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Resumo

Os terramotos tém sido considerados uma das forgas mais destrutivas e violentas
da natureza, causando grandes tragédias e perdas econdmicas significativas.

O objetivo principal do presente estudo é avaliar o comportamento global e local
de trés pontes pedonais, pré-fabricadas, durante a agado sismica regulamentar.
Através destas analises, pretende-se avaliar o risco de colapso das estruturas por
“descalcamento” do tabuleiro e, caso necessario, propor solugdes para evitar este
fenédmeno e melhorar 0 desempenho sismico dos passadigos.

No dominio de pontes, o “descalgamento dos apoios” € um tipo de rotura que pode
ocorrer em estruturas com tramos simplesmente apoiados, onde os problemas
surgem geralmente na interface de ligacao tabuleiro-pilar, podendo conduzir ao
derrubamento do primeiro. Este tipo de ligacao é geralmente constituido por um
conjunto de vardes de ago — ferrolhos, chumbados verticalmente ao capitel do pilar
€ que atravessam placas de neoprene, ficando instalados no negativo das vigas. A
selagem dos vardes é normalmente realizada com argamassa de alta resisténcia.
Os problemas que surgem neste tipo de ligacao estdao associados, a maior parte
das vezes, a falta de manutencao e ao insuficiente comprimento de entrega do
tabuleiro na zona dos aparelhos de apoio.

A simulacao do comportamento da estrutura durante as vérias fases construtivas
e aplicacdo de cargas, até ao colapso total, implica a utilizacdo de uma
ferramenta adequada. A modelagdo numérica foi efetuada com recurso ao
programa de célculo nao-linear de estruturas Extreme Loading for Structures,
baseado no Métfodo dos Elementos Aplicados. O método considera os efeitos
da nao-linearidade fisica e geométrica, permitindo analisar o comportamento
das estruturas durante a fase elastica e inelastica, passando pela cedéncia das
armaduras, abertura e propagacao de fendas até a separagao dos elementos.

Com base neste trabalho, foi possivel verificar alteracdes significativas na resposta
sismica da estrutura, nomeadamente devido a eventual degradacéao dos ferrolhos.

Palavras chave:

Analise dindmica nao-linear, Método dos Elementos Aplicados, Identificacao
modal, Analise sismica, Analise de Dano, Efeito de ferrolho






Abstract

Earthquakes are considered one of the most violent and destructive forces of
nature. When occurring in populated areas, they are often associated with massive
destruction and significant economic loss.

The main objective of this study is to evaluate global and local behavior of three
precast concrete footbridges during the design seismic action, and predict the
eventual collapse modes of these structures. If necessary, a seismic retrofitting
solutions is proposed, to improve the dynamic performance of the structures and
to avoid span unseating.

Unseating of the bridge superstructure at in-span hinges, or at simple supports,
is one of the most severe forms of bridge seismic damage, leading to possible
catastrophic consequences. In the case of simply supported bridges, unseating
brings about the toppling of the spans from their supports, causing the structure to
collapse.

The numerical simulation of the structure’s behavior during construction stages
and extreme load scenarios require a suitable software. The numerical modeling
was developed using the non-linear structural analysis software “Extreme Loading
for Structures”, based on the “Applied Element Method”. This software considers
the effects of both physic and geometric non-linearity, making it possible to analyze
the structure’s behavior during elastic and inelastic phases, and allows to identify
aspects like steel yielding, crack opening and propagation due to the separation of
the elements.

Keywords:

Non-linear dynamic analysis, Applied Element Method, Modal analysis
identification, Seismic analysis, Damage Analysis, Dowel effect.
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Capitulo 1

Introducao

O ser humano ndo pode deixar de
cometer erros; € com 0S erros, que
0 homem de bom senso aprende a
sabedoria para o futuro.

(Lucius Plutarco)

1.1 Consideracoes gerais

O terramoto de 11 de Novembro de 1755 pode ser considerado como o
acontecimento que despoletou as preocupacoes de protecao sismica dos edificios
em Portugal, uma vez que na reconstru¢do de Lisboa foram usados sistemas
estruturais especiais, que tinham como principal objetivo garantir uma certa
seguranca em relacdo as agdes sismicas e cujo desempenho foi, ulteriormente,
confirmado experimentalmente. Com efeito, foi utilizada uma concecao de edificios
baseada em dois sistemas estruturais, que ja visava o conceito moderno de
estados limites ultimos e de servigo [20]:

 Estrutura porticada de madeira, que assegurava capacidade resistente para
as acbes graviticas e dispunha de flexibilidade suficiente para nao ser
afetada significativamente pelas agdes sismicas;

» Paredes de alvenaria, que asseguravam privacidade e conforto, em
situacdes normais, mas que, em caso de sismos intensos, era aceitavel que
se desmoronassem.

A Engenharia Sismica portuguesa moderna, iniciou-se em 1958 com a publicacao
do Regulamento de Segurangca das Construgbes Contra os Sismos, cujas
principais disposi¢cdes foram integradas no Regulamento de Solicitagbes em
Edificios e Pontes de 1961. Estes “guias” baseavam-se especialmente em
conhecimentos empiricos, destacando-se a caraterizagdo da agao sismica por
intermédio de forcas estaticas horizontais e do zonamento sismico com base nas
cartas de isossistas em Intensidade de Mercalli Modificada (IMM).

1



2 CAPITULO 1. INTRODUCAO

Em 1983 surge o Regulamento de Seguranca e Acbes para Estruturas de
Edificios e Pontes (RSA) e o Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e
Pré-Esforcado (REBAP). Estes abordam pela primeira vez a agao sismica por
modelos estocasticos e a analise dindmica em regime linear na determinacao da
resposta da estrutura. Porém, ainda na década de 90 iniciou-se, dentro do espaco
da Comunidade Europeia, uma harmonizacao dos regulamentos de Projeto de
Estruturas. Foi através dessa iniciativa que existe hoje um conjunto de normas,
designados por Eurocodigos, que cobrem aspetos relacionados com seguranca,
dimensionamento e pormenorizac¢ao [20].

A regulamentacdo em vigor, em particular a NP EN 1998-1:2010, associada
ao projeto de estruturas para resisténcia aos sismos, € a versao portuguesa
do Eurocédigo 8 (EC8), da qual faz parte o Anexo Nacional, que estabelece
alteragcbes significativas em relagdo aos regulamentos anteriores (RSA), na
definicdo da agao sismica em Portugal. Por exemplo, o sismo do RSA tem um
periodo de retorno de 975 anos, para todas as estruturas, enquanto que no EC8
€ de 475 anos, embora possa ser superior para estruturas de certa importancia.

O EC8 tem preconizado determinadas exigéncias que visam, acima de tudo,
oferecer a estrutura uma adequada ductilidade e capacidade de dissipagdo de
energia na presenca de um abalo sismico. Tradicionalmente, a caraterizagao
do efeito da acado sismica é efetuada admitindo o comportamento linear
das estruturas e corrigindo o efeito nao-linear através de coeficientes de
comportamento.

Embora seja pratica corrente a utilizagdo de coeficientes de comportamento,
avaliados de uma forma empirica simplificada, tendo em atengdo os aspetos
do comportamento sismico histerético das estruturas independentemente das
caracteristicas de sismicidade de cada local, na realidade aqueles coeficientes
deverdo ser interpretados como verdadeiros coeficientes de seguranga, uma
vez que devem ser ajustados de forma a que as estruturas estejam préximas
do colapso; s6 assim se podera compreender a utilizacdo de métodos de
dimensionamento baseados em andlises lineares para estruturas que sao
supostas entrar em regime n&o-linear muito antes de serem atingidos os estados
limites de colapso [20].

A analise dinamica é essencial para estruturas sujeitas a agdes temporais,
devendo ser dada especial importancia a parcela transitéria da resposta na
presenca de acdes do tipo harménicas (e.g. agdes ciclicas), de curta duragao
(e.g. explosdes e impactos) ou de natureza aleatéria e estocéstica (e.g. ventos
e sismos). Nestas circunstancias, em que a estrutura se encontra fortemente
solicitada, & possivel, através de uma analise dindmica, prever o comportamento
da estrutura nas condicbes mais desfavoraveis.

A andlise nado-linear de estruturas é necessaria por motivos econémicos e
de seguranca, dado que em regime linear, para além de ndao se modelar
satisfatoriamente o comportamento do material e da estrutura, originam-se
geralmente grandes reservas de resisténcia, em que na presenca de agdes



1.1. CONSIDERACOES GERAIS 3

dinamicas relevantes, é normalmente inevitavel que surjam deformagdes plasticas.

Apébs a ocorréncia de um sismo os planos de emergéncia exigem, para além do
esforco de coordenacao e cooperacao de todas as entidades envolventes nas
operacoes de socorro, que as estruturas de apoio a populacdo se mantenham
operacionais. Deste modo, é essencial que tanto os hospitais, quartéis de
bombeiros e demais estruturas que constituem as designadas lifelines estejam
em funcionamento.

As passagens superiores pedonais sdao normalmente estruturas pouco
frequentadas e portanto a probabilidade simultanea de ocorrer um sismo é
bastante reduzida. Contudo, é de salientar, principalmente quando localizadas sob
vias de comunicacao importantes, que na presenca de uma agédo extrema nao se
verifique o colapso da obra, podendo comprometer a circulagdo do trafego sob a
passagem e a seguranca dos automobilistas.

Ha varios registos de danos em passadicos, dos quais se destacam os que tiveram
origem no sismo do Chile de 27 de Fevereiro de 2010, com magnitude de 8,8 na
escala de Ritcher. O sismo com o epicentro no oceano, a 325 km da capital, teve
uma duragdo de 90s e provocou danos em cerca de 80% do territério chileno,
incluindo 1 milhdo de casas danificadas e 802 vitimas mortais.

(a) Derrube do tabuleiro (b) Obstrugéo da via

(c) Colapso parcial do tabuleiro (d) Colapso total do tabuleiro

Figura 1.1: Colapso de passadi¢os pedonais no sismo do Chile a 27 de Fevereiro
de 2010 [66].
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Na Figura 1.1 destaca-se claramente a queda do tabuleiro sobre as vias
de circulagdo do trafego rodoviario. Este incidente alerta para a importancia
dos problemas que surgem entre a ligacdo pilar-tabuleiro, nomeadamente o
descalgcamento dos apoios. O fendmeno do descalgcamento dos apoios, ilustrado
na Figura 1.2, esta normalmente associado a solugdes estruturais pré-fabricadas
de pontes/viadutos com tramos simplesmente apoiados e a variacao espacial dos
movimentos, podendo conduzir ao colapso estrutural.

-

\_ Encontro ]
Pilar - Tabuleiro y"[”
(

c) Derrube do tabuleiro

(a) Estrutura ndo solicitada (b) Estrutura solicitada

Figura 1.2: llustracdo do descalcamento dos apoios [85].

