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Rn - resisténcia normal de uma estrutura

Rk - resisténcia caracteristica de uma estrutura incorporando sua distribuigdo
probabilistica.

Sm - solicitagcdes médias

Sni- representa a i-esima solicitagao

Ski - representa a solicitagé@o caracteristica da i-ésima agéo.



RESUMO

O dimensionamento de uma estrutura € realizado sob condi¢des de incertezas, por
um lado devido ao comportamento das agdes, por outro devido ao comportamento
das resisténcias dos materiais que a compdem. Resumidamente, as estruturas foram,
e ainda sdo dimensionadas para resistir a acdes maiores do que as realmente
esperadas, e possuirem resisténcias maiores do que as previstas. Constatou-se que
h& dificuldades na obtencdo de dados estatisticos suficientes que permitam uma
analise probabilistica detalhada. Assim, € comum a ado¢do de um método que
decorre do estabelecimento de patamares denominados estados limites em que a
estrutura deixa de cumprir suas fungdes. O objetivo desta pesquisa é investigar, com
enfoque analitico e temporal, os coeficientes parciais de seguranca estrutural a partir
da otica da confiabilidade estrutural. O resultado desta pesquisa apresenta o
desenvolvimento temporal dos critérios de seguranca no calculo estrutural. A analise
permite identificar a evolugdo dos estudos de confiabilidade estrutural, verificando sua
correlacdo temporal com o estabelecimento de especificagdes normativas sobre a
majoracdo das acles e a minoracdo das resisténcias para a seguranca estrutural.
Além do levantamento do estado-da-arte para determinar a evolucdo dos parametros
de seguranca, é apresentada uma sintese das normas nacionais e internacionais que
correlacionam os critérios de seguran¢ca com a Teoria da Confiabilidade. Foi realizado
também um estudo de caso que verifica a influéncia dos critérios de seguranca no
dimensionamento de uma viga de concreto submetida a flexdo simples. Os indices de
confiabilidade resultantes foram avaliados e comparados a valores encontrados na
bibliografia corrente. Dessa analise comparativa foi possivel concluir que os niveis de
seguranca das estruturas sofreram importante reducao entre as décadas de 60 e 80,

porém a partir da década de 80 notam-se timidos avancos.

Palavras-chave: Coeficientes Parciais de Seguranca, Confiabilidade Estrutural,

Segurancga Estrutural.



ABSTRACT

The design of a structure is carried out under conditions of uncertainty, on the one
hand due to the behavior of actions, and on the other due to the strength behavior of
the materials that compose it. In short, the structures were, and still are, designed to
resist actions greater than those actually expected, and to have greater strengths than
anticipated. It was found that there are difficulties in obtaining sufficient statistical data
to allow a detailed probabilistic analysis. Thus, it is common to adopt a method that
results in the establishment of limit states in which the structure ceases to perform its
functions. The objective of this research is to investigate, with an analytical and
temporal approach, the partial structural safety factors from the perspective of
structural reliability. The result of this study is to present the temporal development of
safety criteria in structural calculation. The analysis allows us to identify the evolution
of structural reliability studies, verifying its temporal correlation with the establishment
of standard specifications about the increase of loads and the decrease of strengths
for structural safety. In addition to the state-of-the-art survey to determine the evolution
of safety parameters, a summary of national and international standards that correlate
safety criteria with Reliability Theory is presented. A case study was also performed to
verify the influence of the safety criteria in the design of a concrete beam subjected to
axial bending. The resulting reliability indices were evaluated, and compared to values
found in the current literature. From this comparative analysis, it was possible to
conclude that the safety levels of the structures suffered an important reduction

between the 60s and the 80s, but from the 80s on there has been a slight improvement.

Keywords: Partial Safety Factors, Structural Reliability, Structural Safety.
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1 INTRODUGAO

O dimensionamento de uma estrutura é realizado sob condi¢cfes incertas, por
um lado devido ao comportamento das ac¢fes, por outro devido ao comportamento da

resisténcia de cada um dos materiais que a compdem.

Sendo assim, se o dimensionamento busca uma situagdo em que a estrutura
seja capaz de suportar as diversas ac¢des que vierem a solicita-la, € também
incessante a busca por uma situacédo de seguranca com maxima economia possivel.
Zagottis (1981) e Fernandes (1997) ressaltam que € o dimensionamento um desafio
que os construtores enfrentam desde antiguidade, de modo que sua solug¢do néo é

trivial.

Assim, ancorados nos seculares conceitos de resisténcia dos materiais, € nas
bases da teoria do concreto armado, engenheiros elaboraram e propuseram
documentos normativos para padronizar a seguranca das estruturas em funcéo de
determinados critérios. Nesses documentos, que hoje sdo conhecidos por normas,
sdo apresentados parametros e procedimentos que auxiliam na quantificacdo da

seguranca de uma estrutura.

Objetivamente, os critérios de seguranca nos métodos de calculo séo tratados
de duas formas: i) quando os parametros que servem de base para o calculo possuem
valores fixos e consideram-se valores nominais fixos para as acdes e resisténcias; e
i) quando os parametros que servem de base para o calculo sdo associados a

variaveis aleatorias.

No primeiro caso, denominado método deterministico, adota-se um coeficiente
de seguranca como a razéo entre as acdes e as resisténcias. No segundo caso,
denominado método probabilistico, o coeficiente de seguranga € funcdo do grau de
variabilidade das ac¢des e das resisténcias, incluindo as incertezas que culminam na

probabilidade de falha da estrutura.

As normas técnicas sao responsaveis por determinar as exigéncias inerentes
aos critérios de seguranca, ponderados por coeficientes especificos. O papel das
normas €, portanto, garantir a seguranca de todas as estruturas, projetadas sob sua

jurisdicéo, incorporando algumas incertezas das acdes e das resisténcias.
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Nova (2017) sugere que os coeficientes parciais de seguranca podem ser
calibrados de tal forma que se possa otimizar o projeto da estrutura, mantendo-se
ainda uma margem de seguranca adequada. Além disso, parametros de célculo,
fornecidos pelas normas, padronizam as caracteristicas que envolvem cada tipo de

estrutura, sob a otica de garantia da seguranca.

N&o obstante, ha um consenso na literatura que a calibracdo dos coeficientes,
utilizando-se uma abordagem probabilistica, somente sera aplicada em projetos de
engenharia se for suficientemente clara e objetiva. E valido ressaltar que toda
estrutura, durante sua vida util, tem que atender aos requisitos de servico (manter-se
em condi¢cdes apropriadas de acordo com sua funcdo), seguranca (suportar
carregamentos esporadicos e repetitivos sem falhar) e robustez (ndo sofrer severos
danos em casos de incéndio, explosdes entre outros), conforme ressalta Beck (2016).

Autores como Stewart (1996), Bartlett e MacGregor (1997), Bartlett (2001),
Kruguer (2008), Coelho (2011), Tramontini (2016) e Badimunena (2017) apontam que
alguns dos coeficientes previstos nas normas ndo seguem um delineamento claro
quanto a sua determinacao e que um caminho para justificar a previsdo dos mesmos
pode estar associado a alguns conceitos de andlise matematica, seja ela

deterministica ou probabilistica.

Neste contexto, a abordagem desta pesquisa € investigar, com enfoque
analitico e temporal, os coeficientes parciais de seguranca estrutural a partir da 6tica
de confiabilidade estrutural.

O trabalho permite identificar a evolu¢cdo dos estudos de confiabilidade
estrutural, verificando sua correlacdo temporal com o estabelecimento de
especificacdbes normativas sobre a majoracdo das acbes e a minoragdo das
resisténcias para garantir a seguranca estrutural. A hipétese de trabalho € que a
evolugéo dos coeficientes parciais alterou ao longo do tempo a probabilidade de falha
das estruturas e que esses coeficientes podem ser explicados quando

correlacionados ao indice de confiabilidade alvo.

1.1 Objetivos

O objetivo geral desta pesquisa € investigar, com enfoque analitico e temporal,

os coeficientes parciais de seguranca estrutural a partir da 6tica de confiabilidade
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estrutural. De forma sucinta, é apresentado o desenvolvimento temporal dos critérios

de seguranca no célculo estrutural.

Para esta proposicdo também sdo relevantes os objetivos especificos: i)
abordar e descrever a evolucdo dos codigos e normas sobre seguranca estrutural; ii)
apresentar e descrever a evolucdo dos estudos de confiabilidade; e iii) desenvolver
uma linha do tempo, associando os coeficientes de ponderacdo especificados nas

normas aos respectivos indices de confiabilidade.

Embora, para justificar e analisar a seguranca das estruturas de forma
genérica, possam ser explorados alguns coeficientes parciais associados a outros
materiais como aco e madeira, o foco deste trabalho é avaliacdo da seguranca em

estruturas de concreto armado, particularmente quando solicitadas a flexao simples.

1.2Metodologia

Visando atender aos objetivos desta pesquisa, este trabalho foi realizado de
forma exploratoria, com pesquisa bibliografica e documental associada a um estudo
de caso experimental relativo ao dimensionamento de uma viga de concreto armado

submetida a flexao simples.

A pesquisa bibliogréfica foi realizada em dois dominios: i) o levantamento do
estado-da-arte sobre o desenvolvimento das normas associadas a seguranca das
estruturas no Brasil e na Europa, para identificar os fatores de seguranca e 0s
coeficientes parciais de majoracdo de acdes e minoragao das resisténcias; e ii) 0
levantamento do estado-da-arte dos estudos sobre confiabilidade com enfoque na

seguranca das estruturas.

Os coeficientes parciais podem ser avaliados sob a abordagem probabilistica,
particularmente sob o viés da confiabilidade. Assim o0s coeficientes parciais estao
relacionados a um indice de confiabilidade que, por sua vez, também se relaciona
com uma certa probabilidade de falha das estruturas e, assim, os coeficientes parciais
normatizados podem ser analisados de forma probabilistica ao longo do tempo,

conforme apresentado na figura 1.
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SEGURANCA ESTRUTURAL

METODOS DE VERIFICACAO

COEFICIENTES PARCIAIS DE SEGURANCA

CONCEITOS DE PROBABILIDADE

CONFIABILIDADE

INDICE DE
CONFIABILIDADE

PROBABILIDADE
DE FALHA

------------>

------------’

Figura 1 - Delineamento metodoldgico do trabalho
Fonte: O Autor (2021).

1.3O0rganizagdo metodolégica da pesquisa

A pesquisa tem como foco principal a descricédo de causa e efeito entre a Teoria
da Confiabilidade e os coeficientes parciais de seguranca e foi organizada em quatro

partes.
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Parte A — Estado-da-arte dos estudos sobre Confiabilidade com enfoque

na seguranca das estruturas.

Esta parte, realizada de forma exploratoria, reine documentos, artigos
cientificos publicados em bases indexadas e livros, com as palavras-chave: i) Teoria
da Confiabilidade; ii) Confiabilidade Estrutural; iii) Analise Probabilistica em Seguranca

Estrutural; e iv) Estados Limites e Seguranca.

Esta revisdo objetiva extrair: i) as variaveis de entrada e saida nos métodos de
verificacdo de seguranga estrutural; e ii) as caracteristicas matematicas dos métodos

de verificacdo de seguranca estrutural.

Também séo apresentados e analisados os indices de confiabilidade indicados
para cada método, com vistas a seguranca de estruturas de concreto armado,
distribuidos em uma linha do tempo incluindo-se, quando pertinente, diagrama e

matriz de causa e efeito no contexto para o qual foram propostos.

Parte B - Estado-da-arte sobre o desenvolvimento das normas

associadas a seguranca das estruturas no Brasil e na Europa

Esta parte, realizada de forma exploratéria, reuniu documentos e normas
editados pela Associacdo Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) e pelo comité

European Commitee for Standardizations (Eurocode).

Foram identificadas as etapas do processo de elaboracao e atualizacéo destas
normas, tendo como enfoque o cenario e o contexto temporal em que foram
atualizadas ou desenvolvidas, os atores que participaram deste processo, bem como

as premissas e 0s objetivos intrinsecos ao mesmo.

Parte C - Andlise de causa e efeito da introducdo da Teoria da

Confiabilidade nos documentos normativos.

Com os resultados das Parte A e B, construiu-se 0 percurso da seguranca
estrutural associada a Teoria da Confiabilidade. Tem-se como pressuposto que o0s
métodos deterministicos foram precursores dos métodos semiprobabilisticos, nos

quais os coeficientes parciais aplicados a a¢0es e resisténcias foram estabelecidos.
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O trabalho buscou desenvolver uma analise critica da conexdo destes
coeficientes parciais com modelos probabilisticos através de diagrama de causa e
efeito em linha temporal, verificando se, na evolucao das analises probabilisticas ou
de confiabilidade estrutural, os indices de confiabilidade possuem uma trajetoria mais
arrojada ou mais conservadora, e ainda, se esses comportamentos refletem nos

documentos normativos.

Parte D — Avaliagcdo do desempenho estrutural por meio de um estudo de
caso, tomando como base a capacidade resistente de um elemento estrutural

analisado.

Nesta etapa, foram produzidos 32 corpos de prova de concreto (1 para cada
betonada) para, de forma experimental realizar a determinacdo da resisténcia a
compressédo do concreto, f.. Para a producdo do concreto foram adotados: um uUnico
tipo de cimento CPIl E — 32, areia natural, e um Unico tipo de aditivo plastificante
composto por policarboxilato. Foram considerados abatimento de 140 mm e Classe
de Agressividade Il, conforme NBR 6118/2014, que define a relagdo agua cimento <

0,60 e resisténcia a compressao minima = 25 MPa.

Para cada betonada, foram moldadas duas vigas de concreto armado, sendo
moldadas, portanto, sessenta e quatro vigas, das quais um lote de 32 vigas foi
adensado manualmente e o outro — de mesma quantidade — foi adensado com

vibrador de imerséo, com a finalidade de avaliar momentos resistentes aos 28 dias.

Para cada corpo de prova cilindrico, foi anotada a resisténcia a compressao
obtida no ensaio de compresséo simples e, para cada viga, foi anotada a carga de
ruptura da viga a flexdo simples, e calculado o respectivo momento de ruptura da

secdo transversal.

Para a analise de confiabilidade, foram adotadas: a resisténcia a compressao
do concreto (fc = fcq) obtida a partir do ensaio de compressao dos corpos de prova
(variavel probabilistica) e a tensdo de escoamento do aco (fy = g54), tomada como
variavel deterministica, gerando os correspondentes valores do momento resistente
altimo da secéo transversal (Mud ) para as vigas. Foi desprezada a colaboracdo da

resisténcia a tracdo do concreto.
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As cargas de ruptura de cada viga, no Estadio lll, foram utilizadas para
determinar os valores dos momentos resistentes das vigas com adensamento

mecanico e com adensamento manual.

Subsequentemente, foram inseridos os parametros de seguranga conforme as
especificacbes de cada norma em cada periodo, e foi avaliada a influéncia dos
coeficientes de seguranca nos indices de confiabilidade resultantes, comparando-os

com os valores identificados na bibliografia corrente.
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2 PARTE A: ESTADO-DA-ARTE SOBRE CONFIABILIDADE COM ENFOQUE NA
SEGURANCA DAS ESTRUTURAS

No projeto de uma estrutura, desde as mais simples até as mais complexas, €
inerente ao dimensionamento a preocupa¢ao de que a economia e a seguranga
caminhem juntas para o bom desempenho e funcionamento dos elementos

estruturais.

Dessa maneira fez-se necessario determinar aspectos de eficiéncia para as
estruturas. Estes aspectos, que podem ser analisados qualitativamente e
quantitativamente, devem assegurar, em sintese, que a estrutura se apresente

resistente, estavel e duradoura por toda sua vida util.

O aspecto qualitativo € quase uma percepc¢do visual e sensorial da obra
construida, e permite que se verifique se a estrutura € segura e capaz de suportar,
sem alteracdes, as agbes que vierem solicita-la. Durante um periodo, desde a fase
de construcdo até o final de sua vida util, as estruturas ndo devem apresentar
deformacfes ou deslocamentos excessivos, trincas, perdas de equilibrio, colapso ou

ruina.

Ja o aspecto quantitativo tem o objetivo de quantificar a seguranca introduzida

na estrutura com vistas a traduzir numericamente os aspectos qualitativos.

Para a quantificacdo da seguranca, ao longo do tempo, foram desenvolvidos e
aperfeicoados diversos métodos com base em teorias e modelos matematicos. Na
antiguidade foi aplicado o que poderia ser chamando de método indutivo, que
consistia em construir com base na intuigdo do construtor, que poderia ser uma
habilidade inata, ou condicionada a sucessivos casos de sucesso de construcdes
similares j4 executadas ou observadas. Provavelmente, ao se analisar hoje estas

construcdes, é possivel dizer que seriam consideradas antiecondmicas.

Até meados do século XVIII, excetuando-se casos isolados e experiéncias
individuais, pode-se dizer que praticamente todas as constru¢des foram baseadas na
experiéncia dos seus executores. A partir da segunda metade do século XVIII, teve
inicio a Revolucédo Industrial com o surgimento da metalurgia, da siderurgia e da

técnica de preparo e execucdo de estruturas de concreto armado e protendido. Essas
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novas descobertas levaram a uma rapida urbanizacdo e a uma consequente

disseminacao da aedificium expertise, ou seja, da pericia de construir.

Nesse vibrante periodo histoérico comecgaram a ser desenvolvidas, e aplicadas,
teorias quantitativas para avaliar o comportamento dos materiais estruturais. Estas
teorias com enfoque analitico e numeérico, buscaram determinar os esforcos internos,
as deformacbes e os deslocamentos em uma dada estrutura com certo grau de
realismo. Paralelamente, houve o desenvolvimento de métodos experimentais, que
na realidade sdo a traducao da experiéncia indutiva em menor escala, e com um rigor

metodoldgico na repeticdo das experiéncias.

A aplicacdo de métodos experimentais permitiu determinar, com maior grau de
precisdo, o comportamento dos materiais, tanto na determinacdo dos esforgcos
internos, como na definicdo de critérios de resisténcia. Assim o método experimental

permitiu a verificacdo das entéo teorias analiticas e numéricas desenvolvidas.

Cabe lembrar que todas essas teorias sdo baseadas em um roteiro hipotético-
dedutivo de que uma estrutura possua comportamento deterministico, ou seja, que
uma mesma estrutura, com as mesmas vinculagbes e carregamentos, possa ser
repetida diversas vezes e apresente as mesmas respostas, ou seja, as mesmas

solicitacdes e os mesmos deslocamentos.

Contudo, é dificil, ou mesmo impossivel, realizar varios ensaios para conhecer
0 comportamento real e em uso de uma dada estrutura. Assim €& imperativo definir
critérios que levem em conta possiveis erros cometidos no estudo analitico, ou

numerico, de apenas um modelo.

Observa-se que, da inducdo aos métodos experimentais, incluindo-se as
contribuicdes da mecénica das estruturas - relativas ao comportamento dos materiais,
a determinacdo dos esforgcos, e aos critérios de seguranca - ha um crescente
aprimoramento dos métodos de célculo para verificacdo da seguranca estrutural.
Ainda assim, fica estabelecida a necessidade de introducéo de fatores de correcéo
nas variaveis que participam do dimensionamento de uma estrutura e de como

quantifica-los. Esses fatores sdo denominados coeficientes de ponderagéo.
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Os coeficientes de ponderacéo para as acdes e para a resisténcia atuam de tal
forma que as a¢des nominais sdo majoradas, as resisténcias nominais sdo minoradas,
e a seguranca é garantida se a resisténcia minorada for maior ou igual as acdes
majoradas. E possivel dizer que o procedimento usual de projeto de estruturas utiliza
coeficientes de ponderacéo, ou coeficientes parciais de seguranca, como forma de

traducdo das incertezas nas acdes e na resisténcia das estruturas.

Ang e Tang (1975) afirmam que critérios de seguranca no célculo estrutural
foram definidos com base em julgamentos subjetivos. Com o aporte de ferramentas
probabilisticas e métodos de simulacdo, passou a ser possivel uma melhor definicdo
dos critérios de seguranca. Os autores ainda reforcam que ha dificuldade na obtencéo
de dados estatisticos suficientes que permitam uma elaboracdo probabilistica
profunda. Assim, € comum a adogdo de um método decorrente do estabelecimento
de patamares em que a estrutura deixa de cumprir suas funcdes, denominados

estados limites.

Segundo McGregor (1976), a decisao de adotar coeficientes de ponderagao
comuns para todos os materiais € uma tentativa de alcangar niveis uniformes de
seguranca, de unificar e simplificar o projeto estrutural, 0 que € uma caracteristica dos
métodos deterministicos, sendo que, a partir da década de 60, os aspectos de
seguranga tiveram os procedimentos refinados quando os denominados fatores ¢
foram desenvolvidos para estimar os fatores de ponderacdo das acdes e das
resisténcias. O autor ressalta que, para um determinado estado limite do material, o
coeficiente @ nao devera depender da combinagao das agdes. Embora referidos as
vezes como coeficientes do material, os coeficientes ¢ também devem considerar
outras contribuicdes para a variabilidade da resisténcia e ndo somente para a variacéo

da resisténcia mecéanica do material.

Beeby (1994), levando em conta a adogao dos fatores y na maioria dos codigos
europeus, faz um historico da aplicacédo desses fatores no método dos estados limites
e comenta que, apesar do aparente sucesso, a validade e a adequacao dessas
parametriza¢des continuam em debate. Ainda atual, mesmo depois de duas décadas,
a proposicéo do autor diz respeito a como estabelecer aproximacfes que garantam a
seguranca da estrutura com economia e racionalidade, mantendo-se condi¢cdes

aceitaveis dos niveis de confiabilidade.
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Segundo Beeby (1994) e Ditlevsen e Madsen (1996), ndo ha questionamentos
guanto a flexibilidade e a universalidade da aplicacdo dos métodos dos estados limites
com coeficientes parciais. Os autores apontam que esse método pode ser adaptado
para usos ndo padronizados e pode ser utilizado convenientemente para diferentes

sistemas estruturais.

Bernardo (1999) afirmava, no final da década de 90, que diferentes métodos
probabilisticos formais foram desenvolvidos e que, naquele momento, a opinido
dominante era de que o calculo probabilistico seria a base estatistica mais
conveniente para a estimativa da confiabilidade das estruturas, e, consequentemente,

para a avaliagdo da seguranca.

Beeby (1994) e Bernardo (1999) sugerem que o conceito de probabilidade pode
ser usado para modelar a frequéncia de ocorréncia de um evento especifico,
considerando-se muitas repeticbes sob circunstancias controladas, e assim adaptar

coeficientes parciais a cada situacao especifica de projeto.

Galambos (1982), Henriques (1998) e Rojas (2015) reforcam, mesmo em
décadas distintas, que a andlise da confiabilidade estrutural considera as flutuacdes
aleatédrias e inevitaveis das propriedades mecanicas dos materiais, das propriedades
geométricas dos elementos estruturais, e das acdes. Comumente, essas flutuacdes
sdo associadas a frequéncia com que as variaveis sao observadas e podem ser
descritas na forma de histogramas ou curvas acumuladas, ou parametrizadas em
distribuicdes baseadas nos dados observados. Beck (2019) traduz estas flutuagbes
como incertezas, que podem ser classificadas em intrinsecas, em epistémicas ou

causadas por erros humanos.

Beck (2019) aponta que a incerteza intrinseca €, por natureza, aquela que faz
parte dos processos envolvidos, € irredutivel, e ndo pode ser eliminada. Essa
incerteza é conhecida por ser objetiva e previsivel e esta relacionada a variaveis e a
fenbmenos observaveis. A incerteza intrinseca pode ser: i.) fisica, ou seja,
corresponde a aleatoriedade natural dos fendbmenos fisicos, quimicos, biologicos e
atmosféricos que rodeiam os sistemas estruturais, como por exemplo, a flutuacéo
temporal das agcbes ambientais como o vento e a chuva, a variacdo da resisténcia de

materiais como o0 concreto e o aco, e a flutuacdo dimensional dos elementos
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estruturais como a largura e a altura das vigas. Esta incerteza pode ser reduzida a
partir da coleta de um ndamero maior de informacdes e de um maior controle de
qualidade na producao dos materiais e dos elementos estruturais; ii.) de previsao, que
ocorre na previséo de condic¢des futuras de um processo ou sistema, dado como certo

ou pouco provavel.

Segundo Beck (2019), a incerteza epistémica é aquela relacionada com o atual
conhecimento sobre as varidveis, e sobre o problema em andlise. A incerteza
epistémica é geralmente subjetiva e pode ser: i.) estatistica, ao utilizar amostras, ou
na determinacéo de curvas de distribuicdo de probabilidade de uma variavel aleatéria,
ou na determinacdo de seus parametros e momentos®. Por exemplo, quando a média
de uma variavel € determinada por sua amostra, e ndo por sua populacao, a variancia
do resultado corresponde a uma incerteza estatistica. Ou ainda, quando um modelo
de distribuicdo para uma variavel aleatéria com base em um histograma é inferido
(e.g.: “essa variavel segue uma distribuicdo normal !”), isso da origem a uma incerteza
estatica ; ii.) de decisdo, ao assumir que um determinado evento ocorreu ou nao; iii.)
de modelo, que tem sua origem na representacdo do comportamento estrutural
através de modelos simplificados; e iv.) fenomenoldgica que se refere ao incompleto
conhecimento dos fendmenos envolvidos na vida Gtil de uma estrutura. Em particular
a incerteza fenomenoldgica se manifesta devido a fenébmenos ou a modos de falha
ndo imaginados pelo projetista, e neste caso ndo sao raros 0s exemplos na histéria
da engenharia, como por exemplo a queda dos prédios do World Trade Center, nos
ataques terroristas de 11 de setembro de 2001, apds a colisdo das aeronaves e 0
incéndio de proporcdes inimaginaveis, ou ainda os inUmeros casos de colisdes de

cagcambas de caminhdes levantadas com passarelas.

Por fim, em relagéo as incertezas decorrentes de erro humano, Beck (2019)
sugere que estas incertezas tém papel fundamental na seguranca estrutural, sdo
inevitaveis (e por essa razdo podem ser também consideradas intrinsecas), mas
podem ser reduzidas com treinamento e qualificacdo (por essa razdo podem ser

consideradas epistémicas). A acao direta ou indireta do homem, que por imprudéncia,

1 Os momentos sdo muito importantes em estatistica para caracterizar distribuicées de probabilidade.
Por exemplo, a distribuicdo normal é caracterizada apenas pelo primeiro e pelo segundo momentos. O
primeiro, 0 segundo, o terceiro e o quarto momentos caracterizam a tendéncia central, a disperséo, a
assimetria e a curtose, respectivamente, de uma distribuicdo de probabilidades.



31

impericia ou negligéncia, afeta de maneira indesejavel o desempenho e a seguranca
de sistemas de engenharia, estd enquadrada como erro humano. Infelizmente erros
humanos possuem um carater de imprevisibilidade, e séo dificeis de se representar

através de modelos.

Beck (2019) ressalta que alguns autores apontam que as incertezas podem ser
absorvidas somente em dois grupos: as incertezas intrinsecas, com maior controle e
previsibilidade e que, em geral, possuem distribuicAo normal; e as incertezas
epistémicas particularmente mais vulneraveis que, em geral, sdo representadas por
distribuicdes que possuem fungdes de poténcia. Qual seja a incerteza inerente a cada
situacdo especifica de projeto, o método de dimensionamento deve absorver essa

incerteza proporcionando seguranga estrutural.

O método de dimensionamento, conforme Henriques (1998), deve assegurar
uma margem de seguranca em relacdo aos diferentes critérios de projeto, de acordo
com o0 respectivo comportamento da estrutura e a probabilidade de ocorréncia de

determinados estados limites.

Segundo Lopes (2007), um projeto estrutural deve levar em consideragao as
incertezas inerentes as variaveis envolvidas, que podem ser relativas: i) a intensidade
e a distribuicdo das cargas permanentes e acidentais; ii) as propriedades mecanicas
dos materiais; iii) aos parametros geométricos da estrutura; e iv) aos modelos de
calculo e de analise estrutural. Tais incertezas impossibilitam que uma estrutura
apresente seguranca absoluta, pois uma determinada combinagcdo de valores das

variaveis pode resultar numa condicao de falha.

Em andlise critica aos autores mencionados, nota-se que a multiplicidade das
variaveis compde um elemento de incerteza vinculado ao conhecimento do
engenheiro em relacdo a estrutura. Com a inclusédo desse elemento no modelo

deterministico, tem-se, agora, um modelo probabilistico.

Portanto a teoria de probabilidade pode ser também interpretada como um
sistema de avaliagdo, em que as probabilidades expressam graus de confianca em

relacdo a ocorréncia ou nao de eventos.
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Conclui-se que os métodos de verificacdo da seguranca devem considerar de
forma apropriada as incertezas associadas as Vvariaveis que intervém na
caracterizacdo das acdes e das resisténcias, determinando assim a resposta do

sistema estrutural.

2.1Métodos de verificagdo da seguranga

O inicio da engenharia estrutural é baseado na teoria da elasticidade, que data
da época de Coulomb e Navier, no fim do século XVIII. Ja no final do século XX, com
avancos significativos na engenharia estrutural e com a disponibilidade do computador
como uma ferramenta de analise, 0 comportamento de sistemas complexos pdde ser
determinado com grande precisdo para as finalidades de projeto, como apontam
Zagottis (1981) e Castanheira (2004).

Conforme ja descrito anteriormente, a avaliagdo da seguranca de uma estrutura
leva em conta incertezas e imprecisdes relacionadas com os processos de construcao
das estruturas, variabilidade da resisténcia dos materiais, além das aproximacdes

numeéricas dos processos de calculo e dimensionamento.

Entende-se que a andlise da seguranca de uma estrutura esta relacionada a
forma com a qual sera introduzida a seguranca no projeto e assim assumir qual o
método de seguranca em engenharia estrutural sera adotado para identificar, controlar

e considerar corretamente a variabilidade das acdes e das resisténcias na estrutura.

Por um lado, para assegurar o carater econémico da estrutura, € necessario
analisar os materiais e as tecnologias disponiveis para utilizacdo, comparando 0s
diversos custos associados. Definidos os materiais e as tecnologias deve-se
aperfeicoar o sistema estrutural buscando-se equilibrio entre o consumo de material
e a seguranca do sistema. Na maioria dos projetos, sao obtidos bons resultados com

a padronizacgéo das dimensodes dos elementos.

2.1.1 Método das Tensoes Admissiveis

Considerando-se o fim do processo indutivo e o inicio da aplicacdo de teorias
com enfoque analitico e numérico, ratificadas por procedimentos experimentais, tem-
se a consolidacdo dos métodos deterministicos. O primeiro método deterministico

utiizado para o dimensionamento de estruturas foi o Método das Tensdes
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Admissiveis, que consiste em calcular o valor da tenséo para o carregamento maximo
esperado e compara-lo a tensdo admissivel dos materiais empregados. Essa tenséo
admissivel, por sua vez, é uma fragdo de alguma tenséo limite, definida pelo limite do

comportamento eléstico-linear.

E possivel afirmar que este método consiste na aplicacio de conceitos da
resisténcia dos materiais, bem como da continua evolucdo da teoria da elasticidade

ocorrida durante o século XIX.

A raz&o entre a tensao de ruptura (ou limite) e a tensdo admissivel € nomeada
de fator de seguranca. O fator de seguranca, para projeto, era baseado em bom senso
e experiéncia, tendo o papel de ajustar a possibilidade de ocorréncia de valores
desfavoraveis das acdes, e das propriedades dos materiais, e de levar em
consideracao as incertezas do modelo tedrico, aponta Santos (2012).

Em termos praticos, a introducédo da seguranca no projeto estrutural, por este
método, é feita por meio de um coeficiente, representando por y;, e denominado
coeficiente de seguranca interno (também denominado, em alguns casos, de fator de
seguranca FS). Os valores a serem adotados para y; devem levar em conta a
variabilidade inevitavel das tensdes de ruptura, ou de escoamento quando for o caso,
dos materiais. Nesse método, o coeficiente y; também absorve, indiretamente, a

variabilidade inevitavel das acées.

O que se nota na pratica corrente € que a determinagcdo dos coeficientes de
seguranca internos € empirica, os valores sdo justificados pelos resultados
disponiveis de estruturas concebidas. Em outras palavras, pode se dizer que esse
método € uma traducdo mateméatica e metodolégica de um processo indutivo.
Contudo, quanto mais dados disponiveis das estruturas projetadas e construidas,
mais se pode orientar a alteracdo dos valores de y;, permitindo um progresso gradual
e seguro nos critérios de projeto, de modo a atender os critérios de seguranca e 0s

aspectos econdmicos com a segura minimizagao dos y;.

No método das tensdes admissiveis, a filosofia de dimensionamento consiste
em se calcular a tensdo o, geralmente no regime elastico para o carregamento
maximo esperado e compara-la a tensdo admissivel 0adm, que € uma fracao da tensao

limite de ruptura or, ou de escoamento oe, admitida como o limite a ser atingido. A
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tensao limite define o nivel de tenséo a partir do qual o comportamento elastico-linear

nao mais se aplica. Esse critério de projeto € associado ao fator de seguranca (FS

fator de seguranca global representando genericamente o coeficiente vi), conforme
exemplificado na inequacéao 1:

OR O,

Omax <= Oadm (em que: Ogam = E ou 0gqm = E) (1)

Em uma sintese objetiva, de acordo com o método das tensdes admissiveis,

impde-se que as tensdes maximas oriundas das solicitagcdes da estrutura ndo devem

ultrapassar as tensdes admissiveis dos materiais, que sdo associadas ao um fator de

seguranca denominado de y; e aplicado as tensdes resistentes do material (figura 2).

No método, o fator de seguranca pode ser chamado de coeficiente de seguranca

interno (y), e € sempre maior do que 1.

RESISTENCIA DO MATERIAL

oo ———

A estrutura neste caso,
I apresenta um comportamento I
’Y| I elastico linear, com y;atuando I
I comoum coeficientede |
| minoragéo da resisténcia e I

colocando-a em um patamar

|
|
- | de seguranca frente as
SOLICITACOES DE SERVICO o
| solicitagbes.
.

Figura 2 — Analogia Gréfica do Método das Tensdes Admissiveis
Fonte: O Autor (2021).

O projeto deve prever alguma resisténcia adicional acima daquela que é
necessaria para suportar as acoes de servico, isto €, a estrutura deve ser projetada
tendo em vista a possibilidade de ocorrer agcdes acima das previstas, contudo 0s
fatores de seguranca sdo aplicados somente as resisténcias, o que dificulta neste

meétodo a incorporacado da variabilidade das acgdes.

Ellingwood (2000) lembra que o método de dimensionamento amplamente
utilizado durante o século XX foi 0 método das tensGes admissiveis, o qual ainda é
aplicado na atualidade. Tal método teve origem ha quase 100 anos, chamado de

meétodo das tensdes em servico (conhecido também como o Método das Tensdes
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Admissiveis - Allowable Stress Design, ASD, segundo o AISC) e se baseou na teoria
da elasticidade, cujo inicio se deu na segunda metade do século XIX, quando se
comecou a ter o controle do calculo estrutural na prética. Esta teoria admite a
linearidade entre solicitacdes e resisténcias, assim como entre as solicitacbes e as

deformacoes.

Apesar de ter sido, com o que se tem de registro atualmente, o primeiro método
proposto, e ndo se nega sua grande utilidade na sua época e até hoje, ha algumas
falhas, e por essa razéo algumas incertezas, principalmente incertezas epistémicas

de modelo.

Além disso, as tensdes maximas calculadas ocorrem, geralmente, em um ponto
e ndo em toda a estrutura, constituindo-se, assim, como um efeito localizado. Por
exemplo, em uma viga simplesmente apoiada, com uma carga uniformemente
distribuida, o0 momento fletor maximo ocorre na sec¢ado situada no centro do vao,
gerando neste ponto as maiores tensdes solicitantes. E esta situacéo idealizada é
aquela que caracterizar4 um esgotamento da capacidade resistente do material. Nota-
se gue, neste caso, ndo se considera que as tensbes podem ser redistribuidas
plasticamente para outras partes menos solicitadas do elemento, aspecto que

caracteriza uma reserva de resisténcia nao levada em conta no dimensionamento.

O Método das Tensdes Admissiveis foi inserido em algumas normas no formato
de especificacdes relativas ao tratamento das ac¢des, ou na forma de valores médios
estimados para as acdes permanentes, ou na forma de valores extremos maximos
estimados para as ac¢des acidentais, ou ainda na forma de valores estatisticos

estimados.

Uma questado que se coloca €, como assumir o valor da resisténcia ultima, em
qgual universo amostral, ou seja, considera-se a menor resisténcia obtida em todas as
amostras de um lote, ou a maior resisténcia obtida em todas as amostras de um lote.
Na prética pode-se assumir a resisténcia Gltima como um valor médio das amostras,
porém se ocorrer, em um caso extremo, uma variabilidade significativa das
resisténcias, assumindo-se o valor médio, ha um risco que mesmo aplicando-se
fatores de seguranca elevados, a resisténcia assumida em projeto ndo absorva o

menor valor das amostras.
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Por exemplo, se a resisténcia média das amostras resulta em 25 MPa e ha, no
lote de amostras, alguns testemunhos com resisténcia de 10 MPa, mesmo aplicando-
se um Fator de Seguranca igual a 2 sobre a resisténcia média do concreto, o valor
limite resultard em 12,5 MPa e, portanto, existirdo amostras com valores menores. A

pergunta que fica é: isso é aceitavel?

2.1.2 Método do Calculo na Ruptura

Séles et al. (2015) relatam que no ano de 1849, apds o colapso de uma ponte
trelicada feita de ferro fundido na Inglaterra, foi debatida a questdo do uso desse
material na construgao de pontes, e surgiu a pergunta: “qual o multiplo de maior carga
que deveria ser considerado como carga de ruptura de uma viga?”. Diante disso,
Brunel e Stephenson? ficaram interessados no tipo de comportamento da estrutura
caso ocorresse uma sobrecarga. Esses engenheiros observaram que as provas de
carga, para assegurar que a estrutura pudesse suportar as cargas de servigo, eram
realizadas de forma intuitiva. Observaram também que a teoria da elasticidade
inserida no Método das Tensdes Admissiveis, embora estabelecesse respostas mais
precisas, poderia inibir ou interferir na intuicdo dos engenheiros. Assim concluiram
que, “se por um lado, ndo pode ser negado o sucesso da engenharia por meio do uso
e aplicacdo da teoria da elasticidade, por outro, é preocupante que essa teoria tenha

sido tao sufocante”.

E dificil precisar a data, mas entre a segunda metade do século XIX e inicio do
século XX, verifica-se 0 desenvolvimento cada vez maior da teoria da plasticidade,
aplicada as estruturas construidas com materiais ddcteis (aco, por exemplo), e das
teorias do dano e da fratura, aplicadas as estruturas construidas com materiais frageis

(concreto, por exemplo), e a utilizacdo dessas teorias na seguranca das estruturas.

A luz da teoria da plasticidade, para se avaliar a seguranca de uma estrutura,
€ imperativo conhecer as condi¢cdes de colapso, o que sugeriu a introducédo do
chamado fator de carga em alguns métodos de dimensionamento, é que é definido
pela relacdo entre a carga de colapso e a carga de servico. Na atualidade, quase 150

anos depois, a relacdo € a mesma, embora a chamada carga de colapso seja agora

2 Burdekin, F.M. The Early Pioneers — Bridges, Canals, Railways and Ships. 24 de outubro de 2006.
Disponivel em : http://www.mae.uk.com/Pioneers%200f%20Engineering.PDF . Acessado em 25 de
janeiro de 2021.
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conhecida como condicéo de projeto, ou em termos genéricos, solicitacdo de projeto
(Sd), onde o indice drefere-se ao termo em inglés “design”, e a carga de servi¢co pode
ser conhecida hoje como a condi¢cdo caracteristica, ou em termos genéricos,

solicitacdo caracteristica (Sk), onde o indice k refere-se ao termo em inglés “kind”.

Portanto, as reflexdes de Brunel e Stephenson apontam que se a resposta de
uma dada estrutura submetida a uma carga proporcional e crescente fosse linear em
toda sua vida util, ou seja, se em todas as condi¢cdes houvesse proporcionalidade
entre a intensidade da carga e a intensidade das correspondentes tensdes em todos
0s pontos e em todos 0s planos, seria possivel dar uma interpretacao externa ao ja
apresentado coeficiente de seguranca interno yi que , neste caso hipotético, passaria
a ser um coeficiente que, ao ser aplicado a carga de servico da estrutura,

estabeleceria uma carga proporcional que levaria a estrutura ao colapso.

Entretanto, a resposta linear de uma estrutura s6 existe enquanto as relacdes
tensdo-deformacéo do seu material permanecerem lineares, que traduz a chamada
linearidade fisica, e enquanto a sua geometria se mantiver praticamente inalterada em
funcdo dos deslocamentos em resposta as cargas aplicadas, chamada de linearidade

geomeétrica.

Na realidade, a maioria absoluta das estruturas sujeitas a um carregamento
crescente, mesmo apresentando resposta linear para uma certa faixa desse
carregamento, deixa de ter resposta linear antes de atingir a ruina, quer por perder a
linearidade geométrica, quer por perder a linearidade fisica. A rigor, sdo poucas as
estruturas que nao perdem a linearidade geométrica, contudo existem aproximacdes

normalmente utilizadas para representar essa nao-linearidade.

Para medir externamente a distancia entre as condi¢cdes de utilizacdo da
estrutura e as correspondentes condicbes de ruina, utiliza-se o coeficiente de
seguranca externo ve, que € o valor pelo qual a intensidade da carga deve ser

multiplicada para se estabelecer a carga que levara a estrutura a ruina.

Pelo método do calculo na ruptura, as tensdes de trabalho majoradas por
fatores de seguranca globais, denominados genericamente de FS ou especificamente
de ye, N0 devem ultrapassar a resisténcia ultima do material. O dimensionamento é

feito no estado limite de ruptura a partir da verificagdo da inequacao 2:
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Omax X FS < op (2)

Esse método permite aplicar diferentes fatores de seguranca para diferentes
tipos de acdes (Hansen,1965). No Brasil, apenas a norma de concreto armado, em
suas primeiras revisdes, evoluiu para este modelo, com a adocéao, pela NB1-1960 e

pela NB2-1961, do chamado estadio Il no dimensionamento do elemento estrutural.

Segundo estas normas, para o caso de compressao simples, multiplicavam-se
as cargas permanentes e acidentais por FSg= 2 e as cargas moveis por FSq = 2,4, e
as tensdes resultantes no concreto e no a¢o ndo deveriam ultrapassar os limites de

resisténcia destes materiais.

Em uma sintese objetiva, de acordo com o método do calculo na ruptura, as
tensdes maximas oriundas das acdes ndo devem ultrapassar as tensdes de ruptura

dos materiais, conforme figura 3.

RESISTENCIA DO MATERIAL r A solicitacdes neste caso, -

- = - apresentam um
I Verificacdo da Seguranca |

comportamento linear
associado ao ye, que atua
como um coeficiente de
majoracgao, colocando as
solicitacdes em um patamar

de seguranga frente as

SOLICITACOES DE SERVICO

resisténcias.

-2
)

Figura 3 - Analogia Grafica do Método do célculo na Ruptura
Fonte: O Autor (2021).
Portanto, a seguranca € definida por um fator que pode ser denominado como
o coeficiente de seguranga externo (ye), de modo que a ruina da estrutura é alcancada
sob acbes de ruptura, as quais sao resultantes do produto das ac¢des de servico pelo
coeficiente externo. Esse coeficiente leva em conta a variabilidade da intensidade das

acOes e a responsabilidade da estrutura.
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2.1.3 Métodos dos Estados Limites

Até a década de 80 os métodos deterministicos (método das tensdes
admissiveis e método do célculo na ruptura) serviram de base para diversas normas

de dimensionamento.

A hipotese de que o comportamento estrutural € um fenémeno deterministico
cai por terra quando verificado experimentalmente, pois, ao serem realizados ensaios
para determinacdo das propriedades mecanicas de um material qualquer, encontra-
se uma variavel aleatdria continua, a qual se deve associar a alguma distribuicéo de

densidade de probabilidade.

Castro (1997) ressalta que, a partir de 1960, duas correntes poderosas de
mudanca no calculo estrutural comecariam a ditar, mundialmente, a tendéncia na
seguranca estrutural: a consideracdo dos estados limites e a ideia de que os
parametros de calculo podem ser racionalmente quantificados através da teoria de

probabilidade.

