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MODELACAO FISICAMENTE NAO LINEAR DE ESTRUTURAS
DE BETAO ARMADO

1. Introducao

Para a imensa maioria das estruturas que na sua vida ttil poderdo ser sujeitas a acg¢des
sismicas de grande intensidade, o dimensionamento em regime linear ndo € viavel nem
desejavel por razdes econdmicas e praticas. Por essas razdes, a admissibilidade de tirar
partido do comportamento nio linear dos materiais para dissipar a energia que os
sismos transmitem as estruturas (com excepc¢do de centrais nucleares, barragens,
estruturas offshore e outras estruturas especiais) tem tido aceitacdo generalizada. Desta
forma € possivel dimensionar as estruturas para esforcos substancialmente inferiores

aos que se obtém através de anélises eldsticas.

Em geral, o comportamento nao linear das estruturas é tido em conta efectuando
andlises eldsticas lineares e dividindo os esforcos assim obtidos por coeficientes de
comportamento. No entanto, o desenvolvimento dos meios de cdlculo, verificado nos
dltimos anos, tem tornado acessivel a um nimero cada vez maior de utilizadores a
realizacdo de andlises ndo lineares. Estes tipos de andlises, podendo modelar um
comportamento fisicamente e/ou geometricamente ndo linear, sdo as tunicas que
permitem simular convenientemente o comportamento de estruturas para determinados
tipos de carregamento, fornecendo assim informag@o directa sobre o que se presume ser
a resposta estrutural real. Em certos casos, como por exemplo a modelagio do
comportamento de estruturas irregulares ou de aparelhos de dissipagdo de energia
pertencentes a pontes/viadutos ou edificios sujeitos a acgdes sismicas intensas, €
fundamental recorrer a andlises dindmicas nio lineares para a quantificacdo adequada

da resposta estrutural.

Os objectivos do 3° Mdédulo da cadeira de Modelagcdo e Andlise Estrutural consistem
em:
« definir os pressupostos em que se baseiam as andlises ndo lineares de estruturas
sujeitas a ac¢do sismica;
« introduzir os métodos mais correntes de andlise dinamica fisicamente nio linear

de estruturas, existentes em programas de andlise dindmica disponiveis.



Com o primeiro objectivo pretende-se, além da propria defini¢do dos pressupostos das
andlises ndo lineares, que as estruturas sejam projectadas de forma a que o seu
comportamento seja compativel com esses mesmos pressupostos. Isto aplica-se tanto a
estruturas analisadas em regime ndo linear como aquelas em que o comportamento ndo

linear € quantificado pelos coeficientes de comportamento.

Com o segundo objectivo pretende-se apresentar os métodos mais correntes de andlise
dindmica fisicamente ndo linear de estruturas e os modelos mais usados para
quantificar a resposta fisicamente ndo linear de estruturas reticuladas planas de betdo
armado sujeitas a ac¢@o sismica. Com o objectivo de ilustrar uma andlise dindmica ndo
linear apresenta-se um caso de aplicacdo simples, interpretando-se alguns ficheiros de

dados e/ou resultados.



2. Pressupostos das analises nao lineares

2.1 Introducao

A possibilidade de tirar partido do comportamento ndo linear dos materiais e
consequentemente do sistema estrutural, deriva do facto de a accdo sismica
corresponder a deslocamentos impostos as estruturas e nio a forgas aplicadas. Neste
caso, as forcas de restituicio que se desenvolvem numa estrutura dependem das

relacdes constitutivas dos materiais.

Tome-se, como exemplo, o comportamento de um oscilador de um grau de liberdade
que se mostra na figura 1. Se o oscilador admitir comportamento nao linear, o facto de
o deslocamento imposto & ser superior a dy, ndo significa que se atinja necessariamente
o colapso. O oscilador entra em regime ndo linear e, para o mesmo deslocamento
imposto, as forcas que se desenvolvem sdo inferiores as que se desenvolveriam em
regime linear. Pelo contririo, se em vez de um deslocamento se aplicasse uma forca a

estrutura colapsaria para cargas superiores a Fyjinear.
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Figura 1 - Comportamento nao linear de um oscilador de um grau de liberdade.



Note-se, no entanto, que para tirar partido do comportamento ndo linear é necessario
que o oscilador possua uma significativa capacidade de se deformar para além da
cedéncia, sem perda significativa de capacidade resistente. Em estruturas de betdo
armado tal implica normalmente que as armaduras plastifiquem e sejam portanto
submetidas a grandes extensdes. Em consequéncia, verifica-se uma maior abertura de
fendas no betdo do que se verificaria se as armaduras se mantivessem em regime linear,
pelo que a estrutura se degradard e sofrerd um nivel de danos que ndo atingiria se ndo
fossem ultrapassados os limites elédsticos das propriedades dos materiais. Situagdes
andlogas ocorrem em estruturas metélicas, nas quais os danos sofridos durante a
ocorréncia de um sismo estdo relacionados com outros fendmenos tais como fractura,
instabilidade local e fadiga para um baixo nimero de ciclos. Quer para estruturas de
betdo armado quer metdlicas, sdo ainda de prever danos em elementos ndo estruturais,
tais como paredes de enchimento, devido as grandes deformagOes sofridas pela

estrutura.

Na préitica normal de projecto, para a maioria das estruturas, ndo é possivel nem
eventualmente recomenddvel, efectuar anélises dindmicas admitindo comportamento
nido linear, quer se trate de comportamento geometricamente ndo linear quer
fisicamente nao linear. Foi assim necessario encontrar formas simplificadas de estimar
os esforcos que se desenvolvem em regime ndo linear devido a ac¢do dos sismos. Neste
sentido, e no que respeita a ndo linearidade geométrica, os regulamentos impdem um
controle dos deslocamentos maximos verificados na estrutura por forma a garantir que
ndo se desenvolvem esforcos significativos devido a alteracdo da sua geometria. No
que respeita a ndo linearidade fisica, permitem que se facam andlises eldsticas das
estruturas, “corrigindo” depois os resultados de forma a ter conta o comportamento nao
linear. No caso da regulamentacdo portuguesa [1] e da europeia [2] essa correccdo é
feita dividindo o valor de cada grandeza que se obtém da andlise eldstica das estruturas
pelo respectivo coeficiente de comportamento. Este coeficiente, calculado a partir das
grandezas definidas na figura 1, € assim o factor de proporcionalidade entre o valor que
uma dada grandeza (deslocamento, tensdo, esfor¢o, etc.) assume se a estrutura
responder ao sismo em regime linear e o valor da mesma grandeza se a resposta da

estrutura se der em regime ndo linear.

nF — FLinear (1)
FNLinear
5 Linear

1), = ~Shnear.
5NLinear (2)

7] - coeficiente de comportamento em forga

T)a - coeficiente de comportamento em deslocamento



Além da grandeza em causa, o valor do coeficiente de comportamento depende
também das caracteristicas do comportamento ndo linear das estruturas. Este pode ser
caracterizado por indmeros parametros, entre os quais a ductilidade e a capacidade de
dissipacdo de energia. No entanto, a exploragdo da ductilidade de uma estrutura e a sua
consequente degradacdo e acumulacdo de danos podem ter de ser limitadas por razdes
ligadas ao tipo de uso a que a estrutura se destina. Assim, o coeficiente de
comportamento também depende do grau de admissibilidade de exploragdo da
ductilidade, ou seja, dos custos de reparagdo e eventual impossibilidade temporaria de

utilizagdo apds a ocorréncia de um sismo.

Por ser usualmente objecto de alguma confusdo, importa esclarecer as diferencas entre

coeficientes de comportamento e ductilidade.

Um coeficiente de comportamento é um coeficiente que permite transformar os
resultados obtidos numa anélise linear nos que se obteriam numa andlise ndo linear. Por
ductilidade entende-se a relacdo entre o valor maximo de uma determinada grandeza
em regime nao linear e o valor que essa grandeza assume quando se atinge a cedéncia.
No caso da figura 1, tal corresponde a um valor de ductilidade em deslocamento igual

a:

— 6NLinear

Oy

,Ud— ductilidade em deslocamento

e (3)

A regulamentag@o portuguesa - RSA, assume que o coeficiente de comportamento em
deslocamento ¢é unitario, ou seja, que o deslocamento maximo em regime ndo linear é
sensivelmente igual ao deslocamento que se verificaria se o comportamento fosse

linear.

O conceito de capacidade de dissipagdo energia é também, por vezes, objecto de
confusdo. Embora esteja relacionado com a exploracdo de ductilidade nio lhe ¢é
equivalente. A capacidade de dissipacdo de energia estd dependente da drea contida nos
ciclos histeréticos. E fungdo ndo sé6 da ductilidade disponivel, mas também da forma
dos ciclos, ou seja, dois osciladores podem ter a mesma ductilidade disponivel mas

diferentes capacidades para dissipar energia.

Por exemplo, considerem-se dois osciladores ndo lineares de um grau de liberdade com

as relagdes constitutivas que se mostram na figura 2.



Oscilador 1 Oscilador 2
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Figura 2 - Relagdes constitutivas de osciladores ndo lineares.

Assuma-se que a forga de cedéncia Fy, o deslocamento de cedéncia dy, € a rigidez tanto

antes como apds a cedéncia sdo iguais para ambos os osciladores. Se os dois
osciladores fossem submetidos a um conjunto de movimentos sismicos, tais que os
deslocamentos maximos e consequentemente as ductilidades em deslocamento fossem
iguais, ao oscilador 2 corresponderia uma maior dissipacdo de energia histerética. Do
mesmo modo, no caso de um movimento que provocasse igual dissipacdo de energia
nos dois osciladores seria expectdvel que ao oscilador 1 correspondessem maiores
exigéncias de ductilidade. A influéncia da capacidade de dissipacdo de energia na
reducdo da respostas das estruturas a acgdes sismicas t€m sido reconhecida por diversos
investigadores [3]. A capacidade de dissipac@o de energia depende também fortemente
da redundincia de cada estrutura. Quanto mais redundante a estrutura for, maior o
numero de rétulas plasticas que se podem formar sem que a estrutura se torne um

mecanismo.

Adopta-se por vezes uma defini¢do de ductilidade diferente da referida anteriormente
para ter em conta a forma dos ciclos histeréticos. Nessas circunstancias define-se uma
ductilidade que tem em conta os ciclos de maior amplitude positiva e negativa,
definindo-se ductilidade ciclica como o valor absoluto da diferenca entre esses valores
extremos da grandeza em causa, dividido pelo valor correspondente a cedéncia.
Algumas variantes de defini¢do de ductilidade tém em conta a mdxima amplitude de
um unico ciclo, podendo ainda considerar diferentes valores de cedéncia positivos ou

negativos.



2.2 Dimensionamento Directo

De acordo com a metodologia de Dimensionamento Directo, que enforma a maioria
dos regulamentos, incluindo o RSA, o comportamento ndo linear das estruturas pode

ser quantificado da seguinte forma:
- efectua-se uma analise elastica linear da estrutura.

- 0 comportamento ndo linear € tido em conta dividindo os esfor¢os obtidos
na andlise eldstica pelo coeficiente de comportamento adequado,

verificando a seguranga da estrutura para os esfor¢os assim obtidos.

2.3 Dimensionamento por Capacidades Resistentes

Nao ¢é possivel conhecer a priori, de uma forma deterministica, as caracteristicas dos
movimentos sismicos a que as estruturas podem vir a ser submetidas durante a sua
vida. Ndo € assim possivel controlar o seu comportamento usando a metodologia
referida em 2.2. E possivel, no entanto, forcar uma estrutura a comportar-se da forma
mais adequada, definindo as zonas onde as rétulas plasticas se deverdo formar e a

sequéncia da sua formacdo. Desta forma € possivel obter:
- melhor controle de danos.
- conhecimento a priori das zonas onde os danos vao ocorrer.
- melhores estimativas das exigéncias de ductilidade a impor as estruturas.

- um comportamento ductil evitando as roturas frageis ou a formacdo de

mecanismos de colapso indesejados.

