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Resumo

Os danos provocados por sismos encontram-se diretamente relacionados com os movimentos do solo
gue este possa provocar, com a vulnerabilidade da estrutura geoldgica e com a capacidade das
construcdes para resistirem a tais agées. A preocupacgao na salvaguarda da vida humana e no mitigar
dos danos provocados por eventos sismicos conduziu a um grande avango e aperfeicoamento na
compreensao do fenédmeno, nas suas consequéncias e nas técnicas de concecdo e de
dimensionamento sismo-resistentes. A medida que as exigéncias técnicas evoluem, procura-se
desenvolver métodos de analise que descrevam melhor o comportamento real das estruturas.
Embora atualmente as anélises dinamicas tridimensionais lineares com base em andlises modais e em
coeficientes de comportamento sejam muito utilizadas, devido essencialmente a sua simplicidade e
rapidez de execuc¢do, tem-se verificado uma crescente aderéncia a novas metodologias que tém
diretamente em conta o comportamento ndo linear das estruturas quando sujeitas a a¢des sismicas.
Esta tese tem como principal objetivo estudar diferentes técnicas de simulagdo numérica do
comportamento sismico de estruturas de betdo armado. Sao descritas as principais caracteristicas das
metodologias de simulacdo numérica mais utilizadas tanto em gabinete de projeto como em estudos
de investiga¢do. E dada especial atengdo as andlises dinamicas nio lineares, uma vez que esta técnica
foi utilizada para simular o comportamento de uma estrutura de betdo armado de um piso, que foi
ensaiada no ambito da 152 Conferéncia Mundial em Engenharia Sismica. Para avaliar a capacidade de
simulacdo desta técnica, os resultados numéricos sdo diretamente comparados com os resultados

experimentais, sendo possivel verificar uma boa concordancias entre ambos.
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Abstract

The damage caused by earthquakes is directly related to the ground motions they generate, with the
geological vulnerability and with the capacity of buildings to withstand such actions. The concern to
preserve human lives and to mitigate the damage caused by seismic events led to great advances in
the comprehension of the phenomenon and its consequences particularly in the idealization and
design of earthquake-resistant structures. As the performance requirements evolve, there is a greater

concern in developing analytical methods that better describe the structural behaviour.

Although currently linear three-dimensional dynamic analysis based on modal analysis coupled with
the use of behaviour factors are indeed very popular, mainly due to its simplicity and efficiency, there
have been an increasing interest in more advanced methodologies that take directly into account the

nonlinear behaviour of structures.

The main objective of this thesis is to study the main techniques available for the numerical simulation
of reinforced concrete structures subjected to seismic actions. The most important aspects about the
formulation and about the use of the selected techniques are described. Special attention is given to
non-linear dynamic analysis, because this technique is used to simulate the response of the single-
storey reinforced concrete structure, which has been tested in scope of 15" World Conference on
Earthquake Engineering. To assess the numerical simulation accuracy, the results obtained from the
numerical analyses are directly compared with the experimental results, making it possible to observe

an interesting match between them.
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Capitulo I

Introducao

1 Consideracgoes iniciais

Durante toda a sua existéncia, a humanidade esteve sujeita a catastrofes naturais na sua maioria
inevitaveis e imprevisiveis. Alguns desses acontecimentos, como o0s sismos, ndo sé provocam
alteracdes significativas no meio ambiente como também provocam danos nas infraestruturas nele
implantadas podendo causar inUmeras vitimas humanas. Um exemplo disso é o sismo de Lisboa de
1755 do qual resultou a destruicao da grande parte da cidade, estimando-se que tenha originado mais
de 10 mil vitimas mortais, ou mesmo em ltdlia em 1909 onde cerca de 100 mil pessoas perderam a
vida durante um sismo que afetou a regido de Messina.

Muitas das estruturas na Europa ainda hoje carecem de um dimensionamento sismico adequado
tornando-as altamente vulnerdveis a tais eventos. Em Portugal a maioria dos edificios que constituem
a cidade de Lisboa, por exemplo, possuem ainda solug¢des estruturais em alvenaria sendo que apenas
cerca de 14% dos edificios estao de acordo com a atual legislagdo anti-sismica. Grande parte das perdas
humanas e econdmicas provocadas pelos sismos devem-se, essencialmente, a elevados danos
estruturais levando a situagOes de colapso, parcial ou integral.

Apesar dos factos acima apresentados, é possivel reduzir a vulnerabilidade sismica através de uma
correta concegao e dimensionamento estrutural, havendo, por isso, cada vez mais uma preocupagao

de criar métodos de andlise que auxiliem no dimensionamento das estruturas novas e no reforco das
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jad existentes. Torna-se portanto vital, que estas metodologias reproduzam o comportamento
estrutural da forma mais realistica possivel, nomeadamente através da consideracdo do

comportamento nao-linear dos elementos estruturais.

1.1 Objetivos

Os principais objetivos deste documento consistem na descricdo detalhada dos métodos de analise
sismica mais utilizados atualmente, fazendo uma comparagdo entre os mesmos e apontando os seus
pontos favoraveis, bem como as suas desvantagens. Como objetivo final, pretende-se comparar os
resultados obtidos nas andlises numéricas com os resultados experimentais, em particular a
informacdo resultante dos ensaios dindmicos mesa sismica, de forma a avaliar a qualidade das

simulagdes numéricas.

1.2 Organizac¢ao/Estrutura do texto

Esta tese esta organizada em cinco capitulos e quatro anexos. Apds este capitulo introdutdrio, os

capitulos subsequentes apresentam a seguinte estruturagdo de temas:

i. O Capitulo Il é dedicado a apresentacdo do comportamento de estruturas de betdo armado
guando sujeitas a diversas a¢des, assim como o comportamento dos materiais estruturais quando
considerados individualmente ou em conjunto;

ii. No Capitulo lll sdo apresentados com algum detalhe os métodos de analise numérica mais
utilizados para a simulacdo do comportamento sismico de estruturas de betdo armado. Sdo
identificadas as suas principais vantagens e desvantagens;

iii. No Capitulo IV aplica-se alguns dos métodos de analise, descritos anteriormente, a modelagao do
caso de estudo escolhido, recorrendo-se para assim as ferramentas de calculo SeismoStruct [41] e
SAP2000 [10]. Neste capitulo efetua-se a comparacdo dos resultados obtidos por via numérica
com os resultados experimentais obtidos nos ensaios dindmicos em mesa sismica.

iv. No Capitulo V apresenta-se as principais conclusdes extraidas deste estudo.
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Capitulo II
Comportamento sismico de estruturas

de betao armado

1 Introducgao

O betdo armado é um material que se tornou um dos mais importantes elementos da engenharia do
século XX. E sobretudo utilizado em estruturas de edificios, pontes, estruturas de contencédo de terras,
entre outros. O que diferencia o betdo armado tradicional do betdo simples é o facto de este ser
utilizado em conjunto com uma armadura em aco, cuja principal finalidade é resistir a grande parte

dos esforgos de tragdo atuados no elemento de betdo armado.

Este capitulo serd dedicado especialmente a compreensdo da composicdo e do comportamento
mecanico dos materiais constituintes do betdo armado, em separado, assim como o seu
comportamento combinado. Na parte final deste capitulo serdo apresentadas as consequéncias

diretas e indiretas da incidéncia de um sismo neste tipo de estruturas.

2 Comportamento do betao

2.1 Composicao

O betdo é um material composto criado através da mistura de varios constituintes tais como o cimento,



sendo o cimento Portland o mais correntemente utilizado, agregados, constituidos por dois tipos, os
grosseiros, tais como granito, calcario e o basalto, e os agregados finos como as areias. E utilizada dgua,
e ainda, aditivos e os adjuvantes. Os aditivos mais utilizados sdo as cinzas volantes, silicas de fumo,
pozolanas, entre outros, e os adjuvantes, geralmente numa quantidade inferior a 5% do peso total do
cimento e com diversas finalidades, como por exemplo plastificantes, hidréfugos, aceleradores e
retardadores de endurecimento, entre outros. Estes constituintes tém como objetivo melhorar uma

ou mais carateristicas do bet3o.

Desta forma, o betdo pode ser caracterizado por trés componentes principais, a pasta de cimento, os
agregados e a zona de transi¢do entre ambos, sendo esta ultima a zona mais critica em termos de

fragilidade.

2.2 Causas de deterioracao

Uma manutencgao e preservac¢do adequada podem proteger o betdo quanto as causas mais comuns de
deterioragdo, nas quais podemos salientar a carbonatagao, que ocorre devido a rea¢do do didxido de
carbono presente no ar com a cal hidratada presente no betdo, que funciona como uma barreira de
protecdo alcalina. Essa reacdo provoca uma degradacdo lenta dessa barreira protetora e resulta numa
queda de pH dos 12-13 para os 7-9, permitindo uma corrosdao das armaduras que posteriormente

originara fissuras e delaminacao.

A deterioracdo por ciclos de gelo/degelo é outra das causas mais comuns de deteriora¢do do betdo e
ocorre através do aumento do volume da dgua presente nos poros por congelamento da mesma,
levando a fissuragdo do betdo. Esse problema poderd ser solucionado através da utilizagdo de
adjuvantes hidrofugos, impedindo assim a penetracdo da agua no mesmo. O ataque de cloretos é um
problema particularmente pertinente em zonas litorais e resulta da penetracdo dos ions de cloreto na
estrutura porosa do betdo através da exposicao a névoa salina, ou através da utilizagao de dgua ou
agregados contaminados. De forma semelhante ao que acontece no fendmeno da carbonatagdo, os
cloretos ao penetrarem no betdo conduzem a reduc¢do do seu pH, levando a que se torne possivel a
despassivacdo das armaduras e consequentemente a sua corrosao, o que em ultimo caso, podera levar

ao colapso estrutural pelo esgotamento da capacidade resistente.

2.3 Comportamento a compressio

A principal causa de aparecimento de deformagdes irreversiveis no betdo deve-se ao processo de
micro-fissuragao interna do material quando sujeito a uma for¢a uniaxial de compressao. Como ja foi
referido anteriormente, esse processo de micro-fissuragao ocorre principalmente na zona de transigao
entre os agregados e a pasta de cimento. O material possui microfissuras com uma abertura inferior a
10 um e comprimento entre 3 e 13mm, mesmo antes da aplicacdo do carregamento, sendo que apods
a sua aplicagdo a micro-fissuragdo decorre de forma gradual devido a alteracdo da distribuicdo de

tensGes na zona de transicdo [28].

A transformacdo das microfissuras no interior do betdo em macro-fissuragao, ou fissuras visiveis,

4
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diferencia-se em quatro fases. Na primeira, as tensGes que se formam no interior do betdo
correspondem a cerca de 30% da sua resisténcia a compressdo, f, sendo que o material apresenta um
comportamento praticamente eldstico, sem a formagdo de deformacgdes irreversiveis.

Na segunda fase, para tensdes superiores aos 30% do f_, o betdo comega a exibir um comportamento
ndo linear, havendo uma diminuicdo na rigidez e o aparecimento de deformac¢des permanentes.
Devido as tensdes nas fissuras ja existentes, comecam a aparecer as chamadas fissuras de aderéncia,

na transicao agregado-pasta.

A terceira fase acontece para tensdes aplicadas acima dos 70% da resisténcia a compressao, levando
ao aparecimento de fissuras na pasta de cimento e algumas macro-fissuras, dando-se estas
paralelamente a carga. Na quarta fase, as tensdes atingem o limite maximo da resisténcia levando o
betdo até a rotura. Nesta fase da-se o processo reverso da deformacdo volumétrica, também
conhecido pelo fenémeno da dilatancia. E dado o nome de dilatancia quando, ao ser comprimido, o
betdo apresenta uma expansdao volumétrica para solicitacdes perto da resisténcia mdxima a

compressao.

Os ensaios a rotura do betdo sdo normalmente executados com amostras de betdo com 28 dias ap6s
a betonagem, com formato cilindrico ou cubico de dimensdes padronizadas, através da aplicagdo de
uma forca de compressao recorrendo-se a atuadores hidraulicos. Esses ensaios permitem a obtencdo
da resisténcia a compressdo do material, assim como a averiguacdo de um plano de rotura admissivel

ou nao.

2.4 Comportamento a tracio

A resisténcia a tracdo do betdo é muito inferior a resisténcia a compressao, sendo usualmente inferior
a20% do valor de f_.

O valor dessa resisténcia é um parametro dificil de se obter experimentalmente mas, ainda assim,
existem trés métodos que sao utilizados regularmente para esse efeito: o ensaio de tracdo direta, o

ensaio de compressdo diametral ou ensaio brasileiro e o ensaio de flexdo de vigas.

No primeiro caso, o corpo de prova cilindrico é fixado nas suas extremidades e é aplicada uma forga
de tragdo. Este método possui algumas limitagdes no que respeita a ocorréncia de tensdes adicionais
devido ao mecanismo de fixacdo que podera conduzir a rotura prematura do betdo levando a obtencao
de resultados incorretos do valor da resisténcia.

O ensaio de compressdao diametral, criado por Carneiro [6], é um método indireto de obter a
resisténcia a tragdo do betdo, sendo normalmente o mais utilizado em virtude da sua simplicidade. Tal
como o préprio nome indica, é efetuado um ensaio de compressdo perpendicular ao eixo de um
provete cilindrico, levando 4 sua divisdo em duas metades. Através da carga aplicada no momento da
divisdo, é possivel obter um valor aproximado da resisténcia a tracao.

No ensaio por flexdo de vigas é utilizado um provete prismatico, com seccdo transversal de 15cm x
15cm e comprimento de 75cm que é submetido a cargas transversais nos tercos médios entre os

apoios. Assumindo uma distribuicdo linear de tensdes por toda a peca, é possivel obter a resisténcia a
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Figura 1 — Diagrama tensdo-extensdo do betdo tracionado [1]

Através de ensaios é possivel obter o diagrama de tensdo-deformacdo que caracteriza a resposta do
betdo tracionado (ver Figura 1). Através de uma analise a nivel microscopico é possivel apercebermo-
nos da relagdo entre o inicio da micro-fissura¢dao do betdo e a separagdo do comportamento linear do
mesmo, sendo que essa separagdo ocorre apenas numa tensdo na ordem dos 0,75 f, . Depois de
atingida a tensdo maxima de resisténcia a tracdo do betdo, as fissuras aumentam drasticamente e

ocorre a redugdo acentuada da resisténcia do material e consequentemente a rotura.

2.5 Comportamento a esfor¢cos multi-axiais

Numa situacdo pratica o betdo estd sujeito a estados de tensdo multi-axiais, sendo que a sua
resisténcia quando sujeito a esforcos multi-axiais depende da combinacdo de esfor¢os a que este esta
sujeito.

No caso de uma compressao biaxial, o betdo pode apresentar um aumento de resisténcia na ordem
dos 27% quando comparado com uma situacdo de esforgo uniaxial. Por outro lado, quando sujeito
simultaneamente a forgas de trac¢do e de compressdo, o betdo apresenta uma redugdo substancial da
resisténcia do material devido essencialmente as trac¢des adicionais formadas pelo efeito de Poisson.
Quando sujeito a um estado de compressao triaxial, o betdo pode apresentar um ganho muito
significativo de resisténcia.

O comportamento do betdo quando solicitado por um esforco de tracdo biaxial, é bastante similar ao
obtido pela tracdo uniaxial, sendo que a alteracdo de resisténcia nao é significativa e o plano de rotura

é perpendicular a tensdo mdaxima aplicada.

3 Comportamento do aco em armaduras

O aco é uma liga composta por ferro com um teor baixo de carbono, entre 0% e 2,1%. Os acos
estruturais utilizados para construcao civil, em geral possuem valor de teores de carbono na ordem
dos 0,18% a 0,25%.
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Uma vez que o betdo simples possui uma resisténcia baixa e um comportamento fragil quando sujeito
aforgas de tragao, torna-se conveniente a utilizagdo destes dois materiais em conjunto, tirando partido

da resisténcia a compressao do betdo e da resisténcia a tragao do aco.

Segundo a seccdo 3.2.4 (2) do EC2 [7], o aco utilizado em armaduras de betdo armado pode ser
classificado em dois tipos, tendo em conta o processo de fabrico: i) laminado a quente; e i) endurecido
a frio.

O aco laminado a quente consiste na laminagao, no forjamento e na extrusao do mesmo, realizados a
temperaturas acima dos 720°C. Este processo modifica a estrutura interna do aco através de uma
homogeneizacdo e recristalizagdo com a redugao dos graos, melhorando a ductilidade do mesmo. No
caso do a¢o endurecido a frio é efetuada uma deformagdo do material por meio de tragao, compressao
ou torgdo, resultando no aumento da resisténcia mecanica do material e na diminui¢do da ductilidade.
A resposta do aco em armaduras é caraterizada por diversos fendmenos, como a cedéncia, o
endurecimento monotdnico e ciclico, o efeito Bauschinger’, sendo ainda sensivel a efeitos como a

fadiga.

3.1 Comportamento do aco quando sujeito a esforcos axiais

Através de dados experimentais é possivel definir a reposta do aco sujeito a forcas axiais,
nomeadamente a forcas monotdnicas de tragdo, a forgas ciclicas de tracdo e a forgas ciclicas e
alternadas.

