,(1- 1.5d;) Xa(l- 1.5d3) X,(1+3d,) Xs5(1+3ds)u
& - - - - a
éX1(1+1 Sdl) Xz(l‘ 15d2) X3(1+15d3) X4(1+3d4) X5(1+ 3d5)l:|
& X X, (L- 3d,) X3 X4(L+3d,) Xs(1+3ds)u
e - - - - (
e Xi X2 X3 X4(1+3d,) Xs(L+3ds)g

e X Xo(1+3dy)  X5(1+3d3)  X,(1- 3d,)  Xs(1- 3ds) u
&,(1- 1.5d;) X,(1+15d,) X(L+15d;) X, (- 3d,) Xs(- 3ds)
§1(1+1-5d1) o(L+15d,) X3(1+15d5) X4(L- 3d,)  Xs(1- 3ds) 3
@71(1' 3d,) X4(l- 3ds)  Xs(1- 3ds) U
271(1+3d1) X4(L- 3ds)  Xs(L- 3ds) 3
&, (1- 15d;) X,(1- 15d,) Xsl- 15ds) X,(1-3ds) Xs(l- 3ds) g
&1 (L+15d;) Xp(L-15d,) X5(l-15d5) X4(1-3d,)  Xs(l- 3ds) ¢
2 Xy X, (L- 3d,) X4(l- 3ds)  Xs(1- 3ds) 3
e X1 X2 X3 X4(1- 3d,)  Xs(1- 3ds)
¢ X Xo(1+3d,)  Xs{l+2d;) X,(1+15d,) Xs(1- 1.5d5)d
& - - - _ a
&, (1- 1.5d;) X,(1+1.5d,) X5(1+2d;) X,(1+1.5d,) Xs(1- 1.5d5)y
221(1+1.5d1) X,(1+15d,) X5(1+2d;) X,(1+15d,) Xg(1- 1.5d5)8
&%, (L- 3d;) X, X3(l+2ds) X,(1+15d,) Xs(L- 1.5d5)q
& X1 (1+3d;) X, X3(l+2d3) X4(1+15d,) Xs(L- 15ds )
&, (1- 1.5d;) X,(1- 15d,) Xs(l+2d;) %,(1+15d,) Xs(L- 1.5d5)a
&, (1+150;) Xp(1- 1.5d,) Rg(l+2d;) X,(1+15d,) Xs(1- 1.5d5);
¢ X Xo(l- 3dp)  Xa{l+2d;) X,(1+15d,) Xs(1- 1.5d5)d
g X3 X2 X3(l+2d;) X,(1+15d,) Xs(1- 1-5d5)5

Os coeficientes propostos para problemas com 6 variaveis aleatdrias sao:

~
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¢ X X (L+3d,) X3 X4 X5 Xg U (32)
&1 (1- 15d;) X,(1+1.5d,) X3 X4 Xs X6 4
&, (1+15d;) X,(1+1.5d,) X3 X4 Xs Xg U
e_ _ _ _ _ _ u
&%y (- 3d;) X2 X3 X4 X5 X6 0
2Y1(1+3d1) X5 X3 X4 Xs Xg 3
&, (1- 1.5d;) X,(1- 1.5d;) X3 X4 Xs Xe
X1(L+15d;) X (1- 1.5d) X3 X4 Xs X6 |
e X X, (1- 3dy) X3 X4 X5 Xg U
E X X5 X3 X4 X5 X6
g X1 X5 (1+3d,) X3 X4(1+3d,) Xs(1- 3d5) Yts(l““?’de)gJ
&31(l- 15d)) Xp(1+15d5) X3(l-15d3) R4(1+3ds) Xs(l-3ds) Xe(l+3ds)g
é1(1+1-5d1) Xp(1+15d,) X3(1+15d3) X4(1+3d4) Xs(l- 3ds) Y6(1+3d6)3
&xy(L- 3dy) X2 X3(l- 3d3) X,4(1+3dy) Xs5(1-3ds) Xg(1+3dg)a
& X1(1+3dy) X2 X3(l+3d3) X4(1+3dy) Xs(1- 3ds) Xe(L+3ds )
&, (1- 15d;) X,(1-15d,) X3(1-15d3) X4(1+3d,) Xs(l- 3ds) Xg(1+3dg)u
1 (1+150;) Xp(1-15d;) X3(1+15d3) X4(1+3ds) Xs(l- 3ds) Xe(1+3dg)g
g X1 X2 (L- 3d,) X3 X4(1+3d4) Xs(L- 3ds) Y6(1+3d6)3
e X1 X2 X3 X4(1+3ds) Xs(l- 3d5) Xe(1+3de)g