Para se obter uma certa sequéncia na formacao de rétulas plasticas é necessario impor
os valores da resisténcia e ductilidade as diferentes partes da estrutura. Para evitar que
se formem rétulas pldsticas em zonas onde isso ndo se encontra previsto, estas zonas
deverdo possuir um excesso de resisténcia em relacdo aos valores de cédlculo, fazendo
assim com que, preferencialmente, os esfor¢os actuantes atinjam o valor dos esforcos
resistentes nas zonas onde se pretende que se formem as rdtulas plasticas. O
sobredimensionamento das restantes zonas deve ser tal que garanta que estas se
mantém em regime eldstico para o maximo valor da resisténcia nas potenciais rétulas
plasticas e ndo para os respectivos esforcos actuantes de célculo. Para garantir os fins
em vista, o cdlculo da resisténcia maxima das rétulas plasticas deve ser feito com base
nas dreas de armadura projectadas e ndo nas dreas calculadas, devendo ainda
considerar-se a variabilidade das caracteristicas dos materiais, considerando-se os

quantilhos superiores das respectivas propriedades. Devem também considerar-se



outros efeitos, tal como o endurecimento do aco e, no caso de estruturas de betdo, o
confinamento do betdo. Por outro lado, as rétulas plasticas devem possuir adequadas
caracteristicas de ductilidade e dissipacdo de energia. Isto implica que qualquer tipo de
rotura fragil ou perda significativa de resisténcia devem ser evitados durante a

ocorréncia das deformagdes plasticas que o sismo vai impor nessas zonas.

Esta filosofia de projecto [4], denominada Dimensionamento por Capacidades
Resistentes ("Capacity Design" em inglés), permite assim aos projectistas controlar,
dentro de certos limites, o comportamento das estruturas, mesmo sem conhecer as

caracteristicas de um possivel sismo que sobre elas actue.

2.4 Aplicacao dos principios de 'Capacity Design' com referéncia ao EC8.

A aplicagdo dos principios de "Capacity Design" implica que as disposicdes de projecto
sejam diferentes para as zonas onde se prevé a formacdo de rétulas pldsticas e para o
resto da estrutura, que se deve manter em regime elastico. Assim, os regulamentos que
aplicam estes principios, como o regulamento neozelandés de betdo [5] e o projecto do

Eurocode 8 (EC 8) [2], distinguem entre os dois tipos de situacio.

2.4.1 Porticos

Para se maximizar a capacidade de dissipacdo de energia € necessario que se forme o
maior numero possivel de rotulas pldsticas sem transformar a estrutura num
mecanismo, tirando assim partido do elevado grau de redundéncia que os poérticos em
geral apresentam. Para isso € necessario que as rétulas plasticas se formem nas
extremidades das vigas e ndo nos pilares. Veja-se, por exemplo, o caso do poértico
representado na figura 3. A formacdo de quatro rétulas plésticas nos pilares transforma
o pértico num mecanismo, ao passo que se as rotulas plasticas se formarem s6 nas
vigas, sdo necessdrias dezasseis rétulas pldsticas para que a estrutura se transforme num
mecanismo. Em vigas correntes as rétulas formar-se-ao nas secgdes junto aos nés, pois

¢ ai que ocorrem os momentos flectores maximos devidos a ac¢ao sismica.
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Figura 3 - Formacao de rétulas plasticas num pértico.

Para que as rétulas se formem nas vigas € necessario que os momentos actuantes
atinjam o valor dos momentos resistentes nas vigas antes de isso acontecer nos pilares.
Nesse sentido exige-se que, em cada nd, a soma dos momentos resistentes (Mgq) dos
pilares seja superior 2 soma dos momentos maximos (M), que se podem desenvolver

nas vigas em regime plastico.

Nas seccdes de betdo armado, para que as rétulas plésticas nas vigas dissipem energia
de uma forma estavel durante a ocorréncia de um sismo é necessario que a formacao da
rétula se dé por cedéncia das armaduras de flexdo. No que respeita a estruturas
metélicas € importante que ndo se verifiquem fendmenos de fractura e encurvadura
local o que pode ser evitado utilizando secgdes que, de acordo com o Eurocode 3 [6],
pertencam a classes de maior ductilidade. Obter-se-do assim ciclos histeréticos
estdveis, com bastante drea envolvida pelas curvas for¢a-deformagdo (ou momento-
curvatura), que representa a energia dissipada histereticamente. Especialmente no que
respeita as secgdes de betdo armado, para garantir a estabilidade deste mecanismo
deverd ser evitada a rotura por esfor¢o transverso em qualquer ponto da viga. Segundo
os principios de "Capacity Design" o esforco transverso actuante de calculo devera ser
0 maximo que se pode desenvolver na viga durante a formagao e desenvolvimento das
rétulas plasticas nas secgdes extremas. Admitindo que as curvaturas nas extremidades

da viga sao de sinal contrério:

Miu + M2u
V""" @)



V - esforgo transverso devido a ac¢do sismica

M1y, M2u - valores dos momentos tultimos médximos nas sec¢des de extremidade,
calculados considerando as verdadeiras quantidades dos materiais,
incluindo os efeitos do confinamento do betdo e em particular o

endurecimento das armaduras

L - vdo util da viga

Obviamente o valor do esfor¢o transverso assim calculado € superior ao valor do
esforgo transverso obtido do cdlculo global da estrutura através do qual se obtiveram os
valores dos momentos actuantes nas seccdes extremas. Note-se que, como o cdlculo do
esfor¢o transverso actuante € feito pura e simplesmente com base em consideragdes de
equilibrio, garante-se que se evitam as roturas por esfor¢co transverso para qualquer

nivel da acc¢do sismica.

2.4.2 - Paredes

Em edificios de estrutura parede a formacdo de rétulas plasticas em paredes € dbvia.
Em edificios de estrutura mista os deslocamentos das paredes e dos pérticos sdo, em
geral, de valor semelhante, pelo que também o sdo as curvaturas das paredes e pilares.
Dadas as maiores dimensdes das seccOes transversais das paredes, as extensdes nas
armaduras de flexdo nas extremidades das suas seccdes serdo maiores do que as
extensOes das armaduras de flex@o dos pilares. Assim, em edificios de estrutura mista
também serd de esperar que as primeiras rétulas pldsticas se formem nas paredes. A
localizagdo mais provavel para a formagdo de uma rétula pldstica numa parede € na
seccdo de momento mdximo, ao nivel do rés-do-chdo portanto, em sec¢des de dispensa
de armaduras, ou em lintéis de ligacdo no caso de paredes acopladas. Isto € verdade
tanto em edificios de estrutura parede como em edificios de estrutura mista portico
parede. Portanto a plastificacdo das paredes ndo pode ser evitada e € necessario que tal
seja tido em conta no projecto. No entanto, é vantajoso que acima da seccio do piso
térreo as paredes permanecam em regime eldstico. Desta forma consegue-se um melhor
controle dos deslocamentos globais da estrutura e dos deslocamentos entre pisos,
diminuindo assim os efeitos de 2* ordem e os danos em elementos ndo estruturais.
Apés a plastificagdo, a parede roda quase como um corpo rigido permitindo a
plastificacdo dos porticos. A parede uniformiza assim os deslocamentos relativos entre
pisos ao longo da altura do edificio, absorvendo os esfor¢os devidos a modos de
vibracdo de ordem superior e conduzindo a uma distribuicdo regular em altura da
exigéncia de ductilidade nos pérticos. Especial cuidado deve ser tido para evitar a

eventual formacdo de uma rétula plastica numa parede a um nivel acima do piso

10



térreo, ja que poderia ter um efeito equivalente ao de uma forte irregularidade em

altura, podendo levar a um aumento das exigéncias de ductilidade a esse nivel.

A distribuicdo eléstica de esforcos (ja divididos pelo coeficiente de comportamento)
que se obtém nas paredes para os sistemas de forcas equivalentes & ac¢do sismica
podem ser inferiores aqueles que se desenvolvem durante a resposta dindmica ndo
linear da estrutura. Assim, para que as paredes permanegcam em regime eldstico acima
da rétula plastica da base € necessdrio sobredimensiond-las relativamente aos esforcos

obtidos na andlise eldstica para as forgas estaticas equivalentes.

2.4.2.1 - Comportamento em flexdo

Para que as armaduras de flexdo se mantenham em regime eldstico acima da zona da
base, os regulamentos que aplicam os principios de "Capacity Design" recomendam
que o seu dimensionamento seja feito ndo para os momentos de cdlculo mas para uma
nova envolvente ao longo da altura. Esta obtém-se tragcando um diagrama linear entre a
seccdo da base e a do topo e deslocando este diagrama para cima de uma distincia igual
ao comprimento da seccio transversal da parede no plano de flexdo, como se mostra na

figura 4. Na seccdo da base considera-se o respectivo momento resistente Mq.

1 - envolvente de momentos obtida na andlise eldstica (incluindo a
considera-¢do do coeficiente de comportamento)
3 - envolvente de momentos para efeitos de dimensionamento

Figura 4 - Diagramas de momentos flectores de cdlculo e dimensionamento em

paredes.
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2.4.2.2 - Esfor¢o transverso

De acordo com a regulamentagdo portuguesa e europeia, as secgdes dos diferentes
elementos sdo dimensionadas para resistir aos esforcos actuantes com iguais
coeficientes parciais de seguranca para os diferentes tipos de esforcos. Assim, as
margens de seguranca serdo semelhantes tanto para a flexdo como para o corte. Se
durante a actuagio de um sismo, a relacdo Ms4/Vsq numa dada seccao for proporcional
a Mgry/Vra, 0s esforcos resistentes serdo atingidos simultaneamente pelos esforcos
actuantes tanto em flexdo como em corte. Basta assim uma ligeira diminui¢do do
quociente Msq/Vsq em relagdo ao valor de projecto para que o esfor¢o transverso
actuante atinja o respectivo valor da resisténcia antes de isso acontecer para outro tipo
de esforco e em consequéncia o elemento sofra uma rotura por esforgo transverso. O
mesmo poderia acontecer devido a um aumento do quociente Mra/Vrd, por exemplo,
devido a um aumento do momento resistente em relacdo ao valor de cilculo. Como as
roturas por esforgo transverso sdo, em geral, frageis, a sua ocorréncia em elementos de
grande rigidez e resisténcia faz com que se dé uma transferéncia sibita de esforcos
elevados para outros elementos que nao sdo dimensionados para os suportar, podendo

assim provocar o colapso total da estrutura.

Um bom comportamento sismico requer, portanto, que se evitem as roturas por esforco
transverso, em particular nas paredes. Infelizmente, estes elementos sdo mais
susceptiveis de sofrer este tipo de rotura ou ter o seu comportamento mais fortemente
influenciado pelo esfor¢o transverso do que vigas ou pilares, por exemplo. Isto tem
sido confirmado pela experiéncia, dado que durante a ocorréncia de sismos no passado
foram frequentemente observadas roturas por esfor¢o transverso em paredes. Uma das
razdes para isso, provavelmente a principal, € o facto de o quociente Mga/Vsq que se
desenvolve em certas zonas das paredes ser inferior ao valor de cdlculo (o que implica

maior peso relativo do esforgo transverso), ao qual corresponde o valor das resisténcias.

E importante realcar da discussdo anterior que a qualidade do desempenho sismico de
uma parede pode estar mais fortemente dependente do quociente entre as suas
resisténcias e esforcos actuantes em flexao e corte, que influenciam o tipo de rotura, do
que do valor absoluto de cada um. Obviamente isto ndo serd verdade se a resposta da
parede se desse apenas em regime linear, dado que nesta situacdo a estrutura é
dimensionada de forma a que os esfor¢os actuantes nunca atinjam o valor dos esforcos

resistentes.
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A influéncia relativa do momento flector e do esforco transverso no comportamento de
um elemento €, em geral, quantificado em termos do pardmetro adimensional A, que

neste texto € designado por “factor de corte” (“shear-ratio” em inglés):

M
K—E (5)

L - dimens@o da parede no plano de flexao

Note-se que para uma consola com um sistema de forgas aplicadas cuja resultante

esteja a uma distancia H da base, como representado na figura 5, o valor de A é:

7 7 'I/ 7
al L N
3 ~

Figura 5 - Calculo do factor de corte numa consola.