A Figura 2 demonstra um diagrama tipico de tensdo-extensdo para um a¢o laminado a quente quando
sujeito a uma carga monotdnica’ de tracdo. Apds uma andlise do diagrama podemos dizer que esta

resposta processa-se em cinco partes:

i. A reposta inicial até a cedéncia do material apresenta um comportamento que é usualmente
considerado elastico e linear;

ii. ParaacgOes que excedam a tensao de cedéncia inicial, ha um pequeno decréscimo de resisténcia
abaixo desse valor, a partir da qual o ago apresenta um patamar bem definido a este nivel de
tensdo para um aumento moderado da deformacdo. Este intervalo de resposta é definido como
o patamar de cedéncia, ou o patamar de Liiders, e o valor da resisténcia do mesmo é tipicamente
definido como o valor base da resisténcia a cedéncia do aco;

iii. O aumento continuo da deformacdo resulta num aumento de resisténcia do aco. Este
endurecimento é mantido até ser atingido o valor maximo de resisténcia que usualmente
excede a tensdo de cedéncia entre 30% e 60%;

iv.  Para niveis de extensdo elevados, a resisténcia diminui e a deformacao tende a se concentrar

"0 efeito Bauschinger, denominado em homenagem a Johann Bauschinger, consiste na antecipac¢io da entrada

em regime ndo linear quando sujeito a cargas ciclicas e apds ter atingido a cedéncia.

it Uma forga é denominada de monoténica quando possui um incremento gradual ao longo do tempo e sempre

no mesmo sentido de aplicagdo.



em uma regido relativamente pequena do provete;
v. Aumentando a deformagdo da-se a rotura do provete na regido onde se concentrou grande

parte da deformacao.

A reposta do aco a uma acdo monotdnica pode ser definida por alguns parametros mecanicos do
material, tais como o mddulo de elasticidade, E_, a tensdo de cedéncia, fSy , a deformacao a partir da
qual surge o endurecimento do ago, &€, a extensdo a qual a resisténcia maxima do material é atingida,
€,, a resisténcia maxima, fD, e a extensdo maxima na qual ocorre a rotura do provete de aco, €,

(ver Figura 2).
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Figura 2 - Diagrama tensdo-extensao tipico do aco laminado a quente para
forgas monotdnicas de tragdo [47]

3.2 Comportamento do a¢o quando sujeito a agdes ciclicas

Quando sujeito a uma acgdo ciclica e alternada, o aco apresenta uma rigidez de carregamento e
descarregamento similar a rigidez do primeiro carregamento. Apds o primeiro descarregamento, o aco
exibe uma perda de linearidade antes de alcangada a resisténcia de cedéncia na diregdo oposta. A esta
perda de linearidade é dado o nome de efeito Bauschinger, sendo que esse efeito torna-se mais

pronunciado a medida que a deformac¢do do material € maior (ver Figura 3).

A tangente inicial da resposta do diagrama de tensado-extensao relativamente ao descarregamento é
ligeiramente menor que a rigidez inicial elastica. A semelhan¢a do comportamento do ago quando
sujeito a uma carga monotdnica, quando este é sujeito a cargas ciclicas apresenta o denominado
endurecimento isotrépico, caraterizado por um aumento de resisténcia ao longo dos ciclos de

carregamento.

O facto de o ago estar sujeito a ciclos repetidos de carga e descarga causa uma diminuicdo de

resisténcia e rigidez como é evidente nos resultados experimentais apresentados na Figura 4.
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Figura 3 - Diagrama tensdo-extensdo do aco sujeito a Figura 4 - Diagrama tens3o-extens3o do aco a uma carga
uma carga ciclica reversa com compressdo moderada ciclica reversa com solicitagdes de tragdo e compressdo
[27] severas [37]

3.3 Comportamento do aco a fadiga

A fadiga pode ser definida como o dano progressivo e localizado que ocorre quando um material é
sujeito a ciclos de carga (ver Figura 4). O processo de fadiga pode ocasionar-se em ciclos baixos, médios
ou longos, dependendo do nimero de ciclos necessdrios para que aconteca a rotura para um dado

valor de tensdo ou de deformacao.

O numero de ciclos necessario para que o a¢o ceda depende essencialmente da tensdo a que o mesmo
estd sujeito sendo que, quando a solicitacdo é alta mas abaixo da resisténcia maxima, ocorre
plastificacdo e consequentemente a rotura ocorre, geralmente, abaixo dos 1000 ciclos. Por outro lado,
se a solicitagdo ndo for suficientemente alta para que ocorra a plastificacdo do aco, o nimero de ciclos
é extremamente alto podendo até ndo ocorrer fadiga. Ao valor limite da tensdo para o qual o aco
suporta um numero infinito de ciclos sem que ocorra a fratura é dado o nome de limite de fadiga (ver
Figura 5).

Estudos prévios desenvolvidos por Tong et al. [45] indicam que para uma agdo ciclica alternada a
variacdo da energia histerética durante o ciclo carga-descarga pode ser desprezada sendo, assim,
possivel caraterizar o fendmeno total através da curva monotdnica nado linear do primeiro ciclo de

carga.
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Figura 5 - Exemplo de uma curva tipica de fadiga [44]

Num estudo realizado por Mander et al. [29] uma série de testes de fadiga foram realizados em vardes
de 15,9 mm. A Figura 6 mostra o diagrama de tensdo-deformacao obtido para um dos vardes ensaiados
que foi sujeito a uma amplitude de deformagdes ciclicas e alternadas de 1,75% m/m. Como podemos
verificar a resisténcia e a rigidez do aco vai-se degradando de forma gradual e significativa devido ao

fendmeno da fadiga.
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Figura 6 - Teste de fadiga a vardes de aco em armadura ordinarias
executados por Mander et al. [29]

Existem outros fendmenos que podem influenciar o comportamento do ac¢o a fadiga como é exemplo
o efeito da corrosdo. Um estudo efetuado por Li et al. [25], em que o ago que apresentava corrosdo
foi submetido a testes de fadiga, concluiu-se que uma redug¢do da massa do aco na ordem dos 4,6%
provocou uma reducdo de cerca de 38% da resisténcia a fadiga quando sujeitos a um mesmo nivel de

solicitagdes.
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4 Comportamento de elementos de betdo armado

O comportamento de elementos de betdo armado sujeitos a a¢Ges repetidas, alternadas e aleatorias,
como os sismos, é fundamentalmente dependente do comportamento das zonas onde se localizam as
deformacdes inelasticas, mais concretamente do modo como as mesmas respondem até uma situacao
de rotura. Nesta seccdo sera apresentada uma descricdo do comportamento dos elementos de betdo
armado quando sujeitos a forgas monotdnicas e ciclicas. Sera ainda abordado o efeito de confinamento

gue podera influenciar a resposta global dos elementos estruturais.

4.1 Resposta a flexdo com e sem esforgo axial

Quando sujeito a flexao a resisténcia do elemento de betdo armado resulta essencialmente do betao
comprimido e das armaduras tracionadas. No caso de elementos de betdo armado bem
dimensionados, o comportamento do elemento é ductil uma vez que é condicionado pela resposta das

armaduras.

A existéncia de esforgo axial pode influenciar de forma significativa o comportamento a flexdao dos
elementos em betdo armado. De facto, verifica-se que para niveis de esforco axial abaixo do
denominado ponto de balanceamento [9], a partir do qual a rotura é antecipada por esmagamento do
betdo, o valor do momento resistente aumenta a medida que o esfor¢o axial também aumenta. Em
termos de ductilidade, a presenca de forgas axiais de compressdao promovem uma diminuicdo da
ductilidade em curvatura, tornando a rotura do elemento menos ductil devido a um esmagamento

precoce do betao.

No caso de os elementos estarem sujeitos a a¢des ciclicas e alternadas, a analise dos diagramas de
momento-curvatura permite observar outros aspetos que influenciam de forma consideravel o
comportamento a flexdo. Um desses aspetos é o efeito Bauschinger nos ciclos de recarga traduzido
pela reducao de rigidez do aco por fadiga quando sujeito a a¢des ciclicas. Outro fator influenciador é
o chamado efeito “pinching”, também conhecido como efeito de aperto, que esta geralmente

associado a um aumento repentino de rigidez devido ao mecanismo de fecho de fendas.

Este efeito é mais evidenciado quando as armaduras de flexdo da secgdo sdo assimétricas e na
presenca de valores baixos de esforgo axial, sendo que para sec¢Ges assimétricas em armadura a forga
de tracdo na armadura superior ndo é suficiente para provocar o fecho das fendas de tracao no sentido
inverso. A presenga de esforgo axial facilita o fecho efetivo em qualquer dos sentidos aumentando,

portanto, o efeito de aperto.

4.2 Efeito do esforg¢o transverso

O comportamento de elementos de betdo armado é influenciado de forma importante pelo esforco
transverso através de uma reducdo na capacidade de dissipacdo de energia e consequente degradacao
de rigidez e resisténcia. A influéncia do esforco transverso na ductilidade é estudada tendo em conta

a andlise da importancia do parametro razdo de corte, oL
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Num estudo realizado por Bertero et al. [5], na qual foram realizados testes experimentais em duas
vigas em consola, ficou evidenciado que para elementos com um menor valor de razdo de corte da-se
uma degradacdo de comportamento global com um maior efeito de aperto e uma maior redugdo da

capacidade de dissipacdo de energia.

Quando sujeito a agdes ciclicas esses efeitos podem levar a que o elemento de betdo armado
apresente uma progressiva degradacdo do betdo em volta das armaduras e a uma resultante
degeneracdo da aderéncia, podendo até serem verificados escorregamentos relativos significativos

junto aos apoios.

4.3 Efeito do confinamento

O confinamento de um elemento de betdo armado pode ser distinguido em dois tipos, o confinamento
ativo e o confinamento passivo. E chamado de confinamento ativo quando existe uma acdo de
compressao lateral aplicada sobre o elemento mesmo sem estar a atuar uma carga axial sobre o
mesmo. O confinamento é passivo quando este é provocado pelas armaduras no sentido de contrariar
a expansdo provocada pelo efeito de Poisson, ou seja, quando o elemento de betdo armado esta
sujeito a uma forga axial de compressao suficiente para provocar a expansao lateral do material. Desta
forma a quantidade, forma, espacamento e rigidez da armadura transversal sdo alguns dos aspetos
gue mais influenciam este tipo de confinamento. Em termos mecanicos o efeito do confinamento pode
ser traduzido num aumento de resisténcia, no aumento da extensado ultima de compressdo do betado

e consequentemente no aumento da ductilidade do elemento.

Quando se trata de uma secc¢do circular o efeito do confinamento é mais regular e mais eficiente
essencialmente porque numa secgdo retangular as armaduras transversais estdo sujeitas a esforgos
laterais de flexdo, tornando-a menos efetivas do ponto de vista da rigidez. O mesmo acontece para um
espacamento considerdvel da armadura transversal que, quando comparado com um espacamento

menor, garante um confinamento menos homogéneo.

4.4 Conceito de ductilidade e de rotula plastica

As carateristicas de ductilidade de um elemento de betdo armado podem ser avaliadas através da
evolucdo da curvatura das seccdes onde ocorrem deformacgdes ineldsticas, através das rotacoes
relativas entre os extremos das zonas ineldsticas ou ainda através de deslocamentos globais. Assim, a
ductilidade pode ser descrita como a capacidade de uma estrutura ou um elemento de redistribuir

esforcos e a capacidade de se deformar para além do limite eldstico sem que aconteca uma perda

12



Avaliacdo numérica do comportamento sismico de estruturas de betdo armado

significativa de resisténcia. A ductilidade disponivel em curvatura numa sec¢do de um elemento pode
ser obtida através do coeficiente i definido pela razdo entre o valor maximo de curvatura relativo ao
esgotamento da capacidade resistente da seccdo, ¢,, e o valor de curvatura correspondente a

cedéncia das armaduras, ¢, [9].

M=, (2)
9 o,

A formacdo de uma rétula plastica pode ser tida como o efeito de cedéncia das armaduras e as
consequentes deformacgdes inelasticas localizadas em zonas concentradas, usualmente encontradas
nos extremos dos elementos junto aos ndés ou em zonas fortemente solicitadas, funcionando como
uma espécie de rétula no elemento. O comprimento da rétula plastica, Lp , representa o comprimento
onde se concentra a inelasticidade no elemento de betdo armado. Varios métodos foram propostos
para definir o comprimento da rétula pldstica de elementos de betdo armado, sendo que a maioria
deles sdo férmulas empiricas resultantes de estudos experimentais compilados e descritos no trabalho
de Bento [3]. No entanto esses métodos ainda mostram alguma falta de consisténcia e de consenso

no que toca a escolha dos parametros a utilizar para definir esta grandeza.

5 Comportamento global de estruturas

Nesta seccdo aborda-se o tema do comportamento global de estruturas no que toca a influéncia da

concecado estrutural, das irregularidades geométricas e da rigidez e dos elementos ndo estruturais.

5.1 Influéncia da concec¢ao estrutural

A concecdo estrutural tem-se relevado de extrema importancia no comportamento global da estrutura
justificando-se, por isso, realcar a importancia da mesma. Para que uma estrutura apresente um bom
comportamento quando sujeito a acdes sismicas é fundamental que na sua concec¢do sejam verificados

0s seguintes aspetos:

e Simplicidade;

e Regularidade e uniformidade;
e Simetria;

e Redundancia;

e Pisos com rigidez uniforme;

e Rigidez e resisténcia de tor¢ao;

e Boas condi¢Oes de fundacgdo.

Uma concecgdo simples permite, por sua vez, a criagdo de modelos simples que garantam uma analise
representativa e de facil interpretacao, o que evita por vezes a utilizagcdo de aproximagdes no modelo

estrutural, levando a obtengdo de resultados pouco fidveis.
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As nogdes de uniformidade e de regularidade sdo, por vezes, confundidas e utilizadas indistintamente.
A uniformidade de um edificio é garantida desde que as distribuicdes de rigidez e de massa ndo
apresentem alteragGes significativas em planta e em altura. Por outro lado a regularidade esta

interligada com a proporcionalidade dos elementos resistentes e com a auséncia de descontinuidades.

A andlise de uma estrutura irregular, assimétrica e com grandes variacoes de rigidez e de massa torna-
se por vezes muito complexa devido a dificuldade em reproduzir exatamente o seu efeito de uma
forma pratica em projeto. Mesmo recorrendo ao uso de andlises dindmicas ndo lineares por vezes a
interpretacdo e previsdo do funcionamento da estrutura tornam-se dificeis. A maioria dos
regulamentos em vigor em todo o mundo utilizam uma classificagdo estrutural quanto a sua
regularidade através da utilizacdo de imposicdes geométricas com vista a definir os métodos de
analises disponiveis, sendo possivel recorrer a analises simplificadas se a estrutura apresentar uma
configuracdo regular, como por exemplo a andlise estatica equivalente. Pelo contrdrio se a estrutura

for definida como irregular, é necessario recorrer a métodos ndo lineares mais complexos.

5.2 Configuracdo geométrica

O facto de um edificio ndo cumprir os principios no que toca a regularidade, uniformidade e
simplicidade, acarreta comportamentos estruturais mais complexos na qual pode originar problemas
de flexao diferencial, de torcao e de concentracdao de tensdes em cantos reentrantes. O efeito da
concentracdo de tensdes em cantos reentrantes, assim como os problemas de tor¢cdo, estdo

dependentes de trés elementos chave:

e Dadistribuicdo de massa e de rigidez;
e Do sistema estrutural adotado;

e Das dimensoes relativas entre alas dos edificios.

A questdo das concentracdes de tensdes localizadas pode ser ultrapassada através da separacdo do
edificio em configuracGes simples por meio de juntas, de ligagGes resistentes ou até mesmo alterando
a geometria dos cantos. As ligacOes resistentes podem, ainda, ser feitas através da colocacao de vigas
resistentes, desde que seja possivel as mesmas atravessarem o edificio sem interrup¢des, de modo a
transmitir os esforgos. Outra solugao ainda mais eficaz é a colocagdo de paredes resistentes interiores

ou exteriores.

Tendo em conta que o efeito da torcdo faz-se sentir sobretudo nos lados livres da estrutura, pode ser

efetuada a colocacdo de vigas resistentes nessas zonas de modo a mitigar este efeito.

A regularidade em altura do edificio é outra carateristica de relevo no que respeita ao comportamento
global da estrutura. Por vezes exigéncias urbanisticas obrigam a criagdo de irregularidades em altura
através do recuo de pisos mais elevados de for¢a a manter a luz natural e a ventilagdo dos edificios
circundantes. O problema destas configuragdes reside no facto de haver descontinuidades,
proporcionando tensdes e deformacdées localizadas analogamente ao que foi descrito anteriormente.
Desta maneira devera ser prestada uma especial atencdo aos pilares dos cantos reentrantes que

deverdo apresentar continuidade até a fundacdo.
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5.3 Distribuicdo de rigidez e resisténcia

Para que um edificio apresente um bom comportamento estrutural num evento sismico é necessario
garantir uma distribuicdo continua e uniforme da rigidez e da resisténcia. Para que isso ocorra tem

sido consensualmente admitido como fundamental a satisfacdo da seguinte série de parametros:

e Distribuicdo uniforme dos elementos resistentes;

e Elementos estruturais continuos e sem varia¢gGes acentuadas de geometria;
e FEixos dos elementos estruturais coincidentes;

e Larguras semelhantes entre as vigas e os pilares;

e Estrutura continua e monolitica.