Foi criado, em 1971, o comité Joint Committee on Structural Safety (JCSS),
constituido por profissionais de varios paises da Europa, com objetivo de coordenar e
harmonizar as atividades pré-normativas, desenvolvendo pesquisas na area de
confiabilidade, seguranca estrutural e andlise de risco (VROUWENVELDER, 1997;
SOUZA-JUNIOR, 2008). O comité tomou como ideia basica que os principios de
confiabilidade e seguranca deveriam ser os mesmos para todos os tipos de materiais
e elementos encontrados nas estruturas. Esse comité teve grande influéncia no

contetudo de confiabilidade presente em normas como o CEB e o Eurocode.

Como afirma Santos (2012), o Método dos Estados Limites (Load and
Resistance Factors Design — LRFD) também é conhecido como célculo pela
resisténcia ultima, célculo pela resisténcia, calculo plastico, calculo pelo fator de
carregamento, analise limite, e recentemente calculo pelos fatores de carregamento e
resisténcia. Em termos praticos, a tenséo de escoamento do a¢o da secao transversal
de um elemento estrutural pode ocasionalmente apresentar um valor abaixo do
minimo valor especificado, mas ainda dentro dos limites estatisticamente aceitaveis.

Além disso, podem ocorrer desvios nas dimensdes dos elementos estruturais, embora
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dentro de tolerdncias aceitaveis e, assim, resultarem elementos com resisténcia

inferior a resisténcia admitida.

Galambos (1978) relata que estados limites significam as condi¢cdes em que
uma estrutura deixa de satisfazer as funcdes a que se destina. Geralmente, os estados
limites estdo divididos em duas categorias: ultimos e de utilizagdo ou como é
conhecido atualmente no Brasil, de servico. Estados limites ultimos sdo fenébmenos
relacionados com o esgotamento da capacidade portante da estrutura, ou seja,
determinam a paralisacéo, no todo ou em parte, do uso da construcao. Estados limites
de utilizacdo, ou de servico, estdo, por sua vez, relacionados a interrupcdo do uso

normal da estrutura, e correspondem as exigéncias funcionais e de durabilidade.

Os estados limites ultimos podem ser originados, em geral, por um ou varios
fenbmenos, tais como: i.) perda de equilibrio, de uma parte ou do conjunto da
estrutura; ii.) transformacédo da estrutura original em uma estrutura parcial ou
totalmente hipoestatica; iii.) perda da estabilidade de uma parte ou do conjunto da
estrutura; iv.) perda da capacidade de sustentacédo por parte de seus elementos e
ruptura das secdes; v.) colapso progressivo, ou seja, propagacao de um colapso que
se inicia em um ponto ou uma regido da estrutura, e se propaga para uma situacao
de colapso total; vi.) grandes deformacdes e instabilidade global; e vii.) instabilidade

dindmica.

Ja os estados limites de servico, por sua ocorréncia, repeticdo ou duracéo,
podem causar efeitos estruturais que ndo respeitam as condi¢cdes especificadas para
a utilizacdo da construcdo, e podem comprometer a durabilidade da estrutura. Séo
causados, em geral, por: i.) deformacfes excessivas que afetam a aparéncia, 0 uso
funcional ou a drenagem; ii.) deslocamentos excessivos sem perda de equilibrio; iii.)
danos locais excessivos, como fissuras e corrosdo, que afetem a aparéncia, a
utilizacdo ou durabilidade da estrutura; e iv.) vibragdes excessivas que afetam o

conforto dos usuarios ou a operacao de equipamentos.

Sob o ponto de vista probabilistico, os estados limites ultimos devem apresentar
probabilidade muito pequena de ocorréncias, pois suas consequéncias Sao severas e
incorrem em perda de vidas ou de patriménio. Para os estados limites de servigo, pelo

fato de ndo representarem situagdes tdo perigosas quanto os estados limites Ultimos,
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uma maior probabilidade de ocorréncia pode ser tolerada. Em ambos os casos, a

verificacdo destes estados limites é obrigatoria.

Em 1978, Ellingwood liderou o desenvolvimento de um novo formato para as
normas americanas, baseado no método dos estados limites, processo no qual
considerou que a falha estrutural ocorreria quando ultrapassada uma condicao limite,
escrita, genericamente, em termos das variaveis resisténcia R e solicitacdo S. A
solicitagdo foi entendida como sendo um somatério de efeitos ponderados dos
carregamentos. Os coeficientes parciais de seguranga foram introduzidos neste
momento, sendo um coeficiente para cada uma das acdes e seus efeitos, que sao
entendidos como as solicitacdes, e um para a resisténcia do elemento estrutural.
Desta forma, o autor criou uma margem de seguranca em relagédo a cada uma das

principais variaveis aleatodrias do problema.

Ellingwood (2000) reforca que tanto as a¢cGes atuantes quanto a resisténcia da
estrutura séo variaveis que devem ser consideradas. Em geral, uma analise completa
de todas as incertezas que podem influenciar um estado limite ndo é pratica ou sequer
possivel. Desse modo, o enfoque para um método simplificado que considere a
seguranca estrutural sob o ponto de vista probabilistico deve usar métodos
probabilisticos baseados em momentos de primeira e segunda ordem. Tais métodos
assumem que as solicitacbes S e a resisténcia R sdo variaveis aleatdrias com
distribuic6es conhecidas, cuja média e o desvio-padrdo determinam o comportamento

dessas variaveis.

O novo formato adotado nas normas americanas passou a ser conhecido como
LRFD — Load and Resistance Factor Design. Somente na década 90 as normas
europeias comecaram a evoluir para um formato baseado em estados limites. Essas
normas adotam um coeficiente parcial de seguranca para cada um dos materiais
constituintes do elemento estrutural e, ao invés de um unico coeficiente para a
solicitacdo, independentemente da combinacdo, utilizam coeficientes parciais de

seguranca fixos correspondentes a cada acdo, aponta Souza-Junior (2008).

Galambos (1982), Souza-Junior (2008) e Santos (2012) ressaltam que, no final
dos anos 60 e inicio dos anos 70, pesquisadores e profissionais questionaram a

eficiéncia das normas de seguranca baseadas no método das tensGes admissiveis,
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iniciando-se assim estudos voltados para o Método dos Estados Limites. No entanto,
0s critérios de projeto normativos continuaram baseados no principio das tensdes
admissiveis até meados da década de 80 e o coeficiente seguranca foi ajustado, ao

longo dos anos, com base em experiéncia passada, num processo de tentativa e erro.

Souza (2007)3 enfatiza que os ensaios para a determinacdo de uma dada
resisténcia R de um material qualquer mostram que a resisténcia € uma variavel
aleatdria continua, e que deve ser analisada em funcdo de uma distribuicdo de
probabilidade. Segundo o autor, o colapso estrutural (instante em que a estrutura
atinge um estado limite) pode entdo ser definido pela comparacédo de Sm(solicitacdes

médias) e Rm (resisténcias médias), conforme esta na figura 4.

A

requéncia

fi

o
| >

Sm Rm Resisténcias R
Solicitacoes S

Figura 4 — Distribuicdo de Probabilidades da Resistencia R e do Solicitacdes S
Fonte: Adaptado de Souza (2007).
Souza (2007) menciona ainda que, durante os anos 80, a filosofia geral dos
estados limites ultimos ganhou aceitacdo, culminando na elaboracédo, em 1986, da
especificacdo AISC Load and Resistance Factor Design Specification, para o projeto

de estruturas em acgo. Essa especificacéo foi revisada em 19934,

8 SOUZA, J.L.A.O. (2007). Filosofias de Projeto — EC804 — Notas de Aula de Estruturas Metalicas I.
Faculdade de Engenharia Civil da Universidade Estadual de Campinas. 4p. Disponivel em <
http://www.fec.unicamp.br/~jls/EC-804-1s07/Introducao/FilosProj.pdf>

4 AMERICAN INSTITUTE OF STELL CONSTRUCTION (1993). Load and resistance factor design
specification for structural steel buildings. Chicago, IL.
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Souza-Junior (2008) aponta que a proposta de se majorar as solicitacdes e
reduzir as resisténcias por meio de coeficientes ainda permanece, mas recorre-se a
dados estatisticos e conceitos de probabilidade. Contudo, ndo se conhece o
comportamento estrutural com perfeicdo o suficiente e ndo se tem informacdes
completas de todos os fatores que podem influir na seguranca das estruturas, assim,

0 método dos estados limites é considerado semiprobabilistico.

A primeira tentativa de utilizar modelos probabilisticos em normas teve inicio
entre os finais da década de 60 e 70, com pesquisas para inser¢do de principios de
confiabilidade e tratamento de incertezas em acoes e resisténcias. Essas pesquisas
foram lideradas pelo Professor Theodore V. Galambos e a base técnica do LRFD foi

apresentada em uma colecdo de artigos publicados® em setembro de 1978.

Entretanto, existem relatos, como o de Sales et al. (2015), indicando que o
método teria sido incialmente chamado de Limit State Design — LSD e desenvolvido
na URSS, no periodo de 1947 a 1949, em pesquisa conduzida pelo Professor N.S.
Streletski, e teria sido introduzido nos regulamentos de construcdo da URSS entre
1955 e 1958. Galambos (1978) mencionou que a andlise da seguranca das estruturas
a partir do método dos estados limites, naguele momento histérico, era utilizada pela
Inglaterra e que uma formulacao inicial havia sido desenvolvida na Unido Soviética,
simultaneamente as discussfes no American Concrete Institute. O método dos
estados limites (LRFD) passou a ser adotado pela norma americana de concreto ACI
318 a partir da década de 1970.

No Canada, o método dos estados limites foi utilizado a partir de 1974, sendo
gue a partir de 1978 passou a ser o Unico método em uso. No Brasil, 0 método dos
estados limites foi inicialmente introduzido para estruturas de concreto, através da

norma NB-1 na década de 70.

O Método das TensBes Admissiveis é uma forma aproximada para fazer o que
o Método dos Estados Limites faz, em uma forma mais intuitiva. Contudo, o Método
dos Estados Limites permite um uso melhor e mais econémico do material,

incorporando a variabilidade da resisténcia e das acdes, em um regime intermediario

5 GALAMBOS, T.V., RAVINDRA, M.K. (1978). Properties for steel for use in LRFD. Journal of
Structure Division. ASCE 1978;104(9):1459-68.
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de projeto, pois, por um lado majora as acdes em funcdo de sua variabilidade, e por

outro minora as resisténcias em funcdo também de sua variabilidade, conforme a

simplificag&o ilustrada na figura 5.

r————===77"7

RESISTENCIA CARACTERISTICA I I

| AsacBes majoradas pory: |
| (coeficiente de majoracéo) as |
I resisténcias minoradas por ym I
| (coeficiente de minoragéo). O I
I dimensionamento é entdao |

feito em um nivel

intermediario.

|

|

|
L

Figura 5 - Analogia Grafica do Método dos Estados Limites
Fonte: O Autor (2021).

L

Certamente a seguranca se beneficia do fato de se tratar diferentemente agdes
de naturezas distintas, em vez tratd-las como de mesma natureza, como se faz no

Método das Tensdes Admissiveis.

A diferenca entre as formulacdes do Método das Tensbes Admissiveis e do
Método dos Estados Limites pode ser vista nas inequacdes 3 e 4, respectivamente. O
lado esquerdo, em cada caso, corresponde as resisténcias necessarias e o lado direito

as solicitacdes decorrente das acoes:

R .
i > Y1Vr X Sk (4)

O Método dos Estados Limites trata acOes e resisténcias separadamente,
permitindo que as condicbes sejam introduzidas no lugar certo na equacédo 5,
facilitando modifica¢cdes nos fatores de minoragao das resisténcias ou de majoragao

das acoes.
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O termo Rn define a resisténcia de uma estrutura, ou seja, aquela que sera
adotada para analise que nado necessariamente decorre de um tratamento
probabilistico, enquanto o termo Rk define a resisténcia caracteristica de uma
estrutura, incorporando sua distribuicdo probabilistica. Ja o termo Snirepresenta uma
solicitagdo, enquanto Sk representa a solicitagdo caracteristica da i-ésima acéo,
incorporando sua distribuicdo probabilistica. Os efeitos de solicitacdo podem ser uma
tensdo calculada a partir do momento de flexdo, da forca axial, da forca de

cisalhamento e do momento de tor¢cdo, determinados pela analise estrutural.

A utilizacdo de fatores diferenciados para cada combinacdo de varias acoes

deve levar a um dimensionamento mais econémico, sugere Galambos (1978).

O Método dos Estados Limites permite, dessa forma, que novas informacdes
sobre as solicitacdes e suas distribuicfes estatisticas sejam introduzidas assim que
estiverem disponiveis, aspecto de grande importancia, uma vez que, enquanto o
conhecimento sobre as resisténcias € bastante amplo, o conhecimento das

solicitacbes e respectivas distribuicdes estatisticas é relativamente reduzido.

2.1.3.1 Procedimentos de Projeto para o Método dos Estados Limites

A partir da andlise apresentada, o procedimento de verificacdo de projeto
compreende em dimensionar uma estrutura para assegurar que, durante a fase de
construcdo e durante sua vida util, a estrutura ou os elementos que a comp&em, no
todo ou em parte, apresentem um nivel aceitavel de probabilidade de que nao atinjam

nenhum estado limite.

A verificacdo consiste em estabelecer que os valores de projeto dos esfor¢cos
solicitantes (Sq) ndo superem os valores de projeto dos esforgos resistentes (Rqd). Essa
condicao pode ser representada pela inequacao 5:

f(Sa,Ra) 2 0 (5)

No entanto, o carater simplificador do método aponta que quando a seguranca €&
verificada isoladamente em relagéo a cada um dos esforgos atuantes, a condicao de

seguranca pode ser verificada genericamente pela inequacéo 6:

Ry =S, (6)
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O carater probabilistico da verificagdo da seguranca € introduzido definindo-se as
acOes e as resisténcias dos materiais a partir de seus valores caracteristicos,
representados pelas variaveisS, e R,. Esses valores s&do determinados ou

estatisticamente ou a partir de valores nominais convenientemente escolhidos.

Os valores de calculo das ac¢des ou seus efeitos, no caso Sq, e das resisténcias
de calculo, no caso Rg, sdo obtidos com base em seus correspondentes valores
caracteristicos S, e R, que sdo estabelecidos a partir de uma distribuicdo de
probabilidade. Para se estabelecer os valores de calculo Sqe Rq, as variaveis S; e Ry,
sdo modificadas por coeficientes parciais de ponderacdo, de majoracdo e de
minoracgao, respectivamente. Vale ressaltar que o termo R de resisténcias, embora
relacionado com uma propriedade do material, € empregado genericamente para
designar as solicitacbes resistentes obtidas a partir das teorias de resisténcias dos
elementos estruturais considerados, e que o termo S de solicitacdo € genericamente
aplicado para designar as tensdes solicitantes decorrentes dos esfor¢os internos

solicitantes das acodes, e suas combinagdes, consideradas na estrutura.

A transformacdo de valores caracteristicos para valores de calculo é
estabelecida, entdo, pelos coeficientes de ponderacdo determinados por
consideracdes probabilisticas para cada estado limite, geralmente como produto de
coeficientes parciais. A subdivisdo em coeficientes parciais tem como objetivo
quantificar separadamente cada causa de incerteza, algumas quantificaveis, de fato,

probabilisticamente, e outras, por vezes, subjetivamente,

2.1.4 Analise critica dos métodos de verificagao de segurancga

O método das tensbes admissiveis e 0 método do calculo da ruptura
estabelecem uma medida da seguranca das estruturas inserindo uma margem de
seguranca: para o caso das tensdes admissiveis, é inserido um coeficiente de
seguranca interno, e para o caso do calculo na ruptura € inserido um coeficiente de
seguranca externo. Esses coeficientes sdo, de forma geral, fatores globais de

seguranca.

Uma das criticas que se faz aos fatores de seguranca globais, sejam eles
internos ou de minoragéo (yi) ou externos ou de majoragao (ye), intrinsecos ao método

das tensbes admissiveis ou ao método do calculo na ruptura, deve-se ao fato de que
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nem sempre esses fatores levam em consideracao, ou refletem realmente, algumas
incertezas, como por exemplo, incertezas do sistema estrutural, dos parametros

adotados, na natureza da estrutura, das a¢fes, ou ainda nas consequéncias da ruina.

O coeficiente y; deve depender, entre outros fatores, da dispersao (ou

variabilidade) das resisténcias dos elementos componentes de uma estrutura.

Pode-se dizer que a insercao da medida da seguranca no Método das Tensdes
Admissiveis é deficiente, pois o coeficiente de segurancga interno yideveria depender,
entre outros fatores, da variabilidade das resisténcias dos materiais, dos parametros
mecanicos do material (médulo de elasticidade longitudinal, tensdo de escoamento e
tensdo de ruptura) e dos parametros geométricos da estrutura (dimensdes das sec¢des
transversais, vaos, etc.). Quanto maior a disperséo nas resisténcias dos elementos da
estrutura (resisténcia a tracdo, a compressao, a flexdo), maiores deveriam ser 0s

coeficientes y;, mas néo € isso que se observa.

A questao que se descortina € que neste método existe a preocupacao com o
estabelecimento de uma conveniente distancia entre a situacdo de utilizacdo da
estrutura e a situacdo que corresponderia ao seu colapso. Nado se observa uma
preocupacdao de outras condi¢cdes que possam comprometer a utilizacao da estrutura,
seja no todo ou em parte, tais como deformacbes e deslocamentos excessivos,
fissuras e vibracdes. Exce¢do se faz & norma NB-11 de 1951, norma de projeto de
estruturas de madeira que precedeu a NBR-719 de 1997, que embora adotasse o
Método das TensBes Admissiveis, ja estabelecia um limite maximo de deslocamento,
igual a 1/360.

Ademais, os coeficientes internos podem néao refletir incertezas relativas ao
material construtivo, a técnica de execucdo e construcdo da estrutura, e ao modelo
aplicado na andlise estrutural, incertezas estas sumarizadas no quadro 1.
Hipoteticamente, os coeficientes internos podem até refletir estas incertezas, mas do
ponto de vista quantitativo € impossivel identificar como, e quanto, cada parcela de

incerteza é absorvida por estes coeficientes.

Ou seja, o coeficiente adotado ndo define, de fato, a seguranca da estrutura,
assim sendo, se um mesmo coeficiente for adotado para uma estrutura de material

diferente, pode ser observado ou um aumento, ou uma reducao na seguranga. Para
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o método do calculo na ruptura, soma-se o fato de que o método ndo se preocupa

com outras condicfes que poderiam invalidar a utilizacdo da estrutura.

Quadro 1 — Incertezas possiveis no elemento estrutural

Materiais Execucéo Andlise

Incerteza na resisténcia

) Incerteza nas
do material

dimensodes do
componente que podem

~ Incerteza resultante de
afetar a secao

Incerteza no médulo de

elasticidade aproximacao aplicada
transversal
nos
Incerteza na tensao de . métodos de analise de
Imprecisbes ~
ruptura esforcos e tensodes e

geométricas i
erros de projeto

Incerteza na

o .. Incerteza no momento
composicao quimica

de inércia
Fonte: O Autor (2021).

Por um lado, o método das tensdes admissiveis apresenta uma falha por ndo
considerar a variabilidade relativa das agcbes e a possibilidade de ocorréncia
simultdnea dessas acdes. Por outro lado, no método do calculo na ruptura, a
variabilidade do comportamento do material € quase que desprezada, podendo
representar um risco de colapso na estrutura, uma vez que a caracteristica do material
nao é analisada, minorada ou tratada de forma estatisticamente consistente. Observa-
se também a incapacidade do método do célculo na ruptura de contemplar as nao-

linearidades geométricas, e com isso estabelecer uma condicéo ilusoria de seguranca.

N&o ha, nestes métodos, uma separacao entre as incertezas, tdo pouco uma
preocupacao para utilizacdo de valores médios, maximos ou valores estatisticos para
os parametros. Nao se nega o avanco observado nestes métodos deterministicos,
principalmente o avanco do método do célculo na ruptura em relacdo ao método das
tensBes admissiveis, contudo eles ndo retratam com boa precisdo a condi¢cdo de

colapso e, também, uma avaliacéo confiavel do sistema.

A introducdo de métodos probabilisticos, conforme Séles et al. (2015), é uma
realidade do comportamento estrutural, pois a hipétese de que os parametros
geométricos e mecanicos sao deterministicos é refutada experimentalmente. Basta

realizar um ensaio de qualquer propriedade do material e logo sera percebida sua
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variabilidade. Basta considerar a variabilidade na tensao resistente do material para
perceber a utopia dos coeficientes internos e externos, pois duas estruturas
geometricamente iguais e igualmente solicitadas, projetadas com o mesmo coeficiente
externo, terdo na pratica segurancas diferentes, pois a estrutura com menor dispersao

na tensao resistente terd maior seguranca em relacdo aquela com maior disperséao.

Esta reflexdo reforca a percepcéo de que todas as propriedades geométricas e
mecanicas da estrutura sdo, na realidade, variaveis aleatérias. IsSso sem mencionar o
fato de que as solicitacbes podem ter ainda maior aleatoriedade do que as

resisténcias.

Beck (2019) aponta que, na modernidade, os elementos estruturais devem ser
projetados, construidos e mantidos de modo a cumprir determinada fungéo. Esta
funcdo deve ser cumprida durante um periodo de tempo chamado vida util, com um
nivel adequado de seguranca, de maneira economicamente viavel e sem expor o

publico ou o usuario a riscos inaceitaveis.

Em geral, estas fun¢des sao traduzidas em requisitos técnicos que sao
atendidos a partir de niveis de seguranca adequados no dimensionamento e no
projeto. Estes niveis de seguranca devem levar em conta, por exemplo, a

conseguéncia das falhas e sua probabilidade de ocorréncia.

Os requisitos técnicos associados aos niveis de seguranca podem ser
expressos na forma de equacdes, chamadas de equagfes de estado limite. O nao
atendimento destas equacdes representa um estado indesejavel da estrutura. Cada

modo de falha da origem a uma equacéao estado limite diferente.

Santos (2012) afirma que o Método dos Estados Limites surgiu a partir da
necessidade de utilizacdo de coeficientes de resisténcia distintos para os diferentes
materiais componentes da estrutura e para a ponderacao de cada tipo de acao, além
da possibilidade de quantificar incertezas através de estatistica e probabilidade. Os
chamados coeficientes parciais sdo aplicados aos valores caracteristicos das
variaveis (resisténcias e acdes), transformando-os em valores de calculo. Os estados
limites representam os cenarios de falha e sdo adotados como critério de seguranca

pelas normas de projeto de estruturas.
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O aporte tedrico dos ultimos anos ratifica a aplicacdo do Método dos Estados
Limites com coeficientes parciais de seguranca (sejam de minoracdo no caso das
resisténcias, e de majoracdo no caso das agbes), de modo a associar incertezas
inerentes ao processo de quantificagdo das acdes e resisténcias com 0S processos

de verificacdo da seguranca das estruturas.

Galambos (1978) reforca em seus estudos sobre o método dos estados limites
que, nas décadas de 60 e 70, j& havia disponibilidade de uma teoria probabilistica
abrangente explorada por outros autores, tais como J. R. Benjamin, G. A. Cornell, N.
C. Lind, A. Ang, E. Basler, permitindo que os varios coeficientes pudessem ser
gerados a partir de dados estatisticos que usassem a teoria da confiabilidade

estrutural.

O método deterministico, adotado inicialmente, que limitava as tensdes
aceitaveis com base na experiéncia, deu lugar a um método semiprobabilistico
considerando estados limites aceitaveis, baseado em valores caracteristicos das
resisténcias e das ac¢des. Galambos, ja no final da década de 70, observou que, no
futuro, possivelmente uma andlise puramente probabilistica, com modelos de
simulacdo do comportamento da estrutura, seria utilizada, incorporando a
probabilidade de falha das estruturas e o seu respectivo indice de confiabilidade. Essa
hipétese se confirmou e, em trabalho recente, Santiago (2019) ressaltou que
coeficientes calibrados pelo indice de confiabilidade, para o caso de estruturas de
concreto, geram estruturas mais seguras a partir da reducdo da dispersdo de

resultados.

O trabalho de Santiago (2019) observa que, na atualidade, novos coeficientes
tendem a majorar agdes consideradas como principais e, em contrapartida, minorar
acOes secundarias. Estes ajustes tendem a gerar impactos econdmicos nos projetos,
e ha, portanto, ainda bastante espaco para a realizagdo de estudos que reforcem uma
revisdo dos coeficientes em vigéncia. O quadro 2 sintetiza estes cenarios do passado,

do presente e do futuro.

Como mostra a literatura, ndo ha consenso acerca dos modelos de calculo
adotados em nivel mundial, de modo que os modelos existentes podem possuir

limitagcdes. Quando se trata de rupturas, € de suma importancia conhecé-las por meio
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de experimentos para melhor caracteriza-las. Também ha a possibilidade de analisar

por meio de simulacdo computacional o fendbmeno avaliado e, sempre que possivel,

ajustar a norma vigente e calibra-la de forma a atender aos niveis de seguranca

adequados.

Quadro 2 - Evolucéo da Analise da Seguranca das Estruturas

Passado

Presente

Futuro

O método deterministico
nao oferecia uma base
racional para conceituar a
seguranca.

O método semi
probabilistico, &
largamente usado na
formulacéo dos
problemas de seguranca
estrutural com uma base
racional de seguranca

O método probabilistico
podera ser combinado
com a teoria adequada
para a tomada de
decisdes e a uma
idealizacdo estratégica,
de acordo com o tipo de
problema

A decisao fundamental
consistia em limitar a
tensdo para valores
aceitaveis, sendo os
valores baseados em

experiéncias anteriores,

ou valores médios

A decisao fundamental
consiste em limitar a
probabilidade de ruina ou

o indice de confiabilidade.

As decisbes serao
baseadas numa
formulacéo
socioecondmica do
problema, com especial
atencao a comparacao
entre custo e beneficio,
assumindo um contexto
adequado a seguranca
exigida

N&o considerava a
variabilidade das
amostras, ou seja,
amostras distintas com
mesma média, poderiam
possuir diferentes
dispersdes de dados,
afetando a seguranca

Considera valores
caracteristicos das acoes
e das resisténcias,
incorporando a média e a
dispersédo dos dados a
partir da inclusdo do
desvio-padrao

Podera incluir modelos de
simulacao, geracao de
dados e distribuicdes
estatisticas que melhor
caracterizem as
diferentes amostras de
acoOes e resisténcias

Havia um dilema entre a
escolha de modelos
elasticos ou plasticos
para os métodos de
projeto, ou ainda em
como considerar a nao
linearidade

Os computadores podem
resolver a maioria dos
problemas estruturais,

guer seja com
linearidade, plasticidade
Oou com comportamento
nao-linear.

Havera um claro
entendimento do campo
de aplicacdo das
diferentes teorias
estruturais. A
aleatoriedade do
comportamento estrutural
sera devidamente
considerada.

Fonte: Adaptado de Santiago (2019), Ataide e Correa (2006), Borges (1997),

Zagottis (1981).

A compreensdo dos fendmenos que causam a ruptura de uma determinada

estrutura serve como diretriz para a elaboragéo das formulagdes contidas em norma
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a fim de que o dimensionamento seja realizado com variaveis que permitam combater

este fendbmeno que pode levar uma estrutura a ruina.

A analise de confiabilidade aplicada a estruturas € uma ferramenta que permite
avaliar a probabilidade de falha da estrutura para um certo modo de comportamento
e a sensibilidade do projeto em relacao as variaveis consideradas, e sera amplamente

aplicada no futuro em funcao dos avangos matematicos e computacionais disponiveis.

Diversas varidveis, cujo grau de variabilidade € dificil de mensurar, poderéo,
entdo, ter suas incertezas inerentes consideradas, que podem ser: i) sobre a
intensidade e a distribuicdo das acdes permanentes e variaveis; ii) sobre as
propriedades mecanicas dos materiais; iii) sobre os parametros geométricos da

estrutura; e iv) sobre os modelos de calculo e de andlise estrutural.

Quando se conhecem os modos de falha de uma estrutura, e determinam-se
as equacdes de estado limite para cada falha, é possivel quantificar o nimero de
possiveis ocorréncias de uma falha, a partir das distribuicbes aleatérias das
resisténcias e das solicitagcdes, assim a probabilidade de falha de uma estrutura (para
cada modo de falha) sera dada como a propensao de uma estrutura, em parte ou no

todo, deixar de atender determinados requisitos técnicos durante a vida util.

A formulacdo otimizada das equacbes de estados limites minora a
probabilidade de falha da estrutura e, por conseguinte, majora os indices de
confiabilidade, o que, consequentemente, reverbera em impacto econdmicos. A
analise probabilistica da falha de uma estrutura proporciona a base para analisar as
incertezas significativas e essas incertezas, por sua vez, guiam os procedimentos
necessarios para a aquisicdo de dados adicionais, que séo relevantes para garantir

um desempenho futuro aceitavel.

2.2 Confiabilidade Estrutural

A confiabilidade esta relacionada ao grau de confianga de um sistema, o qual
devera ser estabelecido em projeto, prevendo-se e especificando-se as condi¢des de
sua operacao. Desta forma, a confiabilidade pode ser considerada uma probabilidade

que reflete a seguranca dos componentes estruturais do sistema.
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De acordo com Nowak e Collins (2000), a confiabilidade de uma estrutura é a
sua habilidade de atender aos requisitos de projeto durante sua vida util ou a

probabilidade que a estrutura n&o ir4 falhar em desempenhar suas fungoes.
Beck(2019) define a confiabilidade estrutural como:

Confiabilidade estrutural € uma medida do grau de confianca em que
uma estrutura ou sistema estrutural atenda aos requisitos técnicos de
projeto (funcéo, resisténcia, equilibrio), dentro de uma vida de projeto
especificada, respeitadas as condi¢cdes de operacao e de projeto. Este
grau de confianca reflete os modelos fisicos, matematicos e de
engenharia utilizados no célculo, bem como os modelos estatisticos
utilizados na quantificagcdo das incertezas. (BECK, 2019, p.35).

A ideia da analise de confiabilidade estrutural foi inicialmente introduzida por
Freudenthal (1947). Nos ultimos 70 anos, muitas outras contribuicdes para o seu
desenvolvimento surgiram, tais como a teoria da probabilidade, estatistica, analise de

decisfes, légica difusa e outros métodos relacionados.

Freudenthal (1947) foi o precursor da analise probabilistica em seguranca
estrutural, sugerindo que a probabilidade de falha poderia ser calculada pela
integracdo da regido formada pelas distribuicdes de probabilidades das variaveis

envolvidas no problema.

Na década de 60, as contribuices de Cornell (1969) definiram o indice de
confiabilidade propondo que esse indice corresponderia a razdo entre a média e o

desvio-padrao da fungao “estado limite”.

No inicio da década de 70, Hasofer e Lind (1974) criaram o conceito “formato
invariante do indice de confiabilidade”, estabelecendo que esse conceito representa a
menor distancia entre a média das variaveis aleatorias e a superficie de falha no

espaco normal padréo.

Ja no final daquela década, Rackwitz e Fiessler (1978) apresentaram o célculo
do indice de confiabilidade por meio de um algoritmo que considera a média, o desvio-
padrao e as funcdes de probabilidade das variaveis estudadas. Propuseram que todas
as distribuicdes pudessem ser transformadas em distribuicbes normais equivalentes

para facilitar a andlise da probabilidade de falha.
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Em referéncia aos trabalhos publicados no final da década de 40, na década
de 60 e em meados da década de 70, Ang e Tang (1975), Benjamin e Cornell (1970)
e mais recentemente Rackwitz (2001) apontam que o correto entendimento da Teoria
da Confiabilidade pressupfe o conhecimento de conceitos probabilisticos e

estatisticos.

Stewart, em 1996, considera como sendo incipiente o processo de calibracao
dos critérios de seguranca a luz de uma abordagem de confiabilidade. O autor
menciona que, na década de 90, as especificacdes normativas ndo apresentavam os
reais riscos de falhas de elementos estruturais, mesmo quando projetados de acordo

com as especificacdes das normas existentes.

Alguns autores como Bartlett e MacGregor (1996) e Bartlett (2001) relatam que
especificacdes normativas, quando aplicadas ao dimensionamento de novas

estruturas e ao processo de avaliacao de estruturas existentes, sdo controversas.

Sexsmith (1999) faz uma revisao critica sobre a utilidade, as vantagens e 0s
problemas decorrentes da aplicacdo da andlise probabilistica no estudo da
confiabilidade estrutural. Segundo o autor, a teoria da probabilidade é a base l6gica
para se lidar com incertezas e, portanto, ha poucas raz6es para duvidar de que a

teoria da probabilidade deva ser a base para a seguranca estrutural.

Segundo Haldar e Mahadevan (2000), dada a complexidade de obtencéo dos
mesmos, uma possivel abordagem para o tratamento estatistico dos dados é utilizar
aproximacfes analiticas. Essa abordagem analitica pode ser agrupada em dois
conjuntos: métodos de confiabilidade de primeira ordem (da sigla inglesa, FORM) e
métodos de confiabilidade de segunda ordem (SORM), que serdo explicados

oportunamente.

Ferreira (2006) afirma que a aplicacdo da Teoria da Confiabilidade em
estruturas vem se tornando uma tendéncia mundial, jA sendo citada em normas
internacionais de dimensionamento, apesar de ser ainda incipiente a analise de sua

influéncia efetiva nas revisdes das especificacdes normativas.

No documento fib MC 2010 (CEB-FIB, 2011), publicado pela Federacéao

Internacional do Concreto (Federation Internationale du Béton), é possivel notar uma
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breve insercdo sobre a probabilidade de falha das estruturas. Entretanto, esse
documento carece de uma analise com vistas a uma abordagem de confiabilidade, a

exemplo do que elaboraram Stewart (1996) e Beeby (1994) anos antes.

Madsen et.al (1986) e Rojas (2011) apontam que a verificacdo da seguranca
estrutural, sob a oGtica de confiabilidade, também pode ser dividida em niveis, de
acordo com a quantidade de informacdo usada e disponivel sobre o problema

estrutural, a saber:

Nivel 0: métodos de confiabilidade que usam o formato das tensfes
admissiveis, ou do célculo na ruptura. No método das tensbes admissiveis, todas as
solicitacdes sao tratadas similarmente e as tensdes elasticas sdo reduzidas por um
fator de seguranca. Geralmente sdo condi¢des de projeto cujo material € exigido em
seu regime elastico linear e tem caracteristica deterministica. Resumidamente, sédo
meétodos de confiabilidade que usam apenas um parametro estatistico (valor médio)

para cada variavel aleatéria do projeto.

Nivel 1: métodos de confiabilidade que usam o método dos estados limites.
Empregam um valor caracteristico para cada valor aleatério e sdo aplicados
coeficientes parciais de seguranca para majorar as solicitacbes (geralmente) e
minorar as resisténcias (geralmente). O valor aleatério é associado aos valores
caracteristicos, ou seja, valores representativos de uma possivel amostra que
considera as incertezas inerentes as variaveis de projeto. Atualmente, esse método
€ adotado como critério de seguranca pelas normas brasileiras, e algumas normas
europeias, de projeto de estruturas. Resumidamente, sdo métodos de confiabilidade
gue usam dois parametros estatisticos (média e desvio-padrao) para cada variavel
aleatoria (valores caracteristicos) do projeto. Este nivel de andlise aplica métodos

semi-probabilisticos, geralmente lineares e utilizando coeficientes parciais.

Nivel 2: métodos de confiabilidade associados ao indice de confiabilidade.
Empregam variaveis de natureza estatistica (usualmente média e variancia) para cada
parametro aleatério, geralmente a resisténcia e as solicitagcbes. As variaveis sao
lineares com ou sem correlacdo. Para o caso de nao se conhecer as distribui¢cdes das
variaveis aleatérias que compfdem cada parametro, a literatura assume que as

variaveis tém distribuicdo normal (na maior parte dos casos). Assim, as informacdes
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da média e da variancia (primeiro e segundo momentos) permitem formular o indice
de confiabilidade. Este nivel de analise aplica métodos probabilisticos, lineares, ou
aproximacgoes lineares, baseados na probabilidade de falha em distribuigbes normais
de probabilidade, ou aproximagdes, sendo reconhecidos na literatura como o método
de andlise de confiabilidade de primeira ordem e segundo momento (FOSM - First
Order Second Moment). Resumidamente, sdo métodos de confiabilidade que usam
como medida a probabilidade de falha e assumem como conhecidas as fungdes de
distribuicbes probabilisticas das varidveis aleatérias do projeto, ou utilizam

transformacdes de espaco.

Nivel 3: métodos da probabilidade de falha. Sdo métodos de confiabilidade que
empregam a probabilidade de falha da estrutura como medida de confiabilidade, nos
quais a funcdo densidade de probabilidade das varidveis basicas € requerida.
Utilizam, geralmente, distribuicbes normais equivalentes a partir do FORM — First
Order Reliability Method que representa a equacéo de estado limite por uma funcao
linear que considera informacdes estatisticas das proprias variaveis aleatorias, como

as distribuicbes de probabilidade e a correlacdo entre as variaveis.

Nivel 4: métodos da minimizacdo dos custos envolvidos ao longo da vida util.
Sdo métodos que combinam a confiabilidade com a otimizacdo estrutural. Neles,
todos os custos que serdo incorridos ao longo da vida util devem ser calculados e
referidos ao tempo presente. O objetivo entdo é a minimizacdo do custo total.
Resumidamente, sdo métodos de confiabilidade que buscam a unido da otimizacdo
com a estatistica, assim sendo, levam em consideracdo as incertezas das variaveis

de interesse.

Os niveis propostos por Madsen et.al (1986) e Rojas (2011) permitem realizar
a classificacdo do nivel ao qual esta alocado o método de verificagcdo de seguranca
de uma estrutura, permitindo compor o quadro 3. Contudo, é importante salientar que
tais niveis sdo classificados de acordo com a modelagem requerida, a capacidade de

carga, as solicitagdes, 0 método de analise e os métodos de avaliacao.

Galambos (1982) e especificagbes da 1SO 2394 (1998) e do CEB-FIP (2011)
apontaram como sendo 50 anos a vida util das estruturas e, para esse periodo, foram

sugeridos que os sistemas estruturais possuam indices de confiabilidade {8 igual a 3,0,
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para acdes decorrentes do peso proprio, e entre 2 e 2,5 para acdes decorrentes do
vento. No Brasil, a norma ABNT NBR 15.575 Edificacbes Habitacionais —

Desempenho. Requisitos Gerais (2013) também sugere 50 anos como a vida (util

minima dos sistemas estruturais. Manuais como o documento Probabilistic Model

Code do comité Joint Committee on Structural Safety (JCSS, 2001) sugerem valores

de indice de confiabilidade alvo (8;) entre 3,1 e 4,7, sendo adotado para estruturas

tipicas o valor de 4,2. Estes indices representam probabilidades de falha entre 103 e

10°.

Quadro 3 — Comparacdo de Niveis de Verificacdo e Parametros Associados

Parametros . - Avaliacao de
. Propriedades Andlise o
Nivel (Cargas e - Critérios de
AN dos Materiais Estrutural
Resisténcias) Seguranca
Modelo de :
Propriedades .
carga e de . Analise
S A dos materiais . L .
resisténcia Andlise basica, deterministica.
. baseadas nas .
0 como definido : ~ comportamento Coeficientes de
- informacgdes ) o
nos codigos de . linear elastico. | seguranca tal como a
: de projeto e/ou ;
projeto. . norma vigente.
norma vigente
Andlise basica, . .
. - Andlise Semi
As propriedades dos materiais e | comportamento o
. . Probabilistica de
0os modelos de carga podem ser | linear elastico, - .
. .| Coeficientes parciais
1 definidos com base nos podendo admitir
. o ~ de seguranca tal
resultados dos ensaios e uma analise nao
~ ) como a norma
observacdes linear :
vigente
Andlise probabilistica
fixando um indice de
2 confiabilidade alvo
Andlise para verificagdo da
refinada. E seguranca
Modelos totalmente © "%“?'a __S€d ca__
L o permitida a Andlise probabilistica
probabilisticos definidos com L ~
redistribuigéo de em funcéo da
base nos resultados dos .
3 : ) carga sempre probabilidade de
ensaios e no conhecimento ) o
révio gue o nivel de falha aceitavel da
P ductilidade seja estrutura.
suficiente. Analise probabilistica
4 com otimizagao de

variaveis.

Fonte: Adaptado de Madsen (1986) e Rojas (2011).

MacGregor et al. (1997) fizeram uma revisdo das combinac¢des dos fatores de

carga e de resisténcia desenvolvidos especificamente para as exigéncias de
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desempenho da ponte denominada Confederation Bridge® (de 12,9 km de extenséao),
no Canada, para os estados limites ultimos e de servico. O resultado do trabalho
apontou que os fatores de carga e de resisténcia devem ser derivados de um processo
de calibragcdo completo, por técnicas de confiabilidade, com aporte probabilistico e um
indice de confiabilidade B igual a 4,0 para os estados limites ultimos, considerando-se

uma vida util de 100 anos.

O documento Probalistic Model Code (2001), publicado pelo JCSS - Joint
Committee on Structural Safety, propde diferentes valores para o indice de
confiabilidade alvo para o estado limite Ultimo e para o estado limite de servico,

conforme apresenta a tabela 1.

Tabela 1 — indice de Confiabilidade Alvo para o0 JCSS

Estado Limite Ultimo

Custo relativo da

Estado Limite de

medida de Consequéncia da falha ,
Servigo
seguranca
Minimas Moderadas Elevadas
Alto 3,1 3,3 3,7 1,3
Normal 3,7 4.2 4.4 1,7
Pequeno 4,2 4.4 4.7 2,3

Fonte: Adaptado do Probalistic Model Code (2001).

As consequéncias de falha para o estado limite Gltimo s&o divididas em trés
categorias, definidas em funcao do risco de morte: i) Consequéncia minima de falha -
risco de morte pequeno a ponto de ser negligenciado, a exemplo de silos, estruturas
agricolas e postes de redes elétricas; ii) Consequéncia moderada de falha - risco de
morte mediano e ja ndo pode ser negligenciado, a exemplo de edificios residenciais e
comerciais; e iii) Consequéncia elevada de falha - risco de morte verdadeiramente

alto, a exemplo de edificios hospitalares, pontes e teatros.

6 E uma ponte sobre a passagem Abegweit do estreito de Northumberland, ligando a ilha do Principe
Eduardo com o continente em Nova Brunswick, Canada. Inicio da construc¢éo: 7 de outubro de 1993.
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Os atuais EUROCODES, (EM 1990:2002, Anexos B e C), também apresentam
indices de confiabilidade alvo, também associados as consequéncias de falhas,

minimas, moderadas e elevadas, com valores derivados do JCSS.

Rojas (2011) observa que os métodos probabilisticos de avaliacdo da
seguranca permitem estabelecer a probabilidade de ocorréncia de falha a partir de
um grande numero de informacg@es sobre a variabilidade dos parametros de calculo,
mas, segundo o autor, este procedimento é trabalhoso e, portanto, € mais comum se

obter o indice de confiabilidade associado a estrutura.

Santiago (2019) acrescenta que é possivel avaliar a consequéncia de falha em
funcdo do modo de ruina dos componentes estruturais: 0s elementos que possuem
modo de ruptura fragil apresentam maior consequéncia de falha do que aqueles que
possuem modo de ruptura ddctil.

Beck (2019) e Santiago (2019) também sugerem que o custo relativo da medida
de seguranca é classificado em funcdo do impacto causado na viabilidade econémica
devido ao possivel aumento do custo final da construcdo, no qual: i) custo alto da
medida de seguranca é aquele cuja incorporacdo da medida no projeto pode impactar
na viabilidade econédmica em decorréncia do aumento no custo final da construcao; ii)
custo normal da medida de seguranca é aquele cuja ado¢do da medida no projeto ndo
impacta de maneira significativa no orcamento final da edificacéo; e iii) custo pequeno
da medida de seguranca é aquele cuja incorporacdo da medida no projeto néo

costuma repercutir em aumentos no custo final da construgao.

Coelho (2011), Tramontini (2016) e Badimuena (2017), entre outros autores,
apontam que os principios de confiabilidade tém sido empregados com sucesso no
desenvolvimento de normas de projeto de estruturas de concreto armado, aco e

madeira.

Conforme Pantoja (2012), obter a probabilidade de falha de sistemas
estruturais, considerando-se as incertezas, é o objetivo dos métodos de andlise de

confiabilidade. Pode-se entender a falha’ como o possivel ndo atendimento da

7 A falha, neste trabalho, é assumida no seu sentido mais amplo representando um comportamento
indesejado de um sistema.
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estrutura aos objetivos para os quais ela foi concebida. Uma vez que existe o risco®
de falha, um controle para manté-lo dentro de um nivel aceitavel, de acordo com

critérios de seguranca e economia, é imprescindivel.