No contexto da pré-fabricagdo, a ligacao viga-pilar pode ser do tipo articulada
ou resistente a flexdao (rigida ou semi-rigida). O descalcamento dos apoios
€ um problema inerente ao tipo de ligacdo articulada, geralmente executada
por um conjunto de vardes de ago (ferrolhos) chumbados ao capitel do pilar,
que atravessam placas de neoprene e ficam instalados no negativo das vigas,
conforme esquematizado na Figura 1.3.

e —

—. Furos
preenchidos
com
argamassa

! by

(a) Algado lateral (b) Algado frontal

Figura 1.3: Ligacao articulada viga-pilar [76].

No decorrer de uma acgao sismica as forcas horizontais sdo, na maioria,
controladas pelo “efeito de ferrolho”, que esta associado ao espago livre entre
o pilar e a viga, pelo que pode constituir um dos mecanismos de colapso da
estrutura. A degradacao dos elementos responsaveis pela transmissao das forcas
sismicas nestas zonas podem contribuir para a reducao da resisténcia da ligagao,
podendo esta nao ser suficiente para garantir a estabilidade e seguranga estrutural
na presenca de uma agao deste tipo.

Posto isto, existe a necessidade de recorrer a uma ferramenta de célculo
que permita simular todos este fatores, incluindo o processo construtivo e as
nao-linearidades fisicas e geométricas da estrutura durante as varias fases de
carregamento, até ao eventual colapso.
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A analise de estruturas deve recorrer a métodos adequados para o problema
em estudo e aos objetivos pretendidos. Estes métodos deverdo ser capazes
de simular as caracteristicas geométricas e fisicas da estrutura, bem como as
descontinuidades e fendmenos importantes que normalmente se encontram na
zona das ligagoes.

7

O Método dos Elementos Finitos € o modelo computacional que até a data
€ 0 mais utilizado na simulacdo e analise do comportamento de estruturas. A
sua versatilidade na modelagdo de geometrias complexas e a simplicidade de
implementagao em programas de calculo automatico permite explorar as grandes
vantagens de processamento dos computadores, obtendo resultados de elevada
precisao. Contudo, a previsdo do desempenho da estrutura no colapso recorrendo
a um programa de elementos finitos, envolve técnicas complexas e morosas,
inviabilizando a aplicacdo do método.

O Método dos Elementos Aplicados (MEA) é um método de analise numérica
nao-linear, desenvolvido na ultima década, que permite prever o comportamento
de estruturas continuas e/ou discretas sujeitas a uma agé&o qualquer. Assim
sendo, é possivel simular o desempenho das estruturas desde a aplicagédo do
carregamento até ao colapso total, passando pelas fases elasticas, inicio e
propagacao de fendas, cedéncia das armaduras, desagregagao e colisdo dos
materiais.

Na Figura 1.4 apresenta-se um exemplo de simulacdo que ilustra as capacidades
do MEA, implementado no programa de calculo automatico nédo-linear Extreme
Loading for Structures (ELS) [6], utilizado no presente estudo. Nestas imagens,
sao evidentes as semelhancgas entre 0 modelo numérico e a realidade.

Figura 1.4: Comparacgéao entre os resultados simulados e a realidade, na sequéncia
do colapso de um edificio [6].
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1.2 Objetivos da dissertacao

Parte integrante da investigagdo desenvolvida no projeto SUPERB Prevencéo
do descalcamento devido a acgdo sismica. Elementos de reforco para
pontes — PTDC/ECM/117618/2010, em parceria com a FCT-UNL, IST-UTL, LNEC
e as EP, a presente dissertacdo visa analisar e compreender o comportamento
global e local das passagens pedonais superiores PP3141, PP2757 e PP2787
face a uma eventual acao sismica. Os passadicos situam-se no distrito de Faro,
em zona de risco sismico elevado, sobre a Estrada Nacional 125 (EN 125) que
assegura a ligagao entre o centro da regiao e varias infraestruturas prioritarias,
nomeadamente, a Unidade Hospitalar de Faro, Universidade do Algarve e o
Aeroporto Internacional de Faro. Face a este cenario, é extremamente importante
avaliar a vulnerabilidade sismica destes passadicos que, num eventual colapso,
podem impedir a circulagao rodovidria nesta via.

Os passadicos em destaque sédo constituidos por elementos pré-fabricados, a
excecao das sapatas, pelo que a maioria dos problemas associados a este tipo
solucdo estrutural incide na zona das ligacdes. Deste modo, um dos objetivos
do trabalho foca-se essencialmente em avaliar o comportamento da ligagao
tabuleiro-pilar e o descalgamento ao nivel apoios.

A modelacdo numérica foi efetuada no programa de célculo ndo-linear Extreme
Loading for Structures baseado no Método dos Elementos Aplicados. Com o
auxilio desta ferramenta € possivel definir com precisdo todos os elementos
constituintes da estrutura e aferir na integra o seu comportamento. Os modelos
foram calibrados através de ensaios dindmicos experimentais, efetuados a
vibracdo ambiental.

Posto isto, pretende-se averiguar, através de simulagdes numéricas, a influéncia
que eventuais danos estruturais, nomeadamente, perda de resisténcia da ligacao
tabuleiro-pilar; a eventual colisdo parcial de um veiculo no tabuleiro que
promovesse a perda de um cabo de pré-esforco; perda de tensédo no pré-esforgo,
inerente ao relaxamento das armaduras, fadiga, retracao e danos associados a
fluéncia do betdo, possam ter no desempenho sismico destas estruturas.

Tendo em conta as capacidades do programa, pretende-se ainda simular um
sismo que leve os passadigcos ao colapso, permitindo identificar os possiveis
modos de rotura da estrutura.

1.3 Organizacao do trabalho

O presente trabalho esté divido em oito capitulos que se resumem em seguida:

 Capitulo 1, Introdugéo, corresponde ao presente capitulo e onde se efetua
uma abordagem geral ao assunto da dissertagao;

 Capitulo 2, Método dos Elementos Aplicados, onde se introduz os conceitos
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tedricos e a formulacdo do Método dos Elementos Aplicados bem como a
aplicagéo no programa comercial Extreme Loading for Structures;

» Capitulo 3, Analise sismica, onde primeiramente se faz uma referéncia
sucinta dos sismos que mais impacto tém em Portugal e a sua origem.
Em seguida, é feita uma breve revisdo dos métodos de andlise sismica
de estruturas com comportamento linear e ndo-linear, e apresenta-se a
metodologia adotada na geracao dos acelerogramas artificiais dos casos de
estudo;

+ Capitulo 4, Métodos estocasticos de identificagdo modal. Neste capitulo
descreve-se, sumariamente, os varios tipos de ensaios ndo destrutivos
utilizados na medigcdo da resposta dindmica de estruturas e apresentam-se
os métodos de identificacdo modal estocastica que permitem, a partir da
informacao recolhida, caracterizar os parametros modais;

» Capitulo 5, Casos de estudo. O capitulo inicia-se com uma breve descricao
dos passadigcos em estudo, nomeadamente a localizagdo onde se inserem
e elementos estruturais que os constituem. Posto isto, € exposta toda a
informacao relativamente a campanha experimental realizada a PP2787,
bem como a respetiva caraterizacao dinamica e a dos restantes passadicos.

» Capitulo 6, Modelo numérico dos passadigos, onde se expéem todos
os detalhes e especificagdes relativamente a modelacdo em ELS dos
passadicos. Sucede-se com a calibragdo dos modelos numéricos tendo por
base os resultados experimentais.

 Capitulo 7, Resultados numéricos. Neste capitulo apresentam-se as analises
efetuadas aos trés passadicos e discutem-se os resultados obtidos.

» Capitulo 8, Conclusées e trabalhos futuros, onde se expde as conclusdes e
os trabalhos futuros a desenvolver.

* Anexos e Bibliografia. Nos anexos faz-se referéncia as disposi¢oes
regulamentares de acordo com a NP EN 1998-1:2010 e EN 1998-2:2005
(EC8) bem como os procedimentos intrinsecos a geracao de acelerogramas
artificiais. Apresentam-se também o0s ensaios numéricos realizados a
ligacdo pilar-tabuleiro dos passadicos, no ambito do projeto SUPERB, e
o artigo em que o autor colaborou para as Jornadas Portuguesas de
Engenharia de Estruturas (JPEE) 2014.






Capitulo 2

Método dos Elementos
Aplicados

No presente capitulo introduzem-se os fundamentos teéricos do Método dos
Elementos Aplicados (MEA) e a sua abordagem no programa de calculo Extreme
Loading for Structures (ELS).

2.1 Generalidades

Os métodos numéricos para analise de estruturas podem ser classificados,
de acordo com o dominio de modelagdo, em duas categorias: continuos e
discretos. O Método dos Elementos Finitos (MEF) é um exemplo de analise em
meios continuos. O Método dos Elementos Discretos (MED) [21], o Método dos
Elementos Discretos Modificado (MEDM) [55] e 0 Modelo de Mola-Corpo Rigido
(MMCR) [42] sao exemplos de métodos baseados no pressuposto do dominio
discreto.

A andlise de modelos em meios continuos consiste principalmente em subdividir
o dominio em elementos finitos com as respetivas propriedades do material.
Na analise de estruturas, embora os modelos realizados no dominio continuo
sejam fidedignos, até mesmo em analises nao-lineares devido ao comportamento
do material e a nao-linearidade geométrica, os problemas surgem quando o
comportamento da estrutura progride de um estado continuo para discreto, como
sucede na abertura e propagacao de fendas. Nestas circunstancias, em que é
necessario alterar a configuracdo do dominio, o procedimento em MEF envolve
técnicas complexas de adaptagdo da malha no decorrer da andlise, o que torna
inviavel a sua utilizacao.

Por outro lado, a modelagéao no dominio discreto permite a interacdo mecanica
entre os elementos, tendo como principal vantagem a facil simulacdo do
inicio e propagagéao de fendas. O comportamento dos modelos discretos que
utilizam corpos rigidos na sua formulagéo, dependem essencialmente, durante a
propagacao de fendas, das suas dimensdes, forma e disposicao [84].

9



10 CAPITULO 2. METODO DOS ELEMENTOS APLICADOS

Contudo, uma das principais desvantagens da aplicacao do MED, é o fato do
tempo de analise ser bastante demorado para um numero razoavel de particulas
que simule o problema real.

Com o intuito de superar as limitagdes da analise de modelos em meios continuos
e discretos, foi desenvolvido por Tagel-Din e Kimiro Meguro [57], na década
de 90, o Método dos Elementos Aplicados (MEA). A grande vantagem do
MEA é a capacidade de simular o comportamento nao-linear das estruturas
até ao colapso, passando pela fase eléstica, inicio e propagagédo de fendas,
cedéncia das armaduras, separagao e colisdo dos elementos e respetiva energia
de dissipagdo no contacto dos mesmos. No decorrer de analises dindmicas é
também considerado o efeito das alteragdes geométricas na estrutura, incluindo
movimentos de corpo rigido durante a rotura.

2.2 Formulacao do MEA

Na presente sec¢do sera abordada a formulagdo utilizada no MEA para
regime estatico e dindmico, considerando a teoria dos pequenos e grandes
deslocamentos.