A distribuicdo e um maior nimero de elementos estruturais verticais transmitem a estrutura uma
maior capacidade de redistribuicdo de esforcos assim como uma maior dissipacdo de energia,
influenciando claramente o seu comportamento estrutural. Outra vantagem evidente da utilizacdo de
um maior numero de elementos resistentes é a diminuicdo dos vaos e a consequente redugdo de
esforcos e deslocamentos, sendo ainda possivel uma redistribuicdo de esforcos em caso de ocorréncia

de roturas localizadas.

Para uma situacdo em que o edificio seja caraterizado como simétrico, a configuracdao ideal dos
elementos resistentes é aquela que corresponde a colocacdo desses elementos o mais préximo
possivel do perimetro estrutural, aumentando desta forma a resisténcia global a tor¢do. No entanto
se a rigidez do piso ndo for regular, o centro de massa e de rigidez ndo coincidem e a estrutura estara
sujeita a esfor¢os de tor¢do. Este efeito podera ser parcialmente mitigado através da adogdo de

algumas solucgdes:

e Dispor os elementos de maior rigidez e resisténcia de forma simétrica segundo as duas
direcdes ortogonais;

e Conceber a estrutura com elementos resistentes com rigidezes semelhantes, distribuidos
segundo o perimetro;

e Contrabalangar assimetrias existentes através da introdugdo de elementos resistentes
adicionais;

e Assumir a possibilidade de tor¢do e dimensionar a estrutura tendo em conta esses esforcos

adicionais.

As vigas e as lajes possuem usualmente uma alta capacidade de dissipacdo de energia e de
redistribuicdo de esforgos, sendo que sé entram em rotura apds sofrerem elevados danos e mesmo
guando isso acontece apenas uma zona é afetada. Pelo contrario, quando os pilares sofrem danos
severos deixam de conseguir garantir uma distribuicdo de cargas até as fundagdes, levando a estrutura
ao colapso. Consequentemente é essencial garantir no dimensionamento que os pilares tenham uma

resisténcia adequada e promover a ocorréncia de mecanismos de dissipacdo de energia nas vigas.
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5.4 Redundincia estrutural

Os edificios deverdao ser dimensionados privilegiando a redundancia de forma a garantir um bom
comportamento sismico. Conforme foi referido anteriormente, a resposta de uma estrutura quando
sujeita a acGes ciclicas depende essencialmente da sua capacidade em redistribuir os esforcos. O
dimensionamento de ligagdes continuas e monoliticas entre os elementos resistentes ajuda ndo sé na

dissipacdo de energia como também limita a possibilidade de colapsos parciais.

Em resumo uma estrutura deve ser dimensionada de forma a apresentar um alto nivel de redundancia
estrutural para que tenha a capacidade de redistribuir os esforcos quando ocorrer a rotura de um

elemento resistente, retardando desta forma o colapso global da estrutura.

A seccdo 5.2.3.5 (1) P do Eurocddigo 8 refere a importancia das estruturas apresentarem um grau
elevado de redundancia, acompanhado por uma capacidade de redistribuicdo de esforcos que
permitam uma elevada e estdvel dissipacdo e prevé, ainda, a utilizacdo de coeficientes de
comportamento mais baixos para estruturas com menores graus de redundancia. A capacidade
necessaria de redistribui¢ao de esforcos pode ser alcangada através das regras de ductilidade previstas

pelo no regulamento.

5.5 Elementos nao estruturais

Os elementos ndo estruturais podem ter uma contribuicdo ndo desprezavel na resisténcia a a¢des
horizontais e interferir nas deformacdes dos elementos estruturais. Devido a rigidez consideravel das

paredes de alvenaria, estas podem alterar o comportamento estrutural da seguinte forma:

e Aumentar arigidez lateral da estrutura;

e Aumentar a frequéncia do edificio e eventualmente o efeito da a¢do sismica;

Salienta-se o caso das descontinuidades provocadas por paredes a meia altura dos pilares, as quais
podem alterar o vao livre destes elementos e, consequentemente, aumentar significativamente os

esforgos transversos podendo levar a geragao de roturas por corte.

Por serem significativamente rigidas axialmente, as escadas podem constituir elementos de
contraventamento diagonal. De forma semelhante ao que sucede nas paredes ndo estruturais, a
ligacdo das escadas a meia altura do pilar restringe o seu movimento e pode levar a um aumento

significativo de esforgos, levando a geracdo de roturas do tipo fragil.

A andlise do comportamento de edificios sujeitos a a¢cdes sismicas tem revelado danos significativos
atribuidos ao facto de ndo ter sido prevista a influéncia dos elementos nao estruturais no

comportamento global das estruturas.

Assim sendo, a existéncia de elementos ndo estruturais que nao estejam desvinculados dos elementos
estruturais por juntas e que possam afetar a rigidez da estrutura, devera ser tida em conta no

dimensionamento estrutural.
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6 Efeitos diretos e indiretos de um sismo em estruturas

Além dos efeitos diretos dos sismos nas construgdes relacionados com o comportamento estrutural,
existem outros efeitos “indiretos” na qual os danos que sdo transmitidos a estrutura sao devido a
efeitos gerados na estrutura geoldgica de implantacdo da estrutura. Desses efeitos os mais comuns
sdo apresentados nos pontos seguintes.

6.1 Liquefacao dos solos

O fendmeno da liquefagdo dos solos consiste na diminuicdo de rigidez e de resisténcia em solos
arenosos e na presenca de niveis freaticos. Este efeito ocorre devido a criacdo de pressdes intersticiais'
que impedem que a estrutura de particulas do solo mantenha a sua configuracao original, devido a

reducdo das forcas de contato entre as mesmas durante a ocorréncia de um sismo.

Em casos extremos, em que a pressdo da agua aumenta de tal forma que a tensdo efetiva é quase
nula, o solo deixa de ter a sua configuracdo estrutural sélida para formar um liquido, conduzindo a
ocorréncia de deformagdes permanentes. Como a liquefagdo ocorre apenas em solos saturados, estes
efeitos sdo mais comuns em zonas baixas, proximas de rios ou oceanos ou em estruturas como portos

e pontes (ver Figura 7 e Figura 8).
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Figura 7 - Desabamento de um conjunto habitacional Figura 8 — Dados causados no porto de Port Island, Kobe
em Niigata, Japdo (1964) devido a Liquefagdo do solo (1995) por Liquefagdo dos solos [23]
[23]

6.2 Solos Aluvionares

Os solos aluvionares sao constituidos por varias camadas de depdsitos clasticos, areais, cascalho e
lama. O facto de estes solos apresentarem diferentes valores de impedancia, ou seja, com diferentes

produtos entre a densidade e a velocidade de propagacdo das ondas sismicas para cada camada de

" Pressdo intersticial — pressdo efetuada pela 4gua presente no interior dos poros saturados do solo
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depdsito, faz com que as ondas sismicas, ao refletirem em planos de descontinuidade, provoquem

uma amplificacdo tanto na intensidade como na duragdo da agdo.

Assim, as estruturas implantadas em solos aluvionares tornam-se mais vulnerdveis, uma vez que estdo
sujeitas a maiores aceleracbes do solo e consequentemente a maiores esforcos nos elementos

resistentes.

6.3 Deslizamento de terras

A movimentagdo do solo durante um sismo poderd ocasionar o desprendimento de rochas e
sedimentos, depositados numa encosta, do leito rochoso estavel fazendo com que os mesmos sejam
transportados pela vertente, arrastando estruturas que estejam fundadas sobre a encosta e

soterrando aquelas que se encontrem junto a mesma (ver Figura 9).

Embora os deslizamentos de terras sejam pouco falados, os efeitos destes poderdo ser tdo ou mais
devastadores quando comparados aos efeitos diretos das vibragdes nas estruturas causadas pela
ocorréncia de um sismo. Segundo Petley [38], sé em 2005 os deslizamentos foram responsaveis por
mais de 30 mil mortes em todo o mundo, na qual cerca de 25 mil dessas vitimas sdo provenientes do

sismo de Kashmir.

Figura 9 — Deslizamento de terras, provocado por um sismo, sobre uma povoagao no Haiti [36]

6.4 Soft Storey

O mecanismo de “Soft Storey” ocorre devido a concentracdo de esforcos de corte e deformacgdes do
edificio no seu piso térreo. Os fatores que levam a essa concentracdo de esforcos podem dever-se ao
facto de, correntemente, o piso térreo ser utilizado para implantacao de superficies comerciais tais
como lojas, escritérios, entre outras, e por isso a falta de preenchimento dos pérticos por paredes de
alvenaria diminuindo a sua rigidez em relagdo aos pisos superiores, a utilizacdo de pilares esbeltos na
base e também ao facto de este piso ser o mais solicitado pelas cargas verticais, pela qual serd o
primeiro a ceder (ver Figura 10 e Figura 11). Outro fator que aumenta a vulnerabilidade destes edificios

deve-se ao facto de ser comum o aumento da altura entre pisos no piso térreo.
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Figura 10 — “Soft storey” no recém construido Olive Figura 11 - Colapso parcial de um edificio causado pelo
View Hospital durante o sismo de San Fernando, mecanismo de “Soft Storey” — Sismo de Loma Prieta
California [4] [46]

6.5 Colisdao com edificios adjacentes (Pounding)

Ao longo da histdria tem vindo a ser observado danos estruturais severos ou até mesmo o colapso
estrutural, causados pela colisdo de edificios adjacentes durante um sismo. Em sismos como o do
México (1985), de Sequenay Canada (1988) e Kobe (1995), foram observados danos significativos
devido ao choque de edificios em locais a cerca de 90 km do epicentro.

Este efeito agrava-se quando os edificios adjacentes possuem carateristicas dinamicas distintas e
guando ha desencontro de pisos, ocorrendo a colisdo entre o piso de um edificio e a meia altura do
pilar do outro (ver Figura 12 e Figura 13).

Devido ao valor econémico e ao alto valor populacional das grandes cidades, cada vez mais os edificios
sdo construidos encostados ou com um espa¢o minimo entre os mesmos. O modo mais simples de
minimizar este efeito seria aumentar o espacamento entre edificios, através da utilizacdo de juntas
com largura superior ao maximo deslocamento espectavel para os dois edificios. No entanto, pelas
razOes acima apontadas, é uma solucdo dificilmente adotada, sendo uma alternativa o controlo dos
deslocamentos laterais dos edificios, quer pela juncdo das zonas criticas dos mesmos, de modo a que
vibrem na mesma fase, quer pelo aumentando do amortecimento do edificio através de sistemas de

dissipacdo de energia.
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Figura 12 - Colisdo de edificios adjacentes durante o
sismo de 1985, Mexico [4]

Figura 13 - Danos causados pela colisdo de edificios
adjacentes [11]
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Capitulo III

Modelacao Numérica

1 Introdugao

A analise sismica de uma estrutura consiste no estudo da sua resposta quando solicitada na base por
uma acgao representativa de um sismo.

Atualmente o método mais utilizado no dimensionamento continua a ser a analise dinamica linear,
sendo que os esforgos obtidos sdo afetados por um coeficiente de comportamento de modo a estimar,
de forma simplificada, os que seriam obtidos tendo em conta o comportamento ndo linear da
estrutura. Embora continue a ser um bom método, simples e na maioria dos casos com resultados
aceitdveis, no que toca ao comportamento ndo linear da estrutura a simulacdo apresenta algumas
limitagGes, em particular para estruturas ndo correntes, e ficam um pouco aquém quando comparadas
com as analises ndo lineares.

Embora tenha sido feito um grande progresso em termos da eficiéncia e na representatividade das
ferramentas computacionais, o recurso as analises dinamicas em regime nao linear continua a ndo ser
vidvel para a aplicagdao ao dimensionamento corrente de um gabinete de projeto, sobretudo devido a
sua complexidade, aos custos e ao tempo que a mesma acarreta.

Assim, fica a indecisdo de qual método utilizar e qual o que mais vantagens acarreta. Neste capitulo
pretende-se fazer uma descricdao detalhada dos métodos mais atuais e mais utilizados, apontando as

suas vantagens e as suas principais limitagoes.
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2 Analise Modal

2.1 Introducdo

Os fundamentos tedricos e o procedimento adotado nas andlises sdao sobejamente conhecidos e

explicados na literatura. Nesta seccdo optou-se por seguir o raciocinio apresentado em Guerreiro [17].

2.2 Equilibrio dinamico

As equagbes de movimento para um sistema com multiplos graus de liberdade podem ser obtidas
através do equilibrio das forcas correspondentes a cada grau de liberdade. Assim, podemos considerar
que para um dado grau de liberdade /, podem existir 4 forcas aplicadas. As forcas exteriores, p,, , € as
forgas resultantes do movimento que se subdividem em trés: as forgas de inércia, f,, as forgas de
amortecimento, fA e as forcas de deformacao elastica, fE , ho caso de a estrutura ter comportamento

elastico.
{Eh+{f )+ ={pw}- 3)

Os vetores das forcas resultantes do movimento dependem das varidveis que descrevem o

movimento, sendo elas o deslocamento, a velocidade e a aceleragao.

{f}=[K]att), (4)
{f,}=[Cla(t), (5)
{f}=IMIg(t), (6)

Sendo:
[K] a matriz de rigidez;
[C] a matriz de amortecimento;

[M] a matriz de massa.

2.3 Calculo de frequéncias e modos de vibracao

Para a identificacdo das frequéncias e configuracdo dos modos de vibracdo considera-se a equacdo de

movimento apresentada em (3) sem as parcelas associada ao amortecimento e as forcas exteriores.

[M]{(0] +[K]{a(t)} = {0} 7)

O movimento harmadnico resultante para uma determinada frequéncia, p, é definido por:

{a(t)} ={v}cos(pt—¢). (8)
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Onde:
{V} é o vector da configuracdo da deformada;
p a frequéncia de vibracgao;
¢ a fase.

Para obter a aceleracdo ao longo do tempo basta derivar duas vezes a equa¢do do movimento (8)

obtendo-se.

{g(t)} =—p* {v}cos(pt—¢). (9)
Substituindo as equagdes (9) e (8) na equacdo (7) obtém-se:

[K—p'M]{v}=0. (10)

Para que a equacdo (10) tenha uma solugdo diferente da solugao trivial, {v} =0, é necessario que se

anule o determinante da matriz [K—pzM]. Assim, a determina¢do dos modos de vibragdo e das

frequéncias resulta num problema de determinacdo de valores e vectores préprios sendo que estes
representam, respetivamente, as frequéncias e os modos de vibracdo da estrutura.

2.4 Condigoes de ortogonalidade

Os vectores que representam os modos de vibragao apresentam condi¢des de ortogonalidade que

podem ser observadas nas seguintes equagoes:

{vn}T[M]{vm}=O;—>m¢n, (11)
VKV =0;—>m=n. (12)

De forma a demonstrar a ortogonalidade relativamente a matriz de massa, observe-se a equacdo (10)

reescrita para modos de vibragdo n e m, através de:

[K]{va}=p’ [M]{v.}, (13)
[K]{va} =P’ [M]{Vin - (14)

Multiplicando a equagdo (13) por {v, }" obtém-se a seguinte equacso:
Vol [K]{va} =p," {va} M.} (15)

Efetuando o mesmo processo para a equac¢do (14), tendo em conta a simetria de [K] e [M] e

multiplicando a direita por {Vn} obtém-se:

Vad [KJ{Va} =P (v} [M]{v,}- (16)
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Subtraindo as equacgGes (16) e (15) permite obter a seguinte expressao:

(pi_przn){Vm}T[M]{Vn}ZO—)min (17)

O resultado obtido resultado mostra o que é entendido por ortogonalidade dos modos de vibragdo
relativamente a matriz de massa, sendo que p, e p, sdo frequéncias distintas. A partir deste

resultado é possivel obter-se:

V] [M][v]=[m]. (18)

VI [K][V]=[k:]- (19)
Em que [V] é a matriz modal, sendo que cada coluna corresponde a um modo de vibragdo.

2.5 Normalizacao dos modos de vibracao

A forma mais comum de normalizar os modos de vibragdo, sobretudo pela simplificacdo que é obtida
na representacdo da equagdo de movimento, é denominada por normalizacdo relativamente a matriz
de massa e consiste em considerar a representacdo dos modos de vibragdo de tal forma que seja

satisfeita a seguinte condicao.

{0} [M){a,} =1. (20)

Sendo:

v My, =Mg, . (21)

Obtém-se:

{9, = S (22)

Como resultado desta normalizacdo é apurada a seguinte igualdade:

(o MI[e]=[1]. (23)

em que [(1)] é a matriz modal e [I] representa a matriz identidade. Multiplicando a equacgado (13) pela
transposta do modo de vibragdo na sua forma normalizada, tendo em conta a normalizagdo dos
modos, tem-se que cada elemento da matriz [KG] representa o quadrado da frequéncia do modo de

vibracdo andlogo desde que esse modo se encontre normalizado em relagdo a matriz de massa.

(01 [K]{4) =p? =K, =p?. (24)
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2.6 Definicao das coordenadas modais
Nesta seccdo sdo apresentados os procedimentos que levam a representacdo do sistema de equacdes
no referencial de coordenadas modais. Multiplicando os dois membros da equac¢do de movimento pela

transposta da matriz modal e inserindo produto entre a matriz modal e a sua inversa, o sistema de

equilibrio dindmico pode ser representado por:

[o] [MI[o][e] {&w)} +[o] [cllo][6] {atw}+[o] [K[0][6] " {atw} =[] {p)}. (25)

Substituindo os resultados anteriores obtém-se:

[le]” {aw}+[o] [CIlo][6] {atw}+[p” J6]" {at} =[o] {ptv)}, (26)

2 7 . . N .
em que |:p ]e uma matriz diagonal em que cada elemento representa o quadrado da frequéncia

angular.