X1 Xo(+3dy)  X3(1+3d3) X4(1- 3ds) Xs(1+3d5) X(l- 3dg
X1(1- 1.5d;) X,(1+15d,) X3(1+15d3) X4(1- 3d,) Xs5(1+3ds) Xg(1- 3dg
X1(1+15d;) X,(1+15d,) X3(1+15d3) X,(1- 3d,) Xs5(1+3ds) Xg(1- 3dg
X (1- 3d;) X2 X3 X4(l- 3ds) Xs(1+3d5) Xg(L- 3dg
X, (1+3d;) X2 X3 X4(l- 3ds) Xs5(1+3d5) Xg(L- 3dg
X1(1- 1.5d;) X,(1-1.5d,) X3(1- 1.5d3) X4(1- 3d,) Xs5(1+3ds) Xg(1- 3dg
X1(1+15d;) X,(1-1.5d,) X3(1- 1.5d3) X,4(1- 3d,) Xs5(1+3ds) Xg(1- 3dg

X1 Xo(l- 3dy)  Xa(l- 3d3) X,4(1- 3ds) Xs(1+3d5) Xe(l- 3dg

X1 X2 X3 X4(l- 3ds) Xs5(1+3d5) Xe(L- 3dg
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& X Xo(1+3dy) X3(1+15d3) X4(1-15d,) X5(+1.5d5) Xg(1- 1.5dg )0
&X1(1- 15d;) X,(1+1.5d,) Xa(l+15d3) X,(1-15d,) Xs5(1+15ds) Xe(1- 15de);
&,(1+15d;) X,(1+1.5d,) X5(1+15d3) X,4(1-1.5d,) Xs(1+1.5d5) Xg(1- 1.5dg)u
x4 (1- 3d;) X X3(1+15d;3) X,4(1- 1.5d,) Xg(+15ds) Xg(1- 1.5dg)q
2Y1(1+3d1) X 5 X3(1+15d3) X,(1- 1.5d,) Xg5(1+15d5) Xg(1- 1.5d6)8
&q(1- 1.5d;) X,(1- 1.5d,) X5(1+1.5d3) X4(1-1.5d,) Xs(1+1.5d5) Xg(1- 1.5dg )0
221(1+1.5d1) X,(1- 15d,) X3(1+15d3) X,(1-15d,) Xg5(1+15d5) Xg(1- 1.5d6)g
& Xy X5(1- 3d;) X3(1+15d3) X4(1-1.5d,) Xs5(1+15d5) Xg(l- 1.5dg)a
S X X5 X3(l+15d3) X,4(L-15d,) Xs(1+15d5) Xe(l- 1.5d6 )
& x; X,(1+3d,) X3(1- 15d3) X4(1+15d,) Xs(1- 1.5d5) Xg(1+1.5dg)d
&, (1- 1.5d;) X,(1+15d,) Xa(l- 15ds) X,(L+15d,) Xs(l- 15ds) Xe(L+1.5dg )G
é1(1+15d1) X,(1+15d,) X3(1- 15d3) X4(1+15d,) X5(1- 1.5d5) Y6(1+1.5d6)8
&%, (1- 3d;) X 5 X3(1- 1.5d3) X,(1+1.5d,) Xg(1- 15d5) Xg(1+1.5dg)a
€ %1(1+3dy) X5 %3(l- 15d3) RX4(L+15d,) Rs(l-15d5) Xe(1+L15dg)
&, (1- 1.5d;) X,(1-15d,) X3(1-15d3) X4(1+15ds) Xs(1- 1.5d5) Xg(1+1.5dg )0
&, (1+15d;) X,(1- 15d,) X3(l- 15d3) X,(+15d,) Xs(l- 15ds) Xe(l+1.5dg )G
g X1 X,(1- 3d,) X3(1- 15d3) X4(1+1.5d,) Xs(1- 1.5d5) i6(1+1.5d6)8
8 X X X3(1- 1.5d3) X,(1+1.5d,) Xg(1- 1.5d5) Xg(1+1.5dg)g

Planos de experiéncia aleatérios

O procedimento para os planos de experiéncia aleatérios é semelhante ao
utilizado para gerar os planos de experiéncia numéricos, diferenciando-se apenas na
geracao dos pontos que nesse caso € aleatoria.