2.2.1 Formulacao para pequenos deslocamentos em regime estatico

No MEA a estrutura € modelada dividindo o conjunto em elementos de menores
dimensdes, como ilustra a Figura 2.1. A ligagéo de cada elemento aos adjacentes
€ realizada por um par de molas, distribuidas ao longo da interface, que permitem
calcular as deformacdes axiais e tangenciais bem como as respetivas tensoes.
Consoante o tipo de andlise que se realiza, bi ou tridimensional, est4 associada a
cada mola uma area ou volume de influéncia. Cada elemento no MEA comporta-se
como um corpo rigido sendo a flexibilidade global da estrutura resultado das molas
de interface. A rigidez axial k,, e de corte k; de cada mola é definida por:

E-d-t L _Gedt
N a 5 a

k, (2.1)

onde d é a distancia entre molas da mesma face, ¢t a espessura do elemento, a
o comprimento de influéncia de cada mola, £ o médulo de elasticidade e G o
médulo de distor¢do. A equacao (2.1) significa que cada mola representa a rigidez
de uma porcao de material com dimensdes d, t e a. Na presenca de armaduras, a
respetiva rigidez é adicionada a do material na equacao (2.1).

Em analises bidimensionais, cada elemento tem trés graus de liberdade (GDL)
associados aos movimentos de translagao e rotacao dos corpos rigidos. Embora
os elementos se comportem como rigidos, mantendo a sua forma durante toda a
andlise, as molas de interface permitem a deformagéo do conjunto.

A Figura 2.2 ilustra os GDLs de dois elementos no MEA inerentes a formulacao
da matriz de rigidez. Os GDLs w1, u2, us € us representam as translagdes dos
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elementos enquanto que us € ug as rotagdes permitidas. A designacao dxi, dyi e 6
correspondem as coordenadas generalizadas do sistema, nas respetivas dire¢oes.
A grandeza linear L diz respeito a distancia entre o centrdide do elemento ao ponto
de contacto das molas, sendo « 0 angulo entre L e a face do elemento onde estas
se inserem. As molas axiais e de corte estao representadas, respetivamente, por
ks € ky.

Molas axiais e tangenciais .

M-"'_"" 1_.“}-*
ERERN AL ;,wr‘:qﬂ 4 [fTan

-—

/
E
\

B

I i
G- ])J i R 2 G
E = “‘:?"-/"‘{ ‘ g P
Armadura L] Area de influgncia

Fronteira da estrutura de um par de molas

axizis e tangenciais

Figura 2.1: Modelacao 2D no MEA [62].

Pontos de
contacto das
maolas

Figura 2.2: Graus de Liberdade dos Elementos e Pontos de Contacto das
Molas [88].

A matriz de rigidez global, K, é gerada pela contribuicdo de todas as molas
dispostas nas faces do elemento, de um modo similar ao conceito de formulacao
da matriz de rigidez em MEF. Deste modo, a matriz global é uma rigidez média
que corresponde ao estado de tensao que envolve o elemento. A equacao que
governa o sistema é dada por:

K-U=F (2.2)
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onde U é o vetor dos deslocamentos e F' o vetor das cargas. Em andlises
realizadas com controlo de for¢a, o vetor das cargas, F, € conhecido a priori
enquanto que no controlo em deslocamentos passa a ser incégnita do sistema
para um determinado deslocamento imposto.

O movimento de rotagdo do elemento € contrariado pelo par de molas axiais e
tangenciais dispostas na interface. A contribuicdo das molas axiais para rigidez de
rotacao, K., € obtida da seguinte forma [60]:

(2.3)

i

z=b/2 E E 2
/ oy, Eth
z=-b/2 b 12

onde E é o médulo elasticidade, ¢t a espessura, b a altura e z a distancia da mola ao
centro de gravidade do elemento, conforme indicado na Figura 2.3. Deste modo, a
rigidez de rotagéo do elemento € a soma da rigidez de rotagao de todas as molas,
0 que conduz a:

(i — 0.5)° (2.4)

em que i € o nimero da mola e 2n 0 numero total de molas.

E’/’,’:‘% ff‘.g{M;/:w{%_f/f / //] _d=bln
o [LH R *Ug
! 7 |
. |
__f'gi_ Sy | |— —,-‘r—-——-y»t b
] WO - uﬁ
o L
:.. .
Area de influéncia de um par AERW

de molas axiais - i
2Zn: numero de molas

v
=AY

Figura 2.3: Molas axiais na determinacao da rigidez de rotacao [60].

A formulacdo em MEA tem apresentado resultados precisos na anélise nao-linear
de estruturas de betdo armado sujeitas a pequenos deslocamentos [59]. Contudo,
para grandes deslocamentos é necessario ter em conta as alteracbes na
geometria da estrutura. Esta abordagem sera discutida na secgéo seguinte.

2.2.2 Formulacao para grandes deslocamentos em regime estatico

A matriz de rigidez da equacao (2.2) foi obtida considerando que a estrutura
sofre pequenos deslocamentos. De forma a efetuar uma andlise para grandes
deslocamentos é necessario atender as alteracdes geométricas das estruturas.
Assim, existem dois fatores que devem ser tidos em conta na formulacgéo:

1. Calculo da matriz de rigidez para a “nova” geometria;
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2. Redistribuicao das forcas devido as alteracbes geométricas.

No ambito do MEF estes fatores sdo introduzidos mediante o auxilio de uma
matriz de “rigidez geométrica” []. Por outro lado, ndo existe essa necessidade na
formulagéo pelo MEA, o que permite maior facilidade na sua implementacao sem
afetar a precisdo da andlise. No MEA, para grandes deslocamentos e em regime
estatico, a equacao que governa o sistema é:

KAU =Af+ Ry + Rg (2.5)

em que K € a matriz de rigidez ndo-linear, Af e AU os vetores incrementais de
carga e deslocamento aplicado, respetivamente. Do 2° membro da equacgao (2.5)
faz também parte o vetor das forgas residuais referentes a abertura de fendas ou
a incompatibilidade entre tensbées e deformagdes nas molas, Ry, € 0 vetor das
forcas residuais devido as alteracbes geométricas da estrutura, R¢.

As propriedades nao-lineares dos materiais sdo tomadas em conta no calculo da
maitriz K e no vetor R,.

Os esforcos residuais suscitados pelas mudancas de geometria sao determinados
pela seguinte ordem no MEA [62]:

1. Impde-se que R, e Rg sao vetores nulos e resolve-se a equagao
governativa do sistema obtendo a solucdo para AU;

2. A geometria da estrutura é modificada de acordo com o vetor AU

3. Tendo em conta a nova configuragdo dos elementos, o vetor de forga
nas molas é alterado provocando o desequilibrio entre forcas aplicadas e
esforcos internos;

4. No caso da nao-linearidade do material é verificado o estado de fendilhagao
e calculado o vetor das cargas residuais, R);. Em analises elasticas este
vetor é nulo;

5. Célculo do vetor de forga no elemento, F),, a partir das molas de interface;

6. Célculo das forgas geométricas residuais do elemento:

Rg=f~—Fu (2.6)

A equacao (2.6) implica que os residuos geométricos foram considerados
no desequilibrio entre forgcas exteriores aplicadas, f, e interiores, Fy,,
provocados pelas alteragdes geométricas.

7. Determina-se a matriz de rigidez para a nova configuragdo estrutural. Para
0s materiais com comportamento ndo-linear os fenomenos de fendilhacéo e
cedéncia das armaduras sao tomados em conta na rigidez de cada mola;
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8. Aplica-se um novo incremento de forca ou deslocamento e repetem-se os
procedimentos de 1 a 7.

De modo a reduzir o tempo de célculo, os residuos obtidos a partir do incremento
anterior podem ser incorporados na solugédo da equacao (2.5). Contudo, existem
duas limitacdes relativas a formulacao:

1. No decorrer da andlise para grandes deslocamentos, por exemplo no calculo
da encurvadura, a simetria total da estrutura e do carregamento devem
ser evitadas, o que pode ser conseguido por parte do utilizador, alterando
ligeiramente as propriedades de um dos materiais da estrutura.

2. A teoria dos pequenos deslocamentos é assumida durante cada fase
incremental, devendo ser utilizado pequenos incrementos de carga ou
deslocamentos de modo a que a analise possa acompanhar, com precisao,
as alteragGes geométricas.

2.2.3 Formulacao para pequenos deslocamentos em regime
dinamico

A equacao do movimento para pequenos deslocamentos € a seguinte:

MAU + CAU + KAU = Af(t) — MAU, (2.7)

onde M é a matriz de massa, C' a matriz de amortecimento, K a matriz
de rigidez nado-linear e Af(t) o vetor da carga aplicada para cada passo de
tempo. Os vetores AU, AU, AU e AU, s&o, respetivamente, os incrementos de
deslocamento, velocidade, aceleracao relativa e aceleragdo absoluta de base. A
equacao diferencial (2.7) pode ser resolvida de forma iterativa pelo método de
Newmark-beta. O procedimento deste método pode ser encontrado em livros
didaticos [13, 17].

Na formulagdo do MEA a massa e inércia atuam no centréide do elemento. A
matriz de massa é diagonal [58] e desempenha uma fungao importante na analise
de movimento de corpos rigidos, uma vez que as forgcas de inércia tém efeitos
significativos no mecanismo de rotura durante o colapso estrutural.

A matriz de rigidez estatica é singular se ao ocorrer a rotura de um dos elementos
estruturais, resultar um mecanismo. Este problema pode ser ultrapassado
recorrendo a uma andlise dindmica, uma vez que as forcas de fixacao estaticas
juntam-se aquelas que mobilizam também a massa do sistema (forgas inerciais),
permitindo que a analise decorra mesmo apés a formacao de um mecanismo.

Relativamente ao amortecimento da estrutura pode ser interior e exterior. O
primeiro estd relacionado com o comportamento dos elementos estruturais
sujeitos a uma determinada carga. Em estruturas de betdo armado, o
amortecimento interior deve-se as seguintes razdes:
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1. Fendilhacao do betéao;
Energia de dissipacdo durante o processo de carga/descarga;

Perda de tensdo no aco, imediatamente ap6s a cedéncia;

A w0 D

Dissipacao de energia inerente ao processo de abertura e fecho de fendas
(quando a fissura “fecha” a rigidez de corte assumida é igual a inicial;
apds a reabertura, as forcas de corte desenvolvidas durante o fecho séo
distribuidas, dissipando a energia de corte armazenada durante o processo
de uniao).

Contudo, a matriz de amortecimento, C, representa apenas o amortecimento
exterior ou viscoso e tem principal efeito no regime eléstico, sendo proporcional
a matriz de massa, M.

C=2-€w M (2.8)

em que ¢ é o fator de amortecimento e w; a primeira frequéncia natural da
estrutura.