Se os modos de vibragdo estiverem normalizados em relagdo a matriz de massa, entdo a matriz de

amortecimento [CG] é diagonal e é definida pela seguinte expressao:

(o] [c][o]=[2vE]. (27)

Onde:

& é apercentagem de amortecimento critico modal;

p é a frequéncia do modo de vibracdo correspondente.

Através desta nova representacdo da matriz de amortecimento, pode-se redefinir a equacdo (26) na

seguinte expressdo:

[[e]” (&0} +[2p&][0] {aw)} +[ p* [6] {atv)} =[o] {p(v)}. (28)

Se se interpretar o produto entre a inversa da matriz modal e o vector de deslocamentos como uma

redefinicdo de coordenadas pode-se, entdo, obter um novo referencial de coordenadas modais,

{as ()} -

[1{c(0)} +[208]{cs (0} + P* [{ae(t)} =[0] {p()}. (29)
A transformacdo para coordenadas modais é definida por:
{ag(0)} =[] {atv)}, (30)
e a transformagdo inversa por:
{at)} =[0]{as ()} (31)

A semelhancga entre a equacdo obtida em (29) e a equacdo de equilibrio dindmico de um sistema de
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apenas um grau de liberdade apresentada na equacdo (32) é evidente. E a partir dessa semelhanca
gue é possivel, através de um sistema de um grau de liberdade, obter-se a resposta para um sistema

com multiplos graus de liberdade.

G(t) +2pEa(t) + p*alt) =p(t). (32)

Se for utilizada outra normalizagdo modal, que ndo a referente a matriz de massa, a equacdo de

equilibrio dindmico assume o seguinte formato:

[Me J{ao)} +[C. [{at)} +[K J{atw} =[o] {p(t)}. (33)
A transformacao para coordenadas modais é definida por
{as(t)} =[V] " {att)}, (34)
e a transformac3o inversa por:
(a0} =[V]{ae(v)} - (35)

26



Avaliacdo numérica do comportamento sismico de estruturas de betdo armado

[#] — Matriz modal

0.1368 05743 -0.8072 0.1368 04650 0.8747
[¢]1=| 04650 06822 0.3642 [¢1'=| 05743 0.6822 0.4525

0.8747 -0.4525 -0.1737 -0.8072 0.5642 -0.1737

Coordenadas Modais Coordenadas da Estrutura

’ {ac} = [¢T{q}
.-"II A —-
4

— q(ly=1 g2)=1 a3 =1

-i0 -OE ao as 10
(= 0.1368) (= 0.4650) (> 0.8747)

gy =1

1q} =[¢1{gs} !

Figura 14 —Transformagdo de coordenadas modais para coordenadas estruturais e
vice-versa para uma estrutura com 3 graus de liberdade [18]

2.7 Andlise Sismica por Espectros de Resposta

A analise sismica por espectros de resposta é um método de analise preconizado tanto no atual
regulamento portugués, RSA [12], como no Eurocddigo 8 [8]. Um espectro de resposta pode ser
definido como a reproducdo grafica da resposta maxima de sistemas com apenas um grau de liberdade
para diferentes periodos ou frequéncias préprias do oscilador e para um dado valor de amortecimento
viscoso.

Quando o objetivo é apenas conhecer os valores extremos da resposta de uma estrutura, quando
solicitada por uma agdo sismica, em detrimento da resposta ao longo do tempo, é pratico usar este
método e por isso continua a ser um dos métodos mais utilizados no dimensionamento sismico de
estruturas.

Embora este método tenha em conta apenas o comportamento eldstico da estrutura, o seu
comportamento ndo linear pode ser previsto afetando a resposta obtida por um coeficiente de
comportamento, de forma a estimar os esfor¢os que se gerariam no caso do comportamento ndo
linear da estrutura tivesse sido considerado.

De modo a obter um melhor resultado global da resposta estrutural e porque a op¢ao de somar as
respostas individuais de cada modo de vibragao revela-se um acontecimento com baixa probabilidade

de ocorréncia, pois é muito pouco provavel que as respostas maximas de cada modo ocorram
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simultaneamente, as respostas modais sdo combinadas seguindo um dos dois seguintes métodos:
A “Raiz Quadrada da Soma dos Quadrados”, ou RQSQ, assume, como o préprio nome o indica, que a
resposta global pode ser admitida como a raiz quadrada da soma dos quadrados de cada resposta

individual, admitindo-se portanto a independéncia das respostas modais.

G~ Z(Gn)2 . (36)

Este método de combinacdo de respostas devera ser empregue para modos de vibracdo com
frequéncias satisfatoriamente distanciadas. Caso isso ndo aconte¢a, o método apropriado sera a
“Combinacdo Quadratica Completa”, CQC, uma vez que considera o efeito da correlacdo entre as varias

respostas dos modos individuais.

(37)
Onde o fator de correlagdo pode ser obtido através de:
3
L 8RB .
; (j'_Binz)2 +4Q2Bin(1+Bin)2
E a relacdo entre frequéncias é definida por:
By ="t (39)

3  Analises Estaticas Nao lineares (Pushover)

O maior desafio atual da engenharia sismica é desenvolver métodos simples e no entanto fidveis e
representativos para avaliar o comportamento sismico das estruturas considerando o seu
comportamento ineldstico. Assim as andlises estdticas ndo lineares saem favorecidas quando
comparadas com as analises dinamicas, sendo estas mais complexas e nao tao vocacionadas para a
pratica corrente, porém apresentam um maior potencial devido as simplificagdes associadas as
analises estaticas nao lineares. O mesmo acontece quando comparamos este método com as analises
lineares, que ndo permitem recolher informagao importante sobre o comportamento estrutural, como
é o caso da identificagdo de regides criticas, entre outros.

Este método de andlise também é conhecido por analise pushover e consiste em modelar a estrutura
com técnicas que permitam simular o seu comportamento nao linear e sujeita-la a um perfil de cargas
laterais incrementais e monotdnicas, de forma a simular as forcas de inércia que se geram devido a

acdo dos sismos. A matriz de rigidez é atualizada a cada incremento da carga lateral até a convergéncia
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do passo de carga ou até serem atingidas condicGes pré-definidas pelo utilizador, tais como condicGes
de estado limite ou de colapso da estrutura.

Caso ndo seja adotado os denominados pushover adaptativos, a alteracdo do comportamento
estrutural apds a plastificacdo da primeira rétula ndo é tida em conta, por isso, a utilizacdo de um
método baseado em deformacdes, em oposicdo a utilizacdo de forgas, podera encobrir carateristicas
estruturais importantes tais como irregularidades na resisténcia dos elementos e mecanismo de “soft-
storey”.

Este tipo de andlise é baseado na hipdtese de que a resposta de uma estrutura com varios graus de
liberdade pode ser relacionada com a resposta de um sistema de um unico grau de liberdade. Isto
implica que a resposta da estrutura seja condicionada principalmente por um modo de vibragdo e que

a forma da deformada para esse modo continue a ser dominante ao logo do tempo.

3.1 Método N2

Recentemente houve uma evolug¢dao nos métodos simplificados de analise inelastica. Estes métodos
combinam a anadlise estatica ndo linear de estruturas de vdrios graus de liberdade com a analise por
espectro de resposta de um sistema equivalente de um unico grau de liberdade. A sua aplicacdo vai
desde o apoio ao dimensionamento de novas estruturas, até a determinacdo do desempenho sismico
de estruturas ja existentes, geralmente com o intuito de promover o seu reforgo sismico.

Um exemplo de um destes métodos é o método N2 desenvolvido por Peter Fajfar [13], por volta de
1980 e implementado no Anexo B da Parte 1 do Eurocddigo 8 [8]. Este método é baseado no “Capacity
Spectrum Method” [16] e tem como base a andlise estatica por pushover, descrita anteriormente. O
método N2 utiliza um espectro de resposta inelastico em vez do eldstico utilizado pelo método
“Capacity Spectrum Method”, com amortecimento e periodo equivalentes. Uma das suas principais
limitacGes consiste da hipdtese base de que a forma da deformada é invariavel no tempo sendo que
se obtém resultados de boa qualidade principalmente em estruturas simétricas com pouca influéncia
dos restantes modos de vibragcdo. Estes métodos sdo formulados no formato de aceleragdo —
deformacdo em que a capacidade da estrutura é relacionada diretamente com a a¢do gerada pelo
sismo.

Neste capitulo sdo descritos os passos mais importantes do método N2 seguindo o trabalho de Fajfar
et al. [14] e o Anexo B do Eurocddigo 8.
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3.1.1 Passos do Método N2

Dados

e Modelo estrutural

E utilizada uma modelacdo estrutural simétrica com multiplos graus de liberdade atendendo ao
comportamento nao linear dos elementos estruturais. As formas mais usuais de ter em conta as
relagdes ndo lineares de forca/deformacdo consistem na utilizacdo de elementos estruturais com
plasticidade concentrada nas extremidades das barras e na utilizagdo de elementos estruturais cujo
comportamento é calculado com base num conjunto de secg¢Bes transversais definidas com um
conjunto de fibras de ago e de betdo, as quais estdo associadas relagdes constitutivas adequadas a

simulacdo do comportamento ndo linear destes materiais.

e Acdo sismica
A acdo sismica é definida segundo o Eurocddigo 8, por um espectro eldstico de aceleracao na qual as
aceleracdes sdo dadas em funcdo do periodo natural da estrutura tenho em conta o coeficiente de
amortecimento e outros fatores, nomeadamente geotécnicos.
Definigao da agdo sismica no formato AD (Aceleragdao — Deformacao)

e Determinagdo do espectro eldstico de deslocamentos

O espectro ineldstico no formato AD sera determinado a partir do espectro de aceleracdo. Para um

sistema de um unico grau de liberdade as seguintes relacdes sao aplicaveis:

2
Sde = TATCZ Sae . (40)

Sendo que S, e S,, sdo respetivamente os espectros eldsticos de deslocamentos e de aceleragdes e

T representa o periodo da estrutura (ver Figura 15).

Sae (g) Sde (cm)

2.5+
20 4] 100

; : _LST
1.5 g
04 50
0.5 T

: ' | | T (s)

0 015 T=06 ) 3

Figura 15 - Formato tradicional de um espectro de aceleragdo e deformacao elastico [13]
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e Determinagdo do espectro ineladstico para ductilidade constante

A partir dos espectros elasticos de aceleracdo e deslocamento, podemos definir os espectros
inelasticos para um sistema de um grau de liberdade com uma relagdo for¢a-deformacao bilinear da

seguinte forma [43]:

5, =22 (41)
Ru
e _w T L
Sy =—Sg =55, =u—S,. (42)
SR TR 4w Naw

Onde p é o fator de ductilidade, definido pela relagdo entre o deslocamento maximo e o deslocamento
de cedéncia e R“ o fator de redugao utilizado de modo a ter em conta a dissipagdo de energia de uma

estrutura ductil.

Miranda e Bertero [33] apresentam uma revisdo excelente sobre as vdrias propostas apresentadas ao
longo do tempo para o fator de redugdo. No método N2 é utilizado um espectro bilinear para o calculo

do mesmo [13].

T
Ru:(p—l)?+1—>T<Tc, (43)

c

R,=p—>T>T. (44)

Onde T_ é o periodo caracteristico da acdo sismica. Nas equac¢Bes (42) e (44) pode-se verificar que
para periodos médio — longos, iguais ou superiores ao da acdo sismica, os deslocamentos do sistema

inelastico e do sistema elastico sdo equivalentes para estruturas com periodos iguais.

Desta forma, a partir do espectro elastico de aceleracdo e a partir das equacGes apresentadas
anteriormente, para fatores de ductilidade constantes, é possivel obter o espectro inelastico no

formato AD, conforme ilustrado na Figura 16.

S.@

2.5 1

0 20 40 60 80 100 120
S, (cm)

Figura 16 - Espectro de resposta no formato AD para valores de ductilidade constantes [13]
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Analise Pushover

E efetuada uma andlise pushover através da aplicacio de uma distribuicdo lateral de forgas,
representando as forgas de inércia na qual a estrutura estaria sujeita quando submetida a movimentos
do solo. Através do incremento linear dessas forcas, a estrutura é submetida a varios niveis de
solicitacdes obtendo-se, assim, desde uma resposta eldstica até a cedéncia dos elementos estruturais.
Desta forma, pode-de obter uma curva de capacidade que se traduz na relacdo forca — deslocamento
do sistema com multiplos graus de liberdade. Qualquer valor de forca e de deslocamento podera ser
utilizado, sendo que os mais comuns sdo a forca de corte basal e o deslocamento num ponto de

controlo, geralmente no topo do edificio.

e Determinagdo da distribuicao de forgas laterais

O vetor de forgas laterais P utilizado no método N2 para definir as forgas aplicadas na andlise pushover
é determinado pelo produto da diagonal da matriz de massa, M, pela forma assumida da deformada
O:

P=p¥ =pMOD. (45)

“_ n

Sendo que “p” é um fator que controla a magnitude das forgas laterais. Pela equacdo (45) a forga

ou:n
[

aplicada em cada piso “i” é proporcional a componente @, da forma da deformada multiplicada pela

massa do piso m,.

P=pmd. (46)

Para que esta aproximacao seja utilizada, é necessario considerar que a forma da deformada é exata
e constante durante toda a ac¢do sismica, o que ndo é verdade, consistindo portanto numa
aproximacdo. Ainda assim, em estudos anteriores [42], foi comprovado que esta aproximacgdo produz
resultados aceitaveis para estruturas em que o periodo do primeiro modo de vibragdo seja inferior a
2s.

Apds a realizagdo da andlise pushover, e da obtencdo da curva de capacidade, é efetuada uma
idealizacdo da curva de forma a obter os valores de forca de corte basal e deslocamento referentes a
cedéncia da estrutura para utilizagdo na conversao do sistema de vdrios graus de liberdade (SVGL) para

o sistema de um grau de liberdade (SUGL).
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Figura 17 — Exemplo de uma idealizagdo da curva pushover [14]

Modelo equivalente de um sistema de um tnico grau de liberdade

e Transformacdo de quantidades de um sistema de varios graus de liberdade para um sistema

de um grau de liberdade equivalente.

Varios métodos foram desenvolvidos de forma a obter as carateristicas de um sistema equivalente de
apenas um grau de liberdade. Nesta seccdo ird ser descrito o procedimento adotado no método N2
[14]. O primeiro passo consiste na formulacdo da equacdo de movimento de um sistema de multiplos

graus de liberdade na qual apenas se inclui translag¢des laterais.

MU+R=Mla. (47)

Em que U e R sdo os vectores que representam os deslocamentos e as forgas de restituicdo,

o n

respetivamente, e “a” é a aceleracdo do solo em fung¢do do tempo. Mais uma vez, considerando uma

deformada constante ao longo do tempo, o vetor de deslocamentos é definido por:

U=®D,. (48)

Sendo D, o deslocamento no topo dependente do tempo.

A componente no topo da forma da deformada é normalizada a unidade, por conveniéncia, de tal

forma que as forgas internas sejam iguais as forgas externas P.

Assim inserindo na equacao (47) as equacgdes (45) e (48) e multiplicando cada componente por @'

obtém-se [13]:

O'M®D, + D®'MDp =—-Dd'Mla. (49)

Desta forma a equacdo de movimento de um sistema equivalente de um grau de liberdade pode ser

simplificada para:
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mD +F =—-m'a. (50)
Onde m é a massa do sistema equivalente de um grau de liberdade [13]:

m =0'Ml=> ma@, (51)

eD eF representam os deslocamentos e as forgas do sistema equivalente [13].

D’ =D% ) (52)

F— \%_ (53)

onde V representa o corte basal do sistema com vdrios graus de liberdade, pode ser definido da

seguinte forma [13]:
V=) P=0'"Mlp=pY m® =pm’, (54)

e I' o fator de participagdo modal utilizado para a transformacdo de um sistema de multiplos graus

de liberdade para um sistema de um grau de liberdade:

oML Y m®d m
COMO > md Y md?

(55)

e Determinagdo do periodo equivalente

O periodo da estrutura pode ser determinado aplicando a seguinte equacao:

. > . F
= m * =Y * .
T 2n/4, k A (56)

OndeF, e D, sdo respetivamente a resisténcia e o deslocamento de cedéncia.

e Diagrama de capacidade

O diagrama de capacidade no formado AD pode ser obtido dividindo as forgas obtidas no diagrama de

forga — deformacao pela massa equivalente [13].

s, = % . (57)

Solicita¢do sismica para o sistema SUGL

e Determinagdo do fator de reducdo

A solicitagdo sismica para o sistema SUGL podera ser determinada recorrendo a representacdo grafica

em simultaneo do espetro elastico, ineldstico e o diagrama de capacidade. Através da interse¢do da
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linha radial correspondente ao periodo eldstico do sistema bilinear idealizado, T , com o espectro de
resposta elastico, S,,, pode-se obter o espectro elastico de deslocamentos.

O fator de redugdo pode ser entdo obtido através da divisdo das aceleragGes correspondentes aos
sistemas eldstico e inelastico.

_S,(T)
W

ay

R (58)

S, (2)
1.5 1

2,=0.6

0.39 |-

50
S, (em)

Figura 18 — Procedimento gréfico utilizado para a determinagdo do espectro elastico de
deslocamentos para o sistema SDOF [14]

e Determinac¢do do espectro de deslocamentos

Pela Figura 18 pode-se observar que se o periodo eldstico T for superior ou igual a T_, entdo o

deslocamento inelastico é equivalente ao deslocamento elastico e que o coeficiente de ductilidade

w= %* é igual ao fator de reducao, RH .

