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“In the modern competitive world,
the engineering community’s motto should be,

if it works, make it better.”
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RESUMO

O presente trabalho propde uma metodologia para analise da adequacao de projetos diante das
incertezas e variabilidades dos seus parametros influentes. A metodologia é aplicada no estudo
da carga movel normativa e na verificacdo da fadiga das armaduras de flexdo de seis modelos
de pontes, através de simulacdes de Monte Carlo (MCS). Os resultados sdo um indicativo
adicional para a inadequacéo do trem-tipo normativo nacional em face do trafego extrapolado,
com base nos momentos fletores Gltimos gerados. Indicam também que as normas atuais usadas
nos projetos de pontes ndo compreendem suficientemente as variabilidades dos parametros
geométricos e das propriedades dos materiais. Dessa forma, estimulam-se melhores praticas
executivas, controle tecnoldgico dos materiais e fiscalizacdo quanto ao peso dos veiculos em

nossas rodovias.

Palavras-chave: analise de adequacdo, projeto, pontes, fadiga.
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ABSTRACT

This research proposes a methodology to analyze the adequacy of the designs in face of the
uncertainties and variabilities of their influence parameters. The methodology is applied in the
study of the standardized load model and in the fatigue verification of the reinforcements of six
bridge models, through Monte Carlo simulations (MCS). The results are an additional
indication to the inadequacy of the national design vehicle in face of the extrapolated traffic,
based on the generated ultimate bending moments. They also indicate that the current standards
used on the bridges’ design do not sufficiently comprehend the variabilities of the geometric
parameters and materials’ properties. Thus better execution practices, technical control of the

materials and monitoring of vehicles’ weights on our roadways are encouraged.

Keywords: adequacy analysis, design, bridges, fatigue.
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CAPITULO 1 - INTRODUCAO

1.1 GENERALIDADES

Os projetos estruturais estdo mais complexos. Por um lado, existe a demanda por
materiais mais eficientes, econdmicos e sustentaveis. Por outro, a concepcao de estruturas mais
esbeltas, arrojadas, além de dimensionamentos que exploram ao maximo a capacidade
resistente dos elementos. Incertezas diversas passam a ser incorporadas, da modelagem a

execucdo estrutural, em magnitudes muitas vezes ndo compreendidas em norma.

“Incerteza” tem diversas conotacdes, tais como, inacuracia, variabilidade, falta de
conhecimento. Na Teoria da Confiabilidade, de modo geral, distinguem-se em dois tipos
principais: (1) incertezas epistémicas ou subjetivas; e (2) incertezas aleatorias, objetivas ou

intrinsecas.

O primeiro decorre da falta ou de lacunas de conhecimento. Para reduzi-las, portanto,
ha de se investigar o fenbmeno para melhor entendé-lo. Envolve incertezas estatisticas (e.g.
determinacdo dos momentos estatisticos e distribuicdo de probabilidade de uma amostra); de
deciséo (se determinado evento ocorreu ou ndo); de modelo (originada na representagcéo do
comportamento estrutural através de modelos simplificados).

O segundo tipo diz respeito a natureza dos sistemas, componentes e/ou processos
envolvidos, considerada ndo eliminavel. Envolve incertezas fisicas (aleatoriedade natural dos
fendmenos fisicos, quimicos, bioldgicos; variacdes de carregamento, dimensdes, propriedades
dos materiais); de previsdo (remete a dificuldades de prever eventos ou condicdes futuras);
fenomenoldgicas (relativas a fendmenos inimaginaveis, e.g. sismos, incéndios, acidentes).

Melchers e Beck (2018) acrescentam ao rol os erros humanos. Estes se dao no projeto,
execucdo, uso e intervencdo nas estruturas. Exemplificam-se pela ndo contemplacgéo de certas
cargas, escolha equivocada de materiais ou produtos, aplicacdo de técnicas incorretas,
negligéncia, etc.

Diante desse cenario de aleatoriedade, é imperativo que tratamentos estocasticos sejam
adotados nos projetos estruturais. Consequentemente, as normas que os fundamentam que néo
refletem a variabilidade observada devem ser revisadas e atualizadas. Aquilo que é admitido
em norma deve respaldar e cobrir, ou ao menos indicar um caminho para, 0 que é executado e

encontrado na realidade.



As normas de pontes estdo incluidas nessa demanda. Para dimensionar tais estruturas, €
necessario conhecer e analisar fatores que tém variabilidades e incertezas ndo abarcadas —
adequada ou suficientemente — pelos codigos de projeto.

Dentre estes fatores, as cargas de trafego merecem atencdo adicional por gerarem
tensdes ciclicas, que levam ao acimulo de danos. Com a intensificacdo dos danos, falhas
estruturais podem ocorrer. N&o a toa, este processo, denominado de fadiga, corresponde a um
dos principais estados-limites ultimos (ELU) para as pontes, conforme destaca Szerszen e
Nowak (2000).

Devido a complexidade do projeto dessas estruturas, estudos estocasticos sao
interessantes. Ainda mais no contexto brasileiro, onde a carga mdvel normativa atual — o trem-
tipo TB-450 — tem sido considerada defasada ante as mudancas no perfil, peso e volume de
trafego das rodovias nacionais (ROSSIGALI et al., 2015; JUNGES, PINTO, MIGUEL, 2017).

No panorama das pontes nacionais, sob uma perspectiva de gestdo de riscos, essa
defasagem é uma informacéo preocupante, dado o risco estrutural de dimensionamentos aquém
das cargas solicitantes e o risco de falhas decorrentes da fadiga dos elementos estruturais. Por
“risco”, entenda-se como a relacdo entre a probabilidade de ocorréncia de dado fenémeno

danoso e suas consequéncias, conforme ilustrado na Figura 1.1

Grave

Sério

Gravidade do evento

Menor

Baixa Moderada Alta

Probabilidade de ocorréncia

Figura 1.1 - Matriz de risco

Na qual a regido mais escura, a de “alto risco” ¢ inaceitavel, sendo de desejada
eliminagdo. Na regido “moderada”, os riscos devem ser controlados e eliminados, mediante
estrategias de reducdo de melhor custo-beneficio. A regido branca, de “baixo risco”, alude a

situacdes aceitveis, toleraveis a depender do usuério.



1.2 JUSTIFICATIVA

Os projetos estruturais demandam normas atualizadas e capazes de refletir as incertezas
encontradas na realidade. Nesse contexto, abordagens deterministicas ndo sdo suficientes.
Logo, propbe-se uma metodologia, baseada em conceitos e ferramentas da Teoria da
Confiabilidade, para avaliar quao adequados sao os codigos de projeto diante das variabilidades
dos seus parametros de entrada.

Essa metodologia sera aplicada no estudo do trem-tipo normativo nacional e na
verificacdo da fadiga das armaduras de flexdo de pontes. A escolha destes objetos de estudo é
inspirada pelas recentes pesquisas que apontam para a inadequacdo do modelo de carga mével
atual da ABNT NBR 7188:2013 (“Carga mével rodoviaria e de pedestres em pontes, viadutos,
passarelas e outras estruturas™) frente ao trafego real. Somado a uma expectativa de aumento
da carga, o trem-tipo ndo seria mais adequado ao dimensionamento, sendo recomendada a sua
reformulacéo.

O presente trabalho justifica-se, portanto, por propor metodologia para avaliacdo da
adequacdo dos projetos atuais e por aplica-la aos procedimentos de projeto de pontes,
importantes elementos da infraestrutura urbana nacional cujas normas aparentam estar

defasadas frente as incertezas registradas na pratica.

1.3 OBJETIVOS

1.3.1 Objetivo geral

O objetivo geral do trabalho é propor uma metodologia, baseada em conceitos e
ferramentas da Teoria da Confiabilidade, para anélise da adequacdo de projetos diante das

incertezas e variabilidades dos seus parametros de entrada.

1.3.2 Objetivos especificos

S0 objetivos especificos: (1) definir a probabilidade de inadequacéo dos projetos, Pi, e
0 indice de adequacéo, 7, como métrica da metodologia proposta; (2) aplicar a metodologia
para avaliar a adequagédo do trem-tipo normativo brasileiro em relagdo ao modelo de carga

baseado em pesagens, a partir dos momentos fletores do estado-limite ultimo; e (3) aplicar a



metodologia para avaliar a adequacdo do procedimento normativo atual na verificacdo da fadiga

das armaduras de flexdo de pontes de concreto armado.
1.4 ORGANIZACAO DA DISSERTACAO

A dissertacao é dividida em seis capitulos. No primeiro séo feitos os comentarios sobre
a tematica, indicando-se as razfes que justificam a importancia da presente pesquisa e seus
objetivos, geral e especificos.

No Capitulo 2, a fundamentacdo tedrica. Primeiramente, sdo apresentadas as
consideracBes normativas nacionais de dimensionamento de pontes e de verificacdo da fadiga
das armaduras de flexdo de estruturas de concreto. Em seguida, serdo expostos os estudos de
confiabilidade sobre modelos de carga em pontes, internacionais e nacionais. Posteriormente,
serdo abordados os aspectos significativos para a pesquisa a respeito da fadiga.

No Capitulo 3, apresenta-se a metodologia para analise da adequacdo de projetos
correntes. Ela é baseada em conceitos e ferramentas da Teoria da Confiabilidade, contidas neste
mesmo capitulo, e inspirada pelos trabalhos contidos no capitulo anterior.

No Capitulo 4, aplica-se a metodologia nos chamados estudos de adequacéo, executado
em duas etapas. Na primeira, dimensionam-se as armaduras de flexdo de seis modelos de ponte
de concreto armado seguindo as diretrizes normativas apresentadas no Capitulo 2. Na segunda,
executa-se a analise probabilistica, avaliando-se o trem-tipo nacional e a fadiga das armaduras
dos modelos.

No Capitulo 5, sdo feitas as conclusfes. No sexto e Ultimo capitulo, as referéncias.



CAPITULO 2 - FUNDAMENTACAO TEORICA

Na presente secdo serdo abordados os topicos fundamentais da pesquisa. Inicialmente,
serdo apresentadas as consideragcdes normativas nacionais de dimensionamento de pontes e de
verificacdo da fadiga das armaduras de flex&o de estruturas de concreto. Conforme os objetivos
apresentados, séo estes os dois alvos da aplicacdo da metodologia a ser desenvolvida no
proximo capitulo. A problematica levantada consiste em analisar se essas recomendagdes sdo
adequadas diante das variabilidades observadas na pratica.

Em seguida, serdo expostos os estudos de confiabilidade sobre modelos de carga em
pontes, internacionais e nacionais. Posteriormente, serdo abordados os aspectos significativos
para a pesquisa em relacdo a fadiga, com destaque para os estudos de confiabilidade sobre o

tema.
2.1 CONSIDERACOES ATUAIS PARA PROJETOS DE PONTES

Visando a uma melhor compreensdo, as consideracbes normativas brasileiras de
interesse séo divididas quanto aos aspectos de dimensionamento e de verificacdo da fadiga das

armaduras de flexao.
2.1.1 Dimensionamento

Inicialmente, é necessaria a determinacdo das intensidades das a¢des de projeto Fq4. De
acordo com a ABNT NBR 6118:2014, tais acOGes sdo determinadas através da combinacédo

ultima normal, dada pela Equacéo 2.1.

F zgygngk_'_yq{Fqlk+Zzl//0j|:qjkj (2.1)
i= i

Em que Fgik é 0 valor caracteristico da acdo permanente direta i; Fqx € 0 valor
caracteristico da acdo variavel principal; Fqjk € 0 valor caracteristico da a¢ao variavel secundaria
J. De acordo com a ABNT NBR 8681:2003, para pontes em geral, utilizam-se os coeficientes
yg = 1.35 (1.00) para acOes permanentes diretas agrupadas e yq = 1.50 para agdes varidveis

consideradas conjuntamente.



Para obtencdo dos esforcos variaveis, utiliza-se a carga rodoviaria padrdo TB-450,
apresentada na , definida pela ABNT NBR 7188:2013. Além do veiculo de projeto, esta norma
define os coeficientes de ponderacdo das cargas verticais méveis CIV (impacto vertical), CNF
(ndmero de faixas) e CIA (impacto adicional), dados adiante. O coeficiente de impacto &,

destarte, o produto deles.
AA ’,_p
-f'lllllIlllillIllIHHHIllHHllrllllHHHllHlliHJJJE"

BB

e S S

Figura 2.1 - Veiculo de projeto TB-450. Fonte: ABNT NBR 7188:2013.

a) Coeficiente de Impacto Vertical: majora todas as cargas moveis verticais caracteristicas para

o dimensionamento. E determinado pelas equacdes:

1.35, para vaos menores que 10.0 m de comprimento

20 (2.2)
L, +50

ClV =

1+1.06£

Sendo Liv a média aritmética dos vdos nos casos de vdos continuos ou o comprimento
do proprio balanco para estruturas em balanco.
b) Coeficiente de NUmero de Faixas: majora as cargas moveis caracteristicas, sendo funcao do
namero n inteiro de faixas de trafego rodoviario a serem carregadas sobre um tabuleiro

transversalmente continuo (ndo engloba acostamentos e faixas de seguranca).

CNF =1-0.05(n—2)>0.9 (2.3)

c) Coeficiente de Impacto Adicional: majora os esforcos na regido das juntas estruturais e
extremidades da obra. Todas as se¢des dos elementos estruturais distantes horizontalmente em
até 5,0 m de cada lado da junta ou descontinuidade estrutural devem ser dimensionadas com 0s

esforcos das cargas moveis majorados pelo CIA, definido a seguir.
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1.25, para obras em concreto ou mistas
ClIA= (2.9)

1.15, para obras em aco

Os coeficientes acima substituem o previsto pela ABNT NBR 7187:2003, dado adiante,
em que £ é o comprimento de cada vao tedrico do elemento carregado. No caso de vigas em

balanco, ¢ é tomado igual a duas vezes o seu comprimento.

¢=14-0007(>1 (2.5)

2.1.2 Verificagdo da fadiga das armaduras de flexao

As verificacgOes estdo contidas na se¢do 23.5 “Estado-limite ultimo de fadiga” da ABNT
NBR 6118:2014, que trata das acOes de fadiga de média e baixa intensidade e nimero de
repeticdes de até 2 milhGes de ciclos. Além disso, é considerada valida a regra de Palmgren-
Miner para a combinacéo de acdes de um determinado espectro de cargas.

O tratamento normativo destaca que a verificacdo da fadiga pode ser feita considerando
uma Unica intensidade de solicitacdo, Fqser, eXpressa pela combinacdo frequente de acdes,
embora o fendmeno seja controlado pela acumulacdo do efeito deletério de solicitacGes

repetidas.
Fd,ser :ngik +‘//1Fq1k +Z‘//21quk (2.6)
i-1 =2

E interessante notar que, apesar de ser considerada como um estado limite dltimo (ELU),
a norma adota, para a analise da fadiga, uma combinacao de acdes de estado limite de servigo
(ELS). Para a correspondente combinacdo, no caso da verificagcdo das vigas de pontes
rodovidrias, w1 igual a 0,5. Para o calculo dos esforcos solicitantes e verificagcdes das tensoes,
admite-se 0 modelo linear elastico com relagdo entre os mddulos de elasticidade do ago e do
concreto oe = 10, alem de yr=1,0; yc = 1,4 € s = 1,0.

No tocante as armaduras, a seguranca é satisfeita se a maxima variacdo de tenséo

calculada Ao para a combinacéo frequente de cargas atender:

ViAOg < Afsd,fad (2-7)

Os valores de resisténcia a fadiga Afsqfad S80 dados na Tabela 2.1, para um numero N de

2 milhdes de ciclos, armadura passiva e barras nervuradas de alta aderéncia.