2.2.4 Formulacao para grandes deslocamentos em regime dinamico

Em geral, para grandes deslocamentos em regime dindmico, o conceito é
semelhante ao introduzido na sec¢ao 2.2.3. A diferenca principal é ter em conta na
equacao do movimento, para pequenos deslocamentos, os efeitos das alteragdes
geométricas. Assim, a equagao que representa o equilibrio dinamico entre forgcas
exteriores e interiores é expressa da forma:

MAU + CAU + KAU = Af(t) + Ry + Rg (2.9)

onde M, C e K sao as matrizes de massa, amortecimento e rigidez ndo-linear,
respetivamente. Af(t) é o vetor da carga aplicada para cada passo de tempo,
Rj; o vetor das cargas residuais devido ao comportamento nao-linear do material
e Rq o vetor que representa a nao-linearidade geométrica, conforme explicado
anteriormente.

A formulacao do vetor de forca residual para regime dinamico difere ligeiramente
da anterior em analise estatica. O procedimento adotado no MEA é o seguinte:

1. Obter as forgas internas, em condicdes estaticas, provocadas pela acao da
gravidade.

2. Aplicar um incremento de forga, Af(t);

3. Resolver a equagéo (2.9) utilizando o método de Newmark-beta, assumindo
que Rj; e R sdo zero e obter o incremento de deslocamento;
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Calcular a variacao de tensdes e extensoes;
Calcular as velocidade e aceleragbes incrementadas e totais;

“Atualizar” a nova posicao dos elementos;

R A

Corrigir a direcdo dos vetores de forca nas molas de acordo com a
nova configuragdo estrutural. No entanto, estas altera¢gées conduzem ao
desequilibrio entre forgcas aplicadas e esforgos internos, assim como nas
forcas de inércia e amortecimento;

8. Verificar o estado de tensao e fendilhacdo a partir das tensdes obtidas e
calcular o vetor das forgas residuais, Rjy;

9. Calculo do vetor de forga no elemento, F),, a partir das molas de interface;

10. Célculo das forcas geométricas residuais para cada elemento:
Ra = f(t) — MAU — CAU — Fy (2.10)

A equacdo (2.10) implica que no decorrer da analise os residuos
geométricos tém em conta o desequilibrio entre forgas exteriores aplicadas
e esforcos internos, bem como as forcas de amortecimento e inércia devido
as alteragbes geométricas;

11. Determina-se a matriz de rigidez para a nova configuragdo estrutural,
considerando também, no caso de uma pega em betdo armado, a perda
de rigidez associada a fendilhagédo e cedéncias das armaduras;

12. Aplica-se um novo incremento de forca ou deslocamento e repete-se os
procedimentos de 2 a 11.

A técnica para reduzir o tempo de calculo, referida na secgao 2.2.2, pode também
ser aplicada a equacao (2.10).

Existem algumas hipéteses a ser atendidas na formulagao dos elementos [58]:

1. As forgas residuais sdo calculadas com base no valor total das tensdes;

2. As cargas graviticas sao consideradas como forgas exteriores aplicadas a
estrutura;

3. Ateoria dos pequenos deslocamentos é assumida durante cada incremento,
0 que significa que o incremento de tempo deve ser pequeno.

Estas hipoteses sdo também aplicadas em regime estatico. No entanto, existe uma
grande limitagdo durante essa analise: a separagdo dos elementos € permitida
desde que néo torne instavel o sistema estrutural, uma vez que resulta uma matriz
de rigidez singular. Por outro lado, numa analise em regime dindmico néo existe
esta limitag&o.
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2.2.5 Modelacao do material

As estruturas a analisar no presente trabalho sao pré-fabricadas em betao armado
e pré-esforgado, pelo que nesta secgao serdo apenas abordados os modelos de
comportamento do betdo e do aco utilizados na formulagdo do MEA.

No MEA um elemento de betdo armado é representado por molas de betdo e
molas de aco. As molas de ago situam-se a face dos elementos, no local exato
onde os vardes seriam colocados.

Betao
Para modelar o comportamento do betdo sujeito a esforgos axiais, foi adotado no

ELS o modelo nao-linear de Maekawa [65], ilustrado na Figura 2.4.

Tensdo

Compressdo

Extensdo

£
=

Tragao H
|

Figura 2.4: Modelo de comportamento do betdo, por Maekawa [65]

Este modelo permite a simulacao realistica do comportamento das estruturas
em condicbes de servico e ultimas. O betdo é simulado com base num
modelo de plasticidade que permite descargas/recargas para o comportamento a
compressao e um modelo de fratura para a tragdo. O moédulo de elasticidade inicial
€ uma carateristica intrinseca do material, enquanto que o mddulo de elasticidade
representativo dos ramos de descarga e recarga é obtido com o valor da extensao
no local da mola. O efeito das tensées de confinamento é considerado nas zonas
de compressao adotando a funcao de rotura biaxial de Kupfer [45]. Deste modo, a
resisténcia & compressdo modificada, f..,, € obtida da seguinte forma:

1+ 3.65(0’1/0‘2)

fc,eq = (1 T 0_1/02)2

(2.11)

onde o1 € oy € a tensdo principal maxima e minima, respetivamente, e f. a
tensdo de compressao. A equacgéao (2.11) indica que a resisténcia a compressao
associada a cada mola é variavel e depende, principalmente, do seu estado de
tenséao.
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Quando o material atinge a tensao ultima de compressao (esmagamento), é
atribuida a mola uma rigidez minima com o objetivo de manter a ligagao
entre elementos. No modelo de Maekawa, Figura 2.4, é adotado até 1% da
extensdo maxima do betdo a compressao. Apds atingir este valor de extenséo
€ assumida uma rigidez minima para as molas de 0,01 do valor inicial,
permitindo a continuidade entre elementos. Desta modo, resulta uma discordancia
entre a tensdo calculada e a tensdo correspondente a extensdo da mola,
desenvolvendo-se tensdes residuais que sao redistribuidas no préximo passo de
carregamento, aplicando forgcas equivalentes a redistribuicdo mas com sentido
oposto.

Para as molas de betdo sujeitas a tracao, a rigidez é igual a inicial; ao atingir a
extensdo ultima de tracéo, este valor é nulo e as tensdes residuais que se geram
sao redistribuidas de forma igual as anteriores.

A relagao entre tensdo-extensao de corte é definida linearmente até a fendilhacao
do betdo. Apéds a primeira fenda, as tensées de corte diminuem e passam a
depender do coeficiente de atrito e do “travamento” entre elementos, como se
ilustra na Figura 2.5.

-1 Inicio da fendilhagao

“alor .
redistribuido
(VR)

|
G,

Y

Atritoe |
travamento &

Figura 2.5: Modelo de comportamento do betdo para tensdes de corte [6].

Aco das armaduras

O modelo que representa o comportamento dos varées de aco, Figura 2.6, foi
desenvolvido por Ristic [71]. A rigidez tangente da mola de aco é obtida de acordo
com as extensdes na mola, efeitos de carga/descarga e o historial de mudancas
de diregao do limite de elasticidade — efeito de Bauschinger. A principal vantagem
na adogcao deste modelo € considerar os efeitos anteriores sem complicacdes
significativas na analise. Apds o0 aco atingir uma extensao ultima de 10% as forgas
nas molas sao distribuidas, no sentido oposto, pelos respetivos elementos.
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t Tracdo
"~ E/100

Compresséo

Figura 2.6: Modelo de comportamento do aco, por Ristic [71].

A formulacdo dos modelos de comportamento dos materiais em ELS envolve
algumas hipéteses [58]:

« Os efeitos da encurvadura das armaduras nao & considerado na analise;

*« Em regime estatico é assumida uma rigidez minima para as molas de
betdo de 0,01 do valor inicial, quando estas atingem a tensdo maxima
de compressao. As tensdes residuais que se geram séo redistribuidas, no
proximo passo de calculo, por meio de forcas com sentido oposto, aplicadas
nas molas axiais;

« Em regime dindmico, a técnica anterior de redistribuicio ndo pode
ser aplicada, pois ao assumir um valor minimo de rigidez afeta-se
significativamente o comportamento dindmico dos elementos apds a
separacao, e 0s movimentos de corpo rigido deixam ser seguidos com
precisdo. Por este motivo, em andlises dinamicas, a rigidez da mola é nula
desde a abertura da primeira fenda até ao seu fecho.

2.2.6 Efeito do coeficiente Poisson

O efeito Poisson é tido em conta na formulagéo de problemas bidimensionais no
MEA de acordo com uma das seguintes abordagens: a cada elemento adiciona-se
mais dois GDL, que correspondem a deformacao relativa de faces paralelas, ou a
partir dos trés GDL iniciais.

A primeira hipétese, representada na Figura 2.7, consiste em acrescentar aos GDL
iniciais do corpo rigido (“v”, “u” e “r") os GDL “uu” e “vv” associados as deformagdes
relativas entre as faces horizontais e verticais, respetivamente. Os GDL “uu” e
“vv” sd@o correlacionados com base no coeficiente de Poisson e os seus efeitos
adicionados a matriz de rigidez do elemento. Contudo, para além do aumento

de GDL do sistema e do tempo de analise, a sua implementagao pode suscitar
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problemas de acoplamento entre os GDL associados as deformacdes relativas e
aqueles que representam as deformagdes rigidas iniciais.

vV I
" _
R
uu i
Figura 2.7: Efeito de Poisson adicionando mais dois GDL (“uu” e “w”) ao
elemento [62].

Por outro lado, a segunda abordagem, adotada no MEA em problemas
bidimensionais, correlaciona a matriz de rigidez de cada elemento com a dos
restantes; ou seja, apesar dos elementos se movimentarem como corpos rigidos
o conjunto é deformével. Esta técnica é ilustrada na Figura 2.8 para o exemplo de
um deslocamento horizontal imposto no elemento (0).

Ug } t u] 4 u‘?

u B A

M,

Figura 2.8: Formulacao bidimensional do coeficiente de Poisson no MEA [62].

Conforme se observa na Figura 2.8 aplica-se um deslocamento horizontal ao
elemento (0), mantendo os restantes restringidos. Deste modo, as molas entre
os elementos (0) e (2) ficam sujeitas a esforcos de compressao. Contudo, as
molas que se situam na area abrangida por A, dada por metade da largura de
influéncia de cada elemento na diregcdo onde se impde o deslocamento, sofrem
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também deslocamentos verticais que sao afetados pelo coeficiente de Poisson. No
entanto, estes deslocamentos estao impedidos por restrigdo dos restantes GDL,
0 que conduz a tensbes adicionais nessas zonas. Estas tensdes, consideradas
uniformes ao longo face do elemento, resultam em forcas de fixagcdo segundo os
GDL do elementos e sao adicionadas a matriz de rigidez.

Apesar de tudo, nos problemas tridimensionais, o coeficiente de Poisson ndo é
considerado no programa ELS, uma vez que o tempo de andlise seria superior e
o seu efeito é relativamente pequeno para a maioria dos problemas.

2.2.7 Critério de Rotura

Na formulagédo do MEA a rotura é avaliada segundo o critério de Mohr-Coulomb.
Contudo, a sua aplicagao direta a partir das molas normais e tangenciais, em
vez de se basear nas tensbes principais, pode, além de conduzir ao aumento
de resisténcia da estrutura, levar a imprecisdo do comportamento em fase de
rotura. A resolucdo deste problema passa por determinar as tensdes principais
nos pontos de contacto das molas, conforme se observa na Figura 2.9.