Y
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Sy=S.(T)Para T >T, (59)
n=R,. (60)

Pelo contrério se o periodo for inferiora T_, entdo:

T
u=R,-1)=5+1, (61)
T
. S T
S¢=uD, :f(“(Ru —1)T§). (62)

n

Deslocamentos globais e locais para o sistema SVGL

O deslocamento no topo pode, entao, ser calculado transformando o deslocamento obtido para o
sistema SUGL no deslocamento de topo D, do sistema com mldiltiplos graus de liberdade através da

seguinte equacgao.

D, =D xT. (63)

As grandezas locais tal como a rotacdo dos nés, ou os deslocamentos ao nivel dos pisos, podem ser
obtidas através de uma andlise pushover, efetuada até ao ponto que carateriza o desempenho sismico
para a agdo considerada. Tal como anteriormente, a estrutura é sujeita a uma carga monotdnica
incremental, até obter o deslocamento pretendido, D, . Assim, assume-se que as deformagdes obtidas
na estrutura correspondem, aproximadamente, as que se iria obter ao efetuar uma andlise dindmica.
Ainda assim, visto D, ser apenas um valor médio dos deslocamentos para uma certa acdo sismica, é

aconselhdvel que a andlise seja feita com base num deslocamento de topo correspondente a 150% de
D

te

3.1.2 Limitag¢Oes

Tal como qualquer outro método, o método N2 tem as suas desvantagens e limitacGes. As primeiras
devem-se essencialmente ao facto de as aplicagcbes deste método serem indicadas para estruturas
simétricas, embora ja existam alguns estudos no sentido de aplicar esta metodologia a estruturas
irregulares.

Existem fundamentalmente duas fontes de aproximacdes e consequentes limitagdes neste método. A
primeira consiste na utilizagdo de uma analise pushover. A analise pushover fornece-nos uma visdo da
resisténcia e ductilidade da estrutura e dos pontos sensiveis de dimensionamento que ndo seriam
obtidos através de uma analise eldstica, por outro lado, esta andlise é baseada na hipdtese de que a
forma da deformada é constante ao longo do tempo, tornando este método pouco apurado em
estruturas em que os modos de vibragdo de ordem superior tém um efeito ndo desprezavel na
resposta. Uma possivel forma de ultrapassar, parcialmente, essa aproximacdo é através da utilizagdo

de varios perfis distintos das cargas laterais ou de métodos adaptativos.
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A segunda fonte de aproximacdo consiste na utilizagdo de um espectro ineldstico. Este espectro
inelastico é baseado na “regra de iguais deslocamentos”. Esta regra tem sido usada com sucesso ha
cerca de 40 anos e apesar de ter sido confirmada a sua aplicabilidade por diversos estudos, Miranda e
Bertero [33] e Vidic et al. [43]. No entanto é apenas vidvel para estruturas fundadas em solos firmes
com um periodo fundamental numa gama média/alta, apresentando deslocamentos demasiado
baixos para movimentos do solo perto de falhas, para sistemas com baixa resisténcia e resultados

insatisfatérios para estruturas fundadas em solos brandos [13].

4  Analise Dinamica Incremental

4.1 Introducao

7

A andlise dindmica incremental é um método de andlise estrutural utilizado para estimar o
comportamento dindmico de um sistema estrutural ao longo do tempo. No caso de agbes sismicas,
sdo utilizados registos de aceleracGes ou de deslocamentos definidos na base da estrutura, por vezes
escalados para diferentes graus de intensidade, de forma a simular varios cenarios plausiveis.

Com o desenvolvimento das ferramentas computacionais surge a possibilidade de adog¢do destes
métodos analiticos cada vez mais complexos e consequentemente mais fidveis, relativamente a
resposta real de uma estrutura. Ainda assim, as analises dindmicas ndo lineares continuam a constituir
um forte desafio, principalmente devido a complexidade das rela¢gdes constitutivas e dos algoritmos
de integracdo no tempo, do peso computacional e da dificuldade de representacdo do amortecimento
entre outros fatores relacionados com o comportamento estrutural. Por isso, embora menos
apurados, os métodos estaticos continuam a ser utilizados recorrentemente no dimensionamento

estrutural e na avaliacdo da vulnerabilidade sismica.

4.2 Métodos de Integracao numérica no dominio do tempo

Os métodos de integracdao numérica por diversos anos foram alvo de estudos intensos, sendo
amplamente descritas as suas propriedades em diversas publicacdes. Nesta sec¢do aborda-se de forma
sucinta a formulacgdo e as carateristicas dos principais métodos de integracdo no dominio do tempo.
Os métodos de integracdao numérica no dominio do tempo podem ser classificados em trés tipos: os
métodos explicitos, os implicitos e os mistos. Nos métodos explicitos a solucao do intervalo de tempo
atual é calculada tendo em conta a informacgdo dos intervalos de tempo anteriores, enquanto os
métodos implicitos requerem o conhecimento de informacdo referente ao passo de carga em
consideragdo. Por outro lado, os métodos mistos, como o préprio nome o indica, combinam as
vantagens dos outros dois tipos e sdo normalmente utilizados quando a estrutura em questdo é
heterogénea. A decisdo de optar por um destes métodos depende exclusivamente do tipo de problema
a ser resolvido.

Segundo Bajer [2], os melhores métodos de integracdo no tempo deverdo ter as seguintes

carateristicas:
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e Deverdo ser incondicionalmente estaveis;
e Deverdo conter a dissipacdo numérica controlada por um parametro, ou em casos especificos
nao conter dissipacdo numérica;

e Adissipacdo numérica devera afetar os modos de vibragdo mais altos.

A estabilidade de um algoritmo, que pode ser condicionada a certas condi¢des, diz respeito a
propriedade de um algoritmo de integracdao no dominio do tempo de nao fornecer resultados que se
caracterizam por uma aumento irreal e descontrolado da resposta da estrutura.

A capacidade de dissipacdo numérica é uma caracteristica de alguns algoritmos de fornecerem
mecanismos dissipacdo de vibragGes espurias, geralmente com altas frequéncias, que tém origem
numérica e ndo no real comportamento estrutural.

Correntemente, os métodos mais utilizados sdo os métodos associados a familia de algoritmos
propostos por Newmark [35] e o a-Method [20], os quais sdo descritos de forma sucinta nas seguintes

secgoes.

4.2.1 Métodos de Newmark

Neste grupo de métodos de integracdo a varia¢cdo da aceleragdo num determinado intervalo de tempo

podera ser descrita da seguinte forma [31]:

a={(1—y)aj+yaj+1}At. (64)

Integrando esta equacdo é possivel exprimir o deslocamento e a velocidade no final do intervalo de

tempo como:

Via :vj+{(1—y)aj+yaj+l}At, (65)
2

At
0, =0, +Atv, + = {(1-28)a, +2Bay,, ). (66)

Reorganizando a equacgdo (66) pode-se obter a seguinte expressao:

1 1
a, :w{qjﬂ —q; —Aty, —(E—BjAtzaj}. (67)

Inserindo a equacgdo na equacao (65) a equacdo da velocidade no final do intervalo de tempo pode ser

1
Via :ﬁ(qm —qj)+(1—%jvj +{(1— )—%(E—B]}At.aj. (68)

Inserindo a equacdo (68) e (67) na equacgdo de equilibrio dindmico (3) definida no intervalo de tempo

reescrita como:

j+1 e rearranjando os termos, obtém-se, respetivamente, a equacao de rigidez efetiva e a equacdo de
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forgas efetivas.

1
M+—2—C+K, (69)

pAC T pat

K=

. /4 Y, Y[l
Qj+1 :Qe,J.Jr1 +{_Vj —(1—]/)Ataj +qu ‘|‘EVj +E(E—ﬂ]ﬁtaj}c+

1 1
pav {qj + Aty +(E—ﬂjAt2aj}M

Pode ser demonstrado [19] que o método de Newmark é incondicionalmente estavel se a seguinte

(70)

relacdo de parametros do algoritmo se verificar:
2>2y>1/2, (71)

condicionalmente estavel quando,

y=1/2,8<1/2, (72)

precisando que se verifique a seguinte condicao,

5(7—1/2)+\,/7/2—,6’+52(;/—1/2)2

, 73
(y/2-p) 73)

‘Q = Ata)max S

e instdvel para:

y<l1/2 (74)
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4.2.1.1 o-Method

O a-method apresenta defini¢gdes para as velocidades e deslocamentos semelhantes as definidas para

os métodos de Newmark, (65) e (66), contudo a equagdo de equilibrio dindmico é definida da seguinte

forma:
Ma,, +(1+a)Cv,,, —aCv,+(1+a)Kq,, —aKq =(1+a)Q,, (75)
onde o equilibrio dindmico é verificado no instante:
t,, =(1+a)t,, —at =t +adit. (76)

Introduzindo as equagdes da velocidade e do deslocamento, escritas anteriormente nos métodos de
Newmark (equagses (65) e (66)), na equacgdo de equilibrio dindmico, e rearranjando os termos da

equacdo obtém-se a rigidez efetiva e o vetor das forgas efetivas.

. 1

K:(1+a)(K+ ﬂth cj+ ™ (77)
. 1 1 1-2p
Clj+1 :(1+a)Qe,J'+l_aQe,j+aqu+M{ﬂAt2 qj+ﬂAtvj+ Zﬂ ai}_'_

. (78)
(1+a)C{ﬁqj —(1—%]vj Jrgltj/(lz;ﬂzﬁ)aj —At(l—;/)aj}ﬂvaj

O a -method apresenta uma série de vantagens, além de ser incondicionalmente estavel, este
algoritmo possui uma carateristica muito importante que se trata da capacidade do mesmo de
adicionar valores controlaveis de dissipacdo numérica, através do parametro a, para amortecer as ja

referidas vibragdes espurias, usualmente com altas frequéncias, gerados pelos algoritmos numéricos.
Os parametros do algoritmo devem respeitar as seguintes relagdes:
~1/3<a<0; y=(1-2a)/2; f=(1-a) /s (79)

Em que se @ =0 o algoritmo degenera num dos métodos de Newmark (método trapezoidal), e para
valores decrescentes de a o nivel de dissipacdo numérica aumenta até o =-1/3, a partir do qual o

algoritmo torna-se instavel.
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4.3 Amortecimento de Rayleigh

Um caso especial do amortecimento é o designado amortecimento de Rayleigh ou proporcional, no
qual a matriz de amortecimento resulta da combinacdo linear da matriz de massa e da matriz e de

rigidez:
C=a M+ K, (80)

onde ¢, e f3, sdo os coeficientes proporcionais a massa e a rigidez, respetivamente. Este modelo de
amortecimento assume que a distribuicdo do amortecimento na estrutura é proporcional a sua massa
e a sua rigidez. Esta hipdtese é muito utilizada na pratica pelo facto de fornecer um bom resultado

para uma vasta gama de estruturas.

Os niveis de amortecimento podem ser definidos independentemente quando as equacbes de
movimento estdo escritas em coordenadas modais, por outro lado, quando sao utilizados métodos de
integracdo no tempo, apenas é possivel definir valores de amortecimento para duas frequéncias
distintas.
Para um sistema de um grau de liberdade é possivel obter [31]:

&=c/c, 1 «

&= =2+ | 81
c.=2Mo égl2a).'Bd' (&1

Sendo que & representa a percentagem do amortecimento critico C., definido como o valor de
amortecimento necessario para impedir o movimento. Ao impor-se dois niveis de amortecimento, &,

e &,, em duas frequéncias distintas, @, e ®,, é possivel obter as seguintes relagdes:

51(‘)2 B éza)l )

2 2
), — @)

oy =2m,0, (82)
Analisando a Figura 19 pode-se observar que aumentando o parametro «,, associado a matriz de
massa, cria um decréscimo de amortecimento para maiores valores de frequéncia. Por outro lado um
incremento do parametro [, produz maiores valores de amortecimento para frequéncias altas. A
utilizacdo de formula¢des de um amortecimento viscoso produz resultados satisfatérios enquanto o
material se mantiver dentro da gama eldstica ou com pouca inelasticidade e distancia-se da realidade

para gamas elevadas de inelasticidade devido a histerese dos materiais.
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Figura 19 — Amortecimento proporcional de Rayleigh [31]

O método de Rayleigh apresenta como principal desvantagem o facto de, ao serem utilizados métodos
de integracdo no tempo, ser apenas possivel impor niveis especificos de amortecimento em dois
valores distintos de frequéncia. Por outro lado, caso se considere apenas a matriz de rigidez inicial na
definicdo da matriz de amortecimento, este nao ira refletir as alteracdes na rigidez associadas as

analises ndo lineares
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Capitulo IV

Caso de Estudo

1 Introdugao

A estrutura escolhida para estudo efetuado foi o modelo fisico a escala real de uma estrutura de betdo
armado de um piso que foi ensaiada no ambito de um concurso de modelagdo numérica englobado na
152 Conferéncia Mundial de Engenharia Sismica, que decorreu de 24 a 28 de Setembro de 2012 em
Lisboa. As equipas concorrentes sao desafiadas a prever o comportamento ndo linear de duas
estruturas geometricamente idénticas e dimensionadas para diferentes niveis de ductilidade,
designadas no relatdrio de projeto [22] por Modelo A e Modelo B. O Modelo A corresponde a uma
estrutura com um nivel de ductilidade médio e o Modelo B é caraterizado por um nivel melhorado de
ductilidade, devido a pormenorizagdo mais cuidada dos elementos, privilegiando a ductilidade em vez
da resisténcia.

As estruturas foram sujeitas a um conjunto de sismos de intensidade crescente na mesa sismica triaxial
do LNEC e foram registadas as séries de deslocamentos e de aceleragdes em dois pontos distintos da
estrutura para varios niveis de intensidade sismica.

Neste capitulo pretende-se efetuar a comparacdo dos resultados obtidos por via experimental com
resultados obtidos numericamente. Neste estudo da-se maior énfase as analises modais e as andlises
dindmicas no dominio do tempo sendo utilizada como referéncia a estrutura referente ao modelo A

referida anteriormente e descrita na sec¢do seguinte.
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2 Descricao da Estrutura

O modelo é constituido por uma solugdo porticada, tridimensional em betdo armado de um piso,
sendo que a laje macica cobre apenas metade da area em planta do mesmo. Os pdrticos apresentam
dois alinhamentos ortogonais, apresentando uma pequena assimetria em termos de rigidez associada
a laje macica. A Figura 20 descreve a geometria da estrutura analisada.

Sobre a estrutura foram colocadas massas adicionais com uma distribuicdo assimétrica em planta,
conforme ilustrado na Figura 21. O objetivo desta concegdo foi promover a componente de tor¢do da
resposta da estrutura, tornando os ensaios mais interessantes do ponto de vista cientifico. A Figura 22
apresenta uma vista da estrutura apds a remocao das cofragens.

Os materiais utilizados foram o bet3o da classe C25/30, com um peso volumico de 25 kN/m?. 0
moddulo de elasticidade aos 28 dias preconizado no Quadro 3.1 do EC2 [8] para esta classe de betdo
toma o valor de 31 GPa, no entanto foram utilizados valores numéricos superiores e inferiores para
este parametro conforme o tipo de analise efetuado.

Outro parametro utilizado para caraterizar o comportamento mecanico do material foi o coeficiente
de Poisson, tendo-se adotado o valor de 1 =0,2. O valor médio da resisténcia do betdo a compressdo
considerado foi de f =33,0MPa. Este valor foi obtido através da média dos valores obtidos

experimentalmente, resultados esses que serdo apresentados mais a frente.

Nesta fase é importante salientar que foram utilizados valores médios das caracteristicas mecanicas
dos materiais pois o objetivo é obter o resultado mais préximo possivel do comportamento real da
estrutura e ndo fazer uma analise para dimensionamento, minorando a resisténcia e majorando as

acGes, para garantir determinados niveis de seguranca estrutural.

Figura 20: Dimens0es gerais dos protdtipos [22]
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Figura 21 — Esquema geral da estrutura durante o ensaio [21]

Figura 22 - Vista geral dos protdtipos apds a remogao das cofragens.
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Os acos utilizados nas armaduras sdo do tipo S500, laminado a quente e que apresenta as seguintes

carateristicas mecanicas:
v=78kN/m?,
E.., =200GPa,
f, =500MPa,
onde y representa o peso volumico,
E.,, 0o modulo de elasticidade do aco, e
fy a Tensdo de cedéncia do aco.

A estrutura apresenta quatro pequenas sapatas, com sec¢do de 0,5m por 0,5m, em betdo armado,
com uma altura de 0,2m e com um recobrimento das armaduras de 2cm. Estas sapatas encontram-se
fixas a uma laje de fundacdo rigida através de 4 vardes roscados com 2cm de didmetro, inseridos
verticalmente na fundacdo por amarracdo dos mesmos a armadura, a 10cm do perimetro da fundagao
guando foi efetuada a betonagem (ver Anexo C, Desenho n23).

Os vardes, por sua vez, sdo enroscados a uma porca hexagonal, com cerca de 10cm de comprimento,
que foi inserida e fixa através de buchas quimicas a laje de fundacgao.

Os quatro pilares apresentam uma secgao idéntica de 0,2mx0,2m e uma altura de 3m.