A= =——=— ©6)

A priori, poder-se-ia pensar que o ponto de aplicacdo da resultante da parte das forcas
de inércia que € absorvida por uma parede num edificio de vérios pisos, estard, em
geral, situado a um nivel tal que o comportamento e resisténcia da parede serd
condicionado pela flexdo. Tome-se como base de raciocinio um edificio de estrutura
mista portico-parede em que a parede tenha sido dimensionada para absorver a
totalidade das forgas estdticas equivalentes a accdo do sismo. Se as massas dos pisos
forem semelhantes, a distribui¢do das forcas serd triangular invertida e a respectiva
resultante estard a dois tergos da altura do edificio. Para edificios de varios pisos isto
levard, na maioria dos casos, a que a distdncia a base, do ponto de aplicagdo da
resultante seja vdarias vezes superior a dimensdo da parede no plano de flexdo, o que
conduzird a um comportamento dominado essencialmente pela flexdo, a que

corresponde um valor elevado de A na base (por exemplo, 3 ou 4 sdo valores elevados

13



para secgdes rectangulares). No entanto, a resultante das forcas de inércia absorvidas

pela parede e o correspondente valor de A na base podem baixar bastante devido as
seguintes razoes:

- interaccdo com os porticos. Sob a ac¢@o de cargas horizontais, as deformadas
dos pérticos e das paredes ao longo da altura s@o diferentes. A deformag@o dos
porticos € devida essencialmente a deformacdo por flexdo dos pilares e vigas.
Sendo os momentos flectores nestes elementos proporcionais ao esforco
transverso global no pdrtico em cada nivel, o deslocamento relativo entre pisos
também o serd. Para uma distribuicao triangular invertida de carga, o esforco
transverso global aumenta no sentido descendente, pelo que sob a ac¢do deste
carregamento os deslocamentos relativos entre pisos do portico aumentam de
cima para baixo. A deformacgdo do pértico serd assim como qualitativamente
indicado na figura 6a, com a curvatura da deformada com sentido contririo a
carga. Sob a accdo de uma carga com a mesma distribuicdo em altura, a parede
tem uma deformacdo essencialmente por flexdo, com curvatura no sentido da
carga, como também indicado na figura 6a.

r ~. |
/ l —
/
: L | -
/ f —
/ I
/ / /
- /
g -4 -+ > >
(a) Deformagdo independente de b) Forgas de interac¢io
porticos e paredes
A |
77 7T 77

c) Distribuicao final da carga

Figura 6 - Interaccio entre porticos e paredes.

Como em cada piso as lajes, se forem rigidas no seu préprio plano, obrigam a

que ambos os sistemas tenham deslocamentos iguais, geram-se através das
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lajes forcas de interac¢@o entre os dois sistemas. Nos pisos inferiores, em que
os deslocamentos da parede sdo inferiores aos do poértico, as forcas de
interac¢do tendem a "empurrar” a parede e a "puxar" o pdrtico de forma a que
ambos os sistemas tenham o mesmo deslocamento, tendo portanto o sentido
indicado na figura 6b. Nos pisos superiores passa-se exactamente o contrario.
Sé@o os pérticos que tendem a deslocar-se menos que as paredes, pelo que a
parede tem tendéncia a aumentar os deslocamentos do podrtico e este a
contrariar os deslocamentos da parede. Assim, nos pisos superiores as forgas
de interaccdo actuam nos poérticos com o sentido da carga exterior e com igual
valor e sentido contrdrio na parede. A distribuicdo final da carga aplicada aos
dois sistemas, indicada na figura 6¢, obtém-se somando as forcas de interac¢cao
com a distribui¢do inicial em que se consideraram os dois sistemas a trabalhar

separadamente.

Como se pode ver, a resultante do sistema de forcas final aplicado & parede
estd localizada a um nivel inferior ao da resultante do sistema de forgas

exteriores aplicado ao sistema portico-parede.

- influéncia de modos de vibracdo superiores. As configuracdes dos modos
superiores correspondem a sistemas de forcas cuja resultante estd a uma
distancia da base muito inferior a de uma distribui¢@o triangular invertida. Na

figura 7 ilustra-se esta situa¢do para o caso de um segundo modo.

~

Figura 7 - Resultante das forgas de inércia de um 2° modo.

- 0 comportamento ndo linear de toda a estrutura. Andlises dindmicas ndo
lineares e ensaios t&ém mostrado que a resultante das forcas de inércia na
estrutura durante a resposta dindmica néo linear estd a um nivel inferior aquele
que se obteria de uma andlise eldstica. Em consequéncia, a resultante das

forgas de inércia e o valor de A na base nas paredes também baixam.

- a concentra¢do do comportamento ndo linear das paredes na sua extremidade
inferior. Isto é equivalente a existir na base da parede uma zona menos rigida

que o restante, o que, conduzindo a uma diminui¢do de esforcos, se a

15



diminuicdo relativa do valor do momento flector for superior a diminuicao
relativa do valor do esforco transverso, conduz também a uma diminui¢do do

valor do factor de corte.

- redistribui¢do de esforcos de uma parede em traccdo para uma parede em
compressio. Este efeito pode ser importante em paredes acopladas, ligadas por
vigas curtas e portanto com rigidez aprecidvel, que transfiram valores
significativos de carga axial entre paredes.

De acordo com os principios de “Capacity Design” é importante evitar as roturas por
esforgo transverso, e para isso € necessario dimensionar a parede ndo para o esforco
transverso de célculo, mas para o maximo que se pode desenvolver na parede a todos
os niveis durante a formacgdo e desenvolvimento da rétula plastica na base. Para isso

devem ser tidos em conta os factores atras enunciados.

A influéncia dos modos de vibracdo de ordem superior é tida em conta pelo ECS,
através de uma alteracio da envolvente de esforcos transversos ao longo dos dois tercos

superiores da zona deformdvel do edificio (acima do terreno natural) multiplicada por

um coeficiente de amplificagdo ”€”. Este factor tem em conta, entre outros efeitos, que
os esforgos transversos actuantes podem ser superiores aos de cédlculo, devido ao facto
de o momento actuante na rétula plastica poder ser também superior ao respectivo
momento de cdlculo. Esse aumento do momento actuante, que na rétula plastica € igual
ao momento resistente pode ser devido ao endurecimento do ago, variacdo do braco

interno ou decisio do projectista.

A influéncia dos pdrticos no valor do factor de corte deve ser considerada na anélise da

estrutura. Caso tal ndo seja efectuado pelo projectista:

- a solucdo corresponderd a uma estrutura menos econdmica, pois as paredes

serdao sobredimensionadas:

- pode conduzir a uma estrutura menos segura, pois ao desprezar-se um factor
que pode reduzir significativamente o valor de A, aumenta-se a probabilidade
de uma rotura por corte. Isto serd tanto mais negativo quanto maior for o grau
de exploracdo do comportamento ndo linear da estrutura, ou seja, quanto maior

for o coeficiente de comportamento.
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3. Modelos de comportamento de elementos estruturais de betao
armado

3.1 Comportamento de elementos lineares em flexao

Apresenta-se nesta seccdo o comportamento ndo linear dos elementos horizontais tipo
viga, tipicamente submetidas a flex@o uniaxial e com esforco axial praticamente nulo, e
os pilares, sujeitos a flexdo simples ou composta. Como referido no capitulo 2, a
modelacdo do comportamento ndo linear dos elementos estruturais de betdo armado
sujeitos a acgdes ciclicas aleatdrias € fundamentalmente baseada na identificacdo e

modelacdo das zonas onde ocorrem as deformacdes inelésticas.

Com base em resultados obtidos em ensaios experimentais realizados ao longo dos
anos foi possivel caracterizar, definindo diversas propriedades, o comportamento
ciclico de elementos de betdo armado com sec¢des simétricas, ou ndo, € sem, ou com,
esfor¢co axial. A figura 8 ilustra diagramas tipicos de forca-deslocamento, obtidos em
ensaios experi-mentais realizados por Ma, Bertero e Popov [7], de elementos de betdo

armado simétricos e sem esforco axial.

Figura 8 — Diagrama tipo F-9, de elementos de betdo armado simétricos e sem esfor¢o
axial, ensaiados experimentalmente.
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Com base em diagramas deste tipo (figura 8) € possivel descrever sumariamente as

propriedades principais deste tipo de elementos submetidos a carregamentos ciclicos:

1) Na primeira fase do trogo de carga constata-se que a fendilhagdo, devida a flexdao do
elemento, € seguida por uma diminui¢do gradual da rigidez tangente (trogco 0 a 26).
A ndo linearidade observada no comportamento, depois da fendilhagéo, € devida a
diferentes factores destacando-se o espalhamento da fendilhacdo ao longo do
comprimento do elemento devido a baixa resisténcia do betdo a trac¢io e ao
deslizamento que se observa nas armaduras longitudinais entre fendas, e o comego
do comportamento ndo linear do betdo em compressdo resultando numa reducio da

drea comprimida.

Depois de se verificar a cedéncia das armaduras, na seccido onde se regista o maior
momento, observa-se um decréscimo significativo de rigidez na resposta global
forca-deslocamento (ou momento-curvatura); este fendmeno verifica-se tao
notoriamente porque as armaduras longitudinais estdo concentradas junto as faces
superiores e inferiores da seccdo transversal. Depois de se atingir a cedéncia das
armaduras, a resisténcia do elemento continua a aumentar; primeiro, porque a
diminui¢do da profundidade da linha neutra, causada pelas grandes extensdes pds-
cedéncia das armaduras traccionadas, origina o aumento do braco das forcas
internas; em seguida porque nesta altura se pode iniciar o endurecimento dos vardes

longitudinais.

2) Na descarga, iniciada depois de ser atingida a cedéncia no troco de carga inicial, a
rigidez correspondente € inicialmente alta, da ordem de grandeza da rigidez inicial
“elastica” antes ou depois da fendilhacdo). Ao longo da descarga, identificdvel na
figura 8 (troco 26 a 28), a rigidez tangente decresce; esta redugdo é designada por
degradagdo de rigidez e caracteriza o comportamento ciclico dos elementos de

betdo armado.

O efeito principal da degradagdo de rigidez resultante das deformagdes ineldsticas é
o aumento no periodo de vibragdo das estruturas, o qual provoca uma altera¢do na
resposta estrutural. Para as estruturas com periodos longos (baixas frequéncias), a
modificacdo dos periodos tende a eliminar o fendmeno de ressonéncia (ao qual
correspondem valores muito elevados de amplificagdo dindmica da resposta
estrutural quando a frequéncia prépria da estrutura se aproxima da frequéncia
prépria da excitacdo) diminuindo consequentemente a resposta estrutural de uma
forma significativa. Para estruturas com periodos pequenos, a degradacdo de
rigidez, pode tender a aumentar a amplitude das deformagdes. Assim, desprezando a

degradagdo de rigidez pode-se chegar a valores de capacidade de dissipagdo de
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energia exagerados e, por outro lado, a valores para a capacidade de suster cargas

inferiores aos que a estrutura na realidade garante.

3) Durante os trogos de recarga (por exemplo o trogo 36 a 38) verifica-se o fecho
gradual das fendas na zona de compressio, até acabarem por fechar completamente
comecando a ser mobilizada a compressao no betdo. Este fendmeno, que se designa
por efeito de aperto — “pinching” — estd associado ao mecanismo de abertura e fecho
de fendas em flexdo ciclica. Enquanto as fendas se mantém abertas sdo as armaduras
de trac¢@o e de compressdo que asseguram o comportamento em flexdo. O betdo em
compressao passa a ser mobilizado quando se verifica novamente o contacto entre as
faces das fendas (com o fecho), induzindo um aumento mais ou menos brusco da
rigidez. Este fendmeno € mais acentuado com a existéncia de um esforco axial de
compressdo e de uma distribuicdo assimétrica de armadura na sec¢do. Depois deste
aumento de rigidez que conclui o efeito de aperto, o trogo de recarga comeca
novamente a perder rigidez, devido a cedéncia das armaduras no “lado novo” de

traccao.

4) Outra caracteristica muito comum no comportamento ciclico dos elementos de
betdo armado (por exemplo os valores correspondentes aos pontos 62, 66 e 70), € a
degradagdo de resisténcia. Este fendmeno € especialmente evidente para ciclos com
o mesmo nivel de deformacdo méaxima. As causas desta deterioragdo na resisténcia
sdo diversas:

primeiro, o abrir e fechar alternado das fendas induz degradacdo de resisténcia, e
também de rigidez, do betdo em compressdo, uma vez que as faces das fendas
podem nao ficar em contacto pleno (uma vez que se pode verificar um deslizamento
relativo das faces das fendas, devido ao efeito do esforgo transverso);

segundo, o deslizamento dos vardes das armaduras provoca o aumento da largura
das fendas, reduzindo a contribuicio das armaduras em traccio para a rigidez;

por dltimo, para além da prépria degradacdo gradual do comportamento por esfor¢o
transverso, a transferéncia do esforco transverso ao longo da altura das fendas
abertas (quando as armaduras de compressdo e de traccdo resistem sozinhas ao
momento aplicado) originam a abertura de fendas no betdo em torno dos vardes
longitudinais com a subsequente degradagcdo da aderéncia e da rigidez, ou mesmo
provocando o descasque da seccdo e a deterioragdo das respectivas rigidez e

resisténcia.
Em elementos bem dimensionados e com boas pormenorizacdes de armaduras esta

degradacdo de resisténcia é minima. De facto, esta degradacdo de resisténcia

diminui a medida que aumentam as armaduras transversais.
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5) O colapso deste tipo de elementos de betdo armado, com armaduras longitudinais
simétricas e sem esforco axial, é em geral gradual, podendo ser provocado pela
deteriorac@o progressiva das zonas de compressdo. Esta, por sua vez, pode comegar
com o descasque da seccdo, podendo ser seguida pela encurvadura dos vardes
longitudinais com a subsequente desintegracdo do betdo confinado, muitas vezes
acelerada pelas fendas diagonais devidas ao esfor¢o transverso nas zonas de
compressdo. O colapso pode ainda ser provocado pela fractura dos vardes
longitudinais em elementos com pouca armadura longitudinal ou ainda pela
acumulagdo de deformacgdes plésticas nos vardes longitudinais, levando-os a rotura,
em vigas que estejam sujeitas a fadiga por reduzido nimero de ciclos de grandes

amplitudes.