Nova (2017) reforca que, embora haja caréncia de documentos normativos que
regulem uma abordagem baseada na probabilidade de falha, a fundamentacéo
apresentada pela Teoria de Confiabilidade, juntamente com as ferramentas
computacionais tanto para simulacdo estatistica quanto para analise estrutural
atualmente disponiveis, permite que pesquisadores sistematizem a avaliacdo da

seguranca.

2.2.1 Pressupostos de calculo da confiabilidade estrutural

Cada maneira distinta que conduza a um estado indesejavel € uma falha, e
cada falha da origem a um estado limite. Assim, de acordo com Nowak e Collins
(2000), estado limite € definido como a fronteira entre o comportamento desejavel e o
comportamento indesejavel de uma estrutura, entre uma regido segura e uma regiao

insegura.

O estado limite e as regifes segura e insegura estao esquematizados na figura
6, na qual, por simplicidade, R e S sdo as duas variaveis aleatorias consideradas no

projeto, segundo Kruger (2008).

A comparacao entre as variaveis R e S na engenharia civil pode se dar de
diversas formas, como por exemplo, momento resistente x momento solicitante,
esforco cortante resistente x esforco cortante solicitante; ou ainda, deslocamentos
admissiveis x deslocamentos calculados, deformacGes admissiveis x deformacdes
calculadas, e por fim tensdes resistentes x tensdes solicitantes. Nestes casos a teoria
da confiabilidade apresenta esta comparacdo de forma genérica (G= R — S), o que

leva a equagéao de estado limite G (R,S) = 0.

8 Risco pode ser definido como a associacdo das consequéncias de um evento negativo a sua
probabilidade de ocorréncias. Genericamente, é a severidade das consequéncias de um evento e sua
probabilidade de ocorréncia. A quantificacdo da probabilidade pode até ser feita por um registro
histérico, contudo, quantificar as consequéncias de sua severidade nao é trivial. Beck (2019, p.19)
define risco como a chance (ou a probabilidade) de um determinado nivel de dano ocorrer durante um
periodo especifico ou associado a uma atividade especifica.
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gl;Rﬂ S)<0
Regido msegura

Acéo

Estado linte
gR,8)=0

g(R.8)>0
Regido segura

Resisténcia

R
Figura 6 - llustragéo do conceito estado limite

Fonte: Adaptado de Kriger (2008).
De forma mais abrangente, as resisténcias e as acfes sédo consideradas como
variaveis probabilisticas e geram uma infinidade de solucfes possiveis a um arranjo
estrutural, para minimizar sua probabilidade de falha. Por fim, as resisténcias e as

acOes sao correlacionadas por uma funcao de falha, denominada funcao estado limite.

A probabilidade de falha (Prana) € @ medida de violagdo da seguranca estrutural
e € uma forma de verificar qual a probabilidade de um estado limite ser ultrapassado,
ou melhor, qual a probabilidade de um modo de falha ser alcangado. E possivel propor
uma variavel denominada genericamente de G, que pode ser entendida como a
reserva ou a margem de seguranca existente em relacao a probabilidade de falha do
fator estudado, ou seja, a probabilidade da variavel R ser igualada ou superada pela
variavel S. A probabilidade de falha, Prana, pode ser calculada pela equagéo 7, na qual

f(G) é afuncao de distribuicdo de probabilidades da variavel G:

G=R—S “Prapg =PG<0) = Propg= [ f(6).dg )

Se as variaveis de resisténcia e acao forem independentes, a probabilidade de falha
pode ser calculada pelo somatério do produto entre as funcdes densidade de

probabilidade de R e S. Resumidamente, a probabilidade de falha Pr4,,€ dada pela
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integral da funcdo estado limite f(G), definida no intervalo de todos os valores
negativos, de - a 0, conforme apresentado na figura 7. O valor médio . da variavel
G, também apresentado na figura 7, pode ser representado pelo nimero de desvios-

padréo o; de G, e a este numero associa-se o indice de confiabilidade .

Ferreira (2006) sugere que a medida da seguranca estrutural seja funcédo do
indice de confiabilidade (B), definido como a menor distancia da origem do espaco das
varidveis padronizadas até a superficie de falha. No caso de duas variaveis apenas
(G= R - S), a superficie de falha é representada por uma linha correspondente a G
(R,S) =0.

- Ug -
B .Og

Figura 7 - Representacdo da probabilidade de falha Prana € do indice de
confiabilidade B
Fonte: Adaptado de Mitre (2005).

Segundo Haldar e Mahadevan (2000), a representacéo das resisténcias e das
acdes em um mesmo sistema de eixos aponta para uma regido comum a ambos 0s
graficos que correspondera ao risco de ruina (considerando-se a tensao solicitante
maior que a tensao resistente). Quanto menor a area comum, maior a seguranca, ou
seja, quando a distancia entre as duas curvas aumenta, reduzindo a area sobreposta,

a probabilidade de falha diminui (Figura 8).

Ainda, se a dispersao das duas curvas for pequena, tornando as curvas mais
agudas com caracteristicas dos materiais tdo constantes quanto possivel, entdo a
area de sobreposicao e a probabilidade de falha serdo pequenas. A dispersao pode

ser caracterizada pelos desvios-padrdo das duas variaveis, or (desvio-padrédo das
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resisténcias) e os (desvio-padréo das ac¢des). Contudo, é dificil manter constancia nas

acoes.

P(R,S) OR

R,S

.

“falha

Figura 8 - Representacdo da Py, associada a Média das Resisténcias (ur) €

Média das Agdes (us) e seus respectivos desvios (Or € Os).
Fonte: Adaptado de Mitre (2005).

A funcao estado limite pode ser mais complexa se R e S forem fun¢des de
diversas variaveis aleatdrias basicas (propriedades do material, dimensdes da
estrutura, densidade do material), podendo ser independentes ou ndo. A avaliacéo
desta expressdo ndo € simples, uma vez que ela envolve a avaliacdo de uma integral
n-dimensional num dominio complexo. Mesmo com o desenvolvimento de técnicas
modernas de integracdo numérica e com computadores cada vez mais eficientes, na

pratica, a avaliacdo dessa equacdao por integracao néao é trivial.

Beck (2019) comenta que a funcao de resisténcia f(R), pode ter distribuicédo e
probabilidades muito diferente das distribuicbes conhecidas (normal, log-normal,
Weibull, Gumbel, etc.) e 0 mesmo ocorre com as solicitagdes. Ou seja, a funcéo
estado limite envolve problemas multidimensionais de variaveis aleatérias, que nem
sempre serdo normais, ou lineares e, portanto, sdo adotados métodos aproximados

ou simulados para se determinar os resultados.
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Dois passos nesses méetodos de aproximacdo devem ser abordados: o primeiro
passo consiste na simplificacdo da integral da funcdo densidade de probabilidade
f(G), fazendo o seu contorno ser mais regular e simétrico, e o segundo passo consiste
em aproximar o contorno da integracdo G(X) = 0. Depois desses dois passos, uma

solucéo analitica para a integracéo da probabilidade sera mais facil de encontrar.

Muitos autores admitem, por simplificacdo, que todas as variaveis (R, S e G)
tém distribuicdo estatistica normal e sdo estatisticamente independentes. Portanto,
uma saida €é aplicar aproximacgdes analiticas da integral da funcéo estado limite, que
tém um calculo mais simples. Esses métodos podem ser agrupados em dois tipos,
first-order reliability methods (FORM) e o second-order reliability methods (SORM).

Os métodos de confiabilidade de transformacdo FORM e SORM se baseiam
na transformacdo de Hasofer e Lind, que reduz um vetor de variaveis aleatorias
normais com médias e desvios-padrao quaisquer a um vetor de variaveis aleatorias

normais com média zero e desvio-padrdo unitario (BECK, 2012).

2.2.2 First-Order Reliability Methods (FORM)

O método FORM calcula a probabilidade de falha de forma aproximada,
dependendo da configuracéo da funcédo G(Y), no espaco das variaveis reduzidas e, a
partir dos resultados obtidos no método, verifica se a estrutura estara, ou ndo, segura.
Se a funcéo G(Y) é convexa em torno do ponto de projeto, a aproximacéao sera a favor
da seguranca, e sera contra a seguranca no caso contrario. Essa metodologia pode

ser verificada graficamente na figura 9.

A ideia principal do FORM é que a confiabilidade pode ser facilmente obtida por
uma funcdo de falha linear, considerando-se o espaco das variaveis reduzidas
estatisticamente independentes e avaliando-se a menor distancia da funcéo de falha
até a origem. No caso de funcdes lineares de estado limite e variaveis normais nao
correlacionadas, o resultado obtido é exato. Se as fungbes sdo nao-lineares, a
aproximacéo depende da curvatura da funcéo de falha e também das derivadas nos

pontos sob analise, para composi¢édo do vetor gradiente.

Segundo Haldar e Mahadevan (2000), a funcao estado limite pode ser linear ou

nao linear, mas o FORM pode ser aplicado apenas quando as funcdes sao normais,
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lineares e ndo correlacionadas. O FORM utiliza o primeiro e o0 segundo momento de
variaveis aleatorias, que sdo respectivamente a média e a variancia da variavel

aleatdria, discreta ou continua.

\ PDF
conjunta
N S : fr(y)
e i Sup;rf)n(c)le cée falha vly
Conjuntal =8 X)=
iy e W A >
L B \‘
2y N S e G(Y) <0 &
Q \ Regido de falha . N
. “G(X)<0 Indice de *°
Média \
\\\__ : PDF C?ifi{limdade»,
— W . conjunta” R P
egido|segur N : fe(y) g ™. FORM
G(X)> 0 \ L
1 ...- \ =
7 R
| a(y)>o\
—f— Superficie\:de falha
- G(Y)=0

Figura 9 — Representacao gréafica do FORM
Fonte: Souza-Junior (2008)

O FORM é composto de dois métodos: o first-order second-moment (FOSM)
cujas informacdes sobre a distribuicdo aleatdria das variaveis sao ignoradas, também
referido na literatura como método do valor médio de primeira ordem e dos segundos
momentos — MVFOSM, e advanced first-order second moment (AFOSM) cuja
distribuicdo aleatoria das variaveis é incorporada na analise e tornou-se conhecido

por sua simplicidade.

Tanto o FOSM quanto o AFOSM sdo métodos simplificados de primeira ordem,
que realizam o calculo da probabilidade de falha implementando transformacdes das
variaveis envolvidas no problema, sem a necessidade de realizar uma integracéo

numeérica.

2.2.2.1 First-Order Second-Moment Method (FOSM)

O first-order second-moment (FOSM) é uma abordagem simplificada que aplica

a formulacéo idealizada inicialmente por Cornell (1969)°, que, por sua vez, baseou-se

9 CORNEL, C. A. A Probability-Based Structural Code. Journal of the American Concrete Institute.
v 66, n 12, p, 974-985, 1969.
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na notacao de Basler (1961), tomando como ponto de partida a funcéo de estado limite
G=R-S.

Sendo as variaveis aleatorias R e S independentes e com distribuicdo normal
de probabilidades, a margem de seguranca G também sera uma varidvel aleatéria

com média e desvio-padrdo conhecidos, normalmente distribuida.

Nesse caso, a variavel G pode ser introduzida por sua média e seu desvio-

padrao, calculados, respectivamente, pelas equacodes (8) e (9):

He = HR — Us (8)

og = ,GRZ + og” (9)

em que,
UR € a média das resisténcias;
Hs é a média das solicitacoes;
Hc € a média da fungéo estado limite;
OR € 0 desvio-padrao das resisténcias;
Os é o0 desvio-padréo das solicitacdes;

oG € 0 desvio-padrdo da funcéo estadéo limite.

Como observado por Hasofer e Lind (1974) e Mitre (2005), a menor distancia
entre a origem do espaco normal padrdo e a equacédo de estado limite € o indice de
confiabilidade 8, que € uma medida geométrica associada a probabilidade de falha da
funcdo estado limite, e pode ser associada ao seu desvio-padrdo o; e a sua média
Ug. A condicdo limite de seguranca, ou seja, os valores da funcdo estado limite
superiores a superficie de falha, pode ser dada pela equacao 10 e o coeficiente de

confiabilidade B pode ser calculado pela equacédo 11 ou pela equacéo 12:

0 =pe —(Bsg*og) = ug= (Beg*0g) ~ ur— s = (B¢ * 0¢) (10)
Hr — Us
b=3 PR (11)
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B=— (12)

Esse método foi usado em versdes de normas de seguranca estrutural
baseadas em confiabilidade, tais como o American Institute of Steel Construction,
(AISC, 1986), o Canadian Standard Associations (CSA, 1974) e o Comite European
du Beton (CEB, 1976).

Santos (2014) menciona que o FOSM é um método de transformacéo que
calcula a probabilidade de falha a partir do indice de confiabilidade B, que é
dependente da funcao de falha utilizada. O método é caracterizado pela simplificacédo
da funcdo de falha, utilizando-se a primeira ordem da série de Taylor. Também é
conhecido como MVFOSM (mean value first order second moment) por se utilizar da
série de Taylor centrada nas médias das variaveis (mean value) até a primeira ordem
(first order), sendo necessarios, para a obtencao do indice de confiabilidade, os dois

primeiros momentos (second moment), que sdo as meédias e as covariancias.

Essa formulagédo, entretanto, apresenta diversas restricdes, como, por
exemplo, a necessidade de que as variaveis aleatérias sejam todas normais e

independentes e que a funcéo de falha seja linear.
2.2.2.2 Desdobramento do FOSM para o calculo da Probabilidade de Falha

Nova e Silva (2017) sugerem que existem inimeras incertezas causadas pela
aleatoriedade de alguns parametros, os quais devem ser considerados no céalculo da
probabilidade de falha das estruturas. A partir de uma probabilidade de falha aceitavel
— alguns autores tais como MacGregor (1976), Zagottis (1981),) e Beck (2006)
sugerem valores entre 102 e 10® — é possivel calcular o indice de confiabilidade de
uma estrutura. A probabilidade de falha (Prana), para o caso de uma distribuigéo
normal, pode ser definida pela equacéo 13:

Pratna = P(-p=1-0 [i_z] (13)
em que,

Praing € @ probabilidade de falha;

B € o indice de confiabilidade;

@ é a funcéo de distribuicdo acumulada para variavel normal reduzida.
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A partir da simplificacdo no calculo do valor de 8, a equagdo 13 aponta com
que frequéncia o desvio-padrao (oc) da variavel aleatoria (G) pode ser contabilizado
entre zero e o valor médio(uc). A probabilidade de falha € a probabilidade de G ser
menor que zero, ou seja, Prypq = P (G = R-S <0), supondo que as variaveis R e S

sejam normalmente distribuidas.

A funcao estado-limite G para mais de duas variaveis aleatérias, € obtida pela
equacgao 14:

G = g(x) = g(x11x21x3' ---:xn) (14)

Expandindo-se a equacdo 14 em série de Taylor centrada nos valores médios das
variaveis, obtém-se a equacao 15 e, ao utilizar apenas o termo de primeira ordem,

chega-se a equacéo 16:

= dg 1 d%g
G = g(u) + Za_Xi(Xi — lyi) + 2. Zaxiaxj X — ) (X — )+ (15)
=1 i=1j=1
=9
g
G = gu) + Zﬁ(& — Myi) (16)
=1 L

A média e a variancia da variavel G (margem de seguranca) sao calculadas pelas

equacles 17 e 18, respectivamente:

U = 9 Wx1s Mxzs B3y - s Pn ) (17)

of = zn: (g—)‘i)z Var(X;) (18)

=1

Conforme MacGregor (1976), esse procedimento € conhecido como um
meétodo probabilistico de segundo momento (FOSM) e considera apenas dois
parametros estatisticos, a média e o coeficiente de variacdo, para descrever a
distribuicdo das variaveis. Ainda segundo o autor, para um valor de 3 maior que 3

(trés) é possivel calcular a probabilidade de falha (Pr4n), Usando-se a equacao 19:
f

Pfalha = 460. 9_4’3'8 (19)
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Com o indice de confiabilidade admissivel, ou indice de confiabilidade alvo (3,
McGregor (1976) estabelece uma correlacdo aproximada entre o indice de
confiabilidade e a probabilidade de falha que sdo apresentados na tabela 2. Os
patamares de probabilidade de falha sugeridos como aceitaveis por alguns
pesquisadores (entre valores entre 102 e 10°°) resultam em indices de confiabilidade
entre 3 e 4,5.

Tabela 2 — Valores de Prqipq = @ (-B)

B Praing = P (-B)
0,67 2,5x10*
1 1,6 x101
1,28 1,0x10?
1,64 5,0x1072
2 2,3x1072
2,32 1,0x107?
3 1,4x1078
3,1 1,0x1073
3,5 1,1x10™
4 3,2x107°
4,5 3,0x107°®

Fonte: Adaptado de MacGregor (1976) e Castro (1997).

Uma outra abordagem mais recente aponta que cada probabilidade de falha
pode ser associada a um equivalente indice de confiabilidade, segundo estabelece o
Codigo Modelo de Probabilidade (PROBABILISTIC MODEL CODE, 2000)*°. Alguns
valores sugeridos de ®(-B) e os respectivos valores de B sédo apresentados na tabela
3.

O FOSM pode levar a erros significativos quando as func¢des de falha ndo sao
lineares. Um outro ponto negativo desse método é que as informagdes da distribuicao

das variaveis ndo sao utilizadas, mesmo quando disponiveis. Para suprir essas

10 PROBABILISTIC MODEL CODE. Part 1 - Basis of Design, Joint Committee on Structural Safety -
JCSS-OSTL/DIA/VROU, 10-11-2000.

PROBABILISTIC MODEL CODE. Part 3 — Resistance Models, Joint Committee on Structural Safety
- JCSS-OSTL/DIA/VROU, 10-11-2000.
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deficiéncias, foi proposta uma outra abordagem, denominada AFOSM (advanced first
order second moment) que tem como principal vantagem, em relacdo ao FOSM, a
utilizac&o da distribuicdo das variaveis, e que permite posteriormente a transformacéo

de variaveis ndo normais em variaveis normais equivalentes.

Tabela 3 - Valores de @ (-B) — Probabilistic Model Code (2000)

Praiha = P (-B) B
1x101 1,28
1x102 2,33
1x10°% 3,09
1x104 3,71
1x10° 4,26
1x106 4,75
1x107 5,19
1x1073 5,62
1x10° 5,99

Fonte: Adaptado de Probalistic Model Code(2000).

2.2.2.3 Advanced First-Order Second-Moment Method (AFOSM)

No método AFOSM, assim como no FOSM, a funcdo de falha também é
expandida por Série de Taylor. Entretanto, neste caso, a expansdo € centrada no
chamado ponto de projeto, ponto de maior probabilidade de ocorréncia pertencente a
funcdo de falha, obtido de forma iterativa, aplicando-se o algoritmo de Hassofer e
Lind!! (1974, apud HALDAR e MAHADEVAN, 2000). Esse ponto pode ser obtido
geometricamente no campo de varidveis normais reduzidas: € o ponto que
corresponde a menor distancia entre a funcdo de falha e a origem das variaveis
normais reduzidas equivalentes. Para isso, € necessaria a transformacdo das

variaveis aleatérias em variaveis normais reduzidas.

A transformacéao de variaveis aleatorias se da pela substituicdo de uma variavel
por outra equivalente. Para transformar uma variavel aleatéria X em outra variavel Y,

utiliza-se a equacao 20, sendo y’ a derivada de y em relagcédo a x:

11 HASOFER, A. M. ; LIND, N. C. Exact and Invariant Second Moment Code Format. Journal of
Engineering Mechanics. v 100, n 1, p, 111-121, 1974
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fx(x)
ly'l

) dy = fi(x)dx - f,(y)dy = (20)

Segundo Hassofer e Lind (1974), uma variavel com distribuicdo normal é
transformada em outra variavel normal reduzida equivalente. Em problemas com mais

de uma variavel, essa transformacéo pode ser expressa pela equagéo 21:

Xi— Wi

Y=o (X)) = (21)

i
em que,
@ ¢é a funcéo de distribuicdo acumulada da variavel normal reduzida;
u; € ameédia da variavel X;;

o; € o desvio-padréo da variavel X;.

O vetor de variaveis originais pode ser escrito em funcao do vetor de variaveis normais
reduzidas (equacao 22) e também pode-se obter o jacobiano, que representa as
derivadas das variaveis originais X em relacéo as variaveis normais reduzidas Y, como

apresentado na equacao 23:

X=Yo—u (22)
11),4
]xy = W =0 (23)

em que,
u € o vetor de médias das variaveis X;
o € o vetor dos desvios-padrao das variaveis X;

Jxy € 0 jacobiano das variaveis X em relagdo as variaveis Y.

Aléem da transformacéo das variaveis aleatoérias, a funcédo de falha também
deve ser descrita em fungéo das variaveis normais reduzidas Y. Devido a linearizagéo
da funcado de falha, caracteristica do método AFOSM, o conhecimento do ponto de
projeto y*, ponto de maior probabilidade da fungéo de falha, e do gradiente da fungao
de falha, g, (y), é suficiente para a determinacao da funcéo de falha linear no dominio
das variaveis normais reduzidas Y. O gradiente da funcéo de falha g, (y) € definido

pela equacao 24:
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gy(Y) = Z—§3—§= Jxy9x (X) (24)

O ponto de projeto y* pode ser determinado de diversas formas. A principal e
mais utilizada é a forma numérica, a qual € iniciada adotando-se como ponto de
projeto as médias das variaveis e atualizando-se seus valores a cada iteracdo. O
indice de confiabilidade é obtido geometricamente como a distancia entre a origem
das variaveis normais reduzidas e o ponto de maior probabilidade MPP (most probable

point) na funcao de falha, conforme figura 10.

Yr

7

B4, ,OJ

Figura 10 - Significado geométrico do indice de confiabilidade no problema com
duas variaveis
Fonte: Santos (2014).
Em problemas com mais de uma variavel, a funcao de falha linear € aproximada

pela equacao 25 e o indice de confiabilidade é calculado pela equacéo 26:

GX)=ap+a 1 X, +a, X, ...+ a, X, (25)

B = min (y"y)'/? sendo g(y) = 0 (26)
em que,
a,,a;,a,,a, Sao os coeficientes que determinam a reta que, por sua vez, representa

a funcéo de falha;
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y € o vetor de variaveis normais reduzidas.

Em problemas de confiabilidade com funcéo de falha nao linear, o que se faz é
linearizar a funcédo no ponto de projeto, como mostra a figura 11. Nesse aspecto, 0o
método AFOSM ¢é bastante limitado, pois seu procedimento viabiliza apenas a
obtencao da probabilidade de falha de problemas com distribuicdes normais.

Superficiede < y.
falha aproximada

G(Y)=0 Ponto de
Q 4 _//"'_> projeto
N »
\/ > G(Y)=0

Figura 11 - Representagdo esquematica do indice de confiabilidade
Fonte: Santos (2014).

2.2.3 Second Order Reliability Method — SORM

O método SORM também utiliza as informacdes estatisticas das variaveis
aleatérias, porém, representa a equacdo de estado limite como superficies
quadraticas. O SORM é um refinamento do método FORM que aplica uma expansao

da funcao estado limite por série de Taylor.

Para o escopo deste trabalho, a aproximacdo por uma funcéo linear ja é
consistente, portando o método SORM néo serd detalhado, pois ndo é objeto de

estudo nesta pesquisa.

2.2.4 Associagdo da confiabilidade com os coeficientes parciais de
seguranca

De especial interesse sdo os chamados fatores de ponderagéo ar (influéncia

da resisténcia na seguranca) e as (influéncia da acéo na seguranca), 0os quais mostram
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com que peso a variavel correspondente participa do valor da probabilidade de falha
e, consequentemente, do indice de confiabilidade, e podem ser calculados a partir das

equacles 27 e 28:

ORr
R = 75— 27
Vo +o5? 0
Os
g =

Vor + o5 %)

Estes fatores devem atender a condi¢cdo da equacao 29:
(XRZ + (XSZ =1 (29)

A confiabilidade-alvo Bo pode ser aplicada para estabelecer os coeficientes de
ponderacédo das acdes e da resisténcia, que sdo determinados com base em analise
de confiabilidade. Os parametros estatisticos aplicados sdo a média, o desvio-padrao
e, eventualmente, uma medida da correlacdo entre as variaveis envolvidas,

geralmente a covariancia, tanto da resisténcia (R) como das ac¢oées (S).

Os resultados séo exatos para variaveis normalmente distribuidas. Para outras
distribuicdes, o resultado € apenas aproximado. O procedimento proposto por Basler
e Cornell (Cornell, 1969) pode ser desenvolvido tomando-se como requisito que 3
Bo, em que PBo representa o nivel de confianga desejado. O valor de Borecai na faixa

entre 3 e 6. Partindo-se das equacfes 27 e 28, tem-se as equacdes (30), (31) e (32):

HR — Hs = Bo. Oy (30)

> OR +B Og
UR — Ms = Bo-———= -Or + Bo.——=—== - Os 31
0% + o2 Jo& + o3 (31)
MR — Hs = Bo - ag.Or + Po - As. 05 (32)

Ordenando-se os termos R e S, obtém-se as equacdes 33 e 34:

MR — Og- Bo- Or = Ps + as. Bo. O (33)
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ur. (1 — ag-Bo-0r) = Ks. (1 + as.Bo-0s) (34)

Essa condic&o pode ser abreviada da seguinte forma:
I *> S * (35)

e estabelece que o valor de projeto r* da resisténcia deve ser maior que o valor de
projeto s* da acdo. Sao eles as coordenadas do chamado ponto de projeto.

Em principio, as expressoes (1 + ay. f,.Vyx) séo fatores de seguranca. Diferem,
entretanto, de fatores tradicionais por levar em conta a aleatoriedade das variaveis.
As expressdes sao fungao do nivel de confiabilidade desejado Bo e dependem do
desvio-padrao (0x), do coeficiente de variacdo (Vx) ou da variavel respectiva (X),
sendo ponderados por meio do fator ax. O coeficiente de variacéo € determinado pelas

expressoes 36:

OR (36)
VR -
VX == i HUr
Os
Ve =—
s Us

MacGregor (1976) ainda explica que, de acordo com as normas ACI (1971) e
CSA (1973), aresisténcia R € multiplicada por um fator menor que 1 (um) e a acado S
€ multiplicada por um fator maior que 1 (um). Dessa forma, obtém-se as equac¢des de
37 ad42:

Hr = Rp (37)

Hs = Sys (38)

Ur. Gg. (€7 RBoVR) > g,y (etsoVs) (39)
Rr =Svys (40)

1
dr = (1 —ag.Bo.Vr) = v (41)

R
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Ys = (1 + as. Bo. Vs) (42)
em que,
Yr € 0 coeficiente parcial da resisténcia,

Ys € o coeficiente parcial das acoes.

Nowak e Collins (2000) apontam que a Teoria da Confiabilidade, alicercada na
avaliacdo da probabilidade de falha, pode ajudar a encontrar valores aceitaveis dos
coeficientes de seguranca.

Utilizando-se o FORM (FOSM ou AFOSM), é possivel introduzir determinadas
condicbes de seguranca em normas de calculo de estruturas, de modo que o0s
coeficientes de ponderacdo das agles e das resisténcias possam ser fixados para
satisfazer os indices de confiabilidade especificados.

Santiago (2019) mostrou que, para o caso das normas brasileiras, ao se fixar o
indice de confiabilidade B em 3,0, os coeficientes de pondera¢éo das resisténcias, se
aplicados a resisténcia a compressao do concreto, y,., € a tensao de escoamento do
aco, ys , aproximam-se dos valores sugeridos pelas normas brasileiras atuais. Para o
caso do concreto armado, os valores obtidos com a calibracdo a partir da
confiabilidade foram 1,42 para o concreto (o sugerido nas normas € 1,40) e 1,17 para

0 aco (o sugerido nas normas é 1,15).
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3 PARTE B: ESTADO-DA-ARTE SOBRE O DESENVOLVIMENTO DAS NORMAS
ASSOCIADAS A SEGURANCA DAS ESTRUTURAS NO BRASIL E NA EUROPA

A historia mostra que a experiéncia da humanidade, seja pela construcao de
abrigos ou para a transposicdo de obstaculos naturais, perpassa pelos sistemas de
construcdo. Para que determinados patamares de seguranca fossem atingidos,
muitas obras eram feitas baseando-se na intuicdo ou nos conhecimentos adquiridos

em construcoes passadas.

Com o advento do fogo, da mineracdo, da metalurgia e da industrializagéao, a
utilizacdo de novos materiais permitiu, e ainda permite, conceber estruturas mais

ousadas, e sem precedentes, com o0 avancar do tempo.

A comparacdo com estruturas ja existentes e de desempenho satisfatorio,
tornou possivel estipular a resisténcia de certo material ou elemento estrutural, e as
acOes que podem solicitar determinada estrutura, assim inspirando matematicos,
fisicos, quimicos e engenheiros a tentarem padronizar a maneira como materiais e

estruturas deveriam ser empregados com a seguranc¢a necessaria.

Essa padronizacao, ao longo do tempo, gerou documentos, tais como guias,
diretrizes e 4bacos, hoje conhecidos por normas, que estabelecem especificacbes as

quais podem, dentre outras funcdes, quantificar a seguranca de uma estrutura.

Uma norma técnica estabelece requisitos minimos de seguranca, que
compdem o arcabouco legal para a pratica da engenharia. Diversas partes
interessadas sao envolvidas no processo de elaboracdo das normas para garantir a
seguranca dos usudrios e produzir estruturas econdmicas e sustentaveis para a

sociedade em geral.

As normas estabelecem, por exemplo, 0s niveis de risco aceitaveis para uma
sociedade. Se por um lado, as normas excessivamente conservadoras potencializam
0 consumo de recursos pela construcao civil, por outro lado normas excessivamente

arrojadas podem expor a sociedade, e 0s usuarios, a niveis de risco intoleraveis.

Os diversos comités normativos espalhados pelo mundo tratam das
intensidades das ac¢0es e da resisténcia dos materiais, arbitrando valores limites que

poderiam ser encontrados para cada tipo de construgcdo. Os métodos por meio dos
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quais a relacao entre as acoes e as resisténcias € ponderada também foram, e ainda

sdo consolidados nas normas.

Assim sendo, via de regra, os métodos sao consolidados em coeficientes, que
atuam na ponderacao das acdes e das resisténcias. Com isso, o dimensionamento
das estruturas representa um sinuoso equilibrio entre a avaliagdo da seguranca — seja
pela capacidade de carga, pelo desempenho em servico ou pela durabilidade — e a

economicidade?’?.

Esta ponderagcdo ndo € uma tarefa trivial, pois € determinada pela
parametrizacdo de coeficientes associados as acdes e as resisténcias, delineados
pela experiéncia pratica, por contribuicdes da literatura e, algumas vezes, por modelos
de simulacdo numérica. Neste ponto pode parecer natural que a confiabilidade
estrutural seja um aspecto absorvido pelas normas técnicas de seguranca estrutural,

mas esta relacdo nem sempre existiu.

Da antiguidade até meados do século XX, a engenharia estrutural evoluiu de
um oficio empirico para uma profissdo. Na maior parte da histéria da humanidade, a
questdo da seguranca foi uma abordagem empirica de tentativa e erro.

Quando uma estrutura é construida pela primeira vez, o nivel de seguranca é
alto, pela falta de experiéncia e confianca dos projetistas, o que resulta em estruturas
seguras, contudo antieconémicas. Com as experiéncias bem-sucedidas, o nivel de
seguranca vai diminuindo gradualmente, pois a confianca dos projetistas aumenta, o

gue resulta em estruturas cada vez mais leves.

Essa tendéncia continua até ocorrer uma falha, muitas vezes tragica, com
perda de vidas. Em reacdo, as exigéncias de seguranca aumentam, na maioria das
vezes mais do que o0 necessario. O processo vai se repetindo, e cada vez mais se
aproxima do que pode ser considerado como sendo o dimensionamento 6timo,

conforme Henriques (1998).

A evolucdo dos niveis de seguranca estrutural ao longo do tempo pode ser

analisada pela figura 12, na qual: o nivel | refere-se a um periodo de dimensionamento

12 Economicidade é a caracteristica de algo que é econémico, isto €, que pode ser realizado com baixos
custos.
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conservador, com nivel de seguranca muito elevado; o nivel Il refere-se a um aumento
da confianca, gracas a experiéncias bem sucedidas, com diminuicdo gradual do nivel
de seguranca a partir do momento em que se assume um pouco mais de risco no
projeto; o nivel lll representa uma ocorréncia de falha na estrutura, geralmente
catastrofica; e o nivel IV representa, em funcdo da ocorréncia de falhas, um aumento
do nivel de seguranca para as estruturas seguintes, uma compensacao devida ao

medo de novas falhas estruturais.

Nivel de Seguranca
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Figura 12 — Evolucao temporal dos niveis de seguranca
Fonte: Adaptado de Henriques (1998).

A seguranca na engenharia civil é tdo antiga quanto a pratica da constru¢do na
histéria do homem. Nesse processo histdrico, o ser humano sempre admitiu, em suas
decisbGes, uma margem de seguranca, prospectando a variabilidade do futuro e suas

incertezas. Desse processo, surgiu o fator de seguranca.

Tradicionalmente, também, pensa-se que o estabelecimento de um fator de
seguranca elevado afasta a obra da condicdo de ruina. Nesta direcdo, 0 escocés
Willian John Macquorn Rankine (1820 -1872), conhecido como o precursor da teoria
de empuxo na area de Mecéanica dos Solos, formalizou contribuicdes acerca dos

fatores de seguranca e do critério de da maxima tensdo normal e indmeras
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contribuicdes na resisténcia dos materiais, como por exemplo o critério de resisténcia

de materiais frageis.

Os célculos formais registrados da resisténcia das estruturas sdo observados
a partir do século XIX com as teorias de Navier'* e Coulomb. Um dos primeiros
registros de norma técnica contendo métodos objetivos de verificacdo da seguranca
remete a 1844 com o London Building Act, que aponta diversas atualiza¢des, tais com
a de 1894, e de 19304,

Ja em 1862, o Manual de Engenharia Civil de Rankine'®, cujo documento esta
disponivel de forma digital na rede, recomendava valores de fatores de seguranca
para materiais perfeitos e materiais comuns de boa qualidade, indicados na Tabela 4.
Observa-se que a aplicacédo do principio das tensdes admissiveis na engenharia civil
€ tdo antiga quanto a pratica da construcédo na histéria do homem e que os valores
documentados neste manual indicam as primeiras formalizacbes dos fatores de

seguranca.

Tabela 4 - Fatores de Seguranca recomendados pelo Manual de Engenharia de
Rankine (1862)

Fatores de Seguranca Recomendados

Cargas impostas Cargas impostas
Condicao do Material lentamente subitamente
Acdes permanentes Acdes variaveis
Materiais manufaturados 2 4
Materiais comuns
Metal (ferro) 3 6
Madeira 4ab5 8al0
Alvenaria 4 8

Fonte: Adaptado de Rankine (1862).

13 Note relative a I'emploi du fer dans les constructions en macgonneries p. 342-343, dans le Journal
du Génie Civil, 3, 1829.

41 ondon Building Act Chapter civii (1930). Disponivel em:
https://lwww.legislation.gov.uk/ukla/1930/158/pdfs/ukla_19300158_en.pdf

15 RANKINE, J.B. A Manual of Civil Engineering. London: Griffin. TE. R. Gerstein Library, 1862, 816p.

Disponivel em < https://archive.org/details/manualofcivilengO0rankuoft/page/n6>
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Quando o carregamento era composto por carga aplicada, lenta ou instantanea,
simultaneamente devia-se multiplicar cada parcela de carga por seu proprio fator de
seguranga, e somar os produtos. Observa-se que, para as cargas impostas
subitamente, que podem ser associadas as a¢fes variaveis, os fatores de seguranca
se mostram o dobro daqueles necessarios para as cargas impostas lentamente, as
quais, pode se inferir, representam as cargas permanentes. Nota-se ainda certa

semelhanca entre os fatores de seguranca aplicados a alvenaria e a madeira.

Em 1903, testes de laboratorio foram iniciados pela Joint Committee e se
estenderam por sete anos, seguidos de cinco anos de testes em edificios reais, a partir
da correlacédo das solicitacdes obtidas em provas de cargas associadas as rupturas
reais de elementos estruturais comparadas as premissas de projeto adotadas no
dimensionamento de tais elementos. Apesar de todo este trabalho, quando as normas

foram publicadas em 1917, sofreram duras criticas, segundo Santos (2012).

Souza-Junior (2008) e Santos (2012), em revisao da literatura, resgatam que,
em 1904, a Associacdo Germanica de Arquitetos e Engenheiros e a Associagao
Alemd& do Concreto iniciaram o projeto preliminar de normalizacdo para
dimensionamento, execucédo e ensaio de estruturas de concreto armado. Esse projeto
serviu de base para a regulamentacao, que logo depois foi promulgada pelo governo
da Prussia. Os regulamentos determinaram que os projetos fossem examinados pelas
autoridades publicas que autorizavam as construcdes. Os relatérios emitidos por
essas autoridades seriam, dois anos depois, utilizados para uma revisdo desses

regulamentos.

Henriques (1998) e Santos (2012) mencionaram que, em 1906, a Franca
promulgou sua norma, bastante liberal, expressando o desejo de encorajar as
experiéncias e 0 avanco da tecnologia. No entanto, tensées maximas admissiveis
para acgo, ferro e diferentes tipos de concreto foram estabelecidas em valores

conservadores para a época, gerando varias criticas.

A Inglaterra, em 1907, publicou o primeiro relatorio do Joint Committee, uma
junta criada em 1906 com membros do Concrete Institute, que reunia o Reinforced
Concrete Committee, British Fire Prevention Committee e empresas atuantes na area.

Nos quatro anos seguintes, foram publicadas revisbes desse primeiro cédigo, de
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1907, muito similar ao cédigo de concreto armado francés. Em 1915, o London County
Council promulgou sua regulamentacdo para a area metropolitana, que diferia muito

pouco da verséo apresentada pelo Joint Committee (Langendonck ,1944).

Normas para a utilizagcdo do concreto armado foram desenvolvidas nos Estados
Unidos por representantes do American Society for Testing and Materials e de
organizacbes dos engenheiros civis, engenheiros ferroviarios e fabricantes de
cimento. Tendo considerado que os resultados e interpretagdes dos testes realizados
até o inicio do século XX eram inconclusivos, a junta americana decidiu instituir um
programa de pesquisa, distribuindo recursos a onze universidades (Langendonck,
1944).

Em 1910, o ACI publicou o primeiro cédigo de construcdo associado as
estruturas construidas em concreto armado, chamado de Standard Building
Regulations for the Use of Reinforced Concrete, que, em 1956, assumiu o
dimensionamento por meio do Método das Tensdes Admissiveis e, em 1971, inseriu
a abordagem do Método dos Estados Limites. Esse documento foi aprimorado até se
transformar na norma Building Code Requirements for Structural Concrete (ACI 318).
Essa norma, ilustrada na figura 13, € o documento basico para projeto de edificios em
concreto armado nos EUA e especifica fatores de resisténcia, fatores de carga e de

resisténcia de célculo (Langendonck ,1944; Fusco, 1974).

O documento Building Code Requirements for Structural Concrete fornece
requisitos minimos para os materiais, o projeto e o detalhamento de constru¢cfes de
concreto estrutural e, quando aplicavel, para elementos n&o estruturais de
concreto. Esse codigo tratou de sistemas estruturais, elementos e conexdées, incluindo
construcbes moldadas no local, pré-moldadas, ndo protendidas, protendidas e

compostas.

Entre os assuntos abordados estdo: projeto, definicdo de resisténcias e
carregamentos, facilidade de manutencdo e durabilidade, combinacdes de carga,
coeficientes de majoracéo de acdes e minoracdo de resisténcias, métodos de analise
estrutural, limites de deflexdo, definicdo de ancoragem mecéanica e aderente ao
concreto, inspecdes e testes de campo, e métodos para avaliar a resisténcia das

estruturas existentes.
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Para o caso canadense, em 1951, ha registros do documento denominado
Construction Specifier, cujo conteudo se preocupava com a escrita de especificacdes.
Esse documento foi utilizado como base pelo instituto canadense denominado
Construction Specifications Institute (CSl), responsavel pelas especifica¢cdes voltadas
para a area da construcao. Surgiu entdo, em 1959, a revista denominada Specification
Associate, uma publicacdo oficial da Associacao de Escritores de Especificacdo do
Canada (SWAC), sendo seu editor fundador, Russell Cornell, auxiliado por Bob
Fernandez e Stuart Frost (Fusco, 1974).
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Figura 13 — llustragéo das versdes da norma do ACI
Fonte: O Autor (2021).

A publicacdo foi criada para atender as necessidades de redatores de
especificacdes, arquitetos, engenheiros e outros envolvidos no projeto e na
construgdo de edificios comerciais, industriais e residenciais. A revista ofereceu
cobertura detalhada de topicos relacionados ao projeto e a construgdo. Os artigos
eram escritos por especialistas do setor e forneciam informacgbes atualizadas e
solugcbes sob medida para problemas complexos. A revista mais tarde se tornaria

conhecida como Construction Canada.
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Este processo desenvolvido no Canadad e no Estados Unidos influenciou
fortemente o livro de Benjamin e Cornell publicado em 1970 e denominado Probability,
Statistics and Decision for Civil Engineer. Em decorréncia desta publica¢céo, nos anos
subsequentes diversos outros documentos foram publicados tais como as
recomendacdes do Comité Européen du Béton (CEB) ¢ ainda em 1970, o livro de

Ferry Borges e Castanhetal’ em 1971, e o livro de Tichy e Vorliceck!® em 1972.

Na publicacdo do 6° Congresso da Fédération Internationale de la
Précontrainte (FIP) em 1970 ja se admitia que a distribuicdo das varidveis de um
determinado fenbmeno poderia ser definida a partir de uma distribuicdo de Gauss,
também conhecida por distribuicdo normal e que, na sua forma reduzida, poderia ser
fixado a priori o quantil de 5% como convencional para definigdo dos valores
caracteristicos. Fusco (1977) relata que estes valores foram fixados e que a
resisténcia caracteristica foi estabelecida a partir do quantil de 5% inferior - ou seja, o
valor que tem a probabilidade de 5% de nao ser atingido. Para o caso das acoes, 0
valor caracteristico foi estabelecido a partir do quantil de 5% superior da distribuicdo

correspondente, ou seja, o valor que tem 5% de chance de ser ultrapassado.

A partir da segunda metade do século XX outros estudos foram realizados.
Beeby (1994) e Ditlevsen e Madsen (1996) mencionam que a calibracdo de uma
norma é uma atividade exercida por uma autoridade que, com referencial tedrico
adequado, pode atribuir valores as variaveis objeto da calibragéo, tais como: i) valores
nominais das variaveis (sejam acdes ou resisténcias); ii) coeficientes parciais de

seguranca,; e iii) fatores de reducdo ou modificacéo, entre outros.

Nowak et al (2001) fazem uma comparacao dos niveis de confiabilidade usando

trés cadigos diferentes: a Norma Espanhola IAP-98 (1998), o Eurocodel (1994) e a

16 COMITE EUROPEEN DU BETON — FEDERARTION INTERNATIONALE DE LA PRE CONTRAINTE-
Recommandations internationales pour le calcul d’éxecution des ouvrages em bétons -
Principes et recommandations, 6° Congresso da FIP. Praga, 1970.

17 FERRY BORGES, J.; CASTANHETA, M. Strutuctural Safety, Lisboa, LNEC 22.ad, 1971.

18 TICHY, M.; VORLICEK, M. Statistical Theory of Concrete Structures. Shanon, Irish University
Press, 1972.

19 CEB-FIB (1970). International recommendations for the design and construction of concrete
structures. FIP Sixth Congress, Prague (1970)
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AASHTO LRFD (1998). Os autores observam que a seguranca de sistemas
estruturais pode ser estabelecida na forma de estados limites, e que 0 néo
atendimento desses estados limites, sejam eles referentes a condi¢do de servigco ou

a condicao ultima, pode levar a estrutura a uma situacdo de risco.

No Brasil, a partir de 1924, quase todos os calculos estruturais passaram a ser
feitos aqui, com destaque para o engenheiro estrutural Emilio Baumgart. O pais
publicou seu primeiro regulamento em 1931, na revista Cimento Armado, no qual o
coeficiente de seguranca foi introduzido de maneira deterministica e se aplicava a
resisténcia de cada material, concreto e aco. Por sua vez, a resisténcia era
interpretada como média de um certo niumero nao especificado de corpos-de-prova,

apontam Vasconcelos (1985) e Kaefer (1998).