E interessante n&o deixar que os coeficientes sejam completamente aleatorios.
A aleatoriedade dos coeficientes deve pertencer a dominios bem definidos para
evitarem-se problemas com a solugio mecanica da estrutura. E facil entender essa
observacdo: imagine se o coeficiente de resisténcia do material que compde a
estrutura for proximo de zero, nessa situacdo provavelmente a matriz de rigidez dessa
estrutura sera singular.

Um caminho bastante interessante para “ direcionar” a aleatoriedade dos pontos
desses planos é a utilizagdo de algoritmos genéticos, ou mais especificamente
algoritmos meméticos. A utilizacdo de algoritmos heuristicos por natureza para gerar
novos planos de experiéncia € a op¢do mais recomendada quando trata-se de um
nimero elevado de varidveis aleatorias, ou um nimero elevado de hipersuperficies

limites, ou problemas com elevado nimero de respostas ou minimos locais.
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Exemplo de transformacdo isoprobabilistica de variaveis aleatérias independentes

Apéndice I Exemplo de transformacao isoprobabilistica
de variaveis aleatorias independentes

Considera-se uma variavel x gque tem uma funcdo de distribuicdo acumulada
normal, N(X,s). Objetiva-se passar para o espago normal padréo, ou sgja, x ® u tal
que u obedecaa N(0,1). Equacionando o problema, tem-se:

F (u) =F (x) (33)

As transformaces direta e inversa sao obtidas, respectivamente, por:
T(X) P u=F YF (x)) (34)
TYu) P x = F*(F (u)) (35)

O primeiro passo é calcular a fungéo de distribuicdo acumulada Fy (x), que,

como se sabe, é aintegral dafuncdo de densidade, no caso:

| -leexd (36)
FX(X): 0X¥ \/Z_ps e 2e S ng

Conhecido F, (x) através de algum processo de integracdo numeérica, passa-se

ao céculo da inversa de F . Por facilidade didética, admite-se que y = F,(x), e

ent&o, o problema passa a ser calcular F"*(y). A fung&o normal, como a maior parte
das funcdes que interessam aengenharia, ndo € inversivel analiticamente. E preciso
fazer ainversdo numericamente através de um processo iterativo, e paraisso segue-se
0 seguinte procedimento: sabe-se que F *(y)=u\ F(u)=y, onde F ey sio
conhecidos, e F ! e u sio desconhecidos. Entdo, ao invés de resolver F- 1(y) que
equivale & u, atribuem-se-se valores a u e resolve-se F(u), verificando se houve
convergénciaem y. Deve-se variar u até que F (u) = F, (x), que é a propriaigualdade
de funcdes de reparticdo, equacdo (33). O procedimento descrito neste parégrafo

pode ser visto naFigura 6.
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A /
F ) P
1 1
Fy GO=y =& (Ud—
F GO | Pl
, ] ¢ w
X > U, u U

VA=x

3

VA=u

Figura 6 Transformag&o do espago fisico para 0 normal padréo ndo correlacionado



Exemplo de transformacdo isoprobabilistica utilizando o método de distribuicdo normal I
equivalente

Apéndice II Exemplo de transformacao isoprobabilistica
utilizando o método de distribuicdo normal
equivalente

Supbe-se que uma determinada variavel x tenha média m, desvio padréo s e
f.d.p. exponencial. A transformacéo isoprobabilistica do espaco fisico para 0 espaco
reduzido utilizando distribuicdo normal equivalente é dada da seguinte forma:

Para uma distribuicéo exponencial, sabe-se que:

1 1,6 1 37
(=te® T px)eL I U (87

Considera-se que F e | representam, respectivamente, as fungdes normais

equivalente de distribuicdo acumulada e de densidade respectivamente. me s
representam os parametros da distribuicéo normal equivalente da variavel x.

