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Resumo

Resumo

As deficiéncias de varias construgdes antigas relativas a sua resisténcia sismica tém
levado a inumeras catastrofes.

Deste modo, a presente dissertacdo assentou no estudo sismico de um edificio
“Gaioleiro”, em que se pretendeu fornecer mais informacdo numa perspetiva
construtiva e estrutural desta tipologia de edificios.

Primeiramente fez-se um levantamento das metodologias nUmericas mais correntes
na modelacdo de estuturas de alvenaria.

Em segundo lugar, caracterizam-se arquitetdnica, construtiva e estruturalmente os
edificios “Gaioleiros” do parque Lisboeta, utilizando para tal a bibliografia existente e
dados recolhidos para o efeito em edificios existentes.

Seguidamente, efetuou-se uma primeira abordagem ao estudo do comportamento
sismico do edificio em questdao, em que se idealiza o modelo fisico recorrendo a um
modelo numérico tridimensional (modelo continuo) e com o qual se realizaram
sucessivas analises dinamicas lineares por espetro de resposta admitindo o
funcionamento das paredes no seu plano.

Por fim, idealizou-se a fachada principal do edificio estudado num pdrtico equivalente,
submetendo o modelo numérico a uma analise estatica nao linear — Static Pushover
Analysis. Do ponto de vista regulamentar, incidiu-se maioritariamente na norma
sismica italiana OPCM 3274 e respetivas modificacdes na norma 3431 ao nivel dos
procedimentos e propriedades de referéncia dos materiais, e no Eurocddigo 8 para a
definicdo da acdo sismica.

Palavras-chave: comportamento sismico, "Gaioleiros", alvenaria, andlise linear,
pushover, curva de capacidade.







Abstract

Abstract

Deficiencies of several old buildings on its seismic resistance have led to numerous
disasters.

Thus, this thesis was based on the seismic study of old stone masonry buildings
commonly called "Gaioleiros", which was intended to provide more information in a
constructive and structural typology of this building.

In a first phase, a first approach to the study of the seismic performance of the building
was made, in wich idealizes the physical model using a three-dimensional numerical
model (continuous model), proceeding to several linear dynamic analyzes of responses
spectra by assuming the operation of the walls in its plane. Afterwards a simplified
numerical model representative of the building facade (model based on
macroelements) was used to perform a nonlinear static analysis (pushover) in order to
estimate the capacity curve of the building structure in the plane of the facades.

The regulatory point of view is mainly focused on the seismic Italian regulation OPCM
3274 and respective changes in the code 3431 for the level of procedures and
properties of materials, and in Eurocode 8 for the definition of seismic action.

The idea was to contribute to a better understanding of the structural behavior of this
type of building and the dissemination of simple, but strict, that current numerical
models allow.

Key-words: seismic behavior, "Gaioleiros", masonry, linear analysis, pushover,
capacity curve.
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1 Introdugdo

1 Introducao

1.1 Ambito e Motivacio

O patrimdénio edificado, nomeadamente edificios antigos, é encarado como uma
valiosa heranga para as geragdes vindouras e a sua conservagdao tem cada vez mais
importancia social. Estes edificios antigos foram, na sua origem, construidos com uma
resisténcia sismica insuficiente, levando a uma vulnerabilidade sismica® elevada.
Assim, sdo de grande interesse as questdes relacionadas com a seguranca sismica
destas construgdes e a sua reabilitagdo estrutural. No entanto, a avaliagdo da
seguranca estrutural de uma construcdo antiga em relagao a acao sismica é uma tarefa
complexa, devido a dificuldade em aplicar modelos numéricos adequados a sua
estrutura em alvenaria. Por outro lado, os regulamentos estruturais existentes foram
concebidos para o projeto de edificios novos e a sua aplicacdo a estruturas antigas,
nomeadamente em alvenaria, tem de ser efetuada com algumas adaptacdes.

O estudo realizado na presente dissertacao incide sobre um tipo particular de edificios
antigos de alvenaria, designado por edificios “Gaioleiros”, muito presente no parque
habitacional Lisboeta, cuja vulnerabilidade sismica se estima elevada, e tem como
ambito a analise estrutural deste tipo de edificios sob o efeito da agdo sismica.

Com base no Censos 2001 [Sousa et al., 2003], é possivel ter uma ideia da
representatividade destes edificios no parque habitacional de Portugal Continental.
Como se pode observar na Figura 1.1, onde os edificios foram agrupados em cinco
categorias de natureza estrutural, os edificios de alvenaria sem “placa” (i.e. com
pavimentos de madeira) sdo predominantes nas épocas de construcdo anteriores a
1940, enquanto os de alvenaria com “placa” (i.e. com pavimentos em betdo armado)
s6 comeca a ganhar relevancia nos edificios de construgdo posterior a 1946. No grafico
da Figura 1.2 é visivel que os edificios com 1 e 2 pavimentos sdo a maioria dos edificios
em todas as épocas de construcao, logo seguidos pelos edificios com 3 e 4 pavimentos.
Na Figura 1.3 apresenta-se a distribuicdao geografica dos edificios por tipo de estrutura
em Portugal Continental [Sousa et al., 2003] onde se constata uma maior concentracdo
de edificios de alvenaria, com “placa” (ACP) e sem “placa” (ASP), na faixa litoral a norte
de Lisboa e no Algarve, com particular incidéncia nas cidades de Lisboa e Porto.
Constata-se, assim, que os edificios de alvenaria representam uma parcela muito
significativa do edificado em Portugal e que os edificios “Gaioleiros” tém uma grande
representatividade nas zonas urbanas, em particular em Lisboa.

' No presente trabalho a vulnerabilidade sismica caracteriza a resposta de um edificio, ou conjunto de
edificios, a acdo de diferentes sismos, seja ela medida através de parametros mecéanicos ou indices de
dano (adaptado de [Coburn et al., 1994]).
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Figura 1.1 — Numero de edificios por época de construgdo e tipo de estrutura no Parque habitacional de Portugal
Continental com base no Censos 2001 (os nimeros entre paréntises indicam o nimero de anos de cada classe)
[Sousa et al., 2003].
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Figura 1.2 — Numero de edificios por época de constru¢do e nimero de pavimentos no Parque habitacional de
Portugal Continental com base no Censos 2001 (os nimeros entre paréntises indicam o nimero de anos de cada
classe) [Sousa et al., 2003].
Em Portugal Continental é habitual agrupar os edificios em trés tipologias construtivas,
gue correspondem a diferentes zonas sismicas [Carvalho et al., 2002] e [Sousa et al.,
2004]:

— Edificios de estrutura em alvenaria, de construcdo tradicional e com
pavimentos de madeira: neste grupo incluem-se os edificios pré-Pombalinos,
os edificios Pombalinos e os edificios “Gaioleiros”;

— Edificios de estrutura em alvenaria com elementos de betdo armado:
correspondem aos edificios de “placa” e aos edificios de pequeno porte de
alvenaria confinada;
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— Edificios de estrutura em betdo armado: compreendem os edificios em betao
armado anteriores aos regulamentos de dimensionamento sismico, os edificios
posteriores ao Regulamento de Seguranc¢a das Construgdes Contra os Sismos
(RSCCS) [RSCCS, 1958] e anteriores ao Regulamento de Seguranca e Acgdes
para Edificios e Pontes (RSA) [RSA, 1983] e os edificios posteriores ao RSA.

Betédo

Edificios/km*2

50 0 5Sm  gmm500- 1000
— I |1000 - 2700]

Figura 1.3 - Distribuicdo geografica dos edificios por tipo de estrutura em Portugal Continental [Sousa et al.,
2003].
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Estas tipologias podem ainda ser subdivididas atendendo a fatores de vulnerabilidade
adicionais, como sejam a época de constru¢do e o numero de pisos.

Estas tipologias estdo presentes na cidade de Lisboa, um pouco a semelhanga no resto
do pais. A Figura 1.4 apresenta uma correspondéncia entre as tipologias e a evoluc¢ao
dos processos construtivos em Lisboa, que espelha o que sucede ao nivel do Pais.
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Legenda:

1 e 2 — Edificios anteriores a 1755

3 — Edificios Pombalinos

4 — Edificios “gatoleiros™

5 — Edificios com paredes de alvenaria e “placa™

6 e 7 — Edificios de betio armado

Figura 1.4 — Evolugdo dos processos construtivos correntes do edificado de Lisboa [Silva, 2001].

1.2 Objetivos

Neste trabalho pretende-se estudar os edificios de alvenaria de pedra com pavimentos
de madeira, pois a sua existéncia é muito significativa no parque habitacional
portugués e porque estes edificios estdo pouco estudados do ponto de vista da
seguranga sismica.

Este estudo assenta em diversas modelagdes numéricas que simulam o
comportamento estrutural de um edificio “Gaioleiro” existente na regido de Lisboa.
Para tal foi utilizado o programa de calculo automatico SAP2000 v.11 [Computers and
Structures Inc., 2005].

Numa primeira fase, o edificio foi modelado tridimensionalmente através de
elementos finitos de comportamento elastico linear, realizando um estudo global do
edificio relativamente a acdo sismica. Neste estudo, procurou-se definir uma
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metodologia simplificada e pratica que permita extrair conclusées mais importantes
relativamente ao comportamento sismico desta tipologia de edificios.

Numa segunda fase, o modelo numérico tridimensional foi transposto para um modelo
plano de elementos finitos de barra, com rétulas de comportamento nao linear, que
representa a fachada principal do edificio e que permitiu a realizacdo de uma analise
sismica estdtica ndo linear (pushover) e, assim, perceber as eventuais deficiéncias
estruturais desta fachada.

Pretendia-se assim, contribuir para um melhor conhecimento do comportamento
estrutural desta tipologia de edificios e para a divulgacdo de metodologias simples,
mas rigorosas, que os atuais modelos numéricos permitem.

1.3 Estrutura do trabalho

Este trabalho encontra-se dividido em 6 capitulos.

No presente capitulo (Introdugdo) procurou-se situar o tema do trabalho no contexto
geral da engenharia civil, introduzindo o objeto de estudo e realgando a importancia
do tema. Neste capitulo pretendeu-se, também, definir os objetivos que se tentaram
alcancar com o desenvolvimento do trabalho.

No capitulo 2 (Modelagdo e Andlise de Estruturas de Alvenaria) fez-se um
levantamento das metodologias numéricas mais correntes para modelacdo de
estruturas de alvenaria e no capitulo 3 (Andlise Estrutural de Edificios “Gaioleiros”) fez-
se uma breve descri¢cao e caracterizacao do objeto de estudo, os edificios “Gaioleiros”.

No capitulo 4 (Andlise Eldstica Linear Tridimensional) pretendeu-se fazer uma primeira
abordagem ao estudo sismico do caso de estudo. Esta abordagem foi feita com base
nos resultados de anadlises dinamicas lineares por espetro de resposta em modelos de
elementos finitos. Nesta analise, o edificio é simulado tridimensionalmente. Neste
capitulo apresenta-se, também, uma resenha da regulamentacdo sismica, centrando-
se a analise do caso de estudo no Eurocddigo 8 e na norma italiana OPCM 3274 e
respetivas modificagdes na norma 3431. Introduziram-se ainda os diferentes critérios
de rotura para paredes de alvenaria, funcionando no seu plano, e apresentou-se o caso
de estudo.

No capitulo 5 (Andlise Ndo Linear Bidimensional) realizou-se o estudo sismico da
fachada principal do caso de estudo utilizando modelos numéricos de comportamento
ndo linear. Inicialmente descreve-se detalhadamente a geometria do modelo e
introduzem-se os conceitos e métodos necessarios para a execucdao da andlise
pretendida.
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No capitulo 6 (Conclusées e Desenvolvimentos Futuros) apresentaram-se as principais
conclusdes do trabalho desenvolvido, bem como alguns aspetos que podem ser objeto
de desenvolvimentos futuros.

Por ultimo, apresentam-se, em anexo, as plantas e alcados referentes ao caso de
estudo.
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2 Modelacdo e Analise de Estruturas de Alvenaria

Dada a ndo linearidade do comportamento da alvenaria, a simulagdao numérica do seu
comportamento estrutural é complexa e conduziu a varios modelos constitutivos,
caracterizados por diferentes niveis de complexidade. Desde as solu¢des baseadas nos
métodos classicos da teoria de plasticidade [Heyman, 1995] até as mais desenvolvidas
formulagcbes computacionais, existe atualmente uma grande variedade de métodos de
andlise disponiveis. A definicdo do método que melhor se adequa ao estudo em
questdo depende, entre outros fatores, da estrutura em analise, dos dados a introduzir
no modelo e da experiéncia e qualificagdo do analista [Lourenco, 2002]. E possivel que
diferentes métodos conduzam a diferentes resultados, dependendo da adequabilidade
da ferramenta numérica para a informacao procurada. O melhor método é, portanto,
aquele que fornece a informacado pretendida de uma forma fidvel, com uma margem
de erro aceitdvel e com um custo reduzido.

2.1 Idealizacdo do comportamento estrutural

Na resolu¢cdo dum dado problema de cariz estrutural, podem ser estabelecidas varias
idealizagdes do comportamento do material, com diferentes niveis de complexidade.

Naturalmente, diferentes tipos de modelos constitutivos (diferentes descricdes do
comportamento do material), associados a diferentes idealizacdes da geometria da
estrutura originam uma sequéncia, ou hierarquia, de modelos que permitem incluir na
analise uma maior complexidade nos efeitos de resposta, bem como solucdes mais
dispendiosas.

Quando se trata de estruturas de alvenaria, as idealizagdes do comportamento do
material mais comuns s3ao o comportamento elastico linear, e o comportamento nao
linear com reduzida resisténcia a tracdao e com resisténcia a compressdao também
limitada. Estas idealizacOes encontram-se esquematicamente representadas na Figura
2.1, onde cada idealizacdo é representada num diagrama forca-deslocamento. Refira-
se que na Figura 2.1 apenas estd representado o comportamento da alvenaria
comprimida, sendo que no que se refere ao comportamento a trac¢do, a nao
linearidade resulta da fraca ou nula resisténcia a tensdes de tracgao.

Ao adotar uma andlise ndo linear, pode ser obtida uma visdo mais realista no que diz
respeito a resposta da estrutura, mas acarreta um custo mais elevado, ndo sé na
guantidade e necessidade de dados a introduzir no modelo, mas também em tempo e
na exigéncia de preparacdo por parte do analista. De seguida, apresenta-se uma breve
descricdo para os dois tipos de comportamento acima referidos.
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Figura 2.1 — Diagramas for¢a-deslocamento correspondente aos modelos de comportamento do material, elastico
linear e ndo linear, da alvenaria (adaptado de [Oliveira, 2003]).

2.1.1 Comportamento elastico linear

A andlise elastica linear é o procedimento mais usual numa andlise estrutural, onde se
assume que o material apresenta um comportamento eldstico linear com resisténcia
infinita, tanto a compressdao como a tracgao.

No caso de estruturas de alvenaria, onde a fendilha¢do ocorre para niveis de tensdo de
tracdo baixos, a adocdo deste comportamento é discutivel, e sé deve ser considerado
em estudos preliminares e com precaucdo na analise dos resultados.

As analises elasticas lineares ndo sdo apropriadas para estruturas antigas [Macchi,
1997]. No entanto, numa primeira abordagem, podem ser uma grande ajuda para o
analista, exigindo um menor detalhe relativamente aos dados, menos recursos
computacionais e tempo disponibilizado.

2.1.2 Comportamento nao linear

A analise ndo linear é a mais completa e exigente das andlises estruturais existentes,
sendo a Unica capaz de tracar a resposta estrutural completa, desde o troco inicial
eldstico, cedéncia e respetiva fendilhacdo, plastificacdo e rotura. A existéncia da
argamassa, geralmente o ligante mais fraco no composto alvenaria, induz uma
resposta ndo linear nas estruturas de alvenaria, mesmo para cargas moderadas, como
por exemplo para as cargas de servico. Consequentemente, as andlises ndo lineares
sdo as abordagens mais adequadas nas simulacdes de estruturas de alvenaria.

A alvenaria, embora tenha uma aceitdvel resisténcia a compressdo, apresenta
deficiente resisténcia a tracdo. O seu comportamento mecanico é adequado para
resistir a acGes verticais, mas ndo é apropriado para as acOes horizontais, associadas
principalmente ao corte.
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Varios modelos constitutivos ndo lineares foram desenvolvidos para a analise de
estruturas.

No caso das estruturas em alvenaria é a sua fraca ou nula resisténcia a tracao que
confere a nao linearidade ao comportamento mecanico. A modelagdo desta
singularidade é complexa e existem diversas metodologias para a sua simulacdo. No
paragrafo seguinte enumeram-se as mais comuns metodologias de andlise ndo linear
de estruturas em alvenaria.

2.2 Técnica de modelacao para estruturas de alvenaria

Nas estruturas de alvenaria, é a existéncia de juntas de argamassa que confere maior
fraqueza a alvenaria e a ndo-linearidade. Diferentes niveis de refinamento podem ser
utilizados na andlise, dependendo da precisdo e simplicidade desejadas. A modelagado
de paredes de alvenaria pode ter varios niveis de detalhe: [Lourenco, 2002, 1996]

— Micro-modelagao detalhada;
— Micro-modelagao simplificada;
— Macro-modelagao.