O comportamento tipico de elementos de betdo armado com distribui¢do assimétrica
de armaduras e sem esforco axial (caracteristicos das vigas dos porticos de betdo
armado) estd ilustrado na figura 9-b). Nesta figura representam-se dois diagramas
momento-curvatura de seccdes pertencentes a vigas de betdo armado, com

distribui¢cdo de armaduras simétrica e ndo simétrica e submetidos a flex@o simples.

A diferencga principal entre o comportamento em flexao ciclica de vigas com secgdes
e armadura longitudinal simétrica, e o daquelas com armaduras assimétricas e/ou
seccoes em 7T, consiste no facto de estas dltimas apresentarem diagramas ndo
simétricos. Verifica-se que a direc¢do de flexdo “mais fraca”, i.e. a correspondente a
traccdo da armadura longitudinal com menor 4rea, apresenta menor resisténcia e

rigidez.

De acordo com a figura 9-b), para valores negativos do momento flector, a for¢a de
traccdo na armadura superior (de menor seccdo) ndo € suficiente para conduzir a
cedéncia por compressido das armaduras inferiores, nem para fechar as fendas na
zona de compressdo que foram anteriormente abertas. Assim, a carga (ou recarga)
nesta direc¢do, que conduz as armaduras com menor drea a traccdo, é caracterizada
por: 1) ndo se verificar o fecho das fendas anteriormente abertas; e 2) conduzir a
valores de rigidez baixa sem o aumento gradual de rigidez provocado pelo fecho de
fendas, i.e. sem o efeito de aperto. Por outro lado, para valores positivos do
momento flector (compressdo na armadura superior, de menor area) ¢ mobilizdvel
na armadura de trac¢do (maior drea), que muito provavelmente ainda ndo atingiu a
cedéncia, uma for¢a suficiente para fechar as fendas previamente abertas,

verificando-se consequentemente um efeito de aperto pronunciado.
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Fig. 9 — Diagramas tipo M-%, de sec¢des de vigas de betdo armado a) simétricas e

b) ndo simétricas em flexao simples [8].

Os dois lados de uma seccio assimétrica também podem apresentar diferentes modos
de colapso sob carregamento ciclico. O colapso correspondente a traccdo da armadura
com maior drea deve-se tipicamente ao esmagamento do betdo em compressio. Pelo
contrario, o colapso correspondente a trac¢do das armaduras com menor area pode ter

origem na fractura dos vardes em traccdo, depois de terem encurvado.

A influéncia do esforco axial estd ilustrada na figura 10, onde se apresenta um
diagrama forca-deslocamento de um elemento de betdo armado com seccio rectangular
e armaduras simétricas submetido a flexdo composta [9], salientando-se o efeito de

aperto nos dois sentidos de flexao.
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Figura 10 — Diagramas tipo F-6, de elementos de betdo armado simétricos com esfor¢o

axial; resultados de ensaios ciclicos realizados por Gomes [9].

A presenca de esforco axial de compressdo facilita o fecho das fendas originando um

aumento de rigidez de flexdo, que se reflecte no endurecimento do diagrama forga-

-deslocamento F-& (ou momento-curvatura M-%). Nesta situacdo existe uma
contribuicdo do betdo que € essencial para a resisténcia do elemento ao esforgo axial ja
que as armaduras t€ém uma contribui¢io reduzida para essa resisténcia. Note-se que, em
flexdao simples, enquanto as fendas permanecem abertas, essa resisténcia € assegurada

fundamentalmente pelas armaduras longitudinais.

Outra propriedade relevante em flexdo composta, comparativamente com a flexao
simples, é a grande degradacdo de resisténcia existente e que € crescente com o
nimero de ciclos. Este fendmeno aumenta consideravelmente com o esfor¢o axial
reduzido v, especialmente para valores de v préximos de 0,4. Este nivel de esfor¢o
axial corresponde ao ponto de balanceamento das curvas de interaccdo, em que o
esmagamento do betdo & compressdo se dd simultaneamente com a cedéncia das
armaduras de traccdo. Este fenémeno (degradacdo de resisténcia) pode ser minimizado
se a armadura transversal se encontrar bem amarrada e pouco espagada, evitando assim

a encurvadura das armaduras longitudinais comprimidas.
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3.2 Comportamento de paredes

As paredes de betdo armado exibem um comportamento histerético semelhante ao de
vigas armadas simetricamente desde que os esforcos transversos ndo sejam elevados.
No entanto, como discutido em 2.4.2.2, o factor de corte dos esforcos actuantes nas
paredes pode ser baixo e o seu comportamento pode ser fortemente influenciado pelo
esforco transverso. Alids, roturas por esfor¢o transverso tém sido observadas em
estruturas parede apds a ocorréncia de sismos intensos. Dadas as consequéncias que
este tipo de rotura pode ter, alguns regulamentos sdo mais exigentes relativamente a
estruturas com elementos deste tipo, o que se reflecte em geral por coeficientes de

comportamento mais baixos.

Discute-se de seguida porque a diferentes tipos de rotura estdo associadas diferentes
caracteristicas de comportamento ndo linear, como se mostra qualitativamente na tabela
1 [10].

Tabela 1 - Modos de rotura de paredes de betdo armado [10].
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O melhor tipo de comportamento é o que corresponde a figura la da tabela 1, em que a
resisténcia maxima ¢é atingida em flexd@o, sem interferéncia de outros modos de rotura.
Assim, ap6s a cedéncia da armadura de flex@o, a parede continua a rodar sem perda de
capacidade resistente, pois a armadura ndo atingiu a rotura mas apenas entrou no
patamar de cedéncia. Com o aumento progressivo das rotagdes impostas, 0 momento
resistente pode também aumentar devido ao endurecimento das armaduras e variagdo
da posicdo da linha neutra. A capacidade de deformagdo maxima da peca serd

condicionada pela extens@o maxima nas armaduras ou no betdo. Dado que a extensdo
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méxima nas armaduras € elevada, a ductilidade da parede em curvatura serda
condicionada, em geral, pela extensdo maxima no betdo. O confinamento pode
aumentar vdrias vezes a capacidade de deformacgdo do betdo em compressdo. Assim,
para conferir as paredes elevada ductilidade em curvatura, € necessario confinar as
zonas comprimidas de betdo nas extremidades. Note-se que, como o betdo de
recobrimento nio foi confinado, ao se atingir a extensdo méaxima do betdo simples o
betdo de recobrimento perde a sua capacidade resistente e tende a destacar-se do resto
da parede. Este € um efeito que se tem observado tanto apds a ocorréncia de sismos,
como em experiéncias, como se mostra na figura 11. No entanto, a perda da
contribuicdo do betdo de recobrimento para a capacidade resistente a flexdo é
contrabalancada pelo aumento da tensdao de rotura do betdo confinado, pelo que em

projecto é frequente ignorar ambos os efeitos no calculo do momento resistente.

Figura 11 - Perda de recobrimento.

O modo de rotura 1b da tabela 1, deve-se a perda da capacidade resistente a
compressdo dos elementos da extremidade da parede, devido a instabilidade ou
constru¢do defeituosa. Em qualquer dos casos, a perda da capacidade resistente €
rdpida, o que conduz a um comportamento fragil. A diminuicdo da capacidade
resistente da parede implica uma redistribuicao de esfor¢os para outros elementos, que
caso ndo estejam preparados para isso, também poderdo colapsar provocando o colapso
global da estrutura. Este modo de rotura pode prevenir-se estabelecendo dimensdes
minimas para as zonas comprimidas das paredes e controlando a qualidade da

construcao.
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Os restantes modos de rotura sdo devidos ao esforgo transverso. Apds a ocorréncia da
fendilhac@o e para niveis elevados de esforco transverso, parte da resisténcia ao esfor¢o

transverso € assegurada pelo mecanismo de treliga, como se exemplifica na figura 12.

Armaduras de corte
em tracgdo
S trac

Bielas de betdao em
compressao

Zona »| ZOona
traccionada| comprimida

Figura 12 - Mecanismo de treliga.

Se as tensdes de compressdo nas trelicas diagonais atingirem a resisténcia maxima do
betdo a compressao, da-se o modo de rotura 2a da tabela 1. Este tipo de rotura também
da origem a um comportamento fragil, pois a perda da capacidade de carga € sibita. Ao
se dar a rotura do betdo numa zona da alma, as tensdes migram para zonas adjacentes
que por sua vez também colapsam, pelo que a rotura rapidamente se propaga a toda a
alma da parede. Nas figuras 11 e 13 mostram-se fotografias tiradas depois da rotura, de

uma parede que sofreu colapso desta forma.
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Figura 13 - Rotura de uma parede por compressao diagonal da alma (rotura devido ao

esforgo transverso).

Realce-se no entanto que até ao momento do colapso, a parede se comporta da mesma
forma que se esperaria de uma parede com o tipo de rotura la da tabela 1, o que se
pode constatar na figura 14 que mostra a relagdo forca-deslocamento horizontal de uma

parede com este tipo de rotura.

FORCA (kN)

Figura 14 - Relacdo forca-deslocamento de uma parede com rotura por compressao

diagonal.
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A rotura por corte com trac¢do diagonal da alma que se exemplifica na figura 2b da
tabela 1, da-se na situagdo em que atinge a cedéncia das armaduras de esforgco
transverso que absorvem as forcas de traccio na alma apds a formagdo do mecanismo
de trelica. Na maioria dos casos este tipo de rotura estd associado a um comportamento

fragil com perda subita de capacidade resistente.

Sob accdes alternadas, formam-se na alma dois grupos de fendas diagonais, um para
cada sentido da carga. Nas paredes que sofrem este tipo de rotura, em cada grupo de
fendas uma abre mais que todas as outras, o que € claramente visivel antes da rotura
acontecer. A rotura di-se ao longo de uma das duas fendas, com deslocamentos
significativos entre os seus bordos. Ndo é possivel tirar partido do endurecimento dos
estribos na resisténcia ao esfor¢o transverso, dado que, estando tracionados para ambos
os sentidos de carregamento, apds a cedéncia tendem a acumular extensdes plasticas de
traccdo em todos os semi-ciclos, tendo as fendas tendéncia para abrir rapidamente. A
peca colapsa antes de se atingirem nos estribos extensdes para as quais o

endurecimento seja significativo.

A rotura por corte com deslocamento horizontal (figura 2c da tabela 1) esta associada a
formacgdo de uma fenda horizontal ao longo de toda a sec¢do de momento maximo e €

um fendmeno que apenas pode ocorrer sob carga ciclica.

De entre os diversos tipos de comportamento e rotura descritos, aquele que apresenta
melhores caracteristicas de comportamento face a ac¢@o sismica é o da figura la da
tabela 1, ao qual corresponde um comportamento ductil em flexdo. A todos os outros
tipos de rotura possiveis em paredes correspondem menores ductilidade e capacidade
de dissipagdo de energia. E assim desejavel, sob o ponto de vista do comportamento
sismico, que a resisténcia maxima se dé em flexdo, por cedéncia da armadura principal.
Para que apds a cedéncia a parede se possa deformar em regime plastico e dissipar
energia histereticamente, é necessério que este processo nio seja interrompido devido a
uma rotura por outras causas, por exemplo, por esforco transverso. E assim necessario
que a resisténcia a todos os outros modos de rotura seja superior a maxima resisténcia
em flexdo. Isto implica que os esforcos actuantes que podem originar outros tipos de
rotura ndo devem atingir os valores das respectivas resisténcias durante todo o
comportamento ndo linear das paredes. Estes esfor¢cos actuantes que podem provocar
outros tipos de rotura devem ser calculados considerando que na zona da rétula pldstica
se desenvolve um momento actuante igual a maxima resisténcia em flexao. Esta deve
obviamente ser calculada considerando as quantidades reais de armadura e os efeitos
que tendem a aumentar o momento resistente em fase plastica. Se assim nédo acontecer,

ndo se tira partido da potencial ductilidade e capacidade de dissipacdo de energia das
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paredes, o que implica a necessidade de projectar a estrutura com coeficientes de

comportamento mais baixos.

