EDUARDO ASSAD KABA NACCACHE

Confiabilidade aplicada ao problema de interacao

estaca-solo

Sao Paulo
2016






EDUARDO ASSAD KABA NACCACHE

Confiabilidade aplicada ao problema de interacéao

estaca-solo

Dissertacdo apresentada a Escola
Politécnica da Universidade de S&o Paulo
para obtencao do titulo de Mestre em
Engenharia Civil

Area de concentracéo: Departamento de
Estruturas

Orientador: Dimas Betioli Ribeiro

Sao Paulo
2016



Este exemplar foi revisado e corrigido em relacdueesdo
original, sob responsabilidade Unica do autor e ecamuéncia

de seu orientador.

Sao Paulo, de de

Assinatura do autor:

Assinatura do orientador:

FICHA CATALOGRAFICA

Naccache, Eduardo Assad Kaba
Confiabilidade aplicada ao problema de interacim-so
estrutura / E. A. K. Naccache -- versao corr. 6 Baulo, 2016.
191 p.

Dissertacdo (Mestrado) - Escola Politécnica da
Universidade de S&o Paulo. Departamento de Engarder
Estruturas e Geotécnica.

1.Estacas (Confiabilidade) 2.Método dos elementowo$
3.Método dos elementos de contorno 4.Interacdcesitatura
l.Universidade de S&o Paulo. Escola Politécnica,
Departamento de Engenharia de Estruturas e Geoséitri




EDUARDO ASSAD KABA NACCACHE

Confiabilidade aplicada ao problema de interacao

estaca-solo

Sao Paulo
2016

Dissertacdo apresentada a Escola
Politécnica da Universidade de S&o
Paulo para obtencéao do titulo de
Mestre em Engenharia Civil



TERMO DE JULGAMENTO



Dedico este trabalho a minha familia.






AGRADECIMENTOS

Agradeco a Deus pelas béncéos concedidas.
Agradeco aos meus pais, pela dedicagao constante.

Agradeco ao prof. Dr. Dimas Betioli Ribeiro pelan oportunidade de realizar um mestrado
na Escola Politécnica e pelos ensinamentos.

Agradeco aos impecaveis funcionarios da faculdattesseus esclarecimentos e apoio.

Agradeco ao Conselho Nacional de Desenvolvimenémt@ico e Tecnologico (CNPQq) pela
bolsa de estudos concedida.






DO SABOR DAS COISAS

Por mais raro que seja, ou mais antigo,
SO um vinho é deveras excelente:
Aquele gue tu bebes calmamente

Com o teu mais velho e silencioso amigo...

(Mario Quintana)






RESUMO

Este trabalho busca aplicar técnicas de confiaulkdao problema de grupo de estacas
utilizadas como fundacdo de estruturas correntag RBso, lanca-se mao de um modelo
tridimensional de interacéo estaca-solo onde egtésentes o Método dos Elementos de
Contorno (MEC) e o método dos Elementos Finitos FM&ue atuam de forma acoplada. O
MEC, com as solu¢bes fundamentais de Mindlin (nseimi-infinito, homogéneo, isotrépico

e elastico-linear é utiliza), € utilizado para made solo. Ja o MEF é utilizado para modelar
as estacas. Definido o modelo de funcionamentatasti das estacas, parte-se para a
aplicacdo de métodos trazidos da confiabilidadeutestal para avaliagdo da adequabilidade
em relacdo aos estados limite de servico e estddotes ultimos. Os métodos de
confiabilidade utilizados foram o Método de Montarld, o método FOSM (First-Order
Second-Moment) e 0 método FORM (First-Order Rdiigli¥iethod).

PALAVRAS-CHAVE: Confiabilidade. Interacdo solo-adinra. Estacas. Elementos de

contorno. Acoplamento MEC/MEF. Escorregamento.






ABSTRACT

This work seeks to apply reliability techniqueghe problem of piles groups used as current
structures foundation. For this, makes use of aetdimensional model of pile-soil
interaction with the boundary element method (BEavi§l the finite element method (FEM)
working coupled. The BEM, with Mindlin fundamentablutions (semi-infinite medium,
homogeneous, isotropic and linear elastic) is usethodel the soil. The MEF is used to
model the piles. Defined the model of structuraictioning of the piles, the aim goes to the
application of structural reliability for assessitig adequacy of the serviceability limit states
and ultimate limit states. Reliability methods useste the Monte Carlo method, the FOSM
(First-Order Second-Moment) method and the FORM hogkt (First-Order Reliability
Method).

KEYWORDS: Reliability. Soil-structure interactioRiles. Boundary element. Coupling
BEM / FEM. Slipping.






LISTA DE ILUSTRACOES

Figura 1— Estacas de AGO. SECOES TraNSVEISAUS. .ccaaieceeeeiiiiiiiiiiiiiiiibiiieee e e e e e e 9
1o 10 = WA T 1o Lo RSP 26
Figura 3 — Parametros da solucédo de Mindlin. Favitedlin (1936). ..........ccevvvvviciiiiien 29
Figura 4 — Caracteristicas do Elemento FinitoZ&do. ................ccccceeeiiiiiiiiiiiiiceeeeeee. 40
Figura 5 — Mudanca de variavel: deparaé e deé parad’. ......ccoooiiiiiiiiiiiiiiie i 47
Figura 6 — Mudanca de variavel: @€ parad ™ ........cccooiiiiiiieiiii e 48
Figura 7 — Modelos de aderéncia. (De Gennaro; KrafR2) ...........cccoeevvvvvvvvviiiinineeenen. 50
Figura 8 — Funcdes de densidade de probabilidatfl (p........evvmiiiiiniiiiiieeee 60
Figura 9 — Funcdes de probabilidade acumulada. (Cpf)..........uuvuviiiiiiiiiiiieiiiiiiiieeeeee 61
Figura 10 — Funcdes de Densidade de Probabilidad@ds. .................oovvviiiiiniiiee e 63
Figura 11 — Funcdes de Probabilidade Acumulada BISm..........ccccoeeeeeeeeiiiiiieeeeecie s 63
Figura 12 — Funcdes de Densidade de Probabilidagenbrmais. .............cccoooveiviiiiiinnnnns 65
Figura 13 — Funcdes de Probabilidade Acumuladanargaais ..........cccccceeeeeeeiiiiieeiiiiiiin 66
Figura 14 — Funcdes de densidade de probabilidad&udhbel. .................ccooririiiiiiinnnnnn, 63
Figura 15 - Funcdes de probabilidade acumuladaueli®l. .................ccoeeeiiiieiieeiievv s 68
Figura 16 — Problema geral da seguranca estrutural..............cccccccoeiiiiiiiiniiieneenneeeenn. 69
Figura 17 — Classificagao das INCEIMEezas. ........cccoeviiiiiiiiiiiiiiiiiiee e 71
Figura 18 — Viga €m DalanGCO..........cooi et e 78
Figura 19 - Valores CaracteriStiCOS [.L . ..uuuuruiiiiiiiiiiiee e e e eeeee e 89
Figura 20 — Valores CaracteristiCOS [e.S.....ccciiiiiiiiiiiiiiiiiiiis e e e erreese e e e e e e e e e e e eeeeeaeeannnes 89
Figura 21 — Viga em balango segmentada....cceoooooeieiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 94
Figura 22 — Custo Esperado X AltUra da Viga..ccoo.....ooovvuiueiiiiiiiieeee e eeeeeeeeeeeeeeeee e 96
Figura 23 — Probabilidade de ruina X AIUA. e .eeeeeeeeeeiiiiiieee e eeeeeeeeveeeeveeeeneeeeeennennns 96
Figura 24 — Método FOSM. Passagem do espécpara 0 eSpact.........c.ccccvveeveeevenne.. 103
Figura 25 — PDF da normal equivalente a uma logabrm..............cccooeeiiiiiiiiiiiiiiiieeees 109
Figura 26 — CDF da normal equivalente a uma logabrm..............cccceeeeeiiiiineeeeeeeeeeenn. 109

Figura 27 — Método FORM. Passagem do espécpara o espacd. Passagem do
espacaZ para o espacyy. 111
Figura 28 — Teste de Uniformidade do GMLC. .aeeeeiieeeeiiiieeeeeeieee e eeeeeee s 114

Figura 29 — Tempo de ProCESSAMENTO ....... .ccummmmmmsssnnraraeeeaaeeaaeeeeeeeeeennnnnnnnnnnnsennnnnnnnns 115



Figura 30 — Interseccédo entre modos de falha. Adapte Ditlevsen apud Madsen et. al

(L986) ..ttt ecemeee ettt e ettt ee e et en et en e 124
Figura 31 — Relagc0es gEOMELIICAS. ......vvvuueueiieee e ettt eree e e s e e e e e e e e e eaes 126
1o 10 = TG 72 = 0 ] o] [ S 127
Figura 33 — Convergéncia M.C. para variaveis NOBMAL...............cooeeeeuvrnrrnnnreees 128
Figura 34 — Convergéncia M. C. para variaveis [OgWRIS. .........ccccuvvviviiiiieiieeeeee e s 129
Figura 35 — EStaca I1SOlada. ............uvuuemmmiiiiiiice e e e e 130
Figura 36 — Analise de sensibilidade. L = 10..cccceiiiiiiieiiiiiiiieee e 132
Figura 37 — Andlise de Sensibilidade. L =16. oo 133
Figura 38 — L x pf»6Es para modelo elastiCO...........ccoeeviiieeeeieeieieiieeee e 135
Figura 39 — L x pf X6Es para modelo hiperboliCo. ................ e veevvvviiiiiiiieee e eeeeee, 136
Figura 40 — L x pf»6Es para modelo hibrido. ................ooo e eveeeeeiiiieeeeeeeeeeeeee 137
Figura 41 -6ES X Pf. EIQSHCO. ..uuuuiiiiiii e s e e e e e e e e e e e e e eeeeeesvennnneeeeee 138
Figura 42 6Es X pf. HIPErbOICO. ......coiiiie e 138
Figura 43 6ES X Pf. HIDMAO.....uvviiiiiiiiiiiicec e 139
Figura 44 — Secao transversal da @StacCa. «cccvvvvvvviiiiiiiiii e 140
Figura 45 - L x pfxéur. HIPErbOlCO. .......ooiiiiii e 431
Figura 46- L X pfxdur. HIDIAO. .....euiiiiiiiiiiiiiiiieeeee et 144
Figura 47 — Grupo d€ 3 @STACAS. ....uiieeiieeeeeeeeiiiiiiiiiiie e e e e e e e e e e e e e e e e eeeeeesnnnnneeeesnnnn s 145
Figura 48 — L X pf XOES. EIQSHCO. ..ovvvviiiiiiiiiii et e e e e e eeeeaaaeeee 147
Figura 49 — L X pfY6ES. HIPErDOICO. ........uvviiiiiiiiiiiiiiii e 481
Figura 50 — L X pfY6ES. HIDIAO. ..uvvviiiiiiiiiiiiiiieeeee e 149
Figura 51 — L x pfour. HIperbOlCO. ...oooveeeieeee e 15
Figura 52 — L X pfour. HIDrdo. .....coooiii e 152
Figura 53 - L X pf xopr. HIPerboOliCO. .....covvviiiieieie e 53l
Figura 54 - L X pf xour. HIPErboOliCO. .....covvviiieeieie e 541
Figura 55 — Grupo d€ 6 @STACAS. ....ccoeiiieeeeeeeeiiiiiiisse e e e e e e e e e e e e e e e e et enennr e as 155
Figura 56 - Modelos probabilisticos das VariaueiS............ccceevvvvveeeviiiiiiiciee s ceeeeene e 156
Figura 57 — L X PfY6ES. EIASHCO. ...ccvvviiiiiiiiiiieiee ettt 158
Figura 58 — L X pf XES. HIPErbBOIICO ......coevveeiiiiiiiei e 5al
Figura 59 — L X pf X6ES. Hibrido. ......uvveiiiiiiiii e 160
Figura 60 — L X pfdpr. HIDMAO. ..ot 162

Figura 61 — L X pf6ur. HIPErbOIICO. ..ocvvveeiiiiiiiie e e e e 316



Figura 62 — L X pfydur. HIPErbOliCO. ......cooiiiiiieit e 416

Figura 63 — Duas estacas isoladas. Medida Célauteahlque diferencial. ...................... 516
FIQUIA B4 —0ES X Pf. oot e e e e e e ———————— 167
Figura 65 — Ensaio SPT. Adaptado de Joppert (2007).........ccceeeieiieeeeeeeeeeeeeeeeeeieeeene. 172
FIGUIA B0 8 X &, ittt e e e e e e e et e e re e e e e e s e e e 176

LISTA DE TABELAS

Tabela 5.1 — Estratégias de Controle do Erro Hum@elchers, 1999).............cccccvvvveeeee. 2.7
Tabela 5.2 — indices de confiabilidade alvo par EUJCSS, 2001) ......c.cccovevvvevrevrnennn 14
Tabela 5.3 — indices de confiabilidade alvo par& HUCSS, 2001)........c.ccceeveevrivrerrsrnm. 75
Tabela 5.4 — Classes de confiabilidade para ELUIBBD:2002). ..........cccovvvviveivrnnnnnnnnnns 76
Tabela 5.5 — Classes de consequéncias (EN 1990:2002..............uuuuuiiiiiiineeeeeeenneeee. 76
Tabela 5.6 — Niveis de supervisao de projeto (EBDTI02). .......cceeverrrvnmnmnniiaeeeeeees 76
Tabela 5.7 — Niveis de iINSpPecao (EN 1990:2002)........ccceeeeeeeieiiiieeeiiiiiieiee s eeeeeena e 77
Tabela 5.8 — Coeficientes de seguranca parcias yeanficacdo de ELU do elemento de
fundacao (NBR 6122/2010).......cccuiiuuieuiiimmmmmmee e e e ettt eeeeeaa s e e e e e e e e e e e eeees 83
Tabela 5.9 — Resultados exempl@3A,15). ....cevverrrrrrimiiiiiiiiee e e ee e e s veeeeerer e e e e e e e e e eeaes 86
Tabela 5.10 — Resultados exempl@30(25). ....uceeeiirieeeeeeieiiieeeiieiiiimmmmme e e e e e eeeeeeeeeeennnnnes 87
Tabela 5.11 — Parametros das variaveis l0g-NOrmais............ccccuvrriiriiiiiieerieeeeeeessnnnnns 93
Tabela 6.1 — Comparacao exemplo L. ......coooiiiiiiiiiiiiiir e ee e eeeeeeees 129
Tabela 6.2 — Modelos probabilisticos das variaveis...............cvciiiiiiiiiec e, 131
Tabela 6.3 — Modelos probabilisticos das variaveis...............viiiiiiiiie e, 146
Tabela 6.4 — Modelos probabilisticos das variaveis............cccccccveeiiiiieieeeeeeeeeeeeeee e 166
Tabela 6.5 — Valores limites de rotacéo relativalistorgdo angular. ..............ccccceennnee. 166
Tabela 6.6 — FAtOreS KOB........uuiiiiiiiiiiiiieeee ettt 171
Tabela 6.7 — FAtOreS FL € F2. ... ettt a e 171
Tabela 6.8 - Modelos probabilisticos das VariQueis.........ccccceeeeeeeeeiiiiiiieeeviieeeeeeiinns 175

Tabela 7.1 — Teste Qui-Quadrado GMLC ... eeeeea e 189



MEC/BEM

MEF/FEM

FOSM

FORM

MC

GMLC

ELS

ELU

PDF

CPF

LISTA DE SIGLAS

Método dos Elementos de Contorno
Método dos Elementos Finitos

First-Order Second-Moment

First-Order Reliability Method

Monte Carlo

Gerador Multiplicativo Linear Congruencial
Estado Limite de Servico

Estado Limite Ultimo

Funcéo de Densidade de Probabilidade

Funcéo de Probabilidade Acumulada



Sumario

I [ 011 o o 11 o> o USRS 1
1.1 Breve historico das Estruturas € FUNAACOES weeevvvvrrnrniiiieeeeeeeeeeeieeeeeeevinsiennns 2
1.2 Breve Historico da Confiabilidade EStrutural ... 7
1.3 ESHACAS ..oiiiiiiiiiii e 8

1.3.1 EStacas de Madeira ..........ccouiiuriiiiiiieiaeeee et eeen s 8
1.3.2  EStacas MetAliCaS.........ccuuviiiiiiiiit et 9

1.3.3 Estacas Pré-Moldadas de Concreto .........eeeeeeeeeeeeeieeeeeeeeeene 10,

1.3.4 Estacas Moldadas in-loco

....................................................................... 11
1.3.5 Capacidade de Carga VertiCal ..........coouuoceeeeeieiiiiiiiiiees e eeeeeeeiiiees 15
1.4 MOUIVAGAD ...eeeeeeeiiiieeeee e mmmm ettt e e ettt e e e e e eee e e bbb e e e e eees 16
ST O L o] 11 1)V 01 SRR PPPUPUPPRRRT 17
1.6  EStrutura da DISSEIMAGAD ........eveiiiiiiiieieeeeeiiiiieie ettt e e nnee e e 18
2. ReVISE0 BIDIOGIAfiCA ... .uuuuiiiiiiiiiiiii ettt e e e e e e e 19
3. Modelo MeCENICO ULIlIZAUO .........coiiiiiiiiee ettt e 25
3.1 Método dos Elementos de CONLOINO..........oummmm e eeeernreeeeeeaniirneeeee s s eeens 25
3.2 Método dos Elementos FiNItOS ............ooimmmmmsrireeeeeiiiiieiee e ssmeeeee s 35
3.2.1  Elemento Finito UtIliZad0 ...........cuvviiiiemmeeieeieeeeee e 39
3.3 Acoplamento MEC/MEF ... s e e e e e e e e e e e e eaeeeeeeennnees 45
G0 Tt R U o 1= 1= 0 g T=T o = Lo T L0 a7
3.4 MOdElO de AUEIENCIA .......ccciiiiiiiiie e ettt e e e e e 49

3.5 Implentacdo numérica do €SCOIEQamMENtO. ... . rrrrrererrererreereeeeaeeeeessnnnnnnnn D2
4. Conceitos de Probabilidade e Estatistica  @fOs. ............ccvvvvvviviiiiieiiiniiiiii, 55
4.1 Probabilidade ........ccoooiiiiiii e e 55

4.2 ValAVEIS AlCALOTIAS .. . e e e e 56



4.3 Momentos de uma variavel aleatOria ........oooee e 56

4.4 FuncoOes de densidade de probabilidade (pdf) e pilatsde acumulada (cpf) de

UMA VANAVEl AIEALOIAL ......eeiii et e e 58
4.4.1  DistribuiC80 NOrMaAl ........uuiiiiiiii e 61
4.4.2 Distribuic80 LOG-NOrMAl ........ccoiiiiiiiiiicee e e 64
4.4.3 Distribuic8o de GUMDEI.........oiiiiiii e 66

5. Confiabilidade ESrULUIal ...........c.coiiimmmeme e 69

9.1 INCEIMTEZAS ..evviiiiiii it 70

5.2 RISCO ettt e e 72

5.3 Fixacao dos Niveis de Seguranca ou RiSCOS ACEHAVEL..........ceeeeeeeerrrereeeeenninnnns 73

5.4 Meétodos de Verificacdo da Seguranca — uma ViSa ger.........cccuvvvveeeeeeeeeeeeeennnn 77
5.4.1 Método das Tensdes AdMISSIVEIS..........cc.comeeemeeeeeeeiniiiinieeeessniineeeeeeennen oL
5.4.2 Método dos EStados LIMILES ........ccooiuutmmmece e e et 80

5.5 Métodos de Confiabilidade utilizados ..........ccccveveiiiiiiiiiiiie e, 97

5.5.1 Método FOSM (First-Order Second-Moment) ......eeeeeeeeeeeeeeeeeeeenninnnnnnn 97

5.5.2 Método FORM (First-Order Riliability Method) ...............ccoooeiiiiiiiiiiiinnee, 105
5.5.3  MEtodo MONte CarlO .........ccuvvviiiieiiii e 112
5.6 Confiabilidade de SIStEMAS...........coiiiimmmmree e 119
5.6.1  SiIStEMA €M SEII ...eeiiiiiiiiiiiiie e ee e 119
5.6.2 Sistema em paralelO..........ccceiiiiii i 120

5.6.3 Limites de P, para sistemas estruturais em Serie...... o ercereriaeneenen. 120

5.6.4 Meétodo Monte Carlo para sistemas estruturais............cccceeeeeeeeeeiecnnvnnnnnee. 121

5.6.5 Método FOSM e FORM para sistemas eStruturaiS..ccce.....cccevvvvveevvvvnnnnnnnns 121

G (Y 01 o] [0 1 127
6.1 Estaca Isolada Sujeita @ MOMENTO ... eeeeeeeeeeeeriiiiinnneeeeeeeeeeeeneeens 127

6.2 Estaca Isolada Sujeita a Carga Vertical ... eeeeeeeeeeeeeeeeiiiiiiiiiiniinnenenennnn. 130

6.2.1 Verificag0es de ELS ... 132



6.2.2  Verificag0es de ELU ............ouiiiiiiiiiii ettt 140

6.3 Grup0 e treS ESLACAS .......ceiiieiiiiiiitceeeeene e e e e e e e e e e e e eeeeeeee b s 145
6.3.1 Verificag0es de ELS. ... 146
6.3.2  Verificag0es de ELU. ...........uuiiiiiiiiiii ettt 150

6.4  GrupPO € SEIS ESTACAS ...vuuuuuiiii e e eeeeeeieeeiiira e e e e e e e e e e e e e e eeee b b 155
6.4.1 Verificag0es de ELS ... 157
6.4.2  Verificag0es de ELU ..........iiiiiiii i et e e e e e e 161

6.5 Recalque diferencial entre duas estacas isoladas..............ccceceeevvvvvvviriinnnnnns 165
6.5.1 Verificag0es de ELS ... 167
6.5.2  Verificag0es de ELU ..........uiiiiiiii i e e e e e e e 168

6.6 Comparacdo com o metodo Aoki-VelloSo.......ccccceveeeiiiviiiiieeeeeiccieeeeeee AL

R O0e ] 4 [ U E-Y: (o TR 179






1. Introducao

Esta dissertacdo de mestrado trata do desenvoliontenum codigo computacional
para a modelagem e verificacdo da seguranca egacetaestados-limite de estacas presentes
em fundacdes de estruturas correntes. Para tant@ mé&o de técnicas de confiabilidade para
a andlise probabilistica de estacas modeladas cométodo dos elementos finitos (MEF)
acoplado ao método dos elementos de contorno (MEZL)solo é modelado com o MEC
empregando as solu¢bes fundamentais de Mindlinjuadias para a consideracdo de um
semi-espaco infinito tridimensional. As estacass@deladas como elementos de barra com
o MEF, sendo cada uma delas representada no MEG uoma linha de carga. O elemento
finito de barra empregado possui quatro nés e gquatparametros nodais, sendo trés de
deslocamento para cada ndé mais duas rotacdes padade topo. O escorregamento das
estacas em relacdo ao macico é realizado empregaodelos de aderéncia para definir a
evolucdo das tensbes de fuste durante a transif@rdaccarga para o solo. A analise de
confiabilidade se da por trés métodos: o método NF(Birst order second moment),

passando ao método FORM (First order reliabilityhrod) e pelo método Monte Carlo.
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1.1 Breve histérico das Estruturas e Fundacdes

A engenharia de estruturas, tanto de superesisutomo de infraestruturas sempre
teve forte conotacdo cultural, dai, formou seuseios, desde a pré-histéria, como sinteses
de toda uma vasta e multimilenar experiéncia cotigt. Esta experiéncia, no entanto, so6 foi

cientificamente teorizada na engenharia no séc(F¥XCHICH et al., 1998).

Foi na idade dos metais que se desenvolveram fentas capazes de perfurar o solo,
dando origem as precursoras das estacas de hgeartigos impérios do Oriente Préximo,
“obras como palacios e templos eram assentes $obdacOes arrumadas com restos de
outras estruturas ou paredes, misturados com ¢ettelo socado”. Nao obstante, € desta
época e localizagdo o primeiro codigo de construgéose tem noticia, compondo o cédigo
de Hamurabi, rei da babilénia (HACHICH et al., 1998

Na mesopotamia as minas de pedras eram escassanugas localidades. As
estruturas babilénicas, como os famosos Ziguraites em sua maioria constituidas de tijolos
de barro secos ao sol e assentados com asfaltetamdn. Em outras localidades, entretanto,
como em Jerwan proxima a Nineve, capital do imp&sisirio, existe ruinas de um aqueduto
com aproximadamente mil pés de comprimento e 70adpira todo de pedra calcéaria
(KIRBY et al., 1956)

Na construcdo grega, desde as culturas iniciaisCdeta e Micenas até o
desenvolvimento pleno da cultura grega, as fundag¢@® sofreram grandes alteracdes,
constituindo-se de pedacos de pedra sobrepostofudames com terrenos mais fracos, antes
das pedras, adicionava-se primeiro uma camadar@densturada com cinzas de carvao ou
uma camada de terra apiloada ou uma mistura daricalmole com pedregulho. Em alguns

casos, estacas cravadas de madeira chegaramtéizzias (HACHICH et al., 1998).

Ha indicios, de que os gregos utilizaram barrasgecomo reforco para vigas de
pedra. As fundacdes do Tesouro de Delfos apresdraarmas de ferro com 3,25 polegadas de
largura, 4 polegadas de espessura e 41 pés deiocmntw. Em um templo em Bassas, barras
com secdo “u” dentro de vigas de marmore foram assgmhra suportar a cobertura. Ha
indicios até mesmo no Parthenon de ferro insemdie @s camadas de pedra para ancorar as
cornijas (KIRBY et al., 1956).

Em Roma, cargas maiores nas fundacfes eram oletdadsncdo da construcédo de

obras mais pesadas. Explorou-se bastante a ulitizdg arco, da abéboda e do cimento
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romano, gerado a partir da mistura de pozolanadsirvulcanicas), calcario e pedacos de
pedra ou tijolos cozidos. Sua engenharia foi béstdocumentada, transmitindo através da
obra do engenheiro militar e arquiteto Vitravideiressantes passagens como a compactacao
do terreno através da cravacao de estacas de madeuso de ensecadeiras feitas de troncos
de arvores com pontas de ferro, em dupla fila erut@idas com argila amassada em cestos de
junco, para fundagdes subaquaticas (HACHICH ef888).

Na idade média, como na maioria das outras aeasmhecimento, ndo se observou
grandes avancos. Para as construcdes usuais, davam-prazo maximo de dez anos de
garantia contra o colapso. Apesar disso, obrasrdedg porte como castelos e igrejas
representam até hoje feitos notaveis da engenicatrainando no renascimento com a
genialidade de Galileo e Da Vinci. Este ultimo, tefmuindo com maquinas de construcao

como bate-estacas e o primeiro dando inicio atéegim dos materiais.

Na construcdo das igrejas medievais destaca-s@agia das abdbodas nervuradas
como primeiro avanco em relacdo as técnicas hesddda romanos. Outro invento dos
“engenheiros” medievais foram os arcobotantes, sfie um tipo de contraforte bastante
utilizado no estilo gético (KIRBY et al., 1956).

Na idade moderna, destacam-se os engenheirog$em®¥auban e Labelye. Vauban
foi o primeiro a visualizar a interacdo de forcas @corre entre o solo e as estruturas de
retencdo, além de realizar diversas obras com@gocdnais e, principalmente, fortificagcoes.
O segundo introduziu o uso de caixfes submergi@ma pervir como base de fundacéo
submersa. No século XVIII, a experiéncia acumulatfaVauban comeca a ser teorizada,
constituindo-se entdo uma mecanica dos solos pamieste contexto, Charles Augustin
Coulomb, grande engenheiro e fisico, estabeleceeentrabalho de 1773 a classica equacgéo
que relaciona a resisténcia ao cisalhamento do @wio sua coesdo, a tensdo normal e o
angulo de atrito. Ela é primeiramente escrita sdene@am termos de tensdes totais. A
introduc@o do conceito de tensdes efetivas vem senwom Terzaghi (1943). Com o inicio
da revolucdo industrial, a utilizacao do tijolo&®ico nas construgdes, além das argamassas
e do concreto, € fortalecida. Sendo na aplicacaturdacdes, que o concreto adquiriu grande
notoriedade (HACHICH et al., 1998).

O periodo contemporaneo da mecanica dos solosgeonmeséc. XX com Terzaghi,
assim, de forma desassociada do periodo contengmdefinido pela histdria, que comeca
antes, com a revolugdo francesa em 1789. Terzaghduziu o estudo do adensamento e o
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conceito das tensdes efetivas como ja mencionadm {Sso, pdde obter uma definicdo
precisa do angulo de atrito interno, da coesédoodamo, da resisténcia ao cisalhamento.
Elaborou também, expressdes para a determinacdcapkcidade ultima de fundacbes
superficiais e profundas. Muitas outras contribegzforam dadas por Karl Terzaghi. Elas
estdo reunidas em “Theoretical Soil Mechanics” faghi, 1943) e “Soil Mechanics in

Engineering Practice” (Terzaghi; Peck, 1948). Dexgentitar também Ralph B. Peck, Donald
W. Taylor e Arthur Casagrande, os quais, juntameate Terzaghi, definiram os alicerces

atuais da mecéanica dos solos.

Com relacéo a histéria das fundacdes no Bragsil;s€ no periodo colonial, como
principal tipo de fundacado, os alicerces. Estesmstituiam em pedras socadas em valas
escavadas ao longo das paredes. A espessura, @rdeg@0 cm a mais do que a da parede e a
profundidade cerca de um metro. Nas cadeias caot®e pedras grandes para dificultar as
fugas. A mao de obra escrava foi bastante utilizBdea obras publicas era comum também o
emprego de presos (TELLES, 1984).

Muitos dos engenheiros militares que atuaram nasiB€olonia provieram do
Colégio de Santo Antdo em Portugal, dirigido podrpa jesuitas, onde se ensinava
matematica aplicada a navegacéo e as fortificad@és.engenheiros também vinham com a
funcdo de ensinar artes militares aos colonos&drde cursos do tipo “Aula de Fortificacao”
dirigida pelo capitdo engenheiro Gregorio Gomesridars, criada em 1699 no Rio de
Janeiro. Em 1792, apds ja ter sofrido duas altesaedampliacdes a “Aula de Fortificacdo” €
transformada em “Real Academia de Artilharia, Fiodacéo e Desenho” (TELLES, 1984).

Com a chegada da familia real portuguesa em 188 éassam a se constituir as
primeiras escolas de ensino superior como a AcadBmal Militar fundada em 1810 vindo a
substituir a “Real Academia de Artilharia, Fort#g@&o e Desenho”. Também, da-se inicio aos
primeiros estudos da geologia brasileira, com fioéal na mineracdo e na construcao de

estradas de ferro.