Na micro-modelacdo detalhada (Figura 2.2(a)), sdo explicitamente modeladas as
superficies de deslizamento no interior da alvenaria, nomeadamente na unido entre
unidades. As unidades e a argamassa de assentamento s3o representadas por
elementos continuos com caracteristicas mecanicas distintas enquanto a interface
entre as unidades e a argamassa de assentamento é modelada com recurso a
elementos de junta de espessura nula.

Na micro-modelagdo simplificada (Figura 2.2 (b)) a argamassa de assentamento e a
interface unidades/argamassa sdo modeladas com um Unico elemento de junta, sendo
as unidades representadas por elementos continuos. Nesta abordagem perde-se
alguma exatiddo dos resultados pois o coeficiente de Poisson do ligante nao é
considerado.

Na macro-modelagao (Figura 2.2 (c)), a alvenaria é encarada como um material
compdsito tratado como homogéneo, anisotrépico e continuo.

Segundo Lourengo [Lourengo, 2002, 1996], a micro-modelagao deve ser usada quando
se pretende averiguar com grande detalhe o comportamento localizado da alvenaria e
a macro-modelagdo quando a estrutura é composta por painéis de parede com
grandes dimensGes, tais que a tensdo ao longo de cada um dos elementos pode ser
considerada uniforme.
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Figura 2.2 — Estratégias de modelagdo em estruturas de alvenaria: (a) micro-modelagdo detalhada; (b) micro-
modelagdo simplificada; (c) macro-modelagdo [Lourengo, 1996].

No entanto, no caso de alvenarias ndo regulares, como é o caso da alvenaria ordindria
em pedra e argamassa de cal, a modelagdo explicita das juntas ndo é plausivel e tém
de ser utilizados modelos em macroelementos ou modelos de elementos finitos
continuos.

Para o estudo de edificios de alvenaria, vdrios investigadores tém contribuido para o
desenvolvimento de macro-elementos (painéis).

Quando as estruturas dos edificios sdo constituidas por paredes de grandes
dimensdes, nas quais se pode admitir em determinadas areas distribuicdes de tensao
uniformes e que certos painéis se comportam como elementos rigidos, é possivel
modelar os edificios através de macro-elementos que simulam painéis de parede
(Figura 2.3). Através desta metodologia, reduz-se significativamente o nimero de
graus de liberdade do modelo e, consequentemente, o consumo de recursos
computacionais, o que é particularmente relevante em analises dinamicas. Os macro-
elementos que discretizam a estrutura podem ter comportamento rigido ou
deformavel, sendo, em geral, os danos modelados nas interfaces que ligam os diversos
elementos [Brencich et al., 1998] [Gago, 2004]. Esta metodologia de macro-elementos
é aquela que foi utilizada na presente dissertacao, na andlise ndo linear de edificios em
alvenaria. No entanto, a abordagem mais simples na modelacdo de construcdes de
alvenaria é feita com base em técnicas correntes de modelacdo de estruturas pelo
método dos elementos finitos, onde as componentes da estrutura sdo discretizadas de
acordo com os elementos estruturais em questdo (elementos de viga, laje ou “casca”),
assumindo-se geralmente um comportamento elastico linear. Assim, a alvenaria é
modelada como um meio homogéneo continuo, o que envolve um nudmero
consideravel de graus de liberdade quando o grau de refinamento é significativo,
implicando um aumento dos recursos computacionais necessarios. Embora esta
metodologia seja mais adequada para modelos parciais das estruturas de edificios
antigos, os recursos computacionais actuais ja permitem a construcdo e andlise de
malhas de dimensdo consideravel (Figura 2.4).
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Figura 2.3 — Exemplo de discretizacdo de uma parede de alvenaria com aberturas através de uma malha de
macro-elementos [Brencich & Lagomarsino, 1997].

(®)

Figura 2.4 — Modelos de elementos finitos: (a) Basilica de S. Marcos em Veneza [Mola et al., 1997] (b) fachada da
Basilica de S. Pedro em Roma [Macchi, 2001].

Na definicdo de modelos de elementos finitos de edificios complexos e de grande
dimensdo, a tarefa mais dificil é a geracdo da prépria malha, que pode, por vezes,
demorar meses. Por outro lado, quando se recorre a modela¢cGes ndo lineares, as
analises sdo muito demoradas e exigem um grande conhecimento do analista. Deste
modo, devido a complexidade associada, a conce¢do e implementacdo da andlise ndo
linear e interpretacao de resultados, a maior parte das vezes sdao adotados modelos
eldsticos lineares. Muitos investigadores realizaram andlises lineares em construgées
antigas de alvenaria e com a interpretac¢do cuidadosa dos seus resultados conseguiram
obter conclusGes. Por exemplo, Mola [Mola et al., 1997] usou um modelo de
elementos finitos eldstico linear para estudar a Basilica de S. Marcos em Veneza
(Figura 2.4 (a)). Neste modelo, consideraram-se modulos de elasticidade reduzida nas
zonas de concentracdo da fendilhacdo e simularam-se as juntas de maior dimensao
através de descontinuidades na malha de elementos finitos. O modelo foi usado para a
avaliacdo dos estados limites de resisténcia e para o estudo dos deslocamentos
associados a acdo do peso proprio, variacdes de temperatura e deslocamentos
impostos na fundagao.

11
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Viarios estudos em construcdes antigas de alvenaria, com base em modelos de
elementos finitos ndo lineares foram realizados pela Universidade do Minho. Na Figura
2.5 encontra-se representado um modelo tridimensional de elementos finitos nado
linear correspondente a um edificio histdrico situado na zona de Lisboa [Ramos, 2002].

(a) (b)

Figura 2.5 — Modelo de elementos finitos de um edificio histérico de Lisboa: (a) malha de elementos finitos com
200.000 graus de liberdade; (b) resultados da analise sismica através das forgas estaticas equivalentes, sombras
indicando os niveis de danos [Ramos, 2002].

Aproveitando os estudos sobre o comportamento ndo linear do betdo, foram
desenvolvidos para a alvenaria alguns modelos de andlise ndo linear para meios
continuos, sendo os modelos de elasto-plasticidade, de fenda distribuida e de dano
aqueles que melhor se adaptam a simulagdo do comportamento ndo linear das
alvenarias.

Os modelos elasto-plasticos tém sido largamente utilizados na caracterizacdao do
comportamento ndo-linear do betdo comprimido. O escoamento plastico é associado a
altera¢cdes na estrutura interna do material, que sdo principalmente devidas a
propagacao da micro-fendilhacdo. Este fendmeno constitui também, nas alvenarias
comprimidas, o principal fator de nao-linearidade.

Os modelos elasto-plasticos podem ser associados a outros modelos nao lineares que
descrevam o comportamento sob tracdo, nomeadamente os modelos de fenda
discreta ou de fenda distribuida.

Para simular o comportamento do material fendilhado, ha que utilizar modelos
especificos, geralmente designados de modelos de fendilhagcdo. Neste contexto,
evidenciam-se duas formula¢des distintas associadas ao uso do método convencional
dos elementos finitos:

— Modelos de fenda discreta: associados a conce¢ao natural de fratura, modelam
a fenda, explicitamente, através da separacdo dos nds pertencentes aos

12
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elementos adjacentes, introduzindo, assim, uma superficie de descontinuidade
na malha de elementos finitos;

— Modelos de fenda distribuida: representam o sélido fendilhado como um meio
continuo em que o efeito da fendilhacdo é modelado através da modificacdo
das relagbes constitutivas dos elementos continuos. A utilizacdo destes
modelos é particularmente vantajosa do ponto de vista computacional, uma
vez que possibilita a formagdo de fendas com localizagdo e orientagdo
genéricas, preservando ao longo da analise a topologia da malha de elementos
finitos original. Este modelo é naturalmente apto para a modelagdo da
fendilhacdo difusa, recorrente em algumas alvenarias de edificios antigos. Para
alvenarias regulares de blocos, é dificil incorporar neste modelo a influéncia das
juntas no comportamento fissurado da alvenaria.

Nos modelos de dano, ha um tratamento unificado do comportamento em tracdo e
em compressdo. Estes modelos tém sido bastante utilizados na andlise do
comportamento do betdo para descrever a progressiva degrada¢ao das propriedades
mecéanicas do material, verificada numa fase anterior ao desenvolvimento de fendas
macroscopicas. A experiéncia da aplicacdo destes modelos a estruturas de alvenaria é
reduzida, salientando-se os estudos desenvolvidos por Ofate [Ofiate et al.,, 1996] e
Creazza [Creazza et al., 2002].

Uma abordagem alternativa aos modelos de elementos finitos descontinuos com
fenda distribuida é o modelo de elementos discretos.

O método dos elementos discretos ou distintos foi inicialmente proposto por Cundall
[Cundall, 1971] no dambito da mecanica das rochas e trata-se de um método numérico
de analise de estruturas que se caracteriza principalmente por permitir a ocorréncia de
deslocamentos e rotacdes finitas de corpos discretos e por permitir o reconhecimento
de novos contactos entre corpos e a eliminacdo de contactos obsoletos (Figura 2.6).
Este método estendeu-se a outros campos da engenharia, além da mecanica das
rochas e foi utilizado na modelagcdao de estruturas de alvenaria, com resultados
aceitaveis (Figura 2.6) [Pagnoni, 1994] [Lemos, 1998a] [Sincraian, 2001] [Gago, 2004].

Os corpos discretos podem ser modelados como rigidos ou deformaveis, sendo a
hipdtese de corpos rigidos realista em situacdes em que o nivel de deformacdo dos
blocos é baixo quando comparado com a deformacgdo das juntas.

Quando se considera a deformabilidade dos corpos discretos, este método aproxima-
se dos modelos descontinuos de elementos finitos convencionais com modelagdo
simplificada das juntas entre unidades. Salvaguardando as técnicas de solucdo de
ambos os métodos, a diferenca reside na modelagcdo do contacto entre os corpos: no
método dos elementos finitos convencionais consideram-se elementos de interface
enguanto no método dos elementos discretos consideram-se contactos pontuais.

13
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(@ (b)

Figura 2.6 — Andlise de estruturas de alvenaria usando modelos discretos: (a) ponte de arco em alvenaria [Lemos,
1995]; (b) pedestal de alvenaria de pedra seca a sustentar uma estatua [Sincraian, 2001].
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3 Edificios Gaioleiros

3.1 Enquadramento Histdrico no Edificado de Lisboa

Em Lisboa coexistem diversas épocas e tipologias estruturais e construtivas. As
construgdes de épocas mais remotas foram destruidas por catastrofes e pelo homem,
restando muito pouco edificado anterior ao seculo XVIII. A maior parte dos edificios
anteriores ao seculo XVIIl foram muito alterados e intervencionados, sendo a maior
parte de cardter erudito e monumental, e alguns populares, integrados nos bairros
historicos da cidade. O seculo XVIII encontra-se representado por muitos edificios civis
e religiosos, sobretudo de habitacdo e outros que resultaram da reconstrugdao da
cidade apds o sismo de 1755, como é o caso da cidade baixa, com as suas ruas
ortogonais repletas de edificios profundamente modificados, prejudicados na sua
pureza construtiva, e provavelmente comprometidos na sua seguranga, pelos cortes
estruturais nos pisos baixos e pelo aumento banalizado do numero de pisos,
viabilizados pela tranquilidade sismica do seculo X/X. [Appleton, 2001].

Os efeitos catastréficos do sismo, do incéndio e do tsunami foram agravados pela
malha urbana cadtica da cidade de Lisboa dessa época. As caracteristicas
arquitetdnicas dos edificios tiveram influéncia no seu mau desempenho estrutural
durante o sismo. Salienta-se a irregularidade de alinhamentos de fachadas, originando
cunheis expostos, a existéncia de muitos edificios desamparados aos impulsos
sismicos, uma vez que a sua altura n3do era regular, e o facto de inUmeros edificios
possuirem pisos vazados. A ado¢do de detalhes construtivos e materiais de fraca
resisténcia, pouco indicados para edificacdes em zonas sismicas, terd também sido
uma das causas do elevado niumero de colapsos de edificios.

A destruicdo da cidade no sismo de 1755 foi muito extensiva, estimando-se em 12000
a 15000 vitimas mortais e 15000 edificios destruidos [Gomes, 2011].

Na reconstrucao da cidade, seguiu-se um plano geral definido por Eugénio dos Santos
e pelo engenheiro-mor do reino Manuel da Maia (Figura 3.1). A reconstrucdo
incorporou os conceitos urbanisticos, arquitetdnicos e construtivos mais inovadores da
época, sendo de referir a organizacdo urbanistica em malha ortogonal, os conceitos de
normalizacdo e de pré-fabricacdo e o sistema estrutural em “Gaiola” (Figura 3.2).

No final da década de 1870, com a expansao da cidade para Norte e a necessidade de
construir rapidamente e com poucos custos, houve uma diminuicdo da qualidade da
construcdo e o abandono do sistema de “Gaiola” utilizado na era Pombalina. Essa
época construtiva deu origem aos edificios “Gaioleiros”, também designados de
“prédios de rendimento”, construidos com o intuito de proporcionarem um
rendimento aos seus proprietdrios através do aluguer ou venda das suas fracdes. A
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3 Edificios Gaioleiros

concentracdo destes edificios € nas areas de expansdo urbana ocorrida a Norte e
Poente da cidade, com particular destaque para os eixos das “Avenidas de Ressano
Garcia”, Almirante Reis, Avenida da Liberdade, Avenida da Républica e Alameda.
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Figura 3.1 — Projeto de reconstrugdo da cidade de Lisboa datado de 12 de Junho de 1758 e da autoria de Eugénio
dos Santos e Carlos Mardel (Biblioteca Nacional Digital).

Figura 3.2 — Sistema em “Gaiola” de um edificio pombalino [Gomes, 2011].

Os edificios “Gaioleiros” apresentam algumas alteracGes significativas ao nivel
arquitetdénico, relativamente aos edificios Pombalinos. Destaca-se o aumento do
numero de pisos por edificio, que passou a ter 4 ou mais pisos acima do solo e a
alteracdo da gaiola pombalina, onde os elementos de solidarizacdo horizontal das
paredes-mestras foram desaparecendo [Pinho, 2000]. Para além disso, é de referir a
circunstancia de a mdo-de-obra e os materiais empregues serem, na maioria dos casos,
de qualidade inferior aos usados nos edificios do periodo anterior.

Por volta de 1930, este tipo de construcdo foi abandonado com o aparecimento do
betdo armado, verificando-se um periodo de transicdo. Entre 1940 e 1960 foram
construidas estruturas mistas em alvenaria e betao armado.
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3.2 Caracterizac¢ao Estrutural

O edificio “Gaioleiro” (Figura 3.3) apresenta um sistema estrutural constituido por
paredes de alvenaria exteriores e interiores, vigas de pavimento em madeira e
pavimentos revestidos a madeira. As fundagdes sao, em geral, em muros de fundagao
de pequena dimensao, recorrendo-se muitas vezes a abdbadas e arcos de descarga,
usualmente designados por caboucos.

Figura 3.3 — Exemplos de edificios “Gaioleiros”.

O sistema de paredes do edificio “Gaioleiro” consiste numa rede ortogonal, constituida
por paredes de alvenaria de tijolo e de pedra e paredes de tabique de madeira (Figura
3.4).

As paredes exteriores desta tipologia sdo constituidas, na sua maioria, por alvenaria de
pedra irregular com uma argamassa de solidarizagdo. As paredes interiores sao
normalmente de espessura reduzida, em tijolo cerdmico ou em tabique nos ultimos
pisos. As paredes dos edificios “Gaioleiros” podem ser classificadas em trés categorias,
conforme a sua localizacdo no edificio:

— Paredes-mestras exteriores: paredes com funcdo resistente constituidas por
alvenaria de pedra irregular, argamassas de cal e areia, que se encontram nas
fachadas principais, posteriores e laterais com uma espessura que vai de 90 cm
no R/C e 50 cm no ultimo piso;

— Paredes-mestras interiores: paredes com funcdo resistente constituidas por
tijolo macig¢o, encontram-se no contorno dos sagudes e da caixa de escada e,
também, no interior dos edificios. Apresentam uma espessura préxima de 30
cm;

— Paredes divisdrias interiores: constituidas por tabique de madeira e com uma
espessura média de 15 cm. Nos ultimos pisos, em alguns edificios, as paredes
em tabique de madeira podem ter funcdes resistentes suportando pavimentos.
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Nesta tipologia de edificios sao frequentes os sagudes, localizados na zona central do
edificio ou junto das empenas através de reentrancias, que permitem a iluminagdo e o
arejamento das zonas interiores. (Figura 3.5).

Como referido, os pavimentos sdo em madeira, sendo a sua estrutura constituida por
vigas de madeira que assentam diretamente nas paredes, por meio de entregas
pequenas, encontrando-se dispostos no sentido do menor vao. Nos edificios mais
recentes, nas zonas da cozinha e casa de banho, os pavimentos sdo constituidos por
perfis metalicos que apoiam abobadilhas ceramicas.

As fundacbes sdao, em geral, superficiais e constituidas por caboucos cheios de
alvenaria de pedra rija, com espessura aproximadamente do dobro das paredes e com
profundidade suficiente para permitir encontrar terreno firme.

Fachada de Tardoz

Parede exterior em
alvenaria de pedra ou tijolo

Paredes interiores em alvenaria
de tijolo ou tabique de madeira

Fachada Principal

Figura 3.4 — Esquematico de paredes presentes no edificio “Gaioleiro” [Gomes, 2011].