3.3 Comportamento de lintéis

Designam-se por lintéis, vigas curtas, de altura semelhante ao comprimento, que
resultam, na maioria dos casos, do preenchimento do espaco entre aberturas em paredes
de betdao armado. Dadas as caracteristicas geométricas destes elementos o respectivo
valor do factor de corte é extremamente baixo, pelo que o seu comportamento &
fortemente influenciado pelo esforco transverso. Nomeadamente, a rotura por
deslizamento por corte tem sido observada em testes de elementos deste tipo. Dado que
o factor de corte destes elementos deriva da sua prépria geometria, este tipo de
comportamento fragil pode ndo ser evitdvel em elementos dimensionados de forma
tradicional com armaduras horizontais de flexdo e estribos verticais. Isto porque,
adicionar estribos ndo aumenta a resisténcia a este tipo de rotura, pois os estribos ndo
atravessam a superficie através da qual a rotura se dd. Uma solug@o para o problema
consiste em absorver tanto o esfor¢o transverso como o momento flector com

armaduras diagonais, como se mostra na figura 15.

il ~
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Figura 15 - Armaduras diagonais - esforgos.

Note-se que, desta forma, as forgas de traccido e compressdao nas armaduras diagonais
contribuem directamente para a resisténcia ao deslizamento por corte, sendo a principal
funcdo do betdo, no que se refere aos estados limite tltimos, assegurar a integridade da
diagonal comprimida. Sendo todos os esfor¢os absorvidos por esforco axial das
armaduras € de esperar que estes elementos tenham um comportamento nio linear com

boas caracteristicas.
Para ilustrar o superior comportamento sismico de lintéis armados desta forma,

relativamente a estruturas semelhantes com lintéis armados de forma convencional com

vardes horizontais e estribos, apresentam-se resultados [11] de ensaios ciclicos
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efectuados em duas estruturas, constituidas cada uma por duas paredes ligadas por sete
lintéis, conforme esquematizado na figura 16.

o J s o Y o Y o
1

Figura 16 - Comportamento sismico de lintéis - estruturas ensaiadas.

Os lintéis tém a mesma resisténcia tltima ao esfor¢o transverso em ambos os modelos
e as paredes estdo armadas de tal forma que a cedéncia das armaduras na base das
paredes se da apds a cedéncia dos lintéis. Assim as diferencas de comportamento das
duas estruturas podem ser atribuidas ao comportamento dos lintéis. Apresenta-se na
figura 17 a relagdo carga-deslocamento no topo para a estrutura A com lintéis armados
de forma convencional e na figura 18 para a estrutura B cujos lintéis t€m armadura
diagonal.
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Figura 17 - Relag@o carga deslocamento no topo para a estrutura A [11].
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Figura 18 - Relag@o carga deslocamento no topo para a estrutura B[11].

Como se pode observar, o comportamento da estrutura cujos lintéis foram armados
com vardes inclinados é manifestamente superior ao da estrutura cujos lintéis foram
armados de forma convencional. Nos lintéis armados desta forma, formaram-se fendas
verticais ao longo das sec¢des dos apoios apds a cedéncia das armaduras de flexdo,
conduzindo a rotura por deslizamento por corte. O efeito de aperto ("pinching") e a
correspondente diminui¢do da capacidade de dissipacdo de energia associados a rotura
por deslizamento por corte, sdo também claramente visiveis. Pelo contrario, para a
estrutura com vardes inclinados nos lintéis, ndo se notam zonas de degradacdo de
rigidez, pois o betdo ndo € necessdrio para garantir a resisténcia dos lintéis ao esforgo
transverso, que pode ser absorvido pelas componentes verticais das forcas nas
armaduras diagonais. Estas evitam também o deslizamento por corte entre as faces dos
lintéis e as paredes, limitando assim as deformagdes daqueles devidas ao esforgo
transverso. Observa-se também que a ductilidade disponivel na estrutura B € bastante
superior a da estrutura A, permitindo deslocamentos relativamente grandes em regime
ndo linear sem perca significativa de resisténcia, o que traduz um excelente
comportamento sismico.

E entdo aconselhdvel que os lintéis sejam dimensionados com armadura diagonal se se
quiser conferir a estes elementos boas caracteristicas de comportamento nao linear. A
soma das componentes verticais das for¢as nas diagonais deverd equilibrar o esforco
transverso, sendo o momento flector equilibrado pelo momento devido as componentes
horizontais. Ambas as diagonais deverdo ser convenientemente cintadas de forma a
impedir a encurvadura da diagonal comprimida. As armaduras diagonais deverdo ser
convenientemente amarradas nas paredes de betdo com comprimentos de amarragdo

superior ao normal, mantendo a sua inclinag@o ou dobrando-as na vertical. Nao deverdo
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ser amarradas na horizontal, pois assim a zona de amarracdo pode ficar numa fenda
horizontal de flexdo. O lintel devera ser convenientemente estribado com armaduras
pouco espacadas para manter a integridade do betdo fora das diagonais. Assim, além de
proteger as proprias diagonais, limitam-se os danos devido a fendilhagdo (o que ¢
importante para evitar danos significativos para um sismo ndo muito intenso, de
intensidade inferior ao usado para dimensionamento aos estados limite ultimos) e ao
comportamento nao linear. Para o sismo de projecto (estados limite dltimos) os danos
sd0 muito maiores em lintéis armados de forma convencional, devido a abertura de

grandes fendas e a rotura por deslizamento por corte.
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4. Analise dinamica fisicamente nao linear

4.1 Tipos de modelos de elementos estruturais

Nesta sec¢do faz-se uma revisdo global, muito sintética, dos modelos existentes de
elementos estruturais pertencentes a poérticos de betdo armado submetidos a
carregamentos repetidos e alternados. Referem-se, apenas, os modelos disponiveis para
a flexdo simples ou composta uniaxial (ndo abordando os modelos especificos
adequados para a flexao desviada) capazes de modelar o comportamento de elementos
estruturais de betdo armado como vigas, pilares e paredes com comportamento

predominante em flex3o.

O comportamento dos elementos de betdo armado pertencentes a poérticos planos
sujeitos a deformacdes ciclicas laterais € diferenciado em zonas com deformacdes
eldsticas e ineldsticas, estando estas dltimas normalmente concentradas e perto das
extremidades dos elementos (uma vez que € ai que os esforcos de flexao sdo maximos).
Assim, a modelacdo dos elementos consiste na associagdo — em paralelo ou em série —
de subelementos representativos de elementos com comportamento eldstico linear e de
subelementos que modelam as regides ineldsticas. Em relagdo a modelac¢do das zonas
com deformagdes ineldsticas pode-se admitir que elas se concentram nas extremidades
dos elementos (ao longo de determinada extensdo do elemento que se designa por
comprimento de rétula plastica, L,) — modelos de plasticidade concentrada — ou que se
distribuem ao longo do comprimento do elemento — modelos de plasticidade
distribuida. Os modelos de plasticidade concentrada sdo os mais utilizados,
principalmente na modelacdo dos elementos horizontais, do tipo viga, dos poérticos

planos.

O modelo que surgiu primeiro, dentro dos modelos de plasticidade concentrada, foi o
proposto por Clough et al. [12]. Neste modelo o elemento € idealizado como dois
subelementos associados em paralelo de que resulta um elemento cujo comportamento
histerético em flexdo é modelado por um diagrama M-8 (momento-rotacdo) bilinear
(figura 19).

O primeiro subelemento considerado, que modela a cedéncia do elemento, tem um
comportamento elastico-perfeitamente plastico com uma rigidez elastica inicial —(/-p)k
— tal que a combinacdo dos dois elementos em paralelo — pk+(1-p)k — antes de atingir a

N

cedéncia, apresente uma rigidez igual a rigidez elastica inicial k. O segundo

32



subelemento tem um comportamento eldstico linear com um rigidez igual a uma
parcela pequena (p) da rigidez total eldstica (k), e modela o endurecimento do diagrama

histerético bilinear.

MA(/ )M B
A ~_ B

Componente elastico-plastica (1-p)k
© O

Componente elastica pk 0

Figura 19 — Modelo com duas componentes em paralelo.

Assim, o comportamento histerético resultante do modelo de Clough et al. é bilinear,
com os trocos de carga e descarga paralelos ao troco inicial, monoténico. Sabendo-se
que os elementos de betdo armado sujeitos a carregamento repetido e alternado sdo
caracterizados por elevadas degradacdes de rigidez, na carga e descarga, e por ciclos
histeréticos mais estreitos que o correspondente ao modelo descrito, este vai
sobrestimar o valor da energia histerética dissipada. Consequentemente, este modelo
deve ser utilizado quando se tem essencialmente um pico de excursdo ineldstica no
elemento ou quando se estd interessado apenas em valores de amplitude de pico, de
deformacdes ineldsticas. Apesar destas limitacdes este modelo foi muito utilizado em
diversos estudos e implementado em diferentes programas de anédlise dindmica nao
linear, tais como o Drain-2d [13], uma vez que apresenta algumas vantagens em
relacdo a outras alternativas igualmente simples, representativas da associagdo em série

de subelementos; tais alternativas sdo descritas em seguida.

Para evitar o comportamento histerético bilinear inerente ao modelo de Clough et al.,
com duas componentes em paralelo, Giberson [14] propds um outro tipo de modelo de
plasticidade concentrada, caracterizado pela associacdo em série de subelementos; estes
consistem num subelemento eldstico linear com duas molas de rota¢do nao lineares nas
extremidades (figura 20). Neste modelo o subelemento eldstico modela as deformagdes
elasticas do conjunto, enquanto que as deformagdes ineldsticas sdo concentradas nas
duas molas de extremidade. Assume-se normalmente que o ponto de inflexdo estd a
meio do comprimento do elemento, como acontece nas vigas dos porticos planos
regulares sujeitos apenas a carregamentos laterais, i.e. sem cargas permanentes nem

sobrecargas.
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Figura 20 — Modelo com duas componentes em série.

Neste modelo, admitindo uma situacdo de deformagdo anti-simétrica (com ponto de
inflex@o a meio vao) as deformacdes ineldsticas em metade da viga estdo concentradas
na rotacdo de extremidade 6; e estdo relacionadas com o momento de extremidade
correspondente, M; (i.e. M4 ou Mp). Assim, a contribui¢do dos elementos rotacionais

para a matriz de flexibilidade tangente do elemento F. , relativa aos graus de liberdade

de rotacdo, € uma matriz diagonal (expressa na equacao 7).

[f. 0 1
t — AA (7)

inel LO fop
A grande popularidade e divulgacdo desta abordagem deve-se fundamentalmente a sua
versatilidade bem como a possibilidade de utilizar qualquer modelo histerético (como
os apresentados em 4.2) para descrever as relagdes momento-rotacdo (ou momento-
curvatura) das zonas ineldsticas, podendo-se usar relacdes fenomenoldgicas baseadas
na idealizacdo de Takeda [15], por exemplo, ou modelos mais refinados que resultam

da discretizacdo em fibras das zonas ineldsticas (modelos de plasticidade distribuida).

A maior limitacdo deste modelo estd associada a necessidade de definir a priori uma
determinada distribui¢do de curvaturas ao longo do elemento (i.e. o ponto de inflexao
que normalmente se localiza a meio vdo) ou, alternativamente, o comprimento de

rotula plastica, L.

Os modelos de plasticidade distribuida idealizam o elemento através da sua
discretizagdo em fatias, pelo menos nas zonas onde se concentram as deformacdes
inelasticas. Esta discretizacdo representa-se na figura 21 e é feita ao longo do

comprimento do elemento e ao nivel da propria sec¢io (modelo de fibras).
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Figura 21 — Discretizacdo do elemento em fatias ao longo do seu comprimento, e em
fibras ao nivel da secg¢ao.

A obten¢do da matriz de rigidez do elemento é conseguida a partir da integra¢do
numérica das matrizes de rigidez das diversas seccdes ao longo do comprimento L do
elemento. As relacdes constitutivas para a seccdo sdo obtidas a partir do
comportamento do material que constitui as fibras: aco e/ou betdao. Assim a defini¢do
adequada das relacdes constitutivas ndo lineares para estes dois tipos de materiais (0-€)
¢ essencial para se obter uma modelacdo adequada do comportamento do elemento sob

carregamento alternado e repetido.