3.1Tecnologia do concreto e evolugao de normas associadas a seguranga
das estruturas

Kaefer (1998) e Vasconcelos (2015) apresentam um histérico de
desenvolvimento e normalizacdo de estruturas de concreto armado. No inicio do
século XX, os avancos em teoria e pratica da construcdo de estruturas de concreto
armado eram muito restritos, pois havia poucas publicacbes que disponibilizassem

informacdes técnicas.

A primeira noticia que se tem registrada de concreto armado remonta a 1855,
ano em que Joseph Louis Lambot apresentou em Paris seu bote de concreto armado,
contudo, o notavel impulso se deu com Joseph Monier e sua patente em 1867 para a
construcdo de vasos em concreto armado, posteriormente ampliada para tubos e
reservatérios em 1868, placas em 1869, pontes 1873, escadas em 1875 e, por fim,

vigas em 1877.

Contemporaneo a Joseph Monier, Thaddeus Hyatt (ndo se tem precisdo se na
Inglaterra ou nos Estados Unidos), em 1877, patenteia um sistema de vigas em
concreto armado para construcao de casas e, a partir de seus ensaios, publica o artigo
“An Account of Some Experiments with Portland Cement Concrete Combined with Iron
as a Building Material”. Nele, o pesquisador observa que, ao se envolver totalmente o
aco com uma camada suficientemente espessa de concreto, obtinha-se um material

resistente ao fogo. No mesmo texto, afirma também que a aderéncia entre aco e
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concreto é suficientemente forte para fazer com que a armadura posicionada na parte
inferior da viga trabalhe em conjunto com o concreto comprimido da parte superior da

viga.

Essas contribuicbes permitiram que Hyatt se tornasse um precursor do
concreto armado, possivelmente o0 primeiro pesquisador a compreender
profundamente a necessidade de uma boa aderéncia entre os dois materiais e do
posicionamento correto (nas areas tracionadas) das barras de ago para que esse

material pudesse colaborar eficientemente na resisténcia do conjunto concreto-ago.

Sinteticamente os registros do desenvolvimento do concreto armado ocorridos
na segunda metade do século XIX podem ser citados, tais como: i.) Execucdo de
vigotas e pequenas lajes com emprego de concreto armado por Coignet Francois
(industrial francés) em 1852; ii.) Joseph Monier (jardineiro francés) registrou entre
1867 e 1878 patentes para construcao, primeiramente de vasos, tubos e depositos e,
depois, de elementos de construcao; iii.) Em 1886, o engenheiro alemé&o Gustav Adolf
Wayss comprou as patentes de Monier, desenvolvendo pesquisas experimentais
(publicadas entre 1902 e 1908 pela empresa Wayss e Freytag) para o uso do concreto
armado como material de construcéo; iv.) Francois Hennebique (construtor francés
autodidata) construiu, em 1880, a primeira laje armada com barras de aco de secao
circular e, em 1892, integrou elementos de pilares e vigas e executou o primeiro
pértico monolitico, patenteando a primeira viga com estribos; e v.) na Ecole des Ponts
et Chausées, na Frangca, em 1897, teve inicio o primeiro curso formal do

dimensionamento de estruturas de concreto armado, por Charles Rabut.

Até o final do século XIX, os avancos da teoria e da pratica da construcédo de
estruturas de concreto armado permaneciam muito restritos, pois havia poucas
publicacdes que disponibilizassem as informacdes técnicas de modo que o concreto

armado pudesse ser empregado prontamente por engenheiros.

Kaefer (1998), Santos (2012) e Vasconcelos (2015), em seus registros,
apontam gque essa situacdo comeca a mudar entre 1890 e 1900 e que, na virada do
século, ocorre a rapida proliferacdo de revistas que tratavam de temas relacionados a
cimento e concreto. Desse modo, também a publicacdo de livros sobre a engenharia

de concreto se tornou mais frequente, a0 mesmo tempo que oS pal'ses comecaram a
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regulamentar o uso do concreto armado. Vale destacar particularmente o livro de
concreto armado do engenheiro aleméo Emil Morsch, publicado em 1902. Resultado
de diversos ensaios experimentais, suas teorias deram origem as primeiras normas

para o célculo e constru¢cdo em concreto armado.

No Brasil, Emilio Henrigue Baumgart pode ser considerado o percursor da
engenharia estrutural brasileira, tendo projetado varias obras com diversos recordes
mundiais de tamanho ou de originalidade, com o ainda novo concreto armado, tais
como: i.) a Ponte Herval (Santa Catarina) sobre o Rio do Peixe, em 1928, um recorde
mundial de vao em viga reta de concreto armado (68 metros), quando foi usada pela
primeira vez a técnica de “balangos sucessivos”; ii.) o Edificio “A Noite” no Rio de
Janeiro, em 1928, com 22 pavimentos, sendo, a época, o maior edificio em concreto

armado do mundo.

Os documentos ganharam mais corpo e se formalizaram principalmente apds
a década de 30, e comecaram a ganhar forca na primeira metade do século XX em
vérias partes do mundo, sendo grande parte deles influenciada pelas publicacdes de
Emil Morsh?° e Charles Rabut?!. Esses documentos sdo apresentados no quadro 4.

Um dos primeiros 6rgdos de normalizacédo a se formar foi a American Society
for Testing and Materials (ASTM), criada em 1898. A British Standards Institution foi
outro 6rgdo também criado anteriormente ao periodo entre guerras. Ja apos a
Primeira Guerra Mundial, foram criadas a Deutche Industrie Normen (DIN) e a
Comissdo Permanente de Standardizacdo que, em 1926, serd transformada na

Associacao Francesa de Normalizacdo (AFNOR).

Outras normas também importantes e de interesse no estudo das estruturas de

concreto sao os documentos elaborados pelo Comité Euro-International du Béton; o

20 Dentre as publicagbes de Emil Morsh a que se destaca aqui é seu livro chamando Der
Eisenbetonbau, seine Theorie und Anwendung. 1902. Disponivel em:
https://archive.org/stream/dereisenbetonba00aggoog#page/n5/mode/lup

21 Dentre as publicacdes de Charles Ravut a que se destaca aqui é seu livro chamando Current Armed
Concrete, its Principles and Resources , em Annales des Ponts et Chaussées, 1908. Disponivel
em: https://gallica.bnf.fr/ark:/12148/bpt6k6125979/f145.item.zoom E a Circulaire du 20 octobre 1906,
concernant les instructions relatives a I'emploi du béton armé. . Disponivel em : https://www.shf-
Ihb.org/articles/Ihb/pdf/1907/07/lhb1907034.pdf



88

Eurocode 2, desenvolvido pelo European Committe Standadization; e o ACI 318,

desenvolvido pelo American Concrete Institute, entre outros.

Quadro 4 — Regulacdes para dimensionamento de estruturas de concreto armado

na primeira metade do século XX

Pais

Documento

Data

Fr/30

ABC

Fr/34

GB/34

Sui/35

Por/35

ABCP

DIN-1045
DIN-1075

Esp/39

1t/40

JC

NB-1

ACI

AASHTO

Réglemente sur les constructions en béton armés par la
Chambre Syndicale des Constructreus de Ciment Armé
de France
Regulamento para as constru¢des de concreto armado,
sancionado pela Associacao Brasileira do Concreto
Instructions relatives a I'emploi du béton armé dans les
ouvrage dépendant du Ministérie des Travaux Publics de
France. Annexe n.°1 & la Circulaires Série An.° 8
Code of practice for reinforced concrete as recommended
by the Reinforced Concrete Structures Committee of the
Building Research Board. London
Normes concernat le calcul, 'execution et I'entretien des
constructions métalliques et des constructions en béton et
en béton armé de la Societé Suisse des Ingénieuers et
des Architectes, approuvées par le Conseil Fédéral Suisse
Regulamento do betdo armado, aprovado por Decreto
n.°25.948, Portugal, Diario do Governo
Normas para execugéo e calculo de concreto armado,
publicadas pela Associagéo Brasileira de Cimento
Portland
Bestmmungen fir Ausfihrung von Bauwerken aus
Eisenbeton des Deutchen Ausschusses flur Eisebeton
Berechnungsgrundlagen fiir massive Bruicken, Deutsher
Normenausschuss, Ausgabe
Instruccion para el proyecto y ejecucién de obras de
hormigoén. Ministério de obras Publicas de Espafa
Norme per la esecuzione delle opere in conglomerato
cementizio semplice od armato, Reggio Decreto n.°2229,
Italia, Gazzeta Ufficiale
Recommended practice and standard specfictions for
concrete and reinforced concrete by Joint Committee on
Standard Specifications for Concrete and Reinforced
Concrete. U.S.A
Norma Brasileira para célculo e execucao de obras de
concreto armado, adotada pela Associagéo Brasileiras de
Normas Técnicas em 9/1940 e modificada em 9/1943
Building regulations for reinforced concrete of the
American Concrete Institute. A.C.I. 381-41.
Standard Specifications for highways bridges adopted by
Association of State Highway Officials, 32 edition.

22/01/1930

03/07/1931

22/07/1934

1934

14/05/1935

16/10/1935

1937

01/1938
11/1938

03/02/1939

18/04/1940

06/1940

09/1940

1941

1941

Fonte: Adaptado de Langendonck (1944).
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A primeira norma sobre estruturas de concreto foi feita na Suica e data de 1903.
Seguiram-se a ela a alema, de 1904, a francesa, de 1906, a inglesa, de 1907, e, em

1910, foi publicada a primeira norma Americana?®?.

J& na normatizacdo brasileira, Langendonck (1944) aponta que, nos casos
comuns, desde a década de 40, é costume fixar, para a tensdo admissivel de
compressdo no concreto, uma fracdo determinada de sua resisténcia a compressao
medida em corpos de prova, com forma e dimensdes prefixadas, e o inverso da fragao
era o entdo chamado coeficiente de seguranca.

O autor ainda reforca que, naquela época (final da primeira metade do século
XX), quase todos os regulamentos estabeleceram coeficientes de seguranca mais
rigorosos para o caso de compressao axial do que para o caso da compressao na
flexdo. Essa tendéncia se deve ao fato de que alguns ensaios entdo realizados

indicaram que o concreto tem maior resisténcia a flexdo do que a compressao simples.

Mesmo considerando-se a hipotese de que a secao transversal do elemento
estrutural se mantenha plana quando submetida a flexao, a distribuicdo de tensdes
ocorre segundo uma curva tensédo-deformacao que, nas proximidades da ruptura, se
afasta sensivelmente do comportamento linear. Ensaios realizados em 1930 e 1935,
por Graf?® e Gilkey?4, mostram que a resisténcia a compressao na flexdo varia de 1,6
a 2,9 vezes e 1,7 a 2,6 vezes, respectivamente, e os valores médios da resisténcia a
compressédo na flexdo resultaram 2,1 e 2,0 vezes maiores que as tensdes na

compressao simples, respectivamente.

Outros autores, como Gehler e Amos?®, em 1937, que replicaram 0s ensaios
comparativos entre resisténcias obtidas na compresséao por flexdo e na compressao

simples, chegaram a relagdes que variaram entre 1,70 a 2,21 vezes. Esses resultados

22 NATIONAL ASSOCIATION OF CEMENT USERS. Standard Building Regulations for the Use of
Reinforced Concrete. Philadelphia, USA, Feb. 1910

23 GRAF, O. Der Aufbau des Métesl und des Betons. Berlim, 1930, 91p.

24 GILKEY.H.F. Experiments with concrete torsion. Proceedings of the American Society of Cicil
Engineer. 1935, 131p.

25 GEHLER, W.; AMOS, H. Versuche an Plattenbalken mit Bewhrungen mit hoger Streckgrenze.
Hel 86, Deutcher Ausschuss fir Eisenbeton. Berlim. 1937, 11p.
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sao praticamente iguais a 2,0, para secodes retangulares, o que na verdade ja reforca
o que foi sugerido por Morsch?® em 1923. Diferentes regulamentos para compressao
axial ou para flexdo prescreveram limites, coeficientes de seguranga e tensdes

admissiveis, conforme quadro 5.

Quadro 5 — Coeficientes de seguranca e tensdes admissiveis nos documentos
reguladores na primeira metade do século XX

Norma Compressao
Axial | Flex&o
Fr/30 (0,32 0 0,36) G
g, g,
ABC (1a1,2) 36268 < 65kgf/cm? | (1a12) 25278 < 65 kgf /cm?
Fr/34 (1a1,08)x0,28 ok
0,8 1
GB/34 — X O-k28 - X O—k28
3 3
Sui/35 40 kgf/cm?a 1,3 x 70 kgf/cm? | 55 kgf/cm?a 1,3 x 100 kgf/cm?
(g% 2 Oy P
Por/35 3% <60 kgf/cm 3t < 65 kgf/cm
,O' ’O'
DIN-1045 354 % < 70 kgf /cm? 40 a % < 65 kgf/cm?
Oc28
Esp/39 2443
0, 0|
1t/40 % < 60 kgf /cm? % < 75 kgf /cm?
JC 0,18 oc2s 0,45 oc2s
g,
NB-1 C;B < 60 kgf /cm? 6328 < 60 kgf /cm?
ACI 0,18 o8 0,45 oc2s
Oc28 Oc28
AASHT
SHTO c 3
Legenda:

opk . Tensao de ruptura em dois cubos superpostos com idade em k dias;
oes - Tensao de ruptura em cilindros com idade de 28 dias;

okeo . Tensao de ruptura em cubos com idade de 90 dias;

okes - Tensao de ruptura em cubos com idade de 28 dias;

o:Tensdo de ruptura em cubos com idade k dias;

Fonte: Adaptado de Langendonck (1944).

26 MORSCH. E. Der Eisenbetonbau, seine Theorie und Anwendung. Stutgard, 62ed.1%.,12metade.
1923, 141p.
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No final da primeira metade do século XX, a seguranca era verificada pelas
tensdes admissiveis que, resumidamente, eram sempre bem menores que as
correspondentes tensdes de ruptura, para que se tivesse uma margem razodvel de
seguranca. Essas tensdes admissiveis eram ou estabelecidas pelos calculistas, ou
fixadas por regulamentos e, para garantir a seguranca da estrutura, no

dimensionamento esses valores ndo deveriam ser ultrapassados.

Especificamente para estruturas de aco, durante um século, e até hoje, pode-
se perceber que o critério de fatores de seguranca imperou no dimensionamento de
estruturas. Nos Estados Unidos, por exemplo, o dimensionamento de estruturas de
aco foi delineado pelo método das tensdes admissiveis, no qual as alteracées nos

fatores foram ajustadas em cada periodo, conforme tabela 5.

E notavel perceber movimentos de decréscimo dos fatores de seguranca, como
por exemplo entre 1880 e 1918 de 2,00 para 1,72; seguidos por movimentos de
ascensdo, como por exemplo entre 1918 e 1923 de 1,72 para 1,83. Esses
movimentos, ora de forma ascendente ora de forma descendente, reafirmam a

tendéncia ja apresentada na figura 12.

Tabela 5 - Evolucdo dos Fatores de Seguranca e da Tensdo Admissivel nos E.U.A.
para estruturas metalicas

Ano Tensao Minima de Fator de Tensao Admissivel
Escoamento (MPa) Seguranca (MPa)

1880 197 2,00 94

1918 190 1,72 110

1923 228 1,83 124

1936 228 1,65 138

1963 248 1,67 152

Fonte: Adaptado de Souza-Junior (2008) e Galambos (1982).

O resgate das normas para calculo estrutural, particularmente voltadas a
estruturas de a¢o, monstra que o fator de seguranca recomendado ha quase 140 anos

eraigual a 2,0 — proposic¢éo do professor Dubois da Universidade de Harvard, em seu
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livro de 1890 sobre calculo de estruturas de agco. Em 1918 o manual “Ketchum”?’
reduziu o fator para 1,72. Na primeira edicdo da especificacdo para o calculo,
fabricacdo e montagem de estruturas de aco para edificios do AISC (American
Institute of Steel Construction), em 192328, o fator estabelecido foi igual a 1,83. Em
meados de 1930 o fator fica igual a 1,65 e, a partir da metade do século passado
permaneceu essencialmente naquele nivel. Essa evolucao € apresentada na tabela
6.

Tabela 6 - Evolugéo dos fatores de seguranca e tensdes de escoamento para
estrutura de aco ao longo do tempo

Ano Tensdo Minima de Fator de Contribuicio
Escoamento (MPa) Seguranca &

1880 197 2,00 Dubois (1880 -1890)

1918 190 1,72 Ketchum (1890-1918)

1923 228 1,83 AISC (1923-1936)

1936 228 1,65 AISC (1936 -1963)

1963 248 1,67 AISC (1963- em diante)

Fonte: Adaptado de Castro (1997) e Galambos (1982).

O American Institute of Steel Construction (AISC) foi criado em 1921 e a
primeira edicdo de seu padrao de dimensionamento e especificacdes para edificios
de aco estrutural foi lancada em 1923, com forte influéncia do Professor Milo S.
Ketchum, da Universidade de lllinois. Esse documento, com apenas 23 paginas, foi
instrumento de unificacdo da pratica de projeto de aco estrutural nos Estados Unidos.
Desde entdo, o documento foi bastante expandido para incluir novas pesquisas e

praticas e tem sido um modelo para padrées equivalentes em muitos outros paises.

Os manuais da AISC baseados no método das tensGes admissiveis foram
publicados em 9 edi¢cdes até 1995, sendo a 12 edicdo em 1923 até 1932; a 22 edicdo
em 1934 até 1936; a 32 edicdo em 1937 até 1941; a 42 edicdo em 1941 até 1945; a 52
edicdo em 1946 até 1962; a 62 edicdo em 1963 até 1967; a 72 edicdo em 1970 até

27 Ketchum, M.S. Structural engineers handbook; data for the design and construction of steel
bridges and buildings. New York, McGraw-Hill.1918, 883p. Disponivel em <
https://babel.hathitrust.org/cgi/pt?id=ucl1.b3124795;view=1up;seq=1>.

28American Institute of Steel Constructions (AISC). Standard Specifications for Structural Steel for
Buildings. 1923. 23p.
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1973; a 82 edicdo em 1980 até 1987; e a 92 edicdo em 1989, com a Ultima revisdo em
1995.

Meio século de evolugcdo produziu um nivel aceitdvel de confiabilidade com
relacdo aos tipos de estruturas calculadas pela especificagdo AISC, como aponta
Galambos (1990), e o limite de escoamento convencional do material subiu cerca de
30% no periodo de 1880-1963. A teoria da confiabilidade surgiu entre o final dos anos
40 e inicio dos anos 60, com publicac6es mais robustas no final da década de 60 e
inicio da década de 70. Por volta de 1978, essa teoria passou a ser utilizada na

definicdo do método dos estados limites.

3.2Evolucao temporal das normas associadas a seguranga no Brasil

Decorrido um século depois da publicacdo de Rankine (1862), o conceito ainda
aplicado as normas brasileiras aprovadas nos anos 1950 e 1960, referentes as
estruturas de madeira, aco e concreto armado, era 0 mesmo: as tensdes admissiveis
com os mesmos fatores de segurancga propostos em 1862. A tabela 7 apresenta os
valores das tensdes admissiveis a compressao para pecas curtas, de varios materiais,

e os fatores de seguranca admitidos nessas normas.

Tabela 7 - Tensdes admissiveis a compressao em pecas curtas estabelecidas por
diversas normas brasileiras

Resjstencia Resistencia
Material Norma ABNT Ultima FS Admissivel
(MPa) (MPa)
Aco NB14-1958 240 2 120
i NB1-1940 18
Concreto (Estadio Il) (28dias) 3 6
Madeira NB11- 1950 257 5 51

(Pinho do Parand)
Fonte: Adaptado de NB 14(1958), NB1 (1940) e NB 11(1950).

No Brasil, na década de 50, os fatores de seguranca normatizados eram
praticamente iguais aos recomendados por Rankine cem anos antes. Nesse espaco
de tempo, o emprego do concreto praticamente substituiu o emprego da alvenaria

como material estrutural.
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Cabe comentar que a NB 14 (Dimensionamento de Estruturas de Aco), de
1958, assume um fator de seguranca (FS) igual a 2, enquanto no Estados Unidos, a

AISC, j4 assumia na década de 30 um fator igual a 1,65.

Em 1984, o Brasil publicou pela primeira vez a norma NBR 8681 que trata
exclusivamente de especificacdes para acdes e seguranca das estruturas. Em 1985,
uma errata foi incorporada a essa primeira edicdo. Em, 2003, a NBR 8681 teve seu

texto revisto com a incorporacao de uma errata em abril de 2004.

3.2.1 Sintese da evolucao temporal das normas para Concreto Armado no
Brasil

Apesar da ja existente norma para execucdo e calculo do concreto armado,
elaborada em 1937 pelo professor Telémaco Hippolyto de Macedo Van Langendonck,
a norma oficialmente conhecida e aplicada, e precursora de muitas outras, foi a NB-1

— Calculo e Execucéo de obras de Concreto Armado.

Pode-se dizer que o primeiro documento a regulamentar o dimensionamento,
a verificacao e o projeto de estruturas de concreto armado foi a norma NB-1 de 1940,
composta por 24 péaginas de tamanho A5. A NB-1 de 1940 foi a primeira norma
brasileira, e foi também a primeira norma no mundo a considerar a plastificacdo do
concreto?®. Na figura 14, séo ilustrados trechos da NB-1 de 1940, o livro de Célculo
de Estruturas de Concreto do Professor Telemaco H.M Van Langendonck, e o registro

da reunido para ensaio em concreto armado realizado na ABNT.

Até a década de 1950, as normas brasileiras basearam-se no método das
tensdes admissiveis para introducdo da seguranca estrutural nos projetos de
estruturas, enquanto a resisténcia a compressao do concreto era verificada por meio

de ensaios de compressao axial de corpos de prova cilindricos.

Tais corpos de prova eram preparados e rompidos na idade de 28 dias de
acordo com os Métodos de ensaio MB2 e MB3 e a resisténcia do concreto era
calculada por meio da média aritmética de trés corpos de prova (FUSCO, 2012 e
COSTA,2017).

29 Boletim ABNT, setembro de 2010, V. 8, n° 97, p. 11



95

No cenario brasileiro no século passado, a principal norma para projeto de

estruturas de Concreto Armado foi a NB-1, cuja ultima edicao ocorreu em 1978. Em

1980, ela teve sua nomenclatura e niumero substituidos, tornando-se a NBR 6118. A

versdo de 1980 passou por longo processo de revisdo e foi substituida em 2003,

depois reeditada em 2007. Em 2014, ap6s novo processo de revisdo, surgiu a quarta

edicdo da NBR 6118.
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Figura 14 - llustracdes da NB-1 (1940)
Fonte: Acervo Pessoal e ABNT (2011).

Segundo a Revista Concreto (1940)%°, a norma NB-1 figurava entre as mais

modernas do mundo e era fruto de constantes pesquisas realizadas com concreto

30 Revista Concreto, n° 33, 1940.
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armado. Na NB-1 de 1940, verifica-se que a tenséo de ruptura do concreto € adotada

como 8/9 da tensdo minima de ruptura do concreto a compressao.

Em 1960 a norma foi reformulada, passando a ter 19 paginas A4, mantendo os
mesmos capitulos e inserindo a resisténcia caracteristica do concreto (fck). A NB-1de
1960 utilizava o processo introduzido pelos aleméaes em 1930: o estabelecimento de
um carregamento majorado em um elemento submetido a compresséo centrada de
tal forma que, sob o novo carregamento, a ruptura ocorresse por esgotamento de
concreto como se o pilar fosse uma peca curta e o valor passasse a depender da
esbeltez representada pela peca. A seguranca, segundo a NB-1 de 1960, era
verificada separadamente para a compresséao simples e para a flexdo obliqua e, sob
carga axial, utilizava-se o processo para verificar a seguranca da peca em relacéo a
flambagem. Para pecas com indice de esbeltez menor que 50, o coeficiente de
seguranca a flambagem era igual a 1,65, o0 mesmo valor utilizado para pecas
comprimidas de concreto e, coincidentemente, o mesmo fator de seguranca adotado
pela AISC em 1936 para o escoamento do aco. Para pecas com indice de esbeltez
igual a 100, o coeficiente de seguranca a flambagem era igual a 3,0.

No ano de 1978, a NB-1 passa a se chamar NBR 6118, com 53 paginas A4,
,fambém com os mesmos capitulos das versdes anteriores. Nesta edicdo, pela
primeira vez sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem3!. Essa versdo foi
modificada em 1980, sendo que a principal alteracdo foi o procedimento de calculo,
principalmente com a ado¢do do Método dos Estados Limites, que fora proposta pelo
Comité Europeu do Concreto (CEB), em 1972, e ratificada pelo Professor Theodore
V. Galambos em 1978.

No inicio da década de 80, a seguranca estrutural, no Brasil, comecou a ser
analisada pela norma NBR 8681 com o titulo de A¢des e Seguranca nas Estruturas.
Em 2003, a NBR 6118 ganhou mais corpo e passou a ser composta por 221 paginas
A4. Essa versado foi elaborada por mais de 10 anos de trabalho e apresentou
mudancas expressivas, como por exemplo: i) uma estrutura totalmente remodelada;
i) inclusdo no texto de especificagdes para concreto simples, armado e protendido; iii)

definicdo de requisitos de qualidade; iv) parametro sobre durabilidade; v) requisitos

31 De uma maneira geral, os efeitos de 22 ordem s&o obtidos através de uma andlise na qual o
equilibrio da estrutura é definido e verificado na sua configuragcao deformada.
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para a analise estrutural; vi) revisdo e inclusdo de efeitos globais de 22 ordem e vii)

puncdo com momentos fletores, entre outros.

A NBR 6118, entre 2007 e 2008, tornou-se uma norma com padréo
internacional, aprovada pela ISO/TC71. Em 2014, houve uma nova atualizagédo e
passou, entdo, a ser a versao utilizada até os dias atuais. As principais mudancas
ocorreram nos valores da resisténcia a compressdo do concreto, que, a partir da
revisdo, passou a contar com resisténcias entre 50MPa e 90MPa, além da introducéo
e desdobramento de especificacdes para cobrimento de elementos estruturais em
contato com o0 solo e para cobrimento de elementos protendidos, com maior
desdobramento entre pilares vigas e lajes. Foram alteradas também as taxas de
armadura minima, a dimensdo minima para pilares e a espessura minima para lajes,

entre outras mudancas.

Na secdo a seguir estdo incluidas a evolucdo temporal das acodes, das
resisténcias, da verificagdo da seguranca e do dimensionamento de concreto armado,
assim como a sintese temporal dos coeficientes parciais no Brasil e dos requisitos de

seguranga normatizados.

3.21.1 NB-1-Década de 40

O decreto de lei n°278 de 16 de fevereiro de 193832, no Art. 8°, ja determinava
que a resisténcia média a compressao de seis corpos de prova de argamassa normal,
composta de uma parte de cimento e trés partes de areia normal, em peso, ndo deve
ser inferior aos limites de 80 kgf/cm2 em 3 dias, 150 kgf/cmz em 7 dias, e 250 kgf/cm?
em 28 dias. A lei foi motivada pela 12 Reunido dos Laboratérios Nacionais de Ensaios,
em 27 de janeiro de 1938. A ela compareceram as 40 entidades mais representativas
do meio técnico e da industria: ndo sé todos os principais laboratérios de ensaios que
realizavam o controle quantitativo dos produtos, assim como todas as escolas de
engenharia onde se formavam os que iriam dirigir 0 emprego dos materiais fabricados,

e também todas as fabricas do pais, que produziam os materiais.

32 BRASIL. Decreto lei n°278 de 16 de fevereiro de 1938. Determina as especificagGes de cimento
Portland comum e os métodos de ensino para as provas de cimento e controle de concreto. Disponivel
em https://www2.camara.leq.br/legin/fed/declei/1930-1939/decreto-lei-278-16-fevereiro-1938-350778-
publicacaooriginal-1-pe.html



https://www2.camara.leg.br/legin/fed/declei/1930-1939/decreto-lei-278-16-fevereiro-1938-350778-publicacaooriginal-1-pe.html
https://www2.camara.leg.br/legin/fed/declei/1930-1939/decreto-lei-278-16-fevereiro-1938-350778-publicacaooriginal-1-pe.html
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A norma NB-1 foi aprovada na 32 Reunido dos Laboratorios Nacionais de
Ensaios em 1940, na qual foi fundada a Associacao Brasileira de Normas Técnicas —
ABNT, por iniciativa de Paulo Sa, sendo emendada em 1943, por ocasido da 52
Reunido dos Laboratorios Nacionais de Ensaios de Materiais, a esta altura ja

designada como 52 Reunido da Associacao Brasileira de Normas Técnicas.

A NB-1 de 1940, para calculo e execucdo de estruturas de concreto armado,
baseava-se no chamado Estadio Il, isto €, utilizava a Teoria da Elasticidade e
conceitos de tensdo admissivel, mas ja incluia o calculo na ruptura, no Estadio Ill.
Embora fortemente influenciada pela norma alema DIN-1045, a norma brasileira foi
pioneira pois, além de prescrever o calculo da resisténcia de pilares a compressao
axial tomando como base o Método de célculo na ruptura — Estadio Ill, permitia, como
alternativa, a utilizacao deste método no célculo da resisténcia a flexao, por sugestao

do professor Telémaco van Langendonck.

O conceito de resisténcia caracteristica, resultante da aplicacdo de critérios
estatisticos aos ensaios de controle de qualidade de concreto, ainda ndo estava
presente nessa norma. Para efeito de calculo dos esforgos resistentes, era
considerado para o concreto o valor da sua resisténcia determinado por ensaios

padronizados, ndo devendo ser inferior a 125 kgf/cmz.

A NB-1 de1940 foi dividida nas seguintes secfes: Cap. | — Generalidades; Cap.
Il - Esforcos Solicitantes; Cap. Il - Esforcos Resistentes; Cap. IV - Disposi¢des
Construtivas; Cap. V - Execucao de Obras; Cap. VI — Materiais; e Cap. VII - Tensoes
Admissiveis. Os entdo chamados coeficientes de seguranca utilizados no Método das
TensBes Admissiveis, no qual a norma se baseava, foram estabelecidos de forma
deterministica e apresentados no capitulo VII. Os valores para a tensdo de
compressao limite especificados pela NB-1-40 sao reproduzidos na tabela 8.

Quanto ao cisalhamento, a tensdo admissivel adotada para o concreto foi de
14 kg/cm2. Para valores acima de 6 kg/cm?, foi sugerido usar uma armadura para
resistir a todos os esforcos de tracdo oriundos do cisalhamento. Para concretos
dosados racionalmente, ou seja, com ¢ > 150 kg/cm?, esses limites poderiam ser

elevados para 16 kg/cm? e para 8 kg/cmz?, respectivamente.
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Para o aco incorporado ao concreto, as tensdes admissiveis de compresséao e
de tracdo também foram estabelecidas de forma deterministica, e podiam ser
utilizadas na analise de elementos estruturais solicitados por for¢a axial ou por flexdo

composta.

Tabela 8 - Tensdo de compresséo limite para o concreto segundo a NB-1-40

Tensdo de compressao limite para o concreto

Compresséo Axial ou flexao Flexdo Simples ou
Dosagem composta — No centro de gravidade composta — Nas bordas
da secdo da secdo
Concretos dosados 40 kgficm? 45 kgflcm?

empiricamente
Concretos dosados O¢28
racionalmente

o
€28 < 75 kgf /cm?

< 2
<60kgf/cm 25 =

Fonte: Adaptado de NB-1(1940).

Para o aco CA-37 (tensdo de escoamento de 3700 kgf/lcm?), a tensao
admissivel, em situacfes de compressao simples ou composta, foi limitada a 1200
kgf/cm2, ou seja, um coeficiente de seguranca de 3,08 foi assumido. Para a flexdo
simples ou composta, a tensdo admissivel foi limitada a 1500 kgf/cm?, ou seja, um
coeficiente de seguranca de 2,47 foi assumido.

Para o aco CA-50 (tensdo de escoamento de 5000 kgf/lcm?2), a tensao
admissivel em situacfes de compressao simples ou composta foi limitada a 1500
kgf/lcm?, ou seja, um coeficiente de seguranca de 3,33 foi assumido. Para a flexao
simples ou composta, a tensdo admissivel foi limitada a 1800 kgf/cm?, ou seja, um
coeficiente de seguranca de 2,78 foi assumido. As tensdes admissiveis de
compressdo e tracdo, para 0 aco, sdo apresentadas na Tabela 9. Para a tenséo
admissivel de aderéncia da armadura ao concreto, foi estabelecido o valor de 6
kgf/cmz2,
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Tabela 9 — Tensdes admissiveis para o Aco segundo NB-1-40

Tensdes Admissiveis no A¢co para Compressao e Tracao

Tensdo (kg/cm?2)

o escoamento o ruptura

Aco > » Compresséo axial ou Flex&o simples ou
(kg/em?) (kg/em?) flexdo composta ! flexdo composta 2
CA-37 <2400 <3700 <1200 <1500
CA-50 <3000 <5000 <1500 <1800

1 Média das tens6es em toda armadura longitudinal
2 Tensdo maxima

Fonte: Adaptado da NB-1(1940).

3.21.2 NB-1-Década de 60

O pioneirismo das normas brasileiras se evidenciou com a versdo da NB-1de
1960, que além de adotar definitivamente, como meétodo principal, o calculo na ruptura
para todas as solicitagcdes, introduziu, antes mesmo do CEB, o conceito de resisténcia
caracteristica. Participaram da elaboracdo dessa versdo da norma profissionais de
renome tais como Humberto Fonseca e Telémaco van Langendonck, contando ainda

com a especial colaboracao do professor Fernando Luiz Lobo Carneiro.

Essa versdo da NB-1 foi dividida nas mesmas secdes da versdo da década de
40: Cap. | — Generalidades; Cap. Il - Esforcos Solicitantes; Cap. Ill - Esforgos
Resistentes; Cap. IV - Disposi¢cdes Construtivas; Cap. V - Execucdo de Obras; Cap.

VI — Materiais; e Cap. VII - TensGes Admissiveis.

A novidade foi a insercdo de um tratamento estatistico para as resisténcias do
concreto. A tensdo minima de ruptura do concreto a compressao or foi definida por
uma expressao na qual constam a média e o coeficiente de variacdo, conforme a

equacao 43:

op = (1—-1,65%xCV) X0, <08X o, (43)
em que,
or € atensdo de ruptura do concreto;
oc,, € atensdao media de ruptura do concreto a compressao, determinada em corpos
de prova cilindricos normais com 28 dias de idade;
CV € o coeficiente de variacdo da tensdo de ruptura do concreto a compressao,

determinado pela relacdo entre o desvio- padréo e a tensdo média de ruptura do
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concreto a compressao, sendo os valores das tensfes obtidos em ensaios realizados

em corpos de prova cilindricos.

A norma estabeleceu que a tensédo de ruptura maxima admitida ndo supere
80% da tensdo média de ruptura do concreto a compressao, determinada em corpos
de prova cilindricos com 28 dias de idade. Quando néo for conhecido o coeficiente de
variacdo, pode ser assumida a tensao de ruptura do concreto de forma deterministica:

i) se houver controle rigoroso: o; = 3/4 ac,,; ii) se houver controle razoavel: oz = 2/3
oc,e © i) se houver controle regular: o = 3/5 Oc2s. NOo caso de se prever o

carregamento da estrutura com idade k inferior a 28 dias, substitui-se o, por Ock.

O capitulo VIl da NB-1 de 1960 tratava dos coeficientes de seguranca e das
tensdes admissiveis, ou seja, embora fosse previsto um delineamento estatistico para
a resisténcia do concreto, a verificagdo ainda era lastreada por um modelo
deterministico. Para o dimensionamento no Estadio lll, previa-se o calculo na ruptura
com a aplicacdo de coeficientes de majoracdo das acdes especificos, reproduzidos

na tabela 10.

Tabela 10 - Coeficientes de seguranca aplicados as acdes para o calculo na ruptura
segundo a NB -1(1960)

Coeficientes de Seguranca para pecas calculadas em
funcéo da carga de ruptura— ESTADIO 1II*3

L N Flexdo Simples ou Compresséo e Tracao
Caracteristica da agao o
Composta Axiais
Pe_rma~nente, retracao e 1.65 2.00
variacdo de temperatura
Acidental 2,00 2,40

Fonte: Adaptado da NB-1(1960).

Para a flexado simples e a flexdo composta, no Estadio Il, a norma considerava

gue armaduras somente seriam instaladas para resistir esfor¢cos oriundos da forca

83 Caso elementos da estrutura se achem expostos a acdo prejudicial de agentes externos, 0s
coeficientes dever&o ser multiplicados por 1,2. Quando se tratar de pilar que nédo suporta laje cogumelo,
pode-se permitir a construcéo de pilares com uma das dimensfes menor do que a prescrita pela norma
desde que multiplicados pelo fator de 1,3 em casos especificados pela norma.
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cortante e de torcdo, e 0 aco deveria possuir as tensées admissiveis apresentadas na

tabela 11.

A NB-1 de 1960 especificava que, para o dimensionamento utilizando as tensbes
admissiveis em pecas solicitadas a flexdo simples ou composta, as cargas acidentais
nao previstas em documentos normativos deveriam ser previamente multiplicadas por
1,2.

Tabela 11 - Tensdes admissiveis segundo a NB-1(1960)

Tensdes Admissiveis para pecas de Concreto Armado
Material Resistente no ESTADIO Il verificadas pelo método das tensdes
admissiveis

0,
Concreto (tensdes na borda = 7R < 110 kgf/cm?

da secao transversal)

Ucadm

Aco 37-CA: 1500 kgf/cm?

Aco (tensdes de tragéo Aco 50-CA: 1800 kgf/cm?
oriundas da tor¢céao e da
cortante) Aco CA-T40: 2400 kgf/cm?

Aco CA-T50: 3000 kgf/cm?

Fonte: Adaptado da NB-1(1960).

3.21.3 NBR 6118 - Década de 80 (1978 -1980)

Em 1978, a NB-1 foi revisada, ganhando nova verséo, e, em 1980, foi registrada
no Inmetro, passando a se denominar NBR 6118. Nesta versédo, os conceitos de
estados limites e resisténcias caracteristicas ja estdo bem consolidados e a norma
ganha um capitulo exclusivo sobre seguranca nas estruturas, no qual sao definidos,
entre outras coisas, 0s coeficientes de seguranca para esforcos e resisténcias. A
norma passa ser dividida nas seguintes secdes: i) Objetivos; ii) Generalidades; iii)
Esforcos Solicitantes; iv) Dimensionamento das pecgas e esforgos resistentes; v)
Seguranga; vi) Disposi¢bes construtivas; vii) Aco; viii) Concreto; ix) Formas e
escoramentos; Xx) Armadura; xi) Tolerancias; xii) Preparo do Concreto; Xxiii)
Concretagem; xiv) Cura, retirada das formas e do escoramento; xv) Controle da

resisténcia do concreto; e xvi) Aceitagdo da estrutura.
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O critério de seguranca aplicado é lastreado pelo método dos estados limites.
Com relacdo ao estado limite dltimo, cuja consideracdo é obrigatéria em todos os
projetos, admite-se que ha seguranca se os valores de célculo das solicitagdes, na
sua combinacdo mais desfavoravel (solicitagbes atuantes de calculo), nao
ultrapassam a solicitacdo limite correspondente aos valores de céalculo da resisténcia

dos materiais (solicitacéo resistente de calculo).

A seguranca das pecas no estado limite dltimo, qualquer que seja a solicitacéo,
ndo pode depender da resisténcia a tracdo do concreto, pois deve, em geral, haver
armadura suficiente para resistir, com a seguranca prevista, a todos os esforcos de

tracao.

Com relagéo aos estados limites de utilizacdo, denominados atualmente de
estados limite de servico, admite-se que ha seguran¢a quando ndo sao ultrapassados

os limites, além dos quais as condi¢cdes da estrutura ndo sédo aceitaveis.

Valores caracteristicos dos materiais, das acfes e das solicitacbes sdo 0s
valores que apresentam uma probabilidade pré-fixada de ndo serem ultrapassados.
Para os materiais, € considerada a dispersdo dos resultados dos ensaios dos
materiais a serem empregados. Para as acdes e solicitacfes, € considerada a
incerteza na previsao ou no célculo do seu valor. Para as resisténcias dos materiais,
admite-se a distribuicAo normal, sendo o valor caracteristico correspondente ao

quantil de 5% da respectiva distribui¢cdo, a partir da equacéo 44:

fi = fm — 1,65s (44)
em que,
f« € aresisténcia caracteristica do concreto a compressao;
fm € a resisténcia média do concreto a compressao;

S é 0 desvio-padrao.

De acordo com a norma, a resisténcia do concreto a compressédo deve ser
determinada através de ensaios de corpos-de-prova cilindricos, de acordo com a NBR
5739 vigente a época. Caso ndo tenha sido feita a dosagem experimental, a

resisténcia caracteristica para o célculo deve ser limitada a 90 kgf/cm2 (fck < 9 MPa).
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Ja as resisténcias caracteristicas de tracéo (f,x) € compressao (fyc,) do ago

devem ser adotadas como a tensdao minima de escoamento, real ou convencional.

Os coeficientes de minoracdo dos materiais estabelecidos na norma, para o
calculo no estado limite altimo, sdo dados na tabela 12, para o concreto, e na tabela

13, para o ago.

Tabela 12 - Coeficientes de ponderacéo aplicado as resisténcias no concreto
segundo a NBR 6118 (1980)

Coeficiente de minoracao da

Caracteristica do Projeto resisténcia caracteristica do
concreto
Situagbes genéricas. yc = 1,4

No calculo das pecas onde na execucao fossem

previstas condi¢des desfavoraveis (mas condi¢des de

transporte, adensamento manual, concretagem yc =15
deficiente pela concentragcédo da armadura).

Para pecas pré-moldadas em usina, executadas com
cuidados rigorosos.

Fonte: Adaptado de NBR 6118 (1980).

A norma considera que a distribuicdo das tensbes do concreto na secéo
transversal se faz de acordo com o diagrama parabola-retangulo, permitindo a

substituicdo desse diagrama pelo diagrama retangular de altura igual a 80% da
posicéo da linha neutra no trecho comprimido (ou seja 0,8x), com a tenséo limitada

em 85% da resisténcia caracteristica do concreto a compressao.

Os coeficientes de minoracao serdo multiplicados por 1,2 quando a peca estiver
exposta a acdo prejudicial de agentes externos, tais como acidos, alcalis, aguas

agressivas, 0leos e gases nocivos, temperatura muito alta ou muito baixa.

A utilizacao de coeficientes de minoragao das resisténcias é apresentada pela
primeira vez na NBR 6118 de 1980. Os valores de calculo da resisténcia dos materiais
a compressao ou a tracdo devem ser 0s respectivos valores caracteristicos, adotados
no projeto, divididos pelo coeficiente de minoracéo yc (concreto) ou ys (ago) que levam
em conta possiveis inexatiddes geométricas e desvios desfavoraveis da resisténcia

dos materiais em relagéo aos valores caracteristicos.
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Tabela 13 - Coeficientes de ponderacédo aplicado as resisténcias no aco segundo a
NBR 6118 (1980)

Coeficiente de minoracao
Caracteristica do Projeto daresisténcia
caracteristica do aco

Quando obedecidas as prescricoes da NBR 7480 vigente

na época quanto ao controle de qualidade. ys= 115
Quando néo for realizado o controle de qualidade de

acordo com a NBR 7480, permitindo-se essa situacao

apenas em obras de pequena importancia, nas quais se ys = 1,25

empregam acos das categorias CA-25 e CA-32.

Fonte: Adaptado da NBR 6118 (1980).

Para o estado limite Ultimo, a norma estabelece que o célculo de solicitacédo
(Sq) deve ser feito considerando-se o valor mais desfavoravel entre as Equacdes 45
e 46:

Sd=1,4 Sgk + 1,4 Sgk + 1,2 Sk (45)

Sa=0,9 Sgk+ 1,4 Sqk + 1,2 S« (46)
em que,
Sgk S80 as agles permanentes diretas;
Sqk S@o as agOes variaveis diretas;
S.k sdo as ac¢des permanentes indiretas, como a retracao e a temperatura.

Quando se tratar de estruturas de edificios, a norma permite que apenas a
Equacéo 45 seja considerada.

Ja para o estado limite de servi¢co (ou de utilizacdo, como era homeado pela
norma na década de 80), a solicitagédo de célculo é estabelecida pela Equacao 47:
Sd= Sgk + X Sqk + Sk (47)

onde, x é o coeficiente aplicado a agdo dos ventos e assume o valor 0,7 para

estruturas de edificios e 0,5 para as demais. No entanto, costumava-se desconsiderar

a acdo dos ventos nos estados limites de servigo (x=0).