Igualam-se as funcdes de distribuicBo acumulada e a f.d.p. no ponto

considerado:
FE M- () )
e S @9
1. m (39
g 9—9_ X(X)
e [}

Desenvolvendo a expressao (37) tem-se:

4l o) “0

Substituindo arelagdo (39) na (38), determina-se uma expressao paras:
D) (@)
f(x)
Reorganizando (37), tem-se a média da distribuicdo normal equivalente:

m=x - sF "Y[F,(x)] (42)

Portanto, no exemplo considerado, o valor de m e S S30 expressos
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equivalente

respectivamente por:

A XL “
j Fe-es sl
& ¢ %
S= lae 106
1 -=eX-(m-5) =+
e Se S g
S
E o valor damédia equivalente:
e }(3?(_ (m 1‘)90 (44)
m=x-sF'é-e%*  se(
e 0
€ u

Apbs calcular os par@metros da funcdo normal equivalente, a transformagao
isoprobabilistica é facilmente realizada pela expressdo (45).

u, = Xi - m (45)
S.
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Apéndice III Exemplo pratico de utilizacdo de plano de
experiéncia

Para exemplificar a utilizacdo de planos de experiéncia, supde-se uma estrutura
na qual as resisténcias do concreto f. e do aco fy sdo varidveis aleatdrias, cujos
val ores médios sdo representados por m e my respectivamente. Supde-se ainda que f.
equivale ao eixo 1 e fy ao eixo 2. Considera-se ainda que sera utilizado o plano de
experiéncia numeérico Estrela. O procedimento é descrito a seguir:

1- Define-se a combinacdo de valores deterministicos das varidveis aeatérias. Isto
pode ser feito assumindo uma variagéo de 30% do valor médio da variavel, por
exemplo. Ent&o, os valores de resisténcia que irdo variar para se obterem as
diferentes respostas estruturai s s&o:

(. 13036,  (r03er m, L n.m, L1309, m, ) ., 709em, }

2- Para cada par de resisténcias assumido no item 1, calcula-se a resposta mecanica
da estrutura, aqual é representada por H;.
i (M. 130%m, )® H,
i(70%m,,m, )@ H,
i(mem,)® H,
' (130%m,.m, )® H,
I(m.,70%m, )® H,

3- Portanto, os pontos que pertencem ahipersuperficie (no caso dimensio 3) sdo:
1 m, 130%m, , H, 0
: 70%m,,m,,H, :

{x1 X, H}:}.mc,my,H3 ;/

+13096m,,m,  H, 1

fm.70%m, .,
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Apéndice IV Exemplo de aplica¢do do RSM

Pretende-se determinar o indice de confiabilidade da coluna de concreto
armado descrita na Figura 7 cujas caracteristicas encontram-se na Tabela 7 e na
Tabela 8. As unidades séo kN e cm.

Figura 7 Coluna de referéncia para exemplo de aplicacéo do RSM

Tabela 7 Caracteristicas mecanicas deterministicas

Base da secéo transversal 25.00
(direc@o de menor inércia), b,
Altura da secdo transversal 25.00

(direcdo de maior inércia), h

Posi¢éo da armadura tracionada 10.00
relativaao CG, Yy

Posicéo da armaduracomprimida | 10.00
relativaao CG, Ygyp

Comprimento, L 254.00
Taxade armadura, AdJ(b,,.h) 0.80%
Excentricidade inicial, nin 11.00
Coeficiente parcial de segurancado | 1.40
concreto, g
Coeficiente parcia de segurancado | 1.15
aco, &

Coeficiente parcia de seguranca 1..40
das acles externas, g.
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Tabela 8 Caracteristicas estatisticas

Variavel Média | Desvio adrdo | Lei

Resisténciado concreto, f. | 3.50 s =042 N

Resisténcia do ago, f, 50.00 s =3.00 N

Solugdo do problema
Inicialmente necessita-se determinarar S. Admite-se que a solicitacdo S é

determinada pel o coeficiente de carga que conduz a estrutura a instabilidade. Ou sgja,
admite-se andlise no estado limite Ultimo onde a ruina da estrutura é determinada
pela singularidade da matriz de rigidez. Portanto, o valor de S é equivalente ao
coeficiente de carga que leva a estrutura a ruina quando esta é cal culada considerando
as resisténcias dos materiais reduzidas e as acBes externas amplificadas por
coeficientes parciais descritos na Tabela 7. Com o auxilio do STST determina-se 0
valor de S, sendo S = 1.5625. Nota-se que S € um valor puramente deterministico
resultado de um simples célculo mecanico.