Durante o Império (1822-1889), encontram-se gramiiculdades na construcéo de
cais de portos onde o terreno, na maioria das \@zesiole. Um sucesso da época foi o cais
das Docas da Alfandega, no Rio de Janeiro, comcsnsatrucdo iniciada em 1866, sob a
direcdo de André Reboucas. “O cais, em alvenaripeatkka e cimento, é fundado sobre
estacas de madeira; 0 que exigiu uma ensecademaosta de estacas e pranchas de madeira,
surpreendentemente cravadas com bate-estacas aevapgpecionadas por mergulhadores
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com escafandros a ar comprimido” (SANTOS et al.5188ud HACHICH et al., 1998).
Destaca-se também neste periodo, o Reservatorigud’do Pedregulho, no Rio de Janeiro.
Trata-se de uma obra que apresentou sérios prabldeneecalques, até que em 1882, estes
cessam por completo permitindo sua operacdo namteahoje. Por fim, durante o império
teve-se 0 inicio da construgdo de edificios cowld§ e em estrutura metalica, com eles,
fundagBes mais aprimoradas do que o simples atideram necessarias, como as sapatas ou

blocos de alvenaria de tijolos ou de pedra sodreagmloado (HACHICH et al., 1998).

No periodo da Republica observou-se o inicio dazatdo do concreto armado, que
vinha evoluindo desde Lambot em 1848 e seu contémpo Mounier, em grande escala no
mundo e no Brasil. Seu emprego permitiu a constragiedificios mais altos e com cargas
mais concentradas. Apesar da pouca documenta¢i#essajue jA eram empregadas sapatas
de concreto armado, blocos de concreto simpledaeassde madeira ou pré-moldadas de

concreto armado, com bloco de coroamento de can@t&CHICH et al., 1998).

A firma alema Wayss & Freytag teve papel decisisadesenvolvimento do concreto
armado no Brasil, abrindo uma filial no Rio de Jameem 1924, apesar de que ha
controvérsias quanto ao real inicio de suas atiddano pais, com indicios de que tenha sido
antes, por volta de 1913 (VARGAS et al., 1994).

Em 1894 é inaugurada a Escola Politécnica de @&t Psob a dire¢cdo de Antbnio
Francisco de Paula e Souza. Sob a vigéncia deegendo diretor, Francisco de Paula Ramos
de Azevedo, teve inicio a contribuicdo massiva slzola a urbanizacdo da cidade de Séo
Paulo e ao concomitante fortalecimento de sua trid(@a construcéo civil (VARGAS et al.,
1994).

Outros momentos importantes da engenharia brasfi@iam a fundagdo do primeiro
instituto de pesquisas tecnologicas, a “Estacaefixgntal de Combustiveis e Minérios” em
1922 no Rio de Janeiro, que mais tarde, em 1986sformou-se no Instituto Nacional de
Tecnologia e a criacdo do “Laboratério de Ensa@bldteriais” na Escola Politécnica de Sao
Paulo em 1926 por Ary Torres, que mais tarde, eB# 18ansformou-se no hoje conhecido
Instituto de Pesquisas Tecnoldgicas (IPT). Orgasézaneste, uma Secdo de Estruturas e
Fundacdes sob a chefia de Telemaco van LangendmmskOdair Grillo como responsavel
pelos ensaios de fundacdes. Em 1938, Odair criacdoSde Solos e Fundacfes. Assim,
muitos engenheiros de solos, de varias partes dsilBforam formados por esta instituicdo.
Parcerias importantes com o Departamento de EstmdRodagem do Estado de S&o Paulo
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sdo criadas para dar a pavimentacdo de estradaslaigem a tecnologia adequada, como a
tecnologia dos pavimentos de solos estabilizadoa ®eoria do dimensionamento de

pavimentos com base na Mecanica dos Solos. Oefntefde atuacao do IPT foi com relacéo
as fundacbes de pontes e edificios. O primeiroopimsestabelecer métodos e equipamentos
adequados de sondagens do sobsolo. O método adiotadde percussdo com circulagédo de
agua. Para quantificar a consisténcia, a compaeidad resisténcia do solo, recorreu-se a
medida do numero de golpes de um peso de 60 Kgdaale 75 cm de altura, necessarios
para cravar o amostrador 30 cm no solo. Assimndaa numero de resisténcia a penetracéo
tipo IPT. Diversos métodos de ensaio de resist&éng@anetracdo foram desenvolvidos pelo
mundo, levando, por conseguinte, as tentativasadeopizacdo muitas vezes frustradas, mas

convergindo aos poucos para o favorecimento do(BRTHICH et al., 1998).

Em 1947 Odair Grillo assume a primeira discipliltamecéanica dos solos e fundacdes
da Escola Politécnica da USP. Nunca antes os ®piessa natureza haviam sido ensinados
de forma desassociada a catedras mais abrangentes & de “Fundacdes e Grandes
Estruturas” e da qual Grillo era assistente do gusdr responsavel, Mario Whately
(VARGAS et al., 1994).

Na década de 50, ocorre a construgdo de Bragsitigrande marco da construcao civil
nacional. A exploracdo do subsolo e os estudosjetps de fundacéo de seus edificios foram
feitos por firmas cariocas. Os solos de Brasileareresiduais de arenitos e siltitos capeados
por uma camada de coluvio. Os tipos de fundacamtedos foram estacas Franki e tubuldes
a céu aberto, ja que o nivel d’agua era bem profHACHICH et al., 1998).

Entre os anos 40 e 60 os professores José Cagdositedo Ferraz, Décio Leal de
Zagottis e Péricles Brasiliense Fusco, inovam @utdl da seguranga estrutural com a
introducéo da teoria das probabilidades (VARGASI et1994).

Em 1952, Dirceu Velloso, sucessor de Costa Nureslirecdo da firma “Estacas
Franki Ltda”, juntamente com Nelson Aoki, desenechm o classico método de calculo da
capacidade de carga de estacas, denominado Métmde/Alloso. Esta firma foi a primeira
especializada em fundages no Brasil. Também fesponsavel por introduzir a pratica de
provas de carga sobre estacas (VARGAS et al., 1994)
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Em 1954, no 1° Congresso Brasileiro de Mecanica Slolos, realizado em Porto
Alegre, Samuel Chamecki, faz a primeira contriboig@ra o problema da interacdo entre

fundacdes e estruturas.

Na década de 60 chegam os primeiros computador&asil. Em 1964 tem-se o
primeiro programa para calculo de estruturas deredtm armado feito por Waldyr Muniz
Oliva e Valdemar Setzer. Em 1967, a firma AntonidN&@ronha Servigos de Engenharia S.A.
adquiriu um computador IBM 1130 8K de memodria, goetribuiu bastante no projeto da
ponte Rio-Niter6i. Ao mesmo tempo, em Sdo Paulo alado Escritério Técnico Arthur
Luiz Pitta se especializa em programas de calcutwoeessamento para terceiros, dando
origem a Procélculo Ltda (VARGAS et al., 1994).

Em 1974, a utilizacdo da computacdo na Geotecniestéucionalizada com o “1°
Seminario Brasileiro do Método dos Elementos Fiifplicado a Mecanica dos Solos”,
realizado no Rio de Janeiro pela COPPE. (HACHICHI.et1998)

‘Em 1980, consolida-se a separacao entre a Mec@osaSolos e a Engenharia de
Fundacdes, com a fundacao da Associacao Brasileitampresas de Fundacdes e Servicos

Geotécnicos Especializados (ABEF).

1.2 Breve Histérico da Confiabilidade Estrutural

De acordo com Madsen; Krenk e Lind (1986), os pinoseestudos em confiabilidade
estrutural remontam de 80 a 90 anos atras, apPeas920 a 1960, deu-se o0 seu discreto
comeco através de alguns poucos pioneiros de wariahcOes que estabeleceram o0s
conceitos basicos que definem um evento estrutaradémico, inclusive o conceito de
minimizacao do custo esperado de uma estrutura,naccontramao da concepcao classica da

engenharia estrutural.

Também segundo Madsen; Krenk e Lind (1986) delisdtaum periodo de 1967 a
1974, quando se intensificaram as buscas para acoma abordagem confiabilistica que
nao fosse excessivamente complexa e que foss@abao sentido de que realmente pudesse
conduzir a dimensionamentos 6timos. O ano de 19%Wréado pela publicacdo da primeira
normatizacdo em estados limites com embasamentoalgitistico racional. Delimita-se

também um periodo de 1974 a 1984, quando as pasmuglenciaram que a maior parte das
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falhas estruturais provém de erros humanos ou détorde Deus”. Assim, a confiabilidade
estrutural passou a ser vista como apenas uma genen problema maior de controle de

qualidade na engenharia civil.

De 1984 até a atualidade, os métodos de confiad@idestrutural evoluiram bastante
alcancando grande complexidade matematica. Com @soniveis mais avancados de
verificagcdo da seguranca estrutural, aqueles que s aproximam de uma abordagem

puramente probabilistica, descritos no item 5.422t8rnam-se aos poucos mais acessiveis.

1.3 Estacas

Nesta sessdo, faz-se uma breve passagem sobr@ogsde estacas atualmente
utilizados como forma de introducédo e contextughpapratica do assunto desenvolvido de

fato nesta dissertacao.

Os diferentes tipos de estacas estdo associaderentks materiais constituintes e a
diferentes métodos construtivos. Estes dois fatonéduzem importantes fontes de
variabilidade na resisténcia final de uma estaenlrando que estacas sdo elementos de
fundacéo profunda, necessarias quando o solo podaireuperficie do terreno ndo possui

capacidade adequada.

1.3.1 Estacas de Madeira

As estacas de madeira tem sua utilizacdo princiymBrasil, em obras provisorias.
Sao constituidas por troncos de arvores com extdisaas preparadas para a cravagao e com a
casca removida. Tém duracgédo ilimitada quando mamtmermanentemente debaixo d’agua,
caso contrario, quando sujeita a ciclos de secagamlhagem, decompdem-se rapidamente.
Assim, caso a estaca seja projetada para situagdesndo se encontre totalmente submersa,

ela devera receber obrigatoriamente tratamentoprodutos preservativos.

A Norma Brasileira de Fundac¢des (NBR 6122/20103kedece que “a ponta e topo
devem ter diametros maiores que 15 e 25 cm, regpeEnte, e 0 segmento de reta que une
0s centros das sec¢des da ponta e do topo deveastareendido integralmente no interior do

perimetro da estaca”. Ela atenta também para assidade de protecdo do topo da estaca
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durante a cravacao e para a eventual necessidadélidacédo de ponteiras de ago para
atravessar camadas mais resistentes de solo. Peesr®ver a regido da estaca danificada

durante a cravacao.

1.3.2 Estacas Metalicas

As estacas metélicas sdo pecas de aco laminadoldado como os perfis | ou H,
chapas dobradas formando secfes circulares owgutdiaes e até mesmo os trilhos de linhas
férreas podem ser reaproveitados como estacas.ages ndo serem economicamente
atrativas para 0 uso mais comum, possuem muitaagems como facilidades de cravagao,
transporte, manipulacdo, emendas ou cortes. Podencravadas sem risco de provocar

levantamento de estacas vizinhas.

Estacas metéalicas vém sendo muito utilizadas qareencao na fase de construcao no
caso de subsolo na divisa de terrenos. Podendatiieadas também, como fundagéo de

pilares de divisa, ap0s a construcao do subsolo.
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Figura 1— Estacas de Aco. Secdes Traragers

(Velloso; Lopes, 2010)

Da mesma forma que para as estacas de made&stagas metdlicas, conservam-se

indefinidamente desde que algumas condi¢cdes segapeitadas. No caso das estacas de
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madeira, € necessario que esta esteja inteiranm@etsa no lencol freatico, de modo a
impedir o contato dos microrganismos pré-exister@emadeira com o ar. Ja nas estacas
metalicas, a imerséo total no solo natural, senecessidade de imersao no lencol, é uma
condicéo suficiente para garantir, sem qualquetepém ou pintura, a resisténcia da estaca
durante toda a vida da estrutura (Romanoff, 196@l felloso; Lopes, 2010). Apesar disso,
para dispensar tratamento especial, deve-se attomespessura de sacrificio que vai de 1 a
3,2 mm, dependendo do tipo de solo, conforme dad&bda NBR 6122. Por fim, vale lembrar
gue as estacas metalicas, assim como as de matien ser as mais retilineas possiveis
(flecha maxima de 0,2 % do comprimento de qualgquerde seus segmentos) e admitem
tolerancia de no maximo 5 mm em suas dimensféesnaig1gue ndo as suas espessuras e de

no maximo 0,5 mm de tolerancia para suas espessuras

1.3.3 Estacas Pré-Moldadas de Concreto

O concreto adapta-se muito bem as estacas, pobogerresisténcia aos agentes
agressivos e aos ciclos de secagem e umedecinfeotiem ser de concreto armado ou
protendido, sendo a protendida bastante utilizadapentes e portos. O adensamento do
concreto pode ser feito por vibracdo ou centrifdga®s comprimentos fornecidos véao de 4 a
12 metros. Para comprimentos maiores, elas podesnsndadas por luvas de aco soldadas

Ou apenas encaixadas.

Na manipulacdo das estacas pré-moldadas de candete-se respeitar algumas
condi¢cbes. Na suspenséo ou estocagem por doisspast@poios devem-se localizar a uma
distancia da extremidade igual ao comprimento diyidr cinco. JA na suspensao da estaca
por apenas um ponto, este ponto deve-se localipanaadistancia da extremidade igual ao
comprimento da estaca dividido por trés. Estas icoed visam distribuir igualmente os

momentos fletores, de modo a buscar a economientigdo da estaca.

A fissuracdo em estacas pré-moldadas de concrssa par um rigido controle, sendo
o limite maximo estabelecido em um milimetro. Casoestaca apresente fissuras

longitudinais, devem ser trocadas.

Nas estacas cravadas por meio de percussao, tadéoraadeira, de aco e de concreto,
cria-se um grafico de cravacdo que consiste emaca@ntjuantidade de golpes aplicados no

topo das estacas por metro de cravacao. Aléem dissontrole da cravacdo deve ser feito
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também por meio da nega, do repique elastico, pdlevearga dindmica e ou prova de carga
estatica, que € obrigatéria caso o numero de asfaEsentes na obra seja superior ao
estabelecido na NBR 6122/2010.

1.3.4 Estacas Moldadas in-loco

1.3.4.1Franki

A ideia dessas estacas consiste em cravar o tulavestimento indiretamente, através
do impacto de um pildo de grandes dimensdes sahee hucha feita de brita e areia e
localizada na parte inferior do tubo. Quando a huatinge a cota desejada, ela é alargada,
apiloando-se pequenas e sucessivas quantidadesmdeto seco. Terminado o alargamento
da base, dispdem-se as armaduras necessarias dearoodtinuar permitindo a passagem do
pildo e amarrando a um dos ferros longitudinaiscabo de controle que avisara em casos de
acidentes na concretagem. Por fim, o concreto gathmem pequena quantidade e apiloado
em seguida, até completar uma altura de 30 cm adaneonta de arrasamento. O tubo de
revestimento € recuperado aos poucos, respeitama@oaltura minima de concreto no seu

interior.

Este sistema de execucdo de estacas permite geataawjueidade dentro do tubo de
revestimento, assim, praticamente nao ha restragpd@sto ao uso da estaca Franki em relacéo
as condi¢Bes do subsolo, com excec¢do de camadas espessas de solo mole. Em algumas
situagcOes, podem-se gerar vibracbes excessivasaatdnento de estacas vizinhas. Para
contornar estes problemas, opta-se por escavaééia gom trado adequado ou por cravagao

com tubo aberto e posterior limpeza com piteira.

1.3.4.2 Escavadas sem Lama Bentonitica

Nessa categoria, incluem-se as estacas tipo Stiesiasas escavadas mecanicamente

com trado helicoidal e estacas tipo broca.
Strauss

As estacas tipo Strauss sdo uma excelente altermgitando se impdem menores

desconfortos de ruido e vibracdes nas vizinhamgas,ndo é recomendada para nivel d’agua
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muito alto nem para argilas muito moles e saturddasjuipamento necessario é simples e de
facil mobilidade no canteiro de obras. A escavagfaita com piteira e introducdo simultanea
de seguimentos de tubos de revestimento rosqueéwudis si. Ao fim da perfuracdo, o
interior do tubo de revestimento € lavado e preidoctom uma coluna de aproximadamente
um metro, que sera apiloado para dar origem a plan&staca. Repete-se o procedimento até
atingir a superficie do terreno, inserindo-se asaduras de ligacdo antes do arrasamento.

Estacas Escavadas Mecanicamente com Trado Helicoida

A nomenclatura desse tipo de estaca € o0 seu @rgpocesso executivo. O
equipamento de escavacdo é normalmente acopladamahfes ou chassis metalicos
aferindo-lhe grande versatilidade. Da mesma foroma mara as outras estacas moldadas in
loco sem se utilizar de nenhum tipo de percuss@m gera vibracdes nas proximidades. Nao

séo praticaveis em subsolos arenosos e em sulssiiogersos (abaixo do lencgol freatico).

O avanco da perfuracéo depende do comprimentasta helicoidal do equipamento,
ja que esta € inserida totalmente no solo atragésed giro, seguida de sua suspensao para
retirada do mesmo. Atingida a cota prevista emegpopjo fundo € apiloado com soquete de
concreto, em seguida, inicia-se a concretagem aotili@de tremonha com 2,5 metros de
comprimento minimo, para evitar o contato do cdoco®m as paredes da estaca (Joppert,
2007)

Estacas tipo Broca

Este tipo de estaca recebe a mesma denomina¢aoa(escavada mecanicamente)
pela NBR 6122 que a estaca escavada mecanicanmntérado helicoidal, devido as suas
grandes semelhancas tais como serem escavadassestimento ou fluido estabilizante;
serem adequadas apenas para pequenas cargasezamioecomendadas para atuar abaixo

do nivel d’agua.
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1.3.4.3Hélice Continua

Diferentemente da estaca escavada mecanicamentdradm helicoidal, na estaca
hélice continua, associada a maquinas perfuratigges lhe conferem seus atributos, a
perfuracdo € continua; o tradado ndo é retirado pena retirar o solo escavado nem para
fazer a concretagem de tal sorte que o terrencsofiie alivio de pressdes significativas. O
gue se tem entdo € um equipamento capaz de examaagstaca escavada sem revestimento
ou fluido estabilizante em solos coesivos ou ares\asa presenca ou nao de agua.

A colocacdo da armagéo pode apresentar algumasldéddes, ja que ela é feita apés a
concretagem da estaca.

7

Atualmente, a estaca hélice continua é intensamatilizada na construcdo de
edificios por vantagens como: grande velocidadexkrucdo, auséncia de vibracbes ou
ruidos. (Joppert, 2007)

1.3.4.4Escavadas com Lama Bentonitica

S&o estacas normalmente utilizadas em obras pesadeasm ser do tipo Barrete ou

Estacao.

Segundo Santos et al., 1975 apud Velloso e LofH<), 2 bentonita € uma argila do
grupo da montmorilonita. Ela se caracteriza porkuitho semelhante ao de ceras e por um

tato untoso.

Segundo Fleming e Sliwinski et al., 1977 apud &4l e Lopes, 2010, a lama
bentonitica é resultado da adicdo de agua na drgiltonitica. Quando se adiciona agua na
montmorilonita sédica, ela expande-se até quelsacrigtais de argila, formando um gel.
Esse gel tem uma propriedade chamada de tixotopmaé a capacidade de liquefazer-se
quando agitada e voltar a condi¢do de gel, quandoepouso. Outra propriedade importante
€ a capacidade de formar uma pelicula impermeavigtarface com o solo.

Para que a lama tenha um bom efeito na estabitzdes paredes das estacas, deve-se
garantir que ela tenha uma altura minima de 1,5a%edcima do nivel d’agua.
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Tanto para a estaca barrete quanto para o estic@wpdo geral, 0 processo executivo
resume-se a escavacdo imersa em lama bentoniigaida de colocacdo da armacao e

concretagem com tubo tremonha.

Estaca Barrete

O processo executivo da estaca barrete esta ads@oauso do equipamento do tipo
Clan Shellpara escavacdo. Necessita de uma mureta guia meretm armado ao longo do

contorno da estaca, com 1 metro de profundidade,gratecdo do topo da escavacao.

Estacao

Para os estacOes, utilizam-se equipamentos deagseavo tipo mesas rotativa ou
“balde”. Necessitam de tubo guia com 5 a 10 centosea mais que o didmetro da estaca e

comprimento de 1, 5 a 4 metros, para protecdopmmda escavacao.

1.3.4.5Estacas Injetadas

S&o estacas com diametro maximo de 50 centimetiosiramente concebidas como

reforco de fundagdes, mas rapidamente passandera gélizadas em diversas situagoes.

Estaca Raiz

As estacas raiz sdo escavadas com tubos rotafeogorme o tubo avanca, injeta-se
agua em seu interior que ira carregar o solo edoapalo espaco entre o tubo e a coroa de
perfuracdo, que é mais larga e, portanto, dar&mrigguma estaca com didmetro maior do que
o didametro do tubo. Feita a perfuracdo, instala-aemadura e em seguida € inserido um tubo
de PVC para injecdo de argamassa de baixo paraaténgue vaze pelo topo e toda a agua
seja removida. Por fim, retira-se o tubo com acagho de golpes de ar comprimido,

completando-se a quantidade de argamassa confecesgario.
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Microestaca

As microestacas sao escavadas de forma similanagi@stacas raiz. A diferenca de
fato estd no que se segue a perfuracdo. Estaraldeestinada, insere-se a armacao que é
constituida por um tubo chamado de “tubo-manchetgior armacédo complementar de
vergalhdes. A calda de cimento € injetada em dasssf Na primeira, ela é injetada pela
valvula inferior do tubo manchete para que extravpsla parte externa, formando uma
bainha de cimento que substituir4 o revestimeraso @le tenha sido necessario, e vedara a
saida da calda de cimento quando ela for injetatta tpbo-manchete. A segunda etapa é o
preenchimento do tubo-manchete de baixo para cidlaila por valvula, até obterem-se as
pressdes de injecOes previstas. O que se obtémmalpd a formacédo de bulbos fortemente

comprimidos contra o solo.

1.3.5 Capacidade de Carga Vertical

Conforme Barros (2012) existem diversos métodoa pgorevisdo da capacidade de
carga vertical em estacas, tais como o método dé\Aalloso (1975), o método de Cabral
(1996), o0 método de Alonso (1996) e o método deoD€Quaresma (1978).

Neste trabalho sera de interesse saber a capacghsiente de uma estaca carregada
verticalmente em termos de deslocamento maximoa pEém do qual ela perde

completamente sua fungao estrutural.

Em Vesic apud Vick (2014) admite-se para o recaldgiguptura um valor igual a
10% e 25% do diametro da ponta para estacas csaeadacavadas, respectivamente. E em
Fellenius apud Vick (2014) admite-se para o re@lde ruptura um valor igual a 10% do

didametro da estaca ou 1,5 polegadas.

De acordo com a norma brasileira para projeto eusd de fundacdes, a NBR 6122,
na realizacdo de provas de carga em estacas, pogldrapolar a curva carga x recalque

obtida até o ponto onde ela encontre a reta dada po

PL D
-+

= —4+— 1.1
" AE 30 -
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SendoA, o recalque de ruptur® € a carga aplicada na estacaeu comprimento;

A a area d sua secao transvergati modulo de elasticidade do material da estabaseu

diametro.

1.4 Motivacao

Em Kirby et al. (1956) é feita a interessante olmgio de que embora a ciéncia tenha
sido de certo modo uma criagdo grega, tais conleeaton cientificos tinham muito pouca
aplicacdo na engenharia da época e que na verda@egenharia, como emprego da
tecnologia e dos recursos materiais disponiveisoh&zdo de problemas praticos, contribuiu
mais para o desenvolvimento da ciéncia do que aciegiépara o desenvolvimento da

engenharia, pelo menos até a segunda metade do X&xu

Atualmente, a engenharia ndo pode ser desassataadi@ncia. Este trabalho insere-
se, portanto, neste contexto onde nem o pensaragalitico e nem arte da técnica caminham
separados, buscando-se validar um enfoque matensditiavés de métodos ja consagrados

pela pratica.

Na engenharia de fundacfes, por natureza, as emasrtsdo maiores do que nas
estruturas ndo enterradas. Além disso, e tambénfuegdio disso, as dificuldades para o
desenvolvimento de modelos estruturais sdo tamb@iores. Como resultado, tem-se o
dominio de metodologias de projeto com base cieatéxperimental e ndo tedrica como

exposto no excerto abaixo:

Assim, pode-se dizer com seguranca que, em nostp &aécnica das
fundacdes nao tem recebido o tratamento cientdfitemuado. Essa afirmacéo
pode ser comprovada se se considerar quao pequendréero de conceitos
gerais, estabelecidos em base cientifica, utilizadotécnica das fundacbes. O
projeto de fundacdes, ou mais precisamente seundior@mento, esti
calcado na utilizacdo de correlacdes que sao datides para determinadas
regides e extrapoladas para outras condicbes, a@es,vede maneira

inescrupulosa (Velloso; Lopes, 2010).
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Na busca por novos modelos de calculo e dimensient de elementos de fundacao
a eles pode ser atrelada a verificagdo da seguraAnpéroducdo da seguranca é, em alguns
casos, calcada puramente na experiéncia adquieldanpeio especializado, mas pode estar

também embasada em métodos probabilisticos.

A verificacdo da seguranca em uma dada estrutude per feita estabelecendo
funcdes de estados limites (fungbes que relaciomaralor limite que uma grandeza pode
assumir ao valor obtido dessa mesma grandeza).r&licgy nem todos os estados sao
verificados, como se pode observar no trecho abaixo

A seguranca nas fundagbes deve ser estudada par deei duas andlises
correspondentes aos estados-limite Ultimos e atmd@s-limite de utilizagdo. Os
estados-limite dltimos podem ser varios (por edemperda de capacidade de carga
e instabilidade eléstica ou flambagem), assim cose@stados-limite de utilizagédo
definidos na NBR 8681/84. Entretanto, em obragetcbtes de fundacdo, estas
analises em geral se reduzem a verificacdo dalefitaite Ultimo de ruptura ou
deformacao plastica excessiva (analise de rupwira)verificacdo do estado-limite
de utilizacdo caracterizado por deformacbes ek@ssqandlise de deformacdes)
(item 5.6 da NBR 6122/96Cintra; Aoki, 1999)

1.5 Objetivos

Como objetivo a ser alcancado neste trabalhocaede, de forma mais abrangente, a
verificacdo da seguranca em relacdo a estado®liheitservico e estados-limite ultimos de
uma estaca isolada e de grupos de estacas. Um pmis@ormenorizadamente, podem-se

listar os seguintes objetivos:

1. Desenvolver um modelo mecanico de interacdo estaloa-
considerando a aderéncia perfeita entre a estsai® € considerando a
perda de aderéncia entre a estaca e o solo.

2. Verificar situacoes de ELS e ELU.

3. Comparar as respostas de diferentes métodos ddalibdade
aplicados a uma dada configuracao estrutural.

4. Definir o nivel de confiabilidade mais adequado.
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1.6 Estrutura da Dissertacao

No capitulo 2 é feita uma revisdo de artigos dieos que de alguma forma

apresentam um assunto em comum com esta diSSGI’t&QéO

No capitulo 3 faz-se uma rapida passagem pelo mé&tos elementos de contorno e
pelo método dos elementos finitos, que sdo 0s aucals tedricos principais necessarios para

a formulacdo do modelo de estacas imersa em solodéneo utilizado neste trabalho.

No capitulo 4 tém-se os conceitos basicos de piialede e estatistica necessarios

para que o tema da confiabilidade estrutural psssabordado.
No capitulo 5 aborda-se o tema da confiabilidateitesal.

No capitulo 6 sdo analisados alguns exemplos dgiveis casos em fundag¢des por
estacas e no capitulo 7 é feita a conclusdo daltrab



2. Revisao Bibliografica

Diversas técnicas podem ser encontradas na litarpara a simulacao de problemas

de interacdo estaca-solo, dentre elas sdo citigglanas na sequéncia.

Em uma delas, o solo é substituido por um sist@eneolas equivalente e discreto,
também conhecido como modelo de Winkler. As maior@stagens da aplicacdo desse
modelo s&o sua simplicidade e relativa facilidaglengblementacdo computacional, enquanto
que sua desvantagem é a dificuldade de escolhes-seddulos de reacdo das molas. Um
trabalho que pode ser citado nesta linha € o demayis & Gazetas (1998).

Outro modelo conhecido que pode ser aplicado nalag&o do solo € o método da
camada finita (MCF). Aplicando esta teoria em uobpgma tridimensional este fica reduzido
apenas duas dimensofes, 0 que reduz o tempo desgmotento. Essa ferramenta é eficiente
em problemas elasticos, podendo o solo ser anpgotré@ formado por camadas de diferentes
propriedades fisicas. Uma falha que pode ser agp@mta MCF é que esta ferramenta pode
ser aplicada somente em problemas de dominioaasteste contexto, cita-se o trabalho de
Ta & Small (1998).

Tem-se também a linha de pesquisa que se utikzanétodos numéricos mais
avancados, empregando, por exemplo, o0 método dasertos finitos (MEF) ou o método
dos elementos de contorno (MEC). O MEF, na maidos casos, é a opcao mais eficiente e
pratica para a andlise de estruturas. No entastwaatagens do MEF sdo poucas quando
aplicado em situacbes de dominio infinito, que tanso caso de problemas de interagcéo
estaca-solo. Isto acontece porque o MEF é um métedtmminio, sendo necessario dividir o
dominio do problema em elementos. Para simularaliiossemi-infinito se torna necessério
aplicar as condicdes de contorno do problema alggadistancias, resultando em um grande
namero de elementos, nds e, consequentemente,teguacerem resolvidas. Além disto, o
armazenamento de informagbes  tais como coordenadds nés e

conectividades entre nds e elementos é onerosas Ppsbblemas se tornam ainda mais

acentuados quando a analise é tridimensional.

Apesar destas desvantagens, o MEF € popular ratlite na simulacédo de problemas

de dominio infinito. Em Chow & Teh (1991), o MEFaplicado no problema de uma placa
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rigida com estacas apoiada em um solo elastiaarlia infinito, estando a placa em contato
com o solo. E possivel considerar um solo com nodal elasticidade linearmente variavel

com a profundidade.

Outra ferramenta numérica que pode ser considefadente para modelar o solo em
problemas de interacdo do solo com a estruturaMEG. Como somente o contorno do
dominio do problema é dividido em elementos, ais@dica reduzida em uma dimenséo. Isto
diminui 0 custo computacional envolvido na resotug@ equacdes, além de simplificar o
armazenamento de dados. Devido a estas vantageos adtores utilizam o MEC na analise

da interacdo estaca-solo, conforme pode ser olslenas trabalhos citados a seguir.

O modelo de Steinbrenner, o qual considera umadarde solo indeslocavel a uma
profundidade prescrita, foi aplicado em Poulos &iPs (1968), considerando uma estaca
incompressivel imersa no solo. Submetida a umaacarigl, esta estaca € dividida em
elementos cilindricos, cada qual submetido a umsétede cisalhamento uniforme. A ponta
da estaca € uma base alargada, na qual se consideamente a tensédo axial. Esta mesma
formulacao foi empregada em Poulos (1968), coraidkr entdo grupos de estacas. O ponto
de partida é a interacdo de duas estacas, agmdinal € obtido um coeficiente de influéncia.
Para grupos com mais de duas estacas ¢ feita yregpesicao de efeitos, tomando as estacas
duas a duas. Sao analisados diversos grupos dm®estEnticas variando seu numero e

posicionamento, sendo todas submetidas ao mesmegaarento.