A idealizagdo dos elementos a partir da discretizacdo em fibras — modelos de
plasticidade distribuida — exige, para cada passo de integracdo, um nimero elevado de
operagdes para a construcio da matriz de rigidez tangente do elemento e para o calculo
de tensGes e extensdes (0 e & ao nivel das fibras. O principal problema na
implementacdo destes modelos estd relacionado com o aparecimento de momentos
desequilibrados em fatias intermédias ao longo do comprimento do elemento,
originando instabilidades numéricas locais que se podem desenvolver e espalhar a todo
o modelo. Apesar destas limitacdes, os modelos de plasticidade distribuida sdo os
unicos capazes de representar o alastramento da inelasticidade ao longo dos elementos,
permitindo ainda reproduzir, de uma forma adequada, diferentes fendémenos
caracteristicos dos elementos de betdo armado quando sujeitos a carregamentos
repetidos e alternados tais como: 1) o efeito de aperto dos ciclos histeréticos momento-
curvatura; 2) certos pormenores na geometria da seccdo e a distribuicdo das armaduras
na seccdo; 3) o efeito da variacdo do esforco axial; e 4) a consideragdo directa de

relacdes o-£realistas para a modelacdo dos materiais.
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Todos os modelos referidos sdo usados para a idealizacdo dos elementos em flexdo
simples uniaxial (vigas), pertencentes a porticos planos de betdo armado sujeitos a
accdes horizontais ciclicas. No entanto, estes modelos podem também ser utilizados em
andlises tridimensionais se se admitir que o comportamento desses elementos ¢é

essencialmente relativo ao plano da substrutura em que se encontram inseridos.

Relativamente aos elementos pilar, que integram substruturas ndo complanares, a
modelacdo admitida € apenas vdlida se se considerar que o comportamento nao linear
pode ser idealizado separadamente nas duas direc¢des. Seria no entanto possivel
utilizar o0 mesmo tipo de modelos para idealizar o comportamento de estruturas
tridimensionais, desde que fosse efectuada uma adequada discretizacdo ao nivel das

fibras.

Outro aspecto relevante na utilizagdo dos modelos anteriores para a idealiza¢do dos
elementos sujeitos a flexdo composta (pilares) tem a ver com a localizac¢do do ponto de
inflex@o. Admitir que este ponto se encontra a meio vao nas andlises ndo lineares pode
ser inapropriado. Ao contrdrio do que se passa nas vigas, nos elementos verticais dos
porticos planos o ponto de inflexdo pode-se encontrar proximo de uma das
extremidades do elemento, ou pode mesmo localizar-se fora do elemento, sobretudo
quando os elementos verticais sdo muito mais rigidos do que os horizontais, ou se se
localizam no piso de baixo ou de cima do pdrtico, ou ainda se a resposta dinamica é
condicionada pelos modos superiores (como pode acontecer em estruturas irregulares).
Os modelos mais adequados nestas situagdes sdo o0s modelos de plasticidade
distribuida, que permitem considerar ndo apenas a variacdo do comprimento das
regides inelasticas como também modelar correctamente qualquer tipo de distribui¢do

do momento flector (mesmo bastante diferente de uma distribuicao antissimétrica).

4.2 Modelos de comportamento histerético

Como jé se referiu, para as acgdes horizontais repetidas e alternadas, as deformacdes
dos elementos de um pdrtico de betdo armado concentram-se principalmente nas suas
extremidades, nas zonas junto aos nds de ligacdo entre os pilares e as vigas. Nesta
situacdo € possivel ter em consideracio o comportamento ndo linear nessas zonas,
através da andlise de uma tnica sec¢@o transversal localizada na extremidade de cada

um dos elementos estruturais (modelos de plasticidade concentrada).
Nesta sec¢do apresentam-se resumidamente os modelos desenvolvidos para a descri¢do

do comportamento nao linear, sob ac¢des ciclicas, de uma sec¢éo representativa de uma

regido do elemento onde se concentram as deformacdes ineldsticas. Estes modelos de
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comportamento global de seccdes de betdo armado descrevem directamente as relagdes

forga-deslocamento (F-8) ou momento-curvatura (M-£) a partir da defini¢do de uma
envolvente, representativa do comportamento da sec¢do sob carregamento monotdnico,
e da consideragdo de um determinado niimero de regras que controlam a evolugdo da

resposta ao longo do processo de carregamento.

Os modelos histeréticos mais simples sdo os bilineares, elasto-pldstico ou com
endurecimento (figura 22). O comportamento nio linear das secgdes é definido

considerando apenas duas fases: uma eldstica e outra ineldstica.

Com estes modelos histeréticos bilineares admite-se que o comportamento da secgéo €
eldstico inicialmente, até ocorrer a cedéncia das armaduras. As descargas sdo paralelas
ao troco eldstico inicial, até se verificar a cedéncia na direccdo oposta, ndo se
modelando, portanto qualquer degradacdo de rigidez. A rigidez tangente em fase
plastica podera ser nula — comportamento elasto-pléastico perfeito (figura 22-a) — ou
apresentar valores diferentes de zero representativos do endurecimento apds cedéncia
(Fig. 22-b).
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Figura 22 — Modelos histeréticos bilineares: a) elasto-pldstico perfeito; b) com
endurecimento.

Os modelos bilineares sobreavaliam significativamente a energia histerética dissipada
dos elementos de betdo armado. Por esta razio o seu uso € limitado sendo
principalmente usados para modelar elementos sujeitos a flexdo uniaxial sem esfor¢o

axial (vigas em porticos planos).

De entre os muitos modelos histeréticos desenvolvidos merece destaque o modelo

Takeda [15], uma vez que se trata de um modelo muito divulgado e extensivamente
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utilizado para a representagdo do comportamento histerético dos elementos de betdo
armado sujeitos a carregamento repetido e alternado. Este modelo consiste no
estabelecimento de uma lei fenomenoldgica pormenorizada ajustada a relacdes forga-

deslocamento obtidas em ensaios experimentais, baseando-se numa curva envolvente
trilinear (figura 23).
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Figura 23 — Modelo de Takeda.

Este modelo considera a degradacdo de rigidez tanto em descarga como em recarga,
em fungédo da deformagdo maxima, e estabelece ainda regras que permitem descrever o
comportamento das sec¢des de betdo armado ao longo de pequenos ciclos que se

verifiquem no interior de ciclos de maior amplitude que tenham ocorrido
anteriormente.
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A implementac¢do do modelo de Takeda revelou-se muito onerosa devido ao elevado
numero de regras necessdrias para a sua definicdo. Por esta razdo, surgiram adaptacées

do modelo original, que utilizaram idealiza¢des mais simples.

A principal limitagdo deste modelo deve-se & ndo consideracdo do efeito de aperto,
muito caracteristico da resposta de alguns elementos de betdo armado em
consequéncia, por exemplo, dos efeitos do esfor¢o axial, do esfor¢o transverso, da

existéncia de armaduras assimétricas, etc.

Os modelos histeréticos referidos nesta seccdo correspondem ao estabelecimento de
regras fenomenoldgicas, calibradas com base em ensaios experimentais, e que
idealizam as relacdes histeréticas a partir de trogos lineares que vdo traduzindo a
evolucdo da resposta ao longo de um processo de carga repetido e alternado. No
entanto, existe outro tipo de modelos que permitem descrever o comportamento
histerético de determinada secc¢do, caracteristica da zona com deformacdes inelasticas,

a partir da modelacdo do comportamento dos materiais que a constituem.

4.3 Comportamento de materiais

Apresentam-se de seguida e resumidamente alguns aspectos importantes relacionados
com a modelagdo do comportamento ciclico do a¢o e do betdo, descrevendo-se mais
em pormenor apenas os modelos que serviram de base a idealizagdo do comportamento

ciclico das fibras em que se discretizaram as sec¢des de betdo armado.

4.3.1 Comportamento do ago

O comportamento de elementos estruturais de betdo armado é muito influenciado pelo
comportamento das armaduras, fundamentalmente apds a fendilhagdo do betdo. Com a
ocorréncia de fendas, principalmente se estas se verificam ao longo de toda a altura da
sec¢do de um elemento, sdo quase exclusivamente os vardes de aco das armaduras que
suportam os esforcos de flexdo instalados devido a um carregamento alternado. As
relacdes constitutivas da armadura tém, pois, um papel preponderante na modelag¢do
adequada do comportamento de uma sec¢io de betdo armado, quando submetida a

carregamentos repetidos e alternados.

A histéria de deformagdes a que os vardes, pertencentes a elementos de betdo armado,
ficam submetidos quando sujeitos a carregamentos ciclicos simétricos afasta-se sempre
de um diagrama simétrico. Enquanto ndo hd degradacdo do betdo, as forcas de
compressdo sdo suportadas fundamentalmente pelo betdo e as de traccdo pelas

armaduras longitudinais, originando deformacdes principalmente positivas (de tracc¢io)
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nos vardes. Este fendmeno € ainda mais evidente apds a ocorréncia de alguns ciclos
que vio deteriorar a aderéncia entre o betdo e as armaduras, provocando ainda menores
valores de deformacgdes de compressdo impostas aos vardes. Esta situagdo so se altera
depois de se verificar o descasque (esmagamento do betdo de recobrimento) e a
deterioracdo da capacidade resistente do betdo confinado. Depois do descasque, os
vardes longitudinais que se encontram comprimidos t€m tendéncia a encurvar devido a
perda do confinamento conferido pelo betdo de recobrimento e ao facto de
frequentemente exibirem deformagdes plasticas positivas ocorridas no semi-ciclo de
traccdo anterior. A solugdo para evitar a encurvadura dos vardes encontra-se na

realizacdo de uma cintagem adequada.

O comportamento caracteristico dos vardes de aco quando submetidos a carregamento

alternado e repetido esta representado na figura 24.

Endurecimento ciclico
isotrépico

Endurecimento

Patamar de
cedéncia

[
’

Reduc¢do do médulo de elasticidade

apds inversao
Endurecimento ciclico
isotrépico

Figura 24 — Caracteristicas principais do comportamento histerético do aco.

Como se ilustra na figura 24, verifica-se que o comportamento histerético €
basicamente descrito pelas seguintes caracteristicas:

e curva monoténica caracterizada por um trogo eldstico, um patamar de
cedéncia com um tro¢o com endurecimento;

e cfeito de Baushinger (verifica-se quando um vardo é traccionado até atingir o
troco de endurecimento e, apds alternancia de carga, apresenta um
comportamento ndo linear para valores de tensdo substancialmente mais
baixos que o valor inicial da tensdo de cedéncia) e redu¢do do mddulo de

elasticidade na zona nao elastica (degradacdo de rigidez);
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¢ endurecimento ciclico isotrépico, isto € aumento do valor da tensdo maxima

em ciclos posteriores a excursdes plasticas.

Apenas se vai referir o modelo de Giuffre-Menegoto-Pinto [16] um dos modelos
propostos mais relevantes. Este modelo é baseado na utilizacdo de equagdes que
permitem exprimir explicitamente os valores das tensdes (o;) em funcdo dos valores
das deformacdes (&), podendo-se determinar as tensdes no aco directamente a partir
das extensodes correspondentes, sem ser necessario recorrer a resolugdo de equagdes nao
lineares (como acontece com alguns de outros modelos de aco propostos que,
inversamente, explicitam as extensdes em funcdo das tensdes). Este modelo estd

representado na figura 25.

(Ssa’csa)
€y O 1

(gsl’csl)z

----—"""-’-

(&9 s1

-
E 3

Figura 25 — Modelo de Giuffre-Menegoto-Pinto.

Como se indica na figura, a idealizacdo de Giuffre-Menegoto-Pinto considera que os
caminhos de carga e descarga se desenvolvem assimptoticamente a duas rectas
paralelas definidas com base no diagrama monoténico, estando pois contidos numa

envolvente bilinear constituida por um troco eléstico e um tro¢co com endurecimento

O modelo de Giuffre-Menegoto-Pinto corresponde a uma formulacdo simples capaz de
reproduzir adequadamente os resultados experimentais relativos a histérias de
deformacdes ciclicas simétricas, com amplitudes em trac¢do e em compressiao
semelhantes. No entanto, as curvas tensdo-extensdo para todos os ciclos desenvolvem-
se assimptoticamente a duas rectas paralelas, definidas com base no diagrama

monoténico, ndo conseguindo simular o endurecimento ciclico isotrépico. Este facto é
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o maior inconveniente deste modelo uma vez que pode ser de grande importancia na
modelacdo do comportamento ciclico de armaduras longitudinais pertencentes a

elementos de betdo armado.