Proximo passo € escolher um EP e desenvolve-lo, ou sgja, calcular as respostas
mecanicas da estrutura para 0 conjunto de resisténcias proposto pelo EP. O plano de
experiéncia utilizado € o plano de experiéncia composto. Para resolver o problema
considera-se que a resisténcia do concreto é a varidvel aleatéria nUmero 1 e a
resisténcia do ago a nimero 2. Em (46), [XR] e [UR] sdo valores atribuidos &
variaveis nos espacos fisico e reduzido, respectivamente, os quais sdo balizados pelo
EP escolhido. {R} representa as respostas mecanicas no espaco fisico para cada

conjunto de valores fisicos.

350 59.000 €000 3.0 § } 2.850000] (46)
£2.87 5450 €150 1509 12615625,
84.13 54.500 e150 150 U i 2.978125i
.24 50.00 §300 0005 2.343750,'[-
[X:]= 24.76 50.008, [Ue]= g 300 0.00 g,{R} = ! 3.071875y
87 4550 & 150 - 150 : 2.515625.:.
£4.13 4550; §150 - 1507 1 2.862500i
@50 41.004 €000 - 3.00(  2.656250;
€.50 50.004 §000 0004 f 2.759375},

De posse dos vaores escritos em (46), proxima etapa € construir o

polinbmio que representaa RS, o qual pode ser escrito como:
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Q()():co+;‘;’1cixi +a°1nf:lcijxixj (47)
i=1 i=1j=1
Ou ainda:
Qx)={c'{x} (48)
Por analogia, no espaco reduzido é escrito como
Qu)={a}{u} (49)

O valores das constantes do polinémio ({C} ou {A}) podem ser encontrados

pelo método de regressdo dos minimos quadrados. Portanto, segue o seguinte

procedimento:
Considere-se que
P=dghefxfe v=dRe) )
k=1 7] k=1

Utilizando-se os valores de [X | descritos em (46) pode-se determinar [P] e
{V} nas expressoes (50), caso quera trabalhar no espaco fisico. Mas como se
pretende encontrar a RS no espago reduzido, utiliza-se [UR] descrito em (46) nas

expressoes (51), ja escritas na forma do espaco reduzido.

A=ty m=gRi) &

{A} e {U} podem ser escritos naforma (52) (53).
{A} ={a,.a,,3,,a,,3,,a;} (52)
U} =fLu,,u2,u,,uu,,u?) (53)
Portanto, para os 9 pontos da RS fornecidos em (46) tem-se:

{u}' ={1.00,3.009.00,0.00,0.00,0.00} (54)
{u?}' ={1.001.50,2.25 - 1.50,- 2.25,2.25}
{u}' ={1.001.50,2.251.50,2.25,2.25}

{u?} ={1.00.- 3.00,9.00,0.00,0.00,0.00}
{u°}' ={0.00,0.00,0.00,0.00,0.00,0.00}

Resolvendo as expressdes (51), determinam-se [P] e {V}.
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€9.00 000 2700 000 000 27.00( (55)
go.oo 2700 000 000 000 0.0 3
8 k}{ k}tc-,_ &@7.00 000 18225 000 000 20.250
[P]_a§U U5 %00 o000 000 2700 000 000Y
k= gl . . . . . G
€000 000 000 000 2025 000U

e u
g27.00 000 2025 0.00 0.00 182.254

1 24.65ii (56)
£ 0.90.
o  74.24f
V - é Rk Uk :I, '
V=2 Rud=t
10041
i
173.43)

Conhecido[P| e {V}, determina-se o vetor de coeficientes do polindmio.

i0.2758E+01 (i (57)

Z:ﬁ 0.3351FE - 01 Z:ﬁ

_{- 0.5498E - 03
+0.1203E+00 ¥
70.1736E- 02 |

1- 0.5584E - 02},

{A}=[P{v}

Portanto Q(U), de acordo com (49), para a primeira superficie de resposta
pode ser escrito naforma (58).