Em Butterfield & Banerjee (1971) séo analisadaggs de estacas ligadas por uma
placa rigida. E aplicada uma forca concentradartcsak na placa, determinando entdo o
deslocamento vertical estabelecido no sistema. Emefee (1976) € feito um estudo
semelhante considerando entéo estacas inclinagdzando o método indireto das equacdes
integrais, podendo ser aplicada na placa uma fourgaam momento. Outra extenséo foi
adicionada a esse trabalho em Banerjee (1978)artdm possivel simular um solo com

modulo de elasticidade linearmente variavel comoéupdidade.

No trabalho de Chin & Chow (1990) o MEC é empregad analise de grupos de
estacas, porém a solucdo fundamental utilizad@maufacéo € obtida a partir de Chanet al.
(1974). Esta solucédo corresponde a uma forca ctadenaplicada no interior de um solo

composto por duas camadas.
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Podem ser encontrados também, na literatura, Ihi@bagque envolvem sélidos
elasticos tridimensionais modelados pelo MEC. Nestgexto podem ser citados Banerjee
(1976) e Banerjee & Davies (1977), que apresentaim ferramenta para a analise de estacas

conectadas ou ndo por uma placa rigida e imersasremeio heterogéneo.

Com o intuito de aumentar a abrangéncia de sahallros, alguns autores estudam o
acoplamento de diferentes formulagdes. Neste ctmts#o citados abaixo alguns trabalhos
diretamente ligados a este projeto e que utilizaiE€ em conjunto com o MEF.

No trabalho de Mendonga & Paiva (2003) s&o arddsagrupos de estacas, que
podem estar conectadas por uma placa flexivel, stibos a acbes verticais. Em Mendonca
& Paiva (2000) é feita uma analise semelhante, mzdelando a placa flexivel também por
equacles integrais ao invés de elementos finit@anbém emprega uma formulacéo
semelhante o trabalho de Filho et al. (2005), semtdo consideradas placas rigidas e
permitindo que sejam aplicadas também cargas mtazono topo das estacas.

Em Almeida & Paiva (2004) é proposta uma formubagdra a analise tridimensional
da interacdo de um edificio com um solo compostoupma ou mais camadas apoiadas em
uma superficie de deslocamento nulo. Esta formalé&migponto de partida para os trabalhos
de Almeida & Paiva (2007) e Ribeiro & Paiva (20143, analise de problemas de interagédo

do solo com a estrutura.

Nos trabalhos de Botta (2003) e Rocha (2009) saolados meios modelados pelo
MEC e reforgados por elementos de barra modelaglosMEF, representando enrijecedores.
Nestes trabalhos, o escorregamento dos enrijecedéreformulado definindo seu
deslocamento em relacdo ao meio como uma vari&atdplamento. Em Rocha (2009) séo
empregados diferentes modelos de aderéncia, iddunde aderéncia perfeita, e em Botta
(2003) sao introduzidos modelos de dano que comsidea perda de aderéncia dos

enrijecedores.

Em Vick (2014) sdo simuladas estacas com o ME@iimo diferentes modelos de
aderéncia para considerar o escorregamento do émsteelacdo ao solo. E empregada a
solugéo fundamental de Mindlin para modelar o salon elemento finito com quatorze graus
de liberdade para modelar as estacas. O acoplanwB@MEF é efetivado incluindo o
escorregamento, utilizando estratégias semelhastesnpregadas por Rocha (2009) e Botta
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(2003). O autor compara resultados com dados ewmpetais e programas comerciais,

validando a ferramenta desenvolvida.

Diversos trabalhos da literatura realizam estwbatisticos no contexto da analise de
estacas. Serdo aqui descritos alguns selecionadaeem mais fortemente relacionados ao

tema deste projeto.

Em Bea et al. (1999) atenta-se para as diferereaamhcidade das estacas em funcéo
da forma de atuacédo do carregamento, como suaidatiece periodicidade, além de vieses
criados na forma de obtencédo dos paréametros doesdto método de cravacdo das estacas.
Ressalta-se também que a confiabilidade real deogrde estacas acaba na grande maioria

das vezes sendo maior do que a confiabilidadegiege\devido a redundancia estrutural.

Segundo Tandjiria et al. (2000), incertezas podstar presentes nas propriedades do
solo devido a, por exemplo, um numero reduzido dgaies ou férmulas laboratoriais
imprecisas para relacionar os parametros medidamb&m séo citadas em Tandjiria et al.
(2000) incertezas relacionadas as propriedadesdis geométricas da estaca bem como as
cargas nela atuantes. Tais fatores favorecem umalaiem estatistica do problema, em

detrimento de uma abordagem deterministica.

Em Zhang et al. (2001) diversos métodos simpliiicade previsdo de capacidade de
carga axial sdo testados. O indice de confiabiéidalstido para cada um dos métodos variou
de 1,92 a 3,11 dando indicios da grande sensibdédigan relacdo ao modelo utilizado. Além
disso, também sado obtidos indices de confiabilidadmres para grupos de estaca devido a
fatores de grupo e de sistema estrutural, propsedam meétodo para obter indices de
confiabilidade adequados a confiabilidade de umtacasisolada tendo-se fixado a

confiabilidade desejada para o grupo.

Estacas carregadas lateralmente sao avaliadasamaililet al. (2002), mostrando-se
gue os principais modos de falha acontecem porocEsiento lateral excessivo ou por

momento excessivo.

Em Cai et al. (2012) é proposto um novo métoda paerpretar resultados de testes
laboratoriais para estimar a capacidade Ultimasti#cas, usando como justificativa analises
de confiabilidade. Os autores demonstram que odugitoposto é mais confiavel que outros
métodos ao obter um indice de confiabilidade sopedos obtidos pelos demais.
Consequentemente, o0 método proposto leva a umar peiabilidade de falha.
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E avaliada estatisticamente a capacidade de t@egal de estacas rigidas em Pula &
Rozanski (2012), propondo uma solugdo baseada aalto de Broms (1964). E
demonstrado que variacdes aleatOrias nas propesddd solo podem causar alteracoes
significativas na capacidade de carga lateral. @sres recomendam que a média espacial

das propriedades do solo seja envolvida em an@esesnfiabilidade de estacas rigidas.

Em Teixeira et al. (2012) é examinada a influémigancertezas na confiabilidade de
estacas verticais, utilizando os métodos FORM ailsicAo Monte Carlo. Ao comparar 0s
métodos, concluiu-se que o FORM é adequado sonpaméecasos mais simples ou como
aproximacao inicial, por ser incapaz de incorptodos os detalhes relevantes do problema.
Outra conclusado dos autores é que é incorreto agreorcorrelacdo espacial das variaveis,

apesar de conservador.

O MEC é aplicado de forma eficiente em conjunto simulag¢édo por Monte Carlo em
Mehanny et al. (2011), para o estudo do efeito dslodamento aleatorio de estacas
conectadas a uma placa. Séo utilizados elemerindraios para modelar a estaca e a teoria
de Reissner para modelar a placa. O trabalho dogokicaso as estacas sejam projetadas
para suportar uma carga 10% superior a de pr@eteguranca estara assegurada caso apenas
uma estaca se desloque.

Em Klammler et al. (2013) a capacidade de cargal ad@ uma estaca é obtida
combinando-se resultados empiricos com uma equdg@onica (equacdo que prevé a
capacidade de carga a partir de ensaios dinamicd® eestaticos). A capacidade de carga
dada por esse método € entdo utilizada na detegg@ardos fatores de resisténcia segundo os
critérios da AASHTO. O resultado esperado € obtgleanto maior o nimero de estacas

monitoradas dentre as estacas pertencentes a pm gnaior € o fator de resisténcia.

Em Fan et al. (2014) é desenvolvido um esquemtensddico para avaliar
simultaneamente diferentes estados limites dezag#io em estacas escavadas, definindo
falha como um evento no qual deslocamentos excedé@res limites. Para a modelagem do
sistema estaca-solo € empregado um método de rdigerefinitas e a confiabilidade é
considerada por simulacdo Monte Carlo. Concluise g inclusdo da dependéncia entre as
propriedades do solo é essencial para a analiserdiebilidade, bem como a consideracao de

multiplos modos de falha simultaneos.
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3. Modelo Mecéanico Utilizado

3.1 Método dos Elementos de Contorno

O Método dos Elementos de Contorno (MEC) cria meiasa a resolucdo de
problemas estabelecidos por equacdes diferendi@géa da discretizacdo do contorno do
dominio das variaveis do problema e satisfazendssmndi¢cdes de dominio de forma exata

e as condicdes de contorno de forma aproximada.

Teoria da Elasticidade

O problema de determinar as tensdes na interfaaeaesolo e os deslocamentos desta
estaca € definido primeiramente pelas equactes eat@ial da Elasticidade e é do
desenvolvimento desta teoria que surgem as chansdagbes fundamentais que serdo

capazes de satisfazer o dominio de forma exata.

Na matematica, pode ser feito um paralelo com aagégs integrais onde as solucdes
fundamentais equivalem as chamadas fun¢fes Kepwal isso, recebendo esta denominacao

diversas vezes na literatura.

O problema geral da Teoria da Elasticidade Linega €¢ompletamente determinado
quando de posse das condicbes de contorno, dagbegude equilibrio, das equacdes
cinematicas e das relacdes constitutivas, propl@gaseoria. Sem esquecer-se dos teoremas
complementares, como o0 teorema de Cauchy, queiamdaale forma consistente as
componentes da tensdo em um plano qualquer coensdeis nos planos normais aos eixos

coordenados.

Definindo-se para um solido qualquer (Figura 2)s@es impostag numa regiacs,
de sua superficie e deslocamentos impodtosima regiacs, de sua superficie, ttm-se as

condicOes de contorno devidamente estabelecidas. dguacdes de equilibrio podem ser

escritas como:
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o, +h =0 (3.1)

Figura 2 — Sdlido.

Sendoaij as componentes do tensor das tensdes de Cauehympgronto do campo

de tensdes na configuracao indeformada & componentes das forcas de volume para esse

mesmo ponto.

As equacbes cinematicas sdo definidas eliminaadmssermos de ordem superior do

tensor das deformacgdes de Green e podem ser sSuniten:

6 =50 y.) ®2)

Sendo neste caso, a equacado valida para um pontardpo de deslocamentos na

configuracdo indeformada.

As equacdes constitutivas provém da Lei de Hood@&ealadas por:



[3. Modelo Mecanico Utilizado] 27

g, =A0; & *+2UE; (3.3)

Sendo y=E/2(1+v) 0 modulo de cisalhamentod = 2|/,u/(1— Z/) a

constante de Lamée o coeficiente de Poisson. A letra gragaepresenta a funcéo delta de

Kronecker; pard igual aj ela vale 1 e 0 quando diferentes.

O equilibrio também pode ser expresso em termosddslcamentos ao invés das
tensdes, substituindo-se (3.2) em (3.3) em seguilatituindo o resultado em (3.1) chega-se

na equacao de Navier:

MU +(H+A)u; +b =0 (3.4)

Solugbes Fundamentais

A solucao fundamental de Kelvin, que ndo serd aises$te trabalho, mas que é de
grande importancia € obtida da solucdo da equekdp quando se consideram forcas de
volume unitarias atuando em uma direcdo e em apengsonto de um dominio infinito. A
representacdo matematica deste tipo de carregardédaitm atraveés da distribuicdo Delta de
Dirac que é definida da seguinte maneira:

A(Xi X) _ o Se X=X
’ 0 se x# X
J':A(x‘,x) f (x) dx= f( >i<) (3.5)

Apresenta-se agora, a solucao fundamental de Mimple foi a solucdo de fato
utilizada neste trabalho. Esta solucdo fundamedtal elasticidade apresenta algumas
diferencas em relacéo a solucéo de Kelvin, apesaeddeduzida a partir dela de acordo com
Mindlin (1936). Enquanto a de Kelvin fornece o cange deslocamentos e o campo de
tensbes de um meio infinito sujeito a uma cargayadna de Mindlin fornece o campo de
deslocamentos e tensbes para um semi-espacodnéugito a uma carga pontual, com a
condicdo de que o plano de contorib=X 0) deste semi-espaco tenha somente tensées nulas

caso nao corresponda a regides de carregamento.
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Conforme a Figura 3 abaixo, considerando-se ungaaanitaria normal ao plano de
contorno e aplicada no ponto de coordenadas (D#&scyolucdes de Mindlin assumem o0s

seguintes valores para os deslocamentos em um gemimordenadas (X,y,z):

r z-c, (3-4)(z-9 _4Tv)(+2) &{=z}¢

"T1emG(1v)| R R R(R+ = F R

(3.6)

V=u (3.7)

3-a 8(1-v)'-(3-4) (29,
e R R R (3.8)
167G (1-V)| (3- 4v)(z+ o -2cz_6ct z ¥

! R R

Considerando-se uma carga unitaria paralela am glarcontorno e aplicada no ponto
de coordenadas (0,0,c), as solugbes de Mindlinnamsu os seguintes valores para 0sS

deslocamentos em um ponto de coordenadas (X,y,z):

3- +—1+X—2+(3_4V)X2 + 202(1_ S)gJJ
a1 I mR'RT R TalTe 59
167G (1-v)| 4(1-v)(1- 2/)[1_ % )
R+ z+¢C R(R+ z |
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(0,0.-c)

+

Kl

Figura 3 — Parametros da solucao de Mindlin. Fdvitedlin (1936).

(3.10)

V_Lli 3—4/_602_4(1—1/)(1—2/)}
167G(1-v)

R R R R(R+z

X {z— c,(3-w)(z-q _6cf z ¢ ATv)(E 2)}
R R R B Bz )
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Conforme sera mostrado adiante, somente as solufidetamentais para 0s
deslocamentos serdo necessarias neste trabalim, ad® serdo apresentadas as férmulas

para o campo de tensdes da solucédo fundamentaindiinm

Equacéao Integral do Contorno

O ponto de partida do MEC pode ser obtido por €ifegs abordagens. A meta a ser
atingida, no entanto, assim como para o MEF, € snmaeestender as relacfes fundamentais

de equilibrio ou de energia para todo o dominicalpo elastico.

Integra-se a equacao de equilibrio (3.1) sobre todominio de interesse e utiliza-se

como funcdo de ponderacdo dos erros de aproximagiocampo de deslocamentos

admissiveis quaisquef, , de forma a ter-se:

JQ(UH ;+0 )Ul*dQ =0 (3.12)

Desenvolvendo-se a expressado acima atraves deaodes por partes e com o auxilio
do teorema do divergente chega-se na expressaagguele ao teorema da reciprocidade de

Betti-Maxwell em termos das focas de volume e degak de superficie tal que:

tu dr + UdQ=| tud +| bu@ (3.13)
.[r" .[Qb' _[rll o i

No MEC a equacédo (3.13) tem uma importancia mgigmde ja que como se vera

adiante, os campos vetoriais associados ao camplesiecamentos usado como funcdo de

pondera(;éc(ui* , ti* , q ) sao substituidos pelos campos vetoriais corregmesl a uma das

solucdes fundamentais da elasticidade.

A equacdo (3.13) equivale a seguinte expressao:

I o,6dQ=| g & dQ (3.14)
Q Q

[/}
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Note-se que no MEF, basta trabalhar com apenasognados das equagodes (3.13) e
(3.14) ja que as solucdes fundamentais ndo sades@@Es, ou seja, utiliza-se uma expressao

equivalente a:

[Loygdo=] tydr+| bid (3.15)

No MEF, somente o campo vetorial associado ao cadgp deslocamentos usado

como funcao de ponderagéoji*) € necessario e passa a representar deslocametiasyv

caso seja aplicado o teorema dos deslocamentosisirbu variagcbes caso sejam aplicados

principios variacionais.

Dando continuidade a formulacdo necessaria padesenvolvimento do MEC,

aplicam-se as solu¢des fundamentais de Mindlin aquaagio (3.13). Convencionando-se

chamar de ponto fontép) 0 ponto do interior do dominio de aplicagdo dag@aunitaria,
ponto campo(q) 0 ponto do interior do dominio onde os efeitogalearga sdo medidos e

(Q) 0 ponto do contorno onde os efeitos desta camaséidos, tem-se que:

[(6(Qu(pQ d+[ b(9p( pa) @=
[£(pQu(Q d+[ b(pou(§ @

(3.16)

Sendoi =1, 2,3 cada uma das dire¢des de aplicacdo da cargaiamtaponto fonte
e j =1, 2,3 cada uma das dire¢des possiveis de deslocamentontponentes de tensdo ou

forca de volume aplicada no ponto campo. Assinsoag;0es fundamentais formam matrizes
3x3.

Além disso, sabe-se que para as solucdes fundaseagdorcas de volume séo cargas

concentradas representadas pela funcéo Delta de @@racordo com (3.5), portanto:

b (p.a)=24(p.q) = JQA(p,q) w(g 2= p( P (3.17)
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Chega-se finalmente na chamada identidade de §land, que é expressa por:

u(p)==[ §(PQu(Qa+[ (Qu(pQ &+] bl hu m) @

(3.18)

Note-se que a identidade de Somigliana s6 é vdidando o ponto fonte situa-se

dentro do dominid2 . Como forma de simplificar o procedimento necésszara resolver os

valores do contorno, levam-se todos os pontos dagég (3.18) para o contorno sendo agora
0 ponto fonte( P) um ponto de aplicacdo da carga unitaria do coatdral procedimento &
alcangado considerando-se primeiramente o contmm®m uma superficie suave e tomando-
se o limitee, — O dos dois primeiros termos do lado direito da egadg.18), send@r 0

raio de uma semiesfera com centro em cada ponte fevado até o contorno. Para a solucéo
fundamental de Kelvin, que é a mais comumentezath e portanto, a mais encontrada na
literatura especializada, o primeiro termo do laieito, € definido em termos de valores

principais de Cauchy por apresentar singularidad@oeluzira um termo livre que para

superficies suaves vaIe*}fui (P) No caso mais geral, o termo livre & determinado

considerando-se um movimento de corpo livre dedacoom Brebbia (1992).

Quando da utilizagdo da solucao fundamental dadlviinna passagem do dominio
para pontos do contorno somente nao aparecem teahimsnais, de acordo com Filho et al.
(1999).

Para uma estaca, que é o caso desenvolvido naisahb, a superficie de contorno a

ser integrada é uma reta, portanto, uma “sup€rficiave. Além disso, a solucao fundamental

de Mindlin garante quei’; ( P, Q) = 0 no plano de contorno e opta-se por desprezarem-se

as forcas de volume atuantes no macico do SO|SejBl,ij (q) = 0. Assim, a equacao do

contorno trabalhada de fato reduz-se a apenas:

u (P)= Jr t(Qy (P Qd (3.19)
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Esta equacao representa uma linha de carga aplrmadhterior do maci¢o de solos.

Além disso, as tensﬁéF representam a interface entre o MEC e o MEF coeserd/olvido

no item 3.3 abaixo.

QuandoP = Q em (3.19) adota-se a mesma técnica encontradailesirdr(2009).
Para P # Q pertencentes a bases de estacas, a integracdiicar@lmais adequada. Para
P = Q pertence a base da estaca, parte-se também pegaagaio analitica, tal como

demonstrado em Filho et al. (1999).
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3.2 Método dos Elementos Finitos

Assim como o MEC, o Método dos Elementos FinitosERY contribui para a
resolucdo de problemas estabelecidos por equagéesndiais. Repartindo-se o dominio em
elementos discretos com nés e dotados de functeparadoras no seu interior, satisfazem-

se as condi¢Bes de contorno de forma exata e d&;des de dominio de forma aproximada.

A sua formulacao generalizada no ambito da engentlarestruturas também pode ser
alcancada por diferentes caminhos. Em todos elga, gor métodos variacionais ou de
residuos ponderados, recai-se na forma fraca dac&qude equilibrio, que é uma forma

integral.

Optando-se pelo célculo variacional, dado um fumali¥V/ definido por:

w:j: Fxu(®, u( Y, u( X, a( ¥ ¢ (3.20)

Sabe-se qu&\V torna-se estacionario quando sua primeira variagi® zero, o que

equivale a:

é\N:d—Wéu:d—Wda}:O (3.21)

du da

Sendo@ com I =1,2,...n os parametros da funcab que compde o funcional. No

MEF, ela € normalmente uma fun¢éo polinomial do:tip

u=a+ax+axX+..+a,R (3.22)

Aplicando-se as condi¢des de contorno, pode-seascos parametro& em fungao

dos deslocamentos e rotagbes nodais incogmitas das chamadas funcGes de forfg

reunidas adequadamente na maizficando-se com:

u=p w (3.23)
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Passa-se agora a considerar o funcional definitko greergia potencial total de um
corpo elastico, que é a energia de deformacaoarteédbalho realizado pelas for¢cas externas.

A energia de deformacd» em um elemento finito é definida por:

— 1 T
U —Ejgec edQ, (3.24)

e

Sendog 0 vetor das tensdes, dado por:

c=Deg (3.25)

Com o tensorD contendo as constantes elasticas do material, ® vetor das

deformagdes, obtido aplicando-se um operador ditéaed no vetor de deslocamentos:

ge=0u (3.26)

J& o trabalho das for¢cas externsem um elemento finito é definido pelo vetor dos

deslocamentog , das forcas de volumle e das forgas de superfidieda seguinte maneira:

T,==[ ubd,-[ u"tdr, (3.27)
Qe re

Assim, funcional definido pela energia potencithtwale:

Pe:ue+Te:§LcTs dQe—LeuTb dQe—LuTt da . (3.28)

A configuragdo de minimo da energia potencial tadel um sistema é uma
configuracdo de equilibrio estavel. A condicdo dea@onariedade desse funcional é uma

condi¢do necesséria para o0 minimo, portanto impgeEm-
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_J' ( ) oudr =0

o), g g 2000

% dQ. j - =

Os dois ultimos termos podem ser desenvolvidosmsaiores dificuldades. O primeiro
no entanto, merece maior atencao. Substituind®) 32 expressao dentro da integral obtém-

Se:

o(c's ) _o(s'Ds)

de oe

Como o tensoD é simétrico, vale o seguinte resultado:

a(sTDs)
Ot

=2¢'D

Com isso, o ponto de partida do MEF pode ser obtido

[ &DzdQ,-| qu'bda,~| au'td, =0 (3.29)

A hipotese fundamental do MEF é que o subdominiccatta elemento pode ser
aproximado por fungBes de forma tal como estalmeem (3.23). Considerando que as
variaces dos deslocamentos e deformacdes podeapregimadas pelas mesmas funcdes de

forma, tem-se que:

ou=aod ow
0t =0®P ow (3.30)



[3. Modelo Mecanico Utilizado] 38

E, portanto, (3.29) passa a ser escrita como:

[, ow™B™DBwdQ,-| dw'®TbdQ,-| ow'®Ttdr =0 (3.31)

OndeB contem as fungdes interpoladoras das deformacdas equivale a aplicar o

operador diferenciadl nas funcées de formad .

B=0® (3.32)

Os deslocamentos nodais e as variagcbes dos deslolmmmnodais podem ser
colocados fora das integrais. Assim, define-se &iznde rigidez de um elemento finito

como.

K.=[ BDB dQ, (3.33)
Qe

Define-se também o vetor de cargas nodais equiesl@omo:

fo=] ®"bdQ.+[ @Ttdr, (3.34)
Qe e

A expressao (3.31) passa entdo a ser escrita como:

ow' K w =dw'f,

Como dw pode assumir valores arbitrérios, permite-se escre

Aplicando-se os resultados acima para todos oseels finitos do dominio, ou seja,
para a malha de elementos adotada e fazendo-secardancia entre coordenadas locais de
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cada elemento e as coordenadas globais do sistbegg-se no equacionamento completo do
problema.

Sendol, o numero total de elementos, a matriz de rigiceestrutura € obtida pelo

somatorio das matrizes de rigidez de cada elemsemolo necessaria a expansdo dos graus de
liberdade e colocagéo adequada de cada termo.

K :iLBTDB dQ, (3.35)
=1

O carregamento nodal equivalente da estruturaéamd obtido pelo somatoério dos
carregamentos aplicados em cada elemento sendérrangressaria a expansao dos graus de

liberdade e colocagéo adequada de cada termo.

f :Z( [ @ bdo +| @t dri) (3.36)

i=1

3.2.1 Elemento Finito Utilizado

O elemento finito a ser utilizado na modelagem estacas € ilustrado na Figura 4
abaixo. Na figura 4.a estdo os possiveis carregas@oncentrados a serem aplicados pela
extremidade do elemento. Em 4.b, os 4 nés do elenassociados aos 14 graus de liberdade
sdo demonstrados em 4.c e 4.d estéo representattagas de interacao entre o solo que foi

modelo pelo MEC e o elemento.
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W
F, |l F Vi u g .
Ty a1 wi|
2 T
Xy X 2
X, V/\
2 U, Po 9
Wy T,
e
Vi Uq P2 s
Wy
=]
Vf/“\\uzl R A Se (MM
a) b) c) d)

Figura 4 — Caracteristicas do Elemento Finitozatilo.

Fonte: Ribeiro (2009)

Para os deslocamentos horizontais € utilizado ofm@nio de quarto grau por
possuir cinco parametros nodais, que é igual acermine graus de liberdade do elemento em

cada uma das duas direges horizontais. Este pabnéxpresso por funcdes de forana

variavel adimensionaf = x, /L , conforme Ribeiro (2009) equivale a:

N

9., ... 85,
By S Sy LY |
45 X 45
6] | 2etvaeL-Beea
2 2
9,
(3.37)
0=i0=l Do -op oo
9,
81, .. 27,
_ + 27, -
" e ane -2l
9 4 9 3 2
ZE -8+
45 25 '3

Assim, os deslocamentos horizontais e a rotacabregéo deX; e os deslocamentos

horizontais e a rotagdo na direcaoXlesao expressos respectivamente por:
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Para os deslocamentos verticais € utilizado umm@ualio de terceiro grau por possuir

quatro parametros nodais, que é igual ao numergraes de liberdade do elemento na

c

HC-

cCc c C

=
J

w

N
<
—~
J\,‘
N
1
S
H<- »—\<

<

<

=<

direcéo vertical. Neste caso, chamandges funcdes de forma, tem-se:

&y
&,
Yy
Y,

Para os carregamentos horizontgise p, (linearmente distribuidos) séo utilizadas as

mesmas fungdes de forma, ficando-se, portanto, com:

-

w(é) =y’

Restam o0s carregamentos verticais (superficianedtstribuidos) que séo

aproximados por um polinémio do segundo grau. Nesse, chamando de as funcdes de

forma, tem-se:

9, , 11
——&+9F—-—F+1
25 é 25

= =

=

=

27 5, 45,
—&+—£&6+9
25 25 4

27 > 9
S +1 -
> ¢ T ¢

9, 9,
SE-SEE

e 3

4
d,

q(é) =vy'4
4

p(&)=v'

\q4/

N

P,
P,
P
P, )




[3. Modelo Mecanico Utilizado] 42

9 9
—&-=¢+1
2] 27 2 n
®=3w, =9 -9 +6E r(é)=o0'<7, (3.41)
C(.% 952 _EE z-3
L 2 2 )

Para o carregamento vertical devido a resistéeiponta da estaca, que equivale ao

né mais inferior da malha, adota-se uma incogratiahR .

De posse das funcdes de forma do elemento crafsecional da energia potencial
total e aplica-se a condicdo de minimo desse foatidJm sistema de quatorze incognitas e

quatorze equacdes sera obtido. Calculando-se egraig necessarias para a obtencédo da

matriz de rigidez, chega-se para as contribuicéesgyttiez nas direcoeX, e X, em:

[ 23722 4084L -42876 26838 -768
4084L 808E  -6912L 3996L -1168
K, = EI3 -42876 -6912L 81648 -55404 1663
40 26838 3996L -55404 42282 -137
| -7684 -1168L 16632 -13716 476

,1=1,2 (3.42)

Nestas mesmas dire¢des, os carregamentos distgojié P sdo transformados em

carregamentos nodais equivalentes pela matrizidafpor:

[ 721 495 -45 285
3L 18 18 38 | .

1=1,2 (3.43)

Q =——| 54 2430 -486 - 486
6720

27 -243 2673 567

38 -162 378 474

Portanto,



[3. Modelo Mecanico Utilizado] 43

G, o
q P
f9=Q,4 " fr=q,{ P (3.44)
0 P
4, P,

Na diregaoX; as contribuicdes de rigidez sao:

148 -189 54 - 13|

_ EA|-189 432 -297 54 (3.45)
3T 40L| 54 -297 432 - 189
-13 54 -189 148

O carregamento distribuidp € transformado em carregamento nodal equivalente

pela matriz definida por:

7 2 1 0
o _L 3 36 -9 0 (3.46)
® 80/3 -18 45 0

7 -20 23 8@L

Portanto,
Tl
T
f T - Q3 2
TS
R

Define-se entdo uma ordenacgao para os grausetediile do elemento e monta-se a
matriz de rigidez completa do elemento respeitaasia ordem. O mesmo vale para a matriz

de transformacéo completa de esforcos distribuddossforcos nodais equivalentes.

O vetor global de deslocamentos é definido por:
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u={u, v owod v u oy owou oy ow oy oy (347)

O vetor global de esforcos externos concentradiegigido por:

f'={F, F, V. M, M, 0 0 0 0 0 0 0 0 } (3.48)

O vetor global de esforcos externos distribuiddsfénido por:

ss={aq, p, 7, 9, P, 7, @ B T, a4 P R (3.49)

O equacionamento final para um elemento fica:

Ku =f -Qs (3.50)

Na utilizacdo de mais de um elemento, o acoplameete ser feito de forma

adequada. Para mais detalhes aconselha-se comdbkaio (2009).
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3.3 Acoplamento MEC/MEF

Adotando-se para as linhas de carga definidastjpma equacgéao (3.19) as mesmas

fungBes interpoladoras definidas para os carreg@®atistribuidos no elemento finito da

estaca e de acordo com (3.49), tem-se na varidirakasionalé = x, /L que:

w 0 0 ¢, 0 0 ¢, 0 0y, O
t=|0 ¢ 0 0 ¢, O 0 ¢, O 0 y, B3 (3.51)
0 0 w 0 O w O O w 0 O
E de forma compacta:
t(é)=@" (&) s (3.52)

Assim, a equacao (3.19) passa a ser escrita como:

u(P)=[ @ (&)su(PéE)dr=[ u (P& @ (§)sd (3.53)

Chamando de matri'c a matriz de influéncia de todas as estacas, cagons

utilizados grupos d®&\E estacas, sendN P pontos fonte por estaca dada por:

G= ;{Z [u(P.&) o (¢) dr} (3.54)

FazendoN = NEONP pode-se simplificaG para apenas um somatorio:

G =ZN:jru*(Pn,£) ®' (&) dr (3.55)
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Define-se, ap0s terem sido feitas todas as intégsapara cada ponto fonke o
sistema de equacgoes:

u.=GP (3.56)

SendoP. o vetor dos esforgos nodags generalizado para o caso de mais de uma
estaca.