As vigas apresentam uma largura de 20 cm e uma altura de 40 cm e situam-se no contorno da
estrutura. Por sua vez, a laje do piso foi dimensionada com 10 cm de espessura, e conforme ja foi
referido cobre apenas metade da drea em planta do piso. Consequentemente, a hipdtese de diafragma

rigido ndo podera ser considerada na sua totalidade para esta estrutura.

2.1 Construcao dos modelos

A construcao dos modelos para a realizacdo dos ensaios em mesa sismica foi efetuada no inicio de
Agosto de 2012. A betonagem dos modelos foi executada in situ em duas fases distintas. Na primeira
fase as sapatas e os pilares foram betonados em simultaneo sendo posteriormente betonadas as vigas

e a laje numa segunda fase (Figura 23 e Figura 24).

A zona de unido entre as duas fases de betonagem foi efetuada a 30cm abaixo da face inferior da viga,
mais concretamente no final da amarragdo da armadura superior da viga. De modo a que ocorresse
uma ligagdo mais perfeita entre o betdo ja endurecido com 8 dias e a betonagem da segunda fase, foi

utilizado um ligante a base de resinas epoxi.

Foram retiradas amostras do betdo assim como das armaduras de modo a ser efetuada uma
caraterizagdo mecanica dos mesmos através de ensaios mecanicos correntes. Os resultados destes
ensaios serdo apresentados mais a frente. Devido a imposi¢cdes de natureza construtiva, ndo foi
possivel manter 1cm de recobrimento para os pilares como estava inicialmente previsto, tendo-se

adotado 2cm de recobrimento.
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Figura 23 - Pormenor do processo de construgdo dos
pilares

2.2 Carateristicas mecanicas dos materiais

Figura 24 - Pormenor do processo de construgao das
vigas

Com o objetivo de melhorar a informagdo referente aos materiais, foram efetuados uma série de

ensaios que se descrevem nesta secgdo.

Os testes de compressdo realizados aos provetes de betdo foram efetuados segundo a norma EN

12390-3:2011. A Tabela 1 e 2 apresentam os resultados obtidos.

Tabela 1 — Ensaio a compressdo do betdo — Propriedades das amostras de betdo

Data da Data do Idade Geometriada Area .
Amostra : ,, Densidade
amostra teste (dias) amostra (mm) (mm?)
FundacgOes e pilares #1  02-08-2012 30-08-2012 28 153x150x150 22950 2310
Fundagbes e pilares #2 02-08-2012 30-08-2012 28 152x150x150 22800 2290
Fundagdes e pilares #3  02-08-2012 30-08-2012 28 154x150x150 23100 2300
Vigas e laje #1 10-08-2012 07-09-2012 28 150x150x150 22500 2330
Vigas e laje #2 10-08-2012 07-09-2012 28 150x150x150 22500 2360
Vigas e laje #3 10-08-2012 07-09-2012 28 150x150x150 22500 2340
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Foram ainda recolhidas amostras prismaticas de forma a efetuar testes a resisténcia de flexdao do

betdo. Esses testes foram efetuados de acordo com a norma EN 12390-5:2009 e os resultados obtidos

Tabela 2 — Ensaio a compressdo do betdo - Resisténcia a compressdo

Amostra Forca de rotura (kN) Tensdo de rotura (MPa)
Fundacgdes e pilares #1 847 36,9
Fundacgodes e pilares #2 816 35,8
Fundacgdes e pilares #3 790 34,2

Vigas e laje #1 677 30,1
Vigas e laje #2 675 30,0
Vigas e laje #3 675 30,0

podem ser consultados na Tabela 3 e na Tabela 4.

Na Tabela 5 estdo apresentados os resultados adquiridos do teste a tracdo das amostras do aco de

armaduras, sendo que os mesmos foram realizados em conformidade com a norma EN ISSO 15630-

1:2010.
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Tabela 3 - Ensaio a flexdo do betdo — Carateristicas do provete

Data da Data do Idade Geometria da amostra
Amostra .
amostra teste (dias) di(mm) d;(mm) L (mm)
FundagGes e pilares #1 02-08-2012 30-08-2012 28 151 150 550
FundagGes e pilares #2 02-08-2012 30-08-2012 28 151 150 550
FundagOes e pilares #3  02-08-2012 30-08-2012 28 152 150 550
FundacOes e pilares #3  02-08-2012 30-08-2012 28 150 150 550
Vigas e laje #1 10-08-2012 07-09-2012 28 151 150 550
Vigas e laje #2 10-08-2012 07-09-2012 28 152 150 550
Vigas e laje #3 10-08-2012 07-09-2012 28 151 150 550
Vigas e laje #4 10-08-2012 07-09-2012 28 152 150 550

Tabela 4 - Teste a flexdo do betdo - Resisténcia a flexdo

Amostra Forca de rotura (kN) Tensdo de rotura (kN)
Fundacdes e pilares #1 30,9 4,1
FundacOes e pilares #2 32,1 4,3
Fundacgdes e pilares #3 33,6 4,4
Fundacdes e pilares #3 29,2 3,8

Vigas e laje #1 25,5 3,4
Vigas e laje #2 25,3 3,3
Vigas e laje #3 26,0 3,4
Vigas e laje #4 30,7 4,1
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Tabela 5 - Ensaio a tragdo do ago em armaduras

Amostra d Fon Fon Ren R L L A, (%) A, (%)
(mm)  (kN)  (kN) (N/mm?) (N/mm?) (mm) (mm) ° #
8,1 8 28,4 32,8 564 652 100 13,69 13,7 14,0
8,2 8 28,0 32,9 556 654 100 13,73 13,7 14,1
8,3 8 28,2 32,9 560 654 100 13,71 13,7 14,0
10,1 10 43,7 49,7 556 634 100 12,33 12,3 12,6
10,2 10 43,8 49,7 558 633 100 12,32 12,3 12,6
10,3 10 44,2 49,5 563 630 100 13,64 13,6 14,0
12,1 12 64,4 71,6 570 644 100 12,85 12,9 13,2
12,2 12 64,2 71,2 568 630 100 12,96 13.0 13,3
2,3 12 633 71,0 560 628 100 12,77 12,8 13,1
Em que:

e d éodidmetro do vario;

e F, éaforca maxima de cedéncia;

e F_éaforca maxima no teste de tracdo;

e R, éaresisténcia maxima a cedéncia;

e R, aresisténcia a tragdo;

* L, comprimento inicial do vardo utilizada para calcular A, e A_;

* L, éocomprimento final do vardo utilizado para calcular A_ e A_;
e A, apercentagem ndo-proporcional da deformagdo para a forca F_;

e A, apercentagem total da deformacdo para a for¢a F considerando E = 200kN / mm?”.

Na Figura 25 pode-se observar a posicdo das massas na estrutura assim como o sistema de
coordenadas adotado. A Tabela 6 apresenta o valor exato do peso das 9 massas fixas sobre a laje,

sendo que o alinhamento mais a sul é constituido por massas duplas.
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Figura 25 - Posi¢do das massas e sistema de coordenadas adoptado

Tabela 6 — Valor exato do peso das massas

Massa Peso (kgf)
#1T 1126
#2B 1134
#3T 1122
#4B 1130
#5T 1128
#6B 1138
#78 1134
#8B 1131
#98B 1131
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2.3 Caraterizacao das acoes e das massas

e (Cargas Permanentes

O peso proéprio dos elementos estruturais, a exce¢do da laje, foi calculado automaticamente pelo

programa de modelagdo tendo em conta o peso volumico dos materiais constituintes.

e Massas Adicionais

Sobre a laje estdo assentes 9 massas adicionais com cerca de 1200 kgf cada, espagadas a 0,16m e

0,12m, respetivamente segundo o menor e o maior vao (ver Figura 25).

e Sismo

Os movimentos sismicos na base dos modelos impostos pela mesa sismica sdo séries semi-artificiais,
compativeis com o espectro de resposta eldstico do EC8 para um valor de amortecimento de 5%. Em
termos gerais, a adaptacdo de uma série de aceleragdo ao longo do tempo é efetuada por um processo
interativo na qual as amplitudes da Transformada de Fourier das séries de aceleragées, calculada para
uma interacdo i, sdo corrigidas pela raiz quadrada do quociente entre as ordenadas do espectro de
resposta alvo e as ordenadas do espectro de resposta obtido para a série de acelera¢bes da interacao

anterior (i-1).

A série de aceleragGes iniciais ao longo do tempo pode ser qualquer uma, por exemplo registo gerado
aleatoriamente e modelada por uma fungao, ou baseada num registo especifico de um sismo real. No
primeiro caso as fases sdo aleatoriamente e uniformemente distribuidas, enquanto que ao serem

baseadas num registo real, a fase para cada frequéncia especifica é igual a fase do registo original.

Assim, foram utilizados dois segmentos de acelera¢des das duas direcdes ortogonais do registo de um
sismo real, nomeadamente o registo obtido durante o sismo e tsunami do Japdo (Tohoku), ocorrido
em 11-03-2011). Este segmento é definido por 40,96 segundos de duragdo, comecando nos 16,50s e

acabando nos 57,46s do registo do sismo, como demonstrado na Figura 26.

A partir do registo artificial criado foram criados novos quatro registos com niveis de intensidade

nominal crescente identificados como:

e LOW - Correspondendo a 20% de intensidade do registo artificial;
e MED - Correspondendo a 70% de intensidade do registo artificial;
e REF - Correspondendo a 100% de intensidade do registo artificial;

e HIGH - Correspondendo a 200% de intensidade do registo artificial.
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Figura 26 - Registo do grande Sismo do Japdo e segmento utilizado para gerar o sismo artificial

De modo a minimizar as diferencgas entre os deslocamentos alvo e os deslocamentos de referéncia foi
criado um modelo de calibragdo, que consiste na criacdo de uma terceira estrutura, com carateristicas

semelhancas as estruturas que foram utilizadas nos ensaios finais.

¢ Determinagdo massas para o cdlculo de forgas de inércia

Na secc¢do 3.2.4 (2)P do EC8 esta definido que os efeitos de inércia da agdo sismica de célculo deverdo
ser calculados tendo em conta a presenca de massas associadas a todas as forcas graviticas que surgem
da seguinte combinagao:

ZGk,j "+ "Z\PE,i'Qk,i (83)

Sendo ¥, o coeficiente de combinagdo para a agdo varidvel.

Uma vez que no modelo estrutural utilizado as massas estdao sempre presentes, ndo havendo portanto
a incerteza que leva a utilizacdo dos coeficientes de combinacdo, os mesmos foram desprezados e as

massas foram consideradas como parte do peso préprio da estrutura.
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3 Modelagao

3.1 Ferramentas Computacionais

Para a determinacao das solicitagdes realizadas pelo sismo, no que diz respeito aos modos de vibracao,
deslocamentos modais e forgas de corte basal, realizou-se um modelo tridimensional da estrutura no
programa SAP2000 [10] para a realizacdo de andlises modais e andlise dindmica linear e no programa

SeismoStruct [41] para as analises dinamicas nado lineares.

3.1.1 SAP2000

Para a realizagdo das analises modais e dinamicas lineares, optou-se pela modelagao da estrutura no
programa SAP2000 V14 [10] na versdo para Windows (Figura 27). O nome SAP2000 nos ultimos 30
anos tem sido associado ao estado de arte dos métodos analiticos. O software é testado
experimentalmente ha mais de 35 anos, dando provas da sua qualidade e fiabilidade.

Este contém, ainda, diversas aplicacdes de modelagdo, desde a criacao de elementos em 3D, quer
através da sua base de dados onde se pode definir de forma simplificada as sec¢Ges mais usuais para
os distintos elementos estruturais, quer pela aplicacdo de desenho onde é possivel ao utilizador definir
secc¢do arbitraria utilizando qualquer material definido pelo mesmo. Em qualquer um dos métodos de
criacdo dos elementos 3D, as propriedades das sec¢cdes dos mesmos sao calculadas automaticamente

no gue toca a sua massa, inércia, e outros parametros.

D% File Edit View Define Bridge Draw Select Assign Analyze Display Design Options Tools Help -4

N A% o J B »2 ODPRAPDL M 3dy v p nGée ¢ 8 WE % nbrd-n I @

3D Yiew X000 Y000 Z000 |GLOBAL  r||KN.m.C >

Figura 27 - Interface do programa SAP2000 [10]
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3.1.2 SeismoStruct

O software SeismoStruct [41] é um programa de elementos finitos, capaz de prever o comportamento
de estruturas sobre acdes estaticas ou dindmicas, tendo em conta as ndo linearidades geométricas e
o comportamento inelastico dos materiais. Tal como no SAP2000, este programa contém uma vasta
base de dados de configuracdes de sec¢des para elementos 3D, assim como materiais pré-definidos
correspondentes ao betdo, ao aco, FRP' e SMA',

Entre todas as funcionalidades deste software destacam-se a completa integracdo do mesmo com o
Windows, no que toca a utilizacdo das suas funcionalidades para exportagdo e importacao de ficheiros,
o modo “wizard”, através do qual é possivel criar modelos regulares ou irregulares, em 2D ou 3D e
corré-los em qualquer tipo de analise em apenas alguns segundos, sete tipos diferentes de analises,
incluindo analise dinamica e estatica ao longo do tempo, pushover convencional e adaptativo, analise

dindmica incremental, entre outras (Figura 28).

File Edit Vew Defire Results Tools Run  Help

N2 W LIEk CTLUERT 09

[Incremental Dpnamic Anayis - @Fm:e:sx
Materiaks | Sections | Element Classes | Nodes | Blemenit Connecthvity |Podal Constrants || Restraints | Time-history Curves | Applied Loading | I Farameters | Performance Criteria | Analysis Cutput |
e -
Corstranthpe | Master iodes [ RestranedDoPs | Stawve Mode(s)
it Ripd Dagvagn  SLAB_CM - plane N6 N7 NS_NG_IZ NG_NT
Eemave
Inciemerkation
elp
Display
F »
Display Settrgs
[~ Show Mode Labels ™ Show Bement Labels
Ferspectioe -
[~ Show Bements as Lnes [¥ Show festrants
Shaded =] [ Show Sements’ Local Axes (Pregrocessor anly)
[~ Show Groups {Pre-processor only)
X-expand Fexpand Z-expand
f I
Cut Planes
Deplay M v

Lengthe m Force kM Masztonne  (Sresm bPa Acceleration: mysect

Figura 28 - Interface do programa SeismoStruct [41]

3.2 Solucgao estrutural

3.2.1 Estrutura elastica linear

Para as analises eldsticas lineares, foram tidas em conta apenas as carateristicas eldsticas dos

materiais, recorrendo a modelacdo das vigas e dos pilares através de elementos de barra

" Fiber Reinforced Polymer — Polimero reforcado com fibras

it Shape-Memory Alloy — trata-se de um metal que quando aquecido retorna a sua forma original.
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tridimensionais finitos com 6 graus de liberdade por né (ver Figura 29). Considerou-se um diafragma
rigido para simular a laje existente e a sua massa foi calculada e colocada no seu centro de massa
segundo as duas dire¢des horizontais.

As unidades empregues na modelacdo, quer para a introducdo das carateristicas dos materiais, quer

para o valor das massas, correspondem as do Sistema Internacional (SI).

NG

vz.;a;.-\"’f'-?{ Ve
3 (5) Y Fe

V() '%% ey o

Y F
M

Figura 29 - Esforgos num elemento finito de barra [41]

3.2.2 Estrutura inelastica

Para a modelacdo inelastica foram utilizados elementos com plasticidade distribuida, isto é, o
comportamento da sec¢do transversal é representado através da divisdo dessa mesma seccdo em
fibras, onde cada uma delas estd associada a uma relacdo uniaxial de tensdo-deformacao do betdo e
do aco em armaduras. Assim, a relagdo tensdo-deformacdo da secgdo do elemento é obtida através

da integracdo da relagdo das fibras individuais na qual a pega foi dividida (ver Figura 30).
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Figura 30 - Exemplo de uma secgdo tipica de uma viga dividida em fibras [41]

De forma a reproduzir o efeito do confinamento passivo associado as armaduras ao nucleo da secgao,
utilizou-se dois tipos de betdao com relagdes de tensdo-deformacgdo distintas.

A plasticidade distribuida dos elementos pode ser implementada através de duas formulagGes
distintas: baseada em deslocamentos (BD) e baseada em forcas (BF). No primeiro método a
deformacao é imposta, o que impossibilita a obtencdo da forma real da deformada, uma vez que a
distribuicdo de curvatura torna-se variavel devido as inelasticidades concentradas. Por outro lado, na
formulagdo BF as condi¢es de equilibrio sdo completamente satisfeitas e ndo ha qualquer restrigdo
no que respeita ao desenvolvimento de deformagdes pela peca sendo, por isso, um método mais
preciso.

Assim sendo, foi utilizado o método BF para definir o comportamento n3o linear das vigas e pilares na
modelagao da estrutura. Estes elementos foram divididos em duas metades e foram utilizadas cerca

de 400 fibras em cada secc¢do, tendo-se utilizado 5 sec¢des de integracao.