4.3.2 Comportamento do betdo

Com o objectivo de ilustrar as caracteristicas essenciais do comportamento do betdo
relativamente a forma como este influencia o comportamento ciclico dos elementos
estruturais de betdo armado (vigas e pilares), apresenta-se apenas o comportamento
uniaxial do betdo. Referem-se os aspectos mais significativos relativos a idealiza¢do do
comportamento do betdo, focando-se apenas os modelos mais usuais baseados em
formulacgdes incrementais da teoria da elasticidade para o estabelecimento das relagdes
constitutivas do betdo sujeito a compressio, considerando o efeito do confinamento

(armaduras transversais).

Esquematiza-se na figura 26 o comportamento do betdo a compressdo, em termos de
tensdo-deformacao, obtido num ensaio de compressao uniaxial de um cilindro de betao.
No diagrama ¢ possivel observar diferentes fendmenos:
e reducdo de rigidez antes de se atingir o valor maximo da tensdo (f.),
correspondente a extensao &, a qual € devida a fissuracéo;
e apds a tensdo maxima (f.), segue-se um trogo descendente, designado por
amolecimento (“softening”), até a rotura (quando se atinge a extensdo ultima

Ecu)-
O diagrama da figura 26, que representa o comportamento do betdo sujeito a

carregamento monoténico de compressdo, em termos de tensdo-extensio (o.-&.), pode

ser definido analiticamente através da variagdo parabdlica [17].
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Figura 26— Diagrama tensdo-extensio do betdo sob carregamento monotdnico.

Um confinamento adequado do betdo, conferido por uma eficiente cintagem dos vardes
longitudinais a partir da disposicdo de armaduras transversais, pode aumentar
significativamente a ductilidade influenciando de forma relevante o comportamento do
betdo depois de se atingir a tensdo mdxima, em particular no que diz respeito a
capacidade de deformacdo. O efeito de confinamento, que consiste num impedimento
da expansdo lateral que ocorreria por efeito de Poisson, é especialmente importante

para valores elevados de tensdes, aos quais ocorre a microfissuracdo interna do betdo.

O efeito de cintagem € tanto maior quanto menor for a deformabilidade dos estribos,
i.e. quanto maior for a sua rigidez e quanto mais continua for a sua distribuicéo.
Verificou-se ainda que o tipo de confinamento também influencia o comportamento do
betdo: as cintas circulares ou helicoidais sdo bastantes eficazes; as cintas rectangulares
apresentam menor rigidez a expansao lateral do betdo devido ao seu funcionamento em

flexao.

Com base em resultados experimentais conhecidos é possivel enumerar as seguintes
caracteristicas do efeito de confinamento:
e aumento do valor da tensdo maxima (f.);
e aumento da ductilidade através do incremento da extensdo para a qual se
verifica a tensdo maxima e através do incremento do valor da extensdo ultima
e alteracdes imperceptiveis da rigidez inicial (E,,).

Para um elemento de betdo armado sujeito a compressdo simples ocorre inicialmente o

descasque da seccdo (esmagamento do betdo de recobrimento) e, se a cintagem ¢é

inadequada, verifica-se uma rotura fragil provocada pelo esmagamento do betdo
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interior, logo ap6s a rotura do betdo de recobrimento. Este fendmeno é agravado com a
encurvadura dos vardes longitudinais. Se o elemento de betdo armado estd também
sujeito a flexdo (flexdo composta) as consequéncias do descasque sdo ainda mais
gravosas, pois ndo so se verifica a redu¢do da zona em compressdo, como também
diminui a altura da sec¢do. Assim pode-se afirmar, e em forma de conclusdo, que a
cintagem adequada das seccdes de betdo armado tem um papel preponderante no
aumento da ductilidade uma vez que torna mais resistente o betdo do niicleo e ainda
porque evita a encurvadura dos vardes longitudinais, garantindo assim uma maior

capacidade de compressao desses vardes.

O comportamento uniaxial do betdo sujeito a carregamento ciclico em compressao estd
ilustrado na figura 27 em termos de tensdo-deformacdo. E conhecido, por se ter
constatado experimentalmente, que se pode definir uma envolvente independente da
histéria de carregamento, e onde todo o diagrama ciclico o.-&, estd contido. A

envolvente, representada na figura 27, coincide com a curva do ensaio monoténico.

Envolvente

Figura 27 — Diagrama o,-£, do betdo para carregamento ciclico em compressao.

A influéncia da relagdo constitutiva do betdo no comportamento ciclico de um
elemento de betdo armado €, relativamente a do aco, muito menos relevante. No
entanto, tem-se constatado que a envolvente monotdnica condiciona de alguma forma o
comportamento do elemento (ou sec¢do) e, pelo contrario, alteragcdes nos caminhos de
carga e descarga traduzem-se em alteracdes pouco significativas na resposta estrutural
do elemento. Assim, conclui-se ndo haver necessidade de se desenvolver modelos
muito sofisticados para idealizar o betdo devendo-se, no entanto, ter algum cuidado

com a defini¢do da sua envolvente.
Atendendo a que se deve ter um cuidado especial com a defini¢cdo da curva envolvente

dos diagramas ciclicos do betdo a compressdo apresenta-se, nestes apontamentos, 0O

modelo proposto por Scott, Park e Priestley [18] que considera o efeito de cintagem,
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ndo s6 na inclinagdo do trogo descendente da curva envolvente, como também no valor

da tensdo mdxima e na extensao correspondente.

A envolvente para o betdo cintado, proposta por Scott, Park e Priestley e definida com

base em resultados experimentais, esta representada na figura 28. A envolvente para o

betdo cintado € definida a partir de trés trogos: um primeiro parabdlico até se atingir a

tensdo maxima (kf;), seguido de um trogo recto de Figura 28 — Modelo de Scott, Park e
Priestley para a envolvente do betdo cintado.

02K F [ eeeeeeeem el
c : :

scendente até se atingir uma tensdo igual a 0,2kf, e por Gltimo um patamar.

Figura 28 — Modelo de Scott, Park e Priestley para a envolvente do betdo cintado.

A envolvente para o betdo ndo cintado estd representada na figura 29, e obtém-se a
partir da envolvente proposta por Scott, Park e Priestley para o betdo cintado admitindo
que o parametro k € igual a unidade e a extensdo &9 toma o valor de 0,004 (atendendo

que nao hé armadura transversal e, consequentemente, p, é nulo).
A envolvente para o betdo ndo cintado € definida a partir de dois tro¢os: um primeiro

parabdlico até se atingir a tensdo maxima (f;), seguido de um trogo recto descendente

até se atingir uma tensao igual a 0, 2f,.
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Figura 29 — Modelo para a envolvente do betdo ndo cintado.

De entre os diferentes modelos propostos para idealizar o comportamento ciclico do
betdo com inclusdo de regras para as cargas e as descargas salienta-se o modelo de
Thompson e Park [19], que é um dos mais utilizados (figura 30).

C. A
Kf fereneess ;
l. :
y . kf
’. . Ec ¢
02Kkf|-f--4- E A ........... B0
, ¢ Eco g E'c/ 2 E' /2 )
c -
Eco/ Ecof keco f E. 8020 €omax €

Figura 30 — Relag@o constitutiva do betdo confinado com os caminhos de carga e
descarga propostos por Thompson e Park [19].

Este modelo de tensdo-extensdo foi definido com base em observagdes experimentais
tendo-se verificado, apesar da sua simplicidade, a obtencdo de resultados
suficientemente precisos na avaliagdo do comportamento ciclico de elementos

estruturais de betdo armado.
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4.4 Equacoes de equilibrio dinamico - Integracao directa

Em problemas de andlise dindmica ndo linear de estruturas, a equagdo de equilibrio

dinamico (equacdo de movimento) pode escrever-se de acordo com a equacao (8).

Mi+Cu+Ku=P 8)

onde Mi representa as forcas de inércia, Cu as forcas de amortecimento, Ku as

forcas de restituicdo e P as forgas exteriores aplicadas a estrutura.

Existem basicamente dois métodos para a resolucio da equacao (8):
« 0s métodos de sobreposi¢do modal;

« 0s métodos de integra¢do numérica.

Os primeiros baseiam-se no Principio da Sobreposicdo dos Efeitos pelo que se aplicam

em analises lineares.

Os métodos de integracdo numérica consistem na integracdo directa da equacio (8)
para obter a histéria da resposta no tempo (em termos de deslocamentos u;, ou
velocidades 1 ou aceleragdes 1), através da utilizacdo de procedimentos incrementais

- Integracdo passo-a-passo. Estes métodos sdo os Unicos esquemas que permitem

considerar a variacdo de rigidez e do amortecimento ao longo do tempo, atendendo

assim ao comportamento fisicamente néo linear

A integracdo passo-a-passo € realizada de forma a satisfazer as equacdes de equilibrio

dindmico incrementalmente para que, no final de cada incremento, isto é em
determinados pontos discretos (..., t-At, t, t+At,..), o equilibrio seja mantido e o
deslocamento u, a velocidade u e a aceleragdo i sejam usados como condigdes
iniciais do incremento seguinte. Para evitar a acumulacdo de erros resultantes das
forcas de desequilibrio em cada passo de integracdo é corrente, nos métodos de
integracdo passo-a-passo para a andlise dindmica ndo linear de estruturas, aplicar uma
forca correctiva (de desequilibrio - Q;) no passo de integracdo seguinte por forma a que

o equilibrio seja mantido (figura 31).
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Figura 31 - Forgas de desequilibrio Q;.

O procedimento indicado envolve a subdivisdo do tempo total em intervalos At. A

equacao de equilibrio dindmico toma a forma:

M Aii + CAu + KAu = AP 9)

Os métodos de integracdo passo-a-passo sdo normalmente classificados em duas
categorias [20], correspondendo a estratégias diferentes:

« Meétodos explicitos;

« Meétodos implicitos.

Nos métodos explicitos a resposta ugar num instante genérico t+At, pode ser obtida a
partir do estabelecimento de equacdes no instante t (ndo sendo necessario a resolucdo
do sistema de equagdes para o instante t+At). Como exemplo de um método explicito

apresenta-se 0 método das diferengas centrais que é um dos métodos mais conhecidos

de integracdo passo-a-passo.

Nos métodos implicitos o esquema de integracdo é baseado na consideracdo de
determinadas hipdteses para a variagdo dos deslocamentos, velocidades ou aceleragdes
entre os instantes t e t+At. A resposta no instante t+At depende da resolugcdo das
equacdes de equilibrio estabelecidas nesse instante. Assim, a solucdo obtida depende
nio s6 da solugdo dos valores dos deslocamentos, velocidades e aceleragdes

correspondentes ao instante t (u;, U¢e i) como ainda de u.a. Apresenta-se a titulo

exemplificativo de métodos implicitos, o método de Wilson-0 e o método de

Newmark.
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4.4.1 Método das diferencas centrais

O método das diferengas centrais recorre a expressdes das diferencas finitas para
exprimir as velocidades e as aceleracdes em termos de deslocamentos. Assim este

método baseia-se nas seguintes expressoes:

.. 1
u, :F(ut-m - 2ut + ut+At) (10)
) 1
u, :E(_ut-m + ul+At) (11)

Utilizando estas equacgdes para exprimir as velocidades e as aceleracdes na equacio de
equilibrio para o instante t (i e ii;) pode obter-se a solugc@o ux¢ através da equagdo
(12).

Mu,, =P (12)
onde
_ 1
M=—M+—2C

AC oA (13)
_ ) ) (1 1 )
PR M e M e (14)

Como se constata a solucio u.¢ € baseada em condic¢des de equilibrio estabelecidas no
instante t; i.e. uga € determinado usando a equagdo (8) para o instante t. Por esta razao

este procedimento de integracdo é chamado de método de integracdo explicito.

Note-se que a solucdo uga; SO pode ser determinada se forem conhecidos os valores da
resposta nos dois incrementos anteriores, o que geralmente obriga a procedimentos

especificos no inicio do célculo.
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4.4.2 Método de Wilson-6

7z

O método de Wilson-6 é um método implicito de integracdo e baseia-se no
estabelecimento de uma variagdo para a resposta estrutural em aceleracdo, idéntica para
todos os graus de liberdade. Este método € essencialmente uma extensdo do método de
aceleracdo linear onde se assume uma variacdo linear da aceleracdo entre o instante
genérico t e o instante t+At. No método de Wilson-6 considera-se a acelerag@o linear
entre o instante t e o instante t+0At, onde 6>1,0 (figura 32). Para 6=1,0 o método

reduz-se ao método de aceleracio linear.