PPonto de contactg,/"
i da mola
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Figura 2.9: Tensdes principais para problemas bidimensionais [59]

De acordo com a Figura 2.9, as componentes da tensdo normal e de corte, o1 e T,
no ponto de contacto (A), sdo determinadas a partir da deformagao das respetivas
molas axiais e de corte, ligadas a esse ponto. A tensdo normal o2, no ponto (A),
pode ser obtida a partir das tensdes normais em (B) e (C), da seguinte forma:

€T a—x
02 = —0p +
a

oo (2.12)



22 CAPITULO 2. METODO DOS ELEMENTOS APLICADOS

Assim, a tensao principal maxima de tracao pode ser calculada por:

o, = <"1;”’2> +\/<01;"2>2+(r)2 (2.13)

Se o valor da tensé&o principal, o, exceder a tensdo de resisténcia a tragéo do
material, as forgas normais e de corte da mola séo transferidas para o centro do
elemento como um par de forcas e momentos, sendo redistribuidas com sentido
oposto no passo de calculo seguinte. Nas zonas que fendilham, a redistribuicao
dessas forgas € importante para se poder seguir a propagacgao da fenda. Para as
molas axiais, as forcas sao redistribuidas até a tensao de tracéo na fase fendilhada
ser nula.

No instante em que se atinge a tenséo de fendilhacao, as molas de corte deveriam
ter alguma resisténcia devido ao efeito de “travamento” entre elementos, no
entanto, a rigidez assume um valor nulo. Para ter em conta este efeito e o atrito
entre elementos, € utilizado o modelo de comportamento da Figura 2.5.

A inclinagao da fenda, 3, em relacdo a face do elemento pode ser obtida pela
equacao (2.14), em que na presenca de tensdes tangenciais nulas a direcdo da
fenda coincide com a face do elemento.

tan(26):( 2 ) (2.14)

01— 02

Se a mola romper por corte devido a compresséo, as forgas tangenciais séo
redistribuidas e a rigidez ao corte da mola é nula no seguinte instante da analise.
Para molas sujeitas a esforcos de compressao é também utilizada a rotura de
Mohr-Coulomb.

O comportamento do elemento durante a fratura pode ser representado utilizando
duas técnicas. A primeira consiste em dividir o elemento em dois corpos, cada um
com trés GDL (2D), gerando-se novas molas, como ilustrado na Figura 2.10(a). A
aplicacao desta técnica tem as seguintes vantagens [59]:

» Redistribuicdo precisa das tensdes de tragao;

» A propagagéo da fenda € simulada com maior rigor, visto que a cunha
de fratura pode ser aproximadamente representada no elemento de
discretizagdo;

* A largura da fenda € obtida com exatidao de forma a simular corretamente a
transferéncia das tensdes de corte e a separagdo do elemento;

» Tensdes de corte devido a esforcos de compressao sao também simuladas
com precisao.

Apesar das vantagens enumeradas acima, esta técnica tem também as suas
complicagdes [59]:
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« O numero de elementos aumenta significativamente ap6s a fissuracao,
resultando num maior esforgo computacional, e, especialmente, se forem
utilizados elementos de pequenas dimensdes e o numero de fendas for
elevado.

* A rigidez das molas ndo é calculada com tanta precisdo, como antes da
fissuragdo, porque a 4rea associada a cada mola envolve um processo
de célculo mais complexo. Este efeito ndo é tado notério em casos de
carregamento monotdnico, no entanto, quando a estrutura é sujeita a uma
acéo ciclica e as fendas podem abrir e fechar, pode conduzir a imprecisdes
na analise.

» Sucessivas fendas no mesmo elemento podem levar a diminuigées drasticas
na precisao da analise.

+ Se afenda tiver pouca inclinagao (valores de g reduzidos), Figura 2.9, podem
surgir erros numéricos se os elementos fissurados tiverem proporgoes
reduzidas. Para grandes discrepancias entre elementos adjacentes a
exatiddo da andlise & também inferior.

A segunda técnica a ser utilizada na formulagao da fratura, consiste em manter a
geometria inicial do elemento e redistribuir as tensdes que se geram durante essa
fase, conforme se ilustra na Figura 2.10(b). Quando no ponto de aplicagédo da mola
€ atingida a tensao principal maxima, de acordo com o critério de rotura anterior,
as forcas de axiais e de corte da respetiva mola sé@o redistribuidas com sentido
oposto no passo de célculo seguinte, sendo primeiro transferidas ao centro do
elemento e depois entdo aplicadas a estrutura.
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(a) Divisao do elemento pelo plano de (b) Redistribuicdo das tensdes pelas
fratura e geragéo de novas molas faces do elemento

Figura 2.10: Técnicas de simulacdo da fratura dos elementos [59]

O método de fratura por redistribuicdo das tensdes na face, é relativamente
simples, com a vantagem de nao ser necessario nenhum tratamento especial
para representar o processo de fendilhacdo. Na presenca de tensbes de corte
reduzidas esta técnica revela bastante precisao, uma vez que a fratura é paralela
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as faces do elemento (8 = 0). Por outro lado, se as tensdes de corte forem
predominantes, é necessario reduzir a dimenséo dos elementos para se poderem
obter resultados de fendas mais realistas. QOutra desvantagem associada a
aplicagéo desta técnica esta relacionada com a imprecisdo nos resultados dos
parametros de comportamento apés-fratura, que dependem essencialmente da
largura da fenda.

Em problemas tridimensionais sédo utilizadas abordagens semelhantes. Em geral,
a fendilhacao ocorre quando a tensdo maxima principal do ponto de contacto da
mola atinge a resisténcia a tracdo do material. Na Figura 2.11 ilustra-se o estado
de tensdo em cada mola e as tensdes principais maximas.

As técnicas referidas anteriormente para descrever o comportamento dos
elementos bidimensionais, durante a fratura, aplicam-se também em 3D, como
apresentado na Figura 2.12. No ELS é utilizada a técnica ilustrada na
Figura 2.12(b).

T Ox
Oy y
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x
Plane of major principal stress

Figura 2.11: Critério de fissuracao no betao [7].

fratura

(a) Divisdo do elemento pelo plano de (b) Redistribuicdo das tensées pelas
fratura e geragédo de novas molas faces do elemento

Figura 2.12: Técnicas para simular a fendilhagao nos elementos 3D [7]
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2.2.8 Contacto dos elementos

Na formulagédo pelo MEA é considerado o efeito de colisdo e “recontacto”
entre os elementos. Face a estas circunstancias e por simplificacdo de analise,
os elementos sao avaliados, durante o contacto, assumindo forma “ficticia”
circular/arredondada, conforme se observa na Figura 2.13. Este pressuposto é
aceitavel desde que os elementos sejam relativamente pequenos. No entanto,
se estes forem de maiores dimensdes esta hipotese é ainda razoavel, uma vez
que a concentracao de tensbes nas arestas dos elementos leva a divisao e
arredondamento das mesmas [56]. Com base nestes critérios a colisdo é detetada
com base apenas na distancia entre os centros dos elementos.

A verificacdo do contacto é efetuada entre cada elemento e os restantes,
aumentando significativamente o tempo de andlise. Face a isto, cada elemento
tem o seu sistema de coordenadas espaciais que dependem da sua localizacao
durante a andlise. Assim, a presenga ou ndo de contacto é verificada entre os
elementos de interesse e 0s que situam na proximidade, diminuindo o tempo de
processamento.

Molas
axials de
contacto

Elernento(])

we Forma fiticia
“admitida no
contacto

“Molas axiais e
de corte

Maolas
tangenciais
de contacto

(a) Contacto entre’elementos (b) Geracao das molas durante a colisédo

Figura 2.13: Colisédo dos elementos [56]

Durante o fendmeno de colisdo, parte da energia cinética dos elementos
dissipa-se. O fator de recuperacado, r, define a relacdo que existe entre a
velocidade de um elemento antes e apds o contacto, sendo unitario quando nao
existe perda de energia cinética durante a colisdo e nulo quando a dissipagao
¢ total. A energia dissipada pode ser facilmente obtida a partir da velocidade do
corpo depois do contacto, calculada com base na conservagao do momento linear.
Contudo, a sua aplicacdo a materiais continuos, como o betao, implica passos de
tempo muito reduzidos de forma a simular a onda de tensdes no momento do
impacto.
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De modo a reduzir o tempo de analise e permitir maiores incrementos de
tempo foi desenvolvida a seguinte técnica, representada na Figura 2.14, capaz
de representar a mola na fase de aproximacao(carga) e separacao(descarga).
Admite-se que o fator, n, estabelece a relagao entre estas duas fases, resultando
ou nao, na dissipacao de energia se for maior ou igual a unidade, respetivamente.
Este fator pode ser correlacionado com o de recuperacao, r, da seguinte forma:

1
r=-— (2.15)
vn
A principal vantagem em aplicar esta técnica corresponde ao facto de apenas
se ter que utilizar incrementos de tempo menores durante a colisdo, permitindo
maiores intervalos apos a separacao dos elementos, o0 que torna o processo de

calculo menos moroso.

i 1 -
|, Deslocamento

Figura 2.14: Relacao forca-deslocamento durante o contacto [56].

2.2.9 Numero de molas e dimensao dos elementos na precisdo da
analise

O aumento do numero de molas distribuidas na interface dos elementos é
mais importante em andlises ndo-lineares, quando se pretende obter melhores
resultados na simulagdo da propagacao de fendas. Para analises lineares,
observou-se anteriormente, equacao (2.4), que a precisdo da rigidez de rotacao
€ diretamente proporcional ao numero de molas. Na verdade, apenas uma mola
seria suficiente para representar a translacdo dos elementos, por outro lado, o
movimento de rotagdo deve-se essencialmente ao conjunto de molas normais e
tangenciais. Dos estudo realizados por Meguro e Tagel-Din [59] conclui-se que um
namero igual ou superior a dez molas é suficiente para garantir erros inferiores
a 1% relativamente a rigidez teérica. No entanto, se os elementos utilizados na
modelagao forem de pequenas dimensdes, o efeito do nUmero de molas deixa de
ser relevante, visto que as rotagdes relativas entre os elementos sdo menores.

Na formulagao pelo MEA a dimensao dos elementos é bastante importante. A
simulacéo de estruturas com elementos de maiores proporgées aumenta a rigidez
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da estrutura, o que leva a deslocamentos numéricos menores e carga de rotura
superior [59].

2.2.10 Resolucao da analise

A solugédo da analise em ELS passa por resolver as equagdes do movimento
expostas anteriormente, nomeadamente as Equacbes (2.2), (2.3), (2.5) e
(2.7). A abordagem de problemas estaticos € mais simples comparado com a
analise dindmica, que envolve procedimentos numéricos iterativos na resolugcao
do problema. No ELS é utilizado o método de Newmark Beta na resolu¢ao das
equacgbes diferenciais do movimento.