Apesar da adocdo do metodo dos estados limites para dimensionamento, nao

houve alteracéo nas dimensdes minimas das pecas em relacdo a versao anterior da



106

norma. A resisténcia caracteristica a compressdo minima do concreto, no entanto,

diminuiu, conforme mostra a Tabela 14.

Tabela 14. Comparativo entre as revisdes da NB-1 de 1960 e 1978

_ Reviséo
Quesito
1960 1978
Método de Dimensionamento Tensdes Admissiveis Estados Limites
Pilar 20 cm 20 cm
Dimensdo minima dos .
X Viga 8cm 8cm
elementos estruturais
Laje 7cm 7cm
fex 10 MPa 9 MPa

Fonte: O Autor (2021).

3.21.4 NBR 6118 -2003

A filosofia de projeto € estabelecida considerando-se os estados limites ultimos

e de servigo.

Sobre a ocorréncia de estado limite Ultimo, consideram-se as seguintes
situacdes: i) perda do equilibrio da estrutura, admitida como corpo rigido (ou a
transformacdo da estrutura, no todo ou em parte, em sistema hipostatico); ii)
esgotamento da capacidade resistente da estrutura, no seu todo ou em parte, devido
as solicitagcdes normais e tangenciais (ruptura ou deformacao plastica excessiva dos
materiais); iii) esgotamento da capacidade resistente considerando os efeitos de
segunda ordem (ou instabilidade por deformacéo); iv) colapso provocado por
solicitac6es dinamicas; v) colapso progressivo; e vi) outros estados limites Gltimos

gue eventualmente possam ocorrer em casos especiais.

Os estados limites de servi¢o, que anteriormente eram chamados de estados
limites de utilizacdo, sdo aqueles relacionados a durabilidade das estruturas,
aparéncia, conforto do usuario, e a boa utilizagcdo funcional da estrutura, seja em
relacdo aos usuarios, seja em relacdo a maquinas, equipamentos e operacao da
edificacdo. No periodo de vida da estrutura, usualmente sédo considerados estados
limites de servico aqueles caracterizados por danos ligeiros ou localizados, que

comprometam o aspecto estético da construcéo ou a durabilidade da estrutura, seja
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por deformacdes excessivas que afetem a utilizacdo normal da construcdo ou seu

aspecto estético, seja por vibracao excessiva ou desconfortavel.
O Método dos estados limites em principio consiste em:

i. - Adotar valores caracteristicos para as resisténcias (resisténcias
caracteristicas) e valores caracteristicos para as acdes e solicitacdes (acbes e

solicitacdes caracteristicas).

ii. - Adotar como base de célculo valores de célculo para as resisténcias
(resisténcias de calculo) e valores de célculo para as acdes e solicitagcdes

(acdes e solicitacBes de célculo).

As acdes estdo classificadas segundo sua variabilidade no tempo em trés

categorias: acfes permanentes, acdes variaveis e acdes excepcionais.

As aclOes permanentes sd0 as que ocorrem com valores constantes ou de
pequena variacdo em torno de sua média, durante praticamente toda a vida da

construcdo. As acdes permanentes subdividem-se em diretas e indiretas.

Consideram-se como a¢des permanentes diretas o peso préprio da estrutura e
dos elementos construtivos permanentes, o peso de equipamentos fixos, 0S empuxos

decorrentes do peso proprio de solos ndo removiveis e até empuxos hidrostaticos.

As acles permanentes indiretas sdo aquelas relacionadas a protenséao (p), aos

recalques de apoio e a retracdo dos materiais.

As ac0Oes variaveis apresentam, em geral, variacdes significativas em torno de

sua média durante a vida util da construcao.

A NBR 6118-2003, classifica as a¢fes varidveis nos seguintes grupos: i) acées
variaveis diretas que sdo constituidas pelas cargas de uso da construcdo, pela acédo
do vento e da agua; e ii) acdes variaveis indiretas, que sao constituidas pela acdo da
variacdo de temperatura (uniforme ou ndo) e acbes dinamicas. As acdes variaveis,
em alguns casos, sdo chamadas de acbes acidentais, mas na realidade s&o
classificadas como acles variaveis as acdes acidentais (a¢cdes devidas a finalidade

de uso da construcdo), o peso de equipamentos, as for¢cas de frenagem, de impacto
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e centrifugas, a acdo do vento, as variacdes de temperatura, o atrito em aparelhos de

apoio, as pressoes hidrostaticas e hidrodinamicas.

Por fim as a¢cBes excepcionais ocorrem de eventos Unicos, como explosdes e
colisBes de veiculos. Este tipo de acao, via de regra, € definido pelos responsaveis da
obra em funcado de suas caracteristicas, e em caso excepcionais, tratados em normas
especificas.

As acdes sdo quantificadas por seus valores representativos. Diante das
informacdes apresentadas, coloca-se a seguinte reflexdo: “Qual € o valor
representativo para as acdes consideradas no projeto?”. A resposta nado é trivial.
Tendo em vista que diversas acdes podem ser levadas em conta no projeto, os valores
representativos das acdes, para o estado limite dltimo, podem ser os valores
caracteristicos, os valores caracteristicos nominais, 0s valores reduzidos de
combinacdo e os valores convencionais excepcionais, e para o estado limite de

servico os valores reduzidos de servico e o0s valores raros de servico.

Os valores caracteristicos, a priori, das acfes sao definidos em fungéo de sua
variabilidade, sua intensidade e a distribuicdo de densidade de probabilidade que a
representa. Para o caso de acdes que ndo tenham sua variabilidade adequadamente
expressa por distribuicbes de probabilidade, os valores -caracteristicos sao

substituidos por valores caracteristicos nominais convenientemente escolhidos.

Os valores reduzidos de combinagé&o e os valores reduzidos de servi¢o levam
em consideracdo que é muito baixa a probabilidade de ocorréncia simultdnea dos
valores caracteristicos de duas ou mais acdes variaveis de natureza diferentes. Esses
valores sao obtidos a partir das aplicacbes de um fator de combinacdo nos valores
caracteristicos. Para o caso do estado limite Gltimo, considera-se a aplicagédo do fator
de combinagcdo yo, pela expressédo yo Fk . Nas verificacbes de estados limites de
servico, os valores reduzidos sdo obtidos pelos valores caracteristicos, w1 Fke @2 F,
gue estimam valores frequentes e quase permanentes, respectivamente, de uma agéo

variavel.

Os valores convencionais excepcionais sédo valores arbitrados para as acdes
excepcionais, que podem ser estabelecidos pelos responsaveis, proprietarios,

autoridades governamentais e, em alguns casos, em prescricdes normativas. Os
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valores raros de servi¢co quantificam as aces que podem acarretar estados limites de

servico, mesmo quando atuam com duracdo muito curta na estrutura.

Segundo a NBR 6118-2003, os valores de calculo das a¢Bes sdo obtidos a
partir dos valores representativos, multiplicando-os pelos respectivos coeficientes de

ponderacao yr.

O coeficiente de ponderagdo das acdes, ys, pode ser considerado como o
produto de trés coeficientes parciais: yr1, yrz € yr3. O coeficiente parcial yr1 leva em conta
a variabilidade das acdes e o coeficiente parcial ysz considera os possiveis erros de
avaliacao dos efeitos das acgoes, seja por problemas construtivos, seja por deficiéncia
do método de célculo empregado. O coeficiente parcial yr. corresponde a um fator de
reducado denominado fator de combinacgao, yo, e aplicado para o Estado Limite Ultimo

(ELU). As definicOes desses coeficientes parciais sdo apresentadas no quadro 6.

Quadro 6 — Delineamento dos coeficientes de ponderacéo das acoes s

Categoria Delineamento
do Yi
Parte do coeficiente de ponderacdo das acgbes vy, que considera a
YL variabilidade das acoes.
Parte do coeficiente de ponderacdo das acdes y;, que considera a
simultaneidade de atuacdo das acOes. Este representa o fator de
Vo combinagdo yo, 0 qual leva em consideracdo que é muito baixa a

probabilidade de ocorréncia simultanea dos valores caracteristicos de duas
ou mais acdes variaveis de natureza diferentes.

Parte do coeficiente de ponderagéo das agles ys, que considera 0os desvios
gerados nas construcdes e as aproximacoes feitas em projeto do ponto de
vista das solicitacdes. Este fator parcial leva em conta a imprecisdo na

v determinacédo dos efeitos das acbes, seja por deficiéncia do método de
calculo emprega o, seja por problemas construtivos.

Fonte: Adaptado da NBR 6118 (2003).

A NBR 6118-2003 permite a ado¢cdo de um unico coeficiente de ponderagéo
para acdes ou seus efeitos a partir de um Unico coeficiente considerado como o
produto dos trés fatores yr = yr1. yr2. y13 . ESta condi¢gdo € um modelo simplificado usado
na verificacdo do ELU. Nesse modelo, ndo séo consideradas as condicOes de acdes
conjuntas ou acdes separadas, sugeridas pela NBR 8681, e nenhuma distin¢ao é feita
em relagéo ao processo de construcdo das estruturas e dos elementos construtivos

permanentes nao estruturais, e em relacdo ao tipo de equipamentos fixos. Essa
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condicdo conduz, em geral, a resultados a favor da seguranca, uma vez que todas as

variabilidades e incertezas séo consideradas afetando somente as agdes.

O coeficiente ys deve ser modificado por um coeficiente y, nos casos em que
paredes e pilares apresentem dimensodes abaixo de certos valores especificados pela

norma.

Na NBR 6118-2003, os coeficientes parciais yn € yrz S80 apresentados como
um produto (yr = ys1. y13) € 0 coeficiente parcial yr. € apresentado separadamente. Esses

valores sado reproduzidos nas tabelas 15 e 16, respectivamente.

Tabela 15 — Valores do coeficiente

~ Yf2
Acoes
Y, L) v,
Locais em que ndo ha predominancia de
pesos e equipamentos que permanecem 05 04 03
fixos por longos periodos de tempo, nem ' ’ '
~ 2)
Cargas de elevadas concentracdes de pessoas.
acidentais de  Locais em que ha predominancia de pesos
edificios de equipamentos que permanecem fixos 07 06 04
por longos periodos de tempo ou de ' ’ '
elevada concentracéo de pessoas.
Bibliotecas, arquivos, oficinas e garagens 0,8 0,7 0,6
vento Pressao dindmica do vento nas estruturas 06 0.3 0
em geral
Temperatura Variagdes uniformes de temperaturas em 06 0.5 03

relacdo a meédia anual local

1 Para pontes, neste caso ha delineamentos especificos.
2 Geralmente edificios residenciais.
3) Geralmente edificios comerciais, de escritério, estagbes e edificios publicos.

Fonte: Adaptado da NBR 6118 (2003)

Para a acdo da 4gua em particular, a NBR 6118-2003 estabeleceu que o nivel
d'agua adotado para célculo de reservatorios, tanques, decantadores e outros deve
ser igual ou o maximo possivel compativel com o sistema de extravasao,
considerando o coeficiente vy = yi3 = 1,2. Nas estruturas em que a agua da chuva
possa ficar retida, deve ser considerada a presenca de uma lamina d’agua

correspondente ao nivel da drenagem efetivamente garantida pela construgéo.
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Tendo em vista as diversas acdes levadas em conta no projeto, o coeficiente ys
tem seu indice alterado para identificar a acdo considerada, resultando nos simbolos
Yo, Ya. Yp, Ye, respectivamente, para as acdoes permanentes, para as acoes diretas
variaveis, para a protensdo e para os efeitos de deformacbes impostas (acdes
indiretas).

Tabela 16 - Coeficientes de ponderacéo para acoes y = yr1. V3

Acdes
Co(;nblnriu;oes Permanentes Variaveis Protenséo Recalques
e acoes :

@ (o) ®) de apoio

Geral  Temperatura e retracdo
Normais 1,4 1,4 1,2 1,2 1,2
Especiais 1,3 1,2 1,0 1,2 1,2
Excepcionais 1,2 1,0 0 1,2 0

Fonte: Adaptado de NBR 6118 (2003).

Para o caso das resisténcias, a aptiddo do material suportar as tensoes, in lato
sensu, pode ser determinada convencionalmente pela maxima tenséo que pode ser
aplicada a um corpo de prova do material considerado, até o aparecimento de
fenbmenos particulares de comportamento além dos quais ha restricbes de emprego
do material em elementos estruturais. De modo geral, estes fenbmenos sdo os de
ruptura ou de deformacao especifica excessiva. Para cada material particular, devem

ser especificados quais os fendbmenos que permitem determinar as resisténcias.

Entretanto as amostras podem apresentar diferentes valores maximos de
tensdo resistente e, portanto, apresenta-se a seguinte reflexdo: “Qual é o valor

representativo para as resisténcias consideradas no projeto?”. A resposta nao é trivial.

Os valores representativos das resisténcias podem ser a resisténcia média ou
a resisténcia caracteristica. A resisténcia média simbolizada por f,, é dada pela média
aritmética dos elementos que compdem o lote considerado do material. A resisténcia
caracteristica simbolizada por f, € dada pelo valor de resisténcia que, em um lote de
material, tém uma determinada probabilidade de ser ultrapassado no sentido

desfavoravel para a seguranca.
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Usualmente é de interesse a resisténcia caracteristica inferior, simbolizada
por fi.ins, CUjo Valor corresponde ao quantil inferior de 5% da distribuicao de densidade
de probabilidade. Em alguns casos especificos, ha interesse na resisténcia
caracteristica superior simbolizada por f; s, cujo valor corresponde ao quantil

superior de 5% da distribuicdo de densidade de probabilidade.

Salvo exigéncia expressa em norma referente a determinado material ou tipo
de construcdo, o valor representativo da resisténcia deve ser igual ao valor da
resisténcia caracteristica inferior, fxinf, admitindo-se que a seguranca depende sempre
das por¢cdes menos resistentes do material da estrutura. Esse entendimento € o dado
pela ABNT NBR 6118 a partir de 2003.

De forma complementar, o valor representativo pode ser tomado como o da
resisténcia média, quando a seguranca é condicionada pela soma das resisténcias de
muitas porcdes do material da estrutura, sem que cada uma delas individualmente

tenha influéncia determinante.

A resisténcia de calculo fq é obtida pela resisténcia caracteristica da resisténcia
e pelo coeficiente de ponderacdo das resisténcias, simbolizado por ym. A partir deste
momento, passa a ser adotada a resisténcia caracteristica inferior fiinr, admitida como
sendo o valor que tem apenas 5% de probabilidade de ndo ser atingido pelos
elementos de um dado lote de material, e a resisténcia de calculo é estabelecida pela

equacao 48:

S _ frins
Ym Ym
O coeficiente y,, pode ser considerado como o produto de trés coeficientes parciais,

fa = (48)

a saber:

Ym = Vm1 Vm2 Ym3

onde y,,; leva em conta a variabilidade da resisténcia efetiva, transformando a
resisténcia caracteristica num valor extremo de menor probabilidade de ocorréncia;
Ym2 considera as diferengas entre a resisténcia efetiva do material da estrutura e a
resisténcia medida convencionalmente em corpos de prova padronizados; € y,.;3
considera as incertezas existentes na determinacéo das solicitacdes resistentes, seja

em decorréncia dos métodos construtivos seja em virtude do método de calculo
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empregado. As definicbes desses coeficientes parciais sdo apresentadas no quadro
7.

Quadro 7 — Delineamento dos coeficientes de ponderacéo das resisténcias ym

Categoria

Delineamento
dO Ym

Leva em conta a variabilidade da resisténcia efetiva, transformando a
resisténcia caracteristica em um valor extremo de menor probabilidade de

Ymi ocorréncia. Em resumo considera a variabilidade da resisténcia dos
materiais envolvidos.

Considera as diferencas entre a resisténcia efetiva do material da estrutura
e a resisténcia medida convencionalmente em corpos de prova

Ym2 padronizados. Em resumo considera a diferenca entre a resisténcia do
material no corpo-de-prova e na estrutura.

Considera as incertezas existentes na determinacdo das solicitagcbes
Yms3 resistentes, seja em decorréncia dos métodos construtivos, seja em
decorréncia do método de calculo aplicado. Em resumo que considera os
desvios gerados na construcdo e as aproximacodes feitas em projeto.
Fonte: Adaptado da NBR 6118 (2003).

Particularmente sobre o coeficiente parcial ym2, S840 encontradas na literatura
importantes contribui¢cdes, tais como o trabalho apresentado em Madri pela Comision
Permanente del Hormigdn — Resistencia Caracteristica y Control de Calidad (1972), o
trabalho Quality Control of Concrete disponibilizado no International Course on
Strucural Concrete do CEB (1973), além de trabalhos apresentados por Fusco (1977),
e mais recentemente por Costa (2017). Estes trabalhos apresentam importantes

analises sobre os chamados estimadores de resisténcia.

No caso especifico do concreto armado, o coeficiente de ponderagéo, para a
minoracdo da resisténcia caracteristica de um dado material (concreto ou aco) no
estado limitem ultimo (ELU), engloba os trés coeficientes parciais. Para o concreto,
utiliza-se o coeficiente de ponderagao yc = ym =ym1.ym2.ym3, € para o aco utiliza-se o
coeficiente de ponderagao ys = ym =ym1.ym2.yms. OS valores especificados pela NBR
6118/2003 sao apresentados na tabela 17. Os estados limites de servigo (ELS) nao

exigem minoracoes e, portanto, ym = 1.
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Tabela 17 - Valores dos coeficientes de ponderacéo das resisténcias
na NBR 6118-2003

Concreto Aco
Combinacdes
Ye Vs
Normais 1,4 1,15
Especiais 1,2 1,15
Excepcionais 1,2 1,0

Fonte: Adaptado da NBR 6118 (2003).

Como citado anteriormente, a revisao de 2003 foi a que mais sofreu alteragdes.
Dentre essas alteracfes, destacam-se aquelas que estabelecem as dimensdes
minimas dos elementos estruturais e o0s valores minimos das resisténcias

caracteristicas, conforme apresentado na Tabela 18.

Tabela 18- Comparativo entre as revisdes da NBR 6118 de 1980 e 2003.

Quesito Reviséao
1980 2003
Método de Dimensionamento Estados Limites Estados Limites
_ ) o Pilar 20 cm 12 cm*
Dimensao minima dos Viga 8 cm 10 cm
elementos estruturais
Laje 7cm 7cm
fex 9 MPa 20 MPa

Fonte: O Autor (2021)

A versdo de 2003 passou a focar unicamente na parte de projeto,
dimensionamento e verificacdo da seguranca. As especificacdes relativas a execucao
das edificacdes passaram a ser disponibilizadas em outras normas. Esta verséo
apresentou especificacdes de projeto para concreto simples, armado e protendido, e
introduziu especificacbes mais detalhadas sobre requisitos de qualidade,
durabilidade, analise estrutural, efeitos globais de 22 ordem e puncéo.

Houve uma pequena revisdo em 2007 que anexou uma emenda a versao de

2003. Na versao de 2007, foram acrescentadas referéncias bibliograficas e uma

3 Com o objetivo de evitar um desempenho inadequado e propiciar boas condices de execucdo, a NBR
6118:2003, no seu item 13.2.3, estabelece que a se¢do transversal dos pilares, qualquer que seja a sua forma, ndo
deve apresentar dimensdo menor que 19 cm. Em casos especiais, permite-se a consideracéo de dimensdes entre 19
cm e 12 cm, desde que no dimensionamento se multipliquem as a¢des por um coeficiente adicional yp.
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observacédo sobre a ndo inclusdo de acdes como sismos, impactos, explosdes e fogo.
Além disso, uma mudanca significativa foi introduzida no capitulo 17, na tabela que
especifica os valores maximos de didametro e espacamento das barras de aco de alta
aderéncia. Em 2008 a norma passou a ser admitida com padr&o internacional,
aprovada pela ISO/TC71.

3.21.5 NBR 6118 - 2014

A partir de um texto base apresentado no Encontro Nacional de Engenharia e
Consultoria Estrutura (ENECE) de 2011, mantendo as mesmas secdes da verséo
anterior, a NBR 6118 comeca sua revisao conduzida pela CE-02:124.15 (CB-02) da
ABNT coordenada por Suely Bacchereti Bueno e secretariada por Alio Ernesto
Kimura.

A revisdo da NBR 6118, em 2013, contou com a participacdo de inUmeros
professores, pesquisadores e profissionais, dos quais destacam-se Fernando
Reboucas Stucchi, Ricardo Leopoldo e Silva Franca, José Zamarion Ferreira Diniz,
Paulo Roberto do Lago Helene, Inés Laranjeira da Silva Battagin. Uma mencéo
especial deve ser feita aos célebres e saudosos Professores Augusto Carlos de
Vasconcelos e Mario Franco, que dentre as muitas contribuicdes, foram responsaveis

pela insercdo do parametro y,.

Nesta nova reviséo, no item referente ao ELU, foram incluidos o estado limite
ultimo de esgotamento da capacidade resistente da estrutura, no seu todo ou em
parte, considerando-se a exposi¢ao ao fogo, e o estado limite Gltimo de esgotamento
da capacidade resistente da estrutura considerando-se as ac¢fes sismicas. As
especificacoes referentes a essas duas condi¢cdes sdo apresentadas em normas

especificas.

As especificacdes relativas as acdes de calculo foram mantidas. Assim, os
valores de célculo das acgbes, Fd, sado obtidos a partir dos valores representativos,

multiplicando-os pelos respectivos coeficientes de ponderacao yr, em que vt = y1 Y12 y13.

Os valores caracteristicos das ac¢des variaveis, Fq,, correspondem a valores
que tém de 25% a 35% de probabilidade de serem ultrapassados no sentido
desfavoravel, durante um periodo de 50 anos. Na versdao anterior, o valor

caracteristico Fq; era estabelecido para um periodo médio de retorno de 200 anos a
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140 anos, respectivamente. Na versdao de 2014, o valor de Fgq, passa a ser
estabelecido para um periodo médio de retorno de 174 anos a 117 anos,

respectivamente.

Também os coeficientes de ponderacbes das resisténcias ym =ymi.ym2.Ym3

permaneceram, cOm 7m =7yc para o concreto, € ym = ys para 0 aco.

Nas duas versdes, 2003 e 2014, para a execuc¢ao de elementos estruturais nos
quais estejam previstas condi¢cdes desfavoraveis (por exemplo, mas condi¢des de
transporte, ou adensamento manual, ou concretagem deficiente por concentracdo de
armadura), o coeficiente y. deve ser multiplicado por 1,1 e, no caso de testemunhos

extraidos da estrutura, o valor de yc deve ser dividido por 1,1.

Assim como na revisdo de 2003, a norma de 2014 abordou no capitulo 13 as

dimensdes limites das pecas, e os limites para flechas e abertura de fissuras.

A secdo transversal das vigas e vigas-parede passaram por alteracoes,
devendo apresentar largura maior ou igual a 12 cm e 15 cm, respectivamente. Esses
limites podem ser reduzidos a 10 cm em casos excepcionais, desde que respeitem as
condi¢cBes de lancamento e vibracdo do concreto especificadas na norma NBR 14931,

e também os espacamentos e cobrimentos estabelecidos na norma NBR 6118.

Também foi inserido um coeficiente de majoracdo dos esforcos solicitantes de
calculo yn. A menor dimensao da secao transversal dos pilares foi mantida como 19
cm, contudo, para 0s casos especiais, a dimensdo minima foi alterada de 12 cm para
14 cm. Os valores dos coeficientes adicionais yn sdo apresentados na Tabela 19. O

valor de yn pode ser também obtido pela Equacao 49:

Yo =1,95-0,05h (49)

As dimensbes das lajes macicas também passaram por algumas mudancas. Foi
estabelecido o minimo de 7 cm de espessura para lajes de cobertura ndo em balanco,
e 8 cm para lajes de piso ndo em balanco, enquanto para as lajes em balanco, foi

determinada a espessura minima de 10 cm.
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Tabela 19 - Valores do coeficiente adicional -yn para pilares e pilares-parede

b 219 18 17 16 15 14
Yn 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20 1,25
Onde:

b é a menor dimensédo da secdo transversal do pilar, expressa em centimetros (cm).
Fonte: NBR 6118 (2014).

Para as lajes que suportam veiculos, foram mantidos os limites da verséo de
2003, sendo a espessura minima de 10 cm para as lajes com peso total menor ou

igual a 30 kN, e de 12 cm para um peso total maior ou igual a 30 kN.

As espessuras das lajes lisas e lajes-cogumelo também permaneceram, sendo

16 cm e 14 cm, respectivamente.

A revisdo de 2014 adicionou, ainda, um coeficiente adicional y, para os esforcos
solicitantes de calculo a serem considerados no dimensionamento das lajes em

balanco, os quais séo apresentados na Tabela 20.

Tabela 20 - Valores do coeficiente adicional yn para lajes em balanco

b 219 18 17 16 15 14 13 12 11 10
¥n 1,00 105 1,10 1,15 120 1,25 1,3 1,35 1,4 1,45

Onde:
b € a menor dimensédo da secédo transversal do pilar, expressa em centimetros (cm).

Fonte: NBR 6118 (2014).

Esses coeficientes podem também ser obtidos pela mesma Equacdo 49,
utilizada para pilares.

Assim como na revisao de 2003, o capitulo 13 discorre sobre o efeito de furos
e aberturas na resisténcia e deformacao das pecas, e sobre o controle de fissuragéo
e protecdo das armaduras.

A atual versdo da norma, revisada em 2014, passou por pequenos ajustes.
Ainda assim, essas mudancas refletiram nas dimensGes minimas das pecas

estruturais, conforme mostra a Tabela 21.

Na versao de 2014 surge a avaliacao de conformidade de projeto que deve ser
realizada por profissional habilitado, independente e diferente do projetista. Essa
avaliacdo deve ser requerida e contratada pelo contratante, e tem como finalidade

avaliar tecnicamente o projeto e sua seguranca.
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Tabela 21 - Comparativo entre as revisdes da NBR 6118 de 2003 e 2014

Quesito Revisao
2003 2014
Método de Dimensionamento Estados Limites Estados Limites
Pilar 12 cm 14 cm
Dimensao minima dos Viga 10 em 12 em
elementos estruturais
Laje 7cm 8cm
fek 20 MPa 20 MPa

Fonte: O Autor (2021).

3.2.2 Consideragoes sobre a norma NBR 8681

A parti de 2003 observa-se uma associacao significativa entre as normas NBR
8681, que especifica as acdes e a seguranca das estruturas, e a norma NBR 6118
gue € especifica para dimensionamento de estruturas de concreto. A NBR 8681 fixou
0S requisitos para a verificacdo da seguranca das estruturas usuais da construcao
civil, e estabeleceu as definicdes e os critérios de quantificacdo das acbes e das
resisténcias a serem considerados no projeto das estruturas de edificacdes, quaisquer
gue sejam os materiais construtivos e a finalidade de uso, salvo 0os casos previstos
em normas brasileiras especificas. A partir desse ponto, essas normas Sao
complementares entre si e, juntas, representaram um avanco significativo no

esclarecimento de como a seguranca deve ser abordada.

Na NBR 8681, a filosofia de projeto € estabelecida considerando-se os estados
limites ultimos e de servigo. Contudo, os estados limites considerados nos projetos de
estruturas dependem dos tipos de materiais de construcdo empregados. Por esse
motivo, a NBR 6118, na revisdo de 2013, embora pudesse ter sido mais sintética
remetendo os critérios de seguranca baseados em uma norma especifica de acdes e
seguranca nas estruturas, no caso a NBR 8681, optou por incluir esses critérios,

ajustando-os especificamente para o concreto armado e para o concreto protendido.

A NBR 8681, ao tratar dos estados limites de servico, destaca que esses
estados limites decorrem de agbes cujas combinacdes podem ter trés diferentes
ordens de grandeza de permanéncia na estrutura: i) as quase permanentes, que

representam combinacdes de acbes que podem atuar durante grande parte do
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periodo de vida da estrutura, da ordem da metade desse periodo; ii) as frequentes,
gue representam as combinacdes de acdes que se repetem muitas vezes durante o
periodo de vida da estrutura, da ordem de 10° vezes (ou seja mais de 100.000
repeticbes) em 50 anos, ou que tenham duracdo total igual a uma parte nao
desprezivel desse periodo, da ordem de 5%; e iii) as raras, que representam as
combinacgdes de acdes que podem atuar no maximo algumas horas durante o periodo

de vida da estrutura.

A NBR 8681 apresenta a possibilidade de analisar conjuntamente o efeito das
acbes. O conjunto das acdes que tém probabilidade ndo desprezivel de atuarem
simultaneamente em uma estrutura durante sua vida util, ou um periodo de tempo

preestabelecido € denominando de carregamento.

Segundo a NBR 8681, durante a vida Util da estrutura, podem ocorrer: o
carregamento normal, o carregamento especial e o0 carregamento excepcional, e em

casos patrticulares, o carregamento de construgao.

O carregamento normal é aquele que decorre do uso previsto e funcional da
construcdo. Este carregamento pode ter duracdo igual ao periodo de tempo
preestabelecido da estrutura, sempre é considerado nas verificacdes de seguranca,

seja para o estado limite Ultimo quanto em relacédo ao estado limite de servico.

O carregamento especial € aquele que decorre da atuacao de acdes variaveis
de natureza ou intensidade especial. Os efeitos superam em intensidade os efeitos
produzidos pelas a¢bes consideradas no carregamento normal. O carregamento
especial é transitério, com duracdo pequena em relacdo ao periodo de tempo
preestabelecido da estrutura e é considerado apenas na verificacdo do estado limite

ultimo.

O carregamento excepcional € aquele que decorre da atuacdo das acbes
excepcionais que podem provocar efeitos catastroficos. Somente sdo considerados
na verificagcao de seguranca em determinados tipos de construgao, para as quais nao
possa ser desprezada. E transitorio, com duracdo extremamente curta, e €

considerado apenas na verificacdo do estado limite altimo.
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O carregamento de construcdo é aquele considerado apenas nas estruturas
em que exista o risco de ocorréncia de algum estado limite durante a fase de
construcdo. E transitorio, sua duragédo € muito particular a cada caso, e devem ser
consideradas tantas acdes quantas sejam necessarias para verificagdo das condi¢cbes

de seguranca de cada estado limite.

Na verificacdo da seguranca em relacdo aos possiveis estados limites, para
cada tipo de carregamento devem ser consideradas todas as combinagdes de acoes

que possam acarretar os efeitos mais desfavoraveis nas sec¢des criticas da estrutura.

As acbes permanentes sempre sdo consideradas em sua totalidade nas
combinac¢Bes. Ja as acdes variaveis, moveis ou ndo, sao consideradas apenas as

parcelas que produzem efeitos desfavoraveis para a seguranca.

As ag0es incluidas em cada uma destas combinac¢des devem ser consideradas
por meio de seus valores representativos, multiplicados pelos respectivos coeficientes

de ponderacao das acoes.

Trés expressdoes sdo fornecidas pela NBR 8681 para estabelecer as
combinacdes referentes aos estados limites ultimos, e outras trés expressfes se

aplicam aos estados limites de servico.

Nas combinacfes ultimas normais, uma das acdes variaveis é considerada
como a principal, admitindo-se que ela atue com seu valor caracteristico Fq, € as
demais a¢Oes variaveis sdo consideradas como secundarias, admitindo-se que elas

atuem com seus valores reduzidos de combinacao o Fgk.

Nas combinacbes Ultimas especiais, a acdo varidvel especial deve ser
considerada com seu valor representativo e as demais acdes variaveis devem ser
consideradas com valores correspondentes a uma probabilidade ndo desprezivel de

atuacao simultanea com a acao variavel especial.

Nas combinacdes Ultimas excepcionais, a acdo excepcional deve ser
considerada com seu valor representativo e as demais agdes variaveis devem ser
consideradas com valores correspondentes a uma grande probabilidade de atuacao

simultdnea com a agéo variavel excepcional.
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Para as condicdes de seguranca relativas aos Estados Limites Ultimos, s&o
utilizados os coeficientes de ponderagéo das agoes (yr) para majorar cada tipo de agao
atuante na estrutura, e os fatores de combinagédo (wo) que levam em conta a baixa
probabilidade de ocorréncia simultanea dos valores caracteristicos de duas ou mais

acOes variaveis de diferentes naturezas.

O valor de calculo das ac¢des para combinacao Ultima é representado por Fq.. A
parcela Fgk representa as acgOes permanentes diretas; a parcela F« representa as
acOes permanentes indiretas, como a retracdo F .« e as a¢des variaveis indiretas como
a temperatura F.; a parcela Fq representa as acoes variaveis diretas, das quais Fqik

€ tomada como a acéo variavel principal.

As combinacdes que estabelecem as acdes de célculo (Fd) para os Estados

Limites Ultimos s&o apresentadas na tabela 22.

Para verificacdes do estado limite de servico as trés combinacdes utilizadas
sdo: a combinacdo quase-permanente, a combinacao frequente e a combinacao rara.
Em todas elas, as ac6es permanentes sdo consideradas na sua totalidade, com seus

valores caracteristicos.

As combinacdes, no estado limite de servico (ELS), sao classificadas de acordo
com o tempo de atuacdo das acdes na estrutura. A combinacao é considerada quase
permanente quando as a¢des variaveis podem atuar durante grande parte do periodo
de vida da estrutura, sendo que sua consideracdo pode ser necessaria na verificacao

do estado limite de deformacdes excessivas.

A combinacédo é considerada frequente quando as acdes variaveis se repetem
muitas vezes durante o periodo de vida da estrutura. Sua consideracdo pode ser
necessaria na verificacdo dos estados limites de formagéao de fissuras, de abertura de
fissuras e de vibracbes excessivas. A combinacdo rara ocorre quando as acoes
variaveis atuam algumas vezes durante o periodo de vida da estrutura e sua
consideracdo pode ser necessaria na verificacdo do estado limite de formagdo de

fissuras.

Os fatores w1 e w2 sao denominados fatores de reducao e séo utilizados na

verificacdo dos estados limites de servico. S&o aplicados aos valores caracteristicos
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das acdes variaveis. O fator de reducdo 1 é aplicado nas combinagdes frequentes e
nas combinacgdes raras, e o fator de reducdo - aplica-se nas combinac¢des quase-
permanentes e nas combinacgdes frequentes.

Tabela 22 — Combinacdes Ultimas

Combinacbes

altimas (ELU) Descrigao Calculo das Solicitacdes
Esgotamento da
capacidade
resistente para
elementgs Fa= vgFgk+vegFegktda(Fout ZyojFai)+ YeqyoeFeqx

estruturais de
concreto armado

Esgotamento da . L.
9 Deve ser desconsiderada, quando necessario, a forca

capacidade >
; de protensdao como carregamento externo com os
resistente para valores Pimax € Pkmin para a forca desfavoravel e
Normais elementos kmax € Fkmin

favoravel, respectivamente, conforme definido na

estruturais de Secdo 9 da norma.

concreto protendido

S (Fsd) =S (Fnd)

Perda do equilibrio

como corpo rigido Fsd=YgsGsktRua

Fra= 'anngk+'Yank"quQs,m|'n, onde: an= Qlk+z'Y0ijk

Especiais ou

de Fa= vgFgktyegFegktYa(FaiktZyoiF i)+ YeqyoeFeqk
construcao
EXC ep C | on al S Fd= 'Yg ng+'Yeg Fegk+ Fqlexc"'Yq z"{OJ quk+'qu'YOeFeqk

Fonte: NBR 8681 (2004) e NBR 6118 (2014).

Na combinag&o quase permanente de servico, além dos valores caracteristicos
das acbGes permanentes, as acdes variaveis sdo consideradas com seus valores

caracteristicos modificados pelo fator de reducéo ws.

Na combinacgéo frequente de servigo, além dos valores caracteristicos das
acOes permanentes, a acao variavel principal € considerada com seu valor
caracteristico modificado pelo fator de redugédo w1, e as demais agdes variaveis sao
consideradas com seus valores caracteristicos modificados pelos respectivos fatores

de reducéo wo.

Na combinacao rara de servico, além dos valores caracteristicos das acoes

permanentes, a acao variavel principal € considerada com seu valor caracteristico, e
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as demais acdes variaveis sao consideradas com seus valores caracteristicos

modificados pelos respectivos fatores de reducao .

As combinacdes que estabelecem as ac¢des de célculo (Fdser) para os Estados

Limites de Servi¢co s&o apresentadas nas tabelas 23.

Tabela 23 — Combinacdes de Servico

Combinacbes

de servico Descricao Célculo das Solicitacoes
(ELS)
Combinacgdes S
quase Nas' combinacdes quase perma}pen'tes ge
permanentes servico, todas as agbes varidveis s&o Faser= Fgic + T WaFaik
de servico consideradas corg seus valores quase '
(COP) permanentes Yo e Fq

Combinacdes
frequentes de
servico (CF)

Nas combinacdes frequentes de servico, a acdo
variavel principal Fq1 é tomada com seu valor
frequente y:1 Fqk € todas as demais acbes
variaveis sdo tomadas com seus valores quase

Fd,ser= Zngk + Y1Fq1k +2 LijFQik

permanentes W2 Fqx

Nas combinacBes raras de servico, a acdo

Combinacdes
raras de
servico (CR)

variavel principal Fq1 é tomada com seu valor

. | Faser= SFgi + Fau + T YyFq
caracteristico Fqu e todas as demais acBes sdo| ' s & ok T Fatk ™ & WaiFaik

tomadas com seus valores frequentes g e Fgx

Fd,ser - valor de calculo das ac¢des para combinacfes de servico;
Fqik - valor caracteristico das agfes variaveis principais diretas;
w1 - fator de reducéo de combinacgéo frequente para ELS
w2 - fator de reducéo de combinacdo quase permanente para ELS

Fonte: NBR 8681 (2004) e NBR 6118 (2014).

Para o caso de verificacbes em concreto armado, a combinagdo quase-
permanente € necessaria na verificacdo do estado limite de deformacgdes excessivas
(ELS-DEF). A combinacao frequente € empregada na verificacdo dos estados limites
de formacdao de fissuras (ELS-F), abertura de fissuras (ELS-W) e vibracdes excessivas
(ELS-VIB). A combinacado rara € normalmente utilizada para casos particulares de

verificacdo dos estados limites de formacao de fissuras e de descompressao.

3.2.21 Coeficientes especificados pela NBR 8681 para as ag¢oes

Na ABNT NBR 8681-2004, os coeficientes de ponderacdo yy majoram oS
valores representativos das acbes permanentes. Quando as acdes variaveis que

atuam na estrutura provocam efeitos favoraveis, o coeficiente yy das acoes
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permanentes € igual a unidade. Para uma dada acdo permanente, todas as suas
parcelas sdo ponderadas pelo mesmo coeficiente yqg, Nd0 se admitindo que algumas

de suas partes possam ser majoradas e outras se mantenham inalteradas.

A variabilidade das acbes permanentes diretas depende dos processos de
construgéo das estruturas, dos elementos construtivos permanentes n&o estruturais e
dos equipamentos fixos. Portanto, processos mais controlados admitem coeficientes

de ponderacdo menores e processos menos controlados exigem coeficientes maiores.

Dois caminhos séo disponibilizados: um deles permite que o projetista assuma
os valores do coeficiente de ponderacdo para cada uma das agbes permanentes,
consideradas separadamente; o0 outro caminho permite que o projetista adote um
anico coeficiente de ponderacdo para todas as acdes permanentes, e um Unico

coeficiente para as acdes variaveis.

Independentemente da forma de analise, os coeficientes parciais associados
aos efeitos favoraveis sempre sdo iguais a 1,0. Os coeficientes de ponderagéo para
as acOes permanentes diretas, quando consideradas separadamente, segundo a NBR

8681-2004, sédo apresentados na tabela 24.

Quando a opcdao do projetista é trabalhar com a¢des permanentes agrupadas,
a norma NBR 8681(2004) estabelece valores de yg para trés tipos de estruturas: i)
grandes pontes, ou seja, aquelas em que 0 peso proprio da estrutura supera 75% da
totalidade das ac0es; ii) edificacdes tipo 1, ou seja, sdo aquelas em que as acles
acidentais superam 5 kN/m?; e iii) edificacdes tipo 2, ou seja, as acdes acidentais que

ndo superam 5 kN/m?, conforme tabela 25.
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Tabela 24 - Coeficientes de ponderacdo para a¢des permanentes diretas

consideradas separadamente y,

) ) Efeito
Combinacgéo Tipo de Agéo -
Desfavoravel
Peso proprio de estruturas metalicas 1,25
Peso proprio de estruturas pré-moldadas 1,30
Peso proprio de estruturas moldadas no local 1,35
Elementos construtivos industrializados (Paredes e
Normal fachadas pré-moldadas e gesso acantonado) 1,35
Elementos construtivos industrializados com adi¢des no 140
local '
Elementos construtivos em geral e equipamentos 150
(paredes de alvenaria, revestimentos e pisos) '
Peso proprio de estruturas metalicas 1,15
Peso proprio de estruturas pré-moldadas 1,20
Peso proprio de estruturas moldadas no local 1,25
Especial Elementos construtivos industrializados (Paredes e
ou de fachadas pré-moldadas e gesso acartonado) 1.25
Constru¢ao | glementos construtivos industrializados com adicdes no 130
local '
Elementos construtivos em geral e equipamentos 1 40
(paredes de alvenaria, revestimentos e pisos) '
Peso proprio de estruturas metalicas 1,10
Peso proéprio de estruturas pré-moldadas 1,15
Peso proéprio de estruturas moldadas no local 1,15
Elementos construtivos industrializados (Paredes e
Excepcional | t5chadas pré-moldadas e gesso acartonado) 1,15
Elementos construtivos industrializados com adi¢des no 120
local '
Elementos construtivos em geral e equipamentos 1.30

(paredes de alvenaria, revestimentos e pisos)

Fonte: Adaptado da NBR 8681(2004).

Para o caso dos efeitos de recalques de apoio e de retragcdo dos materiais, 0

coeficiente de ponderacéo yq € denominado v, e seu valor é igual a 1,2 para qualquer

combinacgao: normal, especial ou excepcional.
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Tabela 25 - Coeficientes de ponderacdo para acdes permanentes diretas
consideradas conjuntamente y,,

Combinacéo Tipo da Estrutura Efelto,
Desfavoravel

Grandes Pontes 1,30
Normal Edificagcbes Tipo 1 e Pontes em Geral 1,35
Edificagbes Tipo 2 1,40
Especial Grandes Pontes 1,20
ou de Edificagcbes Tipo 1 e Pontes em Geral 1,25
Construcao Edificacdes Tipo 2 1,30
Grandes Pontes 1,10
Excepcional Edificagcbes Tipo 1 e Pontes em Geral 1,15
Edificagcbes Tipo 2 1,20

Fonte: Adaptado da NBR 8681(2004).

Para os coeficientes de ponderacgao yq, que majoram os valores representativos
das acdes varidveis e que provocam efeitos desfavoraveis para a seguranca da
estrutura, a norma NBR 8681-2004 estabelece valores considerando também acdes
variaveis separadamente ou conjuntamente, conforme tabelas 26 e 27,

respectivamente.

Tabela 26 - Coeficientes de ponderacao para a¢des variaveis consideradas
separadamente y,

Combinacéo Tipo de Agéo Coeficiente de Ponderagéo
Acdes Truncadas 1,2
Efeitos de temperatura 1,2
Normal
Acéo do vento 1,4
AcOes Variaveis em geral 15
Acdes Truncadas 11
. Efeitos de temperatura 1,0
Especial .
Acao do vento 1,2
AcOes Variaveis em geral 1,3
Excepcional AcOes Variaveis em geral 1,0

Fonte: Adaptado da NBR 8681(2004).

Quando a acbes variaveis sdo consideradas conjuntamente, o coeficiente de
ponderacdo se aplica a todas as acdes, devendo-se considerar também
conjuntamente as acdes permanentes diretas. Nesse caso, permite-se considerar
separadamente as ac¢des indiretas como recalque de apoio e retracdo dos materiais e

o efeito de temperatura.
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Tabela 27 - Coeficientes de ponderacéo para acdes variaveis consideradas
conjuntamente y,

Combinacéo Tipo de estrutura Coeficiente de Ponderacéo
Pontes e edificacdes tipo 1 15
Normal
Edifica¢bes tipo 2 1.4
Pontes e edificacdes tipo 1 13
Especial
Edifica¢bes tipo 2 1,2
Excepcional Estruturas em geral 1

Fonte: Adaptado da NBR 8681(2004).