Tabela 2.1 - Valores de Afsq fad (MPa)

¢ (mm)
Caso 10 125 16 20 22 25 32 40
Barras retas ou dobradas com D > 25 ¢ 190 190 190 185 180 175 165 150
Barras retas ou dobradas com:
D<25¢
D=5 ¢ <20 mm 105 105 105 105 100 95 90 85
D=8¢>20mm

Fonte: adaptado de ABNT NBR 6118:2014.

O céalculo de Ao requer o conhecimento da amplitude de tenséo a qual esté sujeita
aarmadura, a definicdo da posicao da linha neutra x, e do momento de inércia da secéo fissurada
de concreto I,,. Tais parametros sdo calculados a partir das equagdes 2.8 e 2.9, respectivamente,

considerando uma secdo transversal genérica.

/ 2
X, = —a, x a, _43133 (2.8)

2a,
Na qual
a, =b,
a,=2| h (b, -b,)+e, (A+A)] (2.9a, b, c)

>

1

E 0 momento de inércia da se¢do fissurada:

(b, —bw)+2ae(Agd+A;d')]

&
[

by h?
12

2 3

LIS {X” _h?fj +M+ae[ﬁ§(d —x, ) A (d =, )2} (2.10)
Em que bw é a largura da alma da segéo; br € a largura da mesa colaborante; ht é a

espessura da mesa colaborante; As é a area de aco da armadura longitudinal de flexdo tracionada

pelo momento; A’s é a area de aco da armadura comprimida pelo momento; d é a altura Gtil da

armadura tracionada por ocasido do momento considerado; d” é a altura Util da armadura

comprimida por ocasido do momento considerado. Para exemplificacdo, na Figura 2.2, a

indicacao destes parametros numa secdo T submetida a momento fletor positivo.



A's

| by |

b —

As
Figura 2.2 - Par@metros geométricos de uma secdo T
A partir destes, a méxima tensdo na armadura omaxs, Obtida para 0 médximo momento
fletor Mg fad,max Calculado pela Equacéo 2.6, é dada por:

o :aeMd,fad,max (d—X”)

max,s I
1

(2.11)

s

A tensdo minima omins, calculada para o momento fletor minimo Mg fad,min, €:

- _aeMd,fad,min (d—X”)

min,s
III

(2.12)

Dessa forma, Ao € dada pela diferenca entre omaxs € omins. A razdo Ao/Afsdfad, POr sua
vez, € o chamado fator de fadiga. Quando superior a unidade, indica a necessidade de majoragédo
da éarea de aco para obtencdo de uma resisténcia a fadiga satisfatdria. Nota-se que o fator de
fadiga é funcdo das caracteristicas geométricas das sec¢des (xu e lu), da propriedade dos

materiais constituintes (indicado pelo coeficiente ae) e das agdes solicitantes (Ma).

A funcdo da resisténcia do aco a fadiga, representada em escala logaritmica na Figura
2.3, consiste em segmentos de reta da forma (Afsird)™ X N = constante. Para as barras

consideradas no presente trabalho, N" = 108, ki =5 ek, = 9.



s logAfgpg

logN

v

N

Figura 2.3 - Formato da curva S-N para resisténcia a fadiga do aco. Fonte: ABNT NBR 6118:2014.

2.2 CONFIABILIDADE DE MODELOS DE CARGA EM PONTES

A seguir, 0s principais estudos de avaliacdo de modelos de carga em pontes, separados
em publicagdes internacionais e nacionais. Deles, constata-se a tendéncia de incorporar
variabilidades em fatores como as a¢des do trafego, a resisténcia das estruturas, a geometria das
secdes dos elementos e as propriedades dos materiais constituintes. Os resultados obtidos pelos
autores foram utilizados para subsidiar calibragdes de normas ao longo dos anos ou apontar

incompatibilidades.

2.2.1 Publicagdes internacionais

Dentre os principais estudos sobre modelos de carga mdvel, os trabalhos de Nowak
(1993, 1994, 1995, 1999, 2004) sdo proeminentes. Estes serviram de base para 0s demais
integrantes desta linha de pesquisa.

Nowak (1993) desenvolveu modelos de cargas para pontes rodoviarias que serviram de
base para recomendacdes dos codigos americano (Load and Resistance Factor Design LRFD
da AASHTO) e canadense (Ontario Highway Bridge Design Code OHBDC). Estes modelos
sdo decorrentes de pesquisas de trafego, medidas weigh-in-motion (WIM) e outras observactes
que englobaram 9250 caminhdes pelo Ministério de Transportes de Ontario (MTO).

O autor destaca que as componentes de carregamento — e.g. permanente, acidental
estatico e dinamico, ambiental, de colisdo, frenagem — sdo variaveis aleatérias (VA) e,
portanto, definidas por fungdes cumulativas de probabilidade (CDF) e/ou por momentos
estatisticos.

Na pesquisa, as cargas permanentes de peso proprio dos elementos estruturais e ndo

estruturais foram tratadas como VA normais. As a¢des acidentais, isto é, as produzidas pelos
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veiculos em transito na ponte, dependem do comprimento do véo, do peso do veiculo, das
cargas de eixo e respectiva configuracdo, posicdo transversal e longitudinal do veiculo na
estrutura, numero de veiculos, espacamento entre longarinas e rigidezes dos elementos
estruturais (laje e vigas).

Para cada caminh&o, foram calculados momentos fletores e esforcos cortantes em uma
variedade de vaos (9 a 60 m) simplesmente apoiados e dois continuos de igual dimensdo. Os
resultados foram plotados em papéis de probabilidade normal (ver Figura 2.4 para exemplo),
cuja escala vertical corresponde a varidvel normal reduzida z. Os valores maximos foram
obtidos mediante extrapolacdo para o horizonte de vida Util de 75 anos.

O estudo também compreendeu os esforcos maximos em uma Unica faixa de trafego,
derivados de um Unico veiculo ou de dois veiculos em sequéncia, de pesos individuais menores
que no primeiro caso. Nesta Ultima situagdo foram utilizados headways! de 5 a 30 m e
coeficientes de correlacdo p iguais a 0, 0,5 e 1 entre os dois veiculos. Os momentos criticos
foram governados por um unico veiculo em vao de 40 m; os cortantes criticos em véao de 35 m;
e 0s momentos negativos em véo de 15 m.

Para duas faixas de trafego, utilizou-se o fator de distribuicdo de carga por viga. Além
disso, o estudo considerou dois casos para a determinacao dos esfor¢cos maximos: (1) uma faixa
completamente carregada e uma sem carga; (2) ambas faixas carregadas com p iguais a 0, 0,5
e 1. Os esforcos criticos nas vigas internas foram causados por dois veiculos lado a lado, de p
=1, para o peso referente a extrapolacdo a um periodo de dois meses.

Nowak (1994) apresenta as consideragdes que fundamentaram a edi¢do de 1991 do
OHBDC, seguindo o mesmo procedimento adotado em 1993. O autor, no entanto, adota um
horizonte de 50 anos para a determinacdo dos valores extremos de esforcos, com dados
adicionais de mais de 2 mil veiculos pesquisados em 1988.

Da mesma forma que no trabalho anterior, os coeficientes de variagdo (V) dos momentos
e cortantes maximos foram calculados pela transformacdo das CDF plotadas em papéis de
probabilidade normal, sendo determinados a partir da inclinacdo das CDF transformadas. O
desvio-padréo corresponde ao inverso da inclinagao e a média refere-se ao valor cuja ordenada

z é zero, conforme a Figura 2.4.

! Definido por Nowak (1993) como a distancia entre o eixo traseiro de um veiculo e o frontal do subsequente.
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f Escala de distribui¢ao normal

3] 0990
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2] 0977
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-1 0159
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Figura 2.4 - Papel de probabilidade normal.

Constatou-se que para uma faixa de trafego um unico veiculo é dominante para vaos de
30 a 40 m. Para duas faixas, dois veiculos lado a lado produzem os maiores esfor¢os. Com base
nisso, Nowak recomendou o aumento da carga de eixo do veiculo de projeto canadense da
OHBDC de 1983, ate entdo em vigor, de 140 para 160 kN.

Nowak (1995) expde os procedimentos usados na calibragcdo do LRFD Bridge Design
Code, que viria a substituir as especificacdes da edicao de 1992 e se traduzir no relatorio técnico
368 da National Cooperative Highway Research Program (NCHRP) (Nowak, 1999). O
objetivo era prover uma reserva uniforme de seguranca as estruturas, tendo em vista um nivel
pré-selecionado de confiabilidade, incorporado por um indide de confiabilidade alvo (Sawo).

O estudo indica que os momentos e cortantes causados pelos veiculos observados nas
pesquisas de trafego sdo da ordem de 1,5 a 1,8 vezes os esforcos de projeto (calculados pela

carga normatizada de entdo, o0 HS20 ou carga militar, ilustrados na Figura 2.5).
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a) Caminhao HS20 padrio b) HS20 Carga de faixa

1423 KN 142.3KkN 80 kN (para momento) ou 115 kN (cortante)
35.6 kN 9.3 kN/m
i y r v.%
427Tm | , 427-9.14m
¢) Carga militar
2x107kN
b A 4
2
i 1.2 m

Figura 2.5 - HS20 e carga militar. Fonte: adaptado de Nowak (1995).

Logo, foram propostos novos modelos de carga (Figura 2.6) a partir de dados reais
extrapolados para 75 anos (equivalente a vida média das pontes estadunidenses), que foram
incorporados ao LRFD Bridge Design Code, sob a designacdo de HL-93.

a) Caminhdo e carga uniforme b) Tandem e carga uniforme
1423 kN 1423 kN 2x111.2kN
35.6 kN
9.3 kN/m v 9.3 kN/m
y F v N b F ¥ ¥ ¥ %
| 427m | | 427-9.14m . 1.2m

Figura 2.6 - Modelo proposto por Nowak (1995). Fonte: adaptado de Nowak (1995).

Nowak (2004) destaca a porcentagem consideravel de estruturas em condigdes
questionaveis somada a limitacdo de recursos para reparos ou reposi¢des. O cenario descrito
remete & idade das estruturas, manutengdes inadequadas, espectro crescente de cargas e

patologias ambientais. H&, destarte, uma crescente necessidade por avalia¢cdes mais precisas da
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capacidade de carga de pontes rodoviarias. Propde-se uma abordagem sistémica da
confiabilidade, ao invés da tradicional analise normativa por componentes. Esta Ultima leva, na
maioria dos casos, a valores conservativos devido a redundancia e ductilidade.

O trabalho salienta que os parametros de solicitacao e resisténcia sdo VA. Logo, para a
verificagdo da performance estrutural, considera-se a Pr como medida racional. Notou-se que
métodos probabilisticos vém sendo incorporados aos cddigos de projeto, porém lhes falta ainda
uma compreensao sistémica dos estados-limite. Elementos secundarios (diafragmas, barreiras,
passarelas), mesmo que contribuam favoravelmente a confiabilidade global, foram
negligenciados nas analises da capacidade de carga (momentos) por ndo serem projetados para
este fim.

Na pesquisa foram assumidas como VA o0 peso bruto dos veiculos (cujos parametros
estatisticos foram estabelecidos a partir de medidas WIM) e a posic¢do transversal na ponte. Para
cada distancia do veiculo a barreira lateral, calculou-se o . O indice do sistema foi determinado
pela média ponderada destes.

Os modelos utilizados eram pontes de vaos simples, com duas faixas de trafego, de vigas
metalicas com lajes de concreto armado, com vaos de 12 m, 18 m, 24 m e 30 m e trés
espacamentos entre vigas (1,8 m, 2,5 m e 3 m). Inicialmente calculou-se os S de cada viga para
posterior aferigdo do £ do sistema. Conforme os resultados, constatou-se que os S do sistema
resultaram sempre superiores aos individuais, sendo ainda maiores quando 0s componentes
foram tratados como estatisticamente independentes (p = 0).

Na andlise da sensibilidade dos parametros influentes, foram considerados a resisténcia
a compressdo do concreto fc’, a largura b efetiva da laje de concreto, a altura h Gtil da laje, o
maodulo plastico Z da viga metélica, a tensdo fy de escoamento do aco, 0 momento D da carga
permanente, 0 momento L da carga acidental e o momento | da a¢do dinamica. Os parametros
mais importantes aludem a resisténcia, particularmente o Z e a fy. Em contrapartida, f.’, b e D
ndo foram significativos para a capacidade de carga.

Zhao e Tabatabai (2012), por seu turno, avaliaram o veiculo de permisséo padrdo de
Wisconsin (Wisconsin standard permit vehicle, Wis-SPV, de 1.112 kN) frente aos caminhdes
com excesso de peso que trafegam pelas rodovias do estado. De acordo com o Departamento
de Transporte de Wisconsin (WisDOT), sdo emitidas, em média, 200 licencas diarias de
sobrepeso ou para dimensdes acima do limite para o trafego de caminhdes. Para tal, utilizaram
mais de 6 milhdes de pesagens de 2007 de 17 estagbes WIM no estado, além de registros de

licencas entre 2004 a 2007 e modelos de caminhdes dos estados vizinhos.
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A avaliacdo do Wis-SPV foi conduzida atraves da comparagdo dos maximos momentos
e forcas cortantes em trés tipos de pontes de vigas (simplesmente apoiadas, 2 vaos continuos e
3 véos continuos) de comprimentos de 9 a 43 m. O espectro de caminhdes foi dividido em 18
classes/grupos baseado na configuracdo dos eixos. De cada classe, foram selecionados o0s 5%
veiculos mais pesados para comparagdo com o Wis-SPV. Para os caminhdes de 5 eixos, curtos
e de uma unidade, foi computada uma probabilidade de 0,1% de exceder os maximos esfor¢os
provocados pelo veiculo padrdo. Em acréscimo, foi proposto um modelo suplementar de 667
KN de 5 eixos, curto (6 a 8,2 m de comprimento) e uma unidade para o projeto de pontes de
Wisconsin.

Seguindo metodologia semelhante aos trabalhos prévios, Nowak e Rakoczy (2013)
revisaram dados WIM de cerca de 35 milhdes de caminhdes, de 32 localidades diferentes nos
Estados Unidos, para determinacdo dos parametros estatisticos do peso bruto dos veiculos
(gross vehicle weight, GVW) e momentos de carga mével. Estes foram calculados para vaos
simples de 9 a 60 m.

O conjunto de dados inclui nimero de eixos, espagamento entre eixos, carga por €ixo,
GVW e momento produzido pelos veiculos (através da CDF, fator 1 bias?, V). As fun¢des CDF
sdo plotadas em papel de probabilidade normal, cuja principal propriedade é representar uma
CDF de uma VA normal por uma linha reta.

Os pesos brutos dos veiculos tiveram distribuicdo normal, com médias de 110 kN a 300
kN e maximos de 650 kN a 1100 kN. Os momentos — representados pela razao entre os valores
obtidos com os veiculos reais e 0s determinados com o veiculo normativo HL-93 (1), a exemplo
do ilustrado na Figura 2.7, na qual cada curva alude a uma localizagdo — apresentaram médias
entre 0,2 e 0,4 e maximos de 1,0 a 1,4 (maioria dos casos). O eixo vertical z corresponde as

variaveis normais reduzidas para os momentos fletores.

2 Refere-se a razédo entre o valor médio do momento/cortante pelo valor nominal (de projeto).
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100 anos

5 anos

1 dia

-3

0 0.4 1.0 1.4

A
Figura 2.7 - CDF dos momentos fletores (ADTT = 1000 e vao de 36 m). Fonte: Nowak e Rakoczy (2013).