Conforme ja mencionado no item 3.1, o acoplamemtve o MEC e o MEF é

realizado pelas tensées distribuidas na interfsizea solo, substituindo-se:

P =Gy (3.57)

Na equacéo (3.50), ou seja:

Ku,=f -QG "u_ (3.58)

Note-se, por exemplo, que para uma estaca de umeeie, o vetorU_  dos
deslocamentos da estaca possui 14 graus de lilgeed@dianto o vetor dos deslocamentos do
solo y, possui 12. Além disso, a matrg de dimensdeg4 x 12 multiplicada pela matriz
G™ de dimensded2 x 12 gera uma matrizv de dimensdes4 x 12. Caso ndo sejam feitas

adaptacdes, os termos da equacdo (3.57) sdo intiveipa Este problema é resolvido

expandindo-se a matriaM ou a matrizG com duas colunas de zeros na posi¢céao
correspondente aos graus de liberdafe \, inseridos no vetory , com isso pode-se
estabelecer a condicdo de compatibilidade de deslectosu, =u_=U € a equagao

(3.57) pode ser escrita da seguinte maneira:

(K +M U =f (3.59)
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3.3.1 Subelementacéo

Para fins de integracdo numeérica, cada elemenéstdaa pode ser dividido em varios
outros. Esta subdivisdo € necessaria quando o fgonte e o ponto campo pertencem a
mesma estaca, podendo assim estarem demasiadaprérimos, levando a perda de

gualidade da integracao.

A principio, na auséncia de subdivisédo, a integragémeérica é realizada com apenas

uma mudanca de variavel, sem contar a transforndegZoparaé ja definida acima para as

fungbes de forma.

00 00 O -1
Z' ¢
o) (&1
— = 5’ 0
@) Jozf_Z:L @) J:%:l @)
0¢ o8 2
oL ol ol

Figura 5 — Mudanca de variavel: @eparaé e deé paraé"'.

Assim, pelo processo da quadradura de Gauss aga@m(3.55) equivale a:

G=i{§u*(pn,g'g)qf(g-g)%3} @60

n=1|_ g=1

SendoP G o numero de pontos de Gauss utiIizadf)'sd as coordenadas dos pontos

de Gauss;aé 0s pesos correspondentes a cada podtop jacobiano dado poj = JoJp

que de acordo com a Figura 5, vadle= L} .
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Figura 6 — Mudanca de variavel: §e paraé".

Na férmula da Figura 6 que expressa a relacde® entre &", ', e ', sao as

coordenadas de topo e de base de cada subelemento.

Finalmente, considerando-se os subelementos e cswmdenadas locais, tal como

ilustrado na Figura 6 acima, pelo processo da quiada de Gauss, a equacao (3.55) equivale
a

G = Z[i{ " (P& ) o' (&) w, 3 JM]} (3.61)

n=1 s=1

SendoNSo nimero de subelementcéf'g as coordenadas dos pontos de Gauss;

0s pesos correspondentes a cada podtg; 0 jacobiano, que de acordo com a Figura 6,

vale J_ ., = Ks-



[3. Modelo Mecanico Utilizado] 49

3.4 Modelo de aderéncia

Para a analise de situacbes de ELU faz-se necessaitilizacdo de um modelo
mecanico para a interacdo estaca-solo que va a#émintbles relacdo elastica-linear do

modelo desenvolvido até agora.

Quadros de ruina de uma estaca submetida a caeagss verticais caracterizam-se
normalmente, por deformacdes excessivas, sends mwocasos de ruptura do elemento

estrutural que a constitui.

Para melhor caracterizar estas deformacdes exasssi escorregamento, podendo-se
chamar também de plastificacdo, entre a estacsobo@ admitido quando as tensdes limites

fornecidas pelo modelo de aderéncia sao ultrapassad

Os modelos de aderéncia adotados neste trabalhaieles propostos em De
Gennaro e Frank (2002). Eles fornecem o coeficidatatrito ./ em fungéo do deslocamento
relativo tangencial da interfacg. Para interfaces ndo muito densas (‘loose inteffac
conforme ilustra a Figura 7, 0 aumento da resigémar atrito cresce assintoticamente até o

limite de 4/, = U . Sua equagdo € dada por:

u(u) =+ (p - ) ~ ‘ (3.62)
Al "t
Po

Sendqy, o coeficiente de atrito que delimita a fase etastiicial; £/, € o coeficiente

de atrito na rupturat é a espessura da camada de interfAcé; um parametro adimensional
que influencia o formato da curva de endurecimedip:¢ a tensao inicial na interfacg, é

uma tensao de referéncia para assegurar a diméasipacao.
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b (Endurecimento + amolecimento)

S Dense interface :[L¢=|l,
L T S
~
S8
Loose interface :[l§=|l,
(Endurecimento)
l‘nb
>
U,
unL
Un
v

Figura 7 — Modelos de aderéncia. (De Genrfaiamki, 2002)

Na Figura 7,ur? e u# séo os deslocamentos relativos normais da intepaca as

situacOes de “Dense interface” e “Loose inteffaespectivamente. Valores positivos de
significam compressao e negativos, dilatacéo.

Ja para interfaces densas (“dense interface”), ppoem ser interpretadas como
regides de grande embricamento entre o solo etasasse altas tensdes de confinamento,

observa-se a existéncia de um pico de tensdo, pgaja= (/, com deslocamento

correspondentel, , seguido de uma diminuigdo assintética ate. Parau, < U, basta

fazeryt, = MU, na equacao (3.62):
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u(u) =+, - 1) t (3.63)
aF

E paral, > U, tem-se arelagéo:

pu)=p +(u -1 )sec}{%(q -y )} (3.64)

Ou,

(3.65)

)z ('Up —Iur)c:osf{pbzut - u, )}

t

Sendo [ o coeficiente de atrito final para grandes destm#os relativos

tangenciais;,uIO e U; sdo o coeficiente de atrito e o deslocamento sporedente ao pico de

tenséo;Ab € um parametro adimensional que influencia o femrda curva de amolecimento.

De posse do coeficiente de atrito dado por (3¢&2)3.63) e (3.65) a tensao limite

atuante na interface é dada por:

r, =u(t)oK, (3.66)

Para solos arenosos o coeficiente de emg€yce dado por (Pinto, 2006):

K, =1-semp (3.67)

J& para solos argilosos, tem-se (Pinto, 2006):
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K, =(1- serp) RSA” (3.68)

Sendo RSA arazdo de sobre adensamento do solo.

3.5 Implentacdo numérica do escorregamento

Na consideragéo do escorregamento vertical dasassem relagéo ao solo, utiliza-se
uma variavel auxilialdH gue representa o deslocamento relativo entretasasse o solo na

direcao vertical, tal que:

d
d

d =/ d2 . (3.69)
d

Com o deslocamento total estaca passando engalado por:

U,=u,+d,. (3.70)

Aos deslocamentos relativos associa-se uma miétrie rigidez ao escorregamento

de modo a poder incluir sua influéncia na equag8&®j, ou seja:

(K+M U +K d _ _=f (3.71)

Utilizando-se, por simplicidade, a rigidez da estaa direcaoX;, dada por (3.45),

também par& _ fica-se com:
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148 -189 54 - 13|

EA|-189 432 -297 54
K =—0 (3.72)
40L| 54 -297 432 - 189

-13 54 -189 148

Note-se que (3.72) deve ser expandida em umazi4iNE x4 NE para que os

termos de (3.71) sejam compativeis.

Finalmente, de posse de (3.72) parte-se para ogegso de solucdo incremental,
onde dentro de cada incremento de carga existaaresso iterativo para ajustar as forcas de
interacéo do fuste das estacas com o solo aogdinnitpostos pelo modelo de aderéncia. Para
cada incremento de carga acumulam-se os valoregspondentes aos deslocamentos,
deslocamentos relativos e forcas de interacaca Rais detalhes aconselha-se consultar Vick
(2014).
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4. Conceitos de Probabilidade e Estatistica

Utilizados.

4.1 Probabilidade

O conceito daquilo que representa uma probabilideédeé Obvio. Encontram-se na

literatura, trés definicdes importantes. Sao elas:

1) Definicdo classica, ou de Laplace: Probabilidadeimeevento
€ 0 numero de casos em que ele ocorre divido pahoero total de casos

possiveis. Em termos matematicos, tem-se:

P(A) = N,

total

Onde:
Na: soma das realizagcbes do evento “A”
Niotal: realizacdes totais.

2) Definicdo frequencialista, ou de Von Mises: Probdade de
um evento é o limite para o qual tente sua fregaémtativa para realizacdes

independentes e sob as mesmas condi¢cbes. Em terab@maticos, tem-se:

. N
P(A) = lim —&
N - o N

Onde:
Na: soma das realizagbes do evento “A”

N : realiza¢des até um dado momento.
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3) Definicdo subjetiva, ou Bayesiana: Probabilidadehénce de

um evento ocorrer, com base numa crenca ou intuicéo

4.2 Variaveis Aleatorias

As variaveis podem ter qualquer natureza. NUme@®s, géneros, custos etc. Para a
engenharia, e mais especificamente, para estdhoaliateressa apenas variaveis que podem
ser expressas dentro do conjunto dos numeros fears. tanto, Beck (2011), define as

variaveis reais da seguinte forma:

“Uma variavel aleatéria reaX (W € uma fungéo real que atribui a cada ponto anostra
w de um espaco amostr& um valor realx , tal que o conjunt@[ X < X} € um evento

para qualquer niumero reAl.”

Os pontos de2 formam o dominio da funcdx = X (w), enquanto os valores

assumidos poX constituem a sua imagem.
4.3 Momentos de uma variavel aleatoria

Média

Os momentos de uma variavel aleatdria sdo parésngure a definem no mundo

probabilistico. O momento de primeira ordem egeivamédia de uma variavel, ou também a

esperanca matemétich‘a\( x) , € € dado por:

m=p = E(X)=[ xf(yd (4.1)
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Variancia

Quando os momentos sao referenciados na médiaridavel, eles sdo chamados de
momentos centrais ou centrados. O momento cerdgraédunda ordem equivale a variancia

de uma variavel e é dado por:

=02 =Var( )= [ (xu)? §(3 (4.2)

Pode-se mostrar que a equacéo (4.2) é equivalente a

o = E(xz) -[ E( x)]2 (4.3)

Momentos de ordens maiores que dois também sépadblk, embora com menor
frequéncia, como no método de confiabilidade FOTRuUis{ Order Third Moment), que se

utiliza do momento central de ordem trés, ou tambléamado de coeficiente de assimetria.

Para o caso de uma amostrargd&lementos, a variéncisf é diferente da variancia

correspondente a todo o universo da variédet para que ela seja estimada de forma n&o
enviesada pelos elementos da amostra, deve-sepiimalftiax2 por um termo corretivo, tal

que:

Portanto:

¢ = {E(x)-T e} e
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Covariancia e Correlagao

Quando mais de uma varidvel estdo envolvidas, pedestudar a relacdo de
dependéncia entre elas. Os parametros que quantifista dependéncia entre variaveis sao a

covariancia e a correlacdo. A primeira € dada por:

cov(x, %)= ["(x-m)( %-1,) £, (% %) dxa

-€f(x-1,)(x-1,)]
=E(x%)-uu,

E a segunda é dada por:

(4.6)

4.4 Funcbes de densidade de probabilidade (pdf) e pilatzde acumulada
(cpf) de uma variavel aleatéria.

Para que uma dada funcdo matematica representefwmao de densidade de

probabilidadesf, (X), a seguinte relagéo é imperativa:
j_‘” f. (x)dx=1 4.7)
Observa-se também que todas as variaveis defimdage trabalho sdo do tipo

continuas, assim, um determinado ponto de sua imagmbora possua uma densidade de

probabilidade diferente de zero, tem probabiliddelecorréncia igual a zero. O computo de
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probabilidade em variaveis continuas sé é possiv@o em termos de intervalos de valores,

da seguinte maneira:

Plas X<b)=| f, (x)dx (4.8)

Ou

P(X<%) = [ f(¥ dx (4.9)

De (4.9) pode-se definir a funcao de distribuigéomulada (cdf) como:

F.(X) =L° f, (%) (4.10)

De (4.10) pode-se estabelecer uma relacdo eri@Fae a CDF procedendo-se da

seguinte forma:

dE, (X) d =
—X——==—1 f (x)dx
el IR G
[ f. (X) :m (4.11)

dx

As figuras 10 e 11 mostram de forma conjunta GHigps das distribuicdes de
probabilidades do tipo norméN), IognormaI(LN) e gumbel(G). Nos itens a seguir, sao

dados mais detalhes dessas distribuicdes.
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0,25 .
——G (10, 2)
=== G (10. 6
0,2 ( )
——LN (10, 2)
=== LN (10. 6
0,15 ( )
R --= N (10, 6)
<
e =N (10, 2
0,1 ( )
0,05
0 = :-“ ] ]
30 220 -10 40 50
-0,05 |

Figura 8 — Funcdes de densidade de probabilidatfe (p
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1,2 -
——G (10, 2)
--= G(10, 6)
1 -
——N (10, 2)
--= N (10, 6)
08 ——LN (10, 2)
= -—= LN (10, 6)
>
= 0,6 -
n
0,4 -
0,2 -
i
A
s 11
211
T 1 1 4’ T T T T 1
-30 -20 -10 0 10 20 30 40 50

Figura 9 — Funcdes de probabilidade acumulada.(cpf)

4.4.1 Distribuicdo Normal

Sejam YI (i=1,2,...,n), variaveis aleatorias independentesin distribuicbes de

probabilidade quaisquer e primeiro e segundo maoselat. e O, define-se a variaveX

como.

X=>Y (4.12)

Sendo a varidveX uma combinacéo linear das variav¥is sdo validas as seguintes
expressoes:
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U, = Zn:,uyi e ogl=> 0} (4.13)
i=1

O Teorema do Limite Central afirma que, quanflo tende para o infinito, a
distribuicio de probabilidades da variav¥l tende para a distribuicdo normal, que recebe
este nome por ser frequentemente encontrada ers pagaos (Fusco 1977). Sua funcdo de

densidade de probabilidade e sua funcdo de pradedsl acumulada séo, respectivamente,

dadas por:
2
1 1{ x—-u
f, (X) = —F—=—=exp| -— * — 00 < X< 00 (4.14)
" O-X 27T 2( O-X J
2
1 X 1 ¢ - U
F (X)=——=—| exp| —-— X dp —-oo< X< (4.15)
" o2 J“°° 2[ g, )

A integral acima ndo tem solucéo analitica. Sesisltados sédo tabelados utilizando-se
uma transformacéao de variavel do tipo:

7= x (4.16)

A variavel Z possui média zerol, =0) e desvio padrdo unitaria’, =1 A

distribuicio normal de probabilidades escrita encéio deZ recebe o nome de distribuicio

normal padréo. As fungdes de densidade de protatidi e probabilidade acumulada passam
a ser:

= __1 —l — 00 00
f,(2) = 9(2) —ﬁex{ > zz} < z< (4.17)

Fz(Z)=¢(Z)=I_1¢(¢)0¢ —00< 7K 00 (4.18)
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0,25 -

0,2 = n

0,15 -
——N (10, 6)

fx(x)

o1 | —N (10, 2)

0,05 .

ol _/

-40 -20 0 20 40 60

Figura 10 — Funcdes de Deatsdde Probabilidade Normais.

0,8 2

—N (10, 2)
——N (10, 6)

Fy(X)

0,4 -

-40 -20 0 20 40 60

Figura 11 — Funcdes de Probabilidade Acumulada Histm
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4.4.2 Distribuicdo Log-normal

A distribuicdo log-normal é obtida aplicando a faagxponencial a uma variavel com
distribuicdo normal, de modo inverso, extraindoogaritmo natural de uma variavel com

distribuicao log-normal, obtém-se uma variavel abstribuicdo normal, ou seja:

y=Inx =N(y,0,) (4.19)

X=€ =LN(y,0,) (4.20)

Fazendo, conforme Fusco (1977), de (4.13) tem-se qu

y

2
1 1| Y- U
f,(y) = ———=—=exp| -= Y (4.21)
Y o2 2\ O

Tomando-se (4.19) como uma funcdo de uma variawghoca e monotdnica, a

seguinte relacao é valida:

fy (x)dx= f,(y)dy

Além disso,

dy_d(nx _1 f,(x) = 1 O, (y) (4.22)
dx X X X

Sendo:

y=Inx /1:/'{/ e f:o;, (4.23)

Por fim, substituindo (4.23) em (4.21) e inserimaho (4.22), chega-se nas funcdes de

probabilidade log-normais:
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Inx—A

é

F) = T (@)dg = cp( j 0< xS (4.25)

Sendo validas também, as seguintes expressoes, EHK):

¢ =\/ In(1+ %)ZJ (4.26)

A=Inp -%& (4.27)
0,25 -
0,2 - {\
0,15 -
X
= —LN (10, 2)
01 - ——LN (10. 6)
0,05 -
0 )
0 10 20 30 40 50
X

Figura 12 — Funcdes de Densidade de Probabilidagenbrmais.
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1,2 -
1 -
0,8
S
ui<0'6 I —LN (10, 2)
—LN (10, 6)
0,4 -
0,2
O T T T T 1
0 10 20 30 40 50

X

Figura 13 — Funcdes de Probabilidade Acumuladariargiais

4.4.3 Distribuicdo de Gumbel

Esta distribuicdo de probabilidades € um dos ip&s tde distribuicdo de extremos de
uma variavel aleatoria. Os outros dois séo a Histr@io de Frechet e Weibull que ndo serédo

utilizadas neste trabalho.

Dada uma amostrQY,, YZ,,\() de nobservacdes independentes de uma mesma

variavel aleatoriaY, define-se uma nova variave{ que represente o valor maximo dessa

amostra, ou sejaX = méx( Y, Y,..., X) A probabilidade de essa nova variavel ser

menor ou igual a certo limit¥, é dada ent&o por:

P(X<X)=P(Y<Xn HY<}n..n B Y<k

O que equivale a:

Fye (X) = Ry (X) OFy (X) 0...0F, (%) = [ FY(_X):|n (4.28)
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Quandon — co a cauda superior d&, (y) € dada por uma expressao do tipo

(Fusco, 1976):

F, (y) —1- e 9 (4.29)

Onde g ( y) é uma funcao crescente. A distribuicdo de protuiies da variaveX

passa a ser a distribuicdo de Gumbel, que € dada po
F, (x)= exp[—e‘”(x‘i)] —00 < X< 00 (4.30)

fo(x) = aexp —a(x-%)- 7| < X< (4.31)

Sendoa > 0 uma medida de dispersdoXea moda da distribuicdo, lembrando que
moda € o valor mais comum que uma variavel podendssA média e a variancia da

distribuicdo de Gumbel sdo dadas em funcadrdeX da seguinte forma:

_ 0,5772
M =X+ (4.32)
a
V/a
O =—F7 (4.33)
Jea
Ou, de forma inversa, tem-se:
JT
a=———— (4.34)
J60,
0,5773/ 67,
X=M — (4.35)
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0,25 -
02 - r‘
0,15 -
3
E —G (10, 2)
0,1 -G (10. 6)
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X
Figura 14 — Funcdes de densidade de probabilidadzudnbel.
1,2
=
\L-L;< —G (10, 2)
—G(10, 6)
-20 -10 0 10 20 30 40 50

X

Figura 15 - Func¢des de probabilidade acumuladausheb®l.



5. Confiabilidade Estrutural

Conforme Fusco (1974), o problema geral da segarastrutural envolve diferentes
etapas, interligadas entre si. A interacdo entae pbde ser ilustrada conforme o esquema a

seqguir:

PLANEJAMENTO - > PROJETO
. " 4
SEGURANCA
ESTRUTURAL
.
) I‘ 4
OPERACAO < CONSTRUCAO

Figura 16 — Problema geral da seguranca estrutural

Como planejamento, imagina-se o entendimento sipscéicidades de cada tipo de
construcdo. Como projeto, imaginam-se as verifieagiabiveis de projeto de acordo com as
normas vigentes. Como construgéo, imagina-se aiedede forma adequada, tendo em vista
assegurar aquilo que foi previsto em projeto. Rneamte, como operagdo, tem-se as
destinacbes que serdo dadas as construcdes, deseerghrantir que elas estdo sendo
utilizadas para as finalidades previstas, casor@aoof todas as verificacbes de seguranca

careceriam de significado.

Para o caso especifico deste trabalho, o focostitde est4 sobre as medidas de
seguranca a serem tomadas na fase de projeto meuest e fundacdes, dai o nome
Confiabilidade Estrutural.
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5.1 Incertezas

A presenca das incertezas € o motivo pelo quagjaraeca deve ser estudada, ndo so
nas estruturas, mas também em outros setores. istieem atividades humanas exercidas,
regular e ou sistematicamente, medidas de segurségaconcebidas como forma de
prevencdo contra o inesperado e o indesejado. GCaxemplos, tém-se as medidas de
seguranca utilizadas pelos funcionérios de umackbde um laboratério, de um canteiro de
obras, de um parque de diversdes. J& em uma mecaaediversas medidas de seguranca
sdo tomadas nas acOes individuais de cada um. Siouthe de um banho de mar, por
exemplo, admite-se uma lamina d'agua limite parajual o risco de afogamento é
considerado aceitavel. Ela é estabelecida muitaessvgor critério de um salva-vidas presente

no local, ou muitas vezes também por critériosbestaidos pelo grupo social de cada um.

Uma das possiveis formas de se classificar astézzeyr € separa-las entre intrinsecas e
epistemoldgicas (Melchers, 1999). As incertezasinggcas representam a incapacidade
humana de delimitar completamente os fenémenogsamstiportanto, elas representam o
inesperado, o aleatdrio, aquilo que pode aconteemr deixar possibilidade de escolha ou
reacdo. As incertezas epistemoldgicas referem-smpgerfeicbes do instrumental utilizado

para gerar as informacdes de interesse, admitivéosds formas de aprimoramento.

Nas incertezas fisicas incluem-se aquelas retatds propriedades dos materiais

utilizados; a aleatoriedade das cargas variavassimprecisdoes geométricas.

A incerteza de previsdo diz respeito a incapaeiddd projetista garantir que as
condicbes admitidas por ele ao fazer o dimensiontmda sua estrutura estardo de fato
presentes na obra.

Incerteza fenomenoldgica atenta para o fato deoquenhecimento atual da sociedade
nao inclui a compreensdo de todos os fenbmenos ogoerem na natureza, assim,
principalmente ao deparar-se com um novo tipo estoecdo, sistema estrutural desafiador,
materiais num antes utilizados, 0os engenheirosonsspyeis devem ter em mente que as

chances de estar-se desprezando um comportameidame Sao maiores.

Uma ilustracdo da classificacdo das incertezaslé da Figura 17.
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INCERTEZAS
4 A 4
INTRINSECAS EPSTEMICAS
=t FisICA ESTATISTICA &
> DE PREVISAO DE DECISAQ %
>| FENOMENOLOGICA MODELO &

Figura 17 — Classificacao das Incertezas.

A incerteza estatistica origina-se ao estabelsees- equivaléncia entre os dados
amostrais de uma variavel com seu modelo matemd¢igrobabilidades. Para tanto, deve-se
lancar méo de testes de aderéncia entre um e gotr@ o teste Qui-Quadrado e o teste de
Kolmogorov-Smirnov. Neste trabalho sé serdo utilgmestatisticas assumidas como exatas

para um dado parametro.

7

A incerteza de decisdo é relativa as dificuldadesestabelecerem-se os limites
representativos de um determinado fendbmeno indks@a configuracdo indesejada. Como
exemplo tem-se a frequéncia maxima de vibracaameavimento de edificio que néo gere

desconforto aos usuarios.

A incerteza de modelo atenta para o fato de dfeeedites modelos fisicos de analise
geram diferentes resultados entre si e difereatabém daqueles obtidos experimentalmente.
Ela pode ser considerada através da adicédo de andael que represente a distancia entre o

valor previsto pelo modelo e o valor observado.

Um item que néo foi colocado na figura 17 € o aumano. Trata-se de um elemento

crucial na obtencéo do sucesso ou insucesso dguguampreitada.
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O erro humano é responsavel por 85% dos acidagasok as estruturas. (Matousek
et al., 1976, apud Schneider, 1997). Com isso, digdente que a seguranca estrutural vai
além da técnica, incluindo fatores que incidemtdimente no individuo envolvido na cadeia

de producéo, ou seja, sdo fatores psicoldgicomisaeducacionais.

InvestigacOes preliminares de tarefas rotineiraizadas no projeto estrutural
mostram que erros numéricos ocorrem numa taxa @8dapasso de um calculo matematico.
Dado que em média, um determinado calculo envabi®e mhssos, o erro médio por célculo é
4%. (Melchers, 1999).

O erro humano é também um tipo de incerteza gueeimfia a seguranca, apesar
disso, ndo se podem admitir erros grosseiros camoanario possivel dentro da verificacao
da seguranca estrutural. Para combater tais emas, do que uma analise probabilistica

sofisticada, as medidas da tabela 5.1 seriam rfetigas.

Medidas Facilitadoras Medidas de Controle
Educacéo Auto-verificagdo

Bom Ambiente de Trabalho Verificacdo Externa
Reducédo da Complexidade Sancfes Legais

Selecao de Pessoal

Tabela 5.1 — Estratégias de Controle do Erro Hum@nelchers, 1999)

5.2 Risco

A definicdo de risco néo é unica. Ele pode semdidicomo a probabilidade de que
um evento aconteca, multiplicada pelos danos geredim a sua ocorréncia (Estes danos sao
expressos em unidades monetarias normalmentefarBl®m pode ser interpretado como um
tipo especial de probabilidade: aquelas relativasemtos prejudiciais aos afetados pela sua

ocorréncia.

Existem os riscos enfrentados de modo voluntawoncc a queda de um avido, a

escalada de uma montanha, o uso de substanciaszaggam dependéncia quimica, o
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desabamento de edificagdes (é discutivel se asgsessnsiderem a possibilidade de que suas
casas possam ruir ao compra-las. Caso seja calmentie elas nao consideram essa
possibilidade, tratar-se-4 entdo de um risco imtdlip), entre outros. Existem também os
riscos enfrentados de modo involuntario, estaoepites, mas sao impostos por terceiros ou
pela natureza, sem deixar op¢éo de escolha pamdivaduo tais como furacdes, terremotos,
desastres nucleares, acidentes industriais ernit@sou

Pode-se afirmar que os esforcos empreendidos ngd@adde métodos para a
verificagdo da segurancga tém como principal objgpiermitir, através do reconhecimento das
incertezas presentes, ao menos de forma aproximaéag risco envolvido em uma dada

atividade possa ser acessado e, portanto, comtpara as decisfes a serem tomadas

Cabe ao engenheiro de estruturas e fundacdespleonds riscos envolvidos na sua
obra. Dessa maneira, o desenvolvimento das anglisbabilisticas aplicadas a engenharia e,
mais especificamente, a engenharia de funda¢cOessenta a evolugcdo da capacidade de
controle desses riscos, assim, abandonando ao®f)omas nunca completamente, a sua

dependéncia da experiéncia acumulada e do bom denzofissional.

5.3 Fixacado dos Niveis de Seguranca ou Riscos Acegavei

Na escolha do nivel de seguranca a ser empregadmonenestrutura, ao corpo técnico
responsavel cabe imbuir-se de argumentos éticibsséffcos para decidir o que € aceito pela
sociedade e o que néo é.

Questdes como “O que pode acontecer de que maneom qual frequéncia?” e “O
que deve ser permitido a acontecer, com que freiaéa onde?” devem ser respondidas
(Schneider, 1997)

Um primeiro caminho a seguir em busca de indicagdesspeito, é a observacado dos
riscos normalmente enfrentados em outras atividddes outro caminho seria baseado na

minimizag&o dos custos totais envolvidos.

A fase de projeto de uma estrutura é alheia a@s gue possam ser cometidos em

outras etapas, de modo que o superdimensionamentm étlemento estrutural ndo impedira
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que o construtor ndo vé falhar na sua execucdamAgsa claro que, na fixagdo dos niveis
de seguranca praticados pelo projetista, admitgeee 0 mercado da construcado esteja

empregando as boas praticas da engenharia (B&gstnheta, 1971).

Segundo o JCSS (Joint Committee on Structural YYadetociedade deve ser capaz de

construir e manter, com a confiabilidade adequedificactes que:

I.  Permanecam adequadas ao uso quando postas em.servi¢
II.  Permanecam integras quando sujeitas a carregamepétiivos.
lll.  Apresentem robustez adequada; que ndo se danifiqeageradamente
guando sujeitas a eventos inesperados. Em outtasrgm elas devem ser

seguras contra o colapso progressivo.

Aliando estas trés exigéncias com a otimizacaccde®s necessarios para a aplicacao
dos niveis de seguranca adequados e para a regdiostide algumas construcdes
representativas do universo de todas as construg@&3SS propde para situagdes de ELU os
indices de confiabilidade da Tabela 5.2 e paragites de ELS néo reversiveis, os indices de
confiabilidade da Tabela 5.3.

Custo relativo das medidas de Classes de consequecias de falha
seguranca 1 - Pequena 2 - Moderada 3 - Grande
A - Grande B=31(p=10% PB=3,3(p=510" PB=3,7(p=10%
B - Normal B=37(p=10" P=42(p=10°) B=4,4(p=5.10%
C - Pequeno B=42(@=10° B=4,4(p=510° Pp=47(p=10°

Tabela 5.2 — indices de confiabilidade alvo par& EQJCSS, 2001)

As classes de consequéncias de falha séo defiaidasingdo da razao entre os
custos totais (custo de constru¢cdo mais custolda)fa os custos de construcdo, da seguinte

maneira:
Classe 1 - Pequend € 2):

Risco a vida e consequéncias econémicas, dado nanicale falha, sdo pequenas ou
despreziveis. (Ex: estruturas agricolas, silogegds
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Classe 2 - Moderad@®(< r < 5):

Risco a vida, dado um cenario de falha, € médiasoconsequéncias econémicas sao

consideraveis. (Ex: edificacdes residenciais e comis, edificacdes industriais)
Classe 3 - Grandéb(< r < 10):

Risco a vida, dado um cenario de falha, é alto ogamsequéncias econémicas sao

importantes. (Ex:pontes, teatros, hospitais, edgialtos)

Custo relativo das medidas de

seguranca

A - Grande B=1,3(p=10Y
B - Normal B=17 (p=5.109
C - Pequeno B=23@p~ 10’2)

Tabela 5.3 — indices de confiabilidade alvo pdr& HJCSS, 2001)

Quanto aos chamados Custos relativos das medelaseglranca o JCSS define

apenas a classe B como adequada para situacbesierasqvariaveis de resisténcia e

carregamento apresentem variabilidade méOi,d<V < O,E), vida util de projeto normal e

taxa de obsolescéncia da ordem de 3%.