A equagédo do movimento em cada incremento de calculo é um sistema de
equacoles lineares, em que a solucao pode ser obtida com o auxilio de diversos
algoritmos. No ELS adota-se a resolugéo por via direta ou iterativamente, tendo
o utilizador a possibilidade de optar por uma delas. A primeira utiliza na sua
formulagédo o método de Choleski [53], aplicado na decomposi¢cdo de matrizes
simétricas definidas positivas [70] em matrizes triangulares inferior e respetiva
transposta. Este algoritmo é ainda modificado de forma a operar somente nas
entradas da matriz de rigidez que sejam nao nulas — Compaq Extended Math
Library(CXML) [25]. Deste modo, consegue-se armazenar apenas os elementos
necessarios, reduzindo drasticamente a memdria utilizada. O algoritmo iterativo
inicia o calculo com uma primeira aproximagcdo e estima a diferenca entre a
solugédo obtida e o resultado correto. Com base nessa diferenga é obtida uma
nova solugé@o e assim sucessivamente até convergir. Este método tem a principal
vantagem de ser mais rapido que o anterior, especialmente para um grande
numero de GDL.

O método direto € mais usual para analises estaticas e dinamicas com
incrementos de tempo relativamente grandes, enquanto que, o método iterativo
€ aplicado em problemas dinamicos que envolvam grande precisdo de andlise e
portanto curtos passos de tempo (e.g. andlise sismica).

2.2.11 MEA vs outros métodos numeéricos

Em suma, o MEA tem a capacidade de controlar o comportamento nao-linear da
estrutura até ao seu colapso; passando pela fase elastica, inicio e propagacao de
fendas, cedéncia das armaduras, separacao e colisdo dos elementos.

Uma das principais diferengas entre o MEA e o MEF reside na liga¢do entre os
elementos. No MEF convencional os elementos encontram-se ligados através dos
nés, enquanto que, no MEA sao utilizadas molas de interface que representam as
tensdes e deformacdes dos elementos.

Apesar da vasta utilizagéo e fiabilidade do MEF, a sua capacidade para simular
o colapso progressivo é questionavel. Para além da possibilidade de separacao
completa dos elementos ser limitada e/ou ser necessario a sensibilidade de um
utilizador experiente, o tempo de analise € bastante moroso.
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O MED é um método que tem sido bem sucedido para a simulacdo de
uma ampla variedade de situagbes de fluxo granular [7]. Nesta formulagéo o
material € composto por particulas discretas que podem ter diferentes formas
e propriedades. A andlise consiste em atribuir a cada particula uma posigéao e
velocidade inicial e determinar as forcas associadas. Além das forcas exteriores e
de amortecimento a que o elemento esté sujeito, acrescem ainda as que resultam
da sua interacdo com as outras particulas — forgas internas de interagcao — cuja
direcao e intensidade pode ser definida pela relacao forca-deslocamento. Todas
estas forcas sdo somadas para determinar a forca resultante que atua em
cada particula. Recorrendo a integracao das leis do movimento de Newton,
determina-se a nova posi¢do do elemento e as condigdes iniciais para o proximo
passo de célculo.

O MED nao é uma solucao pratica para problemas de grande dimenséao, pois
o esforgo computacional € extremamente elevado, devido a necessidade de ter
pequenos incrementos de tempo para garantir a estabilidade do calculo.

A comparagao entre os métodos de analise MEA, MEF e MED apresentam-se na
Figura 2.15.

Pequenos deslocamentos Grandes deslocamentos

S . e |
MEA Condigdes de carregamento extremas

MEF

MED

B Grande precisdo nos resultados
B Resultados de confianga
ETIEm desenvolvimento

Figura 2.15: Comparagéao entre MEA, MEF e MED [6].



Capitulo 3

Analise Sismica

3.1 Enquadramento Histérico

Devido a localizagao geografica, ao longo da sua histéria, Portugal tem sido
alvo de varios sismos de elevada magnitude e continua a ser suscetivel a este
fenédmeno.

O Sul do territério continental situa-se na proximidade da fronteira entre as
placas tectdnicas euro-asiatica e africana, sendo uma zona de atividade sismica
consideravel, proporcionada pela interagdo entre placas, como ilustrado na
Figura 3.1. Os sismos aqui gerados tém origem na separacao das placas
tectonicas, classificando-se como sismos interplacas.

O arquipélago dos Acores situa-se entre as placas euro-asiatica, africana e
americana, designado por Ponto Triplo. A atividade sismica aqui presente é
relativamente importante na medida em que esta relacionada ndo sé com o
movimento interplacas como também com o vulcanismo. Por outro lado, as ilhas
do Corvo e das Flores, situadas na placa americana, e o arquipélago da Madeira
sobre a placa africana, encontram-se em zonas onde 0 risco sismico nao € tao
relevante.

Com origem no movimento interplacas destaca-se a atividade sismica que ficou
apelidada como o Grande Terramoto de Lisboa, no dia 1 de Novembro de 1755,
considerado por muitos especialistas 0 maior da histéria, Figura 3.2. O sismo
atingiu uma magnitude estimada entre 8,5 e 9 na escala de Richter e os seus
efeitos foram sentidos até ao norte da Europa. O facto de o epicentro ter ocorrido
no mar originou também um enorme tsunami, que provocou graves danos em
toda a costa portuguesa, no sul de Espanha e no norte de Africa. Lisboa foi
especialmente afetada, ndo apenas pelo terramoto e o consequente tsunami, mas
também pelos diversos incéndios que ocorreram apds 0 sismo.

29
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Figura 3.1: Tectdnica em Portugal [50].

Figura 3.2: Consequéncias do sismo de Lisboa de 1755 em dois edificios [50].

Além da atividade sismica gerada pelo movimento das placas tectonicas, ha que
ter em conta a produzida no interior das mesmas. Em Portugal, a principal origem
deste tipo de sismo — intraplacas — é a falha do Vale Inferior do Tejo (VIT), ilustrada
na Figura 3.3.

Um dos sismos intraplaca mais importantes da histéria de Portugal ocorreu
precisamente neste local. No dia 23 de Abril de 1909, um sismo de magnitude
proxima de 7 foi gerado no sistema de falhas do Vale do Tejo, na zona de
Benavente. Este sismo foi sentido com uma intensidade maxima de grau IX a X,
na escala de Mercalli Modificada (IMM), e foi considerado o maior sismo do século
passado em Portugal. Como ilustracdo da catastrofe, os efeitos deste sismo em
dois edificios podem ser observados na Figura 3.4
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Falha do VIT
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Figura 3.4: Danos em dois edificios provocados pelo Sismo de Benavente [50].

Muitos dos terramotos que se manifestaram em Portugal, incluindo os referidos
anteriormente, tiraram a vida a milhares de pessoas e resultaram em enormes
prejuizos. Perante esta situacdo, e de forma a evitar no futuro panoramas
semelhantes, é indispensavel conhecer e compreender a atividade sismica a que
0 pais esta suijeito.



32 CAPITULO 3. ANALISE SISMICA

3.2 Analise Sismica de Estruturas

Existem diversas formas de abordar um problema de analise sismica de estruturas
em fungéo das carateristicas e métodos de andlise. De acordo com os cédigos
sismicos mais usuais [19, 74] sao definidos os seguintes:

« Analises lineares

— Analises lineares estaticas com forcas equivalentes as forcas de inércia;

— Andlises dinamicas lineares estocasticas com recurso a espetros de
poténcia;

— Andlises dindmicas modais por espetros de resposta.
» Analises nao lineares

— Analises estaticas nao lineares;

— Andlises dindmicas ao longo do tempo nao lineares.

O Regulamento de Segurangca e Acdes para Estruturas de Edificios e Pontes
(RSAEEP, 1983) aponta para a realizagdo de analises dinamicas lineares
estocasticas com recurso a espetros de poténcia, como a op¢cao mais rigorosa
de analise (sem restricbes), seguindo-se analises dindmicas modais por espetros
de resposta (com algumas restri¢cdes), e, por fim, as andlises lineares estéaticas
(com muitas restricées). Ja a Norma Portuguesa NP EN 1998-1:2010, a versao
portuguesa do Eurocddigo 8 (EC8), mais recente do que o RSAEEP, contempla
todas as abordagens atrds enumeradas, com excecao da andlise dinamica
estocastica, a qual nao é referida [31].

A escolha de um determinado método de analise tem consequéncias do ponto de
vista computacional, nomeadamente ao nivel da implementagéo.

Analise linear estatica

Este tipo de analise estatica, também conhecido pelo método das forgcas laterais
equivalentes, baseia-se num coeficiente sismico que esta diretamente relacionado
com a resultante das forgas de corte sismicas da base e o peso total da estrutura.
Esta abordagem pressupode que sé um modo de vibragdo, normalmente o primeiro
modo, contribui para a resposta da estrutura. Assim, e para que seja garantida a
segurancga sismica, € necessario que o modo de vibracao fundamental mobilize a
massa total da estrutura ou a maior parte desta.

Nestas condigbes, a for¢a de corte basal, F;, é dada por:

Fy = S4(T,¢&)- M (3.1)

Em que € S4(T,€) é a aceleragdo espetral de dimensionamento e M a massa do
sistema.



3.2. ANALISE SISMICA DE ESTRUTURAS 33

A eventual ndo linearidade de estrutura é tida em conta através do coeficiente
de comportamento e do amortecimento da estrutura implicito no espectro de
dimensionamento.

O rigor desta abordagem depende essencialmente do grau de aproximagao da
configuracdo adotada para o modo fundamental e da percentagem de massa
modal mobilizada pelo mesmo.

Analise dinamica modal por espetros de resposta

O método de andlise modal da resposta dindmica das estruturas, baseia-se
essencialmente no desacoplamento do sistema de equacgdes inicial, modificando
a base em que sao representados os deslocamentos para um subespaco definido
por modos de vibragdo. Estes sao caraterizados por coordenadas generalizadas
que permitem identificar a configuragdo de cada modo. Apds a resolucdo do
sistema, as solugcdes sdo novamente projetadas no espaco das coordenadas
generalizadas do sistema inicial.

A analise modal por espetros de resposta consiste em avaliar a resposta da
estrutura para cada modo de vibracdo e através da sua combinacdo obter a
resposta global. Contudo, nem todos os modos contribuem de forma igual, pelo
gue esse efeito é ponderado de acordo com o fator de participagao modal.

O comportamento n&o linear da estrutura durante esta analise € normalmente tido
em atengéo nos espetros de dimensionamento e no coeficiente de amortecimento.

Do ponto de vista computacional, quando um sistema dinamico envolve um
elevado numero de GDL o processo de calculo é bastante moroso, podendo
em alguns casos resultar na insolubilidade do problema devido a acumulagéo
de erros numéricos. Como tal, a presenca de modos de vibracao com forcas de
inércia associadas desprezaveis podem ser negligenciados, desde que a massa
efetivamente mobilizada ndo apresente uma percentagem significativa em relacao
a massa deslocada pela acao sismica.

O ECS8 estipula que a soma das massas modais efetivas para os modos de
vibragao considerados durante a andlise sismica devem representar no minimo
90% da massa total da estrutura e os restantes ndo apresentarem menos de 5%.

Analise estatica nao linear

De forma a evitar o uso do coeficiente de comportamento, que tem sempre
grandes incertezas associadas, recorre-se a analises sismicas nao lineares.