Posteriormente, definiram-se os maximos momentos médios para diferentes horizontes
de tempo (1 dia, 2 semanas, 1 més, 2 meses, 6 meses, 1 ano, 5 anos, 50 anos, 75 anos e 100
anos), considerando cinco valores médios de trafego de caminhdes (average daily truck traffic,
ADTT): 250, 1000, 2500, 5000 e 10000, conforme a Equacédo 2.13 e Tabela 2.2. Os horizontes
de 1 dia, 5 anos e 100 anos estdo destacados na figura anterior. Os momentos maximos sao
obtidos diretamente da leitura do 4 (eixo horizontal) correspondente a coordenada vertical do

horizonte temporal considerado.

1
2 =0 —— (2.13)
ADTT
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Tabela 2.2 - Variavel z por ADTT e periodo

ADTT
250 1.000 2500 5.000 10.000
1dia 2,65 3,09 33 354 3,72
2semanas 3,44 3,80 4,02 4,18 4,34
1 més 366 399 420 435 450

2 meses 382 415 435 450 4,65
6 meses 408 439 459 473 4,87
1 ano 4,24 455 473 4,87 5,01
5 anos 459 487 505 5,18 5,31
50 anos 505 531 547 560 572
75 anos 513 5,38 555 5,67 5,78
100anos 5,18 544 560 5,72 5,83
Fonte: Nowak e Rakoczy (2013).

Anitori, Casas e Ghosn (2017) apresentam uma abordagem para a calibracdo da
confiabilidade de um modelo de carga movel aplicavel para a analise de elementos finitos
(FEA) de modelos em grelha e tridimensionais de sistemas de pontes, em alternativa a avaliacdo
tradicional plana combinada com os fatores de distribuicdo de carga adotados no procedimento
da norma americana (AASHTO LRFD). A u(ltima pode ndo prover um nivel de acuracia
adequado a casos especiais, como em pontes existentes que ndo tém uma margem de seguranca
razoavel ou quando sdo expostas a caminhdes excepcionalmente pesados (overweighted, OW).

O objetivo dos pesquisadores foi fornecer um modelo de carga movel e metodologia
para analisar pontes que estdo no limite de suas cargas admissiveis. Para estes casos, estudos
mais detalhados poderdo evitar custos relativos a reforgos estruturais ou a restri¢ces de carga,
além de refletir mais apropriadamente a intensidade real de trafego observado in situ, baseado
em dados WIM (peso do eixo, espacamento entre eixos, GVW, trafego da faixa e tempo de
chegada).

Na pesquisa foram coletados dados de 20 estacdes WIM espalhadas em rodovias do
estado de Nova York. O nimero de veiculos OW variaram entre 11,7% e 26,6% do total de
caminhdes. Os novos modelos propostos sdo aplicaveis para novas estruturas de 75 anos de
vida util ou para classificacdo de pontes existentes para periodos de 5 anos. O foco é em vaos
simples de comprimento pequeno a medio (15, 20, 30, 40 e 60 m) e se¢des mistas de multiplas
vigas metélicas (4, 6, 8 ou 10), espacadas transversalmente em 1,2; 1,8; 2,4; 3 e 3,6 m.

Como visto, dados de estacdes de weigh-in-motion vém sendo aplicados para calibracdo
de modelos de carga, de fatores de carregamento especificos a estrutura em analise e avaliacdo

do trafego. Quando instalados em pavimentos, sistemas WIM sdo capazes de registrar 0s pesos
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por eixo de caminhdes, espagamento entre eixos e peso bruto total. Ao serem aplicados em
pontes, sdo denominados B-WIM (bridge weigh-in-motion).

A maior vantagem € ser de implementacdo ndo destrutiva e ser habil na provisao de
dados de trafego ndo viesados (LYDON et al., 2015). Os sensores de deformacdo sdo
posicionados e aplicados na parte inferior da superestrutura e, através de algoritmos convertem
as deformagdes em pesos dos eixos. Permitem, desta forma, uma gestdo eficiente e econémica
das redes de transporte, sendo uma ferramenta valiosa na avaliacdo da seguranca das pontes.
Ao fornecer dados de trafego especificos do local, podem subsidiar a avaliacdo da capacidade
resistente das estruturas, especialmente daquelas em que ja existem processos de deterioracdo
e onde é necessario verificar se a reduzida capacidade portante é suficiente para a operagéo.

Apesar dessas vantagens, os sistemas B-WIM tradicionais tém como grande
desvantagem a inabilidade de lidar com mais de um veiculo na ponte ao mesmo tempo. Outro
problema é a consideracao dos efeitos de presenca multipla de veiculos pesados em pontes onde
h& mais de uma faixa em cada sentido de transito. Como alternativa, Lydon et al. propdem

avancos nos sistemas tradicionais, como a utilizacdo de sistemas de fibra optica.

2.2.2 Publicagdes nacionais

Particularmente no cenario nacional, destacam-se os trabalhos de Ferreira, Nowak e
Debs (2008), Rossigali et al. (2015), Junges, Pinto e Miguel (2017) e Portela et al. (2017).

Ferreira (2006) e Ferreira, Nowak e Debs (2008) verificam o desempenho das obras de
arte sob a jurisdicdo do DER-SP, considerando um total 60 pontes (8 em laje; 23 com duas
longarinas; 11 com cinco longarinas e transversinas; 8 com cinco longarinas sem transversinas;
e 10 com secao circular). Caracteristicas de resisténcia — resisténcia a compressao do concreto
fc; tensdo de escoamento do aco das armaduras ativa fpy € passiva fy; modulos de elasticidade
do aco das armaduras ativa Ep e passiva Es; areas de armadura — e geométricas — altura e
largura da mesa da viga, altura da viga e largura da alma, altura atil — s&o tratadas como VA.

Além disso, definem um modelo de carga mével baseado em pesagens de caminhdes
feitas pela Centrovias Sistemas Rodoviarios S/A, concessiondria responsavel por trechos
rodoviarios no Estado de S&o Paulo. O conjunto de dados refere-se a 184603 pesagens, entre
janeiro de 2001 e outubro de 2002. Os pesos maximos foram extrapolados em papel de
probabilidade normal para um horizonte de vida atil de 50 anos e foram analisadas duas
situacbes: (1) caminhdo isolado sobre a ponte; (2) presenca simultinea de 2 caminhdes,

correlacionados ou ndo, lado a lado e em fila. Para o caso (1), o desvio-padrdo é dado pelo
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inverso da inclinacdo da reta de regresséo linear da extrapolagdo e a média do peso extrapolado
€ 0 peso bruto méximo aos 50 anos.

Definidos os parametros, calcularam-se os maximos momentos fletores positivos e
negativos, quando existentes. Dos resultados preliminares, determinaram-se os indices de
confiabilidade £ nas se¢Ges mais solicitadas. Constatou-se que as pontes de menor vao, para
uma mesma classe (36 ou 45) e sistema estrutural, apresentaram menores £ para 0S momentos
fletores positivos. Pontes de tabuleiros estreitos com transversinas e 5 longarinas apresentaram
Jsuperiores as sem transversinas. Com tabuleiros largos, ocorreu o contrario. Os £ dos modelos
de concreto protendido foram maiores que os obtidos para as pontes de concreto armado.

Por fim, propdem equacdes de comprimento-peso limite (ECPL) de modo a restringir o
peso dos veiculos que geram indices inferiores aos Savo, admitidos iguais a 4,0 (pontesde 2 e 5
vigas sem transversinas) ou 3,5 (demais sistemas) para o estado-limite Gltimo e estado-limite
de servico.

Por seu turno, Rossigali et al. demonstram que o desenvolvimento de novos modelos de
cargas moveis para o projeto de pontes rodoviarias no Brasil —a partir de dados de trafego real,
simulacfes, modelagens analitico-numéricas e extrapolagdes — esta em expansdo. Os autores
explicitam que a tendéncia se justifica pelo fato de o trem-tipo normativo, o TB-450 da ABNT
NBR 7188:1982 (ainda em vigor na versdo mais atual da mesma norma), ndo ser mais
apropriado para representar os efeitos do trafego real atual nas pontes nacionais.

A analise foi feita em pontes de pista simples de duas faixas de trafego, compostas por
dois tipos de sistemas de duas longarinas, com vdos de 10 m a 40 m e balancos de 2,5 m a 10
m, totalizando 24 estruturas. Comparou-se os efeitos estaticos produzidos por veiculos pesados
reais com aqueles advindos dos veiculos normativos da NB-6 e NBR 7188:1982.

O conjunto de dados de trafego real foi formado por medicdes da estacdo de pesagem
na rodovia estadual paulista SP-348, administrada pela Concessionaria CCR AutoBan, durante
14 dias consecutivos em 2011 e 6 dias em junho de 2008; do Departamento Nacional de
Infraestrutura de Transportes (DNIT), em quinze estagdes WIM em varios estados brasileiros,
entre 1999 e 2002; do Centro de Exceléncia em Engenharia de Transportes (CENTRAN), em
109 estacOes em rodovias federais durante 7 dias em 2005; da Concessionaria Ecovia, em
estacOes de pesagem localizadas na BR-277, com dados de 28 dias de junho de 2008. Foram
computadas 29 classes de veiculos, para as quais definiram-se distribuices de probabilidade
via goodness-of-fit test (Chi-squared e Kolmogorov-Smirnov).
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Os casos mais criticos verificados foram para as pontes de tabuleiro estreito. As forgas
cortantes calculadas pelo procedimento baseado nos dados de trafego nas pontes simplesmente
apoiadas excederam, em média, 50% os esforcos obtidos a partir do veiculo da NB-6. Nas
pontes com balangcos, os momentos positivos foram 53% superiores e 0s negativos 75%.
Quando comparados com o veiculo normativo da ABNT NBR 7188:1982, os momentos
negativos nos balangos excederam, em media, 48%. Esta norma forneceu valores conservadores
apenas para momentos negativos nas pontes continuas de tabuleiro largo de védos de 30 m e 40
m.

O trabalho de Junges, Pinto e Miguel (2017) destaca-se por apresentar resultados da
aplicacdo de um sistema B-WIM, baseado no algoritmo de Moses, na ponte sobre o Rio
Lambari, na BR-153 km 135, no municipio de Uruacu no Estado de Goiéas. Esta é formada por
duas pistas de trafego; quatro longarinas sobre pilares, de vado aproximado de 15 m com
balangos nas extremidades, totalizando 22.5 m; e cinco transversinas: uma no meio do véo, duas
sobre os pilares e duas nas extremidades.

O sistema empregado foi capaz de detectar com boa precisdo o espacamento entre 0s
eixos. O peso bruto total (PBT ou GVW) dos veiculos apresentou erros médios inferiores a 3%
quando comparados com 0s pesos obtidos em balanga estatica, com erro maximo de 8,70% para
uma das pistas.

A estrutura foi monitorada entre novembro de 2013 e janeiro de 2014. Veiculos de trés
eixos compuseram 52% do total do trafego. Em termos de momentos fletores méaximos, os
veiculos de trés, quatro e cinco eixos contribuiram significativamente com os maiores valores,
apresentando momentos de mesma ordem de grandeza daqueles gerados por veiculos com mais
de seis eixos. O fator de amplificacdo dindmica® encontrado foi de 1,31 e constatou-se que 0s
veiculos de PBT baixo geraram elevados valores de coeficientes de impacto.

Apesar da proposta de Junges, Pinto e Miguel (2017), Portela et al. (2017) ressaltam a
ndo utilizacdo de estagdes WIM na maioria dos estados brasileiros, sendo a maior parte das
pesquisas em cargas de trafego feitas com dados de balancas estacionérias instaladas ao longo
de rodovias pertencentes a concessionarias. Disso decorre a preocupacdo de veiculos pesados
evitarem as balancas, enviesando os dados para amostras reduzidas de veiculos desta natureza.
Os autores se propdem, portanto, a apresentar uma base de dados confiavel de trafego.

Para transpor a problematica mencionada, foram utilizados dados WIM coletados em

uma estacdo na Rodovia Ferndo Dias (BR-381, que conecta Minas Gerais a Sdo Paulo com duas

3 DAF é dado pela razéo entre a resposta dindmica medida e a estatica.
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faixas adjacentes no mesmo sentido), durante treze meses, de setembro de 2015 a setembro de
2016. A estacdo forneceu, apos a filtragem dos dados, 3000 veiculos por dia, a partir dos quais
definiram-se os GVW, velocidade, faixa, nimero de eixos, peso por eixo e tempo de passagem.
O estudo focou em vdos de 6,1 ma 91,4 m.

Durante o periodo, verificou-se que o ADTT varia de 1972 a 3743 caminhdes com V
entre 21% e 56%. Os veiculos de trés eixos foram os mais comuns. O peso médio do total de
1145766 caminhdes foi de 24,29 ton., com desvio-padrao de 13,94 ton. A velocidade média foi
de 79,58 km/h, com desvio-padréo de 10,10 km/h.

Para a avaliacdo da presenca multipla de caminhdes, considerou-se a frequéncia
(relativa a probabilidade de dois veiculos estarem simultaneamente sobre a estrutura) e o GVW
na ponte. Foram adotados quatro padrdes: (1) Unico veiculo sobre a ponte; (2) dois caminhdes
na mesma faixa com distancia entre o primeiro eixo do primeiro caminhdo ao eixo traseiro do
segundo menor que o vao da ponte; (3) dois caminhdes em faixas adjacentes com sobreposicao
minima de metade do comprimento do primeiro veiculo e mesma distancia entre eixos que o
caso anterior; (4) dois caminhdes em faixas adjacentes com sobreposicdo menor que metade do
comprimento do primeiro veiculo e mesma distancia entre eixos que o caso anterior.

Para a avaliagcdo da posicdo relativa entre caminhdes € necessario saber em qual faixa
se trafega, a velocidade e o tempo que o veiculo passa pelo sensor (resolugdo recomendada de
0,01 s). Nos dados coletados, para a grande maioria dos vaos, a situacéo (4) foi a predominante.
Verifica-se também a tendéncia geral de todos os eventos de presenca multipla aumentarem
com o aumento do volume de trafego. O estudo também indica que ndo ha correlacdo forte entre
0s GVW das duas faixas. Para a situacdo (3), as probabilidades de ocorréncia resultaram
inferiores a 0,02%. A maior probabilidade de multipla presenca se deu para o caso (2),
totalizando 0,185%.

2.3 FADIGA

Nesta secdo tratar-se-a da fadiga, com foco nas armaduras de flex@o das estruturas de
concreto armado. O objetivo é apresentar o fendbmeno de modo a indicar quais parametros o
influenciam. Adicionalmente, estudos de confiabilidade de fadiga em pontes sdo expostos.
Assim como os estudos tratados na se¢do anterior, estes também servirdo de inspiracéo para a

aplicacdo da metodologia desenvolvida neste trabalho.
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2.3.1 Considerag0es gerais

Fadiga é uma forma de falha que ocorre em estruturas submetidas a cargas repetidas que
geram tensdes ciclicas. A falha se da em trés estagios: (1) inicio da fissuracdo, nos pontos de
maior concentragdo de tensdes; (2) propagacdo das fissuras, com avango incrementado para
cada ciclo; (3) falha, que ocorre rapidamente uma vez que a fissura atinge um tamanho critico.
No geral, identificam-se trés modos de flutuacéo de tensdo no tempo, conforme a Figura 2.8.

O modo representado em (a) € o ciclo de tensdo reverso, em que a tensdo alterna entre
um MAaximo omax € MiNIMO omin de mesmas magnitudes, isto €, a tensdo média om = 0. Em (b),
exemplifica-se o ciclo de tensdo repetido, em que ha assimetria entre as tensdes gmax € omin; UM
caso particular se da quando omin € nula (ciclo de zero para tragdo). Em (c), o ciclo de tensdo
aleatdrio. A este, por exemplo, estdo associadas as tensdes geradas por cargas de trafego, que
segundo Crespo-Minguillén e Casas (1997) sdo o efeito mais importante para a deterioracao
por fadiga em pontes de vaos pequenos e médios (até 60 m de comprimento).