O JCSS observa que conjuntamente com a imposiedoequisitos formais de
confiabilidade para os membros estruturais, medidagarantia e gestao da qualidade devem
ser tomadas durante todas as etapas da vida detuea\pesar disso, ndo apresenta medidas
de qualidade a serem tomadas associadamente aossirde confiabilidade alvo. Tal
associacao aparece de forma mais detalhada emexaingplo de normatizagdo que apresenta
diretrizes para analises de confiabilidade: a nanrapeia EN 1999:20(Rasis of Structural
Designdo Eurocode. Nela, definem-se trés classes deatdidfade (Tabela 5.4) que a ela
podem ser associadas trés classes de consequraiieta 5.5), trés niveis de supervisao
durante a fase de projeto (Tabela 5.6) e trés eiinspecédo durante a fase de construgéo
(Tabela 5.7).
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Reliability Class Minimum values for £
1 year reference period 50 years reference period
RC3 5.2 43
RC2 4.7 3.8
RCI 4.2 33

Tabela 5.4 — Classes de confiabilidade para ELU 1E90:2002).

Consequences Description Examples of buildings and civil

Class engineering works

CC3 High consequence for loss of human life, | Grandstands, public buildings where
or economic, social or environmental consequences of failure are high (e.g. a
consequences very great concert hall)

cc2 Medium consequence for loss of human | Residential and office buildings, public
life, economic, social or environmental buildings where consequences of failure
consequences considerable are medium (e.g. an office building)

CCl Low consequence for loss of human life, | Agricultural buildings where people do
and econoinic, social or environmental not normally enter (e.g. storage
consequences small or negligible buildings), greenhouses

Tabela 5.5 — Classes de consequéncias (EN 1990:2002

Minimum recommended requirements for

relating to RC3

Design Supervision Characteristics checking of calculations, drawings and
Levels specifications
Extended supervision | Third party checking :
DSL3 Checking performed by an organisation different from

that which has prepared the design

DSL2
relating to RC2

Normal supervision
organisation,

Checking by different persons than those originally
responsible and in accordance with the procedure of the

DSL1
Relating to RC1

Self-checking:
Normal supervision

the design

Checking performed by the person who has prepared

Tabela 5.6 — Niveis de supervisao de projeto (ESDID02).



[5. Confiabilidade Estrutural] 77

Inspection Levels Characteristics Requirements
IL3 Extended inspection Third party inspection
Relating to RC3
IL2 Normal inspection Inspection in accordance with the
Relating to RC2 procedures of the organisation
IL1 Normal inspection Self inspection
Relating to RC1

Tabela 5.7 — Niveis de inspec¢éo (EN 1990:2002).

5.4 Meétodos de Verificacdo da Seguranca — uma visad ger

Segundo afirma Hachich (1978), “a toda e qualqg&utira, fixada a sua vida util,
estd associada uma probabilidade de ruina ndo.n@laho consequéncia disso, alguns
métodos foram criados para manter essa probalslis@ol controle mesmo sem conhecer seu

valor exato.

A seguir, apresentam-se brevemente os principai®dog para a verificacdo da

seguranca com foco na fase de projeto.

5.4.1 Método das Tensdes Admissiveis

Por tensbes admissiveis entende-se: tens8edentemdmissiveis. Assim, impdem-se
um coeficiente de seguranca chamado de coefictenseguranca interno, por atuar no lado
da resisténcia e ndo das acdes externas. A teag#tojdto, ou admissivel, sera entdo a tenséo

de ruptura¢,) conhecida do material, dividida por este coefita€y;), ou seja:

g

adm

= 9u (5.1)
Vi

Os valores atribuidos ao coeficiente de segurememo sdo determinados através de
um consenso do meio técnico, ou seja, provem dariéqeia acumulada dos profissionais da

area, sem a existéncia de analises probabiligtemgo et al, 1991 apud Santos, 2007)
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O exemplo 1 a seguir e que sera desenvolvido eges adiantes foi adaptado de
Zagottis (1976).

Exemplo 1 Considere-se a viga da figura 18 constituida yor material elasto-

plastico ideal ou elasto-fragil ideal, com os setgs parametros:

- f, =30kN /cnf - resisténcia ao escoamento

- 200 G P a - médulo de elasticidade

-a=40cm b=12cn

ANMRNAN

L=4m

Figura 18 — Viga em balanco

Utilizando-se as equacfes da Resisténcia dos iiatgorocura-se saber qual seria a

maior carga P que pode ser aplicada, respeitandcoefitiente de seguranca interno igual a
2 (yI =2).

Quando o material for elasto-fragil, a maxima &nsormal € representativa do
estado de tens6es. Como ela aparece na secaoattaangnto, fica-se com:
6PL f
= <g , =YL (5.2)

a-méx - bh2 = adm

De forma equivalente:
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P Y (5.3)

Logo, P.= M =120kN
26400

Quando o material for elasto-plastico, utilizass@¢ensado cisalhante maxima como

representativa do estado de tensdes. Pelo ciralmahr, sabe-se que a méaxima tenséo
cisalhante vale:

e (5.4)

Quando a maxima tensdo normal para o estado déeteesn um ponto valg, € a

minimag. = 0, a maxima tensao cisalhante valera/2 . Para as fibras extremas tem-se:
3

r

_0; 3PL (5.5)
2

o <D
max bhz y

f

Como Ty =X chega-se no mesmo resultado:

f, 1
P =—0 =120kN
2y 3L

Como ressalta Zagottis (1976), o coeficiente dgumsmca interno, ndo é
representativo de qudo segura uma estrutura ésimasla variabilidade da resisténcia do
material envolvido. Ressalta também que nem sempoeficiente de seguranca interno deve

ser utilizado, posto que antes de um elemento testfuatingir sua tensdo admissivel, ele
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pode apresentar comportamentos nao lineares, comitangbagem; levando a um

dimensionamento contra a seguranca. J& em outs0s,c@omo a plastificagdo de uma viga,
que € um comportamento néo linear da estruturagamho de resisténcia ultima, obtém-se
um dimensionamento antieconémico. Em outras paaaa&xisténcia de algum tipo de nao
linearidade da estrutura, conduz a perda da e@mo@ entre o coeficiente de seguranca
aplicado na resisténcia, o coeficiente de segurarieano, daquele que seria aplicado nas

acOes externas, o coeficiente de seguranca externo.

5.4.2 Método dos Estados Limites

De modo a suprir as deficiéncias do método daésnadmissiveis em identificar e
respeitar os diversos modos de ruina aos quaistagueas podem estar sujeitas, o método

dos estados limites passou a ser utilizado no téerco.

Agora, para a verificagdo da seguranca de umat@stylem primeiro lugar devem-se
definir os eventos que estabelecem os limites entenfiguracdo desejada e a indesejada.
Limites que dizem respeito ao bem estar do usu#@&stética e durabilidade, limitando
deformacoes, fissuracdes e vibracdes, sdo chanesthdos limites de servigcda os limites
relativos & perda de capacidade resistente, sejagoda de equilibrio, deformacao plastica
excessiva, perda de estabilidade, entre outros,cBamadosestados limites ultimgsde
acordo com a NBR 8681 (2003).

Na abordagem determinista da verificacdo da segarpelo método dos estados

limites, é utilizado o coeficiente global de seguga Ele pode ser interno ou externo.

Existem também as abordagens semiprobabilistasokalpitistas do método dos

estados limites.

A seguir, sdo fornecidos maiores detalhes relatassdiferentes tratamentos dados a

verificacdo da seguranca utilizando-se o méetodcedtalos limites.

5.4.2.1 Método Determinista

Nesse contexto, estdo inseridos os métodos deil@guilimite, muito utilizados na

engenharia geotécnica. Neles, sédo feitas comparalg@e forcas e dos momentos atuantes,
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com as forcas e os momentos resistentes em umafisigoeritica de ruptura do solo
(MASSAD, 2010).

Focando-se apenas, por simplicidade, no exempligdadesenvolvido no exemplo 1,
um tratamento determinista para o estado limitepldstificacdo € dado no exemplo 2 a

seqguir.

Exemplo 2 Para a mesma viga no exemplo 1, procura-se deirngual € o
coeficiente de seguranca externo relativo ao estmite de plastificacdo da secédo do

engastamento quand®=120kN.

Quando o material for elasto-fragil, a ruptura e ahtes desse estado limite ser

alcancado, portanto, verifica-se somente, na setaencondicdo de material elasto-plastico.

Admitindo a capacidade de se ter uma se¢do onds &l seus pontos alcancaram a
tensdo de escoamento, uma situagéo possivel nasiest de aco, 0 momento resistente vale:

bh?
M =Zp ny com Z, =— (5.6)
4
Logo,
1240 030 M
. =————=1440kNm= P, =— = 360kN
41100 L
Portanto,
y,P=P, =y ,=360/120= :

Conclui-se que pard® =120kN, o método das tensdes admissiveis fornece uma
relagéo entre esforgos resistentes sobre esfooiogasites igual a 2, enquanto o método dos
estados limites, em sua abordagem deterministicaede, para esta mesma relacao, um valor

igual a 3.
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De acordo com aquilo que ja foi exposto acimag essultado mostra o quanto o
método das tensdes admissiveis pode levar a ssilp@uco eficientes.

5.4.2.2 Método Semiprobabilistico

O Método Semiprobabilistico pode ser visto como er@ucéo imediata aos métodos
deterministicos apresentados acima. Ele traz coowdade os coeficientes parciais de
seguranca. Estes coeficientes parciais tem a vamtage considerar a variabilidade das
solicitacbes e das resisténcias separadamente,ode gque para um determinado estado

limite, deve-se ter:

@R 2y, %i+yqi §+ (5.7)

Por outro lado, o Método Semiprobabilistico, pode gisto também como um
aprimoramento do Método Probabilistico Condicionadeel 1 (item 5.4.2.3.1) de forma a
implementar-se uma avaliacao racional dos fatowesimfluenciam a seguranca da estruturas
(Hachich, 1978).

A expresséo (5.7) foi originalmente desenvolvida @amos 60 para as normas de

concreto armado (Melchers, 1999)

Os coeficientes de seguranca parciais, que ganhfargencom a criacdo das normas
em estados limites, resultaram do consenso entrestratores e calculistas, mas
referenciando-os também, nos niveis de seguramgmgados com o método das tensdes
admissiveis. (MOTTA; MALITE et al.,2002 apud MORAIZ006)

Eles ainda tém uso limitado na engenharia geotécajwesar disso, para a verificacao
de estacas, por exemplo, enquanto elemento esirunniependente do solo, a NBR
6122/2010 propbe os coeficientes de segurancaaamara cada tipo de estaca, de acordo

com a tabela 5.8 abaixo.
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) Comprimento Gtil Tensao média
fok minimo (incluindo trecho atuante abaixo
Tipo maximo de ligagéo com o bloco} da qual ndc é
de estaca de T Yo ¥s | & % de armadura minima | necessario armar
projeto Armadure | Gombrimant (exceto ligacio
MPa primento com o bloco)
%o m MPa
Hélice/hélice de ' .
deslocamento & 20 1,4 1,8 1,15 0,5 4,0 8,0
Escavadas
; i
sem fhido 5 1.4 1,8 1,18 0,5 20 5,0
Escavadas
1 W
com fluido 20 4 18 | 115 0,5 4,0 6.0
Strauss P 15 14 | 1,9 | 1,16 0.5 2,0 ' 5.0
Franki b 20 14 | 1,8 | 1,18 0,5 Armadura .
integral
Tubulfes nao .
aricarisados 20 1.4 1,8 1,18 0,5 3,0 5,0
Raiz b 20 14 | 16 | 1451 08 Armadura .
integral
Microestacas b6 20 14 | 18 | 118 0.5 Armadura -
_ integral
Estaca trado Armad
vazado 20 14 | 18 | 1,15 0,5 ":1“: r:'l'a .
segmentado 9

Tabela 5.8 — Coeficientes de seguranca parciags\aaificacdo de ELU do elemento
de fundacéo (NBR 6122/2010)

Coeficientes parciais de seguranca tais como aumrna tabela 5.8 devem ser
calibrados de modo que possam, nas diversas easutncontradas, proporcionar a
seguranca e racionalidade maximas possiveis. Aamémessa calibragem é feita com o

auxilio dos métodos probabilisticos condicionadesia 2 e 3.

A seguir busca-se dar uma ideia de como os coefeseoarciais de seguranca podem

ser calibrados conforme Melchers (1999).

Dado um vetor de variaveis aleatorixs com distribuicbes de probabilidades
quaisquer, podem-se aproximar tais distribuicbes pastribuicbes normais, como

estabelecido em (5.60) e (5.6Rpr hora basta admitir que:

X =F[o()] 9
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Com a relagéo (5.8) acima se garante que a pilulzate acumulada do ponto de
projeto Xi* na sua distribuicdo de origem seja igual a proioaoie acumulada assumindo-se
uma distribuicdo normal equivalente. Seryloo vetor ja com as variaveis no espago normal

padréo, tem-se de (5.38) que:

X =, + Y0,
De (5.43) sabe-se que:
yi* = Ba,
Portanto,
X =i (+apd) (5.9)

Se X estiver representando variaveis do lado das éesists, de (5.17) e (5.9) obtém-

se:
. 1+vaps 1-k g,
X = -X = = )y =— (5.10)
1— kx 5)( ymi 1+ aiﬂdx
Se X; estiver representando variaveis do lado das tagies, de (5.18) e (5.9) obtém-
se:
 1+apg 1+a B3
bt A SR S 5.1
1+ kXJX Xk fi "ki fi l+ kX5X ( )

Com ). e ), como coeficientes parciais de seguranga.
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5.4.2.3Métodos Probabilistas

Aqui as grandezas participantes do modelo estiusfia tratadas sempre como

variaveis aleatorias.
No exemplo 3 a seguir, mostra-se uma possivel agerd probabilista.

Exemplo 3 Considerando ainda a estrutura representadafigel@a 18, mas com

material elasto-fragil de resisténcia respeitandua wistribuicdo log-normal com média

fy =30kN /cnj e coeficientes de variacad de 15% e 25%, determina-se a relacdo entre a

probabilidade de ruina e valores de P.

Primeiramente, calculam-se os parametrbe & da distribuicdo log-normal, para

0=0,1%:

2
&=/In1+ %) A=Inf, g (5.12)

Em seguida, fixa-se um valor para a probabilidaderuina p’; e utilizam-se os

valores correspondes da distribuicdo normal-padadseguinte forma:

* Inf -2
p, =®| f SVT (5.13)

De (5.13) obtém—sé;. A esse valor, corresponde um valor P*:

P =—2— (5.14)

Assim, ao projetar-se a estrutura para um carreg@rdeterministico igual a P*, a

probabilidade de ruina selfa*f .
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Um coeficiente de seguranca externo pode tambémassociado, da seguinte

maneira:

[
Ve =—"=— (5.15)
f P

Variando-sep; de10™*° a 0,9, chega-se nos resultados da tabela 5.9.

pf* fy* P* 'Ye
(kN/cnf)  (kN)
1,0E-10 11,49 91,89 2,61
1,0E-08 12,84 102,76 2,34
1,0E-06 14,60 116,80 2,05
1,0E-04 17,04 136,29 1,76
1,0E-02 20,97 167,75 1,43

0,1 24,51 196,05 1,22
0,5 29,67 237,34 1,01
0,9 35,92 287,34 0,84

Tabela 5.9 — Resultados exemplé3)(15).

Repetindo os calculos pafe=0,Z, chega-se nos resultados da tabela 5.10.
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pf* fy* P* ,Ye
(kN/cnf)  (KN)
1,0E-10 6,08 48,62 4,94
1,0E-08 7,31 58,47 4,10
1,0E-06 9,03 72,24 3,32
1,0E-04 11,65 93,19 2,58
1,0E-02 16,41 131,31 1,83

0,1 21,23 169,83 1,41
0,5 29,10 232,83 1,03
0,9 39,90 319,22 0,75

Tabela 5.10 — Resultados exempl®30(25).

Com este exemplo, introduz-se o calculo da prdibabie de ruina nas estruturas e

demonstra-se que variaveis com maior coeficienteagi@cdo, levam a maiores coeficientes

de seguranga.

54.23.1 Método Probabilistico Condicionado

Neste método, admite-se que o calculo da verifecatgi seguranca é dependente do
modelo estrutural. O exemplo 3 acima € um exempiide. Nele verificou-se a
probabilidade de ruina apenas da se¢do do engastarembora ndo exista nada que impeca
outra secdo qualquer de falhar antes da secdo suohgstada. Apesar disso, o Método
Probabilistico Condicionado apresenta bons resudtadrque, normalmente, a probabilidade
de ruina nas se¢fes menos solicitadas ndo é importasuficiente para causar grandes

alteracdes ao serem consideradas.

Fusco (1977) define trés niveis de aplicacdo do&é Probabilistico Condicionado

da seguinte maneira:

Nivel |

No nivel 1 de aplicacdo, adotam-se valores extrerdes cada variavel,
correspondentes a probabilidades previamente sceilavando a seguinte condi¢cdo de

seguranca:
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\
S( %extr’ §extr""’ %Iextr)< R 1r;extr’ Zrextr’ et rNextr/ (5'16)

Com S representando a fungdo que relaciona os parametresinfluenciam as

solicitagbes com um determinado esfor¢o solicitamtdR representando a fungdo que
relaciona os parametros que influenciam as resist€irom a resisténcia a um determinado

esforco resistente.

Os valores extremos das variaveis sdo na verdageegados na forma de valores
caracteristicos acrescidos de coeficientes de ag@or ou minoracdo. Os valores
caracteristicos sao definidos como relativos a eterchinado quantil de sua distribuicdo de
probabilidade.

No caso de distribuicGes normais, para as resist€rtem-se (Figura 19):

e =M (1=K J,) (5.17)

Sendo o coeficiente de variacdo igual a:

E para as solicitacdes, tem-se (Figura 20):

§x = # 1+ KO) (5.18)



[5. Confiabilidade Estrutural]

89

fri(ri)

Tk

Figura 19 - Valores Caracteristicos de r

fsi(si)

Sik

Figura 20 — Valores Caracteristicos de s

Sendo o coeficiente de variacao igual a:

K e kq séo os valores das normais padréo correspondenesbabilidades fixadas.
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Juntamente com o0s coeficientes de majoracdo erag@o, a expressao pode ser

escrita como:

rlk r.2k r Nk

SV, SV SV RS R (5.19)
. X,

h

Nivel Il

O nivel 2 emprega o processo dos extremos fun@pnande ao invés de

estabelecerem-se valores extremos para cada Jantergeniente em um dado estado limite,
estabelecem-se valores extremos pata e para R, também correspondentes a

probabilidades previamente aceitas. Define&se R tais como feito acima para o nivel 1.

Fica-se, portanto, com a seguinte condi¢cao deica¢éio da seguranca:

Sextr(§’ %""’ % )< extr(lrl {""’ L ] (520)

Em uma concepcdo mais atual, € no nivel 2 de galicdo MPC que as técnicas de

confiabilidade estrutural comegcam a entrar em c8aa. os chamados métodos de segundo

momento. Para tanto, trata-Se e R como uma tnica funcdo da seguinte maneira:

M=R-S (5.21)

Passa-se entdo a ser necessario definir someuntdoo extremo de uma funcéo.
QuandoS e R obedecem a distribuicbes normais de probabilidpdde-se relacionar a
probabilidade de qu& seja menor que um determinado valor extremo cogeos primeiro

e segundo momentos centrais, da seguinte maneira:

p, =®(-B) (5.22)

,B — — (5.23)
Oy \[U; +J§
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A equacdo (5.23) define o chamado indice de doifilade 5 como estabelecido

por Cornell (1969).
QuandoS e R obedecem a distribuicbes log-normais, tem-se:

(:

f=—5L (5.24)

\O: + O

A equacdo (5.24) define o indice de confiabilidafle como estabelecido por

Rosenbleuth e Esteva (1972).

Ainda, quandoM define uma funcéo ndo mais linear & e R, mas uma funcéo

nao linear qualquer, tal qual se possa escrever:

M =g(X,X,.... X ) (5.25)

Pode-se aplicar uma expansédo em série de Taykodois primeiros momentos da

funcdo M e absorver somente os termos de primeira ordeamdase com:

My =9 el ) (5.26)
og og
C ] .
225)( o o x, x| (27

Ou, se as variaveiX; e )ﬁ forem independentes:

_~ 2| 99
a’ —Za& 5 (5.28)
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Aplicando-se (5.26) e (5.28) na equacédo (5.23)misté o indice de confiabilidade
relativo ao método de nome mean value first-ordeosd-moment (MVFOSM):

ﬁ:yM 3 9 M v, ) (5.29)
225)( ox 5 SO x X]

Observa-se que, as equacoes (5.23) e (5.29) emdadpenas distribuicdes normais

para as variaveis aleatorias e a equacao (5.24)venapenas distribuicdes log-normais.

Juntamente com o método FOSM (first-order secondhemb), abordado na secéo
5.5.1, tem-se as possiveis abordagens da condiaibdiestrutural no ambito da verificacdo da

seguranca do nivel 2 do MPC.

Nivel I

Segundo Fusco (1977) o nivel trés corresponde acegso exato e para o qual a

condicao de verificacdo da seguranca é dada por:

[R(rl.’rz""’rN )_S(§1§’"-’§ }extr> ( (5.30)

Também em uma concepc¢ao mais atual, diferenciardeedb3 do nivel 2 apenas com
relacdo a precisdo dos métodos de confiabilidatietesal empregados. Ou seja, devem ser
utilizados procedimentos que permitam uma analisbgbilistica mais completa que aquela
proporcionada pelos métodos de segundo momento,amda ndo tdo completa como no

Método Probabilistico Puro.

O passo que deve ser dado no nivel 3 com relachtvelo2 € a utilizacao de variaveis
aleatdrias dotadas de distribuicbes de probabgidadue mais se assemelham e ndo somente
distribuicbes normais ou log-normais. Para tantmpregam-se meétodos de integracao
numeérica da fungéo conjunta de densidade de piatsd#s no dominio de falha, de acordo

com a equacéo abaixo.
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o = bl (5 n)0 0] =] 160K

Emprega-se também o Método de Monte Carlo, abordadsecéo 5.5.3 e o Método
FORM (First order Reliability Method), abordado én%.2. Sendo este ultimo, juntamente
com o método SORM (Second order Reliability Metham)qual ndo sera abordado nesta
dissertacdo, chamados de métodos de transformagéotrgbalharem com variaveis
“transformadas” de uma distribuicdo conjunta de bphiidades qualquer para uma

distribuicdo conjunta normal padrao.

5.4.2.3.2 Método Probabilistico Puro

Com o Método Probabilistico Puro, almeja-se podwersicerar na verificacdo da
seguranca, todos 0s possiveis cenarios que possaniecizar um determinado estado limite.
Além disso, para ser um método de verificacdo darsaca e de dimensionamento completo,
a ele devem-se somar critérios de maximizacdo dausilidade, dos quais se destaca a

minimizacdo de custos.

Exemplo 4 Separando-se a viga da Figura 18 em quatro ségmele 1 metro;
Atribuindo-se a cada um dos parametros uma distdbude probabilidades do tipo log-
normal com parametros definidos conforme a Tabdla &baixo e utilizando-se a expressao
(5.32) para o custo esperado como critério de deciglaciona-se o valor da altura média a

ser usada no dimensionamento com 0s respectivtssasperados e probabilidade de ruina.

variavel média variabilidade
fy (kN/cm?) 30 0,15
P (kN) 120 0,2
L (cm) 400 0
b (cm) 12 0,1
h (cm) hm 0,1

Tabela 5.11 — Parametros das variaveis log-normais

Custo esperado:
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E[custd= d p)df1- p)+( ¢ p)+ Dandd (5.32)

Para os danos atribui-se um prejuizo de R$ 100R&@ a construcdo e reconstrucao

atribuem-se valores unitarios iguais de R$ 1.000peiro cubico de viga.

A probabilidade de ruina ndo condicionada passa:a

p, =1-(1- p, )1~ p )1~ p_ )T R, ; (5.33)
P
/]
) V
5 h
; A B C D E 5
| 1m X lm N 1m N lm J
R N = | N

Figura 21 — Viga em balanco segmentada

Para cada secao, encontra-se uma funcéao de uicdiagbconjunta de probabilidades

que fornecera a probabilidade de ruina da secgmélfeito da seguinte maneira:

Seja)y, arelagdo entre a resisténcia e a solicitacaeg&osA, tem-se:

R fb.h?

y,=—2=-t22 5.34
s, 6Pl 39

A

Aplicando-se o logaritmo em ambos os lados dagégua

fbh’

y A A

6Pl

A

Iny, =1In
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= Iny, =Infb,h’-IN6PI,

= Iny,=Inf,+Inb,+2Inh, - (In6+ InP+ Inl,)

Como as varidveis tem distribuicdo log-normal,ssexspectivos logaritmos naturais
apresentam distribuicdo normal, o que equivalezardjueln Y, também tem distribuicao

normal, em acordo com a teoria de probabilidadesegtiabelece que qualquer combinacéo
linear de variaveis aleatérias com distribuicaonmady também obedece a uma distribuicao

normal.
Os parametros dessas distribuicdes sao dados.@6) &4(4.27).

Os parametros dg = Iny,, S30 expressos por:

A=A+ +2A, ~(A+In6+1nl ) (5.35)

& = \/gf + &2 +AE + & (5.36)

Com os parametros da distribuicdo conjunta em péeula-se a probabilidade de

falha utilizando-se a distribuicdo normal padrao.

p, = cp(—/]—G (5.37)
A {G

Para as outras sec¢0Oes realiza-se 0 mesmo procedjmde modo a poder-se achar a

probabilidade de ruina da estrutura através daesgfo (5.33).

Repete-se 0 mesmo procedimento para alturas darida 40 a 80 centimetros. A

relacéo entre as alturas da viga e o custo espérduistrada pelo gréafico abaixo.
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2500

2000 *

Custo R$

1500 |

1000 |

500 |

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Altura da viga (cm)

Figura 22 — Custo Esperado x Altura da viga

Para uma altura igual a 53 centimetros, o custeradp encontra-se no seu ponto de

minimo, portanto, essa € a altura 6tima. Deve-gsfica se a este dimensionamento 6timo,

segundo os critérios adotados, corresponde tamb#&rsaguranca adequada.

90

Altura da viga (cm)
Iy w [e)] ~ o]
o o o o o

w
o

0 0,005 0,01 0,015 0,02 0,025

Probabilidade de ruina

Figura 23 — Probabilidade de ruina x Altura.
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5.5 Meétodos de Confiabilidade utilizados

5.5.1 Método FOSM (First-Order Second-Moment)

Este método foi o primeiro a fornecer um indicecdefiabilidade 8 a apresentar a

chamada invariabilidade em relacdo a formulacdeqimcao de estado limite. Ele também

traz como novidade a busca pelo chamado pontoojietqr

Trabalha-se ainda somente com distribuicbes norrdaisprobabilidade para as
variaveis intervenientes, mas agora no espaco hqrasio Z através da relacdo definida
em (4.12), que no campo da confiabilidade estru@@ebe o nome de transformacédo de

Hasofer e Lind.

y = ™ (5.38)

A distribuicdo conjunta de probabilidades daséxagis do problema passa a ser entéo
do tipo normal padrdo multivariada, que é centrzalarigem dos eixos coordenados e que é
simétrica em relacéo a eles (simetria radial). £dtaas Ultimas propriedades indicam que a
distancia da origem dos eixos a superficie defipela equacdo de estado limite € uma boa
representante do indice de confiabilidade. Tal ded? util para uma aproximacdo de
primeira ordem do calculo da probabilidade de falBata aproximagdo de primeira ordem do
calculo da probabilidade de falha equivale a irsego de menos infinito a mais infinito em
todos os eixos menos no eixo que define a dist@lac@igem a superficie de estado limite, e

neste eixo, fazer a integragéo para valores matdtregie essa distancia.

A interpretacdo geométrica do indice de confiahdel como exposta acima, permite

afirmar que:
. «\Y2
B=(y ) (5.39)

g (y) =0 (5.40)
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Sendoy* 0 ponto de projeto. Este ponto tem a importandeneedade de ser o ponto
de maior probabilidade pertencentg@y) = 0. Ademais, o vetor unitario normal a superficie

g(y) =0 é dado por:

n :Dg_(y) 5.41
V) Og(y), o

As componentes desse vetor também representantoossfale sensibilidadé’ , que
indicam como o préprio nome diz, o quant® é sensivel a cada variavel. O vetpr é

definido como direcionado para o dominio de fafitatanto no sentido opostoly, logo:

a(y)=-n(y) (5.42)

Assim, pode-se obter uma relacdo direta entre dopda projeto e o indice de

confiabilidade da seguinte forma:

*

Y =B (5.43)

min

N&o se pode esquecer que a distribuicdo normaépadultivariada so tera simetria
radial se as variaveis intervenientes néo foremetamionadas. Caso sejam, deve-se aplicar
uma transformacdo, que além de levar ao espaco ahpadrdo, gere variaveis nao

correlacionadas.

Seja X 0 espaco normal de variaveis correlacionad¥s e espaco normal-padréo de

variaveis ndo correlacionadas, deve-se utilizar oragiz de transformacad\, tal que:

y=A"(x-p,) (5.44)

E de modo a obter-se uma matriz de correlaggaliagonal unitaria:



[5. Confiabilidade Estrutural] 99

C, =Covy.y")

Var(y, %) Co{ Y, )
= : CoM Y, ¥) (5.45)
Covy.y) Co(y y,) Vary)

Que é equivalente a:

c, =Cov{ A (x-n,).[A"(x-1,)]')
=CoA’x-A"p, x"A-p/A)
= Cov(ATx,xTA) =A"T CO\(X X T)A

0 C,=A'C,A =| (5.46)

Para que néo altere o moédulo do veXara matriz A deve ser ortogonal, ou seja:

AT =A" (5.47)

O procedimento necessario para encontrar-se @&nftesta descrito no apéndice B.

Feita as devidas transformacdes necessarias parabsé¢har no espacd ai ent&o

passam a serem validas as propriedades de intel@gseice de confiabilidade.

Quando a equacao de estado limite é linear, aacéqa (5.41) e (5.42) passam a ser
constantes e o calculo gg é feito diretamente, aplicando (5.42) em (5.43gisaija (5.40) ou
entdo se calculandgug e g, aplicados ao indice de Cornell. Por outro lado,ndoaa

equacao de estado limite ndo é linear, enfrentas® nova dificuldade que € encontrar o
ponto de projeto. De forma geral, este problemee@® colocado como um problema de
otimizacao, da seguinte maneira:



[5. Confiabilidade Estrutural] 100

0B8(y)=10g(y)

ou -0(y" )" = A|0g(y) (5.48)

Esta equacéo representa a minimizacég dejeita ag(y) =0, com a utilizagéo do

multiplicador de Lagranged . Desenvolvendo-a, obtém-se uma solucdo analitwa d

problema, como exposto a seguir:

§ 0
V)=

1

) )
—y (Y)Y = A2
oy

n

De forma compacta, tem-se:

y

—W#Alﬂg(y):y=-|/‘|Dg(y)ﬁ(y) (5.49)

Substituindo (5.49) em (5.39) e consideraye y* , tem-se:

8=l £.00(y) m(y) ] = 2 =[0(y ) mdly )]

Retornando a (5.49) o valor encontradotle chega-se finalmente em:
y ~ og(y)

) _[Dg(y*) ma(y )] 0e(y ) [og(y) 7

B (5.50)

Como esperado, (5.50) € equivalente a (5.43)ef@u s
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*

B.=0 ¥ (5.51)

Pode-se mostrar que linearizando a equacao deoelataite no ponto de projeto e
aplicando o indice de Cornell, chega-se ao messuitaglo. Estas duas solu¢cbes sdo pouco
praticas para situacdes que envolvam muitas vasigaesim, utilizam-se métodos numéricos

para a resolucao do problema.