Para dar resposta a este problema, tém vindo a ser propostos diversos métodos
simplificados de analise sismica estatica nao linear. Nestes métodos, a avaliagéo
da resposta sismica maxima expectével € determinada com base na resposta
sismo-resistente (curva de capacidade) a um conjunto de cargas horizontais com
crescimento monotdnico (designada por analise “pushover”), sob acao constante
das cargas graviticas [47].
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As analises sismicas estaticas nao lineares correntes estabelecem a realizagao
das seguintes etapas [31]:

» Definicdo da curva de capacidade, de forma incremental, a partir da
aplicagdo de um conjunto de cargas ou imposicéao de deslocamentos;

+ Definicdo da agéo sismica e da resposta final da estrutura tendo por base
um comportamento nao linear, o que permite obter o ponto de desempenho
sismico ou o deslocamento alvo;

* Avaliagdo do desempenho da estrutura quando é atingido o ponto de
desempenho sismico ou o deslocamento alvo.

O ECS8 estabelece o método de analise “pushover” na verificagdo de estruturas
novas ou existentes para os seguintes efeitos:

» Alternativa aos métodos de anadlise sismica linear que recorrem ao
coeficiente de comportamento;

+ Avaliar os mecanismos plasticos previstos e a distribuicao de danos;
* Avaliar o desempenho de estruturas existentes ou reabilitadas;

» Verificar ou rever os fatores de multiplicacdo da acao sismica de calculo, na
formacao do mecanismo plastico de rotura global.

Os principais métodos de andlise sismica estética ndo linear adotados pelos
codigos sismicos sao:

» Método do coeficiente de deslocamento. O método pretende estimar o
desempenho sismico da estrutura, com base num deslocamento maximo
a que a estrutura possa estar sujeita durante um sismo (deslocamento alvo).
A andlise consiste em aplicar incrementos de forcas e obter a relagao nao
linear entre a forca de corte basal e o0 deslocamento no GDL de controlo, até
se levar a estrutura ao colapso;

» Método do espetro da capacidade resistente. O método baseia-se
essencialmente em duas fases: definir a curva de capacidade da estrutura e
converté-la no espetro de capacidade resistente e determinar e corrigir [78]
a acao sismica no formato ADRS', com recurso a um coeficiente de
amortecimento efetivo (viscoso e histerético). Posto isto, sdo sobrepostos os
dois espetros e, através de um processo iterativo, avaliado o desempenho
sismico (deslocamento objetivo) correspondente a intercegéo dos graficos.

* Método N2. Este método, preconizado pelo EC8, € similar ao anterior e
combina a andlise Pushover de um sistema com varios GDL com uma
analise por espetro de resposta de um oscilador com um GDL equivalente.

"Espetro de resposta no formato aceleragdo-deslocamento
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Analise dinamica nao linear

Este método é o que melhor permite aprimorar e recolher informagéao acerca do
comportamento e resposta da estrutura perante uma historia de aceleragbes a
que o solo esta suijeito.

A analise sismica de estruturas em regime dinamico nao linear requer a definicao
da acao sismica na forma de acelerogramas. Estes podem ser obtidos a partir do
historial de abalos sismicos intensos ou com recurso a acelerogramas sintéticos.
Na avaliagcdo do comportamento sismo-estrutural em Portugal, a utilizagdo de
acelerogramas registados estd4 bastante condicionada pelo facto de existirem
escassos historiais de vibragdes sismicas intensas, provocados por sismos de
magnitude elevada.

Face a este cenario, a alternativa de abordar o problema é recorrer a
acelerogramas sintéticos, que, de acordo com a NP EN 1998-1:2010 (ECS8),
podem ser divididos em artificiais e simulados. Embora a geracdo de
acelerogramas artificiais seja mais apelativa para a engenharia de estruturas, a
sua utilizacao serd sempre questionavel do ponto da sismologia, dado que séao
séries temporais (conteudo espetral estacionario) ajustadas a um espectro de
resposta, nao traduzindo o real efeito de um evento sismico [32]. Por outro lado,
os acelerogramas simulados sao gerados de forma a reproduzir aproximadamente
a influencia da magnitude, do mecanismo focal e do caminho de propagagéo,
ajustando as suas caracteristicas as do terreno.

Os acelerogramas simulados estao no entanto condicionados a necessidade de
amostras do terreno e a sua devida qualificacao relativamente as carateristicas
sismogenéticas da fonte e condi¢cdes do terreno local. Assim, na maioria das
vezes, adotam-se acelerogramas artificias que, apesar de tudo, permitem obter
resultados de confianga.

Para um dado acelerograma representativo da acao sismica, a equacao
fundamental de dindmica de estruturas € resolvida numericamente tendo em
atencao a nao linearidade fisica da estrutura, uma vez que, os coeficientes de
rigidez variam, quer por cedéncia do material quer por alteragdo da geometria por
deformacao. Deste modo, as carateristicas de vibracdo da estrutura alteram, nao
sendo possivel o desacoplar das equagdes do movimento e consequentemente
adotar o principio da sobreposi¢cao modal.

O processo de calculo mais preconizado nestes casos € o da integracao direta das
equacgdes — explicita ou implicitamente — que conduz a solugcdo em sucessivos
intervalos de tempos, j4 que a este método implica que o espago de tempo em
que se pretende analisar a estudar é divido em intervalos incrementais. Assim,
o equilibrio dinamico € apenas satisfeito para esses intervalos, sendo necessario
considerar uma determinada aproximagao para a variacdo dos deslocamentos e
respetivas derivadas. O modo como estas sdo obtidas determina a precisédo e
estabilidade da analise assim como a duragao da analise.
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Os métodos de analise sismica dinamica nao linear também possuem diversos
problemas, designadamente associados com a complexidade dos algoritmos
de integracdo no tempo e associadas as dificuldades da representacao do
amortecimento, o que pode originar erros importantes nos resultados das anélises
dindmicas néao lineares. Por estes motivos, especial atencdo devera ser dada
a selecdo de um algoritmo de integracdo no tempo e a representacdo do
amortecimento [47].

3.3 Geracao de acelerogramas sismicos artificiais

A simulagéo da agao sismica é efetuada, tradicionalmente, recorrendo a duas
abordagens: por espetros de resposta regulamentares ou através de um historial
no tempo de aceleragbes. A caraterizagao e definicdo da agao sismica através
de espetros de resposta, como apresentado no Apéndice C.2, ndao permite
representar diretamente a acao mas sim o seu efeito sobre um conjunto de
osciladores lineares de um GDL.

Neste contexto, a resposta espetral € uma abordagem simplificada que procura
estabelecer a envolvente de todos os terramotos com uma dada probabilidade
de ocorrer numa determinada zona, para uma classe especifica de terreno
e um fator de amortecimento critico. Sendo este um método de simples
aplicacdo e desenvolvido de forma exaustiva e cuidadosa, € normalmente o
mais empregue na analise de estruturas convencionais. No entanto, durante a
acao sismica as estruturas podem experimentar esforgos internos de intensidade
elevada, inviabilizando o dimensionamento segundo uma base de critérios para
carregamentos usuais — aplicagao do coeficiente de comportamento, devendo ser
explorada a ductilidade através de uma analise nao linear.

Assim, o método por espetro de resposta ndo é direcionado para analises
ndo lineares, sendo necessario adotar uma analise temporal. Como foi dito
anteriormente, a descricdo do movimento sismico pode ser obtida através de
acelerogramas registados ou acelerogramas artificiais. Os primeiros, registos
de aceleragbes sismicas proximas do local da obra, encontram-se raramente
disponiveis. Contudo, os registos de sismos histéricos, como por exemplo 0s
representados na Figura 3.5, podem ser por vezes utilizados para este propésito,
ainda que devem ser escalados de forma a compatibiliza-los com o espectro de
resposta regulamentar no local da obra.

A alternativa passa por gerar registos sismicos artificias adequados ao local
de implantacdo da obra e que estejam em concordancia com o0s espetros
regulamentares. A técnica de gerar sismos artificiais procura ser consistente com
as caracteristicas de sismos reais, no entanto, muitos acelerogramas gerados
podem apresentar resultados razoaveis no dominio do tempo, mas o0 mesmo nao
se verifica no dominio da frequéncia, ou vice-versa [79].

A andlise no dominio do tempo requer mais de um histérico de aceleracdes
sismicas de projeto para ter em conta o carater aleatério deste fenémeno e garantir
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gue a energia transmitida a estrutura excite as suas frequéncias de vibragao. No
que diz respeito a este aspeto, 0 EC8 preconiza a utilizagdo, no minimo, de trés
acelerogramas e que estes sejam compativeis com os espetros de resposta para
um amortecimento viscoso de 5%.
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Figura 3.5: Registo de aceleracdes de sismos histéricos, adaptado de PEER.

3.3.1 Dominio do tempo

A geracdao de acelerogramas artificias no dominio do tempo, implica o
escalonamento de um sinal de ruido branco?® estacionario por uma fungéo
envolvente, que traduz as variagcoes de amplitude durante um terramoto.

O processo tradicional de geracao no dominio do tempo, conforme esquematizado
na Figura 3.6, envolve a filtragem de frequéncias de um sinal estocastico
estacionério®, definido geralmente por um sinal ruido branco, e a posterior
multiplicagdo por uma funcdo de modulacdo deterministica que determina a
transiéncia em amplitude. Mais recentemente, tém sido desenvolvidas técnicas
de geracao com funcbes de modulacdo que permitem também considerar a
nao-estacionariedade em frequéncia dos sinais sismicos [20, 44].

20 ruido branco é definido como um processo estacionario, de banda larga, caraterizado por ter
igual contribuicdo em todas as frequéncias.

3Um sinal estocastico estacionario é um sinal aleatério cujas propriedades estatisticas sdo
independentes do intervalo de tempo. Por exemplo, um acelerograma estacionario tem uma
aceleragdo média, desvio padrdo e conteudo de frequéncias constante, independentemente do
intervalo de tempo observado.
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(a) Sinal de ruido branco no tempo (b) Sinal de ruido branco filtrado no
tempo

(c) Exemplo de fungdo envolvente (d) Acelerdgrama artificial
para escalar o sinal filtrado

Figura 3.6: Geracao de acelerogramas artificiais no dominio do tempo [44]

3.3.2 Dominio da frequéncia

Tendo em conta a irregularidade dos espetros de resposta associadas a analise
sismica, estes devem ser abrangidos por acelerogramas numa vasta gama de
frequéncias, de modo garantir a segurancga da andlise. Deste modo, é necessario
definir uma abordagem no dominio da frequéncia que altere o sinal sismico da
formulacao anterior de tal forma que o respetivo espetro de resposta se identifique
com o regulamentar.

Os movimentos do solo podem ser devidamente gerados no dominio da frequéncia
através da combinacao de espetros de amplitude e de fase distintas, Figura 3.7.
O primeiro pode ser obtido a partir de um historial do movimento do solo ou, por
exemplo, recorrendo ao espetro de poténcia. Os espetros de fase podem também
ser adquiridos em registos do movimento real do solo ou calculados com recurso a
uma funcao de ruido branco escalada por uma fungao envolvente. As amplitudes
do sinal sdo ajustadas as do espetro alvo através de um processo iterativo.