Na Equacdo 2.14, a expressao matematica para a amplitude de tensbes oa, em que Ao

corresponde a variacdo de tensdo.

o, =29 _ One O (2.14)
2 2

Na Equacdo 2.15, definem-se as razfes de tensdo R e de amplitude A, que podem ser
utilizadas na caracterizagcdo dos modos doravante apresentados. Para 0 modo dado na Figura
2.8a, por exemplo, tem-se R igual a -1.

R — O-min
O-max
(2.15a, b)
O
A=—2
O
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Figura 2.8 - Variagdo de tensédo no tempo

Assim como outras propriedades, a fadiga dos materiais pode ser determinada através
de ensaios. Destes advém as curvas S-N (stress-number of cycles), exemplificadas na Figura
2.9. Usualmente, plotam-se os resultados para N em escala logaritmica, uma vez que o0 niUmero
de ciclos para a falha, ou vida a fadiga Nt, muda rapidamente com o nivel de tensdo e pode
variar em diversas ordens de magnitude (DOWLING, 2013). Da analise do gréafico, verifica-se
gue para maiores niveis de tensdo (eixo vertical), menores os numeros de ciclos (eixo

horizontal) que os materiais suportam antes da falha.
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Figura 2.9 — Exemplos gerais de curvas S-N

Das curvas acima identificam-se dois comportamentos. Para ligas ndo ferrosas (e.g.
aluminio, cobre, magnésio), as curvas continuam a decrescer com o aumento de N. Para tais
materiais, define-se a resisténcia a fadiga (osgs), que é a amplitude de tensdo para um
determinado N. Para algumas ligas ferrosas, de titanio e para o0 aco com baixa-liga, as curvas S-
N apresentam um patamar de tensdo para elevados nimeros de ciclos, o limite de fadiga (oiim),
abaixo do qual, em condic@es ordinarias, a falha por fadiga ndo ocorre.

O comportamento a fadiga também ¢é classificado em dois dominios: baixo-ciclo e alto-
ciclo. O primeiro est associado a altas cargas que produzem néo sé deformacdes elasticas, bem
como algumas plasticas durante cada ciclo; nestes, as Nf sdo relativamente curtas, da ordem de
10* a 10° ciclos. O ultimo caracteriza-se por deformacdes elasticas e maiores valores de N
(superiores a 10* e 10° ciclos, a depender do material).

Acrescido as cargas, outros fatores influenciam a vida a fadiga. Intensidade das tensdes
médias, caracteristicas geometricas, efeitos de superficie, variaveis metallrgicas e ambientais
devem ser consideradas.

Para um mesmo material, quanto maior a intensidade da om, menor a Nt. Aspectos
superficiais como nédulos, descontinuidades, orificios, dentes e outras irregularidades geram
concentracdo de tensdes e podem atuar como site de iniciacdo de fissuras. TensGes téermicas,
mesmo na auséncia de mecanicas, originadas de restricdes a expansdo/contracdo dimensional
dos materiais contribuem para decréscimos de Nt. Ataques quimicos também sdo prejudiciais,

ao aumentarem a taxa de propagacéo ou gerarem pontos de nucleagéo de fissuras.
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A compreenséo destes fatores torna o fendmeno complexo. Além destes, salienta-se a
ocorréncia de ciclos de tensdo de amplitude varidvel (Figura 2.8c), especialmente em estruturas
como pontes, sujeitas ao trafego de diferentes veiculos. Nestes casos, para a estimativa da falha

por fadiga, aplica-se a regra de Palmgren-Miner, de acumulacdo de dano:

N.
;N N +=y =1 (2.16)
Ny Np, N Ny

A regra, empregada inicialmente por A. Palmgren na década de 1920 e difundida por
M. A. Miner em 1945, estabelece que a falha se da quando 100% da vida util do elemento
estrutural é exaurida. Cada parcela refere-se a uma porgao da vida “gasta”, sendo Nj 0 nUmero

de ciclos aplicado para uma determinada osj, como ilustrado na Figura 2.10.
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Figura 2.10 - Regra de Palmgren-Miner

Esta metodologia se consolidou na literatura e foi incorporada pelos codigos de projeto,
dentre os quais, o brasileiro. Em situacfes de varia¢Oes altamente irregulares de carga com o
tempo, no entanto, a defini¢do de ciclos conforme a regra de Palmgren-Miner é dificultada.
Para tais situagdes, o procedimento rainflow de contagem de ciclos — desenvolvido por Tatsuo
Endo e M. Matsuishi em 1968 — é aplicavel.

Conforme a norma ASTM E1049-85 (2017), Standard Practices for Cycle Counting in

Fatigue Analysis, o procedimento rainflow se da conforme os passos adiante. Seja X a varia¢do
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de tensdo em consideracgdo, dada pela diferenca entre dois valores de tensdo; Y a variagdo prévia
adjacente a X; e S, o ponto de partida do historico de tensdes.
1) Leia a proxima tensdo de pico (maximo local) ou de vale (minimo local). Se finalizados 0s
dados, proceda ao Passo 6.
2) Se existem menos de trés pontos (tensdes), proceda ao Passo 1. Forme variagdes de tensao
X e'Y apartir dos trés picos ou vales mais recentes que ndo foram descartados.
3) Compare os valores absolutos das variacdes X e Y.

a) Se X <Y, proceda ao Passo 1.

b) Se X > Y, proceda ao Passo 4.
4) Se Y contém o ponto de partida S, proceda ao Passo 5; por outro lado, contabilize Y como
um ciclo; descarte o pico e 0 vale de Y; e proceda ao Passo 2.
5) Contabilize Y como meio-ciclo; descarte o primeiro ponto (pico ou vale) em Y; mova o ponto
de partida para o segundo ponto de Y; e proceda ao Passo 2.
6) Contabilize cada variacdo que ndo foi previamente contabilizada como meio-ciclo.

Para o exemplo ilustrado na Figura 2.11, segue a descri¢cdo pormenorizada da contagem.
Em (a), o histdrico de tensoes.
(1)S=A;Y=|A-B|; X=|B-C|; X>Y.Y contém S (ponto A). Conta-se |A — B|] como meio-
ciclo e descarta-se o ponto A; S = B. Ver Figura 2.9b.
(2)Y=|B-C|; X=|C—-DJ; X>Y.Y contém S (ponto B). Conta-se |B — C| como meio-ciclo e
descarta-se o ponto B; S = C. Ver Figura 2.9c.
3)Y=|C-D|;X=|D-E|;X<Y.
AY=D-E;X=E-F|; X<Y.
(B) Y =|E-F|; X=|F - G|; X>Y. Conta-se |E — F| como um ciclo e descarta-se os pontos E e
F. Ver Figura 2.9d.
(6) Y=|C-D|; X=|D-GJ; X>Y;Y contém S (ponto C). Conta-se |C — D| como meio-ciclo e
descarta-se o ponto C. S = D. Ver Figura 2.9e.
(MY=D-G|; X=|G-H|; X<Y.
8)Y=|G—-H|; X=|H-I|; X<Y. Fim dos dados.

(9) Contabiliza-se D — G|, |G — H| e [H — 1] como meios-ciclos.
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Figura 2.11 - Exemplo de contagem de ciclos rainflow. Fonte: E1049 - 85 (2017).

A rotina supracitada estd implementada no MATLAB R2019b, na funcdo rainflow.
Para um dado historico de tensfes x de dimensdo dim, a rainflow(x) retorna uma matriz
(dim,5) cujas colunas sdo: o nimero de ciclos (1 ou 0,5, conforme critérios mencionados), a
variacdo de tensdo, a tensdo media, a posicao inicial e posicdo final das tensdes relativas ao
ciclo contabilizado. Tal funcgéo sera aplicada nas analises futuras para a determinacdo da vida
util exaurida dos elementos estruturais em estudo. Para este fim, serd empregada a Equagéo
2.17.
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Nf = = (@)_b (2.17)

- 2 of
Em que of e b sdo constantes provenientes das curvas S-N de ensaios em que as amostras
sdo submetidas a ciclos de tensdo reverso. Para 0 aco SAE 1015 (0.15% de carbono; contetdo
similar aos acos CA-50), ot = 1020 MPae b =-0,138 (DOWLING, 2013). Na auséncia de dados

do CA-50, esses valores serdo utilizados no presente trabalho.
2.3.2 Fadiga das armaduras de flexao

O relatorio do Instituto Americano de Concreto ACI 215R-74 Considerations for design
of Concrete Structures subjected to Fatigue Loading (ACI, 1997) considera que a resisténcia a
fadiga das barras de aco ndo tem sido um fator significativo na aplicacdo delas como armaduras
de flexdo nas estruturas de concreto. No entanto, a tendéncia em direcdo a procedimentos de
dimensionamento no estado-limite Gltimo e ao aumento da magnitude e volume das cargas torna
0 fendmeno razdo de maior preocupacao para 0s projetistas.

Tal como 0 ACI, Kopas et al. (2016) ressaltam que, apesar de a fadiga ndo constituir até
entdo um problema — segundo os pesquisadores, ndo héa registros de fraturas por fadiga em
pontes de concreto armado em condigdes normais de servico — as cargas ciclicas tém se tornado
cada vez mais severas, de modo a reduzir, progressivamente, a margem de reserva de resisténcia
das armaduras de flexdo. Para o cenario brasileiro, este Ultimo aspecto € expressivo.

Mendes (2009) reuniu dados de um total de 5619 pontes rodoviérias federais brasileiras,
equivalentes a 3,98 milhdes de m? de area de tabuleiro. Do total, ha 2316 pontes em que n&o
consta informac&o do ano de construcdo. Ao exclui-las, 70% do nimero de pontes restantes tém
idade superior a 30 anos (contados do ano da pesquisa).

Resultados semelhantes séo apresentados por Oliveira, Greco e Bittencourt (2019), que
tratam de inventario finalizado em 2017 pelo DNIT para alimentar o Sistema de Gestdo de
Obras de arte (SGO). Do total de 4725 pontes, apenas 22% (1032) tém o registro da idade.
Destes, 265 pontes foram construidas antes de 1960 e 531 entre 1960 e 1975. Em termos de
carga movel, do total de 2025 registros, 75% apresentaram sobrecarga: 256 pontes com projetos
para cargas de eixo de até 24 kN e 1260 para até 36 kN.

Dado alarmante € expresso na Figura 2.12, que mostra a distribuicdo dos trens-tipo
utilizados em projeto segundo Mendes (2009). Nota-se que, considerando apenas o conjunto no
qual ha informac&o do veiculo de projeto adotado, 90% do total de pontes estariam defasadas

quanto ao trem-tipo vigente (TB-450). Na eventual constatacdo de que o TB-450 ndo seja
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representativo do trafego real contemporéneo ou ndo corresponda a uma prospecgdo do
aumento das cargas rodoviarias, este dado merece preocupacdo e estimula uma

adequacao/atualizacao procedimental-normativa.

TB-450. 237.
4%
TB-360. 1586.
28%
Nao informado.
3154. 56%
TB-240. 642.

12%

Figura 2.12 - Distribuicdo das Pontes por trem-tipo. Fonte: Mendes (2009).

Na Figura 2.13 tem-se um exemplo de uma tipica fratura por fadiga em barra de
armadura de flexdo. A orientacdo da barra é a mesma em que estava na viga submetida aos
repetidos ciclos de carga. A regido lisa e opaca € a da fratura. A regido de superficie mais
rugosa, com certo brilho, corresponde aquela que rompeu ap6s o enfraquecimento da barra
devido a fratura pela fadiga. Esta teve inicio ao longo da lateral do corpo-de-prova, na base de

uma das nervuras transversais.

Figura 2.13 - Fratura por fadiga em barra de armadura. Fonte: ACI 215R-74 (1997).

Do relatério do ACI, as principais variaveis a serem compreendidas na fadiga das
armaduras séo: nivel de tensdo; didmetro da barra; geometria das nervuras; dobras e solda.

Em ensaios (ACI, 1997) observou-se que a resisténcia a fadiga diminui com o aumento
do nivel minimo de tensdo na propor¢do da mudanca da razdo entre este mesmo nivel e a
resisténcia a tragdo das barras. Tilly (1979) e Dowling (2013) ressaltam, por outro lado, a tenséo
média. Ambos constatam que, para manter a mesma N¢, 0 aumento da tensdo media deve ser

acompanhado por um decréscimo na amplitude de tensdo, como ilustrado na Figura 2.14. Tilly
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(1979) salienta, desta forma, ser mais conveniente considerar a resisténcia a fadiga em relagdo

a variagao de tensao Ao.

Oy » ksi
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Figura 2.14 - Diagrama de vida-constante para aluminio 7075-T6. Fonte: Dowling (2013).

Quanto ao didametro das barras, a os¢ diminui com o aumento do primeiro. A Ao para
falha em 2 milhdes de ciclos para barras de 32 mm é de 7-20% menor que a registrada para as
de 16 mm. Barras de 40 mm suportam cerca de 30% menos ciclos que barras de 16 mm (TILLY,
1979).

Informacdes similares contidas no ACI 215R-74 (1997) sdo expostas na Tabela 2.3. Ela
refere-se a ensaios feitos em barras de cinco diametros ¢ diferentes, contidas em vigas de
concreto retangulares ou T de alturas Uteis de 152 mm, 254 mm ou 457 mm. As espécies foram
submetidas a Ao de 248 MPa, omin de 41.4 MPa em 400 mil ciclos. Os resultados sao expressos
em funcdo da N da barra #8 (25 mm) e os aspectos relativos ao tipo da viga ndo foram
considerados significativos para a analise. A variacgdo irregular dos resultados foi atribuida a

diferengas na geometria das superficies das barras.

Tabela 2.3 - Nf de barras embutidas no concreto

¢ (mm) Nt/ Niss
#5 (16 mm) 1.22
#6 (19 mm) 1.30
#8 (25 mm) 1.00
#10 (32 mm) 0.76

#11(36mm)  0.85
Fonte: ACI 215R-74 (1997).
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Barras lisas tém maiores Nf que as rugosas. As nervuras nas barras, destinadas a
melhoria da aderéncia ago-concreto, produzem concentracéo de tensdes que prejudicam osq. De
acordo com Rocha, Bruhwiler e Nussbaumer (2016), a maxima concentracao de tensdo ocorre
préximo as nervuras e € governada pela inclinacao delas, aumentando com o didmetro da barra.
A partir de ensaios de pullout, Majumdar et al. (2018) identificaram relagdes 6timas em termos
de vida a fadiga entre o raio da base da nervura transversal (r) e sua altura (h): 1,1 para didmetros
de 8 mm e 1,25 para 16 mm.

Assim como a rugosidade, dobras também reduzem a N: Para barras de 25 mm
embutidas no concreto, dobradas em 45° em torno de um pino de 15,2 mm, a osq resultou em
pouco mais de 50% da barra reta. Em barras dobradas em 45° em torno de um pino de 25,4 mm,
comparadas com as retas, asq das lisas foi reduzida em 29% e das rugosas em 48% (ACI, 1997).
Reduc6es também sdo observadas devido a soldas.

Esses fatores, bem como as incertezas que lhes s&o intrinsecas, devem ser consideradas
nas normas e na pratica projetual. Nesse sentido, pesquisas internacionais tém sido conduzidas
de modo a analisar probabilisticamente o fenémeno da fadiga em pontes. Adiante, os principais

trabalhos que inspiraram esta dissertacao.