Quando se analisa a norma NBR 6118-2003, que € contemporanea da NBR
8681-2004, nota-se que a NBR 6118-2003 adota para acdes permanentes
coeficientes de ponderacdo entre 1,2 e 1,4, sendo 1,2 para acdes permanentes
excepcionais e 1,4 para acdes permanentes normais. Comparando-se estes valores
com os prescritos na NBR 8681-2004, nota-se que a NBR 6118 faz uma simplificacao
considerando apenas as edificagbes do tipo 2 com acdes consideradas

conjuntamente.

A NBR 8681 aponta que a escolha de considerar as acfes permanentes diretas
separadamente ou conjuntamente, e seus respectivos coeficientes de ponderacao, €

uma escolha do projetista.

Para o caso de pontes e edificagOes do tipo 1, se o projetista consultar apenas
a NBR 6118 na versao de 2003, os coeficientes parciais aplicados as acdes podem
ser, na pratica, maiores do que aqueles sugeridos pela NBR 8681-2004 para o caso

das acBes permanentes, e menores para o caso de acdes variaveis.

Observa-se ainda a influéncia da norma NBR 8681-2004 sobre a norma NBR
6118-2003, uma vez que a simultaneidade de atuacédo das a¢fes € considerada, e 0
coeficiente parcial yr. € associado aos valores dos fatores de combinacéo e de reducao

Wo, Y1 € Y2, apresentados na tabela 28.
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Tabela 28 - Coeficientes de ponderacéo para acdes yr segundo a NBR 6118-2003
influenciados pela NBR 8681-2004

Acodes e
Yo Y1 Yo
Locais em que nado ha predominancia de pesos de
equipamentos que permanecem fixos por longos 5 04 03
periodos, nem de elevadas concentracdes de pessoas ' ’ '
_Carga_ls Locais em que ha predominancia de pesos de
acidentais de equipamentos que permanecem fixos por longos
edificios quip que p > Por 'ong 07 06 04
periodos, ou de elevadas concentracdes de pessoas
Bibliotecas, arquivos, oficinas e garagens 0,8 0,7 0,6
Vento Presséo dindmica do vento nas estruturas em geral 06 03 O
Temperatura Variacoes uniformes de temperatura em relacdo a média 06 05 0.3

anual local
Fonte: Adaptado da NBR 6118 (2003).

3.3Evolucao das normas e dos coeficientes associados as acdes e as
resisténcias para o concreto armado no Brasil

De 1940 até 2020 sdo 80 anos de histdria de normatizagcdo no Brasil. Muitas
transformacdes o mundo testemunhou nesse periodo: da revolucdo da informacéo e
da automacéo iniciada a partir da década de 1970 até a atual revolucao da informacao

e comunicacao.

A fundagéo, em 28 de setembro de 1940, da Associagéo Brasileira de Normas
Técnicas (ABNT) se confunde com a publicacdo do primeiro manual de instru¢ées de
concreto armado do pais, pois, no mesmo ano, o Brasil comecou a fazer parte do
grupo de paises que tinham instrucbes préprias para projeto e construcdo de
estruturas em concreto armado. A entdo denominada NB-1 tornou-se a primeira

norma da ABNT feita por brasileiros, algo até entdo inédito na América Latina.

Face ao contexto historico, ela ndo foi somente uma tradugdo dos manuais
existentes no mundo, mas sim um manual inédito, sendo que parte de seu conteudo
teve inicio no gabinete de Resisténcia de Materiais da Escola Politécnica da atual
Universidade de Sao Paulo (USP), responséavel por iniciar a integragdo entre os

laboratoérios de pesquisas aplicadas a concreto.
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A partir desse marco, o estudo do concreto armado teve continuidade e foi
aprofundado, resultando em novas formulacdes para projeto e execucdo de suas
estruturas. No periodo de 1940, data da primeira publicacdo, até abril de 2014, data
da dltima, a NB-1 passou por trés grandes mudancas, marcadas por trés publicacbes
oficiais nos anos de 1960, 1978(1980) e 2003.

Somente na década de 60, embora ainda seguindo um método deterministico,
foi definida a opcao de dimensionamento para o estadio I, considerando-se o célculo

na ruptura.

Esse periodo foi também marcado por trés significativas adequacdes, quais
sejam: a primeira em 1980, quando foi iniciada uma parceria com o Instituto Nacional
de Metrologia, Qualidade e Tecnologia (INMETRO), resultando na alteragcdo do nome
NB-1 para NBR 6118; a segunda em 1991, quando a horma ganhou carater de lei com
a publicacdo do Codigo de Defesa do Consumidor; e a terceira em 2008, com a
validacdo da norma brasileira nos padrdes da Organizacdo Internacional de
Normalizacdo (ISO). A evolucdo da norma para dimensionamento de estruturas de

concreto no Brasil € apresentada na figura 15.

ABNT NBR 6118

‘foﬂ;ll ABNT NBR 1980:
o ==| NB1- NBR6118

e 0L 1991:
GANHOU CARATER
DE LEI

g

- 2008:

@=  ==| ATENDEAOS
, PADROES I1SO

|

1940 1960 1978 2003 2014

20 ANOS 18 ANOS 25 ANOS 11 ANOS

Figura 15 — Evolug&o da norma para dimensionamento de estruturas de concreto
no Brasil
Fonte: Adaptado de Santos, Bueno e Kimura (2013)

E possivel dizer que, desde a sua primeira edicdo, a norma brasileira de

estruturas de concreto armado se situa entre as mais completas do mundo, e sempre
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acompanhou os resultados das mais modernas experiéncias realizadas sobre
concreto armado. A norma brasileira de concreto ndo se trata de uma traducéo de
regulamentos de outros paises e sim de uma norma brasileira, elaborada por

brasileiros.

A Ultima revisdo da ABNT NBR 6118, em 2014, trouxe algumas mudancas,
contudo nada que efetivamente alterasse a filosofia de projeto e os ja estabelecidos
coeficientes de ponderacdo, para o projeto de estruturas de concreto. A principal
alteracao foi a inclusao do grupo Il de concreto, compreendendo o intervalo da classe
C55 a classe C90 de resisténcia a compressédo, e a nomeacao do grupo |, referente
aos concretos com resisténcia caracteristica a compressdo, compreendida no

intervalo da classe C20 a classe C50.

Além disso, em varias especificacdes, foram adicionadas formulacfes distintas
para concretos do grupo | e Il, como no calculo da resisténcia a tracdo do concreto;
do madulo de elasticidade entre 7 e 28 dias; do médulo de elasticidade aos 28 dias;

entre outros.

Em 2014, observou-se uma latente preocupacdo com a durabilidade das
estruturas, e, portanto, houve alteracdo nos critérios de projeto que visam a
durabilidade das estruturas de concreto armado, com a inclusdo de especificacdes
para elementos estruturais em contato com o solo e ajustes nas se¢cdes minimas dos

elementos de concreto e nos cobrimentos.

Foram feitas alteracfes relativas ao dimensionamento de elementos sujeitos a
flexdo normal simples, como lajes e vigas, sendo elas: alteracdo do coeficiente que
representa a razao entre a profundidade da linha neutra e a altura util (x/d); e a
inclusdo de um coeficiente para majorar os esforcos solicitantes finais de lajes em
balanco, com altura menor que 19 centimetros. Outras alteracdes também interferiram
no dimensionamento, tais como as expressdes para a obtencdo do modulo de

deformacéo secante e do modulo de elasticidade inicial.

Para a resisténcia maxima admitida para o concreto, nessas revisfes, houve
uma expressiva evolucdo das resisténcias a compressao do concreto admitidas em
projeto, variando de 4 MPa a 90 MPa em 7 décadas de evolu¢cdo da norma de

dimensionamento de estruturas de concreto no Brasil, conforme quadro 8.
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Quadro 8 — Evolucdo Temporal das tensdes resistentes para o concreto armado no
Brasil

1940 1960 1980 2003 2014
Esfor¢co Solicitante Dosagem

Empirica Racional

Centro Compresséo
da Axial ou Flex&o 4 MPa 6 MPa

Secdo composta 11MPa  50MPa® 90 MPa
Borda Flexao Simples
da P 4,3 MPa

Secao Ou composta

Fonte: O Autor (2021).

As especificacbes sobre as acbOes e as resisténcias para a avaliacdo da
seguranca estrutural também evoluiram ao longo do tempo. Ocorreu uma passagem
de uma abordagem deterministica, adotando-se carregamentos genéricos nas
décadas de 40 e 60, para se chegar, na atualidade, a uma abordagem semi-

probabilistica, adotando-se combinacdes possiveis de carregamentos, conforme
quadro 9.

Quadro 9 — Evolucéo da filosofia de verificacdo da seguranca em projeto, adotada
para concreto armado no Brasil

1940 1960 1980 2003 2014
Compresséao Axial SituacBes Genéricas Combinag6es Normais
Flexdo Simples Condicdes Desfavoraveis Combinagbes Especiais

Flexdo Composta Condicdes de Controle Combinagfes Excepcionais
Método Deterministico Método Semi Probabilistico
Tensdes Admissiveis

Estados Limites
Célculo na Ruptura

Fonte: O Autor (2021).

No caso da norma brasileira de concreto armado, notam-se mudancas

significativas em ciclos de aproximadamente 2 décadas: da década de 60 para década

de 80 ao ser inserido o método dos estados limites, desenvolvido na década de 70; e

35 A ABNT NBR 6118-2003 aplica-se a concretos compreendidos nas classes de resisténcia do grupo
I, indicadas na ABNT NBR 8953, ou seja, até C50.



132

da década de 80 para os anos 2000 com a insercdo dos carregamentos e das

combinacdes das acoes.

Entre as décadas de 40 e 60 ainda se admitia um método deterministico para
o dimensionamento, e os coeficientes de ponderacdo eram ajustados aos esforgos
solicitantes. Além disso, a filosofia inserida com o conceito de tensdes admissiveis
determinava fatores de seguranca em funcdo dos tipos de solicitacdo, ou seja,

compresséo ou flexao.

Na década de 80, com a insercdo do conceito de estados limites, a nhorma
passou a classificar as situacdes de execucédo, ou seja, as situacdes de dosagem do
concreto para se determinar os coeficientes de minoracdo das resisténcias. A partir
de 2003, consideram-se as combinacdes de carregamentos, em fungdo do
comportamento das agfes, se normais, especiais ou excepcionais, conforme quadro
10.

Quadro 10 - Evolucéo temporal dos coeficientes de minoracdo das resisténcias no
Brasil para o concreto y,

1940 1960 1980 2003 - 2014
Esforcos Solicitantes Situagbes Combinacgbes
COeFC® EF® Fec G@wW po CT® N E ® EX ©
3 2,5 2 1,4 1,5 1,3 1,4 1,2 1,2
Legenda:

(M) C: Compresséo Axial;
@ FC: Flexdo Composta;
©®) F: Flexdo Simples;
@ G: Situacdes Genéricas;
®) D: Situagdes Desfavoraveis de Preparo;
®) CT: SituacOes de Controle de Preparo e Pecas Pré-Fabricadas;
(M N: Combinag¢des Normais;
®) E: Combinacgtes Especiais;
©) EX: Combinag&es Excepcionais.
Fonte: O Autor (2021).

Ocorreu, portanto, uma mudanca progressiva, ja que, na década de 60, os

coeficientes aplicados as acdes eram selecionados a partir dos esfor¢os solicitantes

resultantes, por exemplo, da compresséao, da flexao simples ou da flexdo composta.

Ja na década de 80, os coeficientes de ponderacao passaram a ser aplicados

em funcado do tipo de agao e das combinacdes geradas por essas agdes, ou seja,
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determinadas situacfes de uso das estruturas determinavam os coeficientes de
ponderacédo. A partir de 2003 o entendimento € que os coeficientes de ponderacao

sao selecionados a partir do tipo de combinacdo das agfes atuantes na estrutura.

Na década de 40, o Unico método utilizado para a verificagdo da seguranga era
0 método das tensbes admissiveis, portanto, ndo havia coeficientes associados as
acOes. Na década de 60, com a insercéo do calculo na ruptura, tem-se a utilizacédo de
coeficientes associados as agdes e, na década de 80, com o método dos estados
limites, consolidam-se pela primeira vez os coeficientes parciais de ponderacéo das

acOes, conforme quadro 11.

Quadro 11 - Evolugdo dos coeficientes de ponderagao das a¢bes no Brasil y e y,

1960

Agoes 1940 Flex&o Compresséo 1980
Permanentes 1,65 2,00 1,4
Permanentes Indiretas Nao ha Nao ha 1,2
Variaveis 2,00 2,40 1,4

Fonte: O Autor (2021).

Na década de 80, a ja entdo NBR 6118 estabelecia: “quando se dispuser de
dados estatisticos das acfes, é possivel associar as acdes a sua dispersao estatistica,
associando-se o valor caracteristico ao valor médio e & probabilidade para o quantil
de 95% das maiores acdes provaveis”.

A partir da década de 80, e permanecendo até 2003, as a¢Bes permanentes
sdo majoradas por yi=yg= 1,4, as acdes variaveis por yi=yq= 1,4, e as acdes indiretas
por yi=v.= 1,2. Quando existirem agdes variaveis Sqk de diferentes origens com pouca

probabilidade de ocorréncia simultanea, sendo Sqk1 = Sgk2 = Sqgk3, Sqk podera ser

substituida por Sgk1 + 0,8 (Sgk2 + Sqks + ...).

O quadro 12 apresenta os coeficientes de majoracdo das a¢bes, comparando
os valores especificados pela norma NBR 8681 com os valores especificados pela
norma NBR 6118 nas versdes 1980, 2003 e 2014, ja elaboradas com a aplicagédo do

método dos estados limites e considerando os esforgos tratados separadamente. No
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quadro 12, N representa as acfes normais, E as acdes especiais e EX as acdes

excepcionais.

Quadro 12 — Evolucao dos coeficientes de ponderacao nas acdes para os Estados
Limites Ultimos considerando as acdes separadamente

2003 -2014
. ~ NB-1 NBR 6118
Tipos de Aclbes NBR 8681
P ¢ 1980 Vi = YiL VR
N E EX| N E EX

Metdlicas (Peso Proprio) 1,25 1,15 1,10
«»n | Pré-moldadas (Peso Proprio) 1,30 1,20 1,15
(]
& | Moldadas no local (Peso Préprio) 1,35 1,25 1,15
= 1,4 1,4 1,3 1,2
£ | Elementos Industrializados 1,35 125 1,15
]
Q| Elementos moldados no local 1,40 1,30 1,20

Elementos construtivos em geral 150 1,40 1,30

Acdes Truncadas 12 11
(2}
'g Efeitos de temperatura 1,2 1,0 - |12 10 O
\© 1,2
c;s Acdo do vento 14 1.2

Acdes Variaveis em geral 15 13 10 (14 12 10

Fonte: O Autor (2021).

Ainda sobre as acgbBes, a norma NBR 8681 as considera também
conjuntamente, conforme o quadro 13. ANBR 6118, em 2003, manteve para as agdes
permanentes, em sua combinac&do normal, os valores ja incorporados na década de
80, e para as acdes variaveis, ocorreram mudancas. Em 4 décadas, de 1980 até 2020,
foram mantidos, praticamente, os mesmos valores, mesmo com a criagdo de uma
norma especifica para acfes e seguranca estrutural em 1984, com revisdo em 2003,
como é o caso da NBR 8681 que sugeriu, por exemplo, um cenario mais arrojado em
projetos de grandes estruturas, pontes e de edificacdes do tipo 1, para o caso das

acOes permanentes, com a possivel reducao dos coeficientes de ponderacao.

Por outro lado, para as ac¢les variaveis, a partir da revisdo de 2003, observa-
se que os coeficientes de ponderacao para a combinacdo normal aumentaram e,
guando comparados com a NBR 8681, no caso de grandes pontes e edificagdes do
tipo 1, seja para a combinac&do normal, ou para a combinacéo especial, a NBR 6118

€ mais arrojada.
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Quadro 13 - Evolucao dos coeficientes de ponderagéo das acdes para os Estados
Limites Ultimos considerando as a¢des conjuntamente

2003 -2014
Tipos de Acdes TES(l) NBR 8681 “ffyilylff
N E EX N E EX
@ Grandes Pontes 1,30 1,20 1,10
5
% Edificacdes Tipo 1 1,4 1,35 125 11514 13 1,2
£
)
0 | Edificagdes Tipo 2 1,40 1,30 1,20
Grandes Pontes 1,5 1,3
(7]
0
@ | EdificacBes Tipo 1 1,2 15 1,3 1 14 12 1,0
G
>
Edificacdes Tipo 2 1.4 1,2

Fonte: O Autor (2021).

Para as acdes variaveis, a NBR 6118, a partir de 2003, ao considerar a
simultaneidade das acdes varidveis com o coeficiente yr, associa-o aos fatores de

combinacao yo.

Para a ponderacdo das acles variaveis, trés situacdes foram estabelecidas:
Caso 1, no qual sdo considerados locais em que ndo ha predominancia de pesos de
equipamentos que permanecem fixos por longos periodos, nem de elevadas
concentracdes de pessoas; Caso 2, para locais em que ha predominancia de pesos
de equipamentos que permanecem fixos por longos periodos, ou de elevadas
concentracfes de pessoas; Caso 3, para bibliotecas, arquivos, oficinas e garagens.
Os quadros 14, 15 e 16 apresentam os coeficientes ys para as normas NBR 8681, NBR
6118 em sua versdo da década de 80 e em suas versbes de 2003 e 2014,

respectivamente aos Casos 1, 2 e 3.
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Quadro 14 - Evolucao dos coeficientes de ponderacéo das acdes variaveis para os
Estados Limites Ultimos considerando as agfes separadamente - Caso 1

2003 -2014
~ NB-1 NBR 6118
Acbes NBR 8681
¢ 1980 Yi = YL YR Y
N E EX| N E EX
Acdes Truncadas 12 11 12 1,0
(%))
'§ Efeitos de temperatura 1,2 10 - |0,72 06 O
\© 1,2
c;u Acé&o do vento 14 1,2 0,72 0,6
Acles Variaveis em geral 15 13 10| 0,7 06 05

Fonte: O Autor (2021).

Quadro 15 - Evolucéo dos coeficientes de ponderacdo das acdes variaveis para os
Estados Limites Ultimos considerando as a¢fes separadamente - Caso 2

2003 -2014
~ NB-1 NBR 6118
Acles NBR 8681
¢ 1980 Y6 = Yo, Yio. i
N E EX| N E EX
Acdes Truncadas 12 11 12 1,0
n
'§ Efeitos de temperatura 1,2 10 - |072 06 O
© 1,2
§ Acdo do vento 14 1,2 0,72 0,6
Acdes Variaveis em geral 15 1,3 10098 06 0,7

Fonte: O Autor (2021).

Quadro 16 - Evolucéo dos coeficientes de ponderacéo das a¢des variaveis para 0s
Estados Limites considerando as ac¢des separadamente - Caso 3

2003 -2014
Acbes 1980 | NBR 8681 NPR 6118
Yi = Ve Y. Yis
N E EX| N E EX
Acdes Truncadas 12 11 12 1,0
[%2]
'g Efeitos de temperatura 1,2 10 - |072 06 O
\© 1,2
c;u Acdo do vento 14 1.2 0,72 0,6
Acdes Variaveis em geral 15 13 10112 06 0,8

Fonte: O Autor (2021).

A norma brasileira de projeto e execucado de estruturas de concreto armado

teve sua primeira versdo em 1940 e passou por 6 revisdes, como apresentado nas

secOes anteriores. As mudancgas que ocorreram estao sintetizadas na Tabela 29.
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Tabela 29 - Quadro comparativo com todas as versdes da norma

. Revisao
Quesito
1940 1960 1980 2003 2014
Método de Tensao Tensao Estados Estados Estados
dimensionamento Admissivel Admissivel Limites Limites Limites
Dimensio Pilar 20cm 20 cm 20cm 12 cm 14 cm
minima dos .
elementos Viga 8cm 8cm 8cm 10 cm 12 cm
estruturals | gje de piso 7 cm 7 cm 7 cm 7 cm 8cm
) 100
fex minimo 125 9 MPa 20 MPa 20 MPa

kgf/cm? kgf/cm?

Fonte: O Autor (2021)

3.3.1 Diagramas temporais de evolugao da seguranga estrutural
normatizada no Brasil

Para avaliar o percurso da seguranca estrutural desenvolvida no Brasil, é
possivel delinear um processo grafico de visualizacdo desse desenvolvimento. O
grafico da figura 16 apresenta as tensées maximas admitidas para a resisténcia a
compressdo do concreto. De 1940 a 2003 nao havia distincdo entre classes e, na

versdo de 2003 ndo havia tensdes maximas para os concretos de classe 1136,

Por um lado, observa-se pela figura 16 que, com o passar dos anos, 0s
concretos foram se tornando cada vez mais resistentes. Por outro lado, os coeficientes
de ponderacdo passaram a apresentar uma tendéncia de reducdo, como mostra a
figura 17. Essas reducdes foram ocorrendo a medida que os métodos de
dimensionamento foram sendo substituidos, come¢ando com o Método das Tensdes
Admissiveis, passando para o Método do Célculo na Ruptura até a implementacéo do
Método dos Estados Limites.

36 Os concretos para fins estruturais sdo classificados nos grupos | e Il, conforme a resisténcia
caracteristica & compresséo (fe), determinada a partir do ensaio de corpos-de-prova moldados. Os
concretos inseridos na classe | sdo aqueles compreendidos entre C20 e C50 (resisténcia caracteristica
a compressao entre 20 MPa e 50 MPa). Os concretos inseridos na classe Il sdo aqueles
compreendidos entre C55 e C90 (resisténcia caracteristica a compressao entre 55 MPa e 90 MPa). O
concreto estrutural deve ter resisténcia caracteristica & compressao aos 28 dias (fck), minimo de 20
MPa para estruturas em concreto armado podendo chegar até 90 MPa. (ABNT NBR 8953-2015). A
NBR 6118 traz no item 1.2 de sua revisdo de 2014 a introducao do grupo Il de resisténcia que abrange
concretos entre 55 e 90 Mpa. Com isso foi mantido a esséncia das formulagbes de célculo para
concretos do grupo | (C10 a C50) e apresentado uma nova formulagéo paras as classes C55 a C90.
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Evolugao das Tensdes Resistentes a Compressao 1940 -2014
100
90
80
70
60

50
eo@ee Classe |

el Classe ||

40
30

Tiensdo Resistente em MPa

20

10
’.-ooooo"

0
1940 1960 1980 2000 2020

Figura 16 — Evolucao dos valores normativos das tensfes resistentes de concreto
Fonte: O Autor (2021).

Evolugao dos coefiecientes de ponderagao das resisténcias
do concreto 1940 -2014

3,5 oo @-° Compressdo (NB-1)
2 3 m oo @<+ Flexdo (NB- 1)
e
[} e
e .,
S 25, o Situagdes Genéricas
% Tee.. e (NB 1 e NBR 6118)
o '-..:-.
E’ 2 -"".( Situagdes
] Desfavoraveis (NB 1
i e NBR 6118)
g 15 Pecas Pré Fabricadas
o Brecocee (NB 1 e NBR 6118)

oo e+ Combinagdes
Normais (NBR 8681 e

1940 1960 1980 2000 2020 NBR 6118)

Ano

Figura 17 — Evolucéo dos coeficientes de ponderagéo das resisténcias no Brasil
Fonte: O Autor (2021)

A figura 18 mostra como os coeficientes de ponderacdo das acdes se
consolidaram no Brasil desde a década de 40, observando-se uma tendéncia de

uniformizagéo a partir da década de 80.
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Observa-se, em 1980, uma convergéncia dos coeficientes que ponderam as
acOes permanentes para o valor de 1,4, e dos coeficientes que ponderam as acoes
variaveis também para o valor de 1,4. Na versdo de 2003, mantiveram—se os valores
dos coeficientes de ponderacao para as a¢des permanentes. Para as acdes variaveis,
esses coeficientes se desdobraram: as acdes variaveis gerais (consideradas
acidentais decorrentes do uso, por exemplo) aumentaram para o valor de 1,4 e
particularmente os coeficientes aplicados as ac¢fes causadas pela variacdo de
temperatura e as acgbes devidas ao vento foram reduzidos para o valor de 1,2,

conforme mostram os graficos da figura 18.

A possibilidade de serem consideradas as a¢des conjuntamente foi incluida na
norma de acdes e seguranca nas estruturas — a NBR 8681 — a partir de 2003. Para o
caso das acdes permanentes, h4 um desdobramento dos valores em fun¢édo do uso

das construcdes, conforme mostram os graficos da figura 18.

Evolugao dos coefiecientes de ponderagao das agoes

1940 -2014

2,6

2,4 A === Permanentes -Flexdo
o .
T % Permanentes Compressao
& 2,2 ~
§ ) = Variaveis -Flexdo
L % * sk« Variaveis -Compressdo
Y qg %
3 ¢ . == Permanentes
[} %
€ 16 N\ Variaveis em Geral
o 5
g .
£ 1,4 DR [ [T SRS ) S A Vento e Temperatura
o Yo
O .

1,2

1
1940 1960 1980 2000 2020

Ano

Figura 18 — Evolucéo dos coeficientes de ponderacdo das acdes no Brasil
Fonte: O Autor (2021).

Na realidade, ha um desdobramento dos coeficientes de ponderacgéo das agdes
em trés hipoteses: o valor igual a 1,30 para pontes e grandes estruturas; o valor igual
a 1,35 para edificacbes do tipo 1; e o valor igual a 1,4 para edificagdes do tipo 2,
conforme as especificagbes da norma NBR 8681. Ja a norma NBR 6118, a partir de

2003, ao considerar o coeficiente de majoracdo das acdes permanentes em 1,4,
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assume que todas as edificacdes sédo do tipo 2, conforme mostram os graficos da

figura 19.

Evolugao dos coefiecientes de ponderagao das a¢oes
permanentes - 1940 -2014 - considerando a NBR 8681

N
[e)]

e==ff=== Permanentes -Flexdo

N
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Permanentes Compressdo

N
N

el Permanentes NBR 6118

N
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------ EdificagBes Tipo 1 - NBR 8681

EdificagGes Tipo 2- NBR 8681
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=
(o]

=
N

-
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Figura 19 — Evolucao dos Coeficientes de Ponderacgéo para Agdes Permanentes
Fonte: O Autor (2021).

No desdobramento do que foi estabelecido pela NBR 6118 na década de 80,
as acoes variaveis de natureza geral sdo majoradas por um coeficiente de ponderacao
de 1,4 e se alinham as edificacdes do tipo 2, previstas na NBR 8681, conforme pode
ser notado quando analisadas as acdes variaveis consideradas conjuntamente na

figura 20.

Ainda pelos gréficos da figura 20, para os efeitos de temperatura, a NBR 6118,
em 2003 e 2014, sugere um coeficiente de 1,2, mesmo entendimento previsto na NBR
8681. Ja para acgOes variaveis em geral, a NBR 6118, em 2003 e 2014, sugere um
coeficiente de ponderacao de 1,4, enquanto a NBR 8681 sugere um coeficiente de

1,5. Esses efeitos foram analisados para as combinacdes normais de carregamento.

Também ao analisar as acfes variaveis separadamente, a norma NBR 8681/84
e a norma NBR 6118/80 partem de um coeficiente de ponderagéo uniforme de 1,4
para acdes variaveis em geral. Para as acdes do vento, A NBR 6118, nas versbes
2003 e 2014, sugere um coeficiente de ponderacéo igual a 1,2, enquanto a NBR 8681,
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na versao de 2003, sugere um valor igual a 1,4. Esses dados séo apresentados nas

figuras 20 e 21.

Evolucgao dos coefiecientes de ponderagao das a¢oes
variaveis - 1940 -2014 - Considerando a NBR 8681
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Figura 20 — Evolucéo dos coeficientes para as a¢oes variaveis consideradas
conjuntamente.
Fonte: O Autor (2021).

Evolugao dos coefiecientes de ponderagao das a¢oes
variaveis - 1940 -2014 - Considerando a NBR 8681
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Figura 21 - Evolucao dos coeficientes para acdes variaveis consideradas
separadamente.
Fonte: O Autor (2021).
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3.4Evolucao temporal das normas europeias associadas a Seguranga

Um dos objetivos do Tratado de Roma (1957) era a remocao de barreiras ao
comeércio na Unido Europeia (UE). Em 1975, a Comissdo de Comunidades Europeias
(CEC, o servico civil da Unido Europeia) identificou especificacdes nacionais para
fabricacdo de produtos como uma barreira e, entdo, apoiou o trabalho do Comité
Européen Normalisation (CEN) na criacdo de normas europeias. O Comité Européen
Normalisation é uma associagédo das instituicdes de padrBes nacionais de estados

membros da UE e da Area de Livre Comércio Europeia (EFTA).

A partir da década de 1950 varias organizacdes se envolveram em um trabalho
voluntario internacional para a concepcao de codigos para o dimensionamento de
estruturas. Dentre essas organizacdes, é possivel destacar: Euro-International
Committee for Concrete (CEB), European Convention for Constructional Steelwork
(ECCS), International Federation for Prestressing (FIP), International Association for
Bridge e International Association for Bridge and Structural Engineering (IABSE). O
trabalho dessas organizacbes teve influéncia sobre a elaboracdo de cddigos
nacionais, mas a aspiracado dos envolvidos era a criacdo de codigos internacionais

gue poderiam ser amplamente utilizados na pratica.

Johnson (2009) aponta que as organizacgdes listadas acima eram membros do
Liaison Committee for International Associations for Civil Engineering, que em 1971
criou o Conjunto AIPC — CEB — ECCS - FIP, e que veio a ser designado como o
Comité de Estruturas Compostas — Joint Committee on Composite Structures (JCCS),
entdo presidido pelo Dr. Sfintesco, da Franca. A tarefa desse comité era preparar um
documento técnico para o projeto de estruturas de concreto armado, de maneira que
esse documento pudesse ser utilizado como base ou referéncia para cédigos e

especificacdes nacionais e internacionais.

Entre 1971 e 1976, foi designado um comité gestor para examinar a viabilidade
do desenvolvimento de um conjunto europeu de documentos para tratar de atividades
de projeto e dimensionamento de uma ampla gama de edificagdes. Entre 1976 e 1990,
o primeiro conjunto de documentos técnicos foi produzido e foi estabelecida a

designacgao European Committee for Standardization (CEN).
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Em 1974, o0 JCSS prop6s um primeiro modelo de c6digo®’ usando um modelo
semi-probabilistico para a verificagcdo da seguranca. Este trabalho gerou uma
proposta de norma comentada, publicada em 19813, que contou com 32 membros
participantes, sendo oito do Reino Unido; sete da Alemanha; quatro da Suica; um da
Franca, um da Espanha e um da Bélgica; e um de cada de quatro outros paises. A

Escandinavia nao foi representada.

Em 1981 foram propostas 4 codificacdes: (a) Eurocode 1, basis of design; (b)
Eurocode 2, concrete structures; (¢) Eurocode 3, steel structures; e o (d) Eurocode 4,
composite structures of steel and concrete. A primeira fase do trabalho no ambito da
UE foi concluida pela publicacdo dos Eurocodes 1 a 4 em inglés, francés e aleméao.
Em 1983, o comité prop6s a UE a elaboracdo de Eurocodes para estruturas de
madeira e alvenaria, e para fundacdes. Estes tornaram-se os Eurocodes 5,6 e 7. Em
1984-85, o Eurocode 8 para estruturas resistentes a terremotos estava sendo

preparado.

Johnson (2009) relata que em 1987 os elaboradores do Eurocode foram
notificados para finalizar os trabalhos até 1989 (o Eurocode para A¢des ndo havia sido
proposto até 1988, tendo sido iniciado em 1990). Em 1992 foi publicado o “Livro
Branco da Unido Europeia” que estabeleceu a data prevista para a conclusao do livre

mercado interno em 1992.

As especificacbes normatizadas, na Europa, foram desenvolvidas em suas
versoes finais em 8 anos, de 1990 a 1998, partindo das definicbes de seguranca
estrutural, acdes e solicitacbes, dimensionamento e detalhamento, verificacdo

geotécnica e dimensionamento de sismos, conforme figura 22.

Os Eurocodes sao os codigos de referéncia para dimensionamento de
estruturas na Europa, e sdo compostos por uma serie de 10 Normas Européias (EN
1990 - EN 1999), que fornecem uma abordagem comum para o projeto de edificios e
outras obras de engenharia civil e produtos de construgdo. Esses codigos apresentam

as especificacbes para a base do projeto estrutural, para as acdes em estruturas e

37 JOINT COMMITTEE FOR COMPOSITE STRUCTURES. Elements de base en vue de laredaction
de recommendations internationals de la Commission Mixte AIPC-CEB-CECM-FIP, June 1974.

38 EUROPEAN CONVENTION FOR CONSTRUCTIONAL STEELWORK. Composite Structures.
Construction Press, London, 1981.
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para o projeto de estruturas de concreto, a¢o, aco e concreto misto, madeira, alvenaria

e aluminio, incluindo ainda especificacbes para projetos geotécnicos, sismicos e

estruturas sob incéndio.

| Segurancaestrutural, |
>| CEN 1990 hasssnunnnpl Facilidade de manutencéo e ]
: durabilidade :
I___Combinacdes de acOes __ 1
\ 4 P -
| |
CEN 1991 f=========9} AcBes em estruturas I
1 1
vy
|
I
CEN 1992 CEN 1993 CEN 1994 eeeeeep Projeto e |
I
CEN 1995 CEN 1996 CEN 1999 Detalhamento |
/\ R
_______*: Geotecnia e !
CEN 1997 CEN 1998 I Projeto sismico |

Figura 22 - Elaboracéo das codificacdes europeias no CEN
Fonte: O Autor (2021).

O contetdo das normas séo os listados a seguir: i.) EN 1990 Eurocode 0: Bases

de dimensionamento estrutural; ii.) EN 1991 Eurocode 1: Acbes nas estruturas; iii.) EN

1992 Eurocode 2: Projeto de estruturas de concreto; iv.) EN 1993 Eurocode 3: Projeto

de estruturas de aco; v.) EN 1994 Eurocode 4: Projeto de estruturas compostas por

aco e concreto; vi.) EN 1995 Eurocode 5: Projeto de estruturas de madeira; vii). EN

1996 Eurocode 6: Projeto de estruturas em alvenaria; viii.) EN 1997 Eurocode 7:

Projeto geotécnico; ix.) EN 1998 Eurocode 8: Projeto de estruturas sismo resistentes;

e x.) EN 1999 Eurocode 9: Projeto de estruturas de aluminio. Esse conjunto de normas

esta esquematizado no quadro 17.Estas normas compdem a primeira geracédo de

Eurocodes, e foram consolidadas a partir de 2007, quando as normas nacionais dos
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paises envolvidos foram retiradas. Com o0 apoio da Unido Europeia (UE), os

Eurocodes foram finalmente adotados por seus estados membros.

Quadro 17 — Codificacao e Abordagem dos Eurocodes

Codificacao Abordagem
EN - 00 Bases para Projeto
EN-01 Aclbes
EN - 02 Concreto
EN - 03 Aco
EN - 04 Composto — Aco e Concreto
EN - 05 Madeira
EN - 06 Alvenaria
EN - 07 Geotecnia
EN - 08 Terremotos
EN - 09 Aluminio

Fonte: O Autor (2021).

Segundo a European Commission (2019), em maio de 2010, imediatamente
apos a data de retirada das normas nacionais existentes, a Comissao Europeia iniciou
0 processo de evolucdo do sistema de Eurocodes, tendo como meta a consolidacéo
e a publicacdo da segunda geracdo, prevista para 2022. Essas versdes futuras
deveréo enfatizar ainda mais os aspectos da reducao do risco de desastres, tais como:
(i) avaliacdo, reutilizacdo e adaptacdo de estruturas existentes; (ii) reforco dos
requisitos de esbeltez; (iii) adaptacdo do projeto estrutural as mudancas climaticas;
(iv) incorporacao de padrdes ISO, como formagédo de gelo atmosférico de estruturas

e acOes de ondas e correntes em estruturas costeiras.

N&do ha davida de que a Organizacao Internacional de Padronizacdo (1SO)
também teve algum sucesso com seus padrdes de materiais, de testes e de produtos,

mas seus codigos de projeto fizeram pouco progresso.

Na Europa, nota-se uma clara intengcdo de fundamentar os Eurocodes com
medidas probabilisticas de seguranca, a julgar pelo conteudo do anexo C: “Base para
0 projeto em coeficientes parciais e analise de confiabilidade” (EUROCODE, 2001).
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O Eurocode 1 (EN 1991) definiu valores de coeficientes parciais de seguranca
associados aos estados limites em edificios, distinguindo trés diferentes tipos de

colapso, denominados como casos A, B e C.

O caso A se refere a verificagBes relativas a perda de equilibrio estético da
estrutura. O caso B se refere a verificagcbes da capacidade resistente dos elementos
estruturais para carregamento previamente fixado e, neste caso, os coeficientes
parciais para majoracao das acdes permanentes s&o 1,00 ou 1,35 e, para agbes
variaveis, 1,50. O caso C refere-se especificamente a estados limites de colapso das

fundacdes. Esta andlise € resumida na tabela 30.

O Eurocode é baseado no conceito de estado limite em conjunto com um
método de fator parcial. A norma para dimensionamento de concreto armado € a EN
1992, e como pode ser observado na Figura 22, a mesma deve ser usada em conjunto
com a EN 1990 e com a EN 1991.

Tabela 30 - Coeficientes parciais aplicados as acdes segundo o Eurocode 1 — 1991

Valores dos coeficientes
Permanentes e Variaveis

Casos Acdes Simbolo

Acbes Permanentes

Desfavoraveis Yosup 1,10
avei Vs,
Caso A ) Fav.(?rav.els Ginf 0,90
AcOes Variaveis
Desfavoraveis % 1,50
Acdes Acidentais Va
Acdes Permanentes
Desfavoraveis Y6sup 1,35
Favoraveis Ve 1,00
Caso B 5 V_, V ! Ginf
AcOes Variaveis
Desfavoraveis % 1,50
Acdes Acidentais Va
Ac¢Bes Permanentes
Desfavoraveis Y6sup 1,00
Favoravei Ve 1
Caso C ) a _(? a .e s Giny ,00
AcOes Variaveis
Desfavoraveis o 1,30
Acdes Acidentais Va

Fonte: Adaptado de Eurocode 1 (1991) e Henriques (1998).

A seguir sdo apresentados os conteudos do Eurocode 0 - Bases de
dimensionamento estrutural (EN 1990), e do Eurocode 2 - Projeto de estruturas de
concreto (EN 1992).
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3.4.1 Eurocode 0: Bases de dimensionamento estrutural - EN 1990

A norma EN 1990 estabelece principios e requisitos para seguranca,
manutencdo e durabilidade das estruturas, descreve a base dos projetos e
verificacOes, e fornece diretrizes para aspectos relacionados a confiabilidade da

estrutura.

A primeira versdo da norma EN 1990 foi publicada em 2002 e passou por
pequenas revisdes em 2005 com a adigdo de uma emenda, e em 2010 com a adi¢ao

de uma errata. Apesar disso, nada de relevante para o presente estudo foi alterado.

A norma contém os capitulos listados a seguir:
Generalidades

Requisitos

Principios de estados limites nos projetos
Variaveis Basicas

Andlise estrutural e projeto assistido por testes

o gk w N E

Verificacdo pelo método do fator parcial

Anexo Al. Aplicacdo em edificios

Anexo A2. Aplicacdo em pontes

Anexo B. Gestao de confiancga estrutural para obras

Anexo C. Base de fator parcial de projeto e analise de confianca

Anexo D. Projeto assistido por testes

O capitulo 1 do EN 1990 é destinado a descricéo e a esclarecimento dos termos
contidos no cédigo, e o capitulo 2 descreve os requisitos de durabilidade, vida util e

servigco das construcdes em concreto armado.

Os principios de estados limites s&o introduzidos no capitulo 3, onde é descrita
a classificacdo da situagdo dos projetos, que pode ser permanente, temporéria (ou
transitéria) ou acidental. Situacdes permanentes de projeto sdo aquelas relativas a
condicbes normais de uso, as situacdes temporarias se referem a condicbes
transitorias de uso — por exemplo durante a construcdo ou reparos - e as situacoes
acidentais sdo equivalentes a condicbes excepcionais aplicadas na estrutura. O

capitulo ainda descreve as diferencas entre os Estados Limites Ultimos e de Servico.
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O capitulo 4 apresenta as acdes e as combinacfes Ultimas e de servico.
Diretrizes de analise estrutural podem ser obtidas no capitulo 5, enquanto o capitulo
6 traz o método do fator parcial para verificacdo da estrutura. Os anexos Al e A2
estabelecem as combinacbes de projeto das acBes para edificios e pontes,
respectivamente. Como o0 objetivo deste trabalho é dimensionar um elemento

estrutural de um edificio, somente o0 anexo Al sera apresentado.

Os anexos B e C tratam da analise da confiabilidade da estrutura, e foram de
grande importancia para a definicdo da metodologia do presente estudo. Por fim, o
anexo D traz diretrizes para a realizacéo de testes para obtencéo de variaveis a serem

utilizadas no dimensionamento.

Diferentemente da norma brasileira, a norma de dimensionamento de
estruturas de concreto europeia nao estabelece nenhum limite para as dimensdes
externas das pecas estruturais. O método de dimensionamento do Eurocode é
relacionado aos estados limites, e se baseia na utilizacdo de modelos estruturais e de
acOes adequados aos estados limites considerados através do Método dos
Coeficientes Parciais.

O Eurocode 0 define que uma solicitacdo permanente pode ser decorrente de:
i) uma acdo aplicada a estrutura (acdo direta); ii) uma deformacéo imposta (acéo

indireta) como por exemplo aguela causada por temperatura ou recalque.

Tal como a normatizacdo brasileira, as acbes sao classificadas pela sua
variacado no tempo: i) acbes permanentes (G), como por exemplo o peso préprio da
estrutura, mobiliario ou equipamentos fixos; ii) acdes variaveis (Q), como por exemplo
acOes causadas pelo uso da edificacdo, acdes devidas ao vento ou carga de neve iii)
acOes acidentais (A), causadas por explosées ou impacto de veiculos. Aqui nota-se
uma diferenga em relacdo a norma brasileira NBR 8681: as ac¢fes definidas pelo
Eurocode 0 como acidentais (A), sdo definidas como ac¢des Excepcionais (E) pela
NBR 8681.

Outra particularidade do Eurocode O € considerar as agdes também em funcao
de sua mobilidade, ou seja, essa norma classifica como acdes fixas aquelas
decorrentes do peso proprio, e classifica como agfes livres as cargas moéveis, as

acOes devidas ao vento, e as cargas de neve. A protenséo € classificada como acao
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permanente, mas por razdes praticas € tratada separadamente. As acdes indiretas
podem ser permanentes Ginp (tal como recalques de apoio) ou variaveis Qinp (tal
como a temperatura). A acao acidental, que € analoga a acdo excepcional na norma
brasileira, é representada pelo seu valor caracteristico Ak, e geralmente corresponde

a um valor previamente especificado.

Para as acOes permanentes, dois valores caracteristicos sdo distinguidos, um
valor superior (Gksup) € um valor inferior (Gkinf). Para as ac¢des variaveis, o valor
caracteristico (Qk) corresponde ao valor superior com uma probabilidade pretendida
de nado ser excedido, ou ao valor inferior com uma probabilidade pretendida de néo
ser alcancado, durante um periodo de referéncia, ligado a vida util pretendida da

estrutura ou a duragdo assumida da situagéo de projeto.

Para o caso das ac¢fes variaveis, 0s valores representativos das acfes também
podem ser ajustados por um fator de reducdo que considera a baixa probabilidade
gue valores extremos possam ocorrer simultaneamente. Tal como a norma brasileira
NBR 8681, no Eurocode 0 séo definidos: o fator de combinag&o wo aplicados as acdes
varidveis nas combinacfes ultimas, e os fatores de redugédo w1 e w2 utilizados nas

combinac¢des de servico frequentes e quase-permanentes, respectivamente.

3.41.1 Método dos Coeficientes Parciais

Para o calculo das acdes e seus efeitos, a norma europeia utiliza o Método dos
Coeficientes Parciais, onde as acfes sdo majoradas através de coeficientes, e em
seguida é feita uma verificacdo para assegurar que os estados limites dltimo e de

servigo nao tenham sido excedidos.

Neste método, para cada caso de carregamento critico, deve ser determinado
o efeito decorrente das acdes (Ed), através da combinacdo das acdes que podem

ocorrer simultaneamente para os estados limites Gltimo e de servico.