Q(U) = 2.758+0.03351u,, - 0.0005498u2 + (58)
0.1203u, +0.001736u,u, - 0.005584u>

Como jafoi determinada a RS no espaco reduzido, representada por Q(U) , por
definicdo, a FS é escrita como:
H(U)=Q(u)- s (59)
Proximo passo é determinar o indice de confiabilidade da iteracdo, que é
estimado pelo algoritmo iterativo de Rackwitz & Fiessler descrito a seguir.
1 - Escolhe-se 0 ponto inicial: uf =0
2 — Desenvolve-se:

H(u,)' = 2.758- 1.5625=1.1955 (60)
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st = TH(uy U, u,) _10.1208 g (62)
| fu_ | {0.03351)
[NH|" = 0.1249 (62)
ol = NH! _10.9633¢ (63)
N 10.2683},
bl =+ H*- {NH?}T{U%} 11955 _ o (64)
NGl 0.1249
2 _ 1.1 | 0. 2204u (65)
uf =-baj=j
i- 2.5681}3

3 — Caso sgja 0 primeiro passo da iteragao, retorna-se ao passo 2 Com 0S NOVOS
valores para {U}.
4 - Caso contrario, segue o procedimento.

H(u, )? = 2.758+0.03351X- 2.5681) - 0.0005498 - 2.5681)> (66)
+0.1203X- 9.2204) + 0.001736 X- 9.2204) X- 2.5681) -

0.005584 X(- 9.2204)? - 1.5625 = - 0.4371

H? = TH(u,,u,,...u,) _10.2188; (67)
! 1, | “to.0203
|NH|* = 0.2198 (68)
42 = NH? 1099570 (69)
" RH[  10.0925)
2 _Igg2lt] 2 70
p? =+ {IEIHQ} {ui } = L7847 _ 7 4075 (70
RH| 0.1694
1 = plal = : 7.3956(] (72)
| 1- 0.0687%
5 —Verifica-se 0 erro em b, que é determinado por:
i1 _ i 72
erro, :Ib b'*lb I I I 74277542355717| 28.87% (72)

5 — Caso 0 processo ndo convergiu, retorna ao passo 4. Caso contrério, fim do

processo iterativo.
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O processo iterativo converge quando o erro em b atingir uma tolerancia
satisfatoria. Aconselha-se, baseado na experiéncia de véarias estruturas processadas e
conversas com autoridades no assunto, utilizar tolerancia de 1% parao erro em b.

Nesse caso particular, a convergéncia ocorre no terceiro passo do processo
iterativo. Osvaloresde b e U sdo:
b=73551 ; U=| (-0 (73

{- 07767},

Percebe-se que até o instante, foi estimado o indice de confiabilidade para uma
RS arbitraria e o procedimento é vaido apenas para RS construidas em torno do
ponto de projeto. Portanto, necessita-se construir outras RS até que em duas RS
consecutivas o indice de confiabilidade satisfaca uma determinada tolerancia.

O procedimento segue, deve ser construida outra RS trocando o par de valores

de resisténcia mais distante da solucdo pelo equivalente aos valores de {U}
encontrados em (73). Portanto, os novos valores para [Xg] e [Ug]| e

consequentemente {R} sfo:

.50 59.00() 6 000 300 @ } 2.850000( (74)
€87 5450 €150 150 U I2615625!
84.13 54,500 €150 150 U i 2.978125]
©2.24 50.004 §-300 000 ; ;2343750
[Xe]= 0.70 47.678,[UR] =2 6667 - 0.77673,{R} = 1 1.450000y
@287 4550 é-150 -150 g : 2.515625.:.
€.13 4550 €150  -150 Y i 2.862500i
50 41.004 ¢ 000  -300 g 2.656250;
€50 50.004 & 0.00 0.00 H §2.759375},

O limite inferior considerado para a resisténcia do concreto foi de 0.70kN/cm?.
Por isso o valor utilizado no vetor na quinta linha de [UR], (74), n&o corresponde a
u; = -7.3140, esim a uy = -6.667. No processo de buscade P sempre é bom limitar o
dominio da pesquisa para evitar problemas humericos.

Reinicia todo processo de célculo, (49) em diante, até que os valores dos
indices de confiabilidade para duas FS consecutivas sgjam iguais a menos de uma
toleréncia preestabelecida. Conhecido o valor de b facilmente obtém-se a

probabilidade de ruina da estrutura utilizando métodos como 0 FORM ou 0 SORM.