2.3.3 Estudos de confiabilidade a fadiga em pontes

Szerszen e Nowak (2000) definem o estado limite de fadiga como uma das importantes
consideracdes no projeto de pontes, dado que ciclos de carga acumulados podem causar fissuras
ou mesmo ruptura. O desempenho da ponte, portanto, depende da resisténcia estrutural e do
espectro de carga. Ambos aspectos devem ser tratados como VA. O primeiro é funcdo da
resisténcia de projeto dos materiais e conectores. Em relacdo as cargas, deve-se levar em conta
a amplitude e a frequéncia de carregamento

Para a avaliacéo da fadiga, o procedimento geral proposto pelos autores tem os seguintes
passos: (1) céalculo do espectro de amplitude variavel de tensdo causado pelo trafego real; (2)
desenvolvimento de uma relacdo entre o espectro de tensdo e uma equivalente tensdo de
amplitude constante, e.g., usando a abordagem de dano acumulado; (3) comparagéo entre a
tensdo aplicada resultante e a resisténcia a fadiga (obtida da curva S-N); se a tensdo aplicada €
inferior a admissivel para a vida Util desejada, a vida a fadiga é calculada.

Nas estruturas de concreto, ha dificuldade em monitorar as mudancas decorrentes da

fadiga, uma vez que elas ocorrem no interior do material. Estas podem levar a decréscimos na
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resisténcia do concreto e no mddulo de elasticidade. Por influenciarem a rigidez das sec¢des, tais
mudangas afetam a capacidade portante e deflexdes.

Segundo a pesquisa, 0 numero de ciclos para a falha pode ser considerado como VA
normal, com V que diminuem para menores niveis de tensdo. No entanto, tal observacéo é
baseada num numero limitado de espécies, e h& necessidade de maiores investigacdes dos
resultados.

Kwon e Frangopol (2010), apesar de focarem na avaliacdo da confiabilidade a fadiga de
pontes metalicas, trazem aspectos que sdo validos para os demais sistemas estruturais.
Destacam que as fissuras por fadiga tém se propagado devido ao aumento dos anos de utilizacéo
sujeitos a incertezas associadas ao ambiente, erros de projeto, fabricacdo e/ou construcdo e
aumento inesperado do trafego. Salientam também o uso de dados de monitoramento na
confiabilidade, a partir dos quais sdo definidas PDF para os parametros de entrada dos modelos
de previsdo, e.g., o trafego.

Echard, Gayton e Bignonnet (2014) enfatizam a complexidade do projeto estrutural
resistente a fadiga, dada as incertezas do fendmeno, tais como nas propriedades dos materiais,
cargas impostas, geometria, qualidade de fabricacdo etc. Os autores sugerem um modelo
alternativo de analise e realizam um estudo de caso de uma viga metélica de secéo I.

Leander (2017) propde um modelo para avaliacdo da fadiga de pontes metalicas que
considera as incertezas intrinsecas a resisténcia e a carga. A Ultima é baseada em medicdes B-
WIM de 872.090 veiculos pesados, realizadas entre 2005 e 2009 em vérias regifes da Suécia.
Discute-se a validade do modelo de carga da norma europeia (EN 1991-2:2003) ante 0s
diferentes cenarios de geometria e trafego.

A partir dos estudos acima, observa-se a caréncia de trabalhos internacionais que
abordem a fadiga das armaduras em pontes de concreto armado. No tocante ao contexto
cientifico nacional, a necessidade é ainda maior, dada a falta de avaliagGes probabilisticas que

incluam o fenbmeno da fadiga como um todo para as estruturas de pontes.
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CAPITULO 3 - METODOLOGIA PARA ADEQUACAO DE
PROJETOS CORRENTES

Neste capitulo expdem-se a metodologia para anélise da adequacdo de projetos diante
das variabilidades de seus parametros. Ela foi desenvolvida conforme conceitos e ferramentas

da Teoria da Confiabilidade, que serdo tratados a seguir.
3.1 CONFIABILIDADE ESTRUTURAL

A medida em que as estruturas modernas requerem projetos mais complexos, a
necessidade por acuracia na avaliacdo de incertezas aumenta de forma significativa. Dois
caminhos sdo possiveis, como exposto na Figura 3.1: quando a aleatoriedade das varidveis do
problema de engenharia é relativamente pequena, abordagens e modelos deterministicos séo
empregados. Caso contrério, aplicam-se tratamentos probabilisticos. Nessa linha, ferramentas
tém sido desenvolvidas com o objetivo de melhorar a confiabilidade dos projetos.

Abordagem Abordagem
deterministica probabilistica

Balanga das incertezas

Figura 3.1 - Balanca das incertezas

Entende-se confiabilidade como a probabilidade de um sistema desempenhar sua funcéo
num dado periodo de tempo e sob condi¢bes de servigo especificas. Em contrapartida, a
probabilidade de falha Ps € a probabilidade de que o mesmo sistema falhe, ndo atendendo as
especificacfes dele demandadas. No contexto estrutural, corresponde a probabilidade de
ocorrer violagoes de estado-limite.

Os estados-limites representam, através de equacdes, a satisfacdo ou ndo de requisitos
de servigo (condicdes apropriadas de utilizacdo durante a vida util); de capacidade resistente ou
seguranca; durabilidade (resistir as influéncias ambientais); e robustez (resistir a danos
causados por eventos acidentais, e.g., impacto, incéndio, sismos). Incluem duas categorias:

estados-limites ltimos (ELU) e de servigo (ELS).
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Os ELU referem-se ao atendimento dos requisitos de seguranca. A estrutura deve ser
capaz de suportar cargas ou deformacdes que produzam o colapso, a ruina estrutural ou danos
graves e permanentes. Os ELS correspondem a condi¢6es normais de uso, exemplificados pela
formacédo e abertura de fissuras, deformacdes e vibragdes excessivas.

As equacOes utilizadas na quantificacdo dos estados sdo denominadas equacOes de
estado-limite (EEL). S&o funcdes de VA xi definidas de modo que valores negativos configuram

falha e positivos, seguranca. Simplificadamente, representam-se conforme:

G(x)=R(x)-S(%)=0
D, ={x |G <0} (3.1a, b, c)
D, ={x |G >0}

S

Em que G € funcdo das VA de resisténcia R e de solicitacdo S. Dessa forma, Ds € 0

dominio da falha e Ds, da seguranca, conforme ilustrado na Figura 3.2.

4 foglsr)

Figura 3.2 - Dominio de falha e seguranga. Fonte: adaptado de Melchers e Beck (2018).
A Ps ¢, portanto, definida matematicamente pela Equacéo 3.2.

P =P[G<O]=P[R—S<O]=” fz (5,1 )drds 3.2)

Dy

Em que frs ou fsr € a fungdo de probabilidade conjunta de R e S. A solucdo da integral
acima é dificultada para casos em que G ndo € linear ou contém muitas variaveis aleatorias
correlacionadas. No entanto, o procedimento & mais simples para R e S normalmente

distribuidas e independentes, conforme o desenvolvimento adiante.
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Seja R e S variaveis normais padrdo independentes. As relagBes entre as médias L e as
variancias o2 entre essas variaveis sio dadas pelas Equacdes 3.3 e 3.4.

He = URr — Us (3.3)
ot =03+ a? (3.4)

Dessa forma, pode-se determinar a Pr pela Equacdo 3.5.

Pi =P (G <0)=d(Ze) (35)

oG

Onde @ é a CDF da distribuicdo normal padrdo. A partir da Pt, como ilustrado na Figura
3.3, define-se o indice de confiabilidade S. Nela, observa-se que o indice f mede a distancia
entre o valor médio de G e a origem, em unidades de desvios padrdes de G, og.

o
A fo., |
-—
G <0 G=0
Falha Seguro

Figura 3.3 — Representacdo grafica do g e da Pt

Assim, tem-se a relacdo dada pela Equacao 3.6:

poth- @9

A relagéo acima é valida para variaveis normais e fungdes de desempenho lineares. Em
casos de variaveis com outros tipos de distribuicdo, correlacionadas, € necessaria a
transformac&o destas em variaveis normais padrfes equivalentes.

Além da solucdo analitica, dada pela Equacdo 3.2, pode-se calcular a Ps através da
técnica de simulacdo de Monte Carlo (MCS). Ela consiste na geragdo de uma quantidade
consideravel de numeros aleatérios a partir dos quais se depreendem resultados para um
determinado experimento.

A MCS pode ser desenvolvida em trés etapas, conforme Pan e Dias (2017): (1) geracéo

de nvc valores xi para a VA escolhida de acordo com a respectiva fungdo de densidade de

35



probabilidade (PDF); (2) obtencéo do valor correspondente da fungéo de desempenho G para
cada um dos valores xi gerados e (3) pds-célculo da probabilidade de falha Ps ou dos momentos

estatisticos. A Psé entdo obtida por:
P =— > 1[G(x)<0] 3.7)

Em que I é uma funcdo que computa 0 numero de vezes em que G(xi) < 0. Uma vez

estabelecida a Py, calcula-se o indice de confiabilidade £ a partir da Equagéo 3.8.
B= _qyl(Pf ) (3.8)

Em que @ ¢é a inversa da fungdo cumulativa de probabilidade (CDF) da distribuigio
normal padréo.

Apesar de seus inumeros atrativos, 0 mais importante a relativa facilidade de se checar
o critério de falha, mesmo em sistemas complexos, 0 MCS tem a contrapartida de demandar
intenso esforgo computacional (NAESS, LEIRA, BATSEVYCH, 2009).

3.2 ANALISE DE ADEQUACAO DE PROJETOS

Baseado nos conceitos anteriores, propde-se, para a analise de adequacdo, 0 seguinte:

seja I uma funcdo de desempenho conforme a Equagao 3.9:
I'(®,u)=Q (@) —U(u) (3.9

Na qual Q é uma funcdo cujo resultado se da pela aplicacdo das recomendacfes e
procedimentos normativos correntes. Suas variaveis de entrada, representadas pelo vetor @, sdo
deterministicas. U é funcdo analoga a 2, definida pela mesma expressao de calculo, mas
diferenciada por compreender as incertezas em torno dos parametros de entrada do fendmeno
em estudo, u. O vetor u é composto por VA cujas distribuicdes de probabilidade e momentos
estatisticos sdo baseados em dados reais.

A probabilidade de inadequacdo Pi, comparavel a Py, é dada pela Equacdo 3.10. Nela
estdo computadas as situagdes em que a abordagem normativa Q2 ndo é suficientemente

“segura” em face das incertezas inerentes as variaveis do fendomeno.

Pi=P[[<0]=P[Q-U<0]=[[_, foulwu)dodu (3.10)
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Na qual f.. € a funcio de probabilidade conjunta de Q e U. Pela metodologia proposta,

sendo Q funcéo de variaveis deterministicas e, consequentemente, de valor constante, o calculo

da P; é simplificado, conforme o desenvolvimento a seguir:
Pi= [y fou(wu)dodu= f; fu(uydu=1- f_Qoo fuu)du=1-Fu (@) (3.11)

Em que Fy é a CDF da funcdo U. Logo, conhecida a distribuicdo de probabilidade da
fungéo U, é possivel determinar a Pj, avaliando a adequagdo do procedimento de design em
estudo a partir do célculo integral (CI). Alternativamente, via MCS, a mesma P; pode ser
calculada pela Equagéo 3.7.

Admitindo que U satisfaca as mesmas hipoteses de simplificacdo adotadas no célculo
de S (distribuicdo normal), a relacéo entre o indice de adequacéo # de projeto e a P; é dada pela
Equacéo 3.12.

Pi=®(—n) (3.12)

De forma direta, portanto, » é dado pela Equacédo 3.13.

n=-0* (Pi) (3.13)

Complementarmente, para comparagédo dos resultados de Q2 e U, define-se o fator A pela

razdo entre a média de U e o resultado de Q:

A=/ Q (3.14)
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CAPITULO 4 - ESTUDOS DE ADEQUACAO

O capitulo estéa subdividido em duas subsecdes. Inicialmente, apresentam-se 0s modelos
utilizados, suas caracteristicas e os resultados do dimensionamento obtidos via aplicacdo das
recomendacdes normativas atuais. Estes ultimos constituirdo os respectivos Q para 0s dois
objetos de analise: 0 modelo de carga — através dos momentos fletores Gltimos (Q2m) — e a fadiga
das armaduras — através dos fatores de fadiga (QF).

A segunda subsecdo contém as analises probabilisticas e 0s aspectos pertinentes a cada
parametro considerado como variavel aleatoria. Em seguida, sdo executadas as verificacdes da
adequacdo do modelo de carga e da fadiga das armaduras. Particularmente no estudo da
adequacdo a fadiga, serdo abordadas trés situacdes de calculo. Na primeira, considerar-se-a Nt
como VA, na segunda, serd Afsiad. A Gltima abarcard a presenca simultanea de veiculos.
Adicionalmente, serdo expostos os valores de vida estrutural Gtil exaurida pela contagem de

ciclos rainflow.
4.1 ABORDAGEM PROJETUAL CORRENTE

Os modelos utilizados — extraidos de Ferreira, Nowak e Debs (2008) — tém a
configuracdo geral apresentada na Figura 4.1. Sdo pontes biapoiadas de concreto armado de
duas longarinas (2L) ou em laje macica (LJ) de fc de 25 MPa, sendo simplesmente apoiados
(SA), de tabuleiro estreito (TE) ou largo (TL), com véos de 20 (V20) ou de 10 m (V10) e com
n transversinas de altura de 80% da longarina. As caracteristicas geométricas especificas de
cada um sdo expostos na Tabela 4.1.

Os sistemas estruturais escolhidos justificam-se pelo espectro das pontes rodoviarias
federais brasileiras. Das 5619 pesquisadas por Mendes (2009), 3341 séo de vigas e 139 de lajes
(ambas de concreto armado)*. As pontes simplesmente apoiadas se destacam, com 366
exemplares de um subtotal de 1410 (parcela que se tem a informacdo do nimero de véos). A
extensdo dos vdos dos modelos, por sua vez, também se fundamenta na quantidade observada:
de um subtotal de 1359 pontes, em que a informacdo do vdo maximo é sabida, 50% tém até 20

m de extensao.

4 De acordo com Oliveira, Greco e Bittencourt (2019), 58% das 4725 pontes inventariadas séo de vigas, seguidas
de pontes em lajes (777 pontes), ambas de concreto armado.
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Figura 4.1 - Configuracéo dos modelos: a) laje macica; b) duas longarinas; c) longitudinal

Tabela 4.1 — Caracteristicas geométricas dos modelos

Modelo Liv(m) Lw(m) Lo(m) h(cm) hi(cm) bw(cm) bi(cm) n
2LSATEV1I0TR2 10,00 8,00 6,00 120,00 18,00 3500 207,00 2
2LSATEV20TR2 20,00 8,00 6,00 200,00 18,00 45,00 312,00 2
2LSATLVI0TR1 10,00 12,00 8,00 120,00 2500 40,00 240,00 1
2LSATLV20TR2 20,00 12,00 8,00 200,00 2500 4500 442,00 2
LISATEVIOMC 10,00 - 8,00 60,00 - - - -
LJSATLVIOMC 10,00 - 12,00 60,00 - - - -

Fonte: elaborado pelo autor.

A determinacdo dos esforcos solicitantes se deu mediante modelagem no programa
STRAP (Structural Analysis Programs) versdo v. 9.0, em que as vigas ortogonais foram
concebidas por elementos de barras e o tabuleiro por elementos de placa. As transversinas foram
consideradas nas regides de apoio, em posicdes intermediarias a estes e nas extremidades das
longarinas (FERREIRA, NOWAK e DEBS, 2008). Os autores adotaram faixas de 2 m para
obtengdo dos momentos ultimos maximos.