3.3 Definicdo dos materiais

3.3.1 Estrutura elastica

Comegou-se por definir uma malha tridimensional, segundo as coordenadas cartesianas, de modo a
gue o eixo X corresponde-se a menor dimensao da estrutura com um comprimento total de 3,3m, uma
vez que a malha estara centrada nos elementos estruturais, e o eixo Y, perpendicular a este, com uma
dimensdo de 3,8m. De seguida recorreu-se aos modelos constitutivos considerados no programa
SAP2000 para definir os materiais correspondentes ao betdo C25/30 e ao a¢o S500, assim como as
secc¢Bes dos elementos estruturais (ver Figura 31 e Figura 32). O médulo de elasticidade aplicado nas
carateristicas do material C25/30, para a analise por espectro de resposta, corresponde a metade do
valor real, conforme especificado na seccdo 4.3.1 (6) do EC8 [8] para ter em conta, de forma grosseira
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e simplificada, o efeito da fendilhacdo e da consequente perda de rigidez da estrutura. Optou-se, ainda,

por considerar o peso volumico dos materiais, na definicdo das suas carateristicas, em oposicdo a

colocagdo direta de massa e forgas nos modelos.
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Figura 31 — Propriedades mecanicas do betdo
C25/30 adotadas no SAP2000 [10]

3.3.2 Estrutura inelastica
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Figura 32 — Carateristicas mecanicas do ago
S500 adotadas no Sap2000 [10]

O material utilizado para simular o betdo foi o modelo uniaxial proposto por Mander et al. [30], na

qual o efeito do confinamento é incorporado na sua relagdo tensdo-deformacgéao através da formulagado

proposta pelo mesmo. De forma a definir as carateristicas mecanicas do material, foi necessario

definir-se 5 parametros (ver Figura 33):
Peso especifico - y=25kN/m’

Resisténcia carateristica a compressdo - f. =33MPa
Resisténcia carateristica a tragdo — f, =2,6MPa

Deformacdo para a compressdo maxima — €, =0.0021mm/mm

Fator de confinamento — kc=1.2 para sec¢Bes confinadas; kc=1.0 para sec¢des ndo confinadas.
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Figura 33 — Modelo de Mander et al.[30] - Propriedades mecanicas do betdo adotadas no
programa SeismoStruct [41]

O aco utilizado nas vigas consiste também num modelo uniaxial desenvolvido por Yassin [26] seguindo
as relacbes de tensdo-deformacdo propostas por Menegotto e Pinto [32]. Este modelo é indicado
sobretudo para o ago de armaduras utilizado em estruturas em betdo armado, principalmente quando
sujeitas a solicitagdes severas. Mais uma vez é necessdria a introducdo de parametros como o seu
madulo de elasticidade, tensdo de cedéncia, peso especifico, entre outros. (ver Figura 34).

O aco utilizado nos pilares consiste de igual forma num modelo uniaxial programado por Monti et al.
[34], na qual é possivel ter em consideragdo o fendmeno de encurvadura das armaduras quando
sujeitas a forcas de compressao. Este modelo utiliza a relacdo de tensdo-deformacdo proposta por
Filippou et al. [15], que consiste em melhoramentos efetuados aos ja referidos modelos propostos por
Menegotto e Pinto [32]. De modo a descrever as propriedades mecanicas do material foi necessario
introduzir 12 parametros, sendo entre eles o0 mdédulo de elasticidade, tensdo de cedéncia, peso

especifico, entre outros. (ver Figura 35).
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Figura 35 — Modelo de Monti et al. [34]- Propriedades mecanicas do aco adotado nos
pilares no programa SeismoStruct[41]



3.4 Amortecimento

Foi utilizado um amortecimento global de Rayleigh (80) com «,=0.48432846 e com
S, =0.0004642 . Estes pardmetros correspondem a 4% de amortecimento para vibragdes com

periodo de 1s e a um amortecimento de 1.5% para periodos de 0.2s. Sendo:

200,
a:())i%(;;(mlél _wzéz) (84)
2
B:m((’ol&l —m,&,) (85)

em que &, e &, sdo valores de amortecimento para duas frequéncias distintas ®, e ®,. Tendo sido
escolhidos os valores de 4% de amortecimento para uma frequéncia de 1s e um amortecimento de

1,5% para uma frequéncia de 5s.

3.5 Massas e momentos polar de inércia

Como foi dito anteriormente, considerou-se que a laje macica tem um comportamento de diafragma
rigido, isto é, ndo existem deformacdes no plano da laje. Assim, os pontos referentes ao centro de
geométrico da laje e das massas fixas a laje, foram integrados no diafragma rigido e neles foram

aplicadas as respetivas massas e momentos polares de inércia (ver Tabela 7).

Tabela 7 - Massas e momento polar de inércia das massas adicionais e da laje

) Mx My I ly lo
N6 2
ton ton m m ton.m

M1 2,400 2,400 0,84 0,84 0,28244
M2 2,400 2,400 0,84 0,84 0,28244
M3 2,400 2,400 0,84 0,84 0,28244
M4 1,200 1,200 0,84 0,84 0,14112
M5 1,200 1,200 0,84 0,84 0,14112
M6 1,200 1,200 0,84 0,84 0,14112
CMm 1,422 1,422 3,10 1,80 1,52300

Para evitar possiveis instabilidades numéricas, nos pontos pertencentes aos diafragma rigidos
referidos na foram restringidos no que toca as translagdes segundo o eixo Z e as rotagdes em torno

dos eixos XeY.

De forma a conceber um modelo estrutural com um comportamento aproximado ao real e de modo a
reduzir as diferencas entre as duas modela¢des em programas distintos, correu-se uma analise

simulando a laje macica com elementos de casca de forma a avaliar a distribuicdao de forcas devido ao
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seu peso proprio. Assim, obteve-se as reagdes nos nds que foram aplicadas posteriormente no modelo

estrutural em sentido oposto de forma simular o seu efeito na estrutura porticada, conforme indicado
na Figura 36.
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Figura 36 - Modelo efectuado em SAP200 referente a laje do piso

3.6 Condicoes de fronteira na base dos pilares

Para obter uma resposta mais real da estrutura, foram utilizadas condicdes de fronteira na base sobre
a forma de molas de fundagao. Para isso foram criados elementos de ligacdo, com um diagrama de
forca/momento por deslocamento/rotacéo linear.

Estes elementos de ligacdo permitem simular uma flexibilidade real existente no modelo, garantindo

um comportamento mais realistico do que seria de esperar ao utilizar uma solucdo totalmente
encastrada.
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Figura 37 - Modelo estrututal 3D em SAP2000

Figura 38 - Modelo estrutural desenvolvido no programa
SeismoStruct para analise dinamica nao linear
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3.7 Definicao da acao sismica

Na analise dindmica incremental definiu-se a acdo sismica por parte de acelerogramas, que ndo sao
mais do que acelera¢des do solo em fungdo do tempo. Para isso utilizaram-se dois acelerogramas
padrdo, introduzidos segundo as dire¢Ges longitudinal e transversal (ver Figura 39 e Figura 40).

O programa SeismoStruct [41] utiliza varios fatores de escala, definidos pelo utilizador, para
dimensionar a acdo introduzida para diferentes niveis de intensidade, para que seja obtida uma
resposta estrutural completa desde uma resposta eldstica dos elementos, até a instabilidade global
dos mesmos. No entanto, esta potencialidade ndo foi utilizada tendo-se usado os registos ja alterados
para os diferentes niveis de intensidade sismica: nomeadamente 20%, 70%, 100% e 200% do sismo de

referéncia.

|:|2_ ....................... e
0154

01§

005§

005 1i--

Aceleracles |g)

04 4--

IR T CORRPR U F . JO% I 1 I ........ R - L S .
L e T B e

e T T B S ICERY RN

Tempo (5]

Figura 39 - Acelerograma transversal de referéncia
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Figura 40 - Acelerograma longitudinal de referéncia

4  Analise de Resultados

4.1 Analises Modais

A identificacdo das carateristicas modais de uma estrutura é de enorme importancia para o estudo do
seu comportamento dindmico. Estes tipos de analises permitem nao s a calibragdo das carateristicas
dindmicas dos modelos numéricos, como também sdo fundamentais para o dimensionamento através

de espectros de resposta.
Anadlises modais experimentais

Nesta seccdo sdo apresentados os ensaios que decorreram no LNEC para obtencdo das carateristicas
modais do Modelo A, que posteriormente foi ensaiado em mesa sismica. Ndo se pretende descrever
de forma exaustiva os procedimentos utilizados, mas sim apresentar de forma sucinta a metodologia

e o procedimento utilizado pelos autores.

De forma a fornecer informacdo sobre as carateristicas dinamicas da estrutura, foi realizada uma
caraterizagdo dinamica dos modelos recorrendo a medigao das vibragdes provocadas pela excitagdo
ambiente (e.g. vento, trafego). Para uma melhor calibracdo das carateristicas dindmicas, foram
efetuadas 4 campanhas de medicdes das vibracdes induzidas pela excitacdo ambiente. Essas 4
campanhas de medi¢des foram realizadas com o modelo A, para 4 configuragGes distintas: i) o modelo
sem a presenca das massas adicionais; ii) com as massas 2, 4 e 6; iii) com as massas 2, 4,6, 7, 9; e por

ultimo, iv) com todas as 9 massas colocadas presentes. Os resultados obtidos foram entdo analisados
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com recurso a técnicas que possibilitam obter estimativas das frequéncias, dos modos de vibragdo e

dos coeficientes de amortecimento.

Foi utilizada uma metodologia output-only, como é habitualmente designada na literatura anglo-
saxdnica, baseada unicamente na medicdo da resposta estrutural. Este tipo de ensaios serve-se da
excitacdo ja presente no ambiente, geralmente com uma amplitude muito baixa, sendo essencial
recorrer a registos de longa duracdo e a equipamento de medicdo de grande sensibilidade. Assim
sendo, de forma a assegurar a fiabilidade dos resultados em termos de resolucao espectral, foram

efetuadas medi¢Ges de longa duragao, tendo-se recorrido a registos de 20 minutos.

Foi utilizado o software LNEC-SPA [24], em particular o mddulo de identificagdo modal, designado de
Modal Analysis-Output-Only, que implementa varios métodos de analise de vibragdes medidas

experimentalmente.

A identificacdo modal consistiu na aplicacdo do método usualmente denominado por Frequency
Domain Decomposition (FDD) [40] e o método Enhanced Frequency Domain Decomposition (EFDD)
proposto por Brincker et al. [39]. A utilizagdo do método EFDD permite obter estimativas do
amortecimento modal e aperfeicoar as estimativas das frequéncias de vibracdo relativamente ao
método FDD.

Para ensaios de vibragdao ambiente o nivel de vibragdo é minimo sendo que, em vez da utilizagao de
um modulo de elasticidade secante a 0,4 f_, (ver Figura 41), como previsto no EC2, deve ser utilizado
um médulo de elasticidade tangente. Assim, o mddulo de elasticidade utilizado foi de 35GPa uma vez

que a estrutura ndo se encontra fendilhada, sendo o valorde E__, segundo o EC2 para o betdo C25/30,

cm /

toma o valor de 31GPa.

Os modos de vibragao obtidos numericamente foram obtidos executando uma analise modal da
estrutura no programa SAP2000, tendo em conta as condi¢des das quatro medi¢des experimentais

efetuadas no que diz respeito as massas colocadas na laje.

Ao calcularmos o erro relativo entre as duas analises obtidas, experimental e numérica, verificamos
gue os erros entre os resultados sdo relativamente baixos (ver Tabela 10). O resultado adquirido revela
um bom comportamento do modelo numérico face a estrutura fisica, ndo havendo necessidade de
refazer a modelagdo, como seria o caso se as disparidades entre método experimental e numérico

fossem significativas.
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Tabela 8 - Modos de vibragdo identificados experimentalmente

Andlises Massas Trar;sHvZ(;rsaI Long(iI:t;;jinal Tc()lili";\o
#1 - 7.097 7.092 9.995
#2 2,4,6 5.018 5.331 9.008
#3 2,4,6,7,8,9 4.295 4.680 8.335
#4 Todas 3.613 3.906 7.715

Tabela 9 - Modos de vibragdo obtidos na analise numeérica.

Transversal  Longitudinal Torcao

Andlises Massas (Hz) (Hz) (Hz)
#1 - 6.9244 7.0283 9.6594
#2 2,4,6 4.9644 5.3009 8.8536
#3 2,4,6,7,8,9 4.1966 4.4305 8.1259
#4 Todas 3.6117 3.8835 7.6458

Tabela 10 — Percentagens do erro relativo entre as frequéncias modais obtidas por via numérica e experimental

Transversal  Longitudinal Torcdo
Anilises Massas % % %

#1 - 2,4 0,9 3,4
#2 2,4,6 1,1 0,6 1,7
#3 2,4,6,7,8,9 2,3 53 2,5
#4 Todas 0,04 0,6 0,9

Uc‘

fnm

0,4 fom

Y

Eer Eeur

c

Figura 41 - Representagdo esquematica da relagdo tensGes-extensdes para a analise estrutural (Figura 3.2 do EC2)
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4.2 Analise Dinamica no Dominio do Tempo

Para a avaliacdo dos deslocamentos relativos da estrutura nos ndés de controlo A e B (ver Figura 25),
foram efetuadas andlises lineares e nao lineares ao modelo numérico utilizando, respetivamente, os
softwares SAP2000 e SeismoStruct. A acdo sismica foi introduzida por meio de dois acelerogramas
referentes as componentes longitudinais (y) e transversais (x), para quatro niveis de intensidade
distintos, baixo (LOW), médio (MED), de referéncia (REF) e alto (HIGH), sendo que os acelerogramas
de baixa, média e alta intensidade correspondem, respetivamente, a 20%, 40% e 200% do valor de

referéncia.

De forma a obter um termo de comparagdo entre os resultados obtidos pela via experimental e
numeérica, foi calculado o valor de erro “RMS” com base na férmula utilizada para definir a classificagdo

dos participantes no ambito da 152 Conferéncia Internacional de Engenharia Civil.

1 1
error,, . :\/Nx Z::il(LA_numi —LA_exp,)’ + Nx ZL(TA_numi —TA_exp,)’ +
(86)

1 N ) 1 N )
\/N X Z:izl(LB_numi —LB_exp,)” + \/N X Z:izl(TB_numi —TB_exp,)
Sendo que na expressdo anterior LA, LB, TA e TB representam os deslocamentos relativos longitudinais
(L) e transversais (T) relativamente aos pontos de controlo A e B, definidos para as analises numéricas

(num) e experimentais (exp).

4.2.1 Analise Dindamica Linear

Da Figura 42 a Figura 49 estdo representados os graficos com a resposta da estrutura, representada
na forma de deslocamentos relativos, quando sujeita a andlises dinamicas lineares e a andlises
experimentais em mesa sismica. As andlises foram efetuadas, tanto a nivel experimental como a nivel
numérico, para 4 niveis de intensidade distintos, “LOW”, “MED”, “REF” e “HIGH”, sendo que
correspondem a, respetivamente, 20%, 70%, 100% e 200% do acelerograma de referéncia.
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4.2.1.1 Deslocamentos obtidos para a série “LOW”

Deslocamentos relativos transversais no né A
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Figura 42 - Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos transversais no né de
controlo "A" para a série “LOW”
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Figura 43 - Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos longitudinais no né de
controlo "A" para a série “LOW”

Como era esperado, os deslocamentos obtidos pela andlise dinamica linear ficam muito aquém
guando comparados com os deslocamentos obtidos em mesa sismica. Essa discrepancia de resultados
é particularmente visivel na direcdo transversal em que os deslocamentos obtidos linearmente sao
qguase nulos, obtendo-se apenas cerca de 3mm de deslocamentos maximos. Ainda assim, mais uma
vez pelos deslocamentos serem tdo baixos em geral, o valor de erro obtido para os deslocamentos
desta série sdo pouco elevados. Esse erro entre resultados experimentais e numéricos foi obtido
recorrendo a equacdo (86), através da qual se obteve um valor de 10.18mm.
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4.2.1.2 Deslocamentos obtidos para a série “MED”

Deslocamentos relativos transversais no né A
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Figura 44 — Grafico de comparagao entre deslocamentos relativos transversais no né de
controlo “A” para a série “MED”
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Figura 45 — Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos longitudinais no né de
controlo “A” para a série “MED”

A medida que a intensidade das séries de acelera¢des vai aumentando e 3 medida que os
deslocamentos obtidos por via experimental vao também aumentando, nota-se um aumento drastico
no valor de erro obtido. Isto deve-se basicamente ao facto de que na realidade conforme a analise vai
aumentando de intensidade, a estrutura vai sofrendo maiores danos e consequentemente maiores
séries de deslocamentos, em contrapartida, a analise linear como tem em conta apenas o
comportamento linear dos elementos apresenta um crescimento nos deslocamentos menos
acentuado.
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Para a analise com o nivel de intensidade “MED” foi obtido um erro de 52.24mm, um pouco mais
elevado que o obtido para a andlise “LOW”, mas ainda assim, tendo em conta os deslocamentos
obtidos, é um valor aceitavel, isto é, quanto maior a intensidade da analise, maiores os deslocamentos
obtidos e mesmo obtendo uma pequena diferenga entre deslocamentos numéricos e experimentais,
maior é o valor de erro.

4.2.1.3 Deslocamentos obtidos para a série “REF”

Deslocamentos relativos transversais no né A
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Figura 46 —Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos transversais no né de
controlo “A” para a série “REF”
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Figura 47 — Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos longitudinais no né de
controlo “A” para a série “REF”

E possivel notar que enquanto os deslocamentos transversais demonstram cada vez maiores
disparidades, os deslocamentos longitudinais tendem a obter resultados mais proximos aos resultados
experimentais. Ainda assim a diferenca é notdria para ambas as dire¢Oes ortogonais.
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Mais uma vez calculou-se o valor de erro “RMS” e obteve-se um valor de 71.67mm para o nivel “REF”
qgue, como foi referido anteriormente, corresponde ao registo semi-artificial de referéncia criado com
base no sismo do Japdao, através do qual foram escalados os outros 3 registos.