Também deve ser determinado o valor de célculo da resisténcia da estrutura
Rd, 0 qual pode ser obtido pelo valor caracteristico de um material ou produto pela
Equacéo 50:
Ra= 2k (10)

Ym
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onde Rk € o valor caracteristico de resisténcia do material e ym € 0 coeficiente parcial
relativo a propriedade do material. Com os valores de resisténcia da estrutura e das

acoes conhecidos, deve ser feita a verificagdo expressa pela Equacao 51:
Ed< Rd (51)

Tal como a normalizacéo brasileira, 0 Eurocode traz uma generalizacdo dos
coeficientes parciais aplicados as a¢fes a partir de valores basicos, apresentados na
tabela 31 e que sao, em alguns casos, conservadores. Deve-se verificar a

diferencia¢éo na seguranga, especialmente para 7 Gsup.

Tabela 31 - Valores Basicos dos coeficientes parciais das acoes yy

Aclbes Efeito Desfavoréavel Efeito Favoravel
Permanentes y;, 1,35 1
Protenséo yp 11 1
Variaveis y, 1,5 -

Fonte: Adaptado de EN 1990.

3.41.2 Combinagoées ultimas

A Equacao 52 descreve o formato geral para se obter o valor de calculo do
efeito das acdes permanentes e temporarias no estado limite ultimo, Ea:
Ed= ysd.E. (£yG,.Gkj+ yp.P + v0,1.Qk1 + ZyQ,i. L0,i.Qk,) (52)

onde,
E é o efeito das acdes;
v € o0 coeficiente parcial (de seguranca ou de servigo);
vsd € 0 coeficiente parcial associado a incerteza da acéo e/ou do efeito da acao;
vG,j € 0 coeficiente parcial para a acao permanente j;
Gk, € 0 valor caracteristico da agdo permanente j;
vp € 0 coeficiente parcial para acdes de protensao;
P é o valor representativo relevante de uma agéo de protensao;
vQ.1 € 0 coeficiente parcial das agbes variaveis, levando em consideracao as

incertezas e variagOes dimensionais da estrutura;
Q.1 é 0 valor caracteristico da agao principal 1;
Y o,i € 0 coeficiente de combinacéo das agfes variaveis;

Q. valor caracteristico da acao variavel i.
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Combinacdes para as situacdes acidentais de calculo podem envolver uma
acao acidental explicita A, por exemplo um choque, ou se referir a uma situacao apos
um evento acidental (A = 0). A menos que seja especificado de outra forma, yca=1
deve ser usado. Nas expressfes apresentadas acima, a protensdo deve ser
introduzida quando necessario. A equac¢éo 53 descreve o formato geral para o célculo
do efeito das a¢bes acidentais de calculo:

Ea= E. 2Gkj+ P + Ad+ ({ 1,1 ou P 2,1).Qk1 + ZU2,i.Qk;i (53)
onde,
Ad é o valor de projeto de uma acéo acidental;
Y 1,1 € 0 coeficiente para o valor frequente da acdo variavel 1,
Y 2,1 € 0 coeficiente para o valor quase permanente da acéo variavel 1;

Y 2,i € 0 coeficiente para o valor quase permanente da acao variavel i.

A escolha entre P11 e Y21 deve estar relacionada a situagdo de projeto

acidental mais relevante. Para os edificios, a combinacao das a¢6es de projeto é feita
com base no equilibrio estatico, conforme € apresentado na Tabela 32.

Tabela 32 - Combinacdes ultimas de projeto das acdes

Situacéo do Acdes Permanentes Primeira Acdes variaveis
Projeto Desfavoraveis Favoraveis acédo variavel Principal Outras
Permanente YG,isup Gk Y G,j,int Gk jinf Va1 Qk1 -- Yo, Yo, Qk1
ou temporéria 7 Gisup kisup /Ginf Skijin /at Lk, 7Q1 Yoi Qk,

. 1,1 Qg1 0U
Acidental Gkj,sup Gkj,inf Ad b11Q $21 Qka
P21 Q1

Valores recomendados para 7:
7/ Gisup = 1,35

Ye,jint = 1,15
~q1 = 1,50 quando desfavoravel e 0 quando favoravel

7q.i = 1,50 quando desfavoravel e 0 quando favoravel

Fonte: EN 1990.

Observa-se que o Eurocode estabelece categorias de carregamentos
impostos, sendo as categorias mais simples de A a D. A categoria A corresponde as

areas para atividades domeésticas ou residenciais, dormitérios em edificios
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residenciais e residéncias, quartos e enfermarias em hospitais, quartos em hotéis,
cozinhas e banheiros. A categoria B corresponde a areas de escritorio. A categoria C
se aplica a areas onde as pessoas podem se concentrar (com excecao de areas
definidas nas categorias A, B, D e E). A categoria D se aplica a &reas de compras.

As categorias entre E e H sdo aquelas que apresentam maior complexidade. A
categoria E corresponde a areas propicias a acumulacdo de mercadorias ou bens,
incluindo areas de acesso. A categoria F corresponde a areas de trafego e

estacionamento para veiculos leves.

A categoria G se aplica a areas de trafego e estacionamento para veiculos de
pesos médios. A categoria H se aplica a telhados. A Tabela 33 exibe os valores

recomendados para os coeficientes ¥ que modificam as ag6es variaveis dos edificios.

Tabela 33 - Valores recomendados do coeficiente ¢

Acao Vo 21 P
Categoria A: residéncias 0,7 0,5 0,3
Categoria B: escritério 0,7 0,5 0,3
Categoria C: igrejas 0,7 0,7 0,6
Categoria D: comércio 0,7 0,7 0,6
Categoria E: armazenamento 1,0 0,9 0,8
Categoria F: trafego com veiculos com menos de 30 KN 0,7 0,7 0,6
Categoria G: trdfego com veiculos com menos de 160 KN 0,7 0,5 0,3
Categoria H: coberturas 0 0 0
Vento 0.6 0.2 0
Temperatura 06 05 0

Fonte: EN 1990.

3.41.3 Combinagoes de servigo

A norma EN 1990 estabelece que as combinacdes das acfes a serem levadas
em consideracao devem estar de acordo com os requisitos de servigo e performance
da estrutura.

A Equacéo 54 descreve o formato geral para o calculo do efeito de acdes
caracteristicas:

Ed=E.ZGkj+ P + Qk1 + 2 0,i. Qkii (54)

O efeito das ag¢bes frequentes pode ser obtido pela Equagéo 55:
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Ed=E. ZGkj+ P + ¥ 1,1.Qk1 + Z 2,i. Qkii (55)
O efeito das a¢Bes quase-permanentes pode ser calculado através da Equacéo
56:
Eda=E. ZGkj+ P + 2y 2,.Qki (56)

Para os estados limites de servi¢o, os coeficientes parciais (y) para as acdes
devem ser considerados iguais a 1, exceto se forem especificados de forma diferente
na norma EN 1992, que descreve as propriedades do concreto e do aco de forma

especifica. Os valores de coeficiente y sdo apresentados na Tabela 32.

A Tabela 34 apresenta os valores de projeto que devem ser utilizados na

combinacéo das acdes de servico, de acordo com seu tipo.

Tabela 34 - Valores de projeto das ag0es para a as combinacdes de servigo

Combinacao Acdes F,’errnanentes ((,3d) | Ag.c”)es_ Variaveis (Q-d)
Desfavoraveis Favoraveis Principal Demais

Caracteristica Gk,j,sup Gkj,inf Qk,1 P 0,iQk,i
Frequente Gk,j,sup Gk,j,inf P 1,1Qk,1 P 2,iQki
Quase-permanente Gk,j,sup Gk,j,inf P 2,1Qk,1 P2,iQk,i

Fonte: EN 1990.

3.4.2 Eurocode 2: Projeto de estruturas de concreto - EN 1992

A norma de dimensionamento de concreto europeia, EN 1992, se aplica tanto
ao concreto simples quanto ao concreto armado e ao concreto protendido. Este
Eurocode utiliza os principios de seguranca estabelecidos no Eurocode de 1990, para
definir requisitos de resisténcia, servico, durabilidade e resisténcia a fogo para as

estruturas de concreto.

A norma EN 1992 estd dividida em quatro partes: a parte 1-1 trata das
consideracdes para o uso de concreto em edificios, a parte 1-2 engloba regras gerais
para projetos estruturais de incéndio, a parte 2 compreende projetos de pontes de

concreto, e por fim, a parte 3 consiste em consideragdes para estruturas de contencao.

Tendo em vista os objetivos deste estudo, apenas a parte 1-1 dessa norma

sera analisada.
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A norma EN 1992 Parte 1-1 teve sua primeira publicacdo em 2004 e em 2010
e 2014 foram adicionadas uma errata e uma emenda, respectivamente. Assim como
descrito para a norma EN 1990, nenhuma dessas mudancgas séo relevantes para este
estudo.

A norma EN 1992 Parte 1-1 esta organizada nos seguintes capitulos:
Generalidades

Bases para o projeto

Materiais

Durabilidade e cobrimento das armaduras

Andlise estrutural

Estados limites ultimos (ELU)

Estados limites de servigo (ELS)

© N o g s~ w P

Disposicdes construtivas relativas a armaduras para concreto armado e

protendido- Generalidades

9. DisposigOes construtivas relativas a elementos e regras particulares

10.Regras adicionais relativas a elementos e estruturais pré-fabricadas de
concreto

11.Estruturas de concreto leve

12.Estruturas de concreto simples ou fracamente armado

Anexo A. Modificagdo dos coeficientes parciais relativos aos materiais

Anexo B. Deformacao por fluéncia e retracéo

Anexo C. Propriedades das armaduras

Anexo D. Método de calculo das perdas de protensao devidas a relaxacao

Anexo E. Classes indicativas de resisténcia para durabilidade

Anexo F. Expressofes relativas a armaduras de tracao para estados planos de

tensao

Anexo G. Interagdo entre o terreno e a estrutura

Anexo H. Efeitos globais de segunda ordem nas estruturas

Anexo |. Andlise de lajes cogumelo (ou chamadas lajes sem vigas) e paredes

de contraventamento.

Anexo J. Disposi¢des construtivas relativas a casos particulares.

O capitulo 1 da norma EN 1992 traz as generalidades, as definicdes e o campo
de aplicacdo da norma, enquanto o capitulo 2 trata das bases de projeto de estruturas



155

em concreto armado, abordando conceitos gerais de durabilidade e vida util,
confiabilidade, deformacfes e aspectos geométricos especificos para o concreto e

para o aco.

O capitulo 3 discorre sobre os parametros do concreto e do acgo utilizado para
reforco, e o capitulo 4 traz as consideracbes que devem ser feitas para garantir a

durabilidade do concreto.

Os meétodos de andlise estrutural sdo discutidos no capitulo 5, enquanto o
estado limite Gltimo e de servigo sdo tratados, respectivamente, nos capitulos 6 e 7.

O capitulo 8 da norma trata das regras gerais para o detalhamento das
armaduras de concreto armado e das cordoalhas do concreto protendido, e o capitulo

9 traz as regras gerais de dimensionamento dos elementos estruturais.

O capitulo 10 salienta alguns aspectos especificos para 0 processo construtivo
de concreto pré-fabricado, o capitulo 11 traz aspectos para a adog¢ao de concreto leve,

e o capitulo 12 indica aspectos para estruturas simples ou fracamente armadas.

A norma traz, ainda, dez anexos informativos com algumas consideragdes que
complementam os topicos discorridos nos capitulos. No Anexo A, sdo encontradas
recomendacdes para possiveis reducdes nos fatores parciais devido a um controle

maior da execuc¢ao da estrutura, por exemplo.

O Anexo B traz as deducfes das formulas para o calculo do coeficiente de
fluéncia e da tenséo de retracdo. As propriedades das armaduras séo indicadas no
Anexo C, e 0 Anexo D traz o método de calculo detalhado das perdas de protenséo

devidas a relaxacéo do aco.

O Anexo E traz consideracgdes sobre as classes indicativas de durabilidade da
estrutura de acordo com a corrosao das armaduras e com o0s danos causados ao
concreto. No Anexo F, a norma apresenta a deducdo das expressoes relativas a

armaduras de tragéo para os estados planos de tenséao.

O Anexo G traz consideracdes sobre a interagc&o entre o solo e a estrutura, o
Anexo H discute brevemente sobre os efeitos de segunda ordem nas estruturas, e o

Anexo | trata da andlise de lajes fungiformes e paredes de contraventamento.
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Por fim, o Anexo J apresenta algumas regras de detalhamento de armaduras

para alguns casos especificos.

3.4.21 Consideragoes sobre o concreto e o aco

As disposicbfes normativas presentes na norma, sdo aplicaveis para o0s
concretos de peso normal das classes C12/15 a C90/101, e para os concretos leves
das classes LC12/13 a LC80/88.

As terminologias na nomenclatura das classes de concreto séo referentes a
resisténcia do material. A classe C12/15, por exemplo, indica um concreto com
resisténcia caracteristica de 12 MPa obtida com corpos de prova cilindricos ou de 15

MPa com corpos de prova cubicos.

Quanto ao aco, o Eurocode 2 pode ser aplicado a estruturas com armaduras
de resisténcia na faixa de 400 a 600 MPa. As resisténcias de calculo do concreto e do
aco pela norma europeia podem ser calculadas assim como ocorre na norma

brasileira.

A Tabela 35 apresenta os coeficientes parciais da norma europeia para as
combinac¢des no estado limite Gltimo. Assim como ocorreu nas normas brasileiras a
partir da revisdo de 2003, o Eurocode estabelece que os coeficientes de ponderacéo,

para o estado limite de servigco, podem ser considerados com valor igual a 1.

Tabela 35. Coeficientes de ponderacéo para o estado limite Ultimo

Concreto  Acgo

Situacédo de projeto

Yc Vs
Persistente ou transitoria 1,5 1,15
Acidental 1,2 1,0

Fonte: EN 1992.

3.4.3 Comparacao com a norma brasileira

Diante da apresentacdo do Eurocode, percebe-se uma certa semelhanca com
os coeficientes de seguranca da NBR 6118 vigente, sendo importante uma

compara(;éo entre as normas.
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As normas brasileira e europeia separam as categorias de coeficientes de
acOes variaveis de formas diferentes. Ainda assim, é possivel compara-las fazendo

uma equivaléncia entre essas categorias, como mostra a Tabela 36.

Como pode ser observado pela tabela 35, os coeficientes das a¢fes variaveis,
em geral, sdo muito parecidos, chegando a ser iguais em diversos casos. Ja para 0s
coeficientes de ponderacdo, pode-se comparar a combinacdo normal com a
persistente, a especial ou de construgdo com a transitdria, e a excepcional com a

acidental, conforme a organizacao da Tabela 37.

Tabela 36 - Coeficiente das acdes variaveis em edificios

L ) Y, b )
Acoes NBR NBR NBR
6118:2014 EUr0code 1185014 EUrOCOde  gg9g09014 EUrocode
Residéncias 0,5 0,7 0,4 0,5 0,3 0,3
Escritorios 0,7 0,7 0,6 0,5 0,4 0,3
Vento 0,6 0,6 0,3 0,2 0 0
Temperatura 0,6 0,6 0,5 0,5 0,3 0

Fonte: NBR 6118 -2014 e EN 1990.

Como mostra a tabela 37, os coeficientes para o aco ndo mudam, enquanto 0s
coeficientes para o concreto apresentam pequenas diferencas nas combinacdes
normal/persistente e especiais ou de construcao/ transitoria, de forma que o Eurocode
tende a ser mais conservador. JA4 para a combinacdo excepcional/acidental, os

coeficientes de ponderacdo sdo os mesmos em ambas as normas.

Tabela 37 - Comparacao entre os coeficientes de ponderacao

NBR 6118:2014 Eurocode
. . Concreto Aco . . Concreto Acgo
Combinacgéo Combinagao
Yc Ys Ye Ys
Normal 1,4 1,15 Persistente 1,5 1,15
Especiais ou de construgéo 1,2 1,15 Transitéria 15 1,15
Excepcional 1,2 1 Acidental 1,2 1

Fonte: NBR 6118-2014 e EN 1992.

A Diante do exposto, pode-se observar que a utilizagdo de concretos cada vez
mais resistentes aumentou. Em relag&o aos coeficientes de ponderagao no concreto,
observa-se uma tendéncia de reducao a partir de 1978. Essa tendéncia acompanha a
evolugdo dos meétodos de célculo adotados, iniciando com o Método das Tensodes
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Admissiveis, substituido na década de 60 pelo Método do Calculo na Ruptura,
substituido por sua vez pelo Método dos Estados Limites na década de 80. Essa

sequéncia é apresentada pelos gréficos da figura 23.

Tabela 38 traz um resumo das alteragbes que a norma brasileira passou de
1940 a 2014, além da comparacao com a Ultima verséao do Eurocode. Observa-se uma

semelhanca entre a ultima versao da norma brasileira e a norma europeia.

Diante do exposto, pode-se observar que a utilizacado de concretos cada vez mais
resistentes aumentou. Em relacdo aos coeficientes de ponderacdo no concreto,
observa-se uma tendéncia de reducao a partir de 1978. Essa tendéncia acompanha a
evolucdo dos métodos de célculo adotados, iniciando com o Método das Tensbdes
Admissiveis, substituido na década de 60 pelo Método do Célculo na Ruptura,
substituido por sua vez pelo Método dos Estados Limites na década de 80. Essa

sequéncia é apresentada pelos graficos da figura 23.

Tabela 38 — Resumo das revisdes da NBR 6118 de 1940 a 2014 e do Eurocode.

Reviséo
Quesito NB-1 NB-1 NBR 6118 NBR 6118 Eurocode
1940 1960 1978/1980 2003/2007/2014 2014
Método de Tenséo Tenséo Estados Estados Estados
dimensionamento Admissivel Admissivel Limites Limites Limites
fo mimino [MPa] 4,5 3/5 ORr,28 9 20 20
fyu« CA-50 [MPa] 180 180 180 500 500

Fonte: O Autor (2021).

Outros trabalhos de referéncia que podem ser consultados sao as publicacbes
de Beck (2019) e de Souza Junior (2008). Nesses trabalhos, é apresentada uma
calibracdo baseada na confiabilidade de fatores parciais de seguranca para a norma
brasileira de a¢des e seguranca das estruturas (NBR 6118), com foco em pecas de
aco estrutural. Os estudos comparam as normas brasileira e europeia em termos da
capacidade de produzir confiabilidade uniforme para diferentes situagdes, concluindo

gue ambas possuem semelhancas gerais.

Em Lopes et al (2015), faz-se uma comparacdo das quantidades de aco
utilizadas em uma base para um reservatorio de agua residencial estabelecidas pela
norma brasileira (NBR 6118/2014) e pela norma europeia (EN 1992) de
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dimensionamento de concreto armado. No estudo, dimensionam-se as vigas do
reservatorio quanto a flexdo e ao cisalhamento. Como os valores de carregamento
ponderados pelos coeficientes das normas estudadas sédo semelhantes, encontram-
se armaduras necessarias muito proximas. No entanto, para o cisalhamento, as areas
de aco encontradas pela NBR 6118/2014 sdo muito maiores do que as minimas

indicadas pelo Eurocode 2.

Coeficientes de Ponderagao
=
(9]

1 : Calculo da Ruptura
Tens6es Admissiveis 3 Estados Limites
0.5 i Tensdes Admissiveis
0 L
1930 1940 1950 1960 1970 1980 1990 2000 2010 2020
Décadas
—@— Compressao —@— Flexdo Situagdes Genéricas
Situagdes Desfavoraveis —@— Pecas Pré Fabricadas —&— Combinag¢des Normais
—@&— Combinagdes Especiais —@— Combinagdes Excepcionais —@— Situacdo Persistente (Eurocode)

—@— Situagdo Acidental (Eurocode)

Figura 23 — Evolucao dos coeficientes de ponderacao da resisténcia do concreto e
comparacao da norma brasileira com a europeia.
Fonte: O Autor (2021).
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4 PARTE C: ANALISE DE CAUSA EFEITO DA INTRODUGAO DA TEORIA DA
CONFIABILIDADE NOS DOCUMENTOS NORMATIVOS

Para a quantificagdo da segurancga, ao longo do tempo, foram desenvolvidos e
aperfeicoados diversos métodos com base em teorias e modelos matematicos. Na
antiguidade foi aplicado o que poderia ser chamando de método indutivo, que foi
ganhando forca, se difundindo e sendo aprimorado a partir das teorias desenvolvidas.
De 200 a.C ao século XVI, os construtores valiam-se das teorias de Arquimedes, e
ainda sdo mencionadas contribui¢cdes de Tales de Mileto (~600 a.C), Pitagoras (~500
a.C) e Euclides (~300 a.C).

Quando a Europa comecou a emergir de sua Idade das Trevas, 0s textos
helénicos sobre geometria encontrados em bibliotecas islamicas foram traduzidos do
arabe para o latim, e o tratamento renascentista permitiu o desenvolvimento de teorias
apresentadas por Leonardo da Vinci, Galileu, Mariotte e Hooke. Salienta-se também

a contribuicdo de Newton no campo da analise matematica.

A rapida urbanizacéo e a revolucéao industrial, que foram se desenvolvendo nos
séculos XVIII e XIX proporcionaram um importante cenario para Bernoulli e Euler, e
culminou no fim do processo indutivo, criando as bases tedricas para 0 método das
tensdes admissiveis e para as contribuicdes de Brunel no célculo na ruptura no final
da primeira metade do século XIX. J& em 1862, o Manual de Engenharia Civil de

Rankine recomendava valores de fatores de seguranca para materiais perfeitos.

Estes avancos tedricos relevantes para a determina¢ao da seguranca estrutural

ocorreram de acordo com a seguinte ordem cronoldgica:

i. Método Intuitivo — Construir com base na intuicdo, pura ou
condicionada por sucessos anteriores: preocupa-se tdo somente em
obter construcbes seguras, ndo havendo preocupacdo ou mesmo

condi¢cBes de quantificar a segurancga. As contribuicbes destacam-se:

a. Arquimedes (~200 a.C) - estatica, centros de gravidade, e equilibrio

dos corpos solidos.

b. Leonardo da Vinci (~1500) - ensaios de tracdo em fio metélicos,

elementos fletidos.
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c. Galileu Galilei (~1600) - “Resisténcia absoluta a fratura”, analise da

tracdo em vigas fletidas, barras em balanco.

d. Edmé Mariotte (~1660) - Andlise de tensdes na flexdo em barras em
balanco, corrigindo as andlises de Galileu.

e. Robert Hooke (~1678) - “Potentia Restitutiva” propriedades elasticas
dos materiais, deflexdo em vigas fletidas associada a deformacao

longitudinal.

f. Isaac Newton (~1680) - “Mathematical Principles of Natural
Philosophy”, Fundamentos da Mecanica classica e equilibrio dos

COrpos.
g. Jacob Bernoulli (~1700) - Equacé&o de curvatura de barras fletidas.

h. Leonhard Euler (~1750) - Comportamento néo linear da variagao da
forca de compressdo resistente com o comprimento da barra

(Flambagem de Euler).
i. John Argyris (1940) - Método dos Elementos Finitos.

Método do coeficiente de seguranca interno —com base nas teorias
dos séculos XVII, XVIII e XIX: esse método impde que as maiores
tensdes que aparecem por ocasido da utilizacdo da estrutura néo
ultrapassem os valores correspondentes de tensdes de ruptura oz 0u
de escoamento o, dos materiais, divididos por y;, N0 caso maior que a

unidade, do qual é possivel destacar:

- conhecido também como o Método das Tensbes Admissiveis -
Allowable Stress Design, ASD, segundo o AISC. Evoluiu na aplicacao
da teoria da elasticidade, cujo inicio se deu na segunda metade do
século XIX, guando se comecou a ter o controle do calculo estrutural
na pratica. Serviu de base as normas de dimensionamento até
meados da década de 1980 e atualmente ainda pode ser aceito como

método alternativo em algumas normas.
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iii. Método do coeficiente de seguranca externo — com base nas
analise de Brunnel em 1849 : a partir de problemas de plastificacéo,
dano e fratura em materiais frageis, Brunel e Robert Stephenson
sugerem que a um dado carregamento seja aplicado um coeficiente de
seguranca externo representado por y,, que pode produzir a ruptura ou

colapso da estrutura.

iv. Meétodo dos Estados Limites — Introducao a analise probabilistica
Load and Resistance Factors Design — LRFD): em 1978, Bruce
Ellingwood liderou o desenvolvimento de um novo formato para as
normas americanas, baseado no método dos estados limites. Ellingwood
considerou que a falha estrutural ocorreria quando ultrapassada uma
condicdo limite, escrita em termos das variaveis resisténcia R e
solicitacdo S. Entretanto, existem apontamentos relatando que o método
teria sido inicialmente chamado de Limit State Design — LSD, teria sido
desenvolvido na URSS em pesquisa conduzida pelo Professor N.S.
Streletski, e teria sido introduzido nos regulamentos de construcédo da
URSS em 1955.

BN

Freudenthal (1947) deu inicio a utilizacdo de teorias probabilisticas para a
avaliacdo da seguranca estrutural, a partir da integracdo da regidao formada pela
sobreposicao das distribuicdes de probabilidade das varidveis analisadas. Cornell
(1969) definiu o indice de confiabilidade estabelecendo que esse indice
corresponderia a razdo entre a média e o desvio-padrdo da funcdo estado limite.
Cornell também consolidou as bases do método de primeira ordem e segundo
momento (FOSM).

Foi criado, em 1971, o Joint Committee on Structural Safety (JCSS), comité
formado por varios profissionais de paises da Europa, com objetivo de coordenar e
harmonizar as atividades pré-normativas, desenvolvendo pesquisas na area de

confiabilidade.

Hasofer e Lind (1974) criaram o conceito invariante do indice de confiabilidade.
O indice foi definido como a menor distancia entre a média das variaveis aleatorias,

envolvidas nos problemas, e a superficie de falha em um espaco normal padréo.
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MacGregor (1976) prop6s um procedimento que considera a média e o coeficiente de
variacdo para o calculo do indice de confiabilidade e, a partir dele, estipulou que se
calibrassem os coeficientes de majoragao e minoragao. E, por fim, Rackwitz e Fiessler
(1978) propuseram que as distribuicdes fossem transformadas em distribuicoes

normais, simplificando o calculo do indice de confiabilidade.

A partir das insercdes das distribuicfes estatisticas é introduzido o FORM,
proporcionando a primeira geracdo de modelos semi-probabilisticos. Em 1978,
Galambos e Ellingwood lideraram o desenvolvimento de um novo formato para as
normas americanas, baseado no método dos estados limites, processo no qual
considerou que a falha estrutural ocorreria quando ultrapassada uma condicdo limite.
Apontam que estados limites significam aquelas condicbes em que uma estrutura

deixa de satisfazer as fungdes a que se destina.

No Brasil, Fusco no final da década de 70, apresentou no Brasil o conceito de
probabilidade de ruina das estruturas, no qual se destacam a aleatoriedade das acdes
e da capacidade resistente da estrutura e a associacao das agdes com a resisténcia,
gerando a probabilidade de ruina.

E com um esforco conjunto Ellingwood, Galambos, MacGregor e Cornell
publicaram o documento Development of a Probabilitv-Based Load Criterion for
American National Standard A.58%° em 1980, parametrizando os coeficientes de

ponderacédo das ac¢les e das resisténcias nos Estados Unidos.

Entre 1979 e 1982 Galambos e Ellingwood estabeleceram processos
estatisticos para determinacdo dos coeficientes parciais e publicaram o artigo
Probablistic based criteria for structural design, Structural Safety40. Utilizando o
método FOSM, a partir de distribuicbes estatisticas e atribuindo indices de
confiabilidade alvo entre 2,5 e 3,0, determinaram alguns coeficientes parciais como o

valor de 1,4 para ac¢des permanentes.

39 | Ellingwood. T.V. Galambos. J.t.L MacGregor and C.A Cornell. Development of a Probabilitv-
Based Load Criterion for American National Standard A58. National Bureau of Standards .Special
Publication No. 577. Washington. DC, 1980.

40 Bruce Ellingwood, Theodore V. Galambos, Probability-based criteria for structural design,
Structural Safety, Volume 1, Issue 1, 1982, Pages 15-26,
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Durante os anos 80, a filosofia geral dos estados limites ultimos ganhou
aceitacdo, culminando na elaboracdo, em 1986, da especificacdo AISC Load and

Resistance Factor Design Specification para o projeto de estruturas em aco.

Por outro lado, do ponto de vista normativo em 1910, o ACI publicou o primeiro
codigo de construcdo o Standard Building Regulations for the Use of Reinforced
Concrete. Em 1956, foi adotado o dimensionamento por meio do Método das Tensdes
Admissiveis e, em 1971, foi inserida a abordagem do Método dos Estados Limites.
Esse documento foi aprimorado até se transformar na norma Building Code
Requirements for Structural Concrete (ACI 318) e foi aplicado em diversos outros
documentos como: Building Code Requirements for Minimum Design Loads in
Buildings and Other Structures (ANSI A58.1-1972) da American National Standards
Institute (ANSI) em 1972; Building Code Requirements for Reinforced Concrete (ACI
318-77) em 1977; Buiilding Code Requirements for Concrete Masonry Structures (ACI
531) em 1979.

Na publicacdo em 1972 do 6° Congresso da Fédération Internationale de la
Précontrainte (FIP) ja se admitia que a distribuicdo das variaveis de um determinado
fendbmeno poderia ser apresentada a partir de uma distribuicdo de Gauss fixando-se

o quantil de 5% como o valor convencional para definicdo dos valores caracteristicos.

Na Europa a partir da década de 1950 se iniciou 0 movimento para criacdo de
uma norma comum a unido europeia. Em 1971, foi designado o Comité de Estruturas
Compostas — Joint Committee on Composite Structures (JCCS). Entre 1971 e 1981,
foram propostas 4 codificacdes, e entre 1981 e 2001 o Eurocode se tornou o codigo
de referéncia para o dimensionamento de estruturas na Europa, sendo composto por
uma série de 10 Normas Europeias EN 1990 - EN 1999, que forneceram uma
abordagem comum para o projeto de edificios e outras obras de engenharia civil e

produtos de construgéao.

No Brasil, o primeiro regulamento foi publicado em 1931 na revista Cimento
Armado. Nesse regulamento, o coeficiente de seguranca foi introduzido de maneira
deterministica e se aplicava a resisténcia de cada material, concreto e ago. A norma

NB-1 foi aprovada na 32 Reunido dos Laboratorios Nacionais de Ensaios em 1940.
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O pioneirismo das normas brasileiras se evidenciou com a versao da NB-1-60

gue, além de adotar definitivamente como método principal o calculo na ruptura para

todas as solicitagdes, introduziu, antes mesmo do CEB, o conceito de resisténcia

caracteristica adotando uma distribuicdo de Gauss, e fixando o quantil de 5% como o

valor convencional para definicdo dos valores caracteristicos.

Em 1978, a NB-1 foi revisada ganhando nova versao e, em 1980 foi registrada

no Inmetro, passando a se denominar NBR 6118. Essa norma, de forma precursora,

introduziu o critério de seguranca lastreado pelo método dos estados limites. Em 2003,

a NBR 6118 apresentou e consolidou os fatores de combinacéo e reducéo das acées

e, em 2014 passou a ter status de padrao internacional. O quadro 18 apresenta uma

escala do desenvolvimento histérico da confiabilidade e a evolugao das normas a

partir da segunda metade do século XX.

Quadro 18 — Desenvolvimento Histdérico da seguranca das estruturas x normas

Ano(s): Evento
1940 Publicagédo no Brasil da NB-1 usando o método das tensdes admissiveis.
1947 Freudenthal — The Analysis of Structural Safety.
1951 ACI publica o Standard Building Regulations for the Use of Reinforced Concrete
usando o Método das tensfes admissiveis.

1950-60 Desenvolvimentos tedricos da probabilidade e estatistica. Primeiras nogoes e
discussfes de que os coeficientes de seguranca deveriam ser determinados
com base na teoria de probabilidades.

1960 Revisao no Brasil da NB -1 adotando também o calculo na ruptura e o conceito
de resisténcia caracteristica.

1963 Comité de normas da ACI percebe a necessidade de tratar incertezas em agdes
e resisténcias separadamente.

1969 Convergéncia de interesses entre a comunidade cientifica, buscando aplicacbes

para a confiabilidade estrutural, e os comités normativos buscando formas mais
racionais de gestdo de risco em normas técnicas. Nogdo do indice de
confiabilidade. Separacdo das incertezas em incerteza fisica e incerteza de
modelo. AISC e AISI iniciam projeto conjunto para desenvolver uma norma
semi-probabilistica baseada nos conceitos do método de primeira ordem e

segundo momento (FOSM) dando origem ao primeiro esbog¢o do LRFD.

continua.
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continuacgao.
Desenvolvimento de modelos probabilisticos de a¢des e de combinacdo de

aclBes motivados diretamente para aplicagdo em normas técnicas. Benjamin e

Cornell - Probability, Statistics and Decision for Civil Engineer.

Criacdo da Joint Committee on Composite Structures (JCCS), e o ACI 318
passa a adotar a abordagem do Método dos Estados Limites (LRFD). 6°
Congresso da Fédération Internationale de la Précontrainte (FIP) admite o
comportamento probabilistico das variaveis e estabelece o quantil de 5% como

convencional para definicdo dos valores caracteristicos.

ANSI A58 Load Standard prové mapas de contorno para agbes extremas de

vento e neve em fun¢do do periodo médio de retorno.

Criado o European Committee for Standardization (CEN). Esta comissdo
estabelece um programa com o objetivo de eliminar dificuldades de
incompatibilidade técnica na Europa e propiciar a unificacdo das normas
técnicas entre os estados membros, dando origem aos trabalhos de elaboracao
dos Eurocodes.

Fusco — Estruturas de Concreto: Fundamentos estatisticos da seguranca nas

estruturas.

Consolida-se o FOSM com a incorporagdo das distribuicbes estatisticas
permitindo a introducdo do conceito em normas técnicas. As ferramentas
matematicas estdo consolidadas gerando a primeira geracdo de normas semi
probabilisticas. Tendéncia para projeto baseado nos estados limites ja é
sedimentada no corpo técnico. ldentificadas as vantagens de se ter um conjunto

Unico de especificagbes de acdes para qualquer material estrutural.

Base técnica desenvolvida e publicada para o formato LRFD apresentando os

estados limites em uma série de publicagdes.

Avancos em andlise de primeira ordem, modelos estocasticos de acoes,
estatisticas de acdes e otimizacdo permitem a determinacdo do primeiro
conjunto de coeficientes parciais de seguranca  determinados
probabilisticamente. Estes coeficientes sdo adotados na norma ANSI A58.1 de
1982 e posteriormente na norma ASCE 7-1988.

No Brasil a NB-1 foi revisada, ganhando nova versdo e passando a ser
conhecida como NBR 6118. Nesta nova versao, os conceitos de estados limites

sdo incorporados.

continua.
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continuacao.
Surgem os primeiros documentos da primeira geracéo dos Eurocodes.
Ellingwood e Galambos publicam o Probabilistic based criteria for structural

design, Structural Safety.

Estados limites séo incorporados na primeira versdo da NBR 862.
A NBR 862 passa a ser chamada de NBR 8681.

AISC Load and Resistance Factor Design Specification.

Surge a ISO 2394: General principles on reliability for structures. Primeira norma
a estabelecer a equivaléncia entre projeto por estados limites e projeto baseado
em confiabilidade, estabelecendo indices de confiabilidade alvo para diferentes
tipos de construcao.

Primeira geracdo dos Eurocodes completos e a verséo final do Eurocode: EN-
1990: Basis of Strucutural Design, apresentando o projeto de norma
probabilistica do Joint Committee on Structural Safety (JCSS).

A NBR 6118 passa por uma atualizag&o inserindo conceitos de carregamento,
valores representativos e valores reduzidos de combinacdo para as acoes.
Atualizacdo da NBR 8681 sem registro de calibracdo baseada em

confiabilidade.
A NBR 8681 ¢é atualizada e uniformizada com a NBR 6118.

A NBR 6118 passa a ser admitida com padrdo internacional, aprovada pela
ISO/TCT71.

Revisdo da NBR 6118 sem calibracéo dos coeficientes baseada em

confiabilidade.

Fonte: O Autor (2021).

Apesar de a normatizacdo brasileira para a verificacdo da seguranca nas

estruturas realizar combinacfes de a¢fes semelhantes as normas europeias, nas

normas europeias os conceitos de confiabilidade estdo mais consolidados (Oliveira,

2013). A comparacdo entre os indices de confiabilidade calculados e os indices

indicados pelas normas europeias EN-1990 e EN-1992 é de grande importancia para

a analise da evolucado das normas brasileiras de concreto armado. Por exemplo, o

Eurocode: 1990 recomenda indices de confiabilidade alvo para diferentes classes de

consequéncia que variam de 3,3 a 5,2.
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No presente trabalho, apresenta-se uma comparagdo entre as normas
estudadas, com destaque para a evolucdo dos critérios de seguranca codificados, e
para o estudo analitico da evolugcdo dos indices de confiabilidade. Por meio do
procedimento elaborado, sdo estabelecidos os indices de confiabilidade em um
elemento de concreto armado submetido a flexdo, e os valores calculados séo
comparados aos valores especificados pelas normas europeias de dimensionamento
de estruturas e pelas normas brasileiras de concreto armado. Este procedimento,
mostrado de forma simplificada na figura 24, é aplicado ao estudo de caso

desenvolvido no Capitulo 5.

Normas de dimensionamento de
estruturas de concreto armado

v '

Brasil Unido Europela
NB-1/1940 l
NB-1/1960
NB-1/1978 LA

NBR 6118/1980 E: :;g‘z)
NBR 6118/2003
NBR 6118/2007
NBR 6118/2014 l
Estudo da evolugio Rsiiido i iicainia
temporal da norma
Dimensionamento de uma Comparagdo dos

viga bi apoiada —| Andilise de confiabilidade f—g» Yesiilindoe

Figura 24 — Procedimento para comparacao dos indices de confiabilidade obtidos
por normas brasileiras e normas europeias.
Fonte: O Autor (2021).



169

5 PARTE D: ESTUDO DE CASO

Para a avaliacdo probabilistica proposta neste trabalho, fundamentalmente
requerem-se dados que representem, separadamente, as resisténcias e as
solicitacdes. Para essa avaliacao, adotou-se um roteiro experimental, conforme figura
25.

Atmdades reallzadas S|multaneamente

Passo 2a: Corte e Passo 3a: Montagem das
Dobra das formas com as
armaduras armaduras

Passo 1a : Preparagao e

Montagem das F6rmas

Figura 25 — Roteiro Experimental adotado
Fonte: O Autor (2021).

Passo 1: adotou-se um unico tipo de cimento CPII E — 32, areia natural, com
um unico tipo de aditivo plastificante composto por policarboxilato, abatimento de 140
mm e Classe de Agressividade Il, conforme NBR 6118-2014, que define a relacao

agua cimento < 0,60 e a resisténcia a compressao minima = 25 MPa.

O traco para a producdo dos corpos de prova e para as vigas foi obtido através
de um estudo realizado pela ABCP, utilizando o método ACI. Adotou-se o0 seguinte
traco: (1: 1,42: 3,1: 0,52).

Passo 2: a confeccdo dos corpos de prova foi feita de acordo com a norma
NBR 5738/2016 e as medidas adotadas para os corpos de prova cilindricos foram 200
mm de altura por 100 mm de didmetro, sendo mantida a relagéo altura/diametro. O
preenchimento de concreto foi realizado em 2 camadas de adensamento, sendo que
cada camada sofreu 12 golpes com uma haste metalica com a extremidade

semiesférica. Foram produzidos 32 corpos de prova (1 para cada betonada).

A cura dos corpos de prova foi realizada em camara umida no laboratorio de
materiais de construcdo civil da Fundacdo Educacional Inaciana (FEI), em Sé&o

Bernardo do Campo, com o controle de temperatura de 23°C e umidade relativa de
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90%, até a idade de 28 dias para a realizacdo dos ensaios mecanicos. Os corpos de

prova podem ser visualizados na figura 26.

Figura 26 — Detalhe dos testemunhos de concreto obtidos
Fonte: O Autor (2021).

Passo 3: foi realizada a moldagem de sessenta e quatro vigas de concreto
armado. No primeiro lote, 32 vigas foram adensadas manualmente, e no segundo lote,
32 vigas foram adensadas com vibrador de imerséo. A elaboragédo das vigas teve
como finalidade avaliar momentos resistentes aos 28 dias. As vigas possuem as
dimensdes de (100x15x10) cm, com cobrimento de 2 (cm) e armadura longitudinal
composta de duas barras de aco com diametro de 0,63 mm. Armaduras transversais
(estribos) foram inseridas para garantir que o colapso ocorresse por flexao simples. O

detalhamento das armaduras € apresentado na figura 27.

Corte A
9%
2N1@4,2C=96 e
06
2N20@6,3C=96 S —
6
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<

Figura 27 — Detalhamento da armadura e das vigas
Fonte: O Autor (2021).
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Os 32 corpos de provas foram preparados e curados sob as mesmas condicfes
e de acordo com o0 que estabelece a NBR 5738/2016, assim como ensaiados a

compresséo de acordo com a NBR 5739/2018, conforme figura 28.

Figura 28 — Corpos de prova de concreto ensaiados a compressao simples
Fonte: O Autor (2021).

As 32 vigas, de cada tipo, foram ensaiadas a flexdo simples a partir dos ensaios
da norma técnica ASTM D790:2017, apds 28 dias da confecgdo. Fusco (1977, p. 25)
aponta que o numero minimo usual das grandes amostras € de 32 pecas. Essa
condicdo é estabelecida para que, com 95% de probabilidade, o erro relativo da

estimativa do desvio-padrao nao supere 25%.

Dos ensaios dos corpos de prova cilindricos foi obtida a resisténcia a
compressdo do concreto. No ensaio das vigas, foi estabelecida a carga de ruptura,

posteriormente associada ao momento de ruptura da viga.

Para o estudo experimental proposto, a viga foi analisada como uma viga bi
apoiada submetida a uma forca concentrada no centro do vao, conforme Figura 27. O

momento solicitante maximo é dado pela equagéo 57:

P.L
Ms = — (57)

em que,

M, é o momento solicitante;
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P é a forca aplicada;

L é o vao entre os apoios.

A altura da viga é igual a 15 (cm), o cobrimento é de 2 (cm) e o didametro das
barras de aco é de 0,63 (mm). Para o célculo da altura d (posi¢éo da face superior da

viga até o centro das barras de aco), foi utilizada a equacéo 58:

NS

d=h-c-—=12,68cm (58)
em que,
h é a altura da viga;
C € 0 cobrimento adotado;
@ é o diametro da barra de aco.

O dimensionamento das pecas de concreto armado € realizado no Estadio I,
considerando-se a fase final de ruptura do concreto conforme a Figura 29, quando

tanto a face comprimida como a parte tracionada da peca sao plastificadas.

Deformacdes Tensdes
€, =0,35% Oca
.- .
% 0.2% frga P

h 9 ’ =
, LN (Estadio Il)

A @
\,*.

Secdo Transversal Corte Lateral &

Figura 29 - Comportamento do concreto na flexdo pura (Estadio Il)
Fonte: Adaptado de Bastos (2015).

Nesta fase, a ruptura ocorre por compressdo com desagregacao do concreto.
Em secOes transversais adequadamente dimensionadas, a ruptura é precedida por
deformacdes que permitem detectar a iminéncia de sua ocorréncia. A ruptura € datil

Ou Sseja, com aviso.
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Em funcdo da dificuldade de integracdo do diagrama parabdlico de tensdes
resistentes de compressdo no concreto, para efeito de célculo € admitido que se

considere um diagrama retangular equivalente, conforme apresentado na figura 30 e

na figura 31.
Diagrama Diagrama
Parabola-retangulo Retangular
1 «=0.35% O. 0854 ou 0.801,4
CE— i Ree | D 4
R gt || 08
A SETE £E /
h|d M (. e / \‘—0'2%
Ny ‘ ‘j /
Ry o
L E8s R/
8
|

Corte lateral €:

Figura 30 - Diagrama retangular equivalente
Fonte: Adaptado de Bastos (2015).

Figura 31 — Ruptura das vigas a flexdo
Fonte: O Autor (2021).
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Este trabalho analisou apenas a flexdo simples, tomando como base para a
analise o momento resistente da secao transversal (My). Foi desprezada a
colaboracgéo atracdo do concreto e a capacidade resistente & compresséao do concreto
foi assumida como sendo 85% de fcd (0,85fcq). Foi considerado o diagrama retangular

com altura do retangulo igual a 0,8x.