Para o calculo dos momentos fletores, foram apenas contemplados os efeitos das agdes
verticais (peso proprio dos elementos de concreto, pavimento asfaltico e cargas moveis) na
estrutura principal. N&o foram consideradas a agéo do vento, temperatura, frenagem e choques
de veiculos.

Na Tabela 4.2, os coeficientes de impacto utilizados a época (Equacdo 2.5) e os obtidos
via norma em vigor, conforme as equagdes 2.2 a 2.4. Para o CNF, foram consideradas faixas

de largura de 3,60 m. Logo, 2 faixas para TE e 3 para TL.
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Tabela 4.2 - Coeficientes de impacto

Modelo Pnpr7igr CIV CNF - CIA - Pgrisge
2L SATEV10TR2 1,33 1,35 1,00 1,00 1,35
2L SATEV20 TR2 1,26 1,30 1,00 1,00 1,30
2LSATLVI0TR1 1,33 1,35 0,95 1,00 1,29
2L SATL V20 TR2 1,26 1,30 0,95 1,00 1,24
LJSATE V10 MC 1,33 1,35 1,00 1,00 1,35
LJSATL V10 MC 1,33 1,35 0,95 1,00 1,29
Fonte: elaborado pelo autor.

Na Tabela 4.3, os momentos fletores calculados, com destaque para 0 momento da carga

movel Mg corr corrigido pelo coeficiente de impacto atual.

Tabela 4.3 - Momentos fletores dos modelos

Modelo Mg (KNm) Mg (KNM)  Mgcorr (KNM)
2LSATEVI0TR2 5187 8777 893,1
2LSATEV20TR2  2727,9 242372 2505,6
2LSATLVIOTRL  797,6 1074,9 1039,1
2LSATLV20TR2 39955 30756 3021,2
LISATEVIOMC 2213 221,9 225,79
LISATLVIOMC 2236 204,0 197,20

Fonte: elaborado pelo autor.

Desses dados, calculam-se os momentos fletores Gltimos Qum através da combinacgéo de
acOes expressa na Equacdo 2.1 e dimensionam-se as armaduras de flexdo das longarinas.
Conhecidas as armaduras de cada modelo, calculam-se os respectivos valores de fator de fadiga
Qr. Os resultados sdo expostos na Tabela 4.4. Observa-se que todos os modelos satisfazem a

verificagdo normativa de fadiga para as armaduras de flex&o (Equagéo 2.7).

Tabela 4.4 - Dimensionamento: prética projetual

Modelo Qm (KNm)  As(cm?®) n° ¢ (mm) Afgra (MPa) d(cm) QF

2L SATE V10 TR2 2039,9 4533 37 12,5 190,00 109,40 10,5040
2L SATE V20 TR2 7441,1 99,21 32 20,0 185,00 189,75 10,3769
2LSATLVI10TR1 2635,4 58,56 48 12,5 190,00 108,27 0,4586
2L SATL V20 TR2 9925,7 132,34 27 25,0 180,00 187,53 0,3669
LJSATE V10 MC 637,4 2951 15 16,0 190,00 55,20 10,4223
LJSATL V10 MC 597,7 27,67 14 16,0 190,00 55,20 0,3917

Fonte: elaborado pelo autor.
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4.2 ANALISE PROBABILISTICA

A presente analise se dara através de 2 milhdes de MCS. Essa quantidade corresponde
ao numero de ciclos definido pela ABNT NBR 6118:2014 para ag0es ciclicas de baixa e média
intensidade para 0s quais as recomendacdes normativas sdo aplicaveis. Além disso, 0 numero
é suficientemente grande para estabilizar os valores de média e desvio-padrdo das VA
consideradas. Consequentemente, é também capaz de gerar valores criveis de probabilidade de
falha (ou inadequagéo).

Para a geracéo de valores, é necessario antes conhecer as PDF de cada variavel®, bem
como seus momentos estatisticos. As médias e coeficientes de variacdo (V) dos parametros de
entrada sdo dadas na Tabela 4.5, baseados nos estudos de Ferreira, Nowak e Debs (2008).
Foram consideradas como VA as caracteristicas geométricas das vigas, a resisténcia a
compressdo do concreto f® € 0 modulo de elasticidade do ago Es. Estas variabilidades aludem
a eventuais erros de execucao em obra, como os decorrentes da moldagem in loco das vigas ou
do desrespeito ao cobrimento minimo das armaduras, ou erros na producdo dos materiais, aco

e concreto. Para as médias dos dados geométricos, ver Tabela 4.1.

Tabela 4.5 - Parametros estatisticos das VA

Simbolo o \Y Distribuicdo
hy hy 0,5/hy normal

h h 0,5/h normal

bf bf - -

bw 1,01by, 0,04 normal

d 0,99d 0,04 normal
foc (MPa) = 25 28 0,1 normal
Es (MPa) 210000 0,06 lognormal

Fonte: adaptado de Ferreira, Nowak e Debs (2008).

Além dos aspectos de geometria e materiais, admite-se como VA o trafego. Para tal,
utilizar-se-4 0 modelo de caminh&o isolado 3S3 curto, dado na Figura 4.2. Conforme Ferreira,
Nowak e Debs (2008), esta configuracdo foi a mais critica, dentre as modalidades de veiculos
registradas na base de dados dos autores, para a previsdo de esfor¢cos maximos nas estruturas

avaliadas.

5 Detalhes das distribuicdes de probabilidade utilizadas séo apresentadas no Apéndice A.

® Nowak, Rakoczy e Szeliga (2011), recomendam V de 0,16 para concretos de fo de 3500 psi (24.1 MPa). Em
estudo nacional mais recente, atribui-se a concretos de fcx de 30 MPa V da ordem de 0,15 (SANTIAGO; KROETZ;
BECK, 2019). No entanto, nesta dissertagao sera empregado o valor proposto por Ferreira, Nowak e Debs (2008).
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Figura 4.2 - Caminhdo 3S3: espacamento entre eixos (m) e cargas de eixo. Fonte: adaptado de Ferreira (2006).

O peso bruto total (1009,1 kN) fora obtido mediante extrapolagdo, em papel de
probabilidade normal, para uma vida Util de 50 anos. Os dados das pesagens sdo plotados em
papel de probabilidade normal — procedimento equivalente ao que Nowak (1993) propds para
momentos fletores e esforgos cortantes. Posteriormente, para uma ADTT de 73 3S3 curto, 0
nimero total Ny de veiculos e a variavel normal padrdo z = — @ (1/N) sdo calculados. Na

Tabela 4.6, os respectivos valores de z para dados periodos T.

Tabela 4.6 - Valores de z (ADTT =73)

T Ny z

1 dia 73 2,20
1 més 2190 3,32
2 meses 4380 3,50
1lano 26645 3,96
5 anos 133225 4,33
50 anos 1332250 4,81

Fonte: adaptado de Ferreira (2006).

Uma vez determinados, € possivel a extrapolacdo do PBT para dados horizontes
temporais. Ao admitir uma distribuicdo normal para 0s pesos, uma reta € tracada a partir da
cauda superior, considerando os 100 veiculos mais pesados, segundo Ferreira (2006). Na Figura
4.3, a extrapolacdo realizada para o caminh&o 3S3. O peso por eixo é determinado a partir do
PBT ponderado pela parcela do peso legal do respectivo eixo. A funcdo da reta de extrapolacéo,
em vermelho, é z = 0,004462x + 0,307542.

Os momentos fletores médios obtidos a partir do caminhdo 3S3 (Mss3) sd0 expostos na
Tabela 4.7. O V do peso bruto, dado pelo inverso do coeficiente angular da reta de extrapolacgéo,
é de 0,222. Uma vez que a disténcia entre eixos e 0 peso total por eixo foram considerados
como variaveis deterministicas, este também serd o V dos momentos. Para 0 3S3, adotou-se um

coeficiente de impacto de 1,15, com V de 0,80.
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Figura 4.3 - Extrapolagao do caminh&o 3S3 curto. Fonte: Ferreira (2006).

Tabela 4.7 - Momentos fletores do caminhdo 3S3

Modelo My, (RNM) Vo

2L SATEV10TR2 1042,8 0,222
2L SATE V20 TR2 2892,6 0,222
2L SATLVI10TR1 1192,3 0,222
2L SATL V20 TR2 3379,4 0,222
LJSATE V10 MC 237,1 0,222
LJSATL V10 MC 217,3 0,222
Fonte: adaptado de Ferreira (2006).

Juntamente com os supracitados, o nimero de ciclos para a falha N~ e a resisténcia a
fadiga Afsqfad também serdo VA, tratados separadamente em dois casos distintos.

Segundo Kwon e Frangopol (2010), a distribuicdo Weibull € uma das possiveis para a
estimativa da amplitude de tensdes. N poderia ser tratado como normal, com V decrescente
com o decréscimo dos niveis de tensdo. No entanto, como mencionado, esta observacdo é
baseada numa limitada quantidade de ensaios, e hé necessidade para maiores investigaces dos
resultados (SZERSZEN e NOWAK, 2000).

De acordo com Dowling (2013), um tipico V para resisténcia a fadiga é 10%. Destarte,
para ambos 0s casos, assume-se uma distribuicdo Weibull de V de 10%, cuja PDF é dada a

sequir.

f(x]a,b) :EG) ’ exp(_—xj (4.1)
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Onde a e o parametro de escala e b, o de forma. As relagdes destes com a média , e a

variancia s2da distribuicdo sdo expressas nas Equacdes 4.2 e 4.3, em que I" € a funcdo gama.

U= a[l"(1+ b )] (4.2)

o’ =a’ [r(1+ 2b)-T(1+ b-l)z} (4.3)

4.2.1 Adequacao do modelo de carga normativo

Um trem-tipo padrdo € considerado adequado se for representativo do espectro de
cargas, de modo que compreenda a evolucdo destas cargas para um horizonte temporal
equivalente a vida atil das estruturas. Logo, para a avaliacdo do TB-450, aplicar-se-a a Equacgéo

4.4, baseada na funcao de desempenho da metodologia.

I'm = QOm— Um (4.4)
Sendo,
Qwm funcédo de (Mg, Mq.corr), dado pela combinacdo ultima normal da Equacdo 2.1; e
Uwm funcdo de (Mg, Mazs3), dado pela combinacédo Gltima normal da Equacdo 2.1.

Na qual Qwm corresponde aos momentos fletores de estado-limite ultimo calculados a
partir do TB-450 (Mq.corr); € Um a0s momentos fletores calculados a partir de modelo de trafego
baseado em pesagens. Valores de I'm < 0 computam as situagdes em que o TB-450 nédo gera
magnitudes de momentos tdo elevadas quanto aquelas produzidas pelo modelo de trafego.

Na Tabela 4.8, os momentos estatisticos de Um por modelo. Na Figura 4.4, os
respectivos histogramas e curvas de ajuste normal, em que Ar refere-se a frequéncia absoluta.

O subindice de Um corresponde a ordem dada na tabela a seguir.

Tabela 4.8 - |, V e A: momentos fletores

Modelo Qwm Ky, Vi A

(1) 2L SATEV10TR2 2039,8950 2264,6207 0,1534 1,1102
(2)2LSATEV20TR2 7441,0650 8021,6287 0,1201 1,0780
(3)2LSATLVI0OTR1 26354100 2865,3382 0,1385 1,0872
(4) 2L SATL V20 TR2 9925,7250 10462,1528 0,1076 1,0540
(5) LJSATEVIOMC  637,4400 654,4597 0,1206 1,0267

(6) LJSATLVIOMC 597,6600 627,7242 0,1153 1,0503
Fonte: elaborado pelo autor.
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Dos histogramas de Um, € com base nas curvas de ajuste, considera-se Um como
normalmente distribuida. De posse desse dado, calcula-se a Pi pela Equacdo 3.9 considerando
a CDF dessa distribuicéo.

Os momentos estatisticos e Pi de I'm sdo dados na Tabela 4.9, bem como o indice de
adequacdo 7. Ressalta-se que os valores das Pi e os # através de MCS e CI resultaram muito
semelhantes entre si, validando a metodologia proposta.

Tabela 4.9 - u, n e Pide I'm

Pi,FM Mty
M MCS Cl MCS Cl
2LSATEVIOTR2 2245 -1547 07413 07412 -0,6474 -0,6470
2L SATEV20TR2 -581,0 -1,657 0,7269 0,7267 -0,6034 -0,6029
2LSATLVIOTR1 -2296 -1,727 0,7187 10,7188 -0,5788 -0,5792
2LSATLV20TR2 -536,7 -2,095 0,6834 0,6832 -0,4772 -0,4766
LISATE V10 MC -16,9 -4,660 0,5849 10,5854 -0,2145 -0,2157

LISATLVIOMC  -30,2 -2,393 10,6621 0,6611 -0,4181 -0,4154
Fonte: elaborado pelo autor.

Modelo Hp Ve

M
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Figura 4.4 - Histogramas de Um e curvas de ajuste normal. Fonte: MATLAB R2019b.

Da Tabela 4.9, observam-se elevadas P; (Figura 4.5, para as obtidas através de MCS) e
n negativos (Figura 4.6, idem). Constata-se que os momentos fletores produzidos pela aplicagdo
do TB-450 foram aquém daqueles gerados pelo caminhdo isolado 3S3. A evolucdo admitida
para o perfil do trafego durante a vida Gtil das estruturas e os resultados obtidos sdo um
indicativo de que o TB-450 deveria ser reformulado afim de ser aplicado ao dimensionamento
estrutural das pontes.
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42,2 Adequacio da fadiga das armaduras de flexao

Esta analise se dara em duas fases: (1) verificar se a Equacdo 2.7 é satisfeita, atraves da
funcdo de desempenho G; e (2) estudo da adequacéo da fadiga das armaduras, considerando a
aleatoriedade dos parametros influentes, em dois casos.

Da Equacéo 2.7, define-se G como:

Ao, —1— A AM g (d — Xy )/Iu
Afsd , fad Afsd | fad

G=1- (4.5)

Em que Aos / Afsqfad € 0 fator de fadiga, empregado na majoracgdo da area de aco quando
a amplitude de tensédo solicitante é superior a tensdo resistente. Como mencionado, a tensdo
solicitante é func¢do das propriedades do ago e concreto (representadas pelo ae, OU Seja, dos
moédulos de elasticidade do aco Es e do concreto Ecs — este ultimo obtido a partir do fe),
caracteristicas geométricas das se¢des (representadas pelo d, xu e li) e das cargas (Md, que
incorpora a acdo do trafego).

Para verificar o qudo adequada é a abordagem de projeto corrente para fadiga das
armaduras, propde-se a fungéo de desempenho I'r, dada pela diferenca entre os fatores de fadiga
obtidos pela via corrente e probabilistica:

['F=Qr-Ur (4.6)
Sendo,
Qr funcéo de (Es, fck, Mdjfad, d, Xu, li, Afsdfad), considerando a carga mével TB-450; e

Ur funcéo de (Es, fck, Mafad, d, Xu, i, Afsdafad), considerados como VA segundo as

distribuicGes ja apresentadas, sendo aplicado modelo dado pelo caminhdo 3S3.

Valores de I'r < 0, que contribuem para a respectiva Pi, informam quantas vezes a
compreensdo das incertezas dos fatores influentes na fadiga das armaduras de flexdo levam a

performances inferiores as previstas pela via normativa.

Caso 1: Nf" como VA Weibull

O valor normativo de 10°, conforme a Figura 2.14, sera a média das distribuices. Das
Equacdes 4.2 e 4.3, obtém-se os parametros b = 12.013 e a = 1.043x10° para todos os modelos

a partir dos valores de media e V adotados. Uma vez conhecidas as caracteristicas das PDF de
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cada VA, é possivel a geragéo artificial de valores de Ni". A partir destes, valores de Afsg fad S30

gerados. Na Tabela 4.10, os momentos estatisticos, S e Ps de G.