O algoritmo de Hassofer e Lind é uma expanséo ideepa ordem em série de Taylor
no ponto de projeto da equacgéo de estado limitsgfau

a(y)=g(y')+0g(y )dfy-y)=0 (5.52)

Desenvolvendo-se esta expressao, aplicando (53ymnjando, chega-se em:

a(y)

y=o|pB., —m (5.53)

Beck (2014) sugere que (5.25) seja adaptada de mdallitar sua programacao, da

seguinte maneira:

(5.54)

_Oo(y)y -oly)_ .
) gy\Dg(y*gy a(y)

No final do processo, deve-se obyer= y*. Esta férmula de recorréncia pode ser

escrita no espacgeX, da seguinte maneira (Madsen et. al, 1986)

X -n,) Do(x) - o)
f9(x ) ,0(x )

X=p +CXDg(x*)( (5.55)
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Esse algoritmo, apesar de sua simplicidade ecptatie ndo oferece garantia de

convergéncia.

Na aplicacdo do método FOSM em um problema enmdlvede forma simplificada,
dois grupos de variaveis, as de resisténcia ewasiée solicitacdo, pode-se ilustrar o método

como mostra a Figura 24 abaixo.
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Curvas de nivel
de PDF conjunta

fRS (RX 4 SX ) \ SX

A

G(Ry.S,)>0
0 l \ R,
I
I
]
I
I
I
G(R,.S,)=0 I
I
Curvas de nivel Sy“ ,'
de PDF conjunta 1
I
f RS (RY’ SY ) I

R,.S,)<0

Figura 24 — Método FOSM. Passagem do espécpara o espacyy.
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5.5.2 Método FORM (First-Order Riliability Method)

O método FORM se utiliza de todos os conceitosmededos no método FOSM,
com a diferenca de nédo estar mais restrito a apgistaouicdes normais de probabilidade
para as variaveis intervenientes do problema. Sdimitidas, portanto, distribuicbes

estatisticas quaisquer para suas distribuicdesothalpilidades.

Como, no entanto, 0 método FOSM ¢é a base do m&O&M, faz-se necessario uma
nova transformacdo de variaveis que as leve tamp&mm o espaco normal padrdo ndo
correlacionadoQuando a distribuicdo conjunta de probabilidadegsmaco originalX das
variaveis € conhecida, o que € dificil, mas posspade-se aplicar transformacdes diretas
para o espaco das variaveis normais-padrdo na@lacionado Y . Este processo é
conhecido como transformacdo de Rosenblatt. Elsistenna preservagdo do conteudo de
probabilidade entre as distribuicbes de probaldkdanos seus respectivos espacos de

variaveis, da seguinte maneira:

F (x)=2(y,)

F () =2(y, | %) 555

F (%)= (Y, 1Y Yoo V)

Invertendo-se (5.56) obtém-se, como dito acima transformacéo diretX — Y':

Y. = CD_1[ Fl(xl)]
y, =0 [F,(x1%)]

Y, = @ [F (%1%, %))
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No caso das variaveiX; serem independentes, as probabilidades condisi@tana

desaparecem e a transformacao passa a ser apenas:

y=0"[F,(x)] (5.57)

Atenta-se para o fato de que antes da aplicac@mndalgoritmo de busca pelo ponto

de projeto no espac¥ , como o de Hasofer e Lind exposto acima, a equagastado limite

e seu vetor gradiente devem ser adequadas a pageda seguinte maneira:

g(x)=g(y)]J| (5.58)

Og(x)=30g(y) (5.59)

SendoJ a matriz jacobiana com elementgs = dy, /dx; -

Como, normalmente, ndo se tem em maos a distribaigdjunta de probabilidades, a
transformacdo mais apropriada para se obter unr detwariaveis ndo correlacionadas no
espaco normal padrédo € a chamada transformacaatdé Ela consiste de trés etapas. A
primeira € a obtencdo de distribuicbes normaisvedpntes a cada uma das distribuicdes
marginais de probabilidade, fazendo, portanto, asggem do espaco das variaveis
correlacionadas com distribuicées quaisduer para o espaco das variaveis correlacionadas
com distribuicdo normalX. Na verdade o que se equivalem, de forma aproxirapenas,
sdo as chamadas “caudas” das distribuicdes de moelmo ponto de projeto as PDFs e as

CDFs se igualem, ou seja:
i) (5.60)

i) (5.61)

Nesta primeira etapa, utiliza-se a distribuicdomarpadrao apenas como auxiliar na
determinacdo dos momentos centrais de primeirgunda ordem das distribuicdes normais
equivalentes. A transformacéo para o espaco ngratbfio so € feita na etapa seguinte. Deste
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modo, sendo@ e @ os simbolos usuais para a PDF normal padrdo egp&@BF normal

padréo, respectivamente, pode-se escrever (560¥B como:

R (u)=0 A TA (5.62)

m@?i}4ﬁ;Mj 569

O desvio padréo da normal equivalente obtém-sarislol(xl* —HU )/UX na equacao

(5.62) e substituindo em (5.63), resultando em

rlghelel) o

A média obtém-se de (5.62) utilizando o resultalotido em (5.64) parg, :

o5 (4)) = u=i-0(5 (i) o0

Assim, de posse deu, e O, as normais equivalentes as variaveis para
i i

i =1,2,...n ficam definidas.

Um caso particular ocorre quando a distribuicaproéabilidades dél, € lognormal.
Quando isso ocorre (5.62) pode ser escrita como:
Inu -4, X 4,

E (ul*):cp —{I — P - i (5.66)
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Ou seja:

L = ' (5.67)

2

qu\/z_ﬂ 20 ¢ _a 27T 2l o

U X X

Sendo valida a igualdade (5.67), tem-se que oia¢mdrao da normal equivalente

vale:

g, =X {q (5.68)

E de (5.67) e (5.68) a média da normal equivalesali

My =X (1— In X + Aui) (5.69)

Na Figura 25 e Figura 26 ilustra-se a PDF e a QBBpectivamente, da normal

equivalente a uma distribuicéo lognormal com mégdia= 20 e desvio padra@, =6 no

ponto ui* =21
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Figura 25 — PDF da normal equivalente a uma logabrm
1,2
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=
o
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Figura 26 — CDF da normal equivalente a uma logabrm

A segunda etapa faz a passagem do espXcopara o espaco das variaveis

correlacionadas com distribuicées normais-padfapportanto, representa a transformacéo
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de Hasofer e Lind dada em (5.38). As covariancigdanto, os coeficientes de correlagéo

P também devem ser transportados para o esgagoomo segue:

P % =[[220(7 74, ) d2d :70)

]

Os coeficientespuj sdo determinados iterativamente pela equacdo asimpor

férmulas aproximadas que fornecem a seguinte @l@Géreghian e Liu, 1986):

r =135 (5.71)

A terceira etapa faz a passagem do espAggara 0 espacgo das variaveis normais-
padrdo ndo correlacionad¥s. Para isso impde-se que a matriz de correlacZspacoY

seja diagonal unitaria, ou matriz identidade, ted,csendo:

y=A'z (5.72)

Obtenha-se:

C, =Cov(y,y") =1 (5.73)

Que é equivalente a:

C, = COV(ATZ ,(ATZ)T)

= Cov(ATz, zTA) =A' CO\(Z,ZT) A

0 C,=A'C.A =I (5.74)
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Da mesma forma que em (5.46), a matfiz é encontrada conforme procedimento

descrito no apéndice B.

Na aplicacdo do método FORM em um problema envdlvede forma simplificada,
dois grupos de variaveis, as de resisténcia ewasiéle solicitacdo, pode-se ilustrar o método

como mostra a Figura 27.

G(R,.S,)

Curvas de nivel
de PDF conjunta

fRS(RZ‘SZ)

Curvas de nivel
de PDF conjunta

fRS (RL" SL' ) \ SL'

G(R,.S,)>0

U»~U

Curvas de nivel
de PDF conjunta

fRS (RY‘ SY )

Figura 27 — Método FORM. Passagem do espécpara o espacd.
Passagem do espagopara o espacyy.
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5.5.3 Método Monte Carlo

O porqué de esse método ser chamado de Monte t€éarlama origem interessante e

pode ser lido no excerto abaixo:

O termo "Monte Carlo" foi introduzido por von Neummae Ulam durante a segunda
Guerra Mundial, como cédigo para o trabalho seceetoLos Alamos; ele foi sugerido pelos
cassinos na cidade de Monte Carlo em Monaco. Odoéte Monte Carlo foi entdo aplicado a
problemas relacionados a bomba atdmica. O trabalmolveu a simulacdo direta do
comportamento de difusdo aleatéria de néutrons aterial cindivel. (RUBINSTEIN, 1981,

traducdo nossa).

Como se pode ler acima, o Método Monte Carlo, és&iamente relacionado com a
ideia de simulagdo. Segundo Naylor apud Rubins{&#881) “simulacdo € uma técnica
numerica para conduzir experimentos em um computadperimentos tais que se utilizem
de modelos matematicos e l6gicos para descrevempartamento de sistemas econémicos

ou de negbcios ao longo de um periodo de tempo”.

O Método Monte Carlo pode ser definido como um tgpecifico de simulacdo em
que as observacdes sao independentes uma das autggosta do modelo pode ser expressa

por uma funcéo; o tempo ndo exerce grande inflaénci

Para executar uma simulacdo langca-se mao de nsirgerados aleatoriamente. De
acordo com L’ecuyer (1988), um gerador de nimelem@ios € definido por um espaco de
estado finitoS, uma funcéof :S - £ e a denominada semen8. A funcéo f é uma

férmula recursiva que gera uma sequéncia pseudoateaentro do espaco de estado, da

seguinte forma:

s=f(s,), i=123,.. (5.75)

A cada elemento dessa sequéncia, associa-se ugrmaieatorioJ variando de 0 a

1, utilizando-se uma transformacga S — (0,1, tal que:
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u =d9d(s) (5.76)

Essa sequéncia, como ja foi mencionado, € na derdaterministica e repete-se ao
completar um ciclo. Este ciclo tem um tamanho aiople dado pelo menor inteifd para o

qual:

SEE (5.77)

Os geradores mais comumente utilizados séo osi@esalineares Congruenciais de

Lehmer (L'ecuyer, 1988). Eles sdo definidos da sggumaneira:

s = f(s,) =(as, + & (modm) u= ¢ 3= (5.78)

S
m

A notacdo matematic@nodm), significa que a diferenca entre os valores de cad

lado da igualdade, é multipla ou divisivel pat. Trata-se de uma relagdo de congruéncia

entre nameros inteiros, dai o nome dado ao gerador.

Em (5.4) M, a e C sao inteiros positivos con@<M e C< M. Fazendo-se

C = 0O obtém-se um gerador chamado de Gerador Multiplizatinear Congruencial

(GMLC), que pode ser definido como:

s = f(s,) = as, (modm), u= @ 9= (5.79)

S
m

Neste caso, 0 periodo maximo igualla ndo pode ser alcancado como em (5.4)

limitando o espago de estadga= {0,1,...,m- } .

Em L'ecuyer (1988) obtém-se um gerador atravésatabinacdo de dois ou mais
geradores GMLC de forma a obterem-se geradoreemfs e com maior periodo. Além

disso, sdo aplicados diversos testes sobre os ggesadbtidos de forma a garantir sua



[5. Confiabilidade Estrutural] 114

uniformidade e independéncia entre os valores geraksim, julgou-se vantajoso utiliza-los

neste trabalho.

Pode-se verificar visualmente a uniformidade de gemador plotando-se um par

coordenadc( Uy, uk+1) . Para o gerador utilizado obtém-se a Figura 2&aba

[ 'o..':.‘io: 'I"'".:;- ] 'l"".o -
ae” "1:'¢“:o-‘:f .:'-. ;li :. -% ] g‘.‘%’ﬁ.h'
# =‘.m ""1-‘# .}..1‘.== .'{\..ﬁ,i.' L] f."" .:.. 1
A e --ﬁ;' it P -.J-'.q.-.:;. -‘4.17“5'-&-1}“;
08 o ' ':,3%}:;_: P{é _‘ﬁ%,i-.cx‘t.':_::_ » {; - 5:':"'" 1:";‘ TS :’-'i
b . :"H".' i‘":“ ..'?‘::{f‘ .‘?‘f{“‘h\t‘ .:{"':":i {t‘g l:‘i. ., # ‘,{

M ot "-“:o - bt LLa ) o - F ' "
0,6 -.4::".‘{ Y ?.}%";’: 2o, mﬂfﬁf.ﬁ?ﬁﬁﬂl‘. . Zf..'::
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04 ten
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Figura 28 — Teste de Uniformidade do GMLC.

A principio o teste visual indica que 0s numerdedecem a uma distribuicdo
uniforme de probabilidade ja que ndo se podem whsem comportamento tendencioso dos
pares coordenados, eles estao distribuidos igusdnmem plano. Apesar disso, atualmente
disp6em-se de diversos testes para dar mais rabastalgoritmo. Podem-se aplicar testes
estatisticos, tais como os apontados em Rubingl@Bil). No apéndice A realiza-se o teste
qui-quadrado a titulo de exercicio, posto que @rélgo utilizado ja foi suficientemente
testado.

Com relacdo ao tempo de processamento para gedecauimeros aleatorios, o
gréfico da Figura 29 indica o tempo gasto em seggipdra gerar e plotar numeros aleatorios
em um arquivo de dados. A eficiéncia em relacadeagpo gasto € muito importante. Ao
decidir pelo uso do algoritmo este quesito teve pgso alto e, portanto, considerou-se
satisfatorio seu desempenho.
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Figura 29 — Tempo de processamento

Dando prosseguimento ao método Monte Carlo de aloifiiade estrutural, agora de
posse de um gerador de numeros aleatorios, cadalasnzariaveis aleatérias envolvidas em
um dado problema pode ser simulada separadamenteagla para a funcao de estado limite
gue define o problema estrutural.

Seja X o0 espaco de variaveis originais ndo correlacionadada uma variaveX

pertencente a este espaco e com GTQI(X) , gera-se um valor representativo dessa variavel,

a partir de um numerbtl entre 0 e 1 gerado aleatoriamente que passaesespar o valor de

F, (X) em um ponto correspondenie, de modo que:

u =F,(X) (5.80)

Para acessar o valdfbasta entdo tomar a inversa da CDF:

X =F2(U) (5.81)
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Repete-se tal procedimento para todas as varame@velas, obtendo-se entdo uma
avaliacdo da funcdo de interesse. Somando-se oralaecenarios pertencentes ao dominio
de falha, determina-se a probabilidade de falh@inrhslefine-se a probabilidade de falha

como.

p, = [ 101, (x)dx (5.82)

Com | (x) uma funcao indicadora a qual dominio, se no davdeifalhaD , ou no

dominio de segurancB)_, o vetor das variaveix trouxe a estrutura.

1 se xUOD
1(x) = (5.83)
0 se xOOD

De forma equivalente a (5.82), pode-se escrever:

p, = E[1(x)] :éz 1(x,) (5.84)

Com S como numero total de simulacdes.

Ja para o caso em que se parta do esp@aiias variaveis originais correlacionadas,
nao é mais possivel aplicar (5.81) diretamente peeasar o valor da variavel, posto que se
assim fosse feito, ela estaria sendo gerada deafordependente de outras a serem geradas

posteriormente, 0 que nNao € mais o caso.

Para gerar entdo, corretamente, varidveis corogladas, deve-se primeiramente,

gerar um vetor de nimeros aleatériaspara cada uma das varidveis intervenientes no
problema e de forma equivalente ao que foi feit@ pariaveis ndo correlacionadas, gera-se

um vetor de variaveis normais-padréo nao correfecias.

y =07 (u) (5.85)
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De posse da matriz de transformacdo como defema45.71), obtém-se um vetor de
variaveis normais-padrao correlacionadas da segfonna:

*

Z = Ay (5.86)

Com a ajuda das distribuicOes marginais de prtidate F, (x) do espaco original,

chega-se em um vetor de varidveis no espdcde interesse e que servira como dados de

entrada para a equacéao de estado limite implicita.

X =F (fD(z* )) (5.87)

A partir dai, as equacoes (5.82) a (5.84) sdzatihs da mesma forma.

E possivel atribuir um intervalo de confianca aow obtido em (5.84). Para isso,

além da estimativa da média, falta ainda ter urhiena8va da variancia dg. .

De acordo com o teorema do limite central, pira o, a distribuicdo dep, segue
uma distribuicdo normal. A estimativa da media jole € dada por (5.84) e a estimativa da

variancia dep_ € igual a:

var(p,) = (jz\/ar[ N =2vaf i(x) 558)

De (4.4) pode-se afirmar que:

Var[1(x { e[ 1*(x)]-E[1(x)]'} (5.89)

Considera-se valido adotar a estimativa para aneia del (x) dada por (5.48) ja

que se trabalharda somente com grandes amostrasor@enFusco (1976), em amostras
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retiradas de um universo normal, deve-sesteg 3 2 para que com 95% de probabilidade

o0 erro relativo da estimativa do desvio-padraoswxere 25%.

Aplicando (5.84) em (5.89) tem-se:

a1 (] =507 () - )

E, finalmente, de (5.88) a variancia (e vale:

2 1 1 > 2 2
Var(p, ) =0’ =S—_1[—SZ 12(x,) - pf} (5.90)

De posse de (5.46) e (5.49), o intervalo de copégparap, € dado por:

ko, +p, sy, <pt+ ko, (5.91)

f

Sendo kC o valor da distribuicdo normal-padrdo correspotwlem um nivel de

confiancaC pré-determinado.

®(-k,szsk)=C (5.92)

Para obter-se um nivel de confiangade= 95%, por exemplok_ =1, 96.

Conclui-se assim, a exposi¢cao do chamado Métoduév@arlo simples ou cru, que é
aplicavel para problemas de razoavel complexidaddelque o tempo de processamento nao
seja um fator limitante ou inibidor. Variantes mafcientes desse método podem ser

desenvolvidas.
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5.6 Confiabilidade de Sistemas

O estudo de sistemas estruturais tem como objetndise, as estruturas sujeitas a
multiplos modos de falha.

Para o caso do modelo de estacas em estudo, sienémlas trés modos de falha:

1. Ruptura do elemento estrutural da estaca por casgoeexcessiva
2. Plastificacao total da resisténcia oferecida pelags de interface estaca-solo.

3. Deslocamento excessivo.

Os trés modos sdo modos de falha para o ELU. P&kSovale exclusivamente o
terceiro modo.

5.6.1 Sistema em série

Em uma estrutura idealizada como um sistema era, s#us membros sao ligados

como em uma corrente, assim, a falha de qualquedauseus membros acarreta a falha da
estrutura inteira. Designando-se plét , paraj =1,2,...n, o evento de falha de cada um

dosn membros da estrutura, a probabilidade de faltesttatura € dada por:

p, =P(M,0M,0..0M,) (5.93)

SendoD,, parai =1,2,...n, o dominio de falha de cada um dosnodos de falha

associados a estrutura em estudo, (5.31) passa a se

P = _[ I f, (x)dx (5.94)
UiD
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5.6.2 Sistema em paralelo

Em uma estrutura idealizada como um sistema enhep@racus membros sao ligados
como em uma grade, assim, a falha de um dos seubnoe ndo acarreta a falha da estrutura

inteira. A probabilidade de falha da estrutura passer:

p, =P(M,n M,n..n M) (5.95)

SendoD,, parai =1,2,...n, o dominio de falha de cada um desnodos de falha

associados a estrutura em estudo, (5.31) passa a se

p, = | .| f ()dx (5.96)

MiD,

5.6.3 Limites dep, para sistemas estruturais em série

Como alternativa a integracdo da equacao (5.94g-pe utilizar os limites superior e

inferior da probabilidade de falha e assim obtansdor com uma boa precisao.

Para uma estrutura com trés modos de falha, panmre a probabilidade total de

falha é dada por:

p, = P(M,)+ P(M,)+ P(M,)
-P(M,n M,)-P(M,n M,)-P(M,n M,) (5.97)
+P(M, n M, n M,)

Considerando-se apenas os termos uni-modaisv@dos de falha, estabelecem-se os

limites de primeira ordem (Beck, 2011):

ma{ A M)]< p <> A M) 99
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Considerando-se, além dos termos uni-modais, rasofebi-modais, estabelecem-se
os limtes de segunda ordem (Beck, 2011):

{ Mo M)} p
<Y P(M ima{P( Mo M)]

i=1

i-1

Zma{o A M)

i=1

(5.99)

5.6.4 Método Monte Carlo para sistemas estruturais

Pode-se afirmar que o método Monte Carlo € o miatemrte para aplicacdo em
sistemas estruturais. Nele ndo se faz necessafdicacido dos limites da probabilidade de

falha, podendo-se proceder a integracédo das equén8d) e (5.96) diretamente.

Para sistemas em série, a funcéo indicadora uldizan (5.82) passa a ser:

1 se xDLnJDf
1(x) = o (5.100)

0 se xd D

E para sistemas em paralelo, a funcéo indicaddrzada em (5.82) passa a ser:

1 se xDr?]Df
1(x) = S (5.101)

0 se xO D

5.6.5 Método FOSM e FORM para sistemas estruturais

Tais métodos sédo aproximados, como ja demostraglders 5.5.2 e 5.5.3. Os limites
da probabilidade de falha como exposto acima, paseatdo a serem importantes

alternativas.
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A determinacdo da probabilidade das intersecc@sesséarias para a avaliacdo dos
limites bi-modais, € feita de forma aproximada.aPiaso tomam-se as fungbes de estado
limite duas a duas e adotadas como variaveis dedistréibuicdo normal-padréo bivariada.

Sendo duas func¢des de estado limite, linearizadasespaco normal-padréo tais que:

g(y)=B-2ay =F-ay (5.102)
k=1

g (y)=B8-Day=8-uy (5.103)
k=1

As variancias de cada uma delas vale:

o, =) a0, =) a.=1 (5.104)
k=1 k=1
n n
—_ 2 2 __ 2 _
Ojj _Zajka-yk _Zajk =1 (5.105)
k=1 k=1

U, =B, (5.106)

Hy =B, (5.107)

De (4.5), a covariancia entre elas vale:
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coa. g)=E(9-u4)(9-4)]= & 09-44

=E[(B-0,3)(8 -« I) |- 4 4

=E[ (o, y)(e, )]

:Cov(ai ¥,a, @/)+ E(e, y) E(“J E/)

=0,Cov(y.y)ea,
L
Cov( g, g )= O (5.108)
De (4.6), a correlacao entre elas vale:
Cov| g,
P = ( d 9) =a Blj (5.109)
O-Qi Ugj

Pode-se constatar através da Figura 31 que daw@oeentre as funcdes de estado

limite € também o cosseno do éngtﬂjoque as normais a elas fazem entre si, ou seja:

p; =cosf (5.110)
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By,
A\%‘—) lBj\z‘

Figura 30 — Interseccao entre modos de falha. Adiapde Ditlevsen apud Madsen et. al
(1986)

A probabilidade P(g <0n g <0)=P(M n M ) pode entdo ser
calculada, de forma aproximada, com o auxilio ddrithuicdo normal acumulada bivariada

®, da seguinte forma:

P(M, A M,)=0,(-8.-8.5)=["["¢,(xv.np,) dxdy (5.111)

Sendo¢2 a distribuicdo normal bivariada dada por:
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(5.112)

Ax+y- 20xy}

¢ e 277\/1 oi F{

Melhor do que realizar a integracdo da equacdd (5.6, novamente, lancar mao dos

limites superiores e inferiores da probabilidadecada. A Figura 31 mostra uma situacao

para O > (0. A probabilidade da intersecg&@( M, n M, ) equivale a integracéo sobre
a area hachurada da Figura ?.JEJ(Mi nM, ) € maior do que a integracdo sobre a &rea

definida pelo angulcA E C ou sobre a area definida pelo éngBéD, mas & menor do que

a integracao sobre a soma dessas duas areasphueEkspode-se estabelecer que:

S >0:

ma{ @ (=)o (-5,).®(-8)e(-4,)]<P(M n M )< (5.113)
(=) (-5,)+o(-5)(-4)

se QO <0:

(5.114)

0<P(M, M) < mio(~4)0(-5,). (-8 )o(-4, )]

As distanciasf3. podem ser encontradas atraves das relagfes geaméta

i il]

Figura 31. Com algumas manipulagfes algébricasaebegas expressoes:

B, :’B_—'O“? (5.115)
1-p
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Figura 31 — Rela¢des geométricas.

Note-se queIBji representa a probabilidade de falha no mojjodado que

o} (y) = 0, algo que representa uma probabilidade condici@atesmo vale par)g’in .



6. Exemplos

6.1 Estaca Isolada Sujeita a Momento

77y M =95,826 kNm

o0 o0
® 00 L N
E =2,111110°4kN / m*
v.=0,2

E, =2,1111-10"kN / m’

6,096 m

Figura 32 - Exemplo 1.

Este exemplo foi tirado de Andrade et al. (2014)média das variaveis (Médulo de
elasticidade da estaca e do solo; coeficiente des&odo solo; comprimento e diametro da
estaca; momento fletor aplicado na cabeca da ¢sstZarepresentada na figura acima e seus
desvios padrbes sdo todos iguais a 10% de suasctiesg médias. Elas sdo avaliadas

primeiro como sendo todas normais e depois comaosinlas log-normais.

A funcéo de estado limite € definida para o desiwrdo horizontal da estaca com um

deslocamento de referéncia de 0,37 mm, ou seja:

g(x)=0,37-|d,]| (6.1)
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Assim, a diferenca em relacdo ao que foi feito emirade et al. (2014) serd apenas
relativo ao modelo mecanico utilizado. Se |4 elesgsie na utilizacdo da solucao fundamental
de Kelvin com a discretizacdo da superficie dearoot em elementos triangulares finitos e
infinitos, aqui ele consiste, como exposto acima, utilizacdo da solucdo fundamental
Mindlin, sem a existéncia de integrais na supexfib® contorno. As estacas, no entanto,
foram representadas da mesma forma, pelo o elerfieittode quatro n6s como descrito na

sessao 3.2.1.

Considerando todas as variaveis com distribuicAamab de probabilidades e
acompanhando a convergéncia dos resultados parajuaméidade crescente de simulacdes

de Monte Carlo, chega-se no grafico abaixo:

0,02 -
0,018 -
0,016 -
0,014 -
0,012 -

w 001 -

o
0,008 -|
0,006 -
0,004 -
0,002 -

O ‘ T T T T T T T T 1
0 10000 20000 30000 40000 50000 60000 70000 80000 90000

NUmero de Simulactes

Figura 33 — Convergéncia M.C. para variaveis nesma

Pelo grafico, pode-se observar que a probabilidkdélha converge para um valor
entre 0,016 e 0,018 ou um valor bastante proxim@,@E65.

Ainda considerando todas as variaveis com disgdounormal, o método FOSM
fornece um indice de confiabilidadé = 2,11 que corresponde a uma probabilidade de

falha de 0,0174 ou 1,74%, indicando a concordaecitie os métodos e validando os

resultados.



[6. Exemplos] 129

Passando para a situacdo em que todas as van@asigem distribuicdo log-normal
de probabilidades e acompanhando a convergénciaredogtados para uma quantidade

crescente de simulacdes de Monte Carlo, chega-ggfico abaixo:

0,016 -
0,014 -
0,012 -
0,01 -

. 0,008 -

o
0,006 -

0,004 -

0,002 -

0 ’ T T T T T T T 1
0 10000 20000 30000 40000 50000 60000 70000 80000

NUmero de Simulactes

Figura 34 — Convergéncia M. C. para variaveisiognais.

Pelo grafico, pode-se observar que a probabilidkdéalha converge para um valor
entre 0,012 e 0,014 ou um valor bastante proxim@,@E35.

Ainda considerando todas as variaveis com disg@miog-normal, o método FORM

fornece um indice de confiabilidadé = 2,173que corresponde a uma probabilidade de

falha de 0,0149 ou 1,49%, indicando a concordaeate os métodos e validando os

resultados.

Comparando-se os resultados obtidos aqui com tidoskem Andrade et al. (2014)

chega-se na seguinte tabela comparativa:

FORM Monte Carlo
Este trabalho  Andrade et al. (2014) Este trabalho  Andrade et al. (2014)
Normal 1,74% 1,55% 1,65% 1,55%
Lognormal 1,49% 1,30% 1,35% 1,13%

Tabela 6.1 — Comparacao exemplo 1.
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6.2 Estaca Isolada Sujeita a Carga Vertical

U C
.

LI

————— e

Figura 35 — Estaca Isolada.

Neste exemplo sera avaliado o comportamento de esteca escavada sujeita a
cargas verticais apenas. As distribuicdes adotaal@scada variavel aleatéria foram baseadas
em Wang e Cao (2013), Bauer e Pula (2000), Beckl€2014). Para as distribuicdes de
probabilidade dos parametros dos modelos de adaréadmitiram-se distribuicbes normais
como as mais convenientes dado que estudos espsciifara estes parametros sdo muito

€SCassos.

O mddulo de elasticidade do concreto utilizadoaftinitido como aquele pertencente
a um concreto com 20 MPa. O modulo de elasticidgagdante aos 28 dias correspondente a
este concreto vale (NBR 6118, 2014):

f
E, = (0,8+ 0, 29%) 5600/ f, = 21287,36@Pa (6.2)
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O modulo de elasticidade do solo foi adotado convalor médio das cinco camadas
de solo do exemplo dois encontrado em Said e2080. Para o angulo de atrito adotou-se o
mesmo procedimento, chegando-se em 39,@4 coeficiente de empuxo, de acordo com
(3.67) vale:

K, =1-ser(39,44) = 0,36 (6.3)

As médias dos parametros do modelo de aderéncanfdoaseadas nos valores
utilizados em Said et. al. 2009. Os modelos prdiséilbbs das variaveis e seus parametros

estao listados na tabela 6.2 abaixo.

A correlacéo entre as variaveis € desprezada @os tws exemplos a seguir. Julgou-se
ser esta a decisao mais adequada em vista de pauwit®s estudos existentes que permitam

adotar valores consistentes.