A primeira equacao de equilibrio leva em consideracao o equilibrio das forcas,

de acordo com as equacdes 59 a 62:

(59)
Rcd —Rsd =0
0,85fcd.0,8.x.b — As.fcd =0 (60)
d

0,68fcd. b.a —As.fyd =0 (61)

X
0,68fcd.b. d'E —As.fyd =0 (62)

A relacao x/d € denominada por Bx:
(63)

. X
ﬁx_ d
Substituindo a eq. 63 na eq. 62, a primeira equacdo de equilibrio fica

representada pela equacéo 64:
0,68fcd.b.d.fx — As.fyd =0 (64)

A segunda equacdo de equilibrio leva em consideracdo o equilibrio de
momentos, de acordo com as equacdes 65 a 71:

My =M= Req.z (65)
z=d—-04x (66)
Msd = Rcd (d - 0,4X) (67)

Msd = Rcd d— O,4x. Rcd (68)
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Msd = Rcd d—04. Bx. Rcd d (69)
Msg = Regd (1—0,48x) (70)
M.y = 0,68 bd Bx fed d (1 — 0,48%) (71)

A segunda equacéo de equilibrio de momentos é dada pela equagéo 72:
Myq = 0,68.d°.b. Bx. fcd. (1 — 0,4. Bx) (72)

A partir da equacéo 72, € possivel obter a posicdo da linha neutra, g, , em

funcdo das demais variaveis, conforme equagéo 73:

As. fyd (73)

Px = C6sfcd b.d

Substituindo-se a equacéo 73 na equacao 72, é possivel delinear a equacao
74, com 0 momento ultimo resistente da secdo em funcao da resisténcia do concreto,

da tensdo de escoamento do aco e da sec¢éao transversal:

As. fyd As. fyd

_ 2 ey = — N or-J 1L g
Msq=0,68.d"b.gesrcan.a/ (1~ 045 egrcap @

(74)
Simplificando-se a equagdo 74, o0 momento resistente da secédo transversal
pode ser calculado usando-se a equacao 75:

(4s. fyd)®

M, =d.As. fyd — 0,588. Fed. b

(75)
A funcéo estado limite G é apresentada pela equacédo 76, na qual o momento
resistente da secdo transversal Msq representa a funcdo de resisténcias R e o

momento solicitante Ms representa a fungao de solicitagdes S:
G = R—-S= My — M, (76)
Formalmente, a funcdo estado limite pode ser expressa em funcéo das

variaveis probabilisticas do procedimento experimental, ou seja, a resisténcia do

concreto e 0 momento solicitante, conforme equacgao 77:
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(4s.fyd)* (77)

G = g(fcd,My) =d.As. fyd — 0,588. ed b

M;

Apés a realizacdo dos ensaios (figura 31), foram agrupados os dados de
resisténcia a compressao dos 32 corpos de prova ensaiados, conforme tabela 39.

Tabela 39 — Resistencia a compressao dos corpos de prova fc

Corpo de Prova Ensaiado a Compresséo

fc (MPa)
CP1 43,89
CP2 35,53
CP3 37,75
CP4 27,97
CP5 30,34
CP6 31,13
CP7 36,63
CP8 31,10
CP9 35,04
CP10 23,99
CP11 30,80
CP12 28,91
CP13 25,89
CP14 34,26
CP15 33,35
CP16 32,35
CP17 26,87
CP18 36,74
CP19 33,63
CP20 31,02
CP21 32,31
CpP22 31,17
CP23 25,20
CP24 31,07
CP25 28,88
CP26 28,29
CP27 27,58
CP28 30,08
CP29 24,18
CP30 36,09
CP 31 32,28
CP 32 32,16
Desvio: 4,30
Média: 31,45
CV: 0,14

Fonte: O Autor (2021).

Com a carga de ruptura de cada viga, foram determinados os momentos de
ruptura para as vigas com adensamento mecéanico e com adensamento manual,

conforme Tabela 40.
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Tabela 40 — Momentos Solicitantes Ms

Vigas Momento Solicitante para Vigas Momento Solicitante para Vigas
Ensaiadas a com Adensamento mecanico com Adensamento Manual
Flex&o (KN.m) (KN.m)
CP1 0,80876 0,65851
CP2 0,78635 0,73345
CP3 0,78574 0,67967
CP4 0,75406 0,70087
CP5 0,82946 0,73748
CP6 0,78165 0,75754
CP7 0,75753 0,66858
CP8 0,84326 0,76668
CP9 0,77785 0,74191
CP10 0,76274 0,71188
CP11 0,77499 0,70663
CP12 0,75199 0,70571
CP13 0,74070 0,70218
CP14 0,89201 0,71563
CP15 0,85589 0,71680
CP16 0,79995 0,74876
CP17 0,73501 0,77767
CP18 0,75127 0,73394
CP19 0,77986 0,70603
CP20 0,82003 0,74047
CP21 0,73190 0,72224
CP22 0,69049 0,67220
CP23 0,72705 0,75384
CP24 0,80102 0,72735
CP25 0,80342 0,72026
CP26 0,80593 0,73594
CP27 0,78178 0,72547
CP28 0,79481 0,67585
CP29 0,76742 0,70799
CP30 0,82296 0,70866
CP 31 0,78401 0,70863
CP 32 0,77905 0,71915
Desvio: 0,0453 0,02827
Média: 0,78372 0,71837
CV: 0,05172 0,03935

Fonte: O Autor (2021).

Resumidamente, os parametros estatisticos do modelo sdo apresentados na
tabela 41.
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Tabela 41 — Parametros estatisticos para analise da confiabilidade

Variaveis Média (u) Desvio-padréo ( o) Ccv
fe 31,45 MPa 4,30 MPa 0,14

Mq_panuai 0,71837 KN.m 0,02827 KN.m 0,03935

Mq_srecanico 0,78372 kN.m 0,0405 KN.m 0,05172

Fonte: O Autor (2021).

Para se obter o indice de confiabilidade (5, o método FOSM ¢ aplicado a fungéo

estado limite G utilizando-se a equacgédo 16 apresentada no item 2.2.2.2 do presente

trabalho, e reproduzida a seguir:
]
G = glud + XL (Xi — i) (16)
Na andlise da viga, a funcdo estado limite G é definida pela equacéo 77.

Ajustando-se a equacédo 77 a equacdo 16, a funcdo g(/(x) da equacédo 16 assume a

forma da equacéo 78:

(4s.fyd)?
9 (:ufcd "uMS ) = [dASfyd - 0,588% - :uMsl:I (78)

A funcéo estado limite G fica estabelecida pela equacéo 79:

2
G=g(fed, M) ~ [d.As.fyd — 0,588, CL MMS] +(fod + prea) 2L+ (M, +
fed-

ag
dfcd
85 79
#MS) M, (79)

As derivadas parciais das variaveis envolvidas em funcdo da resisténcia fca € do

momento solicitante Mg s&o obtidas pelas equagdes 80 e 81, respectivamente:

_ 0g _ (As.fyd)?
a; = 5= 0588 (80)
a, = ;79 = —1 (81)

Finalmente, o indice de confiabilidade 3 é obtido pela equacao 82:
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B - g(de !MS ) (82)
J@ix@geapl+ [z x(oms))’

Foram moldadas duas vigas de concreto armado para cada f ., sendo moldadas
portanto sessenta e quatro vigas, das quais um lote de 32 foi adensado manualmente
e 0 outro — de mesma quantidade — foi adensado com vibrador de imersédo, com a
finalidade de avaliar momentos resistentes aos 28 dias. Para cada viga, foi
estabelecida a carga de ruptura da viga a flexdo simples, e calculado o respectivo

momento de ruptura da secéo transversal.

Para a analise de confiabilidade, foram adotadas: a resisténcia a compressao
do concreto (fc = fcq) obtida a partir do ensaio de compressao dos corpos de prova
(variavel probabilistica) e a tensdo de escoamento do aco (fy = ag44), tomada como
variavel deterministica, gerando os correspondentes valores do momento resistente
altimo da secgéo transversal (Msd) para as vigas. Foi desprezada a colaboracédo da

resisténcia a tracdo do concreto.

A partir das cargas de ruptura de cada viga, no Estadio Ill, sdo determinados
os valores dos momentos resistentes para as vigas com adensamento mecanico e

com adensamento manual.

Subsequentemente, séo inseridos os parametros de seguranca conforme as
especificacdes de cada norma em cada periodo, e € avaliada a influéncia dos
coeficientes de seguranca nos indices de confiabilidade resultantes, comparando-os

com os valores identificados na bibliografia corrente.

5.1Calculo dos indices de confiabilidade para as amostras

Com a fungéo estado limite formulada e com os paréametros de resisténcia e
solicitacdo da estrutura definidos, € possivel calcular o indice de confiabilidade da viga
bi-apoiada. Inicialmente, verifica-se a confiabilidade a partir dos resultados obtidos
experimentalmente, comparando-se os indices obtidos para as vigas adensadas
mecanicamente e o0s indices obtidos para as vigas adensadas manualmente. Em
seguida, sdo calculados os indices de confiabilidade de acordo com coeficientes

parciais estabelecidos por cada revisdo da NB-1 e NBR 6118 e pelo Eurocode.



180

5.1.1 Calculo dos indices de confiabilidade para os valores experimentais

A partir da equacdo 81 foi determinada a fungdo estado limite, e seus
parametros foram estabelecidos pelas equacgdes 83 e 84. A equacéo 85 apresenta o
resultado da margem de seguranca para as vigas adensadas manualmente (305,58
kN.cm), e a equacao 86 apresenta o resultado da margem de seguranca para as vigas

adensadas mecanicamente (298,58 kN.cm):

0 As. fyd)?
g 0'588_( s.fyd)*

M= 9fed (fed)2.b

(83)

(2x0,312 x 50)2
(3,14525)2x10

0,588. = 5,786 cm?®

_99 _ _ (84)

(4s. fyd)®
g(de ’MS ) = d.AS.fyd - 0,588. - HMS—manual
Ufca-b

(0,624 x 50)2

3,14525x10

_ l12,68 x0,624 x50 — 0,588 . (85)

— 0,71837 x 1OZl

= 395,615 kN.cm — 18,198 kN.cm — 71,837 kN.cm

g(fcd ,Mg) = 305,58 kN.cm

(4s. fyd)?
Ufca-b

Mg—mecanino

g(fed Mg ) =~ [d.As.fyd —0,588.

(0,624 x 50)
3,14525x10

= [12,68 x0,624 x50 — 0,588 . — 0,78372 x 10? (86)

= 395,615 kN.cm — 18,198 kN.cm — 78,8372 kN.cm

g(fcd ,Mg) = 298,58 kN.cm

O indice de confiabilidade g com a abordagem do FOSM é calculado pela

equacao 87 e, para o caso das vigas concretadas com adensamento manual e com
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adensamento mecanico, o0s resultados sao obtidos pelas equacbes 88 e 89,

respectivamente:
cd, M
= g(f s) (87)
2 2
\/[(01 X (0rcay)]” + [(az X (ous))]
305,58 305,58
Bmanuar = - = 3,766 = 81,14 (88)
\/ [5,786 cm® x (0,43)]” + [(—1) x (2,827)]?
298,58 kgf.cm 298,58
Bmecanico = = = 60,86 (89)

)

\/ [5,786 cm® x (0,43)]2 + [(—1) x (4,05)]?

5.1.2 Calculo dos indices de confiabilidade para as amostras com a insergao
dos coeficientes parciais da NB -1-1940

Para a andlise comparativa, sdo adotados apenas 0s momentos solicitantes
decorrentes do adensamento mecanico, por ser 0 mais comum nas obras brasileiras

com controle tecnoldgico.

Como delineado na Reviséo Bibliografica, o dimensionamento das estruturas
de concreto armado na década de 40 levava em consideracao o critério de dosagem

do concreto empiricamente ou racionalmente.

5.1.21 Calculo para o concreto dosado empiricamente

De acordo com a NB-1-1940, a tensao de ruptura na flexado do concreto dosado

BN

empiricamente deveria obedecer a resisténcia a compressao limitada em ocs <
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45 kgf /cm?. Logo, a tensdo de ruptura deveria ser menor ou igual a 4,5 MPa. Desta
forma, a média de 31,45 MPa ndo se encaixa neste critério, devendo-se considerar,
para efeito de dimensionamento, a tensdo admissivel igual a 4,5 MPa. A norma de

1940 estabelecia a tensdo admissivel no aco CA-50 como 180 MPa.

Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados expressos nas

Equagtes 90 a 92:
ag (As. fyd)? 3
a, = m = 0,588W = 36,63 cm (90)
dg
aZ = aMS - —1 - _1 (91)

2
g9(fed, M) ~ Id.As.fyd - o,sss.m_ M“’l

Kfca-b (92)

(0,624x 18)2

— [12,86x 0,624 x 18 — 0,588-m

— 0,78372x 100]
g(fcd ,My) = 63,71 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para o critério de concreto dosado

empiricamente, conforme apresenta a Equacéo 94:

g = g(fed,My)
\/[(al X (chd))]z + [(a; x (UMs))]Z (93)
_ 63,71
V36,63 cm® x (4,3/10)]? + [(~1) x (0,04053x 100)]? (94)

g =392
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5.1.2.2 Calculo para o concreto dosado racionalmente

Segundo a NB-1- 1940, a tensdo de ruptura na flexdo do concreto dosado

Oc28

racionalmente deveria respeitar a seguinte condig&o: oS 75 kgf /cm?, ou seja, a

resisténcia média de ruptura do concreto aos 28 dias dividida pelo fator de minoragéo
de 2,5 deveria ser menor ou igual a 7,5 MPa. Assim, a média de 31,45 ndo se encaixa
neste critério, devendo-se considerar, para efeito de dimensionamento, a tensao

admissivel igual a 7,5 MPa.

Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados expressos nas

Equacdes 95 a 97:

dg _ (4s. fyd)? . 3
U= ofcd - 8 eayzy T B9 ©9
ag
R T -1 =-1 (96)

(97)

2
g(fed, M) ~ ld.As.fyd - O,SSB.M _ Msl

Urca-b

(0,624x 18)2

- l12,86x 0,624 x 18 — 0,588. 7= 705 e——0

— 0,78372x 100]
g(fcd ,Mg) = 63,71 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para o critério de concreto dosado

racionalmente, conforme apresenta a Equagéo 99:

_ g(fed, Ms)
Jl@ x @reapl” + (@ x Gmep

B

(98)

63,71
~ J13,19 cm® x (4,3/10)]% + [(=1) x (0,04053x 100)]? (99)
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g =914

5.1.3 Calculo dos indices de confiabilidade para as amostras com insergao
dos coeficientes parciais da NB -1-1960

Como delineado na Revisao Bibliogréfica, o dimensionamento das estruturas
de concreto armado na década de 60 levava em consideracao o critério de grau de
controle da execucédo do concreto, de forma que este poderia ser regular, razoavel ou

rigoroso.

5.1.3.1 Calculo para o controle de execugao regular

De acordo com a NB-1/1960, a tenséo de ruptura na flexdo do concreto com
controle de execucéo regular é estabelecida pela expressdo: or = 3/4 orzs, ISt0 €, a
tensdo minima de ruptura do concreto deveria ser igual a 3/4 da tensdo média de
ruptura aos 28 dias. Desta forma, aplicando-se o fator de 3/4 a tensdo média de
ruptura de 31,45 MPa, tem-se que a tensdo admissivel para efeito de
dimensionamento € igual a 9,44 MPa. A norma de 1960 estabelecia a tenséo

admissivel no ago CA-50 igual a 180 MPa.

Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados expressos nas
Equacdes 100 a 102:

g (4s. fyd)?

— — —_—— 3
@1 = req = 0588y = 833em (100)
ag
©=gy, - "1=-1 (101)
(4s. fyd)?
g(fed, M) =~ |d.As. fyd — 0,588. ————— — puy, (102)

Urca-b
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— [12.86x 0,624 x 15— 0,588, (624X 18 _ e 100
B i P00 314525 x 10 x

g(fed ,My) = 63,71 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para o critério de execucao
regular, conforme apresenta a Equagé&o 104:

B = g(fed,My)
\/[((11 X (O_de))]Z + [(a2 X (O'MS))]Z (103)
_ 63,71
/833 cm® X (43/10)]2 + [(—1) X (0,04053x 100)]? (104)
B =11,78

5.1.3.2 Calculo para o controle de execug¢ao razoavel

De acordo com a NB-1/1960, a tenséo de ruptura na flexdo do concreto com
controle de execucdo razoavel é estabelecida pela expresséo: or = 2/3 orzs, isto €, a
tensdo minima de ruptura do concreto deveria ser igual a 2/3 da tensdo média de
ruptura aos 28 dias. Desta forma, aplicando-se o fator de 2/3 a tensdo média de
ruptura de 31,45 MPa, tem-se que a tensdo admissivel para efeito de
dimensionamento é igual a 10,48 MPa. A norma de 1960 estabelecia a tenséo
admissivel no aco como 180 MPa.

Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados expressos nas
Equacgbes 105 a 107:

g (As. fyd)?

— — —_—_— = 3
a; = 3fcd 0,588. Fed)2.b 6,75 cm (105)
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=M. -1=-1 (106)

2
9(fed, M) = Id.As. fyd — o,ssg.m_ MS]

(0,624x 18)2

- l12,86x 0,624 x 18 — 0,588. 2= 7> e——0

— 0,78372x 100]
g(fcd ,Mg) = 63,71 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para o critério de execucéo

razoavel, conforme apresenta a Equacao 109:

g = g(fed,Ms)
\/[(al X (O-fcd))]z + [(az X (O'MS))]Z (108)
— 63,71
JI6,75 cm® X (4,3/10)]2 + [(—1) x (0,04053x 100)]2 (109)
g =12,78

5.1.3.3 Calculo para o controle de execug¢ao rigoroso

De acordo com a NB-1/1960, a tenséo de ruptura na flexdo do concreto com
controle de execucao rigoroso é estabelecida pela expressdo or = 3/5 orzs, iSto €, a
tensdo minima de ruptura do concreto deveria ser igual a 3/5 da tensdo média de
ruptura aos 28 dias. Desta forma, aplicando-se o fator de 3/5 a tensdo meédia de
ruptura de 31,45 MPa, tem-se que a tensdo admissivel para efeito de
dimensionamento é igual a 11 MPa. A norma de 1960 estabelecia a tensao admissivel
no agco como 180 MPa.

Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados expressos nas
Equacgbes 110 a 112:
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dg _ (4s. fyd)? . 3
T A ) (o)
ag
a, = oM =-1=-1 (111)

(4s.fyd)? l
— 5 Hu, (112)

g(fed ,M;) = ld.As.fyd —0,588.
Ufca- b

(0,624x 18)2

= l12,86x 0,624 x 18 — 0,588.
g(fcd ,Mg) = 63,71 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para o critério de execucao

rigoroso, conforme apresenta a Equacéo 114:

B = g(fed,Mg)
\/[(a1 X (O'fcd))]2 + [(a, x (O'MS))]Z (113)
_ 63,71
) (114)

V16,13 cm® x (4,3/10)]2 + [(—1) x (0,04053x 100)]?

g =13,18

5.1.4 Calculo dos indices de confiabilidade para as amostras com insergao
dos coeficientes parciais da NBR 6118 — 1980

Como delineado na Reviséo Bibliogréafica, as estruturas de concreto armado na
década de 80 passaram a ser dimensionadas de acordo com o Método dos Estados

Limites. A norma levava em consideragdo o critério de condicdo de execucgdo das
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pecas estruturais, de forma que estas poderiam ser classificadas em desfavoravel,

geral ou rigorosa, para obras de baixa ou de alta importancia.

5.1.4.1 Calculo para condi¢goes de execugao desfavoraveis

De acordo com a NBR 6118 - 1980, o coeficiente de minoracdo do concreto

(vc) em condicdes de execucao desfavoraveis deveria ser igual a 1,5. J& o coeficiente
de minoragao do ago (s) dependia do grau de importancia da obra, de forma que se

a obra fosse de alta importancia, este deveria ser igual a 1,15, enquanto que, se a
obra fosse de baixa importancia, o coeficiente deveria ser igual a 1,25. A norma de

1980 estabelecia a resisténcia ao escoamento do aco CA-50 como 500 MPa.

5.1.4.1.1 Calculo para obra de alta importancia

De acordo com a NBR 6118 - 1980, em condi¢Bes de execucdo desfavoraveis

para obras de alta importancia o coeficiente de minoragdo do concreto (7c) deveria
ser igual a 1,5. Ja o coeficiente de minoracdo do aco (7s) para a obra de alta

importancia deveria ser igual a 1,15. Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os

resultados expressos nas Equactes 115 a 117:

ag (As. fyd)? 3
a, = _(')fcd = 0'588'—(fcd)2.b = 16,38 cm (115)
ag
a, = oM =-1=-1 (116)

2
g(fed, M) ~ ld.As.fyd - O,S88.M _ Msl

(0,624x 50/1,15)2
3,14525 x 10

= l12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]

g(fcd,My) = 256,7648 kN.cm
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Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para as condicGes desfavoraveis

em obras de alta importancia, conforme apresenta a Equacéo 119:

ﬁ = g(de 'Ms )
\/[(al X (Ufcd))]z + [(a; x (O'MS))]Z (118)
_ 256,7648
V116,38 cm® x (4,3/10)]2 + [(=1) x (0,04053x 100)]? (119)
p =31,59

5.1.4.1.2 Calculo para obra de baixa importancia
De acordo com a NBR 6118 - 1980, em condi¢cBes de execucdo desfavoraveis
para obras de alta importancia o coeficiente de minoragdo do concreto (7c) deveria
ser igual a 1,5. Ja o coeficiente de minoracdo do aco (7s) para a obra de alta

importéancia deveria ser igual a 1,25. Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os

resultados expressos nas Equacfes 120 a 122:

ag (4s. fyd)? 5
a, 3fcd 0,588 Fed)2.b = 8,33 cm (120)
ag
=M -1=-1 (121)

As. fyd)?
g(fed M) ~ ld.As.fyd _ 0,588, ASSYD) Msl (122)

Ufca-b

(0,624x 50/1,25)?
3,14525 x 10

= l12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]

g(fcd,M;) = 230,9667 kN.cm
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Por fim, obteve-se o0 indice de confiabilidade para obras em condicbes

desfavoraveis e obras de baixa importancia, conforme apresenta a Equacéo 124:

g = g(fed,Ms)
\/[(a1 X (chd))]z + [(ay x (O'MS))]Z (1232)
_ 230,9667
VI833 cm® x (4,3/10)]2 + [(—1) x (0,04053x 100)]2 (124)
B =42,70

5.1.4.2 Calculo para condigées de execugdo gerais

De acordo com a NBR 6118-1980, o coeficiente de minoragdo do concreto (c)

em condi¢cdes de execucgdo gerais deveria ser igual a 1,4 para obras de alta e baixa

importancia, e o coeficiente de minoragao do aco (s) deveria ser igual a 1,15 para o

obra de alta importancia, e igual a 1,25 para o obras de baixa importancia.

5.1.4.2.1 Calculo para obra de alta importancia
De acordo com a NBR 6118 - 1980, em condicbes de execucdo geral para
obras de alta importancia o coeficiente de minoragéo do concreto (c) deveria ser igual
a 1,4. Ja o coeficiente de minoracdo do ago (7s) para a obra de alta importancia

deveria ser igual a 1,15. Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados

expressos nas Equacdes 125 a 126:

dg (4s. fyd)? 3
a, = m— 0,588.W = 20,61 cm (125)

=M -1 =-1 (126)
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2
9(fed, M) = Id.As. fyd — o,ssg.m_ MS]

Urca-b (127)

(0,624x 50/1,15)2
3,14525 x 10

= l12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]
g(fcd,My) = 256,7648 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para obras de condicfes gerais de

alta importancia, conforme apresenta a Equacao 129:

B = g(fed,Mg)
\/[((11 X (chd))]z + [(a; x (O'MS))]Z (128)
— 256,7648
) (129)

V120,61 cm® x (4,3/10)]2 + [(—=1) % (0,04053x 100)]?

g = 26,35

5.1.4.2.2 Calculo para obra de baixa importancia
De acordo com a NBR 6118 - 1980, em condi¢cbes de execucao geral para
obras de alta importancia o coeficiente de minoragao do concreto () deveria ser igual
a 1,5. J4 o coeficiente de minoracdo do ago (s) para a obra de alta importancia

deveria ser igual a 1,25. Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados

expressos nas Equacodes 130 a 132:

ag (4s. fyd)? .
a, = m— 0,588W = 7,26 cm (130)

T -1 =-1 (131)
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2
9(fed, M) = Id.As. fyd — o,ssg.m_ MS]

Krca-b (132)

(0,624x 50/1,25)2
3,14525 x 10

= [12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]
g(fed ,My) = 230,9667 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para obras de condi¢des gerais de

baixa importancia, conforme apresenta a Equacéo 134:

B = g(fecd,Mg)
\/[(a1 X (O-fcd))]z + [(az X (O'MS))]Z (133)
— 230,9667
V17,26 cm® x (4,3/10)]2 + [(=1) X (0,04053x 100)]? (134)
B = 45,15

5.1.4.3 Calculo para condigoes de execugao rigorosa ou favoraveis

De acordo com a NBR 6118/1980, o coeficiente de minoragao do concreto (7c) em

condi¢Bes de execucéo favoraveis deveria ser igual a 1,3, seja qual for a importancia

da obra e o coeficiente de minoragéo do ago (s) deveria ser igual a 1,15 para o obra

de alta importancia e igual a 1,25 para o obras de baixa importancia.

5.1.4.3.1 Calculo para obra de alta importiancia

De acordo com a NBR 6118 - 1980, em condi¢gBes de execucgdo favoraveis para
obras de alta importancia o coeficiente de minoragéo do concreto (7c) deveria ser igual
a 1,4. Ja o coeficiente de minoragdo do ago (s) para a obra de alta importancia

deveria ser igual a 1,15. Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados

expressos nas Equacdes 135 a 137:
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dg _ (4s. fyd)? . 3
a,; = fcd~ 0,588.—(fcd)2.b = 7,50 cm (135)
dg
aZ = aMs = —1 == —1 (136)

(4s.fyd)? l
— 5 Hu, (137)

g(fed ,M;) = ld.As.fyd —0,588.
Kfca-b

(0,624x 50/1,15)2
3,14525 x 10

= l12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]
g(fcd,My) = 256,7648 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice e de confiabilidade obras de condi¢es rigorosas de

alta importancia, conforme apresenta a Equacao 139:

= g(fed,Ms)
\/[(al X (chd))]2 + [(ay x (O'MS))]Z (138)
— 256,7648
) (139)

JI7,50 cm® x (4,3/10)]2 + [(—1) x (0,04053x 100)]?

B = 49,57

5.1.4.3.2 Calculo para obra de baixa importdncia

De acordo com a NBR 6118 - 1980, em condi¢cOes de execucao favoraveis para
obras de alta importancia o coeficiente de minoragéao do concreto () deveria ser igual
a 1,5. J4 o coeficiente de minoracdo do ago (s) para a obra de alta importancia

deveria ser igual a 1,25. Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados

expressos nas Equacdes 140 a 142:
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dg (As. fyd)?

= —_-——-= = 3
a1 = grg = 0588 = 626em (140)
o9
©=gy, - "1 =71 (141)

(4s.fyd)? l
5 Hm (142)

g(fed , M) = Id.As.fyd —0,588.
.Ufcd-b

(0,624x 50/1,25)2
3,14525 x 10

= [12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]
g(fcd,My) = 230,9667 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para obras de execucao rigorosa

de baixa importancia, conforme apresenta a Equacéo 144:

= g(fed,Ms)
\/[(al X (O_de))]Z + [(a2 X (o‘MS))]Z (143)
_ 230,9667
- (144)

V16,26 cm® x (4,3/10)]2 + [(—1) x (0,04053x 100)]?

B = 4747

5.1.5 Calculo dos indices de confiabilidade para as amostras com insergao
dos coeficientes parciais da NBR 6118 — 2003 e 2014

Como delineado na Revisdo Bibliografica, a partir de 2003 a norma de
dimensionamento de concreto armado brasileira passou a levar em consideragao o
critério de combinacéo das acoes, de forma que esta poderia ser normal, especial ou

de construgéo, ou ainda excepcional.
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5.1.5.1 Calculo para a combinagao ultima normal

De acordo com a NBR 6118/2014, o coeficiente de minoracdo do concreto (7c)

para as combinagdes ultimas normais deve ser igual a 1,4, enquanto o coeficiente de

minoracéo do aco (s) deve ser igual a 1,15. Seguindo a abordagem FOSM, foram

obtidos os resultados expressos nas Equacdes 145 a 147:

ag _ (As. fyd)? _ 3
“= Gred = 058 gy - 808 em 149)
dg

(147)

2
g(fed ,Ms) = Id.As.fyd - o,sss.m_ M“’l

Ufca-b

(0,624x 50/1,15)2
3,14525 x 10

= [12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]
g(fcd,Mg) = 256,7648 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para a combinacdo normal,
conforme apresenta a Equacao 149:

= g(fed,Ms)
\/[(al X (O_de))]Z + [(a2 X (O'MS))]Z (148)
_ 256,7648
V18,58 cm® x (4,3/10)]2 + [(—1) x (0,04053x 100)]2 (149)

B = 46,86
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5.1.5.2 Calculo para combinagao ultima especial ou de construgao
O coeficiente de minorag&o do concreto (c) para combinagdes especiais ou

de construgéo deve ser igual a 1,2, enquanto o coeficiente de minoragéo do ago (7vs)

deve ser igual a 1,15. Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados

expressos nas Equacoes 150 a 152:

dg (As. fyd)? _ 3
a, = m = 0,588W = 6,30 cm (150)
dg
a, = oM, =-1=-1 (151)

(4s.fyd)* l
Mg

g(fed M) = Id.As.fyd —0,588. Frea D (152)

(0,624x 50/1,15)2
3,14525 x 10

= [12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]
g(fcd,Mg) = 256,7648 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para a combinag&o especial ou

para a combinacéo de construcdo, conforme apresenta a Equacao 154:

B = g(fed,Mg)
\/[(a1 X (O’fcd))]z + [(az X (O'MS))]Z (153)
_ 256,7648
1630 cm® x (43/10)2 + [(—1) X (0,04053x 100)]? (154)

§ = 52,68
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5.1.5.3 Calculo para combinagao ultima excepcional
O coeficiente de minoragao do concreto (7c) para combinagdes excepcionais

deve serigual a 1,2, enquanto o coeficiente de minoragdo do ago (vs) deve ser igual

a 1. Seguindo a abordagem FOSM, foram obtidos os resultados expressos nas
Equacdes 155 a 157:

dg (4s. fyd)? _ 3
= Sfed - ¥ ey - M (59)
dg
@ =g = ~1 =1 (156)

(As. fyd)? l
5 Hu, (157)

g(fed , M) = ld.As. fyd —0,588.
HUfca- b

(0,624x 50/1)2
3,14525 x 10

= [12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]
g(fcd,Mg) = 304,6617 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para a combinag¢éo excepcional,

conforme apresenta a Equacao 159:

= g(fed,Ms)
\/[(al X (chd))]2 + [(ay x (O'MS))]Z (158)
_ 304,6617
) (159)

V18,33 cm® x (4,3/10)]2 + [(—1) x (0,04053x 100)]?

B =56,32
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5.1.6 Calculo dos indices de confiabilidade para as amostras com insergao
dos coeficientes parciais da Eurocode

Como delineado na Revisao Bibliografica, a norma de dimensionamento de
concreto armado europeia leva em consideracdo os critérios da situacdo de
carregamento a qual a estrutura esta submetida, podendo esta ser permanente ou

transitoria, ou ainda acidental.

5.1.6.1 Calculo para situagées permanentes ou transitérias

De acordo com a norma europeia EN-1992, o coeficiente de minoracdo do

concreto (7c) para situacdes permanentes ou transitorias deve ser igual a 1,5,
enquanto o coeficiente de minoragéo do ago (s) deve ser igual a 1,15. Seguindo a

abordagem FOSM, foram obtidos os resultados expressos nas Equacdes 160 a 162:

ag (4s. fyd)? s
a; = m = O,SSSW = 9,84cm (160)
ag
=M -1 =-1 (161)

(162)

2
g(fed, M) ~ ld.As.fyd - o,sss.m _ Msl

Urca-b

(0,624x 50/1,15)2
3,14525 x 10

= [12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]
g(fcd,My) = 256,7648 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para situagbes permanentes ou

transitérias, conforme apresenta a Equacédo 164:
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ﬁ = g(de 'Ms )
\/[(a1 X (chd))]z + [(a; x (O'MS))]Z (163)
— 256,7648
/984 cm® x (43/10)2 + [(—1) x (0,04053x 100)]? (164)
p =43,81

5.1.6.2 Calculo para situagoes acidentais

De acordo com a norma europeia EN-1992, o coeficiente de minorac¢do do
concreto (c) para situagdes acidentais deve ser igual a 1,2, enquanto o coeficiente
de minoragéo do ago (s) deve ser igual a 1. Seguindo a abordagem FOSM, foram

obtidos os resultados expressos nas Equacdes 165 a 167:

dg _ (As. fyd)* 3
a; = W_ 0,588W = 8,330m (165)
ag
a,; = OMS =-1=-1 (166)

g(fed ,Ms) = Id.As.fyd - O,SBS.M_ Msl

Hrea b (167)

(0,624x 50/1)2
3,14525 x 10

= [12,86x 0,624 x 18 — 0,588. — 0,78372x 100]
g(fed,M;) = 304,6617 kN.cm

Por fim, obteve-se o indice de confiabilidade para situacbes excepcionais,

conforme apresenta a Equacao 169:
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g = g(fed,Ms)
\/[(a1 X (chd))]z + [(ay x (O'MS))]Z (168)
_ 304,6617
J[8,33 cm® x (4,3/10)]2 + [(=1) x (0,04053x 100)]2 (169)
B = 56,32

5.2 Analise dos Resultados

O objetivo deste trabalho ndo € avaliar a intensidade do indice de
confiabilidade, mas sim avaliar como esse indice é influenciado pelas normas ao longo
do tempo. A tabela 42 traz a sintese dos parametros considerados e dos resultados
obtidos, separando-os por método de dimensionamento e por critério.

A interpretacdo dos resultados do indice de confiabilidade apresentados deve
ser analisada com cuidado, pois, ao aplicar os parametros de seguranca, as
densidades de probabilidade das solicitacdes e das resisténcias ficam mais proximas

umas das outras quanto maior os coeficientes aplicados.

Na tabela 42 observa-se que, quanto menor o indice de confiabilidade, mais
perto estdo as curvas de densidade de probabilidade, e consequentemente menor

sera o resultado da funcao estado limite.

Para uma adequada interpretacdo pode ser criada uma varavel w, que

representa o nivel de seguranca apés aplicacdo dos coeficientes parciais de cada

norma, onde w = 1/3' Nota-se que que o nivel de seguranca era extremamente

rigoroso na década de 40, ocorreu uma sensivel reducéo na década de 60 e uma
estabilizacdo a partir de 2003 com um nivel mais arrojado de projeto. Observa-se
também que as normas brasileiras geram niveis de segurangca compativeis com 0s
Eurocodes. Estes dados podem ser observados na tabela 43 e no gréafico da figura
32.



Tabela 42 — Resumo comparativo da confiabilidade obtida para o estudo de caso,
considerando os documentos normativos
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Método das Tensdes Admissiveis

S Oc,28 Oc fy ASnesc al 9
Norma Critério [MPa] [MPa] [MPa] [cmZ [cm?] a2 ([fchd(I:\/Irr?]) B
NB-1/1940 empirico 31,45 450 180 0,36 36,63 -1 63,71 3,91752
racional 1258 750 180 0,35 13,19 -1 63,71 9,14107
regular 18,87 9,44 180 0,35 833 -1 63,71 11,77792
NB-1/1960 razoavel 20,97 10,48 180 035 6,75 -1 63,71 12,78106
rigoroso 23,59 11,00 180 035 6,13 -1 63,71 13,17721
Método dos Estados Limites
Norma Critério c s fy AS al a2 fcdg,Ms
Te 7 [MPa] [cmq [cme] rgpa &
desfavoravel 1,50 1,15 500 0,142 16,38 -1 256,7648 31,59287
61:{\5:?980 geral 1,40 1,15 500 0,142 20,61 -1 256,7648 26,34783
rigoroso 1,30 1,15 500 0,142 7,50 -1 256,7648 49,57032
NBR normal 1,40 1,15 500 0,142 8,58 -1 256,7648 46,86044
6118/2003- especial/construcdo 1,20 1,15 500 0,142 6,30 -1 256,7648 52,66780
2014 excepcional 1,20 1,00 500 0,123 8,33 -1 304,6617 53,31942
ermanente/
EUROCODE ptransitéria 1,5 1,15 500 0,142 9,84 -1 256,7648 43,81412
acidental 1,2 1,00 500 0,123 8,33 -1 304,6617 56,31942
Fonte: O Autor (2021).

Tabela 43 — Célculo do nivel de seguranca dos documentos normativos

Norma Critério B w = 1/3

dosado empiricamente 3,92 0,26

NB-1/1940 ]
dosado racionalmente 9,14 0,11
controle regular 11,78 0,08
NB-1/1960 controle razoavel 12,78 0,08
controle rigoroso 13,18 0,08
condi¢cédo de execucgdo desfavoravel 31,59 0,03
NBR 6118/1980 condi¢céo de execugéo geral 26,35 0,04
condic&o de execucao rigorosa 49,57 0,02
combinacg&o normal 46,86 0,02
NBR 6118/2003 -2014 combinacédo especial/ de construcéo 52,67 0,02
combinacédo excepcional 53,32 0,02
situacao persistente/ transitoria 43,81 0,02

EUROCODE ) . ]

situagéo acidental 56,32 0.02

Fonte: O Autor (2021).
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Figura 32 - Gréfico de evolucdo temporal do nivel de seguranca e do indice de

confiabilidade.
Fonte: O Autor (2021).
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6 CONCLUSOES

A analise da revisdo bibliografica, o levantamento documental, a analise
experimental e a discussdo comparativa dos resultados permitiram o desenvolvimento

temporal dos critérios de seguranca no calculo estrutural.

Entre os séculos XVI e XVIII, ocorreram importantes contribuicdes nos modelos
tedricos do comportamento dos materiais. Estes modelos tedricos, em grande parte,
foram validados por meio de estudos experimentais. Indubitavelmente, estes modelos
instrumentalizaram os métodos indutivos e permitiram a consolidacdo dos métodos
deterministicos para verificacdo das estruturas, e foram amplamente utilizados.
Apenas no final da primeira metade do século XIX, um ajuste no procedimento de
dimensionamento surgiu e transformou a aplicacdo do método das tensbes
admissiveis em método do calculo na ruptura, incorporando, por exemplo, analises a

partir da instabilidade dos elementos estruturais.

Embora a primeira norma de dimensionamento de estruturas de concreto no
Brasil tenha, formalmente, surgido na década de 40 utilizando o método das tensdes
admissiveis, sdo observados importantes avancos na analise da seguranca estrutural
apos a segunda guerra mundial, principalmente a partir de 1947 com a publicacdo de
“The Analysis of Structural Safety” de Freudenthal, considerado o precursor da
confiabilidade estrutural.

Nas décadas a seguir, nos anos 50 e 60, a teoria da analise probabilistica se
consolidou criando ferramentas matematicas e analiticas que foram incorporadas a
andlise estrutural e aos documentos normativos. Pode-se dizer que a publicacao
Probability, Statistics and Decision for Civil Engineer de Benjamin e Cornell, foi aquela
gue desencadeou as bases tedricas para a proposicao formal do método dos estados

limites no final da década de 70, atribuida a Ellingwood e Galambos.

Do ponto de vista normativo, no Brasil, pode-se dizer que a evolucdo da norma
de estruturas de concreto sempre esteve atualizada com estes modelos teéricos. Em
1978, a norma barsileira incorporou 0 método dos estados limites e o conceito de
valores caracteristicos estabelecidos pelo quantil de 5% da distribuicdo normal,

apresentado em 1971 pelo FIB.
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Ainda com os modelos de andlise de confiabilidade apresentados foi possivel

a calibracéo dos coeficientes parciais a partir de analise probabilistica.

Analisando-se os coeficientes parciais tratados na norma brasileira, nota-se a
reducdo destes valores entre 1940 e 1960, e essa reducéo foi justificada a partir da
insercdo do calculo na ruptura. Contudo, as principiais reducées nos coeficientes
parciais ocorrem a partir da década de 80, com o desenvolvimento das bases da teoria
da confiabilidade e do incremento do método dos estados limites. A partir da década
de 80 estes coeficientes sofreram pequenas alteragdes. Na realidade estas alteracdes
sao na verdade pequenos ajustes para incorporar diferentes situacées e combinacdes

de carregamentos.

O delineamento de bases estatisticas apresentadas por Fusco e outros autores
permitiram, a partir de 2003, a incorporacao de valores reduzidos das acdes e de uma
analise a partir da combinacéo de acdes. Os coeficientes parciais incorporados nas
normas brasileiras tiveram forte influéncia dos trabalhos publicados por Ellingwood e
Galambos, e os valores reduzidos incorporados na revisdo das normas brasileiras em

2003 foram aqueles adotados no Eurocode, a partir dos anos 90.

O presente trabalho conclui que a evolucdo dos estudos de confiabilidade
estrutural tem correlacdo temporal com o estabelecimento da majoracéo das acdes e
da minoracéao das resisténcias para garantir a seguranca estrutural, principalmente na
normatizagcdo desenvolvida nos anos 70 e 80. Contudo, apos o desenvolvimento do
método dos estados limites, ndo se percebeu nos ultimos 40 anos importantes
alteracdes nos documentos normativos brasileiros, ou seja, ndo foram inseridos o
conceito de probabilidade de falha e o conceito de indice de confiabilidade ou
procedimentos de calibracdo dos coeficientes parciais a partir de ferramentas como o
FORM, FOSM, AFOSM, entre outros, embora existam avancos na Europa com o
JCSS estabelecendo indices de confiabilidade alvo em 2001 que sao utilizados na

definicdo dos coeficientes parciais de ponderacao.

Sem duvida, o desenvolvimento tedrico apresentado até o final da década de
70 e inicio da década 80 permitiu que as normas projetassem estruturas mais
econbmicas, mais arrojadas e ainda assim seguras, quando comparadas as estruturas

dos anos 40 e 60. Observa-se que as margens de segurangca das estruturas
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projetadas pela Eurocode e pelas normas brasileiras sdo equivalentes. Nota-se
também que mesmo apos a revisao das normas brasileiras em 2003 e 2013, os niveis
de seguranca das estruturas sofreram reducbes entre as décadas de 60 e 80.
Contudo, esses niveis se estabilizaram a partir da década de 80 até as ultimas
revisbes da NBR 6118-2014, que coincidem com o0s niveis adotados também no

Eurocode.

Observa-se que nos anos 40, 60 e 80 ocorreram importantes avancos no
sentido de aprimorar os niveis de seguranca adotados em projetos, saindo de uma
filosofia bastante conservadora. Particularmente nos anos 80 houve maior avancos
nos niveis de seguranca, porém de 1980 até a atualidade (2021), estes niveis
praticamente se mantiveram estaveis, revelando timido avanco nos niveis de

seguranca adotados em projetos.

Por um lado, os niveis de segurancga se consolidaram, por outro lado, ha uma
inércia na insercdo de novos procedimentos de analise e requisitos de projeto que
permitam estruturas mais arrojadas e seguras. Esse aspecto levanta algumas
hipoteses, tais como, sera que se esgotou o conhecimento relevante a seguranca das
estruturas e a engenharia estrutural ja chegou ao limite do arrojo, consolidando
estruturas que ja equilibram a economia com a seguranca? Ou faltam novas reflexées

gue motivem alteracdes nos niveis de seguranca das estruturas?

Sobre a parte experimental, € possivel observar que ao serem adotados
diferentes modos de adensamento na moldagem de estruturas de concreto, nota-se
que estes modos alteram o comportamento estrutural dos elementos de concreto,
influenciando o momento resistente, e o desvio-padrdo destes momentos resistentes.
Embora o adensamento mecanico gere, em média, maiores momentos resistentes, o
procedimento com adensamento manual curiosamente gera um menor desvio-
padrdo. Observa-se que 0 operario, ao realizar o adensamento manual, tem maior
preocupagao com o correto adensamento e por essa razéo aplica uma energia de
compactacao na viga mais cuidadosa. Por outro lado, ao utilizar um equipamento para
realizar o adensamento de forma mecanizada, delega maior confiangca ao

equipamento, atuando dessa maneira com mais desatencao e menos esmero.
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Por fim, sugere-se como continuidade desta pesquisa um estudo sobre outros
materiais como estruturas em madeira e aco, e a aplicacdo da teoria da confiabilidade

para calibrar os coeficientes parciais previstos nas normas brasileiras.
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