Figura 3.5 — Parede em alvenaria de tijolo ceramico no sagudo do edificio situado na Av. Praia Vitdria, n2 20
[Gomes, 2011].
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De forma geral, as paredes interiores com funcBes estruturais, usualmente em
alvenaria de tijolo, estdo dispostas paralelamente a fachada, e as paredes de tabique
de madeira dispdem-se perpendicularmente a estas. Essa distribui¢ao resulta do apoio
de pavimentos cujas vigas sdo dispostas perpendicularmente a fachada (Figura 3.6).

As paredes exteriores em alvenaria apresentam usualmente espessuras varidveis em
altura, verificando-se que as paredes de fachada principal e tardoz sdo as mais
espessas do edificio. Em alguns casos, a parede de fachada apresenta uma espessura
superior em relagdo a de tardoz.
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Figura 3.6 — Esquematico da disposi¢do das vigas de pavimento e tabuas de soalho presentes num edificio
“Gaioleiro” [Gomes, 2011].

Refira-se que, em geral, estes edificios possuem paredes em alvenaria de pedra de
razodvel a ma qualidade, com pisos em madeira e contraventamentos fracos [Silva,
2001], existindo registos de um elevado numero destes edificios que colapsaram
durante a sua construcdo [Pinho, 2000]. Devido as suas caracteristicas, considera-se
gue esta tipologia é de fraca qualidade construtiva e, consequentemente, de elevada
vulnerabilidade sismica [Appleton, 2001].

Tendo em conta os fatores acima referidos e com o objetivo de aumentar a seguranca
dos seus ocupantes e da populacdo em geral, é importante estudar novas solucdes de
reforco que contribuam para a seguranca destes edificios.

Face a observacdao do sucedido em sismos anteriores, destacam-se como principais
factores que influenciam o seu mau comportamento sismico, a fraca qualidade da
alvenaria, a insuficiéncia de contraventamentos, as espessuras reduzidas das paredes e
a distribuicdo em planta, a sua quantidade também reduzida e a sua fraca resisténcia,
a elevada altura de pé direito, as empenas grandes, as fundacdes deficientes, telhados
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e ornamentos de fachada pesados [Silva, 2001]. A elevada massa das paredes de
alvenaria e a consequente forca de inércia que se gera durante a a¢do sismica
contribuem para que os fatores enumerados anteriormente sejam de todo
importantes para a resposta do edificio, pois destes depende a capacidade de
transmissao dos esforcos as fundacdes e também da dissipacdo da energia introduzida
pelo sismo.

20



4 Analise Elasticao Linear Tridimensional

4 Analise Elastica Linear Tridimensional

4.1 Introducao

No presente capitulo foi testado um procedimento para analisar, de forma global, o
comportamento estrutural de um edificio “Gaioleiro” relativamente a a¢do sismica. O
método proposto baseia-se em analises dinamicas lineares por espetros de resposta.
Embora esta andlise ndo seja exata, pois ndo é simulado o comportamento nao linear
das alvenarias, € uma metodologia pratica, que possibilita agilizar a verificacdo de
segurang¢a e conduz a conclusdes importantes, pelo menos do ponto de vista
qualitativo.

A acdo sismica foi quantificada de acordo com o Eurocédigo 8 (EC8) [ECS8, 2004].

Dado o caracter incompleto da parte 3 do EC8, que diz respeito a avaliacdo sismica de
estruturas existente, as verificacbes de seguranca e algumas das propriedades
adotadas neste trabalho, basearam-se no Regulamento Sismico italiano — Norma
OPCM 3274 e modificagdes na Norma 3431 (OPCM 3274) [OPCM 3274/3431, 2003].

O caso de estudo apresentado no presente trabalho é um edificio “Gaioleiro”, situado
na Rua da Sociedade Farmacéutica (Lisboa), assinalada na Figura 4.1.

Pargue
Eduardo VII

Miguel
Bombarda

>
<

&

Figura 4.1 - Localizagdo do edificio do caso de estudo.

Recorrendo ao método dos elementos finitos, modelou-se este edificio através do
software de calculo automdtico SAP2000, procurando efetuar o estudo do
comportamento estrutural do mesmo.

O estudo consistiu numa primeira abordagem do problema, em que se fez uma analise
simplificada relativamente a seguranca da estrutura (considerando o comportamento
das paredes no seu plano) e se verificou o impacto do piso rigido na distribuicdo de
esforcos.

Procurou-se, ainda, conhecer a distribuicdo de forcas em altura da fachada principal.

21



4 Anélise Elastica Linear Tridimensional

4.2 Quantificacdao da acdo sismica segundo o EC8

No EC8 a definicdo da agdo sismica é feita de uma forma probabilistica. O regulamento
recomenda para estruturas correntes um periodo de retorno de 475 anos para a a¢ao
sismica, que corresponde a uma probabilidade de excedéncia de 10% em 50 anos.

O EC8 assume uma diferenciacdo de fiabilidade afetando a agao sismica de projeto de
um coeficiente de importancia, que traduz a importancia da construcdo (Tabela 4.1 e
Tabela 4.2).

Os valores a considerar para as classes de importancia sdo diferentes para as varias
zonas do pais, dependendo das condi¢cbes de perigosidade e de consideracdes de
seguranca publica. Na Tabela 4.2 representam-se os respetivos coeficientes de
importancia.

Tabela 4.1 — Classe de importancia para edificios [EC8, 2004].

Classe de

A . Edificio
Importancia

Edificio de menor importancia para seguranga publica, como por exemplo

| ,
agricolas, etc

1l Edificios correntes, ndo pertencentes as outras categorias

Edificios cuja resisténcia sismica é importante tendo em vista as consequéncias
1 associadas ao colapso, como por exemplo escolas, salas de reunido,
instituicOes culturais, etc

Edificios cuja integridade fisica em caso de sismo é de importancia vital para a
v protecdo civil, como por exemplo hospitais, quartéis de bombeiros, centrais
elétricas, etc

Tabela 4.2 - Coeficientes de importancia [EC8, 2004].

Classe de | Acdo sismica |Acdo sismica tipo Il
Importancia tipo | Continente | Acores
I 0,65 0,75 0,85
Il 1,00 1,00 1,00
1 1,45 1,25 1,15
v 1,95 1,50 1,35

Relativamente ao zonamento sismico em Portugal Continental, sdo considerados dois
cendrios de sismogénese: um sismo afastado ou interplacas (também designado sismo
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tipo I) e um sismo proximo ou intraplacas (também designado sismo tipo Il), sendo que

0 zonamento sismico proposto para estes dois cendrios é diferente (Figura 4.2).

Na Tabela 4.3 apresentam-se os varios tipos de solo considerados pelo ECS.

Figura 4.2 — Zonamento Sismico em Portugal Continental segundo o EC8 para a acg¢do sismica do tipo I (a
esquerda) e tipo Il (a direita) [EC8, 2004].

Tabela 4.3 — Tipos de terreno [EC8, 2004].

Tipo de
Terreno de Descri¢ao do perfil estratografico
Fundacgao

A Rocha ou outra formagao geoldgica, que inclua, no maximo, 5m de material mais
fraco a superficie
Depdsitos de areia muito compacta, de seixo (cascalho) ou de argila muito rija,

B com uma espessura de, pelo menos, varias dezenas de metros, caracterizados
por um aumento gradual das propriedades mecanicas com a profundidade
Depdsitos profundos de areia compacta ou medianamente compacta, de seixo

C (cascalho) ou de argila rija com uma espessura entre varias dezenas e muitas
centenas de metros
Depdsitos de solos ndo coesivos de compacidade baixa a média (com ou sem

D alguns estratos de solo coesivos moles), ou de solos predominantemente
coesivos de consisténcia mole a dura
Pefil de solo com um estrato aluvionar superficial com valores de v, do tipo C ou

E D e uma espessura entre cerca de 5m e 20m, situado sobre um estrato mais
rigido com v;> 800m/s
Depodsitos constituidos ou contendo um estrato com pelo menos 10m de

S1 espessura de argilas ou siltes moles com um elevado indice de plasticidade (PI>
40) e um elevado teor de agua

S Depdsitos de solos com potencial de liquefacgdo, de argilas sensiveis ou

qualquer outro perfil de terreno ndo incluido nos tipos A - E ou S1
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De acordo com o EC8, o espetro de resposta (S.(T)), das componentes horizontais da
acao sismica é definido pelas seguintes expressoes:

0<T <Tp: S,(T) = ag.S.[1+—.(n.25 - 1] (4.1)
B

Tp < T < Tg: So(T) = ag.5.1.2,5 (4.2)

Te ST < Tp: Se(T) = ag.5.7.2,51-5] (4.3)

TcTp

Tp <T <4s:5.(T) = ay.5.1.2,5] 2

] (4.4)

em que:
T é o periodo de vibracdao de um sistema com um grau de liberdade (s);

ag € o valor de célculo da aceleragdo a superficie para um terreno do tipo A (ag=y1.ag)

(m/s%);

T é o limite inferior do periodo no patamar de aceleragdo espetral constante (s);
T é o limite superior do periodo no patamar de aceleragao espetral constante (s);
T é o valor que define no espetro o inicio do ramo de deslocamento constante (s);
S é o coeficiente de solo;

1 € o coeficiente de corre¢do do amortecimento com o valor de referéncia n=1 para
5% de amortecimento viscoso.

Para cada tipo de agdo sismica, afastado ou préximo, os valores dos parametros Tg, T¢,
Tp e S sao definidos em fungdo do tipo de solo. Os valores a utilizar para Portugal
encontram-se tabelados no Anexo Nacional.

Na Figura 4.3 representa-se o espetro de resposta elastico do EC8, definido pelas
expressOes anteriores, onde podem ser identificados os patamares de aceleragao
constante (entre Ty e T¢), de velocidade constante (entre T. e Tp) e de deslocamento
constante (para T maior que Tp).

Para a componente vertical da acdo sismica, o espetro de céalculo pode ser obtido pelas
expressbes (4.1) a (4.4), substituindo o parametro a, pela aceleragdo vertical
correspondente a,,; e tomando S com valor igual a 1.0. De acordo com o Anexo
Nacional, dever-se-a tomar a4 = 0,75a, para um sismo do tipo |, e a,4 = 0,95q,
para um sismo do tipo Il. O EC8 estabelece que esta componente apenas devera ser
considerada no caso de a,, ser superior a 2.5 m/s’ e apenas para alguns casos

particulares.
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T B 1 [ T (] 1
Figura 4.3 — Espetro de resposta Elastico [EC8, 2004].

No caso de estudo desta dissertacdo, considerou-se uma classe de importancia Il e um
terreno do tipo A. Os espetros sismicos horizontais para as aces sismicas do tipo |l e ll
obtidos para o caso de estudo estado representados na Figura 4.4.
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Figura 4.4 — Espetros de resposta elasticos horizontais do caso de estudo: do tipo | (3 esquerda) e do tipo Il (a
direita).

4.3 Quantificagdo das caracteristicas mecanicas dos materiais
segundo a Norma OPCM 3274 e modificagdoes na OPCM 3431

A norma italiana OPCM 3274 contempla os critérios definidos no EC8 mas é mais
completa no que diz respeito a verificacdo da seguranca das estruturas de edificios
existentes, sugerindo métodos de verificacdo de seguranga sismica para estruturas
existentes em alvenaria.

A parte correspondente a avaliacdo e reforco de estruturas existentes é abordada no
capitulo 11 da norma OPCM 3274. No que diz respeito as estruturas de alvenaria, este
capitulo complementa muitos conceitos apresentados no capitulo 8, que aborda os
edificios novos com estrutura em alvenaria. As observacGes deste capitulo sdo
extensas e abordam os modelos, métodos de célculo e critérios de verificacdo de
seguranga.
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Tanto na OPCM 3274, como na parte 3 do EC8, o conceito de Nivel de Conhecimento
para avaliagcdao de estruturas existentes determina um fator de confianga a aplicar as
propriedades dos materiais e os métodos de anadlise permitidos. O conhecimento das
geometria, dos pormenores construtivos e as propriedades dos materiais sdo os
aspetos que definem o Nivel de Conhecimento da estrutura existente (Tabela 4.4).

Tabela 4.4 — Nivel de Conhecimento em fungdo da informagdo disponivel e correspondentes métodos de analise
permitidos e fatores de confianca para edificios em alvenaria (adaptado de [OPCM 3274/3431, 2003]).

, . Métodos
Nivel de . Pormenores | Propriedades dos Fatores de
. Geometria . . . de .
conhecimento Construtivos Materiais . Confianga
Analise
In desin- | In igacoes in-si
LC1 .spggo.em vest{ga.goe5| situ Todos 135
situ limitadas limitadas
Levantamento i Extensivas
LC2 Extensivase | EXTEMBIVAS = 1 1440 1,20
Estrutural exaustivas investigagoes in-situ
inspecdes in- Exaustivas
LC3 . . e Todos 1,00
situ investigacdes in-situ

Os pormenores construtivos que devem ser inspecionados sdo os seguintes:

— Qualidade da conexado entre paredes ortogonais;

— Qualidade de conexdo entre elementos horizontais e verticais e possivel
presenca de vigas de cintagem ou outros elementos de conexao;

— Existéncia de lintéis estruturalmente eficientes sobre aberturas;

— Presenca de elementos estruturais capazes de compensar os impulsos
horizontais eventualmente existentes;

— Presenca de elementos vulneraveis, estruturais e ndo estruturais;

— Tipologia das alvenarias (pano simples ou duplo, com ou sem conexdes
transversais, etc), e suas caracteristicas construtivas (construcdo em tijolo ou
pedra, regular ou irregular, etc).

Deve ser dada também uma especial atengdo a avaliacao da qualidade da alvenaria. A
analise e avaliacdo das caracteristicas mecanicas da alvenaria é o ponto de partida
para uma avaliacdo do comportamento estrutural das construcbes face as acdes
estaticas e dinamicas.

Devem ainda ser efetuadas as investigacOes experimentais para a caracterizacdo da
argamassa (tipo de ligacdo e agregado, o racio de agente de ligacdo/agregado, nivel de
carbonizac¢do), da pedra e do tijolo (caracteristicas mecanicas/fisicas).

Para os valores de calculo das resisténcias dos elementos de alvenaria, devem utilizar-
se os valores médios das propriedades dos materiais divididos pelo Fator de Confianca
(de acordo com o Nivel de Conhecimento) ou os valores obtidos através de ensaios
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experimentais de caracterizacdo mecanica, caso tenham sido realizados, também
divididos pelos respetivos fatores de confianca.

Relativamente aos métodos de andlise, o EC8 (parte 3) e o OPCM 3274 consideram
quatro métodos para andlise das estruturas: analises lineares, estdticas ou dinamicas e
analises ndo lineares, estdticas ou dindmicas. O EC8 impde para aplicacdo das analises
lineares algumas exigéncias (sendo a de pisos rigidos a mais condicionante), o que
resulta que na maior parte das situacdes de avaliacdo da capacidade sismica de
estruturas de edificios antigos em alvenaria seja necessdrio recorrer a métodos nao
lineares. Este tipo de analise supde um Nivel de Conhecimento da estrutura apenas
possivel com testes e inspecdes mais detalhadas e, consequentemente, mais
intrusivas, conduzindo a um aumento do custo do projeto de reabilitacdo estrutural
[Casanova et al., 2010].

O OPCM 3274 sugere alguns valores de referéncia (valores médios) das propriedades
mecanicas para diferentes tipos de alvenaria, atendendo a sua tipologia e qualidade do
material (Tabela 4.5).

Na andlise estrutural do caso de estudo desta dissertacdo assumiu-se um nivel de
conhecimento LC2 e considerou-se que a tipologia da alvenaria das paredes resistentes
exteriores é “Alvenaria de pedra ndo aparelhada com parametros de espessura
limitada e nucleo interno”.

4.4 Critério de verificacio de seguranca estrutural para a acao
sismica

Na avaliacdo da seguranca de estruturas de alvenaria, hd que contabilizar os
fenédmenos de instabilidade e colapso no plano das paredes e na direcdo perpendicular
ao seu plano. As paredes alinhadas com a direcao da a¢ao sismica funcionam no seu
plano, que é o modo de funcionamento onde as paredes apresentam mais resisténcia
ao corte, e sdo aquelas que absorvem a maior parte das forcas de inércia que se geram
durante o sismo. As outras, que funcionam fora do plano, absorvem uma pequena
parcela das forcas horizontais, exigindo sobretudo capacidade de deformacdo para
suportar sem colapsar os deslocamentos impostos pela a¢do sismica. No caso de uma
verificacdo mais exaustiva, é necessario ter em atencdo o comportamento dos
elementos da estrutura para fora do seu plano, mas para uma primeira abordagem
pode ser suficiente o estudo das paredes alinhadas com a direcdo da ac¢do sismica.
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Tabela 4.5 — Valor de referéncia das propriedades mecanicas para diferentes tipologias de alvenaria (adaptado de

[OPCM 3274/3431, 2003])

Tipologia da alvenaria I fo E G w
polog (N/em?) | (N/em?) | (N/mm?) | (N/mm?) | (kN/m?)