Wiigat ) - - -

u tHAL

i

t t+At t+OAt

Figura 32 - Método de Wilson-6; aceleracio linear.

Considerando um intervalo de tempo OAt entre dois instantes genéricos t e t+0At, a lei

de variagdo da aceleracdo neste intervalo pode exprimir-se por:

u, =u, +E(ut+6m _ut)T (15)
em que:
0<7<OAt (16)

Integrando, tem-se as seguintes expressoes para a velocidade e o deslocamento:

. N L. . \7
U, =u, +utr+a(ut+¢%t _ul)? (17)
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3 . LT 1, N\
=u . tur+u—_—+ (ut+HAt t)

U, —u )=
2 OAt 6

(18)

Usando as duas equagdes anteriores (equacdes 17 e 18) tem-se para o instante t+0At:

. . OAt . ..

Ui =0 + _(ul+HAl + ul) (19)
ZA 2

U =4 + 6’At1’1t + Tt(ﬁwam + 2u[) (20)

O objectivo é exprimir u e u em funcdo de uwgac para seguidamente serem
t+6At t+6At

substituidos na equacdo de movimento. Assim, a partir da equacdo (20) obtém-se:

. 6

6 . ..
Ui o = (ut+HAt - ut)_ u, — 2

0°AL oAt @D
Substituindo a equagdo (21) na equagdo (19) tem-se:

) 3 ) ..
Ui o = %(uwﬁm — U, )_ 2ut - U (22)

As expressdes obtidas para Uear € Uwear S0 substituidas na equagdo de equilibrio

para o instante t+0At:

Mii,, g +Cl g + Ku g =P (23)
onde P ,¢a Obtém-se assumindo uma variacado linear para a carga (equacio 24).
Pl+6At = Pt + 9(P1+At _Pt ) (24)

Assim, substituindo as equacgdes (21) e (22) na equacdo (23), obtém-se a seguinte

equacgao:
K ut+9At = P[+9A[ (25)

em que:
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K=K +—2 M =C
(6At)

OAt (26)

~ 6 6 3 OAt
P =P +M|——u, +—nu, +2ii, |[+C —u, +2u, +—1
t+6At t+6At ((BAt)z t GAt t [J (9At t t 2 tj (27)

Depois de calculado u,,,,, calcula-se i, utilizando a equacdo (21) e, por fim,

calcula-se u,, ,,, U, € U, recorrendo as equacdes (15), (17) e (18) e para T=At.
O valor 6ptimo para 0, em termos de uma andlise de estabilidade é 6=1,420815, com

um minimo igual a 1,37. Por defeito € habitual admitir 6=1,4.

4.4.3 Método de Newmark

O método de Newmark é um dos métodos implicitos de integracdo mais utilizados.
Assim como o método de Wilson-6, também o método de Newmark se baseia no
estabelecimento de uma variagdo para a resposta estrutural em aceleracdo, tratando-se

de uma extensdo do método da aceleracdo linear. Newmark admitiu o seguinte:

ut+At = ut + [(1 - 5)ut + 5ﬁt+At ]At (28)

1
U, =Uu, +Atu, +H5—a’jﬁl +0{ﬁt+At}At2 (29)

Nas duas expressdes anteriores o e 0 sd0 pardmetros que sdo determinados por forma a
se obter integragdes estdveis e precisas. Se o for igual a 1/6 e & igual a 1/2 0o método de
Newmark corresponde a consideragdo de uma lei de variag@o linear para a acelera¢do
entre os intantes t e t+At. Newmark propds o=1/4 e 6=1/2, uma vez que para estes
valores 0 método é incondicionalmente estdvel. Para estes valores de o e 8 o método de
Newmark corresponde a um esquema de integracio onde se considera uma aceleracdo
(figura 33).

constante no intervalo At com valor igual a média entre lice u,,,,
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Figura 33 - Aceleragcdo média constante - Método de Newmark.

Como ¢ habitual, se se exprimir U ¢ € U ar €m funcdo de ugae, pode-se substituir na

equacdo (30), calcular ua¢, € seguidamente obter U qa¢ € U +ar (Método implicito).

Miu =P

t+At

+Cu, ., +Ku (30)

t+At t+At t+At

4.4.4 Intervalo de integracdo - At

A principal desvantagem do método das diferencas centrais € o facto de a solugdo se
tornar instavel se for utilizado um incremento At superior a determinado valor critico
At., definido em funcido do menor periodo de vibracdo da estrutura - é, por esta razdo,
um método condicionalmente estdvel. No caso do método das diferencgas centrais At. é

dado pela equagdo seguinte:

Cc

At< At =2 31)
T

em que T, ¢ o menor periodo do sistema. Normalmente usa-se T,,,/10 para se obter uma

solucdo estavel.

Como os esquemas implicitos apresentados (métodos de Wilson-0 e de Newmark) sdo
incondicionalmente estaveis, a dimensdo do intervalo de integracdo At pode ser
escolhida independentemente dos problemas de estabilidade numérica. Nestes métodos
a escolha do valor de At depende apenas da precisdo do resultado. De facto, uma
escolha inadequada para At pode conduzir a uma diminui¢do da amplitude maxima da
resposta ou a um aumento do periodo de vibragdo. Sugere-se, para obviar problemas de
precisdo que At seja inferior a T/100, sendo T o periodo fundamental de vibracdo da
estrutura (At/T<0,01).
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At<— (32)

4.5 Idealizacao baseada em discretizacoes ao nivel dos elementos estruturais

4.5.1 Matriz de massa

Para a representacdo das caracteristicas de inércia de uma estrutura, utiliza-se em geral
uma matriz de massa M associada aos graus de liberdade considerados na discretiza¢do
da estrutura em estudo. A matriz de massa permite definir as forcas nodais,
correspondentes as forgas de inércia, que se desenvolvem nos elementos estruturais
quando a estrutura esté sujeita a um campo de aceleragdes (definido por um vector de

aceleragdes nodais 1 ).

4.5.2 Matriz de amortecimento

A idealizacdo das caracteristicas de amortecimento numa estrutura sujeita a uma ac¢ao
dindmica baseia-se na consideracdo da existéncia de forcas de amortecimento em todos
os graus de liberdade da estrutura, dependentes das velocidades associadas a esses
graus de liberdade. A matriz de amortecimento C da estrutura relaciona as forcas de

amortecimento com o vector das velocidades nodais correspondentes Y.

Geralmente considera-se que a matriz de amortecimento C se obtem através de uma
combinagdo linear das matrizes de massa M e de rigidez K da estrutura -

amortecimento de Rayleigh - (equagdo 33).
C=aM+ BK (33)

Para um sistema de um grau de liberdade tem-se c=gm+f3 k. Sabendo que o factor de
amortecimento & é definido de acordo com a equagdo seguinte e onde p representa a

frequéncia angular do sistema.

_L__° (34)
é:_C

Substituindo a equacdo (34) na equacdo (33) e sabendo que p=+k/m obtem-se a
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seguinte expressdo para o factor de amortecimento &;

1« A (35)
: :z[wﬂpj

A relag¢do dada por (35), entre as constantes o € B e o factor de amortecimento &, estd

ilustrada na figura 34.

0 P

Figura 34 - Relac@o entre o factor de amortecimento & e frequéncia angular p.

4.5.3 Matriz de rigidez

De acordo com este modelo e com o que foi anteriormente referido, para idealizagdo da
estrutura global recorre-se a um modelo constituido por um sistema discretizado em
elementos finitos de barra, ligados entre si nos pontos nodais (nés). Em cada né da
estrutura consideram-se os graus de liberdade associados aos deslocamentos desse n6
que, num modelo plano, correspondem a duas translacdes e uma rotacdo. Esses graus
de liberdade sdo referidos a um sistema de eixos ortonormado ligado a estrutura -

referencial global da estrutura.

A matriz de rigidez global da estrutura pode ser obtida por um processo de
espalhamento a partir das contribui¢des das matrizes de rigidez dos elementos. Cada
coeficiente da matriz global é calculado através da soma apropriada dos coeficientes
das matrizes elementares associadas aos deslocamentos nodais da estrutura

correspondentes.

A matriz de rigidez de cada elemento é calculada num sistema de eixos ligado ao

elemento - referencial local - e a sua definicio vai depender do tipo de modelo
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escolhido para simular o comportamento dos elementos estruturais (vigas, pilares ou

paredes).

56



REFERENCIAS

[1]

(2]

[3]

[4]

[5]

[6]

[7]

[8]

[9]

[10]

[11]

[12]

[13]

[14]

RSA, "Regulamento de Seguranga e Acgdes para Estruturas de Edificios e
Pontes", INCM, Lisboa, 1983.

ECS8, “Eurocode 8. Earthquake Resistant Design of Structures”, Part 1, Comissao
Europeia de Normalizagdo, CEN/TC250/SC8/N 83, 1993.

Moss, P.J. ; Carr, AJ. e Bachanan, A.H. "Seismic Response of Low Rise
Buildings" Buletim da Sociedade Neo-Zelandesa de Engenharia Sismica, Vol 19,
N°3, Setembro 1986, pag 180-199.

Park, R. e Paulay, T. "Reinforced Concrete Structures", John Wiley and Sons,
Nova Yorque, 1975.

Norma Neo-Zelandesa 3101 "Code of Practice for the Design of Concrete
Structures", Wellington, 1982

EC3, "Projecto de estruturas de ago", Parte 1.1: Regras gerais e regras para
edificios. CEN ENV1993-1-1, 1992.

Ma, S.; Bertero, V.; Popov, E. — “Experimental and Analytical Studies on the

Hysteretic Behaviour of Reinforced Concrete Rectangular and T-Beams”,
Earthquake Engineering Research Center, Report N° EERC 76-2, University of
California, Berkeley, California, 1976.

Park, R.; Paulay, T. — Reinforced Concrete Structures, John Wiley & Sons, New
York, 1975.

Gomes, A. — “Comportamento e Refor¢o de Elementos de Betdo Armado sujeitos
a Accdes Ciclicas”, Tese submetida para obtencdo do Grau de Doutor em
Engenharia Civil, Universidade Técnica de Lisboa, Instituto Superior Técnico
(IST), Lisboa, 1992.

Eurocédigo 8 - "Estruturas em Regides Sismicas - Projecto, Parte 1 -
Generalidades e Edificios", Luxemburgo, 1988.
Paulay, T. e Santhakumar, A.R. "Ductile Behaviour of Coupled Shear Walls"

Journal of the Structural Division, ASCE, Vol 102, N° ST1, Janeiro, 1976, pag
93-107.

Clough, R.; Benuska, K.; Wilson, E. — “Inelastic Earthquake Response of Tall
Buildings”, Proceedings of Third World Conference on Earthquake Engineering,
11, New Zealand, 1965.

Kannan, A.; Powell, G. — “Drain-2d, A General Purpose Computer Program for
Dynamic Analysis of Inelastic Plane Structures”, Reports N°® EERC 73-6 e EERC
73-22, University of California, Berkeley, 1975.

Giberson, M. — “The Response of Nonlinear Multi-story Structures Subjected to
Earthquake Excitation”, Thesis submitted to the California Institute of

57



[15]

[16]

[17]

[18]

[19]

[20]

Technology, in partial fulfilment of the requirements for the Degree of Doctor of
Philosophy, California, 1967.

Takeda, T.; Sozen, M.; Nielsen, N. — “Reinforced Concrete Response to
Simulated Earthquakes”, ASCE, Journal of the Structural Division, 96, ST 12,
2557-2573, 1970.

Menegotto, M.; Pinto, P. — “Method of Analysis for Cyclically Loaded R.C.
Frames Including Changes in Geometry and Non-Elastic Behaviour of Elements
Under Combined Normal Force and Bending”, Symposium on Resistance and
Ultimate Deformability of Structures Acted on by Well Defined Repeated Loads,
TIABS Reports Volume N° 13, Lisboa, 1973.

CEB - “CEB-FIP Model Code 1990 — Final Draft”, Comité Euro-International du
Béton, Bulletin N° 203, Lausanne, 1991.

Scott, B.; Park, R.; Priestley, M. — “Stress-Strain Behaviour of Concrete Confined
by Overlapping Hoops at Low and High Strain Rates”, Journal of the American
Concrete Institute, January-February, 1982.

Thompson, K.; Park, R. — “Moment-curvature behaviour of cyclically loaded
structural concrete members”, Journal Structural Division, Proceedings Institute
of Civil Engineers, Part 2, 1980.

Bathe, K. J.; Wilson, E. L. - "Numerical Methods in Finite Element Analysis",
Prentice Hall, New Jersey, 1976.

58