4.2.1.4 Deslocamentos obtidos para a série “HIGH”
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Figura 48 - Grafico de comparagado entre deslocamentos relativos transversais no né de
controlo "A" para a série "HIGH"
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Figura 49 - Grafico de comparagado entre deslocamentos relativos longitudinais no né de
controlo "A" para a série "HIGH"

Apds obter um erro de 133.63mm para a analise “HIGH”, quase duas vezes o obtido na andlise “REF”,
calculou-se o valor total de erro para as andlises dinamicas lineares que, como era esperado apds a
analise grafica dos deslocamentos obtidos pela solugcdo experimental e numérica, é um pouco alto
tomando o valor de 267.73mm.
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No Anexo E estdo disponiveis os graficos correspondestes as andlises efetuadas para o né de controlo
up”n
B”.

4.2.2 Analise Dinamica N3o Linear

Figura 50 — Formagdo de rétulas plasticas

O modelo numérico foi capaz de prever a formagao de rétulas plasticas no topo e na base dos pilares,

sendo que, primeiramente nos trocos a vermelho e em seguida nos trocos a verde (ver Figura 50).

Da Figura 51 a Figura 58 podemos observar, tal como na andlise dindamica linear, os graficos
comparativos de deslocamentos relativos obtidos por via experimental e por via numérica, mais

concretamente por analises dinamicas nao lineares.

4.2.2.1 Deslocamentos relativos obtidos para a série “LOW”

Deslocamentos relativos transversais no né A
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Figura 51 - Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos transversais no né de
controlo "A" para a série “LOW”
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Deslocamentos relativos longitudinais no né A
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Figura 52 - Grafico de comparagado entre deslocamentos relativos longitudinais no né de
controlo "A" para a série “LOW”

Tal como nas andlises lineares, é visivel o facto de a estrutura apresentar deslocamentos
consideravelmente maiores no sentido transversal que no sentido longitudinal ainda que a diferenca

seja menos notodria.

Como podemos observar pela Figura 51 e pela Figura 52 as maiores discrepancias entre os resultados
experimentais e numéricos ocorrem na medicdo dos deslocamentos transversais, sendo que a analise
experimental apresenta deslocamentos bem mais elevados. Esta diferenca podera dever-se ao facto
de considerar-se um diafragma rigido ao nivel da laje, tornando a laje indeformavel no seu plano e,

conseqguentemente, mais rigida lateralmente.

Relativamente aos deslocamentos longitudinais, podemos observar que ambos os métodos,
experimental e numérico, apresentam resultados bastante préximos. O mesmo se observa
relativamente ao né de controlo “B” onde os resultados sdo quase idénticos aos obtidos no né “A”.
Existe uma grande diferengca no que toca aos deslocamentos transversais e uma diferenca pouco

percetivel graficamente nos deslocamentos longitudinais.

Através da equacdo (86) foi calculado o valor de erro para a série “LOW” e obteve-se um resultado de

8.78mm. aproximadamente.
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4.2.2.2 Deslocamentos obtidos para a série “MED”

Deslocamentos relativos transversais no né A
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Figura 53 — Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos transversais no né de
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Os deslocamentos obtidos pela andlise “MED”, com uma intensidade de 70% do valor de referéncia,

Figura 54 - Grafico de comparagado entre deslocamentos relativos longitudinais no né de
controlo "A" para a série “MED”

demonstram um incremento no valor dos deslocamentos na ordem dos 400%.

Ao contrdrio do que se podia observar pela série anterior, a discrepancia entre os deslocamentos
experimentais e numéricos na direcao transversal é pouco notdria. Ainda assim, o valor de erro obtido
foi de 43.41mm. Embora seja um valor mais elevado que o obtido pela série de deslocamentos “LOW”,
era esperado que assim fosse, uma vez que os deslocamentos sdo muito maiores e consequentemente

a diferenca entre deslocamentos experimentais e numéricos é muito maior que a obtida na analise

74




Avaliacdo numérica do comportamento sismico de estruturas de betdo armado

anterior.

4.2.2.3 Deslocamentos obtidos para a série “REF”

Deslocamentos relativos transversais no né A
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Figura 55 — Grafico de comparagao de deslocamentos relativos transversais
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Figura 56 — Grafico de comparac¢do de deslocamentos relativos longitudinais
no né “A” para a série “REF”

Utilizando novamente a equacdo (86) obteve-se um erro de 53.59mm para esta série de
deslocamentos. E interessante salientar a concordancia entre os registos numéricos e experimentais,
mostrando uns ciclos de recarga quase coincidentes, isto é, viboram com um cumprimento de onda

guase idéntico, isto deve-se ao facto do modelo numérico e a estrutura real apresentarem frequéncias
de vibracdo muito semelhantes.
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4.2.2.4 Deslocamentos obtidos para a série “HIGH”

Deslocamentos relativos transversais no né A
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Figura 58 - Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos longitudinais no né de
controlo "A" para a série “HIGH”

Embora muito préximos, os deslocamentos experimentais apresentaram, em geral, valores sempre
superiores aos numéricos. Tal como foi referido anteriormente, e como é possivel observar, a medida
gue os deslocamentos aumentaram de uma série de aceleragdes para outra, também o valor de erro
foi aumentando, sendo que na série “HIGH” obteve-se um erro de 71.31mm.

Obtidos os deslocamentos para as 4 séries de aceleracdes, e calculados os erros individuais das séries,
calculou-se o valor de erro total, obtendo um valor de 177,09mm, o que, por efeitos meramente
comparativos, iria corresponder a um 12 lugar no concurso internacional no ambito da 152 Conferéncia
Internacional de Engenharia Civil (ver anexo D).
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Capitulo V

Conclusoes e Desenvolvimentos Futuros

1 Conclusoes

Neste trabalho foram estudadas varias metodologias para a andlise numérica de estruturas de betdo
armado. Os aspetos mais importantes da formulagao destes métodos sdo apresentadas, bem como,

uma analise critica sobre as suas principais vantagens e desvantagens.

Para testar a capacidade de simulagao dos métodos de andlise foi escolhido como caso de estudo uma
estrutura de betdo armado de um piso que foi ensaiada na mesa sismica do LNEC, no ambito de um

concurso de modelacdao numérica englobado na 152 Conferéncia Mundial de Engenharia Sismica.

As comparacgOes efetuadas entre as andlises modais experimentais e as numéricas revelaram uma
interessante capacidade de prever o comportamento real da estrutura. Adicionalmente, as
aproximacgdes que foram adotadas na modelagdo da estrutura, tais como a utilizacdo de um diafragma
rigido, a colocagdo das massas de forma pontual, entre outras, revelaram nao alterar de forma

significativa a qualidade dos resultados.

As analises dinamicas ndo lineares demonstraram ser capazes de prever de forma muito aceitavel a
resposta da estrutura ensaiada na mesa sismica do LNEC. A qualidade das previsGes variaram nos
guatro niveis de intensidade, no entanto, o erro RMS global demonstrou a boa qualidade da simulacdo

guando comparados com os resultados obtidos no concurso de previsdao que decorreu na 15WCEE.

Relativamente aos programas utilizados, o SeismoStruct apresenta uma interface mais virada para o
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utilizador, apresentando varios métodos de analise com passos especificos que ajudam a um utilizador
inexperiente a executar essas analises de forma rapida e simples. J4 o software SAP2000, contém uma
interface um pouco mais especifica e complexa, ndo tdo virada a um utilizador inexperiente. Por outro
lado, contém um maior numero de funcionalidades, executando-as de forma rdpida e fornecendo uma

elevada gama de resultados numéricos.

Analogamente a bibliografia consultada e ao que foi descrito anteriormente neste documento, as
analises experimentais e numéricas vieram comprovar que as analises dindmicas ndo lineares, apesar
da sua complexidade e tempo de execucdo, produzem os resultados mais apurados relativamente ao
comportamento real da estrutura. No entanto, as andlises experimentais recorrendo a mesas sismicas
sdo ainda a metodologia que permite simular com maior qualidade a reposta de estruturas de betao
armado sujeitas a acGes sismicas, em particular quando os ensaios sdo efetuados a escala real.

As analises dinamicas lineares, embora pouco representativas quando a resposta estrutural é
fortemente ndo-linear, podem ser utilizadas como um método simples de apoio ao dimensionamento,
tendo dessa maneira uma ideia geral do comportamento da estrutura as situacdes sismicas. As analises
dindmicas ndo lineares, apesar de mais complexas e mais demoradas, tornam-se necessarias
principalmente quando a importancia da estrutura requer o conhecimento cuidado do seu
comportamento. Desta forma, os métodos de andlise devem ser escolhidos tendo em consideracao os
objetivos das andlises e a importancia da estrutura em causa.

No que toca aos aspetos pessoais, a elabora¢do deste documento tratou-se de um processo de
aprendizagem relativamente aos processos de andlise sismica existentes e as suas capacidades e
limitacGes. As principais dificuldades que enfrentei na elaboragdo deste documento foram sobretudo
na elaboracdo e na andlise dos modelos numéricos, nos valores a utilizar para definir os materiais
estruturais e no modelo estrutural adotado. Apds um processo de tentativa e erro e apds a utilizagdo
de diferentes modelos estruturais, o modelo de fibras demonstrou ser o mais apurado, fornecendo os
resultados mais préximos aos experimentais e também o modelo mais simples de aplicar.

2 Desenvolvimentos Futuros

Como desenvolvimentos futuros e como complemento a este documento, seria interessante estudar
em maior detalhe o efeito da flexibilidade que foi observada nas fundac¢Ges dos pilares aguando das

anadlises experimentais, bem como ajustar melhor o amortecimento nas fases de ensaio.

Outro ponto interessante seria continuar a andlise dos resultados alargando a mesma a grandezas
estdticas, isto é, interacdo de esforcos, corte basal, entre outras. A principal razdo por neste
documento terem sido tratadas essencialmente grandezas dindmicas deve-se ao intuito de estabeler
uma comparagdo entre os resultados numéricos e os resultados experimentais, sendo que estes
ultimos foram obtidos através da andlise em mesa sismica, sendo por isso dificil obter grandezas

estaticas como forgas actuantes na estrutura.
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Annex A Tabelas de Resultados

1

2

Periodos e frequéncias modais

TABELA 1: Periodos e Frequéncias Modais

Tipo de andlise Periodo Frequéncia CircFreq
Modo n? .

Texto Seg. Cic/seg. Rad/seg.
MODAL 1 0,276875  3,6117 22,693
MODAL 2 0,2575 3,8835 24,401
MODAL 3 0,13079 7,6458 48,04
MODAL 4 0,036489 27,406 172,19
MODAL 5 0,021454 46,611 292,87
MODAL 6 0,020847 47,969 301,4
MODAL 7 0,019884 50,293 316
MODAL 8 0,01699 58,857 369,81

Analise dinamica linear

TABELA 2: Deslocamentos Absolutos nos Nos de Controlo

N6 Acbes Tipo de resultado  Tipo de resultado Transversal Longitudinal
(m) (m)
B DEAD+EARTH_LOW Combinacao Max 0,003157 0,031806
B DEAD+EARTH_LOW Combinagdo Min -0,047786  -0,006552
B DEAD+EARTH_MED Combinacao Max 0,033331 0,092957
B DEAD+EARTH_MED Combinagdo Min -0,043417 -0,015379
B DEAD+EARTH_REF Combinacao Max 0,046839 0,033403
B DEAD+EARTH_REF Combinagdo Min -0,067797 -0,139839
B DEAD+EARTH_HIGH Combinacao Max 0,115864 0,094527
B DEAD+EARTH_HIGH Combinacgdo Min -0,091578 -0,142916
A DEAD+EARTH_LOW Combinacao Max 0,003158 0,031856
A DEAD+EARTH_LOW Combinacgdo Min -0,047785 -0,006027
A DEAD+EARTH_MED Combinacao Max 0,033332 0,093337
A DEAD+EARTH_MED Combinacgdo Min -0,043416 -0,016136
A DEAD+EARTH_REF Combinacao Max 0,04684 0,032177
A DEAD+EARTH_REF Combinacgdo Min -0,067795 -0,140957
A DEAD+EARTH_HIGH Combinacado Max 0,115866 0,092483
A DEAD+EARTH_HIGH Combinacdo Min -0,091576  -0,143251
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Annex B Listagem de Resultados

3 Esfor¢os nos elementos estruturais para a combinac¢iao de acc¢oes
com variavel base a acao sismica

Gréfico n21 — Esforgos no pilar 1

—42.71kN

—22.15kN

30.93kN

Gréfico n22 — Esforgos no pilar 2

13.18kN

30.93kN
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Gréfico n23 — Esforgos no pilar 3

—79.02kN

Grafico n24 — Esforgos no pilar 4
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Grafico n25 — Esforgos na viga 1

14.05kN

Grafico n26 — Esforgos na viga 2
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Gréfico n27 — Esforgos na viga 3

Grafico n28 — Esforcos na viga 4
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Annex C Pecas desenhadas

LISTA DE DESENHOS:

Desenho n2 1 — Dimensd&es dos elementos estruturais;

Desenho n22 — Pormenoriza¢do das armaduras das vigas, pilares e laje;

Desenho n23 — Pormenorizagdo de ligacdo das sapatas a laje de fundacao;

Desenho n? 4 — Pormenorizacao da ligacdo viga-pilar;

Desenho n2 1 — Dimensdes dos elementos estruturais
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Desenho n® 2 - Pormenoriza¢do das armaduras das vigas, pilares e laje

210 _ﬁ‘_ L ,
3610 3e10 |
7N b |

s o s o
2 = Lo <
o \
g ”<
40em 40em
\m(u 4/2?0) :Jm
Vol :l J 70em
.
e . i ’ ol W 7 ui
E&m T 3012 s8//.10\/ 2012
o Detail 4
Beam V1 Scale 15 —10en—| 20em
Scale 15 ua.u<
MATERIALS: N
Concrete............ C25/30
Steel rebars.....S500ER T
15em
& -
T s w0 L
#10//.15 8//.15 8//.15 810//.15
o T B o = 8910
——— %] ¥ -
: AT Tebr—r——
¥l zm Zm 7 7
&2 & P
8//.15 \#10//.15 : s10//.15/ s8//.15/ Tlun byl
8810 e
40em “ 40cm :rLaan
#10//.15  #8//.15 -
i 200m
\ \ 2cm
— 23 kK
10em J) <
Y L * _ul:" L
- \o8zz.15 \s10//.15 o - /
——zen—— I —— ——z0en——] 28/ | soem——]
Detail 1 Detail 3 Detail 2 Pier P1

Saale 15 Scale 15 Scale 1:5 Saale 1:5 Structure - A

86



Avaliagdo numérica do comportamento sismico de estruturas de betdo armado

Desenho n? 3 - Pormenorizagao de ligacdo das sapatas a laje de fundacgao
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Desenho n24 — Pormenorizagdo da ligagao viga-pilar
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Annex D Resultados do concurso da 152

Conferéncia Internacional de Eng. Civil

ID da Nome da Erro “RMS”
Posicao % do valor total de RMS
Equipa Equipa (mm)
12 TEAM_058 BOPE 177 34%
22 TEAM_016 ANATOLIA 183 35%
3¢ TEAM_009 BORUKEN 226 43%
40 TEAM_068 CHIBCHACUM 231 44%
5¢ TEAM_092 FATIGUE GROUP 233 45%
62 TEAM_097 NED 257 49%
79 TEAM_026 ARUP 257 49%
8¢ TEAM_028 IEM 259 50%
99 TEAM_015 VESTE 260 50%
102 TEAM_014 CEA/EMSI 261 50%
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Annex E  Graficos comparativos entre

deslocamentos das analises dinamicas

lineares para o no de controlo “B”

Deslocamentos obtidos para a analise dinamica linear no né “B”

Deslocamentos relativos transversais no né B
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Figura 1 - Grafico de comparacgdo entre deslocamentos relativos transversais no né de controlo "B" para a

série “LOW”
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Deslocamentos relativos longitudinais no né B
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Figura 2 - Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos longitudinais no né de controlo "B" para a
série “LOW”
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Figura 3 - Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos transversais no né de controlo “B” para a
série “MED”
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Deslocamentos longitudinais no né B
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Figura 4 - Grafico de comparagao entre deslocamentos relativos longitudinais no né de controlo “B” para a

série “MED”
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Figura 5 - Grafico de comparacgao entre deslocamentos relativos transversais no né de controlo "B" para a

série "REF"
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Deslocamentos relativos longitudinais no né B
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Deslocamentos relativos longitudinais no né B
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Figura 8 - Grafico de comparagdo entre deslocamentos relativos longitudinais no né de controlo "B" para a

série "HIGH"
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Figura 9 - Grafico de comparagao entre deslocamentos relaticos transversais no né de controlo "B" para a

série “LOW”
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Deslocamentos longitudinais no n6 B
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Figura 10 - Grafico de comparagao entre deslocamentos relativos longitudinais no né de controlo "B" para a
série “LOW”
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Figura 13 - Grafico de comparacgdo entre deslocamentos relativos transversais no né de controlo "B" para a
série "REF"
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Figura 14 - Grafico de comparagao entre deslocamentos relativos longitudinais no né de controlo "B" para a

série "REF"
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