. . 60 2.0 690 115

Alvenaria de pedra irregular 90 3 1050 175 19

e | o | a5 | w0 | m |,
n P s 0 £5p 115 5.1 1440 240

limitada e nucleo interno

Alvenaria de pedra aparelhada com 150 5.6 1500 250 2
boa ligacao 200 7.4 1980 330

Alvenaria de pedra macia (tufo, 80 2.8 900 150 16
calcario, etc) 120 4.2 1260 210
. 300 7.8 2340 390

Alvenaria de pedra regular 400 9.8 2820 470 22

Alvenaria de tijolo e argamassa de 180 6.0 1800 300 18
cal 280 9.2 2400 400

o orgamacss dmentic (o duple | 380 | 24| 2800 | se0 |
& -aup 500 32 3600 720

UNI)

Alvenaria de tijolo vazado 460 30.0 3400 680 12
(percentagem de perfuracdes < 45%) 600 40.0 4400 880

A de oo o | o | a0 | s | w0 |
J perp A 400 13.0 3300 550

(percentagem de perfuracdes < 45%)

(percentagom do porursgses onre | 150 |95 | 2200 | as0 |
45% e 65%) 200 12.5 2800 560

Alvenaria de blocos de betdo semi- 300 18.0 2700 540 14
preenchidos 440 24.0 3500 700

fn— Resisténcia média a compressao da alvenaria

T, — Resisténcia média ao corte da alvenaria

E — Valor médio do modulo de elasticidade

G — Valor médio do médulo de distorgao

w — Peso especifico médio da alvenaria
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4 Analise Elasticao Linear Tridimensional

A resisténcia das paredes de alvenaria, quando solicitadas por a¢Ges no seu plano,
pode ser condicionada por mecanismos de colapso por flexdo composta, por
fendilhagao diagonal e por deslizamento. De seguida, apresentam-se as formulagdes
de verificacdo de seguranca consideradas pela literatura para cada um destes modos
de rotura, também presentes na norma OPCM 3274.

Flexao composta: Para a quantificacdo da resisténcia a flexdo composta despreza-se a
resisténcia a tracdo da alvenaria. Através da Figura 4.5 é possivel avaliar o momento
fletor resistente (M,.4), e o respetivo esforgo de corte resistente (V,.4), tendo em conta
as dimensdes da parede e a intensidade da tensao vertical (o).

D/2 ' D/2

Figura 4.5 — Esquema de forgas no painel da parede devido a flexdo composta no seu plano [Magenes et. al.,
2000].

M=P.e )
p M =gy.D.t.e
Og = —
bt > Mrd 0'0.D2. (1 _ 0-0 ) (45)
P=a.k.f;t 1 p 2 k. fq
=—(D——
5 e=70= 77
e=D—-———=
2 2 )
em que:

0, € atensdao normal de compressdo na sec¢ao;

fa € atensdo maxima de compressao (valor de dimensionamento);
D é alargura da parede;

t é a espessura da parede;

k é o fator de assimilacdo da distribuicdo da tensdo normal (0,85), que tem em conta o
facto do diagrama de tensGes normais ndo ser retangular.
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4 Anélise Elastica Linear Tridimensional

O correspondente esforco transverso resistente é dado pela inclinagdo do diagrama de
momentos e é obtido pelo quociente entre o momento resistente (M,q) e a distancia a
sec¢ao de momento nulo:

Mrq = Vra-Ho 0o. D% t o
Via = (1- )
M = 0o. D%t [ o v 2.Hy k. fa (4.6)
rd — 2 ( k.fd)
em que:

0, € atensdao normal de compressdo na sec¢ao;

faq € atensdo maxima de compressao (valor de dimensionamento);
D é alargura da parede;

t é a espessura da parede;

H, é distancia da sec¢ao de momento nulo.

Fendilhacdo Diagonal: A resisténcia ao corte resultante do mecanismo da fendilhacao
diagonal pode ser quantificada com base na formulagdo proposta por Turnsek
[Turnsek et al., 1980]:

v 1,5.Cg.D.t (4.7)
f=%;1,0§f§1,5 (4.8)

em que:

0, € atensdao normal de compressdo na sec¢ao;
D é alargura da parede;

t é a espessura da parede;

C, é a coesao do material;

& é arelagdo entre a altura e largura do nembo;
H é a altura do nembo.

Deslizamento: A resisténcia ao corte resultante do mecanismo de deslizamento pode
ser quantificada com base em modelos de Mohr-Colomb, como preconizado para
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4 Analise Elasticao Linear Tridimensional

alvenarias novas pelo Eurocédigo 6 (EC6) [EC 6, 2005] e pelo OPCM 3274. Das relagGes
da Figura 4.6, é possivel deduzir o esforgo de corte resistente:

M=P. ¢ e D3
sk

: P
et HAANHARS

1 V

D

S =
p2 ' D2
< >t =

2000].

T=C, +o.tan¢g \
=2
Dt > V=D.t.C,+ P.tan¢
P
7T 1,5.C,, + 0o. tand
: ,D. oy. tan
J Vg = “3_H;’ .D.t (4.9)
1+27Cu
. N
D D
e=D—=—— \ D V.H,
2 3 D =3.(=—
> (2 P)
M =V.Hy=P.e

em que:

0o € atensdao normal de compressdo na secgao;
D é alargura da parede;

t é a espessura da parede;

H, é distancia da sec¢ao de momento nulo.

C,, € a coesdao do material;

¢ é o angulo interno de resisténcia ao corte;

No caso de lintéis, entre janelas, com pequenas dimensbes (Figura 4.7), o colapso
ocorre por um mecanismo de corte puro cuja resisténcia é mobilizada apenas pela
coesdo do material. Nesse caso a resisténcia ao corte pode ser quantificada através da
seguinte expressao:
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4 Anélise Elastica Linear Tridimensional

Vg = A.Cy (4.10)
em que:
A é a drea de interface entre os nembos e lintél;

C, é a coesdao do material.

Nembo o Nembo

Figura 4.7 — Interface entre os nembos e lintéis para o cdlculo do esforgo trasnverso resistente [OPCM 3274,
2003].

Na avaliacdo da seguranca sismica do caso de estudo através de uma andlise elastica
linear tridimensional apenas se considerou a verificacdo relativamente ao corte, pois o
estudo, nesta dissertacdo, é ainda simplificado e procura-se apenas fazer uma
avaliacdo global da segurancga ssmica do edificio.

4.5 Caso de Estudo - Modelagao

A estrutura do edificio em estudo é constituida por elementos horizontais em madeira
(pavimentos) e elementos verticais em alvenaria de pedra e de tijolo (paredes
exteriores e interiores). Procedeu-se a modelacdo dos elementos planos, paredes e
pavimentos, através de elementos finitos tridimensionais com comportamento de
casca.

Na Figura 4.8 encontra-se um corte transversal do modelo onde se evidenciam
algumas lajes e paredes do modelo.

Figura 4.8 — Modelo computacional do edificio.

Durante a modelacdo adotaram-se algumas simplificacbes e hipdteses de forma a
tentar uma boa aproximacao entre o modelo e a realidade.
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4 Analise Elasticao Linear Tridimensional

Considerou-se uma baixa rigidez de flexdo nos elementos finitos que simulam as
paredes, para que no modelo de elementos finitos ndo absorvam momentos
perpendicularmente ao seu plano (my;), tal como acontece na realidade. Devido a
baixa resisténcia a tracdo que as paredes apresentam, ndo tém capacidade para
absorver os momentos atuantes mj;.

Assumiu-se que as lajes funcionam segundo a sua menor diregdo, tendo-se libertado e
sua rigidez a flexdo na direcdo contrdria (Figura 4.9).

SAGUAD

Figura 4.9 — Funcionamento a flexao das lajes dos pisos do edificio.

As paredes e as lajes foram simuladas com comportamentos distintos embora ambas
tenham sido modeladas através de elementos de casca. Nas lajes considerou-se a sua
rigidez a flexdo ao passo que nas paredes essa rigidez foi desprezada.

Ao considerar-se uma ligacdo rigida entre lajes e paredes no modelo, ocorre a
propagacao da deformacao por flexao das lajes, que é irrealista, e resulta em esforcos
nas paredes. Deste modo, libertou-se a rigidez nas zonas de ligacdo entre lajes e
paredes através da colocacdo de bandas sem rigidez a flexdao. Assim, as lajes
apresentam uma deformacdo livre relativamente as paredes, n3ao ocorrendo a
propagacao de esforcos das lajes para as paredes. Na Figura 4.10 encontra-se uma
imagem representativa dessa banda e dos elementos de laje.

Com base nas Tabelas Técnicas [Brazdo et al.,, 1993]) e de acordo com o RSA
(habitacdes em que a compartimentacdo esteja perfeitamente definida e em que os
compartimentos ndo excedam areas da ordem de 20m?), consideraram-se os seguintes
valores de cargas e sobrecarga de utilizagdo nas lajes:

— Restante carga permanente (piso) - 1.5 kN/m2;
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— Restante carga permanente (esteira) - 0.5 kN/m?;
— Sobrecarga de utilizagdo (piso — = 0.2) — 1.5 kN/m?;
— Sobrecarga de utilizago (esteira — {, = 0) — 0.5 kN/m?%;

Elementos sem
rigidez a flexao

Elementos de Laje

Figura 4.10 — Bandas sem rigidez a flexdo na ligagdo de lajes e paredes.

Consideraram-se os valores indicados na Tabela 4.6, para as caracteristicas mecanicas
dos materiais no modelo.

Tabela 4.6 — Propriedades dos materiais.

Material Moédulo de Coeficiente de | Peso VolUumico Massa
Elasticidade (E) (GPa) | Poisson (v) (Y) (KN/m?) | Volimica (p)
, Pedra 1,74 0,2 22 2,24
Alvenaria —
Tijolo 1 0,2 14,6 1,49
Madeira 3,5 0,2 4,5 0,46

O valor do médulo de elasticidade considerado para a alvenaria de pedra foi retirado
da Tabela 4.5, fazendo uma média entre os valores sugeridos para “Alvenaria de pedra
aparelhada com boa ligacdo”.

Os valores considerados para as propriedades mecanicas da madeira foram obtidos
com base em valores das Tabelas Técnicas [Brazado et al., 1993], considerando-se que o
pavimento tem 0,2m de espessura e é constituido pelo conjunto (solho (0,022m), vigas
de madeira, teto composto por estuque e ripas), com um peso préprio de 0,9KN/m’ e
gue as vigas de madeira se encontram afastadas entre si de 0,42m. Os restantes
valores foram adoptados de Branco [Branco, 2007], sendo estes calibrados com
ensaios de caracterizacdo dindmica de um edificio “Gaioleiro”.

Na quantificacdo da acdo sismica, segundo o EC8, consideraram-se os dois tipos de
sismo previstos no regulamento: Sismo tipo | e Sismo tipo Il, quantificados através dos
respetivos espetros de resposta. Admitiu-se que o terreno é do tipo A e que a
estrutura apresenta um coeficiente de amortecimento de 5%. Considerou-se para o
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edificio um coeficiente de comportamento relativo a esforcos de 1.50, valor
referenciado no EC6 e foi considerada a combinagao de a¢des sismica de acordo com o
ECS.

4.5.1 Resultados do modelo de elementos finitos no caso de piso flexivel

4.5.1.1 Frequéncias e modos de vibragdo

Realizou-se uma andlise modal do modelo de elementos finitos e obtiveram-se os
periodos e frequéncias que caracterizam os diferentes modos de vibracdo da
estrutura. Na Tabela 4.7 apresentam-se os primeiros doze modos de vibracdo, com os
respetivos fatores de participagdo e, nas Figuras 4.11, 4.12 e 4.13, a representagao dos
principais modos de vibragdo. Dos resultados da Tabela 4.7, verifica-se que o primeiro
modo de vibragao é uma translagdo em torno do eixo X, associado a uma frequéncia
propria de 2,679 Hz. Tendo em conta que neste trabalho ndo se efetuou uma
calibracdo dos resultados do modelo, procurou comparar-se o valor obtido para a
frequéncia fundamental com o edificio “Gaioleiro” situado em Lisboa, de seis pisos,
estudado por Branco [Branco, 2007], que apresenta muitas semelhancas ao caso de
estudo deste trabalho, para o qual se obteve experimentalmente uma frequéncia
fundamental de 2,34 Hz (correspondente a uma translacdo em torno do eixo X). Este
valor é préximo do valor obtido com o referente modelo de elementos finitos,
considerando-se, portanto, que o modelo é suficientemente realista e que ndo ird
comprometer a continuidade dos estudos.

Tabela 4.7 — Modos de vibragao.

Modo Periodo | Frequéncia Factores de participacao

(s) (Hz) Ux Uy Uz
1 0,373 2,679 40,20 0,05 -0,01
2 0,230 4,343 -0,95 -0,04 -0,01
3 0,228 4,380 0,93 -0,22 -0,01
4 0,224 4,472 -0,16 0,46 0,00
5 0,216 4,638 0,06 40,57 0,33
6 0,190 5,258 -1,72 -0,06 -0,00
7 0,190 5,261 0,63 -0,10 -0,00
8 0,190 5,261 0,04 -0,26 0,01
9 0,190 5,271 -0,90 -0,01 0,00
10 0,190 5,274 0,36 0,04 -0,01
11 0,182 5,504 -1,09 -0,04 -0,00
12 0,181 5,525 0,73 -0,02 -0,00
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4 Anélise Elastica Linear Tridimensional

Figura 4.11 — Modo de vibragdo 1 (translagdo em torno de X).

Figura 4.12 — Modo de vibragdo 3 (torcdo).

Figura 4.13 — Modo de vibragdo 5 (translagdo em torno de Y).
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4.5.1.2 Esforgos nas paredes

Na Figura 4.14 apresentam-se os varios alinhamentos de paredes em planta e na
Tabela 4.8 encontra-se o somatério das reagdes horizontais nos apoios das paredes, ao
nivel da cota z=0, usualmente designadas por forcas de corte basal para cada
alinhamento de parede. Dos resultados apresentados na Tabela 4.8, constata-se que as
paredes mais solicitadas sdo as de fachada e as de empena (alinhamentos A, I, 1 e 11),
isto é, as paredes em alvenaria de pedra e de espessura superior, que sdo, as paredes
mais rigidas do edificio. Nas Figuras 4.15 e 4.16 apresentam-se os digramas de tensdes
de corte (012) na fachada principal (alinhamento 1) e na empena (alinhamento A),
respetivamente. Da andlise das Figuras 4.15 e 4.16, observa-se que as zonas junto das
aberturas sdo as mais esforcadas, mas que as zonas dos pisos mais elevados sdo as
mais solicitadas que as dos pisos inferiores.

A B CDEFOG H I

| | 11 | 11 | I 11

SAGUAD 7

Figura 4.14 — Alinhamentos das paredes em planta.
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Tabela 4.8 — Forgas de corte basal segundo a dire¢do do alinhamento de parede.

Alinhamentos | FH (kN)

1584
175
132

55
129
53
149
173

1574

1194
244
215
110
159
106
207
205
174

10 162

11 1287

>

Clo|IN[Oo|LPRWINIRP|I—IOMMOO|®m

Figura 4.15 — Tensdes de corte o,, na Fachada Principal (alinhamento 1).
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Figura 4.16 — Tensdes de corte 0;, na Empena (alinhamento A).
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Procurando determinar, a partir dos resutados do modelo SAP2000, uma distribuicdo
de forcas ao nivel dos pisos com o mesmo significado do das forcas estdticas
equivalentes - forgas laterias do EC8 (F)), isto é, forcas que aplicadas ao nivel dos pisos
tenham efeitos equivalentes a a¢do sismica. Assim, determinaram-se as resultantes
das tensGes de corte 61, nos ndés dos elementos finitos dos alinhamentos dos pisos.
Para cada piso considerou-se a resultante das tensdes de corte nesse alinhamento o
qual foi deduzido da intensidade da resultante das tensdes de corte no piso superior
(Figura 4.17). Estas forcas estaticas equivalentes obtidas pela analise do modelo
SAP2000, serdo designadadas doravante por forcas laterais SAP2000. Na Tabela 4.9
apresentam-se os resultados obtidos e na Figura 4.18 a sua representacao grafica.

F5"=F5
—_—>

F4 = F4* - F5*
—_—>

F4"
—_—

F3=F3* -F4*
e

F3”
—_—

F2=F2% -F3*
_—

F2’
—

F1=F1% -F2*
_—

F1”

Figura 4.17 — Distribui¢do das forgas laterais SAP2000 na fachada principal do caso de estudo.
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Tabela 4.9 — Resultante de tensdes de corte ao nivel de cada piso da fachada principal.

Nivel | Cota (m) Fi (kN)
0 0 0
1 3,5 118,7
2 6,9 241,3
3 10,1 328,3
4 13,1 325,3
5 16,1 160,0
18
16 -
14 -
_ 12
E 10 -
6 .
4 -
2 .
0 T T T )
0 100 200 300 400
Forga (KN)

Figura 4.18 - Distribuicdo das forgas laterais SAP2000 em altura na fachada principal.

A distribuicdo das forgas de corte na fachada principal do caso de estudo assemelha-se
a uma distribuicdo triangular invertida, isto é, uma forca proporcional ao produto da
massa pela altura do piso. A partir da cota z=11m ha uma diminuigdo da intensidade da
forca que pode ser explicada pela diminuicdo da massa nos ultimos pisos. Tendo em
conta esta constatacdo, na andlise nao linear da fachada principal do edificio que se
realiza no capitulo seguinte considerou-se a distribuicdo triangular invertida.