Tabela 4.10 - Caso 1: u, fe Pr de G

Modelo Ho Ve Ptc Pe

2LSATEV10TR2 0,4099 0,3267 1,488E-03 2,9702
2LSATEV20TR2 0,5626 0,1762 5,000E-07 4,8916
2LSATLVI0OTR1 0,4762 0,2492 5,900E-05 3,8502
2LSATLV20TR2 0,5878 0,1591 5,000E-07 4,8916
LISATEV1IOMC 0,5592 0,1790 5,000E-07 4,8916

LJSATLV1IOMC 0,5707 0,1708 5,000E-07 4,8916
Fonte: elaborado pelo autor.

Da tabela acima é possivel constatar que, na média, os modelos satisfazem a verificacao
normativa de fadiga para as armaduras de flexdo. Porem, as médias dos fatores de fadiga Ur foram

superiores aos Qr, como pode ser visto na Tabela 4.11.

Tabela 4.11 - 4, V e A: caso 1

Modelo Qr Hy, Vi, A

(1) 2LSATEV10TR2 0,5040 0,5901 0,2269 1,1708
(2)2LSATEV20TR2 10,3769 0,4374 0,2267 1,1606
(3)2LSATLVIOTR1 0,4586 10,5238 0,2265 1,1421
(4)2LSATLV20TR2 0,3669 0,4122 0,2268 1,1234
(5) LISATEVIOMC 04223 10,4408 0,2270 1,0438

(6) LJSATLVIOMC 0,3917 0,4293 0,2270 1,0959
Fonte: elaborado pelo autor.

Na Figura 4.7, os histogramas de Ur e as curvas de ajuste normal, elaboradas em
MATLAB R2019b. At refere-se as frequéncias absolutas. Os subindices de 1 a 6 seguem a ordem
dos modelos dada na tabela anterior.

Na Tabela 4.12, os momentos estatisticos e P; de I'r e indices 7. O Cl e MCS geraram
valores semelhantes de elevadas Pi e » negativas. Para os modelos de duas longarinas, as Pi
resultaram superiores a 68%. Para os modelos de laje macica, 57%. Tais grandezas apontam para
a inadequacédo do procedimento normativo de verificacdo da fadiga frente as variabilidades dos

parametros de entrada.
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Tabela4.12 - Caso 1: u, Ve PideTIr

Modelo T Ve Fury M
F F MCS Cl MCS Cl

2LSATEV10TR2 -0,0861 -1,5558 0,7386 0,7398 -0,6389 -0,6427
2LSATEV20TR2 -0,0607 -1,6387 0,7280 0,7292 -0,6069 -0,6103
2LSATLV1I0TR1 -0,0652 -1,8210 0,7072 0,7085 -0,5451 -0,5491
2LSATLV20TR2 -0,0452 -2,0644 10,6842 10,6860 -0,4794 -0,4844
LIJSATEV1OMC -0,0185 -54104 0,5701 0,5733 -0,1767 -0,1848
LJSATLVIOMC -0,0165 -2,5941 0,6477 0,6501 -0,3792 -0,3855

Fonte: elaborado pelo autor.
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Figura 4.7 - Histogramas de Ur e curvas de ajuste normal: caso 1. Fonte: MATLAB R2019b.
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Para o presente caso, considerando as 2 milhdes de MCS e a contagem de ciclos rainflow,
tem-se as parcelas de vida Util exauridas expressas na Tabela 4.13 para cada modelo. Nt foi
calculado pela Equacgdo 2.17. As simulacfes representam passagens de caminhdes isolados 3S3,
gue produzem momentos variaveis conforme a Tabela 4.7. O modelo 2L SA TE V10 TR2 foi o
mais critico, computando 90% da vida Util exaurida, seguido do 2L SA TL V10 TR1 com 66%.

Tabela 4.13 - Parcela de vida Gtil exaurida por modelo: caso 1

Modelo > N;j/ Nt
2LSATEV10TR2 0,9045
2LSATEV20TR2 0,3227
2LSATLVIOTR1 0,6604
2LSATLV20TR2 0,2506
LISATEV1IOMC 0,4101

LISATLVIOMC 0,4310
Fonte: elaborado pelo autor.

Caso 2: Afsdad cOmo VA Weibull

Os valores de Afsqfad da Tabela 4.4 sdo as médias das distribuicdes. Os parametros a e b
de cada modelo sdo apresentados na Tabela 4.14. Uma vez conhecidos, é possivel a geracdo de
valores para cada VA e a execucao de 2 milhdes de simulacdes de Monte Carlo, cuja quantidade

foi definida conforme explicacdo dada na secdo 4.2.

Tabela 4.14 - Parametros a e b de Afsyfad por modelo

Modelo nH(MPa) V b a

2L SATEV10TR2 190 0,10 12,013 198,263
2L SATE V20 TR2 185 0,10 12,013 193,045
2L SATL V10 TR1 190 0,10 12,013 198,263
2L SATL V20 TR2 180 0,10 12,013 187,828
LJSATE V10 MC 190 0,10 12,013 198,263

LJSATL V10 MC 190 0,10 12,013 198,263
Fonte: elaborado pelo autor.

Na Tabela 4.15, os momentos estatisticos, S e Pt de G. A partir dos valores médios de
G, é possivel constatar que, na média, 0s modelos satisfazem a verificacdo normativa de fadiga
para as armaduras de flexdo, porem com maiores fatores de fadiga que os gerados pelo

procedimento de projeto baseado nas normas, conforme a Tabela 4.16.
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Tabela 4.15- Caso 2: u, B e Pr de G

Modelo

He

\Y

Ptc

Po

2L SATE V10 TR2
2L SATE V20 TR2
2LSATLVI0TR1
2L SATL V20 TR2
LJSATE V10 MC
LIJSATL V10 MC

0,4007
0,5554
0,4679
0,5928
0,5520
0,5639

0,3811
0,2040
0,2891
0,1747
0,2068
0,1970

0,0111
0,0003
0,0028
0,0001
0,0004
0,0003

2,2873
3,4040
2,7647
3,6572
3,3594
3,4488

Fonte: elaborado pelo autor.

Tabela 4.16 - |, V e A: caso 2

Modelo

Qr

My

A

2L SATE V10 TR2
2L SATE V20 TR2
2LSATLVI10TR1
2L SATL V20 TR2
LISATE V10 MC
LJSATL V10 MC

0,5040
0,3769
0,4586
0,3669
0,4223
0,3917

0,5993
0,4446
0,5321
0,4072
0,4480
0,4361

0,2547
0,2548
0,2543
0,2544
0,2548
0,2548

1,1891
1,1797
1,1601
1,1096
1,0607
1,1132

adequacao.

Fonte: elaborado pelo autor.

longarinas, as Pi foram superiores a 63%. Para os de laje, 56%.

Tabela 4.17 - Caso 2: u, Ve Pide I

Na Figura 4.8, os histogramas de Ur e as curvas de ajuste normal, elaboradas em
MATLAB R2019b. Com base nas curvas de ajuste, os fatores de fadiga Ur para este segundo
caso também foram considerados como normalmente distribuidos. Dessa forma, é possivel

proceder o célculo analitico da probabilidade de inadequacdo e do respectivo indice de

Na Tabela 4.17, os momentos estatisticos, Pi de I'r e indices . Para os modelos de duas

Modelo Mp Ve, Pir, My
MCS Cl MCS Cl

2LSATEV10TR2 -0,0953 -1,6018 0,7298 0,7338 -0,6124 -0,6243
2LSATEV20TR2 -0,0677 -1,6726 0,7197 0,7250 -0,5818 -0,5979
2LSATLV10TR1 -0,0734 -1,8428 0,6992 0,7063 -0,5221 -0,5427
2LSATLV20TR2 -0,0402 -2,5747 0,6382 0,6511 -0,3536 -0,3884
LISATEVIOMC -0,0257 -4,4502 05699 0,5889 -0,1761 -0,2247
LISATLVIOMC -0,0443 -2,5054 0,6423 0,6551 -0,3647 -0,3991

Fonte: elaborado pelo autor.
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Figura 4.8 - Histogramas de Ur e curvas de ajuste normal: caso 2. Fonte: MATLAB R2019b.

Na Tabela 4.18, as parcelas de vida Util exaurida calculadas pelo método rainflow. Tal
qual o caso 1, o modelo 2L SA TE V10 TR2 foi o mais critico, computando 90% da vida util
exaurida, seguido do 2L SA TL V10 TR1 com 66%.
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Tabela 4.18 - Parcela da vida Gtil exaurida por modelo: caso 2

Modelo 2 N;j/ Nt
2LSATEV10TR2 0,9027
2LSATEV20TR2 0,3236
2LSATLVI0OTR1 0,6596
2L SATLV20TR2 0,2503
LISATEVIOMC 0,4113

LISATLVIOMC 0,4305
Fonte: elaborado pelo autor.

Os dois casos apresentados geraram resultados semelhantes de médias de Ur (Figura
4.9), Pi (Figura 4.10), » (Figura 4.11) e vida util estrutural exaurida (Figura 4.12). Quando

comparados com os resultados gerados pelo procedimento corrente de projeto, ambos indicam

que a compreensdo de incertezas, através de analises probabilisticas das varidveis, produz

performances inferiores.
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Figura 4.9 - Comparativo entre Ur por modelo. Fonte: elaborado pelo autor.
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Figura 4.11 - Comparativo entre os indices de adequacéo  (MCS) por modelo - fadiga. Fonte: elaborado pelo autor.
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Figura 4.12 - Comparativo entre vida Util exaurida por modelo. Fonte: elaborado pelo autor.

Da comparacao entre 0s casos, temos que apesar de os seis modelos, em ambos os casos,
satisfazerem a verificacdo da fadiga, através da média de G, os Ur médios resultaram superiores
aos Qr (A > 1). Isso refletiu-se nas elevadas Pi e nos indices # negativos.

As maiores P; foram computadas para o caso 1, porém ndo ocorreram diferencas
significativas entre os casos. Da mesma forma, para a vida Util exaurida. No entanto, os maiores
Ur médios foram registrados no caso 2.

O modelo mais critico foi 0 2L SA TE V10 TR2. Ele apresentou as maiores Psc e Pi e 0s
maiores Ur e Qr. No geral, os sistemas em laje tiveram desempenhos superiores aos de duas
longarinas, em decorréncia dos menores momentos fletores de solicitagdo.

Para as pontes em vigas de mesma extenséo, os modelos TL obtiveram menores Py, Pi, Ur
e vidas Uteis exauridas quando comparados aos TE. Tal fato esta coerente com os resultados de
Ferreira, Nowak e Debs (2008) e Rossigali et al. (2015), que apontam os modelos de tabuleiro
estreito como 0s mais criticos. Para as pontes em laje macica, as maiores P; foram computadas
para os modelos TL.

Para as pontes em vigas de mesma largura de tabuleiro, as de vaos de 20 m obtiveram
menores Py, Pi, Ur e vidas Uteis exauridas quando comparados as de véos de 10 m. Tal fato é
coerente com os resultados de Ferreira, Nowak e Debs (2008), cujas as pontes de menor vao,
para uma mesma classe (36 ou 45) e sistema estrutural, apresentaram menores S para 0S

momentos fletores positivos.
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Sob a perspectiva da vida util exaurida, os dados de ambos os casos indicam que, para
uma mesma concepgdo estrutural, o tamanho do véo é mais determinante que a extensdo do
tabuleiro: notam-se maiores decréscimos de 2 Ni/ N ao se comparar modelos de mesma largura
de tabuleiro e véos diferentes (e.g. entre 2L SA TE V10 TR2 e 2L SA TE V20 TR2), do que
entre modelos de mesmo vdo e larguras diferentes (e.g. entre 2L SA TE V20 TR2 e 2L SATL
V20 TR2).

Por fim, tem-se que para os casos analisados, foram obtidos valores muito préximos de

Pi e indices # pelo célculo integral e pelas simulagfes de Monte Carlo.
4.2.3 Adequacdo a fadiga com presenca simultanea de veiculos

Na presente secdo, para avaliar qudo adequado é o procedimento normativo, serao
consideradas situacdes de presenca simultanea de veiculos na estrutura do modelo mais critico,
02L SATE V10 TR2.

Para tal, serdo combinadas as situacfes propostas por Ferreira (2006) e Ferreira, Nowak
e Debs (2008) ao caminhao isolado 3S3 ja simulado. Os autores propdem quatro possibilidades
de presenca multipla: dois casos de veiculos em fila e dois de veiculos lado a lado em sentidos
de trafego opostos, de acordo com a Figura 4.13. O veiculo principal é o 3S3 curto e 0

secundario, 2S3 curto, conforme as dimensdes (Figura 4.14) e pesos (Figuras 4.15 a 4.18).

a) Situacdo em fila

/// ///
A A
T |

b) Situagdo lado a lado

77 7

Figura 4.13 - Situacdes de presenca simultanea
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Figura 4.14 - Dimensdes em metros do 3S3 (a esquerda) e 2S3 (a direita). Fonte: adaptado de Ferreira (2006).

84.9 kN 5x 1203 kN S1.0kN 135.0kN  3x114.7kN
Figura 4.15 - Situacdo 1: 3S3 (686,4 kN) e 2S3 (560,1 kN) em fila. Fonte: adaptado de Ferreira (2006).

| § =
& HDE & (& DEEE
98.5 kN 5x1395kN 59.7kN 995kN 3x84.6KkN
Figura 4.16 - Situacio 2: 3S3 (796 kN) e 2S3 (413 kN) em fila. Fonte: adaptado de Ferreira (2006).

-:::- e::- -:z« l

84 9 kN 5x 1203 kN 81.0 kN I350kN 3x1147kN
Figura 4.17 - Situagdo 3: 3S3 (686,4 kN) e 2S3 (560,1 kN), lado a lado. Fonte: adaptado de Ferreira (2006).
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101.3kN 5x 143.5kN 59.7kN 995kN 3 x84.6kN
Figura 4.18 - Situacdo 4: 3S3 (818,8 kN) e 2S3 (413 kN), lado a lado. Fonte: adaptado de Ferreira (2006).

A combinacdo das cinco situa¢des nas simulagdes visa a um cenario mais préximo da
realidade, em que veiculos de diferentes pesos trafegam em diferentes sentidos. O 2S3 curto foi
adotado como secundario por ter sido observado em cerca de 30% do total das pesagens
(FERREIRA, 2006). As probabilidades de ocorréncia e frequéncia de cada situagdo, os
respectivos momentos fletores médios e V sdo apresentados na Tabela 4.19.

Tabela 4.19 - Probabilidades de ocorréncia, momentos e V: presenca simultanea

Situagdo Mg (KNm) \ Probabilidade
353 Isolado 1042.8  0.222 361/375
(1) Emfila, 1 823.9 0.198 1/75

(2) Emfila, 2 709.4 0.186 1/500

(3) Ladoalado,1 10772  0.198 1/50

(4) Ladoalado,2 10229  0.183 1/500
Fonte: elaborado pelo autor.

A partir dos pardmetros dados, executam-se 2 milhdes de MCS, considerando como VA
as caracteristicas geomeétricas, propriedades dos materiais e resisténcia a fadiga da barra nas
magnitudes doravante apresentadas para o 2L SA TE V10 TR2. Os momentos estatisticos de G

e a respectivas Pr sdo expostos na Tabela 4.20.

Tabela 4.20 - Resultados de G: presenga simultanea

Modelo He \ Pic Bo
2LSATEV10TR2 0.4024 0.3794 0.0108 2.2963
Fonte: elaborado pelo autor.