Tipo da variavel Nome da variavel DimensaDistribuicdo  Média Desvio §adr
Carga permanente (g) KN. Normal 170 17
Carregamentos Carga variavel (q) kN. Gumbel 51 10,2
Médulo de elast. da estaca)E kN/n Normal 21287367 2128736,7
Materiais Médulo de elast. do solo JE kN/nf  Log-normal 55000 55001}
Peso especifico do solp) KN/ Normal 17 3,4
Coef. De Poisson do solg) ( - Log-Normal 0,3 0,06
Dimensaes Comprimento da estaca (L) m Log-normal L 0,1L
Diametro da estaca (D) m Log-normal 0,3 0,03
Coeficiente de atrito iniciajip) - Normal 0,017 0,0017
Coeficiente de atrito na ruptuna€y) - Normal 0,51 0,53,,
Parametro da curva de endurec. (A) - Normal 0,00008 00006
Parametro da curva de amolecg)(A - Normal 15 15
Modelos de aderéncia Espessura da camada de interface (t) m Normal 0,003 00,0
Tens&o inicial na interface () KN/mf Normal 1 0,2
Tensao de referénciagfp KN/mf? Normal 1 0
Deslocamento relativo no picaju m Normal 0,0001 0,0001
Coeficiente de atrito de pica) - Normal 0,6 0,06

Tabela 6.2 — Modelos probabilisticos das variaveis.
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6.2.1 Verificacoes de ELS

O deslocamento de referencia adotado foi de 5,0 pamando a equacao de estado

limite de servico, na unidade de milimetros, fica:

g(x)=5,0-|d, (x)| (6.4)

Pode-se estudar a importancia de cada parametalado da probabilidade de falha
utilizando-se os componentes do vetor alfa dado(8#2). Os resultados obtidos séo

ilustrados na figura 36 abaixo.
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Figura 36 — Analise de sensibilidade. L = 10.
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Pode-se notar que o modulo de elasticidade doésolparametro que apresenta maior
importancia para o calculo da probabilidade deafalApesar disso, nota-se também que para
0s modelos de aderéncia hiperbdlico e hibrido oulndde elasticidade do solo ja ndo é téo
preponderante diminuindo mais 0 seu peso com o rEovni® comprimento da estaca ou do

diametro.

Julga-se de grande valor estudar o comportamengstdaa diante de um parametro
tdo complicado e dificil de ser obtido na pratigae é o mddulo de elasticidade do solo.
Foram plotados em trés graficos, um para cada matkeladeréncia, como se comporta a
probabilidade de falha para diversos coeficientevatiacdo do médulo de elasticidade do
solo e diversos comprimentos da estaca. Os deragamptros foram mantidos iguais aos da
tabela 6.2.
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Figura 37 — Analise de Sensibilidade. L =16.



[6. Exemplos] 134

A Figura 37 mostra na verdade que com 0 aumentoodaprimento da estaca, o
deslocamento predominante passa a ser o plastit@oeo elastico refletindo na menor
sensibilidade da probabilidade de falha ao médaleldsticidade do solo. Parametros como o
coeficiente de atrito na ruptura e o peso especiic solo passam a desempenhar maior
influencia na presenca de escorregamento. Estaaéinformacao importante a ser estudada
em nas verificagdes de ELU a serem vistas no ieguiste.
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Elastico
Ses= 30% Ses= 40% Ses= 50% Ses= 60% Ses= 70%
L (m) B pf B pf B pf B pf B pf
6 4,77 9,21E-07 3,43 3,02E-04 2,76 2,89E-03 2,20 39802 1,82 3,44E-02
7 5,17 1,17E-07 3,71 1,04E-04 2,98 1,44E-03 2,37 8903 1,99 2,33E-02
8 5,50 1,90E-08 3,95 3,91E-05 3,15 8,16E-04 2,62 45E03 2,15 1,59E-02
9 5,80 3,32E-09 4,17 1,52E-05 3,26 5,57E-04 2,71 36803 2,30 1,07E-02
10 6,07 6,32E-10 4,36 6,50E-06 3,42 3,18E-04 2,93 ,69E8-03 2,35 9,49E-03
11 6,30 1,49E-10 454 2,81E-06 3,55 1,93E-04 2,99 ,39BH-03 2,44 7,34E-03
12 6,51 3,76E-11 4,72 1,18E-06 3,68 1,18E-04 3,03 ,22E-03 2,65 4,02E-03
13 6,73 8,48E-12 4,87 5,58E-07 3,79 7,53E-05 3,18 ,36E204 2,72 3,26E-03
14 6,88 2,99E-12 5,00 2,87E-07 3,89 5,01E-05 3,25 77504 2,77 2,80E-03
15 7,02 1,11E-12 5,16 1,23E-07 3,98 3,45E-05 3,32 5004 2,82 2,40E-03
16 7.14 4,67E-13 5,29 6,12E-08 4,07 2,39E-05 3,38 628304 2,86 2,12E-03
17
' 5,,=10%

15 j %& Ues = 55000

13 j‘ \\ ——5Es = 30%

Eup ~B—3Es = 40%

~ \ SEs = 50%

? ”\\ —<5Es = 60%

7 : 0Es = 70%

7\( ﬁi\
5 T T T T 1
0,00 0,01 0,01 0,02 0,03 0,03 0,04 0,04

Probabilidade de falha

Figura 38 — L x pf&Es para modelo elastico
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Hiberbdlico
8es= 30% 8es= 40% 8es= 50% Ses= 60% 8es= 70%
L (m) B pf B pf B pf B pf B pf
6 - 7,98E-01 - 7,70E-01 - 7,60E-01 - 7,56E-01 OED1
7 . 7,22E-01 - 7,08E-01 - 7,06E-01 . 7,10E-01 6E:D1
8 - 6,34E-01 - 6,16E-01 - 6,30E-01 - 6,38E-01 4601
9 . 5,10E-01 - 5,24E-01 - 5,44E-01 . 5,54E-01 0ED1
10 - 3,58E-01 - 3,80E-01 - 4,14E-01 - 4,40E-01 62&-01
11 - 2,62E-01 - 2,96E-01 - 3,00E-01 . 3,10E-01 268-01
12 - 1,68E-01 - 1,76E-01 - 1,98E-01 - 2,12E-01 32F:01
13 1,38 8,38E-02 1,34 9,01E-02 1,30 9,68E-02 1,25 ,06E-01 1,22 1,11E-01
14 1,65 4,95E-02 1,59 5,59E-02 1,55 6,06E-02 1,47 ,08E-02 1,39 8,23E-02
15 1,99 2,33E-02 1,92 2,74E-02 1,85 3,22E-02 1,78 ,74B02 1,63 5,16E-02
16 2,19 1,43E-02 2,11 1,74E-02 2,07 1,92E-02 1,95 ,56E202 1,91 2,81E-02
17
3,,=10%
15 __.\ . “ES = 55000
NN
13 - - ~+ 3Es = 30%
En i ~= 5Es = 40%
- . SEs = 50%
L ~—dEs = 60%
’ . ~ 3Es = 70%
5 T T T T T T T T 1
0,00 0,10 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,90

Probabilidade de falha

Figura 39 — L x pf ¥6Es para modelo hiperbdlico.
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Hibrido
3es= 30% Ses= 40% 3es= 50% Ses= 60% 3es= 70%
L (m) B pf B pf B pf B pf B pf
6 - 8,22E-01 - 8,04E-01 - 7,94E-01 - 7,80E-01 2E®1
7 - 7,48E-01 - 7,44E-01 - 7,44E-01 - 7,30E-01 2ED1
8 - 6,54E-01 - 6,52E-01 - 6,46E-01 - 6,50E-01 0E®1
9 - 5,00E-01 - 5,20E-01 - 5,42E-01 - 5,54E-01 4501
10 - 3,68E-01 - 3,92E-01 - 4,14E-01 - 4,32E-01 58E-01
11 - 2,64E-01 - 2,86E-01 - 3,00E-01 - 3,32E-01 508-01
12 1,12 1,31E-01 1,08 1,40E-01 1,03 1,52E-01 0,97 ,65H-01 - 2,06E-01
13 1,48 6,94E-02 1,39 8,23E-02 1,25 1,06E-01 1,13 ,29H-01 0,98 1,64E-01
14 1,78 3,75E-02 1,65 4,95E-02 1,60 5,48E-02 1,48 94802 1,27 1,02E-01
15 2,07 1,92E-02 2,00 2,28E-02 1,90 2,87E-02 1,88 ,01EB02 1,66 4,85E-02
16 2,38 8,75E-03 2,21 1,34E-02 2,10 1,79E-02 2,02 17202 2,00 2,28E-02
17
s 0,,=10%
P Hgs = 55000
S
e IS - 3Es = 30%
En = SEs = 40%
- - %
o — 3Es = 50%
/ < -~ 5Es = 70%
5 T T T T T T T 1
0,00E+00 1,00E-01 2,00E-01 3,00E-01 4,00E-01 5,00E-01 6,00E-01 7,00E-01 8,00E-01 9,00E-01

Probabilidade de falha

Figura 40 — L x pf 6Es para modelo hibrido.
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Elastico
80%
q
;‘E 70% V2 SR
g 60%
CEa —A—1=6
> 0
o 50% L=8
g 0% ——L=10
C
8 30% —=1=12
T 20% —o-1=14
© 10% -3-1=16
O% T T T T T T T
0,00 0,01 0,01 0,02 0,02 0,03 0,03 0,04 0,04
Probabilidade de falha
Figura 41 -6Es x pf. Elastico.
Hiperbdlico
80%
(é” 70% - ] 3
o] =h==6
_%_5’“ 60% -
< f —<L=8
S 50% -
(D) —_
——1=10
o 40% -
g \ =12
D 30% -
e -o-1=14
o 20%
O -B-1=16
10%
0% T T T T T T T T 1
000 010 020 030 040 050 060 070 0,80 0,90

Probabilidade de falha

Figura 42 6Es x pf. Hiperbdlico.



[6. Exemplos] 139

Hibrido
80%

70%

60%

=6
== =8
—o—L=10
L=12
20% -0-L=14
10% --1=16

50%

40%

30%

Coeficiente de variacadg,

O% T T T T T T T T 1
0,00 0,10 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,90

Probabilidade de falha

Figuta - 8Es x pf. Hibrido.

Nas Figuras 38 a 40 a probabilidade de falha érades em funcdo do comprimento
da estaca e do coeficiente de variacdo do médulelatgicidade do solo. Para o modelo
elastico observa-se a maior influencia do méduloetissticidade. As Figuras 41 a 43
expressam 0s mesmo valores das Figuras 38 a 40dms@sstos de maneira diferente,
evidenciando que diferentes comprimentos de es@sanais ou menos influenciados pela

variabilidade do solo.
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6.2.2 VerificacOes de ELU

Para situacdes de ELU utilizam-se neste trabalhanodelos que consideram o
escorregamento da estaca em relacdo ao solo. Asm, domo ja colocado no item 5.6, a
estaca pode apresentar basicamente, neste tralaiha, em trés diferentes situagdes e,

portanto, sendo necessarias trés equacoes de bstraeo

30 cm

Figura 44 — Secéo transversal da estaca.

O primeiro modo de ruina seria por compressao ek@eslo material da estaca.
Considerando-se uma estaca de concreto com seg@vdrsal como a da Figura 44, a

equacdao de estado limite deste modo € dada por:

g, =(ADf + AOf)- N, (6.5)

SendoAC a area de ConcretofC a resisténcia do concreta!\,s a area de ag;ofS a

resisténcia do ago.

De acordo com Fusco (1977) o coeficiente de vaoiag resisténcia do concreto pode
ser adotado como igual a 10% e o coeficiente d@g&o da resisténcia do aco pode ser

adotada como igual 5%. A média da resisténcia doreto de 20MPa vale:
y, =f, +1,64r, = 20+ 1,6412 23,3MPa

Para o aco da armadura, sendo do tipo CA-50, sisiércia média vale 500 MPa.
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O segundo modo de ruina acontece quando todoto lateral for solicitado sobrando
apenas a resisténcia de ponta como capaz de absoréscimos de carga. Isso acontece
guando todos os nos do elemento finito da estara,excecdo do né da base, alcancarem as
tensdes limites do modelo de aderéncia. Este modpode ser avaliado pelo método de
Monte Carlo. A sua equacdo de estado limite ndce geat escrita em termos numeéricos,

apenas como funcao indicadora:

0 se xUD

9 (X) = 1 se xOD (66

Um terceiro modo de falha pode ser criado com basgquanto da carga total esta
sendo resistida pela ponta da estaca, posto qusarposxistir situacbes em que toda a
resisténcia por atrito lateral foi solicitada, n@aponta da estaca ainda possui uma reserva de
resisténcia, assim define-se o paramgtoomo sendo a razao entre a carga vertical resistid

pela estaca e carga vertical total que esta saliddada, ou seja:

N
A - Rponta (67)
N

S

Este modo esta ligado em paralelo com o segundo mean série com os demais. Da
mesma forma que para o modo 2, este modo sO podevakado através de uma funcao
indicadora, ou seja:

0 se xUD

9 (x) = 1 se xOD 68

O quarto modo de ruina acontece quando se ulsapas deslocamento de referéncia
admitido como representativo da ruptura. Adotarelgara este valor de referéncia como
20% do diametro da estaca como apontado no iterh. lé8equacéo de estado limite deste

modo é dada, na unidade de centimetros, por:
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g, (x) =6,0-|d, (x) (6.9)

A probabilidade de falha para o ELU passa a sémada entdo pela seguinte

equagao:

pf:P(Ml)+P(MZOM3)+P(M4)_F(Mlm M, n Ms)
-P(M,n M,)-P(M,n M,n M)+ (6.10)
P(M,nM,nM,nM,)

Para o carregamento adotado, de acordo com a talZklaota-se facilmente que o
primeiro modo de falha pode ser desprezado, dad@aihance dele acontecer é nula. Desse

modo, a equacdao (6.10) pode ser simplificada para:

p, =P(M, n M)+ P(M,)-P(M,n M,n M,) (6.11)

Para o coeficiente de atrito na ruptura, a digicéo de probabilidade passa a ser a
log-normal. Optou-se por esta distribuicdo por saturalmente truncada em zero. Nos
exemplos a seguir a também ¢é feita esta altergg@@, que ndo sejam gerados valores
negativos para o coeficiente de atrito, algo quence quando se tem uma distribuicdo

normal com grandes desvios padrdes ou grandeziereéis de variagao.



[6. Exemplos] 143
Hiberbdlico
Our =20% Our =50% 3, =80%
L (m) pf pf pf
10 4,30E-01 4,98E-01 5,44E-01
11 2,38E-01 3,60E-01 4,54E-01
12 1,28E-01 2,66E-01 3,72E-01
13 7,20E-02 1,74E-01 3,06E-01
14 3,00E-02 1,27E-01 2,32E-01
15 1,40E-02 7,90E-02 1,82E-01
16 6,67E-03 4,50E-02 1,44E-01
17 2,33E-03 2,90E-02 1,08E-01
18 1,33E-03 2,43E-02 9,00E-02
19 8,33E-04 1,50E-02 6,60E-02
20 3,00E-04 8,86E-03 5,17E-02
dgs= 50%
uép,u’ = 0151
=—3ur =20%
our =50%
dur =80%
8 T T T T T 1
0,00E+00  1,00E-01  2,00E-01  3,00E-01  4,00E-01  5,00E-01  6,00E-01

Probabilidade de falha

Figura 45 - L x pf x6ur. Hiperbolico.
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Hibrido
dur =20% dur =50% 3, =80%
L (m) pf pf pf
10 4 26E-01 4 90E-01 5,12E-01
11 2,26E-01 3,44E-01 3,80E-01
12 1,00E-01 2,26E-01 2,88E-01
13 3,85E-02 1,22E-01 2,10E-01
14 1,80E-02 6,40E-02 1,28E-01
15 6,67E-03 4. 00E-02 8,50E-02
16 1,50E-03 2,10E-02 4 90E-02
17 1,00E-03 1,20E-02 3,07E-02
18 3,33E-04 6,6 7E-03 1,60E-02
19 1,00E-04 4.33E-03 6,10E-03
20 2,00E-04 1,67E-03 3,25E-03
22
20 ¢ dgs= 50%
My = 0,51
=—3ur =20%
dur =50%
dur =80%
’ —
8 T T T T T 1
0,00E+00 1,00E-01 2,00E-01 3,00E-01 4,00E-01 5,00E-01 6,00E-01

Probabilidade de falha

Figura 46- L x pf xdur. Hibrido.

Nas Figuras 45 e 46 a probabilidade de falha éradesem funcdo do comprimento

da estaca e do coeficiente de variacao do coefiecginatrito na ruptura.
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6.3 Grupo de trés estacas

Neste exemplo, sdo consideradas estacas escavadgm chélice continua. Serdo
adotados 0os mesmos parametros do solo do exempdvioan variando-se apenas oS
carregamentos e as dimensfes das estacas. Mantémbgan o tipo de concreto utilizado.

.
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Figura 47 — Grupo de 3 estacas.
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Tipo da variavel Nome da variavel Dimenséo Distribnicd Média  Desvio padréo
Carregamentos Estacas Carga permanente (g) KN. Normal 1260 126
12e3 Carga variavel (q) KN. Gumbel 540 108
Modulo de elast. da estaca)E kN/n?  Normal 21287367  2128736,7
Materiais Médulo de elast. do solo JE kN/m? Log-normal 55000 55000} 5
Solo e estacas 1,2 e 3 Peso especifico do solp) kN/m®  Normal 17 3,4
Coef. De Poisson do solo) ( - Log-Normal 0,3 0,06
Dimensdes Comprimento da estaca (L) m Log-normal L 0,1L
Estacas 1,2 e 3 Diametro da estaca (D) m Log-normal 0,8 0,08
Coeficiente de atrito iniciajip) - Normal 0,017 0,0017
Coeficiente de atrito na ruptuna€yy) - Normal 0,51 0,58,
Parametro da curva de endurec. (A) - Normal 0,00008 0006
Parametro da curva de amolecg)(A - Normal 15 15
Modelos de aderéncia Espessura da camada de interface (t) m Normal 0,003 00®,0
Tensao inicial na interface() kN/m?  Normal 1 0,2
Tenséo de referénciagfp KN/ Normal 1 0
Deslocamento relativo no pica{u m Normal 0,0001 0,0001
Coeficiente de atrito de picp,) - Normal 0,6 0,06

Tabela 6.3 — Modelos probabilisticos das variaveis.

6.3.1 VerificacOes de ELS.

O deslocamento de referencia adotado foi de 10 pomando a equacédo de estado

limite de servico para cada estaca, na unidadeiltretros, fica:

g"(x)=10,0-|d (x)[, n=1,2, (6.12)

Considerando que as estacas formem um sistema legadsérie, o limite superior bi-
modal para a probabilidade de falha desse sistateade acordo com (5.99):

p,=P(E)+P(E)+ HE)- K En E)
-m&{ A En E), K En B)]

(6.13)

SendoE; o evento de falha da estaca
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Elastico
Oes= 30% Jgs=50% dgs= 70%
L (m) pf pf pf
10 2,70E-01 4,00E-01 4,84E-01
11 2,12E-01 3,62E-01 4,56E-01
12 1,68E-01 3,08E-01 4,28E-01
13 1,34E-01 2,86E-01 3,90E-01
14  1,05E-01 2,53E-01 3,60E-01
15 8,30E-02 2,26E-01 3,30E-01
16 6,80E-02 2,01E-01 3,11E-01
17  4,80E-02 1,85E-01 2,90E-01
18 4,35E-02 1,71E-01 2,75E-01
19 3,65E-02 157E-01 2,62E-01
20 2,80E-02 1,44E-01 2,45E-01
21 2,22E-02 1,31E-01 2,34E-01
22 1,84E-02 1,19E-01 2,20E-01
23 1,75E-02 1,06E-01 2,11E-01
24  1,70E-02 1,00E-01 1,99E-01
25 1,33E-02 9,20E-02 1,94E-01
26 1,13E-02 8,70E-02 1,85E-01
27  9,00E-03 8,00E-02 1,76E-01
28 8,30E-03 7,20E-02 1,74E-01
29 6,92E-03 6,80E-02 1,67E-01
30 6,00E-03 6,40E-02 1,64E-01
33
6, =10%
28 - <= 55000
23 -
E ——3Es = 30%
-
18 SEs = 50%
~-5Es = 70%

13

0,00

0,10

0,20

0,30

0,40

0,50

Probabilidade de falha

Figura 48 — L x pf»6Es. Elastico.

0,60
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Hiperbdlico
Oes= 30% Ops=50% dps= 70%
L (m) pf pf pf
18 8,62E-01 8,60E-01 8,63E-01
19 7,83E-01 8,00E-01 8,03E-01
20 6,90e-01 7,10E-01 7,23E-01
21 5,63E-01 6,20E-01 6,63E-01
22 4,90E-01 5,40E-01 5,80E-01
23  4,20E-01 4,86E-01 5,40E-01
24 3,23E-01 4,17E-01 4,86E-01
25 2,70E-01 3,60E-01 4,37E-01
26 2,03e-01 3,13E-01 3,87E-01
27 1,43E-01 2,67E-01 3,57E-01
28 1,17E-01 2,30E-01 3,30E-01
29 1,04E-01 2,08E-01 3,10E-01
30 8,60E-02 1,78E-01 2,97E-01
31 7,65E-02 1,66E-01 2,83E-01
32 6,05e-02 1,52E-01 2,67E-01
34
32
30 8, =10%
o es = 55000
26
S ——3Es = 30%
22 O0Es = 50%
20 v =-0Es = 70%

18
16

0,00

0,20

0,40

Probabilidade de falha

0,60

0,80

Figura 49 — L x pf 6Es. Hiperbdlico.

1,00
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Hibrido
Oes= 30% Jgs=50% dgs= 70%
L (m) pf pf pf
18 8,70E-01 8,53E-01 8,47E-01
19 7,98E-01 8,13E-01 8,00E-01
20 7,63E-01 7,63E-01 7,43E-01
21  6,40E-01 6,57E-01 6,77E-01
22 5,33E-01 5,63E-01 6,10E-01
23  4,27E-01 4,70E-01 5,30E-01
24 3,47E-01 4,13E-01 4,67E-01
25 257E-01 3,53E-01 4,13E-01
26 2,10E-01 3,03E-01 3,70E-01
27 1,67E-01 257E-01 3,37E-01
28 1,20e-01 2,30E-01 3,17E-01
29 1,03E-01 2,00E-01 2,84E-01
30 8,67E-02 1,67E-01 2,73E-01
31 6,40E-02 1,48E-01 2,53E-01
32 540E-02 1,40E-01 2,47E-01
34
32
30 0, =10%
Les = 55000

28
~
c 26
p—
1 24
22
20
18
16

=—05Es = 30%
0Es = 50%

=#-0Es = 70%

0,00

0,20

0,40

Probabilidade de falha

0,60

Figura 50 — L x pf »6Es. Hibrido.

1,00

Nas Figuras 48 a 50 pode-se observar que someraec@aprimentos elevados das

estacas, podem-se alcancar niveis de segurangiatesios, de acordo com a tabela 5.3.
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6.3.2 VerificacOes de ELU.

Aos modos de falha intraespecificos, ou seja, quendrespeito a cada estaca em
particular somam-se os modos de falha interespesifique sdo estabelecidos entre estacas

diferentes.

Os modos de 1 a 4 descritos no item 6.2.2 sdoooesnintraespecificos no grupo de
estacas. O primeiro modo de falha continua sendprdeado e para o quarto modo de falha
considera-se um deslocamento de referéncia comal Bul0% do didametro da estaca,

portanto a equacéao de estado limite deste modmidade de centimetros, € dada por:

0. (x) =8,0-]d, (x) 614

Nos gréaficos a seguir, variou-se o compriment@staca e o coeficiente de variagcédo
do coeficiente de atrito na ruptuga , posto que, de acordo com a analise de sensilida
realizada no exemplo anterior, este parametroajoente com o peso especifico do solo, séo

os de maior importancia na verificagdo de ELU. ®opespecifico do solo foi mantido com
coeficiente de variagéo de 20%.
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Hiberbolico
0, =20% 8,,=50% 5, =80%
L (m) pf pf pf
18 5,30E-01 5,50E-01 5,80E-01
19 4,10E-01 4,88E-01 5,39E-01
20 3,06E-01 4,30E-01 5,04E-01
21  2,24E-01 3,66E-01 4,60E-01
22 1,66E-01 3,10E-01 4,18E-01
23 1,06E-01 2,56E-01 3,82E-01
24  6,80E-02 2,16E-01 3,44E-01
25 450E-02 1,76E-01 3,05E-01
26  2,40E-02 1,43E-01 2,62E-01
27 1,76E-02 1,16E-01 2,26E-01
28 9,50E-03 9,20E-02 2,10E-01
29 6,00E-03 6,70E-02 1,87E-01
30 5,00E-03 5,60E-02 1,59E-01
32
30 -
| dgs= 50%
28 - Mgy = 0,91
26
E o Sur =20%
- )y —o—5ur =50%
dur =80%

0,00

0,10

0,20

0,30

Probabilidade de falha

0,40

0,50

0,60

Figura 51 — L x pf »our. Hiperbalico.

0,70
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Hibrido
0, =20% 8,,=50% 5, =80%
L (m) pf pf pf
18 5,74E-01 6,16E-01 6,26E-01
19 4,66E-01 5,50E-01 5,82E-01
20 3,54E-01 4,82E-01 5,16E-01
21 2,56E-01 4,10E-01 4,56E-01
22 1,64E-01 3,20E-01 3,84E-01
23 1,09E-01 2,52E-01 3,36E-01
24  6,73E-02 2,04E-01 2,80E-01
25 4,60E-02 1,72E-01 2,36E-01
26 3,00E-02 1,38E-01 1,96E-01
27 2,00E-02 1,04E-01 1,64E-01
28 1,60E-02 7,60E-02 1,34E-01
29 1,30E-02 6,10E-02 1,18E-01
30 6,70E-03 5,62E-02 9,10E-02
32
dgs= 50%
My = 0,51

dur =20%

=—3ur =50%

dur =80%

16

0,00

0,10

0,20

0,30

0,40

0,50

0,60

Probabilidade de falha

Figura 52 — L x pf Xur. Hibrido.

0,70
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Hiberbodlico
0, =20%  8,=50% 5, =80%
L (m) pf pf pf
18 3,42E-01 4 48E-01 5,20E-01
19 2,36E-01 3,73E-01 4. 55E-01
20 1,62E-01 3,00E-01 4,15E-01
21 9,00E-02 2,50E-01 3,55E-01
22 6,50E-02 2,15E-01 3,20E-01
23 3,70E-02 1,64E-01 2,76E-01
24 2,00E-02 1,32E-01 2,43E-01
25 1,33E-02 1,08E-01 2,18E-01
26 6,50E-03 8,00E-02 1,98E-01
27 6,00E-03 5,80E-02 1,76E-01
28 4 60E-03 4. 70E-02 1,45E-01
29 3,33E-03 3,60E-02 1,31E-01
30 1,40E-03 2,60E-02 1,13E-01
32
dgs= 50%
uﬁur = 0’51
2 dur =20%
= =—3ur =50%
dur =80%

16

0,00

0,10

0,20

0,30

0,40

Probabilidade de falha

0,50

Figura 53 - L x pf xur. Hiperbdlico.

0,60
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Hiberbolico
d0ur=20%  5,,=50% 5, =80%
L (m) pf pf pf

18 1,58E-01 3,00E-01 4,18E-01

19 7,80E-02 2,46E-01 3,44E-01

20 5,70E-02 2,00E-01 3,06E-01

21  2,00E-02 1,46E-01 2,74E-01

22 1,30E-02 1,16E-01 2,30E-01

23  7,00E-03 8,60E-02 2,08E-01

24  5,00E-03 6,00E-02 1,80E-01

25  3,14E-03 4,60E-02 1,54E-01

26  2,80E-03 3,40E-02 1,18E-01

27  2,00E-03 2,00E-02 1,08E-01

28 1,50E-03 1,80E-02 9,40E-02

29 750E-04 1,33E-02 7,70E-02

30 2,67E-04 1,00E-02 6,20E-02

32
dgs= 50%
Msr = 0,51
c dur =20%
- =—3ur =50%
dur =80%
16 T T T T 1
0,00 0,10 0,20 0,30 0,40 0,50

Probabilidade de falha

Figura 54 - L x pf »ur. Hiperbdlico.

De acordo com as Figuras 51 a 54, somente pac8gs em que a ponta da estaca
seja capaz de suportar mais de 60% da carga fuieh@da na estaca e para comprimentos
elevados das estacas, 0s niveis de segurancalpdiseEao satisfatérios.
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6.4 Grupo de seis estacas

Neste exemplo, sdo consideradas estacas pré-msldad@ncreto. Serdo adotados 0s
mesmos parametros do solo do exemplo anteriorandoise 0s carregamentos e as
dimensfes das estacas e mudando-se também aguaigdosetros do concreto utilizado por
se tratar de um elemento pré-moldado, portantosaptendo maior qualidade e menor
incerteza quanto a resisténcia obtida.