4.5.2 Resultados do Modelo no Caso do Piso Rigido

O estudo do edificio considerando a hipdtese de piso rigido justifica-se pois esta pode
ser uma das intervencées a realizar no ambito do reforco sismico do edificio. Assim,
considerou-se importante avaliar as alteracdes ao nivel dos esfor¢cos da parede que
essa alteracdo pode conduzir. As tabelas e figuras que se apresentam a seguir
consideram as hipdteses de piso rigido e piso flexivel. Na Tabela 4.10 apresentam-se as
forcas de corte basal e nas Figuras 4.19 e 4.20 as tensGes de corte na fachada principal
e empena, respetivamente. Na Tabela 4.11 e na Figura 4.21 apresentam-se ainda as
forcas de corte ao nivel de cada piso e a sua distribuicdo na fachada principal,
respetivamente.
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Tabela 4.10 - Forgas de corte basal na direcdo do alinhamento de parede (piso rigido a esquerda e flexivel a
direita).

Alinhamentos | FH (kN) Alinhamentos | FH (kN)
A 1654 A 1584
B 176 B 175
C 130 C 132
D 45 D 55
E 133 E 129
F 44 F 53
G 149 G 149
H 177 H 173

| 1657 | 1574
1 1257 1 1194
2 237 2 244

3 207 3 215

4 111 4 110

5 155 5 159

6 104 6 106

7 202 7 207

8 105 8 205

9 174 9 174
10 162 10 162
11 1430 11 1287

Figura 4.19 — Tensdes de corte o;, ao longo da fachada principal (Alinhamento 1) (piso rigido a esquerda e flexivel
a direita).
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Figura 4.20 — TensGes de corte o,, ao longo da empena (Alinhamento A) (piso rigido a esquerda e flexivel a
direita).

Tabela 4.11 - Forgas de corte ao nivel de cada piso da fachada principal (piso rigido a esquerda e flexivel a direita).

Cota (m)

Nivel | Cota (m) Fi (kN) Nivel | Cota (m) Fi (kN)
0 0 0 0 0 0
1 3,5 50,9 1 3,5 118,7
2 6,9 262,5 2 6,9 241,3
3 10,1 361,7 3 10,1 328,3
4 131 363,6 4 13,1 325,3
5 16,1 196,8 5 16,1 160,0
20 ~ 20 -
15 - 15 -
10 - %10 .
c | 3
5 -
0 I ' ' : 0 T T T )
0 100 200 300 400 0 100 200 300 400
Forga (KN)
Forga (KN)

Figura 4.21 — Distribuicdo das forgas laterais SAP2000 em altura na fachada principal (piso rigido a esquerda e
flexivel a direita).

Analisando a Tabela 4.10 verifica-se que as paredes mais rigidas, as das fachadas e a
das empenas, absorvem a maior parte da forgca sismica, como seria de esperar. No
entanto, observa-se que, considerando diafragma rigido ao nivel dos pisos, as paredes
mais rigidas sao mais esforcadas do que as mesmas paredes no caso de piso
deformavel e que as paredes intermédias absorvem menos esforcos relativamente ao
modelo no caso de piso flexivel.
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Observando a Tabela 4.11 e a Figura 4.21, verifica-se que a distribuicdo de forgas da
fachada principal é idéntica nas duas situagbes, sendo aproximadamente triangular
invertida.

Por ultimo, no modelo de elementos finitos, isolou-se a fachada num modelo
bidimensional, eliminando todos os elementos que se ligam a mesma (pavimentos e
paredes ortogonais) e aplicaram-se as forcas laterais SAP2000, na condicdo de
diafragma rigido ao nivel dos pisos. Na Figura 4.22, representa-se o diagrama de
tensdes de corte obtido dessa forma, juntamente com o diagrama de tensdes de corte
obtido com o modelo completo tridimensional (Figura 4.19) na condi¢do de piso rigido.
Da Figura 4.22, verificou-se que a distribuicao de tensdes é idéntica nas duas situagdes.
No entanto a intensidade das forcas é superior quando se liberta a parede do restante
edificio.

Figura 4.22 — TensOes de corte 6,, na fachada (bidimensional a esquerda e tridimensional a direita).

Na Figura 4.23 apresenta-se o diagrama de tensdes de corte, isolando igualmente a
fachada, mas, ao invés de se aplicarem as forcas laterais SAP2000, aplicam-se as forcas
laterias do EC8, calculadas na Tabela 4.12. O EC8, o regulamento italiano OPCM 3273 e
o portugués RSA definem as forgas estaticas equivalentes da seguinte forma:

Wi.h;
Fi = Pyt (4.11)

em que:

F; é a forga estética equivalente no nivel i;
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Fy é a forca horizontal total (corte basal);
W; é o peso mobilizado no nivel i;
h; é a cota no nivel i.

Admitindo que os efeitos das massas dos pisos se faz sentir apenas nas paredes que
Ihes sdo proximas, isto é,que os pavimentos ndo apresentam rigidez no seu plano
suficiente para serem considerados rigidos, no calculo das forcas estaticas
equivalentes pela expressao anterior o peso W; mobilizado pela parede ao nivel do
piso i resulta da area de influéncia dessa parede. No presente trabalho admite-se esta
hipdtese sempre que se considera o cdlculo de forcas estaticas equivalentes pela
expressao do EC8.

Analisando a Figura 4.23, verifica-se que as distribuices de tensGes de corte sdo
idénticas, quer tenham sido calculadas através das forcas laterais do EC8 ou das forgas
laterais SAP2000 para a situacgdo de piso rigido.

Figura 4.23 - Diagrama de tensées de corte 0;, ao longo da fachada isolada (forgas laterais do EC8 a direita e
forgas laterais SAP2000 a esquerda considerando piso rigido).

Tabela 4.12 - Forgas laterais do EC8.

Pisoi | hi(m)| W, sarede (KN) Wi piso (KN) Wi toral (KN) | Fi/Fh
Piso 1 3,5 569,5 30,1 599,5 0,08
Piso 2 6,9 546,2 30,1 576,3 0,16
Piso 3 10,1 499,7 30,1 529,8 0,21
Piso4 | 13,1 453,2 30,1 483,3 0,25
Piso 5 16,1 453,2 30,1 483,3 0,30
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4.5.3 Verificacdao de Seguranca - Analises Simplificadas

4.5.3.1 Verificagdo de seguranga global

Em primeiro lugar procurou-se efetuar uma analise global determinando a tensao
média de corte instalada nas paredes de alvenaria devido a ac¢ao simica e comparar
esse valor com a resisténcia ao corte das paredes. A comparacdo desses resultados
possibilita uma primeira avaliacdo sobre a seguranca ao corte da estrutura. Na Tabela
4.13 apresentam-se os valores das forgas de corte basal segundo cada uma das
dire¢Ges principais do edificio, FH, x e FH, y e o peso total da estrutura para a
combinagdo quase permanente de agdes (FV), correspondentes a ag¢do sismica
regulamentar pelo EC8 e a uma reducdo de 35% dessa acdo sismica regulamentar,
conforme sugerido pela norma italiana OPCM 3274 para edificios antigos. De facto,
fara sentido considerar um nivel de seguranca mais reduzido em edificios de valor
patrimonial, com o objetivo de diminuir o impacto das intervencdes de reforco
[lcomos, 2003].

Tabela 4.13 — Forga de corte basal e o peso total da estrutura para a combinagao quase permanente de a¢oes
segundo o EC8.

1 o,
agégosl{c;:rjl?ca 65% da acdo
do ECS sismica do EC8
FV (kN) 22271 22271
FH, x (kN) 4024 2616
FH, y (kN) 4063 2641

Assumindo para o célculo da forca de corte resistente um modelo de Mohr-Coulomb, a
forca de corte resistente em cada uma das direcdes é dada pelo produto da resultante
das forgas verticais pelo coeficiente de atrito (tg ¢, em que @ é o angulo de atrito). No
entanto, nesta analise simplificada admitiu-se um coeficiente de atrito de 0,562 (valor
médio), o qual foi dividido pelo coeficiente de seguranca material y,,=2 e pelo fator de
confianca correspondente a LC2 (1,2), resultando tg ¢=0,23.

Refira-se que na opinido do autor este valor podera ser extremamente penalizado para
a analise de estruturas de alvenaria resistente. De facto, a norma OPCM 3274 indica
que o valor de cdlculo da resisténcia devera ser obtido a partir das resisténcias médias
divididas pelo respetivo fator de confianca (1,2).

Neste estudo simplificado, considerou-se o valor de seguranca material y,=2 no
calculo da resisténcia, mas no estudo mais detalhado que realiza no capitulo 5,
referente a andlise ndo linear, assumiu-se o valor médio obtido no @mbito do projeto

> Valor que resultou da analise dos valores obtidos nos ensaios de corte em paredes de alvenaria de
pedra realizados no IST no ambito do projeto SEVERES (www.severes.org)
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SEVERES (www.severes.org) para a quantificacdo das resisténcias das propriedades dos

materiais dividido pelo fator de confianga correspondente a LC2 (1,2), conforme
indicado no OPCM 3274.

Nesta analise simplificada ndo se seguiu na totalidade a regulamentacdao do OPCM
3274 visto esta indicar um coeficiente de comportamento relativo a esforcos de 3,
valor que na opinido do autor parece excessivo. Assim, procurou-se a situacao
intermédia entre o EC6/EC8, que nao abrange especificamente a analise de edificios
antigos em alvenaria, e o OPCM 3274, que abordando esses edificios refere um
coeficiente de comportamento relativo a esforgos que nao parece ser compativel com
a defini¢cdo da agao sismica em Portugal de acordo com o EC8.

Assumindo os pressupostos anteriores, a forga resistente em cada direcao foi o valor
de 5122 kN, o qual é superior a FH, x e FH, y nas duas hipdteses regulamentares
consideradas na Tabela 4.13, verificando-se portanto, a seguranga a nivel global.

Apesar da seguranca global ter sido verificada no plano das paredes, ndo significa que
esta seja verificada na realidade, pois considerou-se que as paredes apenas se
comportam no proprio plano. No entanto, sabe-se que as paredes se comportam para
fora do seu plano devido sao comportamento flexivel dos pavimentos, o que exija a
que se tenha de realizar também uma verificagdo de seguranca fora do plano das
paredes. No caso em estudo admitiu-se que na acdo de reforco e reabilitacdo
estrutural seriam tomadas as medidas necessarias para promover a rigidificacdo de
pisos e a ligagdo entre paredes e pavimentos, isto é, eliminando a liberdade das
paredes fletirem para fora do seu plano.

4.5.3.2 Verificacdo de seguranca por alinhamentos de parede

Apds a verificagcdo global de seguranca descrita no ponto anterior, fez-se uma outra
verificacao, também em termos médios, para cada alinhamento de parede. Pretendeu-
se identificar quais os alinhamentos de parede mais condicionantes. Na caracteriza¢ao
da resisténcia ao corte adotou-se a lei de Coulomb em que a tensao tangencial maxima
admissivel (t.q) é dada por:

Trq = 0p.tge + Cu (4.12)

em que:

0y € a tensao normal de compressao;
¢ é o angulo de atrito interno;

Cu é a coesdo.
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A verificacdo de seguranca consitiu na comparacdo da forca de corte resistente (F.q)
com a forga sismica (FH;). FH; foi obtida pela resultante das tensdes de corte (01;) para
cada alinhamento de parede. A forga resistente, F,q, obteve-se com base na expressao
4.12. No calculo de F,q também foi necessdrio determinar a forca vertical FV;, que é a
resultante da integracdo das tensdes de compressdo nas paredes (0,,) a cota z=0, para
a combinagdo quase permanente de agdes. Nos calculos, considerou-se um valor
médio para a coesdao de 0,065MPa (valor retirado do OPCM 3274) e dividiu-se pelo
fator de confianga LC2 (1,2), obtendo o valor de 0,054MPa.

Na Tabela 4.14 apresentam-se os resultados da verificagdo global de seguranc¢a ao
corte correspondentes a agao sismica regulamentar pelo EC8 e a uma redugao de 35%
dessa acdo sismica regulamentar, para as paredes alinhadas segundo X e Y (ver a sua
disposicdo em planta na Figura 4.12), considerando as medidas necessarias de reforco
ao nivel dos pisos (diafragma rigido).

Tabela 4.14 - Verificagdo global de seguranga considerando diafragma rigido ao nivel dos pisos.

100% da agao 65% da agdo
sismica do EC8 sismica do EC8
Alinhamentos | FV;(kN) [ FH;(kN) [ FV;(kN) [ FH;(kN) [ F.q(kN)

A 5038 1654 5038 1075 2167
B 756 176 756 114 373
C 668 130 668 85 306
D 166 45 166 29 59
E 396 133 396 86 205
F 166 44 166 29 60
G 660 149 660 97 303
H 750 177 750 115 372
I 5039 1657 5039 1077 2167
1 2853 1257 2853 817 1193
2 455

3 279

4 218

5 265

6 391

7 273

8 375

9 327
10 256
11 3035
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Da anadlise da tabela 4.14, verifica-se que considerando 100% da acdo sismica
regulamentar, as paredes orientadas segundo X ndo verificam a seguranga
(alinhamento 1 a 11).

Refira-se que era expectavel que as paredes orientadas segundo X apresentassem mais
problemas estruturais que as orientadas segundo Y, uma vez que a sua resisténcia é
inferior, pois apresentam espessuras idénticas e um comprimento inferior ao das
paredes orientadas segundo Y. Embora as paredes orientadas segundo X sejam em
maior numero do que as orientadas segundo Y, esse facto ndo compensa a referida
diferenga de comprimentos. No entanto, a maioria das paredes verificam a seguranca
ao corte no seu préprio plano, considerando apenas 65% da agdo sismica
regulamentar, de acordo com o proposto na norma OPCM 3274 para edificios antigos
de alvenaria. As paredes que nado verificam a seguranca nesta hipdtese sdo as
correspondentes aos alinhamentos 2, 3, 7, 8 e 10. Pensa-se que a adogao de 100% da
acdo sismica regulamentar para este tipo de edificios possa ser excessiva, pois trata-se
de edificios antigos de valor patrimonial, que de acordo com o OPCM 3274 pode-se
considerar uma reducao até 35% do valor da acdo sismica regulamentar para este tipo
de edificios.

Ainda assim, os resultados obtidos indiciam que o edificio terd alguns problemas
estruturais no caso de ocorréncia de sismo e serd recomenddvel a realizacdo de
estudos mais detalhados para obter uma melhor estimativa da seguranca sismica do
edificio.

4.5.4 Conclusoes

Este capitulo teve como objetivo uma primeira abordagem de avaliacao da resisténcia
sismica do edificio em estudo.

Concluiu-se que na condicdo de diafragma rigido ao nivel dos pisos, as paredes mais
espessas e portanto mais rigidas e mais resistentes sdo mais solicitadas do que no caso
de piso flexivel, havendo um alivio das paredes menos espessas, isto é, paredes menos
rigidas e menos resistentes. Este facto é bom do ponto de vista do comportamento
sismico do edificio, pois permite uma melhor redistribuicao estrutural de esforcos.

Concluiu-se também que os locais mais esforcadas nas fachadas e empenas sdao as
zonas entre aberturas, sendo que os esforcos vao diminuindo em altura, sendo nos
ultimos pisos bastante mais baixos, devido a dimininuicdo da massa.

Relativamente a distribuicdo das forcas de corte ao longo da fachada principal do
edificio estudado obtidas através das andlises dinamicas lineares por espetro de
resposta, chegou-se a conclusdo que esta se aproxima da distribuicdo triangular
invertida obtida pelo método das forcas estaticas equivalentes do RSA e do EC8. No
proximo capitulo 5 (Andlise Ndo Linear Bidimensional) considerar-se-a a distribuicdo
das forgas laterais do EC8.
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Considerando 100% da ac¢do sismica regulamentar definida no EC8 como primeira
hipétese e uma reducdo de 35% dessa agdo sismica como segunda hipdtese (redugao
que pode ser considerada de acordo com a norma OPCM 3274 em edificios antigos de
alvenaria) e estabelecendo uma verificacdo global de seguranca, com base nas forgas
de corte basal, concluiu-se que a estrutura satisfaz globalmente a seguranga para as
duas hipoteses. Relativamente a seguran¢a ao corte nos varios alinhamentos de
parede, concluiu-se que as paredes orientadas segundo X ndo verificam a seguranca
quando se considera 100% da acao regulamentar sismica, ao passo que as paredes
segundo Y verificam a seguranca para a totalidade da acdo sismica regulamentar, o
gue permite concluir que o edificio apresenta uma maior rigidez na direcdo Y. As
paredes orientadas segundo a direcdo Y apresentam um comprimento superior e
espessuras aproximadamente iguais relativamente as paredes orientadas segundo X, o
que confere uma maior rigidez ao edificio na direcdo Y. Embora o numero de paredes
segundo a direcdo X seja superior ao numero de paredes segundo a direcdo Y, tal facto
ndo compensa essa diferenca de comprimentos. Considerando 65% do valor da acdo
sismica regulamentar, a seguranca ao corte é verificada para a grande maioria dos
alinhamentos de parede, a excecdao de cinco alinhamentos (2, 3, 7, 8 e 10)
correspondentes a paredes interiores orientadas segundo a diregao X.

E importante referir que a verificacdo de seguranca considerada foi feita ao nivel do
solo (z=0) e apenas teve em conta a resisténcia das paredes da estrutura, nao
contemplando, a capacidade de deformacdo das mesmas. Numa analise mais rigorosa,
a verificagdo relativamente as deformagdes também deveria ser efetuada, bem como
uma verificacdo de seguranca para as varias cotas do edificio.