Na Tabela 4.21, os parametros estatisticos relativos a Ug. O valor médio obtido é
semelhante aos calculados para os dois casos de 3S3 isolado. Na Figura 4.19, o histograma de
Ur para o presente contexto, indicado pelo subindice 7.

Tabela 4.21 - |4, V e A: presenca simultinea

Modelo QF My, Vi, A

2LSATEV10TR2 0.5040 0.5976 0.2554 1.1858
Fonte: elaborado pelo autor.
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Na Tabela 4.22, os momentos estatisticos, Pi de T'r e indices # para presenca simultanea

de veiculos. Os resultados obtidos pelo Cl e por MCS sdo semelhantes.

Tabela 4.22 — Presenca simultanea: u, Ve Pide I'r

Pir, Mre
F MCS Cl MCS Cl

2LSATEV10TR2 -0.0936 -1.6306 0.7250 0.7301 -0.5978 -0.6133
Fonte: elaborado pelo autor.

Modelo Hp Ve

F

12000 T T T T T
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Afr 6000 |
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0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
Ur.7

Figura 4.19 - Histograma de Ur e curva de ajuste normal: presenca simultanea. Fonte: MATLAB R2019b.

A parcela de vida util exaurida foi de 0,8927, inferior a respectiva dos dois casos
anteriores para 0 mesmo modelo (ambas resultaram superiores a 90%), mas ainda assim
proxima.

Nota-se que, assim como nas demais simulacgdes, a verificacdo normativa € satisfeita na
média de G. No entanto, a compreensao das variabilidades dos parametros influentes segue
penalizando o desempenho a fadiga das armaduras de flexdo em magnitudes superiores as
previstas pelo projeto corrente, haja vista a elevada Pi. Dos resultados é possivel constatar que
a simulacdo com presenca simultanea de veiculos na estrutura, para o 2L SA TE V10 TR2,

gerou resultados préximos aos calculados com o 3S3 isolado.
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CAPITULO 5 - CONCLUSOES

Projetos demandam normas que reflitam a prética. Para avaliar a adequagdo dos
procedimentos normativos, propds-se a fungdo de desempenho I'. Considerando o panorama
nacional das estruturas de pontes e a demanda por estudos de confiabilidade que envolvam tais
estruturas, aplicou-se a fungdo I' a0 modelo de carga TB-450, através dos momentos fletores
do estado-limite Gltimo, e a verificacdo da fadiga das armaduras de flex&o.

Foram avaliados seis modelos de pontes de concreto armado a partir de simulacdes de
Monte Carlo. Especificamente, procurou-se investigar qudo adequada é a concepcao tipica de
projeto frente as incertezas intrinsecas a geometria, aos materiais e ao trafego.

Quando comparado com os resultados dos momentos Gltimos Qwm, decorrentes do trem-
tipo TB-450 da ABNT NBR 7188:2013, verificou-se que os valores médios dos momentos
probabilisticos Um sdo superiores e, consequentemente, elevadas P; foram obtidas e # negativos.
Os resultados apontam para a necessidade de revisdo do TB-450, ja que modelo de caminh&o
3S3isolado — definido a partir da prospeccao de aumento de peso do trafego nacional — produziu
esforgos superiores aqueles obtidos pelo veiculo de projeto atual.

Semelhantemente, a compreensdo das variabilidades das caracteristicas geométricas,
das propriedades dos materiais aco e concreto e do trafego geraram fatores de fadiga
probabilisticos Ur superiores aos fatores de fadiga calculados pela norma (QF), inclusive na
simulacdo de presenca simultanea de veiculos para o0 modelo mais critico, 0 2L SA TE V10 TR2.
Baseado nos resultados dos casos estudados, constata-se que a analise probabilistica gera maiores
penalizacBes ao desempenho a fadiga das armaduras de flexdo que a abordagem projetual
corrente.

Apesar de as médias da funcdo de desempenho G serem satisfatorias, preocupa a
defasagem da norma. Ao levarmos em conta as obras de arte que, conforme Mendes (2009),
foram dimensionadas para veiculos normativos mais leves que o TB-450 (Figura 2.12) —
supondo que estas sejam submetidas a perfis de trafego semelhantes aos computados na
prospeccao adotada neste trabalho — o cenario é alarmante.

A questdo ndo é apenas a ruptura estrutural decorrente exclusivamente da fadiga das
armaduras de flexdo — como Kopas et al (2016) destaca ndo ha registros de ruinas dessa natureza
— mas eventuais patologias que poderiam ser introduzidas nas estruturas em consequéncia dos

danos por fadiga, e.g. a fissuragéo e perda da capacidade portante.
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Salienta-se que as analises aqui desenvolvidas ndo consideraram nos modelos a
durabilidade comprometida de muitas pontes nacionais, o que é provavel, tendo por base 0s
levantamentos de Mendes (2009) e Oliveira, Greco e Bittencourt (2019).

Pontes hiperestaticas ou estruturas com balangos, ndo abarcados no presente trabalho,
poderiam ter penalizagdes maiores, em especial nas se¢des de momento fletor positivo (entre
0s apoios). Nestas secBes, as cargas de trafego poderiam gerar envoltdrias que contém
momentos negativos, aumento a variacao de tensoes.

Conforme Anitori, Casas e Ghosn (2017) salientam, o tipico projeto de ponte, 0s
processos de avaliagdo e anélises de confiabilidade refinados sdo muito sensiveis as cargas de
trafego das pontes rodoviarias. Dos resultados, nota-se que a fadiga das armaduras também o
é. Melhor controle tecnoldgico na execucdo das estruturas e na fabricagdo dos materiais sao
incentivados, ja que variabilidades a eles atrelados também contribuem para desempenhos
inferiores.

Os resultados da presente pesquisa constituem, portanto, um apontamento adicional para
a inadequacdo da carga mével da norma em face do trafego observado, em concordancia com
Rossigali et al. (2015). Sdo também um estimulo a melhores préaticas executivas, controle

tecnoldgico dos materiais e fiscalizacdo quanto ao peso dos veiculos em nossas rodovias.
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APENDICE A

Nesta dissertacdo constam as distribuicbes de probabilidade normal, lognormal e
Weibull. Este apéndice tem a finalidade de caracterizar cada uma delas, apresentando seus
parametros, funcbes de densidade de probabilidade (PDF) e fungdes cumulativas de
probabilidade (CDF).

A.1 Distribuicdo normal
A distribui¢do norma ou gaussiana é definida pela PDF a seguir:

f(x) = U\/lﬁe_%(x?%)z

(A1)

Na qual, o pardmetro p é a média da distribuicdo e o, 0 desvio padrdo. A funcéao
cumulativa de probabilidade, por sua vez, é dada pela integracdo da respectiva PDF, conforme
a Equacdo A.2. Na Figura A.1, exemplificam-se algumas PDF normais, de acordo com o0s

valores dos parametros considerados.

o 1 _1(u)2
= — 2
[7 @) = =75 (A2)
o 77T B |
B n=0,062=0,2 = o
u=0,062=1,0 = 1
0.8 pu=0,62=5,0 ==
= p=-2,062=0,5 m—
0.6
Sx) - —
0.4
0.2
0.0
1 1 | | L L 1 1 | |
-5 -4 -3 -2 -1 1 2 3 4 5

Figura A.1 - Exemplos de fun¢éo de densidade de probabilidade normal

Para o caso particular de p=0e o =1, tem-se a distribuicdo normal padréo, representada

pela curva vermelha na Figura A.1. Dessa forma, a PDF é ent&o definida por:
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1 Ly
= —_ 2
Afim de simplificar os calculos, € comum a transformacéo de uma variavel normal x na

respectiva variavel padronizada z pela expressdo a seguir:

T (A4)

g

Para variaveis z, existem tabelas que informam a respectiva probabilidade acumulada,

conforme apresentado na Tabela A.1.

Tabela A.1 - Probabilidades acumuladas para dados valores de z

z 0,00 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08 0,09
0,0 | 0,5000 | 0,5040 | 0,5080 | 0,5120 | 0,5160 | 0,5199 | 0,5239 | 0,5279 | 0,5319 | 0,5359
0,1| 05398 | 0,5438 | 0,5478 | 0,5517 | 0,5557 | 0,5596 | 0,5636 | 0,5675 | 0,5714 | 0,5753
0,2 | 05793 | 05832 | 0,5871 | 0,5910 | 0,5948 | 0,5987 | 0,6026 | 0,6064 | 0,6103 | 0,6141
0,3 | 06179 | 0,6217 | 0,6255 | 0,6293 | 0,6331 | 0,6368 | 0,6406 | 0,6443 | 0,6480 | 0,6517
0,4 | 0,6554 | 0,6591 | 0,6628 | 0,6664 | 0,6700 | 0,6736 | 0,6772 | 0,6808 | 0,6844 | 0,6879
05| 0,6915 | 0,6950 | 0,6985 | 0,7019 | 0,7054 | 0,7088 | 0,7123 | 0,7157 | 0,7190 | 0,7224
0,6 | 0,7257 | 0,7291 | 0,7324 | 0,7357 | 0,7389 | 0,7422 | 0,7454 | 0,7486 | 0,7517 | 0,7549
0,7 | 0,7580 | 0,7611 | 0,7642 | 0,7673 | 0,7704 | 0,7734 | 0,7764 | 0,7794 | 0,7823 | 0,7852
08| 0,7881 | 0,7910 | 0,7939 | 0,7967 | 0,7995 | 0,8023 | 0,8051 | 0,8078 | 0,8106 | 0,8133
09| 08159 | 0,8186 | 0,8212 | 0,8238 | 0,8264 | 0,8289 | 0,8315 | 0,8340 | 0,8365 | 0,8389
10| 08413 | 0,8438 | 0,8461 | 0,8485 | 0,8508 | 0,8531 | 0,8554 | 0,8577 | 0,8599 | 0,8621
1,1 | 0,8643 | 0,8665 | 0,8686 | 0,8708 | 0,8729 | 0,8749 | 0,8770 | 0,8790 | 0,8810 | 0,8830
1,2 | 0,8849 | 0,8869 | 0,8888 | 0,8907 | 0,8925 | 0,8944 | 0,8962 | 0,8980 | 0,8997 | 0,9015
1,3 | 0,9032 | 0,9049 | 0,9066 | 0,9082 | 0,9099 | 0,9115 | 0,9131 | 0,9147 | 09162 | 0,9177
14| 09192 | 0,9207 | 0,9222 | 0,9236 | 0,9251 | 0,9265 | 0,9279 | 0,9292 | 0,9306 | 0,9319
15| 09332 | 0,9345 | 0,9357 | 0,9370 | 0,9382 | 0,9394 | 0,9406 | 0,9418 | 0,9429 | 0,9441
1,6 | 0,9452 | 0,9463 | 0,9474 | 0,9484 | 0,9495 | 0,9505 | 0,9515 | 0,9525 | 0,9535 | 0,9545
1,7 | 09554 | 0,9564 | 0,9573 | 0,9582 | 0,9591 | 0,9599 | 0,9608 | 0,9616 | 0,9625 | 0,9633
1,8 | 0,9641 | 0,9649 | 0,9656 | 0,9664 | 0,9671 | 0,9678 | 0,9686 | 0,9693 | 0,9699 | 0,9706
19| 09713 | 0,9719 | 0,9726 | 0,9732 | 0,9738 | 0,9744 | 0,9750 | 0,9756 | 0,9761 | 0,9767
20| 09772 | 0,9778 | 0,9783 | 0,9788 | 0,9793 | 0,9798 | 0,9803 | 0,9808 | 0,9812 | 0,9817
2,1| 09821 | 0,9826 | 0,9830 | 0,9834 | 0,9838 | 0,9842 | 0,9846 | 0,9850 | 0,9854 | 0,9857
2,2 | 09861 | 09864 | 0,9868 | 0,9871 | 0,9875 | 0,9878 | 0,9881 | 0,9884 | 0,9887 | 0,9890
2,3 | 0,9893 | 0,9896 | 0,9898 | 0,9901 | 0,9904 | 0,9906 | 0,9909 | 0,9911 | 0,9913 | 0,9916
2,4 | 09918 | 0,9920 | 0,9922 | 0,9925 | 0,9927 | 0,9929 | 0,9931 | 0,9932 | 0,9934 | 0,9936
25| 0,9938 | 0,9940 | 0,9941 | 0,9943 | 0,9945 | 0,9946 | 0,9948 | 0,9949 | 0,9951 | 0,9952
2,6 | 0,9953 | 0,9955 | 0,9956 | 0,9957 | 0,9959 | 0,9960 | 0,9961 | 0,9962 | 0,9963 | 0,9964
2,7 | 0,9965 | 0,9966 | 0,9967 | 0,9968 | 0,9969 | 0,9970 | 0,9971 | 0,9972 | 0,9973 | 0,9974
2,8 | 09974 | 0,9975 | 0,9976 | 0,9977 | 0,9977 | 0,9978 | 0,9979 | 0,9979 | 0,9980 | 0,9981
29| 09981 | 09982 | 0,9982 | 0,9983 | 0,9984 | 0,9984 | 0,9985 | 0,9985 | 0,9986 | 0,9986

3,0 [ 0,9987 | 0,9987 | 0,9987 | 0,9988 | 0,9988 | 0,9989 | 0,9989 | 0,9989 | 0,9990 | 0,9990
Fonte: elaborado pelo autor.
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A.2 Distribuicédo lognormal

Uma varidvel aleatoria X tem distribuicdo lognormal quando o seu logaritmo Y = In(X)
é normalmente distribuido. Destarte, sdo estabelecidas as seguintes relacdes entre 0s parametros
de XeY:

1y = elkraob) (A5)
o2 = e(ur+ot) (e — 1) (A.6)

A sua funcdo de densidade é dada abaixo e ilustrada, para diferentes valores oy e py igual

a zero, na Figura A.2.

1 _l(lnx—uy)
. —_ 2 a
f(iny0y) = —mze 2 (A7)
2.0 T
or=10 |
1.5 —
| or=135 ]
| or=1,0 ]
I or=0,5 .
1 oy = 0,25 T
1.0y cr=0,125 -
0.5 -
D ——
0.0 2.5 3.0

Figura A.2 - Exemplos de fun¢éo de densidade de probabilidade lognormal para py =0

Varidveis com esta distribuicdo somente assumem valores positivos reais. A sua fungéo
cumulativa de probabilidade, Fx, € definida pela Equacdo A.8, na qual ® ¢ a CDF da
distribui¢cdo normal padréo.

Fy=® (“"‘T‘”) (A.8)
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A.3 Distribuicdo Weibull

A distribuicdo Weibull, assim denominada em homenagem ao matematico sueco

Waloddi Weibull, é definida pela sua PDF conforme a equacao abaixo:

x b—-1 _(x b
faaiy =12(;) e ) xz0, (A9)
0 x<0

Na qual a é o pardmetro de escala e b € o parametro de forma. A relagdo entre esses

parametros com a média e a variancia da distribuicdo sdo dados adiante:
pu=all(1+b 1) (A.10)
o?=a*{T(1+2b™Y) - [T(1 + b~ 1)]?} (A11)
Em que I' ¢ a fun¢do gama. A fungdo cumulativa da distribuicdo F(X; a, b) é dada pela
Equacédo A.12.
x\ P
Feoab)=1—e @ (A12)

Na Figura A.3, exemplos de funcGes Weibull para dados parametros de escala e forma.

2,5
— a=1,0,=0,5
— a=10;56=1,0
— a=1,0,b6=1,5
a=1,0,b6=5,0
2,0 H
1,5
J)
1,0

| | |
1,0 1,5 2,0 2,5

X

0,0 4 :
0,0 0,5

Figura A.3 - Exemplos de fun¢do de densidade de probabilidade Weibull
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