T2 %

ol
v

v

0.50m

8

Figura 55 — Grupo de 6 estacas.
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Tipo da variavel Nome da variavel

Dimensao Distribwicad Média

Desvio padrao

Carregamentos Estacas Carga permanente (g) kN. Normal 720 72
laé6 Carga variavel (q) KN. Gumbel 480 96
Médulo de elast. da estacg)E KN/t Normal 21287367 1064368,35
Materiais Mddulo de elast. do solo JE KN/nt Log-normal 55000 5500 5
Solo e estacas 1 a 6 Peso especifico do sola)( kN/m®  Normal 17 3,4
Coef. De Poisson do solg) ( - Log-Normal 0,3 0,06
Dimensdes Comprimento da estaca (L) m Log-normal L 0,1L
Estacas 1 a 6 Didmetro da estaca (D) m Log-normal 0,5 0,05
Coeficiente de atrito inicialip) - Normal 0,017 0,0017
Coeficiente de atrito na ruptuna€y) - Normal 0,51 0,58,
Parametro da curva de endurec. (A) - Normal 0,00008 00006
Parametro da curva de amolecg)(A - Normal 15 15
Modelos de aderéncia Espessura da camada de interface (t) m Normal 0,003 00©,0
Tensdo inicial na interface(;) KN/nt Normal 1 0,2
Tensdo de referénciagfp kN/nt Normal 1 0
Deslocamento relativo no picau m Normal 0,0001 0,00001
Coeficiente de atrito de pica) - Normal 0,6 0,06

Figura 56 - Modelos probabilisticos das variaveis.
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6.4.1 VerificacOes de ELS

O deslocamento de referencia adotado foi de 10 pamando a equacéo de estado

limite de servi¢o para cada estaca, na unidadeildretros, fica:

g"(x)=12,0-|d’(x)|, n=1,23,4,5 (6.15)

O limite superior bi-modal para a probabilidadefalba do sistema em série formado

pelo grupo de seis estacas, de acordo com (5.8i@), v

p,=P(E)+P(E)+ HE)+* K E)+ R §)+ R B

-P(En E)

-mé&{ A(En E), K En E)]

-ma{ P(En E), K En E), ® En B]

-ma{ A(En E), K En E), # En B, ¢ B §]

-m&{ (En E), KEn E). REn B, 0B . P B §

(6.16)

Note-se que como no exemplo de grupo com trés asstag céalculo dessa
probabilidade de falha para ELU é feito somente cométodo de Monte Carlo que é o

método mais eficiente para confiabilidade de siagermomo ja apontado no item 5.6.4.
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Elastico
des=30% Jgs=50% Jgs= 70%
L (m) pf pf pf
20 1,18E-01 2,80E-01 3,63E-01
21 1,01E-01 2,60E-01 3,43E-01
22 8,90E-02 2,45E-01 3,33E-01
23  7,50E-02 2,23E-01 3,30E-01
24 6,40E-02 2,17E-01 3,20E-01
25 6,33E-02 2,03E-01 3,09E-01
26 575E-02 1,91E-01 2,92E-01
27 5,17E-02 1,88E-01 2,93E-01
28 4,75E-02 1,81E-01 2,86E-01
29 3,60E-02 1,75E-01 2,76E-01
30 3,50E-02 1,68E-01 2,64E-01
31 3,00E-02 1,62E-01 2,54E-01
32 2,70E-02 1,50E-01 2,50E-01
33 2,50E-02 1,47E-01 2,48E-01
34 2,20E-02 1,39E-01 2,42E-01
35 2,10E-02 1,35E-01 2,38E-01
36 1,80E-02 1,25E-01 2,34E-01
38
36 -
34 6,,= 10%
32 Ugs = 55000
30
E2s8 ——3Es = 30%
~ 26 SEs = 50%
24 =-5Es = 70%
22
20
18 . . . . . : r .
0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 0,35 0,40

Probabilidade de falha

Figura 57 — L x pf ¥6Es. Elastico.
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Figura 58 — L x pf ¥Es. Hiperbdlico
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Hiperbdlico
Oes= 30% Jgs=50% dgs= 70%
L (m) pf pf pf
25 7,10E-01 7,47E-01 7,70E-01
26 6,66e-01 7,07E-01 7,17E-01
27 6,33E-01 6,73E-01 6,90E-01
28 5,87E-01 6,47E-01 6,90E-01
29 5,80E-01 6,33E-01 6,50E-01
30 5,40E-01 6,20E-01 6,50E-01
31 5,20E-01 6,00E-01 6,20E-01
32 4,80E-01 5,87E-01 6,20E-01
33 4,73E-01 5,60E-01 6,13E-01
34 4,27E-01 5,33E-01 5,87E-01
35 3,93E-01 5,13E-01 5,80E-01
36 3,87E-01 4,93E-01 5,73E-01
37 3,73E-01 4,93E-01 5,40E-01
38 3,73E-01 4,73E-01 5,30E-01
39 3,60E-01 4,67E-01 5,20E-01
40 3,53E-01 4,67E-01 5,10E-01
42
0 8, = 10%
38 Les = 55000
36
Bhe ——3Es = 30%
- 32
dEs = 50%
30
~-0Es = 70%
28
26
24 : . . ;
0,0E+00 2,0E-01 4,0E-01 6,0E-01 8,0E-01 1,0E+00
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Hibrido
Oes= 30% Ops=50% dps= 70%
L (m) pf pf pf
25 7,40e-01 7,33E-01 7,47E-01
26 6,87E-01 6,93E-01 7,20E-01
27 6,07E-01 6,60E-01 6,67E-01
28 5,73E-01 6,40E-01 6,50E-01
29 540E-01 6,20E-01 6,33E-01
30 5,00E-01 5,93E-01 6,20E-01
31 5,00E-01 5,93E-01 6,13E-01
32 493E-01 5,80E-01 5,90E-01
33 4,67E-01 553E-01 5,80E-01
34 4,43E-01 5,33E-01 5,73E-01
35 4,20E-01 5,13E-01 5,67E-01
36 3,93E-01 4,93E-01 5,67E-01
37 3,80E-01 4,87E-01 5,53E-01
38 3,64E-01 4,87E-01 5,40E-01
39 3,48E-01 4,73E-01 5,40E-01
40 3,45E-01 4,73E-01 5,30E-01
42
* 8= 10%
38 es = 55000
36
=—0Es = 30%
/E\ 34
= 3 d0Es = 50%
30 =#-0Es = 70%
28
26 X
24 T T T T T T T 1
0,0E+00 1,0E-01 2,0E-01 3,0E-01 4,0E-01 5,0E-01 6,0E-01 7,0E-01 8,0E-01

Probabilidade de falha

Figura 59 — L x pf»6Es. Hibrido.
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Como se pode observar pelas Figuras 57 a 59, quaedcorregamento entre o solo e
a estaca é levado em consideracao, o dimensionami@mstaca para o ELS fica severamente
prejudicado, podendo-se dizer que para o carreganpeascrito, a utilizacdo de estacas pre-
moldadas de 50 cm de diametro é inviavel, ndo esrado niveis de seguranca satisfatérios,

como base na tabela 5.3.

6.4.2 VerificacOes de ELU

Para situacdes de ELU a probabilidade de falhasiensa de seis estacas também é
estimada por (6.14) com a diferenca de que agaa estaca apresenta os quatro modos de

falha ja conhecidos, da mesma forma que no exeamégior.

O primeiro modo de falha intraespecifico contiseado desprezado e para o quarto
modo de falha considera-se um deslocamento de€€nefarcomo igual a 10% do diametro da
estaca, portanto a equacao de estado limite destie,ma unidade de centimetros, é dada

por:

g,(x)=5,0-]d, (x)| (6.17)

As Figuras 60 a 62 mostram que para as cargastesyaste grupo de seis estaca
também encontra bastante dificuldade para atenderlb Isso se deve a cargas variaveis
bastante altas (40% da carga total). Um dimensientorseguro seria obtido mais facilmente

aumentando-se o diametro das estacas.
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Hibrido
0, =20% 8,,=50% 5, =80%
L (m) pf pf pf
20 5,73E-01 5,80E-01 6,60E-01
21  4,33E-01 5,00E-01 5,60E-01
22 2,73E-01 4,27E-01 5,00E-01
23  1,93E-01 3,67E-01 4,47E-01
24  147E-01 2,83E-01 3,93E-01
25 1,07E-01 2,20E-01 3,47E-01
26 8,00E-02 1,80E-01 3,13E-01
27 5,00E-02 1,47E-01 2,60E-01
28 3,50E-02 1,07E-01 2,20E-01
29 2,29E-02 9,50E-02 1,67E-01
30 1,50E-02 7,33E-02 1,47E-01
31 9,23E-03 6,67E-02 1,13E-01
32 8,75E-03 6,00E-02 8,00E-02
33 5,56E-03 5,33E-02 6,00E-02
34 3,33E-03 4,00E-02 6,00E-02
35 3,33E-03 4,00E-02 4,67E-02
36 2,80E-03 2,67E-02 4,00E-02
37 1,60E-03 2,00E-02 3,33E-02
dgs= 50%
Hy = 0,91
dur =20%
=—3ur =50%
dur =80%

18

0,0E+00

1,0E-01

2,0E-01

3,0E-01

4,0E-01

5,0E-01

Probabilidade de falha

Figura 60 — L x pf »our. Hibrido.

6,0E-01

7,0E-01
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Hiberbdlico
0, =20% 8,,=50% 5, =80%
L (m) pf pf pf
20 5,70E-01 6,60E-01 6,90E-01
21 4,70E-01 5,90E-01 6,00E-01
22 3,87E-01 4,90E-01 5,80E-01
23 2,80E-01 4,50E-01 5,30E-01
24 1,50E-01 4,00E-01 5,10E-01
25 1,30E-01 3,67E-01 4,70E-01
26 1,05e-01 3,07E-01 4,33E-01
27 5,50E-02 2,33E-01 3,93E-01
28 4,00E-02 1,73E-01 3,67E-01
29 2,75e-02 1,33E-01 3,40E-01
30 2,20E-02 1,00E-01 3,20E-01
31 1,40E-02 9,50E-02 2,80E-01
32 1,20E-02 8,00E-02 2,33E-01
33 6,67E-03 6,50E-02 1,67E-01
34 4,40E-03 5,20E-02 1,53E-01
35 2,80E-03 3,00E-02 1,27E-01
36 2,25E-03 2,33E-02 1,15E-01
37 150E-03 2,29E-02 1,00E-01
38
36
de.= 50%
. Hy = 0,51
32
E 30
~ - dur =20%
” =—3ur =50%
94 dur =80%

22
20

18 T

0,0E+00 1,0E-01

2,0E-01 3,0E-01 4,0E-01 5,0E-01 6,0E-01 7,0E-01 8,0E-01

Probabilidade de falha

Figura 61 — L x pf »6ur. Hiperbdlico.
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Hiberbdlico
0, =20%  §,=50%  3,,=80%
L (m) pf pf pf
20 4,00E-01 5,06E-01 5,80E-01
21 3,00E-01 4,67E-01 5,20E-01
22 1,87E-01 4,00E-01 4,93E-01
23 1,33E-01 3,53E-01 4,67E-01
24 1,13E-01 3,00E-01 4,40E-01
25 6,00E-02 2,27E-01 3,87E-01
26 3,50E-02 1,60E-01 3,53E-01
27 2,86E-02 1,20E-01 3,20E-01
28 1,50E-02 1,07E-01 3,07E-01
29 1,17E-02 8,00E-02 2,47E-01
30 7,50E-03 6,67E-02 2,07E-01
31 4,00E-03 5,33E-02 1,53E-01
32 2,80E-03 3,33E-02 1,27E-01
33 2,00E-03 2,33E-02 9,33E-02
34 1,67E-03 2,00E-02 9,33E-02
35 1,50E-03 2,00E-02 8,67E-02
36 1,45E-03 1,43E-02 8,00E-02
37 1,00E-03 1,23E-02 6,33E-02
38
36
34 ; 8es= 50%
32 My = 0,51
30
T % =—=5ur =50%
24 our =80%

22

20

18

0,0E+00

1,0E-01

2,0E-01

3,0E-01
Probabilidade de falha

4,0E-01

5,0E-01

Figura 62 — L x pf »ur. Hiperbdlico.

6,0E-01

7,0E-01
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6.5 Recalque diferencial entre duas estacas isoladas.

Neste exemplo, um novo modo de falha é utilizadete Emodo depende do
deslocamento relativo entre as duas estacas deaF88u Tal deslocamento relativo, também
chamado de recalque diferencial, € da maior impodpara o desempenho e seguranca das

mais diversas estruturas.

o

|
|
|
|
|
|
|
|
|
I
L1 |
|
|
|
|
|
|
|
|
|

4
() _LU:41:|:1 O 0.6 m
b | 7

Figura 63 — Duas estacas isoladas. Medida Célautechlque diferencial.
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Tipo da variavel Nome da variavel Dimensdo Distribwicd Média  Desvio padrao
Carregamentos Carga permanente (g) KN. Normal 280 28
Estacas 1 Carga variavel (q) kN. Gumbel 70 14
Carregamentos Carga permanente () kN. Normal 720 72
Estacas 2 Carga variavel (q) kN. Gumbel 180 36
Materiais Médulo de elast. da estacag)E kN/rr Normal 21287367 1064368,35
Solo e estacas 1 e Médulo de elast. do solo §E kN/m?  Log-normal 55000 5500
2 Peso especifico do solg) KN/ Normal 17 3,4
Coef. De Poisson do solo) ( - Log-Normal 0,3 0,06
Dimensdes Comprimento da estaca (L) m Log-normal 15 15
Estacas 1 Diametro da estaca (D) m Log-normal 0,4 0,04
Dimensdes Comprimento da estaca (L) m Log-normal 20 2
Estacas 2 Diametro da estaca (D) m Log-normal 0,6 0,06
Coeficiente de atrito iniciajip) - Normal 0,017 0,0017
Coeficiente de atrito na ruptuna$) - Log-Normal 0,51 0,102
Parametro da curva de endurec. (A) - Normal 0,00008 000,06
Parametro da curva de amolecg)(A - Normal 15 15
Aodelos de aderé  Espessura da camada de interface ) ~  m  Normal 0,003 0,0006
Tens&o inicial na interface ) KN/m? Normal 1 0,2
Tensao de referénciagfp kN/nt Normal 1 0
Deslocamento relativo no picau m Normal 0,0001 0,00001
Coeficiente de atrito de pica) - Normal 0,6 0,06

Tabela 6.4 — Modelos probabilisticos das variaveis.

Como se pode encontrar em Velloso e Lopes (2010¢rsbs autores propuseram
valores limites para a rotacao relativa ou distor@agular. Estes valores foram transcritos na

tabela abaixo.

Skempton e MacDonak  Meyerhof Polshin e Tokar Bjerrum

(1956) (1956) (1957) (1963)
Danos estruturais 1/150 1/250 1/200 1/150
Fissuras em paredes 1/300 1/500 1/500 1/500

divisorias

Tabela 6.5 — Valores limites de rotacdo relatwalistorcdo angular.
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6.5.1 Verificacdes de ELS

Tomando como referéncia o valor proposto por Bpar(1963) para o valor limite da
rotacao relativa que evita fissuras e notando guestacas estdo separadas por trés metros de
distancia, o deslocamento relativo limite entre etae:

d . =3[an¥,,= 0,006m ou d

r,lim

=6,0mn

r.,lim

Neste caso, sera considerado apenas um eventocarpieciza a falha, a falha por
recalque diferencial. Sua equacdo de estado limitde ser colocada, na unidade de

milimetros, da seguinte forma:

g(x) =6,0-

d (x) - o (x)| (6.18)

L1=15m/L2=20m
Elastico Hiperbolico Hibrido
8Es pf pf pf
30,00% 0,00E+00 5,00E-02 4,67E-02
50,00%  3,23E-05 7,67E-02 6,50E-02
70,00% 1,14E-03 9,50E-02 7,33E-02

80,0%
70,0% T /
60,0%
50,0% —o—Elastico
T -i-Hiperbdlico

40,0% o
/ Hibrido
30,0% ¢
20,0% T T T T 1
0,0E+00 2,0E-02 4,0E-02 6,0E-02 8,0E-02 1,0E-01

Probabilidade de falha

oEs

Figura 64 -6Es x pf.
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6.5.2 Verificacbes de ELU

Tomando agora, o valor limite para rotacdo relatpraposto por Bjerrum (1963) e

gue evita danos estruturais, fica-se com:

d ., =30any,= 0,02m ou d,. =2,0cm

r,lim

Agora, além da possibilidade de cada estaca alcangéna isoladamente, o sistema é
considerado falho caso o deslocamento relativoe esdr estacas for maior do que o valor

calculado acima, assim, neste sistema existe v&¥a@s ligados em série que caracterizam a

sua falha. A falha da estaca L(rEl) a falha da estaca do(sEZ) e a falha por recalque

diferencial( E3) . O limite superior da probabilidade de falha pas#ao a ser:

p, =P(E)+P(E)+ { E)- K En E)
-ma{ F(En E), K En B)]

(6.19)

A equacédo de estado limite cEs pode ser colocada, na unidade de centimetros, da

seguinte forma:

d (x) - of (x) (6.20)

Os quatro modos de falha intraespecificos ja cadbsaontinuam valendo. Para o
modo de falha quatro da primeira estaca adota-sdastocamento méximo de 10% do seu

diametro e para o modo de falha quatro da segwstdeaetambém, ficando-se, portanto, com:
g, (x) =4.0-d;(x) (6.21)

g;(x)=6,0-d’(x) (6.22)
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Na verificagdo de ELU o que se observa é que o numldalha por recalque
diferencial detém um peso muito pequeno na prabadié de falha do sistema. De fato, o
recalque de diferentes estacas das fundacbes desdififaacdo apresentam deslocamentos
proximos, e sdo projetados para isso, de modo xardeem distante a possibilidade de

recalques diferenciais consideraveis, dado quenséim prejudiciais a construcao.

Em concordancia com os argumentos acima, paraegsteplo ao menos, pode-se
afirma que o correto dimensionamento ao ELU de cada das duas estacas isoladamente
vai garantir a seguranga contra os recalques dideris. Situagcdes mais preocupantes podem
surgir quando da utilizac&o de tipos de fundacamonaiferentes para uma mesma edificacao,
tais como estacas e sapatas. Ou também estadpedditerentes e sujeitas a carregamentos

muito diferentes.
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6.6 Comparacdo com o método Aoki-Velloso

Neste exemplo, busca-se validar o modelo numégserd/olvido através do método
proposto por Aoki e Velloso (1975). Este método,ajaplamente difundido, fornece a

capacidade de carga axial ultima suportada porastzca a partir de correlagdes com ensaios

do tipo CPT ou SPT.

Posto que neste exemplo sao utilizados resultadasndaio do tipo SPT, valem as

seguintes equacgoes:

R :ézll( N0, OK [y (AL, TU) (6.23)
R, = %( Npr o DK DA ) (6.24)
R=R+R (6.25)

adm Fis (6.26)
Sendo:

R : Resisténcia por atrito lateral
Rp : Resisténcia da ponta da estaca

NSF,T .- Namero do SPT médio na camada i
médio

N, ... Numero do SPT na ponta da estaca
, ponte

AL, : o comprimento da camada de solo i

U : o perimetro da estaca

Ap : Area da ponta da estaca
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K, e a,: fatores dados pela tabela 6.5

F1 e F 2: fatores dados pela tabela 6.6

FS: Fator de seguranca. Usualmente igual a 2.

. o
Tipo de solo (kN/mz) (%)
Areia 1000 1,4
Areia sitosa 800 2
Areia sito-argilosa 700 2,4
Areia argilosa 600 3
Areia argilo-sitosa 500 2,8
Site 400 3
Sitte arenoso 550 2,2
Sitte arenoso argiloso 450 2,8
Sitte argiloso 230 3,4
Site argilo-arenoso 250 3
Argila 200 6
Argila arenosa 350 2,4
Argila areno-sitosa 300 2,8
Argila sittosa 220 4
Argila sitto-arenosa 330 3
Tabela 6.6 — Fatores Koe
Tipo de Estaca F1 F2
Pré-moldada 1,75 3,5
Escavada 3 6

Franki 2,5 5

Tabela 6.7 — Fatores F1 e F2.

Tomando como base o exemplo encontrado em Jod}#0i7), tem-se uma estaca
escavada com 30 centimetros de diametro e 10 mé&asomprimento em um solo cujo

ensaio SPT apresentou o perfil dado na figura @ixab
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(@)}
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28

10
11
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Figura 65 — Ensaio SPT. Adaptado de Joppert (2007).

30

Para a primeira camada de solo pode-se verifisaragresisténcia por atrito lateral
vale:

R, = 43,87kN

Ja para a segunda camada de solo vale:

R, =79,0kN

Para a resisténcia de ponta pode-se verificanqagga resistida vale:
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R, =163kN

Assim, pode-se computar, de acordo com as equae8) e (6.21) a carga

admissivel resistida pela estaca, que vale:

_ 285,87
adm FS

=142,94kN

Passa-se agora para a verificagdo da confiabdidadequacgéo (6.26) com a ajuda do
modelo de estaca desenvolvido nesta dissertac&m.id3a, toma-se a resisténcia admissivel
fornecida pelo método de Aoki-Velloso como soliciia do modelo numérico utilizado nos

exemplos anteriores.

Da mesma forma como feito em todos os exemploarga vertical aplicada na estaca
€ composta de uma parcela permanente e uma pacelental. Como se optou pela
utilizacdo de um coeficiente de seguranca globd) (fdo ha majoracdo de cargas logo, para

situacOes de projeto a solicitacdo de calculo éagpa soma das duas parcelas, ou seja:

Sd = GL + Q( (6.27)

Igualando-se (6.27) a (6.26), tem-se que:

R _

F_S = Gk + Qk (6.28)
Definindo-se como sendo:
Q0 (6.29)
Qk + Gk

Aplicando (6.29) em (6.28) chega-se em:
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Q=—" (6.30)

= ——— (6.31)

As equacdes (6.30) e (6.31) serdo utilizadas patarminar os parametros dos

carregamentos permanentes e acidentaisarariando de 0 a 1.

Resta agora determinar os parametros do solemaséilizados no modelo numérico.
Como no modelo numérico o solo é homogéneo, node considerar a existéncia das duas
camadas. Para contornar este problema, determimais@mero do SPT médio da cabeca até a
ponta da estaca e a partir dele determina-se o Ima@ttu elasticidade do solo através da
seguinte correlacdo (Sandroni, 1991 apud Velldsopes, 2010):

E, =0,9(N.,)"™ (6.32)

Como se pode verificar facilmente o SPT médioatseca até a ponta da estaca € 9,3,
portanto, o0 modulo de elasticidade vale 20423 kPa.

Para o angulo de atrito, de acordo com Nunes (13kfle-se adotar para argilas-
arenosas o valor de 30°.

Segundo Pinto (2006), o peso especifico naturabalo ndo varia muito entre os

diferentes solos. Assim, adota-se 17 kRI/m
O coeficiente de Poisson também né&o varia mwtaod® adotado o valor de 0,35.

O coeficiente de atrito na ruptura, que € um patéonde extrema importancia no
modelo numérico deste trabalho, pode ser estimad@Randolph e Wroth, 1981 apud Vick,
2014):

_ serp’cosp’

p= 2 (6.33)
1+ (sery’)
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Como o angulo de atrito vale 30°, tem-se que Gaerte de atrito vale 0,346.

Considerando que a maior parte do solo é argilosmeficiente de empuxo é dado
pela equacdo (3.68). Adotando-se RSA = 3, obtemnrsecoeficiente de empuxo igual a
0,866.

Tipo da variavel Nome da variavel Dimens@o Distribmicd Média Desvio padrao
Carga permanente (g) KN. Normal (RE)/FS 0,1R(1-€)/FS
Carregamentos B .
Carga variavel (q) - Vida util de 50 anos KN. Gumbel ,93REFS  0,186FE/FS
Modulo de elast. da estacg)E KN/t Normal 21287367 2128736,7
Materiais Médulo de elast. do solo §E kN/m?  Log-normal 20423 10211,5
Peso especifico do solp) KN/ Normal 17 3,4
Coef. De Poisson do solo) ( - Log-Normal 0,35 0,07
Dimensées Comprimento da estaca (L) m Log-normal 10 1
Diametro da estaca (D) m Log-normal 0,3 0,03
Coeficiente de atrito iniciajig) - Normal 0,017 0,0017
Coeficiente de atrito na ruptuna 1) - Normal 0,346 0,0692
Parametro da curva de endurec. (A) - Normal 0,00008 00DD6
Parametro da curva de amolecg)(A - Normal 15 15
Mac:jiergjc?;e Espessura da camada de interface (t) m Normal 0,003 00,0
Tens&o inicial na interfacef) kN/nt Normal 1 0,2
Tenséo de referénciagjp KN/t Normal 1 0
Deslocamento relativo no pica{u m Normal 0,0001 0,0001
Coeficiente de atrito de pica) - Normal 0,6 0,06

Tabela 6.8 - Modelos probabilisticos das variaveis.
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FS=2

Hiperpdlico  Hibrido
& Hg Hq Og Oq p p
0 14294 0,00 14,29 0,00 3,17 3,26
0,1 128,64 13,29 12,86 2,66 3,17 3,32
0,2 11435 26,59 11,43 5,32 3,16 3,32
0,3 100,05 39,88 10,01 7,98 3,16 3,35
0,4 8576 53,17 8,58 10,63 3,16 3,32
05 7147 66,46 7,15 13,29 3,16 3,32
0,6 57,17 79,76 572 15,95 3,16 3,32
0,7 42,88 93,05 4,29 18,61 3,12 3,29
0,8 28,59 106,34 2,86 21,27 3,08 3,26
09 14,29 119,64 1,43 23,93 3,02 3,19
1 000 132,93 0,00 26,59 3,00 3,12

3,40

3,30 .// cl— -
3,20

ﬁ’—_‘\fﬂoo—

—=o—Hiperpodlico
3,10 Perp

, \ —@-Hibrido
3,00

2,90 T T T T 1

A=0,57

Figura 66 4 x &.

Imaginando estar-se tratando de uma estaca dag@aodle uma residéncia ou edificio
comercial, pelo 0 JCSS, as consequéncias de faltenpgem a classe 2. Além disso, 0s custos
para aplicar as medidas de seguranca desejadat@figoosto que exige diversos ensaios e
aluguel de equipamentos caros, assim, o indiceléabilidade adequando segundo o JCSS
seriap = 3,3. Ja seguindo as orientacdes do Eurocodéiceinle confiabilidade adequado
passa a s¢¥ = 3,8.



[6. Exemplos] 177

A figura 66 mostra portanto, que o a confiabilieadbtida pelo método Aoki-Velloso
avaliada segundo o modelo numérico desenvolvidtardissertacdo fica um pouco abaixo
daquela preconizada pelas referéncia citadas, nustrando que o modelo numérico é

concordante com o método Aoki-Velloso, o que pesddmte a seu favor.
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7. Conclusao

Neste trabalho foi desenvolvido um modelo humépata a verificacdo da seguranca
em fundacbes por estacas. O modelo mecanico daistito de funcionamento da estaca
imersa no solo e sujeita a esforcos quaisquer erestremidade superior foi baseado na
associagdo entre o método dos elementos de contatii@gado para modelar o solo
homogéneo semi-infinito com o auxilio da solucaadamental de Mindlin e 0 método dos
elementos finitos, utilizado para modelar a estat@vés de um unico elemento de quatro
nés e quatorze graus de liberdade. Esta associagétmu-se de fundamental importancia
para a posterior aplicacdo dos métodos de confladi# estrutural. Principalmente para o
método de Monte Carlo, mas também para os outrdedo® sado requeridas diversas
iteracbes do modelo mecanico, assim, o tempo degsamento requerido para o célculo dos
deslocamentos da estaca para uma configuraco ifespede dimensdes, materiais e
carregamentos deve ser o menor possivel. O métleldmentos de contorno é o principal
responsavel por permitir tal reducdo do tempo degssamento, jA& que com ele os graus de
liberdade do sistema ficam enormemente reduzidosjparando-se com um modelo

tridimensional do solo feito através do método elesmentos finitos.

O enfoque principal da andlise feita neste trabdiiopara estacas carregadas
axialmente e portanto, com modelo de plastificagdalirecdo vertical apenas. Critérios de
plastificagdo em estacas carregadas horizontalnpextem ser encontrados, por exemplo, em
Barakat, S. A. et. al. (1999).

Nos exemplos desenvolvidos pode-se notar que dscdesentos obtidos nas estacas,
assim como a probabilidades de falha em modosdgyad deslocamento vertical, apresentam
grande diferenca quando o escorregamento da estaceelacdo ao solo é considerado.
Assim, pode-se concluir que a ado¢ao de um modeldinear € de fundamental importancia
para que previsdes mais realistas e portanto, segisras possam ser feitas.

Para o estudo do recalque diferencial obteve-sdiatiidade aceitavel para
verificacdo de ELS. Ja para verificacbes de ELUanlande falha por recalque diferencial

apresenta um peso infimo em relacdo aos mododhdediateriormente utilizados para definir
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0 ELU. Desse modo, boas indicagdes no sentido deogeorreto dimensionamento
das estacas ja € capaz de garantir a seguranca meeglque diferencial séo alcangadas.

No ultimo exemplo, o que se fez foi buscar indiciless que o modelo numérico
desenvolvido neste trabalho produz bons resultadogarando-o com o método de Aoki-
Velloso. O resultado foi positivo mostrando o grarmqbtencial do trabalho desenvolvido

nesta dissertacao.

Propostas para futuros desenvolvimentos

Modelos numéricos mais aprimorados podem ser aditiz para a verificacdo da
confiabilidade de estacas. O refinamento da mathaleimentos finitos da estaca permitiria,
por exemplo, uma maior precisao na verificacdo téasdes da interface estaca-solo. A
consideracéo de varias camadas de solo com diésrembdulos de elasticidade, o que néo €
possivel de ser considerado no modelo de Mindlimatria 0 modelo mais realista, ja que as
camadas de solo formadas em diferentes eras gemdddgvam a diferentes formas de

interagao solo-estrutura.

O aprimoramento que talvez seja o mais imediaerduscado nesse trabalho seria a
consideracao de critérios de ruptura para a resistéle ponta da estaca, mais sofisticados do

que a utilizacdo do paramettaefinido em 6.2.2.
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Apéndice A -Teste Qui-Quadrado do Gerador de Numeros Ale&drio

O teste Qui-Quadrado € um teste que permite varifa aderéncia de um dado
fendbmeno a uma determinada distribuicdo de prabdabis. Para o caso em questédo, deseja-
se verificar se 0 gerador de numeros aleatérioslemiee a uma distribuicdo uniforme de

probabilidades, ou seja, todo nimero gerado poteefeigual probabilidade de ser gerado.
Assim, a hipotese nula e a hipotese alternativa séo

H,: f, (x)=U(0,1

A.l
H,:f, (x)2U(0,2) i

OndeU (0,1) representa a distribuicdo uniforme para a varigveio intervalo de 0
al.

A estatistica utilizada para este teste obedeadis@ibuicdo Qui-Quadrado de
probabilidades e € definida da seguinte maneira:

(A.2)

SendoOI a frequéncia observada da varia€l para o intervalo i de seu dominio e

Ei a frequéncia esperada da variav€l para o intervalo i de seu dominio.

Para o teste do gerador de numeros aleatdrios,dsfinidos K intervalos no

sobrejacentes contidos €, 1]. A probabilidade de que um niimero esteja em gealgm
destes intervalos deve ser, de acordo com a digtéid uniforme de probabilidades, igual a

1/k . Logo, o nimero esperado de observagbes em qualomedestes intervalos vale

E = N/ K, com N igual ao nimero total de observacées da varidasim, (A.2) passa a

ser escrita como:
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2

k & N
=— >0 —-—— A3
ijs N ; i k ( )

A hipdtese nula é aceita se a seguinte condigaefdicada:

P(XZ 2)(02bs)>a

O valor g é definido como nivel de significancia. Ele é disido arbitrariamente e

representa o quéo significativamente bom o resultal estatistica deve ser. Para valores

maiores deg, maior a exigéncia para a aceitacdo da hipotelse 8eu valor mais usual é

a =0,05.

Definindo-se 20 intervalos de comprimento 0,0%me valores contidos entre O e 1, e

para um namero crescente de observacdes, obtém-se:

N Xzobs P (Xz 2 Xzobs )
10° 12,80 0,85
10° 15,32 0,70
10* 11,06 0,92
10° 15,70 0,68
10° 11,53 0,90
10’ 25,65 0,14
108 22,74 0,25
10° 18,46 0,49
10%° 21,90 0,29

Tabela 7.1 — Teste Qui-Quadrado GMLC

Como nenhum valor da terceira coluna da tabefdetior ao valor de alfa, pode-se

afirmar que o gerador de niumeros aleatorios passoeste.
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Apéndice B— Calculo da matriz de transformacéo.

Conforme colocado no capitulo 5, a matfz € a matriz de transformacéo para o
espaco normal padrdo ndo correlacionado. Dentraiversos métodos existentes para

encontra-la, destaca-se a decomposicdo de Cholgsky apresentar baixo custo

computacional, posto que nele a matfizé triangular inferior.

De (5.18) e (5.46) sabe-se que:

C, =A'C,A =I (B.1)

IsolandoCX chega-se em:

c,=(A")"1Aa™ (B.2)

comoAT =A™ pode-se escrever:

C, =AAT (B.3)

A equacéo (B.3) forma um sistema de equa¢Oe$do ti

Cp Cp - a;; 0 0 a, ay
C

2 Gy [T R Ay 0 0 Ay, - (B.4)
. . . . . : O O :

Para resolver este sistema de equacdes acima da valiseguinte formula de
recorréncia (RUBINSTEIN, 1981):
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(B.5)