Esta dissertacdo ndo tinha como objetivo a realizacdo de uma andlise elastica linear do
caso de estudo, mas sim uma analise mais avangada a fachada principal do edificio
(analise ndo linear bidimensional de pushover), que sera efetuada no capitulo 5, razdo
pela qual a verificacdo de seguranca efetuada neste capitulo foi bastante simplificada.
Porém, poderia ter-se usado uma metodologia mais completa, seguindo por exemplo a
metodologia proposta por Silva [Silva, 2011].
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5 Analise Nao Linear Bidimensional

5.1 Introducao

Neste capitulo pretendeu-se efetuar uma andlise estdtica nao linear a fachada
principal do edificio.

Nesta analise plana desprezam-se as a¢des fora do plano da fachada, admitindo-se que
tais ag¢bes sdo absorvidas pelas paredes que lhe s3ao ortogonais. Considera-se,
portanto, que todas as paredes do edificio, incluindo a fachada, estdo adequadamente
travadas e ligadas as paredes ortogonais e aos pavimentos. Estas ligacOes terdo,
eventualmente, que resultar de acdes de reforco estrutural que se consideram fora do
ambito desta dissertacao.

Dentro das abordagens referidas no capitulo 2 recorreu-se a macro-modelagdao, em
que as paredes sdo simuladas através de elementos de comportamento eldstico linear
ligados entre si por interfaces onde se concentra todo o comportamento ndo linear.
Esta modelacdo é orientada para casos praticos em que a rapidez e facilidade de
modelacdo sdo valorizadas em detrimento de algum rigor da modelacdo. O programa
de andlise estrutural SAP2000 permite modelar o comportamento ndo linear que
resulta das caracteristicas geométricas da estrutura ou das propriedades mecanicas
dos materiais.

Assim, uma parede de um edificio solicitada no seu plano pode ser modelada com
recurso a um portico equivalente em que cada nembo é representado por um Unico
macro-elemento, constituindo uma coluna. Os lintéis também s3o representados por
macro-elementos, constituindo as vigas. Deste modo, o modelo fica constituido por
colunas e vigas ligadas entre si através de elementos de ligacdo rigidos e rétulas
platicas, como exemplificado na Figura 5.1. O comportamento nado linear da estrutura
é considerado através das rotulas plasticas.

Um dos métodos de macro-modelagdao com pdrticos equivalentes mais utilizados é o
POR, que supde na sua versao melhorada [Tomazevic, 1978] [Tomazevic et al., 1990],
gue o colapso estrutural ocorre devido a um mecanismo de rotura, predefinido, num
dado piso. Este assume que a rotura ocorre somente nos nembos, e ndo permite que
esta aconteca num lintel.
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Figura 5.1 — Modelagdo de Pértico Equivalente [Pereira, 2009].

Para eliminar as simplificagdes do método POR, Magenes [Magenes et al., 2000]
avancou com uma outra formulacdo de pdrtico equivalente, designada pelo acréonimo
SAM, por ter sido implementada num programa numérico com o mesmo nome.

A formulacdo de pdrtico equivalente SAM, proposta por Magenes, é a formulacdo
usada no estudo efetuado deste capitulo.

O método SAM apresenta como principais diferencas a possibilidade de ocorréncia de
diversos mecanismos de colapso (Figura 5.2) num mesmo elemento (derrubamento
por flexao composta, fendilhagdo diagonal e deslizamento), possibilitando a ocorréncia
de rotura nas vigas. Estes requisitos sao:

— O modelo deve simular os principais mecanismos de rotura dos elementos da
estrutura, condicionados por critérios de resisténcia adequados;

— O equilibrio local e global deve ser respeitado, de modo a eliminar solucdes
erradas em termos de resisténcia ultima da estrutura;

— Deve ser procurado um compromisso adequado entre o detalhe e a
simplicidade do modelo;

— Deve ser deixada em aberto a possibilidade de facilmente se limitar danos nos
elementos, para se poder aplicar a filosofia dos Estados Limite.

Os mecanismos de rotura possiveis nos nembos e, por conseguinte, nas colunas que as
simulam, sdo o de derrubamento por flexdao composta, a fendilha¢dao diagonal e o
deslizamento.

Os mecanismos de rotura possiveis nas vigas sao o de derrubamento por flexao
composta e o de corte.
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Figura 5.2 — Mecanismos de rotura de um macroelemento de alvenaria [Magenes et al., 1995]: (a) Derrubamento
por Flexdo Composta; (b) Deslizamento, (c) Fendilhagdo Diagonal.

5.2 Definicao da Geometria do Modelo

De acordo com Dolce [Dolce, 1989] as colunas sdo constituidas por uma parte
deformavel e duas partes infinitamente rigidas em ambas as extremidades. A altura
eficaz corresponde a extensdao deformdvel (Figura 5.3), sendo calculada através da
seguinte expressao:

, 1 (H—-h) 5.1

em que:
Hsr € aaltura eficaz;

h' é a altura resultante das relacdes geométricas da Figura 20;
H é a altura entre pisos;

H,, H, sao Elementos de ligagao (rigidos);

D é a largura do elemento vertical.

As relacbes geométricas que permitem estabelecer uma correspondéncia entre os
nembos e as colunas do poértico equivalente encontram-se esquematizadas na Figura
5.3.

As vigas sdo deformaveis e ladeadas por barras rigidas de ligacdo, sendo necessario
definir um comprimento eficaz, que no caso de aberturas verticalmente alinhadas em
pisos consecutivos é igual ao comprimento da abertura (Figura 5.4 (a)) e no caso de
aberturas verticalmente desalinhadas em pisos consecutivos, o comprimento eficaz é
definido como se representa na Figura 5.4 (b), correspondendo a largura média entre
as aberturas superior e inferior.
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Figura 5.3 — Determinagao da altura eficaz das colunas [Pereira, 2009].

(b)

Figura 5.4 — Definigdo do comprimento eficaz das vigas quando as aberturas em pisos consecutivos sdo: (a)
alinhadas; (b) desalinhadas [Pereira, 2009].

5.3 Definicao dos Elementos de Comportamento Nao Linear

Os elementos mais utilizados nas andlises ndo lineares sdo rétulas plasticas. Tal facto
prende-se com a facilidade de modelacdo e com a simplicidade do modelo material
adotado. As rétulas plasticas permitem a modelacdao do comportamento de cedéncia e
pds-cedéncia de elementos de barra, através de parametros independentes para os
momentos, corte e esforgo axial.

No SAP2000, para cada grau de liberdade da rotula, é definida uma curva forca-
deslocamento ou momento-rotacdo que define o valor de cedéncia e a maxima
deformacdo plastica correspondente. A curva é tracada através da definicdo de 5
pontos (A-B-C-D-E), como se apresenta na Figura 5.5.
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Figura 5.5 — Curva forga-deformagao para definicdo do comportamento das rétulas [CUR, 1997].

A curva de resposta é definida por um tramo elastico A-B (Figura 5.5), em que a
deformacdo ocorre na barra, pois a rotula s6 admite deformacdes plasticas. A partir do
ponto B, ocorre a deformacdo plastica na rétula. Se a deformacdo ndo atingir o ponto
C, o descarregamento é elastico e segundo uma reta paralela a A-B. Atingindo o ponto
C, ocorre o colapso com uma perda brusca de resisténcia, C-D, e deformacdes
permanentes. O ponto D define o nivel de tensdo residual que permite um aumento de
deformacado até se atingir o colapso em E.

O comportamento das rétulas plasticas nas colunas difere do comportamento das
rotulas plasticas nas vigas. As colunas sdo modeladas com um comportamento
elastico-perfeitamente plastico traduzido por curvas momento-rotacdo ou forga-
deslocamento, Figura 5.7 (a). Nas rdtulas plasticas das colunas adota-se um
comportamento rigido-perfeitamente plastico, Figura 5.7 (b). Nas vigas assume-se um
comportamento elastico-fragil com uma resisténcia residual igual a 25% da resisténcia
ultima, Figura 5.8 (a). Nas rdétulas plasticas das vigas considera-se um comportamento
rigido-plastico fragil, Figura 5.8 (b). Na Tabela 5.1, apresentam-se as expressoes dos
varios mecanismos de colapso em nembos de alvenaria e também do mecanismo de
colapso em lintéis de alvenaria, deduzidas no capitulo 4, que serdo utilizadas na
definicdo da ndo linearidade das rétulas plasticas.

M/v M/V

I\ A

Mo/ Vot Mo/ Vi

: : ~> /8 } > /3
%Iﬁa 'Ipu.".ﬁu 'ﬂ,'lurﬁu

(a) (B)
Figura 5.6 — Curvas momento-rotagao ou forga-deformacdo [Pereira, 2009]: (a) colunas - comportamento elastico-
perfeitamente plastico; (b) rétulas plasticas — comportamento rigido-perfeitamente plastico.
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Figura 5.7 — Curvas forga-deformacgdo [Pereira, 2009]: (a) vigas — comportamento elastico fragil com resisténcia
residual; (b) rétulas plasticas — comportamento rigido-plastico fragil com resisténcia residual.

Tabela 5.1 — Esforgos de cedéncia dos diversos mecanismos de colapso no plano da parede.

Mecanismo . ~
Elementos de CoI;pso Esforcos Resistentes Equacao
Flexdo 0o.D?. t o oo. D2t 0o
= - = - 4.5
Composta Mra 2 (1 K.fd) e Vra 2.H, <1 K.fd) (4:5)
Fendilhagao 1,5.C,.D.t g,

N Vg = 1+ 4.7

embos Diagonal rd & 1,5.C, (4.7)
_15.C, + gy.tang
Deslizamento Via = 143 . -t (4.9)
0g-D" 7%

Lintéis Corte Vrd = A.C, (4.10)

0, — Tensao normal de compressao na secgao;

fa — Tensdo maxima de compressdo (valor de dimensionamento);
D — Largura da parede;

t — Espessura da parede;

H, — Distancia da sec¢ao de momento nulo;

C, — Coesdo do material;

& —Relagdo entre a altura e largura do nembo;

¢ - Angulo interno de resisténcia ao corte;

A — Area de interface entre o lintél e nembos;

K — Fator de assimilacdo da distribuicdo da tensdo normal (0,85), que tem em conta o
facto do diagrama de tensdes normais nao ser retangular.
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No posicionamento das rotulas plasticas nas colunas que simulam os nembos,
colocaram-se as mesmas nas extremidades das colunas, onde se situam os valores
maximos do diagrama de momentos (Figura 5.8). Essas rétulas estdao associadas ao
mecanismo de colapso por flexdo composta e apresentam um valor de momento
resistente calculado pela expressdo 4.5 (rétulas plasticas de momento).

;

= (T
R
—4| | B " Y

Figura 5.8 — Esquema de diagramas tipicos de momentos nas colunas que justificam o posicionamento das rétulas
plasticas de momentos [Pereira, 2009].

Na definicdo do modelo bidimensional da fachada principal do edificio em estudo,
concentrou-se a massa dos nembos na secgdo superior das colunas, desprezando a
distribuicdo da massa ao longo do elemento. Deste modo, o andamento dos diagramas
de esforgo transverso é constante, sendo, portanto, indiferente o posicionamento das
rotulas plasticas ao longo das colunas. Optou-se, assim, pela colocacdo das rétulas
pldsticas a meia altura das colunas, como se pode ver na Figura 5.9. Essas rotulas
associam-se aos mecanismos de colapso de corte por fendilhagdo diagonal ou por
deslizamento e apresentem um valor de resisténcia ao corte dado pelo menor dos
valores calculados pelas expressdes 4.7 e 4.9 (rétulas plasticas de corte).

T R, E |
® © © °
© L ] °
| Ed
Figura 5.9 — Esquema de diagramas tipicos de esforco transverso nas colunas que justificam o posicionamento das
rétulas plasticas de corte [Pereira, 2009].

Relativamente as vigas, que representam os lintéis, colocaram-se as rétulas plasticas a
meio destes elementos, como se pode ver na Figura 5.10. Essas rétulas também estdo

associadas ao mecanismo de colapso por corte, em que a sua resisténcia ao corte é
dada pela expressdo 4.10 (rétulas plasticas de corte).
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Figura 5.10 - Esquema de diagramas tipicos de esforco transverso nas vigas que justificam o posicionamento das
rétulas plasticas de corte [Pereira, 2009].

Na limitacdo da deformagdo das rétulas plasticas recorreu-se a norma italiana OPCM
3274 onde esta prevista a aplicacdo de um método de pdrtico equivalente semelhante
ao considerado neste trabalho. Deste modo, assumiu-se uma deformacdo ultima de
0,8% da altura eficaz do elemento para as rétulas plasticas de momentos nas colunas
e de 0,4% da altura eficaz do elemento para as rétulas plasticas de corte nas colunas,
relativo aos dois mecanismos de deslizamento e fendilhacdo diagonal nos nembos. De
referir que, nas rotulas plasticas de corte nas vigas, ndo se procede a nenhuma
limitagdo maxima da deformagao.

5.4 Analise Estatica Nao Linear - Principios Gerais

Para ndo se recorrer a analises dindmicas ndo lineares, as analises estaticas nao
lineares, vulgarmente designadas por pushover, permitem a consideracdao do
comportamento fisicamente ndo linear sem grandes custos computacionais. Estas
analises correspondem a imposicao de carregamentos horizontais crescentes que
permitem que se defina a capacidade resistente da estrutura. Esta capacidade pode
ser representada graficamente por uma curva que traduz a variacdo do esforco
transverso na base do edificio com o deslocamento no seu topo (curva de capacidade)
[Bento et al., 2004].

A facilidade e a eficacia das andlises pushover tém resultado na sua inclusdo e
consideragao na mais recente regulamentacao internacional para analises sismicas de
edificios. De modo geral, independentemente do regulamento, a filosofia que orienta
as analises pushover é comum. Além da definicdo de uma curva de capacidade, os
diferentes regulamentos propdem a definicdo do espetro de resposta elastico,
representativo da acdo sismica condicionante e posterior adaptacdo ao
comportamento ndo linear. A intersegao das duas curvas permite a definicao do ponto
de desempenho sismico (Figura 5.11) ou do deslocamento objectivo (performance
point ou target displacement) [EC8, 2005] [ATC40, 1996] [FEMA 273, 1997] [FEMA,
356] [OPCM 3274, 2003].
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Figura 5.11 — Ponto de desempenho sismico [Pereira, 2009].

Além da modelagao numérica considerando o efeito do comportamento nao linear, a
principal questao da de um pushover reside na variagao em altura da intensidade das
forcas estéticas equivalentes. E precisamente neste aspeto que as varias metodologias
correspondentes aos diversos regulamentos apresentam diferencas. A distribuicdo da
intensidade das forcas estaticas equivalentes varia em altura com a rigidez dos
elementos da estrutura, a qual ndo se mantém constante ao longo da andlise. Nesse
sentido, no procedimento Displacement-Based Pushover (DAP), a atualizacdo da
distribuicdo em altura das forcas estaticas equivalentes é efetuada procedendo a
aplicacdo de deslocamentos, ao invés de forgas, através de uma andlise adaptativa que
considera as caracteristicas de rigidez do modelo em cada passo da analise. Outros
procedimentos, partindo do mesmo principio, mas resolvendo o problema de outra
maneira, tém sido desenvolvidos, tais como o atual Displacement-Based Pushover
(ADAP) e o Seismic Adaptive Pushover (SDAP) [Casanova et al., 2007]. No entanto, o
procedimento mais corrente continua a residir na adogdao de uma distribuicao
triangular das forgas estaticas equivalentes.

Na realizacdo da andlise de pushover no presente trabalho, recorreu-se ao Método N2
para se poder obter o ponto de desempenho sismico, que permite converter um
sistema em vdrios graus de liberdade num sistema de um sé grau de liberdade. Apds a
aplicacdo do Método N2, ainda se efetuou um amortecimento do espetro sismico
elastico.

De seguida, apresenta-se a descricao do Método N2 e do amortecimento efetuado no
espetro sismico elastico.

Método N2

Este método de andlise tem vindo a ser desenvolvido e adaptado principalmente por
Fajfar em [Fajfar, 1999, 2000], incluindo a sua aplicabilidade a estruturas irregulares
[Fajfar et al., 2008]. A generalizacdo do método encontra-se formalizada através da
introducdo do procedimento de andlise no EC8 (Parte 1, Anexo B) [EC8, 2003], onde se

59



5 Analise N3o Linear Bidimensional

encontram explicitados os pressupostos e condicGes para a determinacdo do
deslocamento objetivo numa analise estatica ndo linear.

O método aqui apresentado corresponde a uma versao simplificada e permite a
determinagdo do deslocamento objetivo através de um sistema equivalente de um
grau de liberdade e da utilizacdo de espectros inelasticos da acdo sismica.

Para tal, é necessario a constru¢do de um modelo de cdlculo em que as caracteristicas
geométricas e reoldgicas da estrutura estejam definidas e através desse modelo, serd
possivel efetuar a transformacao dos varios graus de liberdade num grau de liberdade
equivalente. Esse modelo equivalente de um grau de liberdade é representativo das
caracteristicas dinamicas globais da estrutura e no qual as seguintes relagées sao
validas:

T
= msae (5.2)
em que:

T* é o periodo do sistema equivalente de um grau de liberdade (seg);

Sqe € a aceleragdo espectral elastica (m/s%);

S4e € 0 deslocamento espectral elastico (m).

A transformacao do sistema de varios graus de liberdade para o sistema de um grau de
liberdade e das relacbes entre forcas basais e deslocamentos em rela¢cdes entre
aceleracdes espectrais e deslocamentos espectrais faz-se a partir da seguinte equacao
fundamental do movimento sem a parcela relativa ao amortecimento [Fajfar, 2000].

[M]{i} + {R} = [M]{1}a (5.3)
em que:
[M] é a matriz de massa (ton);
{ii} é o vetor de deslocamentos (m);
{R} é o vetor das forgas internas (KN);
{1} é o vetor unitario que determina a dire¢do da acdo;
a é a aceleracdo na base (m);

O campo de deslocamentos pode ser escrito como funcdo duma configuracao
deformada e permanece proporcional a esta durante todo o calculo. Este ponto é
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considerado por Fajfar [Fajfar, 2000] numa hipdtese determinante para os resultados e
para a andlise.

{u} = {¢}d; (5.4)
em que:
{¢} é o vector que determina a configuracdo de deslocamentos;

d; é o deslocamento no ponto de controlo do sistema de varios de graus de liberdade
(m).

Por outro lado, a distribui¢do de forcas aplicadas a estrutura, {1}, depende da mesma
configuragdo de deslocamentos, {¢}:

{P} = p{Y} = p[M]{¢} (5.5)
em que:
{P} é o vetor de forgas exteriores aplicadas (kN);
p é o fator que traduz a intensidade da agao;

[M] é a matriz de massa (ton).

A configuracdo de deslocamentos mais adequada e, a correspondente configuracdo de
carga depende do tipo de estrutura.

Do equilibrio de forcas resulta que, as forcas internas devem ser iguais as forcas
exteriores:

{$YT IMI{p}d, + (P} [MI{p}p = {$}T [M]{1}a (5.6)

e de onde resulta a equacdo fundamental do sistema de um grau de liberdade:
m*d* + F* = m*a
m* = {¢}"[M]{1}

d* =

F* =

=< &

_ {37 ImI{1}

=)

(5.7)

em que:
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m* é a massa equivalente do sistema de um grau de liberdade;

d* é o deslocamento equivalente do sistema de um grau de liberdade;
F* é a forca basal equivalente do sistema de um grau de liberdade;

V é aforca basal do sistema de varios graus de liberdade;

I' é o fator de transformacao do sistema de varios graus de liberdade para um sistema
com um grau de liberdade.

Através desta transformacdo, é possivel obter o diagrama que relaciona a forca basal e
os deslocamentos equivalentes do sistema de um grau de liberdade e a relacdo
idealizada do comportamento. O tipo de idealizacdo e o calculo dos valores
correspondentes a cedéncia do sistema sdo aproximagées que dependem do tipo de
estrutura em estudo.

O EC8, no seu Anexo B, sugere apenas uma representacao bilinear sem rigidez pds-
cedéncia para a idealizagdo do comportamento. Segundo os resultados obtidos por
Bhatt [Bhatt, 2007] em analises a edificios de betdo armado, a aproximacdo bilinear
sem rigidez apds cedéncia (idealizacdo bilinear elastoplastica perfeita - Figura 5.12),
constitui uma boa aproximacdo comparativamente com os resultados de uma andlise
dindmica ndo linear. No presente estudo adotou-se a idealizagao sugerida pelo EC8.

Ft

A

=
d*y e d*

Figura 5.12 - Idealizagdo bilinear elastoplastica perfeita da relacdo F* - d* [EC8, 2003].

Assumida uma idealizacdo do comportamento ndo linear, o valor do periodo relativo
ao sistema equivalente de um grau de liberdade resultante da transformacdo e a
respetiva aceleracao espetral sdo dadas por:

T* = 21 m;:f (5.8)
_ B
Sa =% (5.9)
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em que:
T* é o periodo do sistema equivalente de um grau de liberdade;
m* é a massa equivalente do sistema de um grau de liberdade;

dy*é o deslocamento equivalente do sistema de um grau de liberdade
correspondente a cedéncia (m);

Fy* é a forca basal equivalente do sistema de um grau de liberdade correspondente a

cedéncia (kN).
Sa é a aceleracdo espectral correspondente (m/s?).

Neste caso, a plasticidade e a capacidade de deformacdo da estrutura fica patente na
definicdo da acdo. Parte-se de um espetro elastico no formato
aceleragdes/deslocamentos espetrais e recorre-se ao fator de corregdo R, para ter em

conta a dissipacdo de energia através dos ciclos histeréticos.

_ Sae(T)
R, = “S—y (5.10)

em que:

Sae(T™) é aaceleragdo espectral elastica para o periodo do sistema equivalente de um
grau de liberdade (m/s%);

Sqy - aceleragdo espectral correspondente ao ponto de cedéncia (m/s?);

Dependendo do comportamento dindmico da estrutura, o fator de reducdo é aplicado
de forma distinta:

T* <TceSq =252 S, (T") Sy = Sao(T) (5.11)
* Fy” * * S e T

T* <TceSy =2 <S4 (T") Sq = uD, =é(1+(RM—1)T—f) (5.12)

em que:

R, € o fator de redugdo;

L é a ductilidade, relacdo entre o maximo deslocamento e o deslocamento
correspondente a cedéncia;

T é o periodo caracteristico da acdo sismica, correspondente ao periodo de transicdo
entre o dominio de aceleracdo constante e velocidade constante do espectro de
resposta (seg).
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A Figura 5.13 ilustra graficamente as condi¢des definidas para T* maior e menor que
Tc.

Sa / I Sa
i h
i i
i r4
i S J
. [ s ' n
SaelT - — - ¢ & To — To
\ £ SN .
SN SN SN
ri Jolh s \ i ¥ Rt -
rd £ o/ / -~
/ ol . Sae(T'hC - ——— — Bttt
Fooyon ) A,
; 4 '\\ i o .
S £ . S R .
F'sim = y \_\... F*5'm = ; =
[V 1 - ] T
i I 1 | —
1 1 I I -
1 1 | |
I | I |
dy de ' =a Ay diedt 5

Figura 5.13 — Representagdo grafica do Método N2 [ECS8, 2003].

O ponto de desempenho representa a intersecdo do espetro de capacidade da
estrutura com o espetro de resposta referente a acdo sismica em analise para o
mesmo nivel de energia dissipada, isto é, para o mesmo nivel de amortecimento.

Tendo em conta que o amortecimento é definido pela expressdao 5.14 [Clough et al.,
1995] e tendo em consideracdo a representacdo bilinear proposta por ATC40 [ATC40,
1996], é possivel calcular o valor do amortecimento para um ponto do espetro de
capacidade, assumindo a manutencdo da rigidez inicial do espetro e avaliando o
melhor declive apds cedéncia de modo a que as areas acima e abaixo do espectro
simplificado sejam iguais (conservacdo da energia dissipada)) (Figura 5.14). O ATC40
apresenta também um procedimento aproximado de cdlculo do amortecimento
(Figura 5.15).

Figura 5.14 — Calculo do amortecimento. Procedimento exacto (adaptado de [ATC40, 1996]).

2 Acic 0
§p = ==Se (5.14)

T Arect
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em que:
&, é 0 amortecimento histerético;
Aciclo € a drea definida por um ciclo histerético;

Ayect € a drea definida pelo retangulo envolvente dos ciclos histeréticos.

Figura 5.15 — Calculo do amortecimento. Procedimento proposto pelo ATC40 [ATCA40, 1996].

1 SaySdpi—SdySapi
= (5.15)
apildpi

em que:
Sqy € a aceleragdo espetral correspondente ao ponto de cedéncia (m/s?);
Sqy € o deslocamento espetral correspondente ao ponto de cedéncia (m);
Sapi € a aceleragdo espetral correspondente ao valor maximo (m/s?);
Sapi € o0 deslocamento espetral correspondente ao valor maximo (m);
Ep é a energia dissipada por amortecimento (m?/s%);
Esy é a energia de deformagdo elastica (m?/s?).
O amortecimento total ¢ é dado por:
§=kén+$o (5.16)
em que:
&, é o amortecimento histerético;
& é o amortecimento elastico;

k é o fator de correcdo do amortecimento histerético.
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Da expressdo 5.16 é necessario determinar o fator de corre¢do k. De acordo com o
ATC40 este fator depende do tipo de edificio (novo, tradicional ou deficiente) e da
duragao do movimento do solo (curta ou longa), conforme se apresenta na Tabela 5.2.

Tabela 5.2 — Tipos de comportamento estrutural (adaptado de [ATC40, 1996]).

Duragdo do | Edificios Edificios Edificios
sismo Novos | Antigos/Tradicionais | Deficientes
Curta Tipo A Tipo B Tipo C
Longa Tipo B Tipo C Tipo C

Entende-se por edificios novos aqueles cujos sistemas estruturais resistentes as forgas
horizontais e sua pormenorizacdo verificam os regulamentos atuais, por edificios
deficientes, aqueles cujos sistemas estruturais resistentes as forgas horizontais tém um
comportamento histerético indeterminado, ou que sofre degradacdo, e por edificios
tradicionais, todos os outros, nomeadamente a maioria dos edificios reforcados. As
designagoes Tipo A, Tipo B e Tipo C provéem do ATC40 e dizem respeito ao valor de
amortecimento equivalente que a estrutura apresenta (Tabela 5.3).

Para o edificio em estudo considera-se que é do tipo “edificio deficiente”, ou seja, que
apresenta um comportamento estrutural do tipo C, para uma duracdo do sismo curta
ou longa.

Tabela 5.3 - Fator de modificacdo de amortecimento viscoso equivalente (adaptado de [ATC40, 1996]).

Tipo de comportamento .
estrutural Cea (%) ko(-)
<16,25 1,0
Tipo A
216,25 | 1,13-(0,51.00q.71/2)
<25 0,67
Tipo B
>25 0,845-(0,446.Zeq.n/2)
Tipo C qualquer 0,33
valor

A reducdo do espectro de resposta regulamentar, referente a agao sismica com 5% de
amortecimento, pode ser efetuada recorrendo ao valor do coeficiente de correcdo do
amortecimento 7, definido no ECS8:

10
> .
D = 0,55 (5.17)

n =
em que & é o amortecimento total da estrutura.

Assim, determinam-se a aceleragdo espetral amortecida, S,’, e o deslocamento
espetral amortecido da estrutura, S;':
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Ss =Sa.m (5.18)
1 T? 1
Sy = Fsa (5.19)

em que:
S, é a aceleragdo espetral da estrutura no sistema de um grau de liberdade.

T é o periodo da estrutura correspondente ao sistema de um grau de liberdade.

5.5 Analise de Pushover do Caso de Estudo

O objetivo deste capitulo é averiguar a facilidade e rapidez da modelagdo e andlise nao
linear através do SAP2000 em estruturas de alvenaria, bem como avaliar a fiabilidade
de seus resultados.

A estrutura em andlise é a fachada principal do edificio em estudo, a qual é regular no
que diz respeito as propriedades mecanicas da alvenaria, localizacdo e dimensdo das
aberturas.

Seguindo as propostas da modelacdao SAM, obteve-se para o caso de estudo o pértico
equivalente representado na Figura 5.16.

Os dados das vigas do Pdrtico Equivalente encontram-se na Tabela 5.4 e os dados
relativos as colunas encontram-se resumidos na Tabela 5.5. Foram consideradas os
mesmos valores ja adotados no capitulo 4 para as propriedades mecanicas da
alvenaria (Tabela 5.6).

Na definicdo das a¢Ges a aplicar ao modelo considerou-se que as cargas sao compostas
por duas componentes: uma primeira que diz respeito ao peso proprio da parede e,
uma segunda, para as cargas atuantes no piso. As cargas provenientes dos pisos foram
calculadas com recurso a areas de influéncia. O peso préprio das colunas foi aplicado
nas suas extremidades superiores, juntamente com as cargas provenientes dos pisos.
As cargas aplicadas nas extremidades superiores das colunas estdo representadas na
Tabela 5.7.

Definidas as cargas verticais a aplicar ao modelo, é necessario definir a intensidade das
forcas estaticas equivalentes a acdo sismica.

Um dos objetivos das analises pushover é determinacdo da forca necessdria para se
atingir um limite de dano pré-estabelecido. Neste caso, pretendeu-se estimar a forca
de corte basal correspondente ao colapso da estrutura, pelo que as forgas estaticas
equivalentes ao nivel de cada piso sdo funcdo linear de um parametro que se ira variar
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ao longo da andlise. Posteriormente determinaram-se as forcas estaticas equivalentes
com base na expressdo 4.11, do capitulo 4 (Tabela 5.8).

}_ H5 | H5' E H5" I _{
VE4

iad VB4 W4 VD VF4
[_ H4 Ha' H4" j
iy T
VA3 VB3 =] VD3 VE3 W3
H3 H3! | H3" L
-t ——
VA2 VB2 WCAZ VD2 VE2 WF2
r_ H2 | H2' | H2" i _1
WAl vB1 (| DN VE1 WF1
i T
VAD VBO Vo VD0 VED VFD

Figura 5.16 — Modelo de Pértico Equivalente da fachada principal do caso de estudo.

Tabela 5.4 — Dimensdes das vigas do Pdrtico Equivalente.

Piso Elemento| L(m) h (m) t(m)
H1 0,95 1,7 0,7
10 H1’ 2,275 1,1 0,7
H1” 1,766 1,7 0,7
H2 0,95 1,57 0,7
20 H2’ 2,275 1,1 0,7
H2" 0,884 1,57 0,7
H3 0,95 1,4 0,7
3¢ H3’ 2,275 1,1 0,7
H3"” 0,884 1,4 0,7
H4 0,95 1,2 0,7
49 H4' 2,275 1,1 0,7
H4"” 0,884 1,2 0,7
H5 0,95 0,6 0,7
5¢ H5’ 2,275 0,6 0,7
H5" 0,884 0,6 0,7
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Tabela 5.5 — Dimensodes das colunas do Pértico Equivalente.

Elemento| H(m) t(m) h’ (m) D (m) Hess (M)
VAO 3,5 0,7 2,35 0,95 2,50
VBO 3,5 0,7 1,8 1,43 2,25
VCOo 3,5 0,7 2,1 1,07 2,34
VDO 3,5 0,7 2,1 1,07 2,34
VEO 3,5 0,7 1,8 1,43 2,25
VFO 3,5 0,7 2,35 0,95 2,50
VA1 3,4 0,7 2,38 0,95 2,52
VB1 3,4 0,7 2,1 1,43 2,40
VC1 3,4 0,7 2,13 1,51 2,43
VD1 3,4 0,7 2,13 1,51 2,43
VE1 3,4 0,7 2,1 1,43 2,40
VF1 3,4 0,7 2,38 0,95 2,52
VA2 3,2 0,7 2,35 0,95 2,46
VB2 3,2 0,7 2,07 1,43 2,33
VvC2 3,2 0,7 2,1 1,51 2,36
VD2 3,2 0,7 2,1 1,51 2,36
VE2 3,2 0,7 2,07 1,43 2,33
VF2 3,2 0,7 2,35 0,95 2,46
VA3 3 0,7 2,27 0,95 2,37
VB3 3 0,7 2,1 1,43 2,30
V(3 3 0,7 2,1 1,51 2,32
VD3 3 0,7 2,1 1,51 2,32
VE3 3 0,7 2,1 1,43 2,30
VF3 3 0,7 2,27 0,95 2,37
VA4 3 0,7 2,27 0,95 2,37
VB4 3 0,7 2,1 1,43 2,30
VC4 3 0,7 2,1 1,51 2,32
VD4 3 0,7 2,1 1,51 2,32
VE4 3 0,7 2,1 1,43 2,30
VF4 3 0,7 2,27 0,95 2,37

Tabela 5.6 — Propriedades mecanicas da alvenaria.

Maddulo de Elasticidade (E) (Mpa) 1740
Médulo de distor¢do (G) (Mpa) 242
Peso especifico (Kg/m?>) 1900
Resisténcia a compressao (fd) (Mpa) 1,46
Atrito (p) 0,46
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Tabela 5.7 — Carga na extremidade superior de cada coluna.

. Carga
Piso Elemento (kN)
VAO 316
VBO 534
VCO 497
19
VDO 497
VEO 538
VFO 315
VA1l 239
VB1 390
VC1 402
20
VD1 402
VE1 389
VF1 239
VA2 166
VB2 264
VC2 289
30
VD2 289
VE2 264
VF2 169
VA3 102
VB3 156
VC3 176
49
VD3 176
VE3 156
VF3 97
VA4 38
VB4 66
VC4 64
5o
VD4 67
VE4 66
VF4 34

Tabela 5.8 — Forgas estaticas equivalentes.

Piso i hi (m) Wi parede (kN) Wi, piso (kN) Wi total (kN) Fi/Fh
Piso 1 3,5 569,5 30,1 599,5 0,08
Piso 2 6,9 546,2 30,1 576,3 0,16
Piso3 | 10,1 499,7 30,1 529,8 0,21
Piso4 | 13,1 453,2 30,1 483,3 0,25
Piso5 | 16,1 453,2 30,1 483,3 0,30
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Recorrendo ao modelo de elementos finitos tridimensional apresentado no capitulo 3
obteve-se a tensao vertical, g, em cada elemento correspondente a acdo das cargas
verticais na combina¢do quase permanente. Refira-se que na realidade, numa anélise
ndo linear a tensdo vertical oy instalada é variavel ao longo da analise. No caso em
estudo, optou-se por simplificacdo de cdlculo por considerar os valores da tensao
vertical og nas colunas correspondente a aplicagdo das cargas verticais no regime
eldstico linear.

Para a definicdao da distancia do ponto de momento nulo a extremidade mais afastada
nas colunas (Ho), aplicou-se em simultaneo, no modelo bidimensional de pérticos
equivalentes da fachada, as cargas verticais e as forcas estaticas equivalentes. E de
salientar que o diagrama de momentos é proporcional as forcas estaticas equivalentes,
bastando, assim, conhecer a distribuicdo destas forcas em altura.

A determinacdo dos deslocamentos eldsticos nas colunas foi efetuada através do
calculo do quociente entre os esforcos de cedéncia das rétulas corte e a rigidez eldstica
dos elementos. Por sua vez, a determinacdo das rotagles eldsticas é efetuada de
acordo com a Figura 5.17.

Figura 5.17 — Relagdo deslocamento-rotagdo adotada [Pereira, 2009].

Admitiu-se, portanto, que:

_ 5elastico

Detastico = hers (5.20)

em que:

Oclastico © O deslocamento eldstico relativo entre as extremidades do nembo de
alvenaria;

hesy € a altura eficaz do nembo de alvenaria;

Qerastico € a rotagado eldstica relativa entre as extremidades do nembo de alvenaria;
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Seguindo os valores da norma OPCM 3274, foram adotados os limites de deformacao
¢y = 0,8%. h.rs para as rotulas plasticas de momento e &, = 0,4%. hsy para as
rotulas plasticas de corte. Como referido, na caracterizagao destes elementos s6 é
possivel introduzir o patamar plastico, ou seja:

¢plastico = ¢u — betastico (5.21)
6plastico = 8y — Betastico (5.22)

No calculo de &gjastico das colunas, considerou-se que estas tém um funcionamento
estrutural do tipo encastrado/encastrado deslizante de onde resulta:

L3
Setastico = 12E1 (5.23)

em que:
L é o comprimento da coluna;

E é o mddulo de elasticidade do material constituinte da coluna;
I é ainércia da sec¢do de corte da coluna.

Sabe-se que o comportamento real das colunas do modelo é intermédio entre o
comportamento de um elemento do tipo encastrado/encastrado e o comportamento
de um elemento encastrado/encastrado deslizante. No entanto, o valor calculado de
6, tem ordem de grandeza superior ao valor calculado de &,4stico, Quer seja
considerado para o funcionamento estrutural da coluna um comportamento do tipo
encastrado/encastrado deslizante ou do tipo encastrado/encastrado. Assim, o valor
obtido para 6pastico Pela expressdo 5.22 é pouco influenciado pelo do tipo de
comportamento considerado para as colunas.

Deste modo, procedeu-se ao cdlculo dos esforcos de cedéncia a atribuir das rétulas
plasticas, bem como dos seus limites de deformagdao plastica. Na Tabela 5.9
apresentam-se os esforcos de cedéncia e os limites de deformacgao correspondentes as
colunas e na Tabela 5.10 os esforcos de cedéncia e os limites de deformacao
correspondentes as vigas.

Definido o modelo, procedeu-se a identificagdo do mecanismo de colapso e da curva
de pushover (Figura 5.19 e 5.20). Na Figura 5.18 apresenta-se o grafico relativo a
distribuicdo triangular das forgas laterais do EC8 (distribuicdo utilizada na andlise de
pushover).

O ponto A, indicado a vermelho na Figura 5.19, representa a sec¢do de controlo
escolhida para esta andlise.
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Tabela 5.9 — Esforgos de cedéncia e limites de deformagdo plastica nas colunas.

Mrd

piso | Elemento Viddes. | Vrd, fend, diag. | Oplastico | @Pplastico
(kN.m) | ien) (kN) | (m) | (rad)

VAO 92,6 | 1174 943  |0,0100| 0,0200

vBo | 2175 | 2300 | 1491 |0,0090| 0,0180

_ vco | 1236 | 2052 | 1228 |0,0093| 0,0187
Piso0 1 ypo | 1236 | 2069 122,8  |0,0093| 0,0187
VEo | 2179 | 2342 | 1496 |0,0090| 0,0180

VFO 92,4 | 1171 94,1 |0,0100| 0,0200

VAL 80,6 | 89,7 839 |0,0100| 0,0201

vel | 1912 | 1726 | 1305 |0,0096| 0,0192

_ vei | 2104 | 1775 | 1365 |0,0097| 0,0194
Pisol 1 yp1 | 2104 | 1787 136,5 |0,0097| 0,0194
VE1 | 1909 | 1722 | 1304 |0,0096| 0,0192

VF1 80,6 | 90,3 839 |0,0100| 0,0201

VA2 630 | 591 72,7 |0,0098| 0,0197

vB2 | 1486 | 1128 | 111,7 |0,0093| 0,0186

_ ve2 | 1701 | 1285 | 1196 |0,0094| 0,0189
Piso2 1 o2 | 1701 | 1286 1196 |0,0094| 0,0189
vE2 | 1486 | 1132 | 111,7 |0,0093| 0,0186

VF2 638 | 60,2 732  |0,0098| 0,0197

VA3 425 | 32,7 61,2 |0,0095| 0,0190

VB3 975 | 64,0 92,6 |0,0092| 0,0184

. ves | 1150 | 764 100,0 |0,0093| 0,0185
Piso3 1 b3 | 1150 | 766 100,0 |0,0093| 0,0185
VE3 975 | 61,1 92,6 |0,0092| 0,0184

VF3 40,7 | 309 60,2 |0,0095| 0,0190

VA4 17,2 8,7 47,0 |0,0095| 0,0190

VB4 48,7 | 234 73,0  |0,0092| 0,0184

' vCa 460 | 2438 75,6  |0,0093| 0,0185
Pisod 1 \pa 480 | 26,1 76,4  |0,0093| 0,0185
VE4 48,7 | 239 73,0 |0,0092| 0,0184

VF4 15,5 8,3 46,0 |0,0095| 0,0190
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Tabela 5.10 — Esforgos de cedéncia nas vigas.

Piso

Vrd
(kN)

64,5
41,7
64,5

59,5
41,7
59,5

53,1
41,7
53,1

45,5
41,7
45,5

22,8
22,8
22,8

Cota {m)

a 50 100 150

200

Forca (kM)

250

300

350

400

Figura 5.18 - Distribui¢do de forcas usadas na analise pushover (forgas laterais do EC8).

A andlise envolveu um total de 52 passos, em que a intensidade das forcas horizontais
foi calculada através do incremento do parametro linear que controla a intensidade

dessas forgas.

Na anadlise, como se pode observar na Figura 5.19, verifica-se que se formam rétulas
plasticas nas colunas do ultimo piso (rétulas de corte). Tal situacdo é provavel, pois os
valores de resisténcia ao corte dos nembos (Vqdes) NO Ultimo piso sdo baixos, em
virtude da diminuicdo da intensidade dos esfor¢cos de compressao. Tal facto reflete-se
no desenvolvimento da curva de pushover, que sofre uma “quebra” quando o ponto A
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atinge deslocamentos na ordem dos 17,7 mm, para uma forca de corte basal ultima de
378,1 kN. Esta “quebra” representa o inicio do mecanismo de colapso da estrutura.

A | | |

Y )

Figura 5.19 — Mecanismo de colapso total.
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Figura 5.20 — Curva de pushover retirada do SAP2000.

Na Figura 5.21 encontra-se representado o desenvolvimento de uma das rétulas de
corte do ultimo piso (rétula R1 da Figura 5.19) durante esta analise de pushover. A
rotula R1 permanece em regime elastico até ao 112 passo, onde se atinge o seu valor
de corte maximo (8,7 KN). Quando se atinge o seu valor de deformacdo plastica (8,6
mm, no 192 passo), a rétula colapsa, sofrendo deformacodes irreversiveis.
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Figura 5.21 — Relagdo deformagdo-esforgo transverso da rétula R1 (Figura 5.19).

Definida a curva de pushover, aplicou-se de seguida o Método N2, tendo-se obtido os
resultados representados na Tabela 5.11:

Tabela 5.11 — Valores de calculo obtidos através do Método N2.

m* 178,2
r 1,524
Fy* 248,2
dm* 0,0066
Em* 0,9273
dy* 0,0058
T* 0,405

Atendendo a que T*>Tc=0,4, entdo Sd=Sde(T*) e dt*=0,0153m. Convertendo os
resultados novamente para o sistema de varios graus de liberdade, obtém-se

*

F
dt=0,0233m e n’l' =1,392. A intersecdo da curva de pushover com o espetro sismico

*

encontra-se ilustrada na Figura 5.22.

I L
i w in B

w— 50 5I5MO

=
n
I
|
|

Aceleracdo [mfs?)
] (]

=53 Capacidade

=
= n

0 0,05 0,1

Deslocamento (m)

Figura 5.22 — Intersec¢ao da curva de pushover com o espetro sismico.
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O espetro sismico considerado foi o correspondente ao sismo do tipo | do EC8, pois
este é condicionante, apresentando aceleragGes maiores para o valor da frequéncia
propria do edificio do que no caso do sismo do tipo Il

A interseccdo entre o espetro do sismo do tipo | com a curva de capacidade
corresponde ao ponto de deslocamento 0,0409 m e de aceleracgdo 1,392 m/s>.

Aplicando o processo de amortecimento do espetro de resposta sismico e apds
algumas iteracGes para a determinacdo do valor do amortecimento total (£) calculou-
se 0 ponto de desempenho da estrutura.

Atingiu-se um amortecimento histerético de 42%, a que corresponde um
amortecimento equivalente de 19%. Na Figura 5.23 encontra-se representado o
espetro sismico sem amortecimento (linha a azul), a curva de capacidade da estrutura
(linha a vermelho) e o espetro sismico amortecido (linha a verde). O ponto de
desempenho da estrutura trata-se da interse¢do do espetro sismico amortecido com a
curva de capacidade da estrutura.

4 -
3,5
3

o
Ln

—Sa SIS0

=
Ln
1

=53 Capacidade

Aceleracio [m/fs?)
= ra

SaAmortecido

=
Ln

=]

0 0,02 0,04 0,06 0,08

Deslocamento (m)

Figura 5.23 — Intersecg¢do da curva de pushover com o espectro sismico amortecido.

A curva de pushover interseta a curva do espetro sismico amortecido para um
deslocamento de 16,8mm. Analisando a curva de pushover retirada do SAP2000
(Figura 5.23), sabe-se que a estrutura colapsa para um deslocamento de 17,7 mm, no
sistema de vdrios graus de liberdade. Dividindo este valor pelo coeficiente de
transformacao (), obtém-se o valor de 11,6mm, o que significa que o colapso ocorre
antes da intersecao da curva de capacidade da estrutura com a curva do espetro
sismico do tipo | amortecido. Assim, constata-se que a estrutura ndo apresenta um
ponto de desempenho sismico, ou seja que a estrutura ndo apresenta capacidade
resistente para suportar a acdo sismica regulamentar.

5.5.1 Conclusoes

Os resultados obtidos na analise pushover permitem concluir que o edificio em estudo
ndo apresenta uma boa resposta face a acdo sismica.
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Na fachada, verificou-se que as zonas mais criticas se localizam no ultimo piso, onde
ocorreu o colapso que consistiu na formagao de rétulas de corte nos nembos.

Tal facto é compreensivel, pois nos ultimos pisos as tensdes verticais sdao reduzidas, o
que resulta numa reduzida resisténcia a esforgos de corte. Esse fato foi detetado numa
grande quantidade de edificios com estrutura em alvenaria sujeita a acdo sismica. Por
exemplo, em ltdlia uma grande quantidade deste tipo de edificios colapsou durante o
sismo de Modena, em 2012, e pode-se constatar que alguns edificios sofreram danos
mais severos nas suas zonas mais altas (Figuras 5.24 e 5.25).

Figura 5.25 — Imagem de um edificio de alvenaria apds a a¢do do sismo Modena, Bolonha.

Refira-se que a analise de pushover foi realizada apenas na fachada principal do
edificio, dando-nos resultados relativos apenas a uma parte da estrutura do trabalho.
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Para obter resultados mais conclusivos a nivel global, esta analise deveria ser realizada
em todas as paredes dos varios alinhamentos do edificio em estudo.

E importante referir que as hipdteses desta analise no que se refere as propriedades
dos materiais foram definidas com base na literatura. Assim, as hipdteses tém ser
confirmadas no edificio em questao.
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6 Consideracoes Finais e Desenvolvimentos Futuros

6.1 Conclusoes

A andlise sismica de edificios antigos de alvenaria deve ser suficientemente expedita e
eficaz mas com um rigor significante para que as suas conclusdes sejam vdlidas. A
eficacia de qualquer modelagdo numérica esta associada a correta caracterizagao
estrutural e material dos edificios. No presente estudo, procurou-se descrever as
caracteristicas mecanicas dos materiais constituintes dos edificios antigos e apresentar
os sistemas construtivos de paredes de alvenaria mais comuns e que influenciam a
modelagdo numérica.

Um dos objetivos deste trabalho foi o teste de metodologias simplificadas com
modelos de elementos finitos eldsticos lineares para verificagdo de segurancga sismica
em edificios antigos. O procedimento utilizado permitiu ter uma nogao geral do
comportamento dum edificio antigo relativamente a acdo sismica.

O método de analise proposto baseou-se em analises dindmicas lineares por espetro
de resposta. Esta opcao possibilita simplificar a verificacdo de seguranca, pelo que se
considera ser a mais adequada para uma andlise global de um edificio. Este processo
foi composto por duas verificacdes de seguranca. A primeira verificagdo consistiu na
avaliacdo global do corte basal, considerando a resisténcia das paredes apenas no seu
plano. A segunda verificacdo foi realizada para cada um dos alinhamentos de parede
ao nivel do solo (z=0), onde se comparou a resisténcia ao corte com os esforcos
sismicos. Estas verificagdes foram feitas considerando duas hipdteses distintas. Na
primeira hipdtese assume-se 100% da agao sismica regulamentar do EC8. Na opinido
do autor esse valor pode ser excessivo para o edficio em questdo (edificio antigo em
alvenaria, de valor patrimonial), pelo que se considerou uma segunda hipdtese, em
gue se reduz a acao sismica regulamentar do EC8 em 35%, de acordo com a norma
italiana OPCM 3274 para edificios antigos de alvenaria.

Neste procedimento, admitiu-se que as paredes resistentes funcionam apenas
segundo o seu plano. Mesmo desprezando o funcionamento das paredes para fora do
seu plano é necessario garantir um adequado travamento dos pavimentos e paredes,
para evitar colapsos resultantes de deformacgdes fora do plano das paredes. Admitiu-se
que este tipo de deficiéncias construtivas serda corrigido quando o edificio for
intervencionado.

O objetivo deste trabalho ndo passa apenas pela analise do comportamento estrutural
do edificio com base numa analise linear e encetou-se portanto um procedimento
mais completo.
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Apds a primeira abordagem com modelos elasticos lineares, testou-se uma
metodologia mais sofisticada capaz de tracar a resposta completa da estrutura.
Efetuou-se entdo uma analise estatica ndo linear (pushover) considerando a fachada
principal do edificio em estudo.

A metodologia de analise estatica equivalente proposta por outros autores e testada
nesta dissertacdo para aplicacdo no software SAP2000, recorre a idealizacdo de
paredes de alvenaria em pérticos equivalentes, sendo o comportamento material ndo
linear simulado através de rétulas plasticas de momento e de corte (por deslizamento

e por fendilhagdo diagonal).

A metodologia apresentada permite identificar muito facilmente a evolugdo de danos
na estrutura até atingir o colapso.

A localizagdo e tipologia dos mecanismos de colapso é muito importante para o
projeto do reforgo sismico, pois permite limitar a sua aplicacdo a zonas onde o refor¢o
seja necessario. Possibilita, portanto, uma poupanca e uma maior eficacia ao nivel da
guantidade de materiais, de mao-de-obra e desafetacdo do espaco.

De um modo geral, considera-se que os objetivos propostos neste trabalho foram
cumpridos.

6.2 Desenvolvimentos Futuros

Apesar de atingidos os objetivos propostos para o trabalho, houve varias simplificacdes
na sua realizagao, que merecem ser alvo de melhorias.

A analise nao linear de estruturas é um processo rigoroso mas exige uma correta
definicdo das propriedades materiais, que nao foi conseguida no presente trabalho. De
fato, na obtencao das propriedades mecanicas dos materiais recorreram-se a valores
de referéncia com base em regulamentos e outras bibliografias. Assim, verifica-se a
necessidade de complementar este trabalho com uma calibragdo experimental do
modelo e com uma caracterizagdo mecanica dos materiais.

Outro aspeto simplificativo neste trabalho foi a consideracdo do comportamento
estrutural das paredes apenas no seu proprio plano, partindo do principio da
existéncia duma capacidade de deformacdo das paredes para fora do plano. Assim, é
importante o desenvolvimento de outros estudos que considerem o funcionamento
das paredes estruturais de alvenaria para fora do seu plano.

A analise ndo linear foi efetuada somente na fachada principal do edificio, ndo se
tendo em conta o comportamento das restantes paredes estruturais do edificio. Esta
analise deveria ser efetuada para os varios alinhamentos de parede. Porém, esse
processo é demorado, se se pretendesse usar apenas o sofware SAP2000. Assim,
pensa-se que o desenvolvimento de um software que facilitasse o processo de
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realizacdo desta analise teria uma boa aceitacdo, pois facilitaria a realizacdo de
anadlises ndo lineares, e, consequentemente o conhecimento detalhado da resposta da
estrutura até ao seu colapso.

Outra contribuicdo para o estudo deste tipo de modelagdes apresentadas podia ser
através da simulacdo de mais casos praticos, eventualmente com calibracdes através
de ensaios experimentais. S6 com numero considerdvel de aplicacdes bem sucedidas
se podera confirmar a validade da metodologia avangada.
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