: o
: Moo K
f {c) Frequency . - (d) Freguency 2
H“ | I Time ) S— —~— —

(k)

(e)

Figura 3.7: Geracao de acelerogramas artificiais no dominio da frequéncia: (a)
e (b) ruido branco natural e modelado por funcdo envolvente, respetivamente;
(c) e (d) espetro de fase e de amplitude de Fourier do ruido branco modelado,
respetivamente; (e) acelerograma resultante da combinagéao (c) e (d) [44].
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Assim, verifica-se que o processo inerente a geracao de acelerogramas no
dominio da frequéncia consiste em obter os valores no tempo de um processo
gaussiano filtrado e escalado por uma funcdo envolvente para, posteriormente,
ajustar a amplitude do sinal a do espetro alvo, recorrendo a um processo iterativo.

3.4 Formulacao da acao sismica para os casos de estudo

A presente seccao visa definir os acelerogramas que servirdo de base na
avaliacdo da resposta dinamica nao linear dos passadicos, face a uma eventual
acao sismica. Os acelerogramas foram gerados artificialmente, de acordo com o
Apéndice C.3, a partir do espetro de resposta elastico e conforme a NP EN 1998-1.

O estudo dos passadicos teve como base a agao sismica tipo 1 (magnitude
elevada e maior distancia focal), com duragédo de 30 s, em virtude de ser a mais
desfavoravel para estruturas de baixas frequéncias. Esta abordagem foi também
estudada por H. Lopes [49] e A. Rodrigues [72] onde se conclui, para a regiao de
Faro e independentemente do tipo de solo, um sismo afastado é condicionante,
pelo que os valores espetrais associados sao superiores. Deste modo, sera feita
apenas referéncia a acao sismica tipo 1 para a qual a estrutura apresenta um
comportamento mais vulneravel.

O espetro de resposta elastico intrinseco a geragdo dos acelerogramas do
problema, Figura 3.8, foi definido considerando a sismicidade adequada a regiao
de Faro, para um terreno de fundacao tipo C [85] e aceleracdo maxima de
referéncia do solo de 2.0 m/s?2. A classe de importancia adotada para os
passadicos corresponde ao nivel lll, visto que estes se situam sobre uma
importante via de comunicagdo — EN 125 — que assegura 0s acessos as
infra-estruturas prioritarias na sua imediagéo.

Relativamente ao coeficiente de amortecimento, ndo foram adotados os valores
obtidos nos ensaios experimentais de identificagdo modal dos passadigos, uma
vez que estes realizaram-se a excitacado ambiental e conduzem a uma resposta
linear da estrutura, obtendo-se coeficientes inferiores aos esperados durante a
acao sismica. Assim sendo, considerou-se o valor de 5% recomendado pela
documentag&o normativa para estruturas de betdo armado.

O processo de geracdo de acelerogramas artificiais, a partir de espetros de
resposta, envolve o conhecimento da funcdo de densidade espetral associada a
acao sismica regulamentar. Contudo, como indicado no Apéndice C.3.2, ndo existe
nenhum processo direto que permita obter esta fungdo com base no espetro de
resposta. Deste modo, o espetro de poténcia foi definido através de um processo
iterativo que admite uma funcdo de densidade espetral inicial, sendo com esta
calculado o respetivo espetro de resposta. A “calibracdo” da funcgao inicial pode
ser efetuada correlacionando o espetro obtido com o regulamentar.

O espetro de poténcia do problema, ilustrado na Figura 3.9, foi definido com uma
frequéncia angular maxima de 200 rad/s e um incremento de 0.2 rad/s.
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Figura 3.8: Espetro de resposta elastico regulamentar para a agao sismica tipo 1.
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Figura 3.9: Espetro de poténcia das aceleracoes.

O acelerograma artificial estacionario, Figura 3.10(a), € determinado pela
sobreposicdo de vérias fungdes harmdnicas com amplitude obtida através do
espetro de poténcia, conforme descrito no Apéndice C.3.2. O carater nao
estacionario do sinal pode ser adquirido por intermédio de uma fungao envolvente,
como referido na mesma seccao. O acelerograma corrigido € apresentado na
Figura 3.10(b).
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Figura 3.10: Acelerograma artificial.

O grau de fiabilidade do acelerograma artificialmente gerado, pode ser verificado
aplicando esta acdo sismica a um conjunto de osciladores de um GDL e
calculando o respetivo espetro de resposta, que por sua vez € comparado
com o regulamentar. A boa correspondéncia entre os dois espetros encontra-se
evidenciada na Figura 3.11.
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Figura 3.11: Comparacao entre o espetro de resposta calculado e o regulamentar.

De acordo com a NP EN 1998-1 é necessario a utilizacdo de pelo menos
trés acelerogramas artificiais na definicdo da acdo sismica. Assim sendo, de
modo a ter em conta ndo sé os requisitos impostos pela regulamentacao como
também o carater desfasado no tempo desta acao, foram geradas cinco séries
de acelerogramas, com recurso a uma rotina em Matlab ja existente. A resposta
estrutural foi avaliada para os véarios sismogramas de forma a identificar a série
mais condicionante para os diferentes passadigos.

A acgao sismica adotada teve um tempo de duragao de 30 s, conforme estipulado
na clausula 3.2.3.1.2 do NA do EC8 [19], tendo-se considerado mais 20 s de modo
a que estrutura estabilize.

O efeito simultdneo das componentes horizontais da agéo sismica foi considerado
conforme indicado no Apéndice C.1. Na Figura 3.12 ilustra-se a combinacao de
uma das séries desenvolvidas a atuar 100% na direcao longitudinal do tabuleiro
(X) e um percentil de 30% no sentido transversal (Y).

100% X 30% Y

a (m/s?)

tempo (s)

Figura 3.12: Combinagéo na diregédo X e Y do acelerograma referente a série 5.






Capitulo 4

Métodos estocasticos de
identificacao modal

4.1 Introducao

A avaliacdo experimental das caracteristicas dindmicas de estruturas de
Engenharia Civil tem um interesse evidente para a validacdo de modelos utilizados
na analise dos efeitos de agdes como o0s sismos, vento, trafego ferroviario,
rodoviario ou pedonal. O interesse nessa avaliacdo estende-se também a prépria
caracterizagdo global do estado das estruturas, uma vez que as propriedades
dindmicas estdo diretamente relacionadas com esse estado. Assim, para o
dominio da observagdo e monitorizagao estrutural, a avaliagdo experimental das
caracteristicas dinamicas de estruturas € também muito importante, em especial
os métodos que permitem efetua-la ao longo do tempo, sem introducdo de
restricOes a utilizacao corrente das estruturas [73].

Para a caracterizagdo dindmica de estruturas de Engenharia Civil, tem havido
ultimamente um especial interesse nas técnicas de identificagdo modal com
base na andlise da resposta das estruturas as acdes a que normalmente estao
sujeitas (e.g. vento ou o trafego de veiculos) [23]. Este facto deve-se ao progresso
que tem havido nas tecnologias dos transdutores de medicdo da resposta das
estruturas, nos sistemas de aquisicdo de dados, meios informaticos e também
ao desenvolvimento de métodos de identificagdo modal apropriados para essas
condicoes.

Os métodos de identificagdo estocasticos correspondem a algoritmos
matematicos que estimam as propriedades modais das estruturas (frequéncias
naturais, modos de vibracéo e coeficientes de amortecimento modais) com base
na sua resposta as agbes ambientais. Estes sdo designados de estocéasticos
pelo facto da acao desconhecida ser idealizada através do conceito de processo
estocastico. Como a excitacido ambiental é o resultado da contribuicdo de vérias
fontes &, de forma simplificada, representada por um processo estocastico do
tipo ruido branco, ou seja, um processo com contribuicdo uniforme de todas as
frequéncias [54].

43
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A classificacao dos métodos de identificacao esta implicita no tipo de dados que se
pretende analisar, podendo estes basearem-se em series temporais ou respetivas
funcdes de correlagcao (dominio do tempo) ou em estimativas espetrais (dominio
da frequéncia). Atualmente, nas aplicacées de Engenharia Civil, distinguem-se
0s seguintes métodos: selecdo de picos (PP) e decomposicao no dominio da
frequéncia (FFD ou EFDD), que operam no dominio da frequéncia, e os métodos
de iteragdes estocastica em subespagos, a partir das correlagdes (SSI-COV) ou
de series temporais (SSI-DATA), que trabalham no dominio do tempo.

No presente capitulo serao descritos alguns destes métodos estocasticos que
procuram identificar o modelo que melhor se ajusta a informacao experimental
adquirida de medicoes efetuadas sobre a estrutura e, de acordo com este, estimar
0s respetivos parametros modais.

4.2 Ensaios de caraterizacao dinamica

A caraterizacao das propriedades dindmicas das estruturas podem ser obtidas
recorrendo a trés principais técnicas de ensaios:

* ensaios de vibracao forgada;
* ensaios de vibracao livre;

 ensaios de vibracdo ambiental.

Ensaios de vibracao forcada

Os ensaios de vibracao forcada consistem em aplicar a estrutura uma excitacao
controlada, num ou em varios pontos, e medir a sua resposta. A aplicacao desta
técnica permite realizar a identificagdo modal com base na avaliacao de funcdes
de resposta em frequéncia (FRF) que relacionam diretamente a carga aplicada
com a resposta medida nos varios pontos instrumentados.

As excitagdes impostas a estrutura por este método podem assumir diversos
tipos, sendo mais corrente a aplicacdo de impulsos, forcas de carater harménico
ou com carateristicas de ruido branco para determinadas frequéncias. Este tipo
de forcas sao aplicadas com recurso a equipamentos adequados e dependem
geralmente do tipo de estrutura. Para estruturas de pequena e média dimenséo
recorre-se normalmente a martelos ou outro equipamento de impulsos, vibradores
eletrodindmico ou vibradores de massa excéntrica, enquanto que, em estruturas
de maior porte a caraterizagdo dinamica é bastante mais complexa e envolve
equipamentos mais especializados e de maiores dimensoes, tais como geradores
de vibrag¢des servo-hidraulicas ou vibradores de massas excéntricas, Figura 4.1.

Atualmente, a utilizacdo deste tipo de ensaio ndo é muito comum em grandes
estruturas, ja que para além dos equipamentos serem bastante dispendiosos e sé
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existirem em determinados laboratérios, acarreta uma série de problemas relativos
ao transporte, colocagdo em obra e interrupgao do funcionamento da estrutura.

Salienta-se ainda que, com os equipamentos de excitacdo atualmente existentes,
servo-hidraulicos ou mecanicos de massas excéntricas, na gama das baixas
frequéncias (abaixo de 1 Hz), é extremamente dificil conseguir niveis de forca
capazes de excitar adequadamente as estruturas de grandes dimensdes [82].

(b) Excitador de massas excéntricas

Figura 4.1: Exemplo de equipamentos utilizados em vibracdes forgadas [73].

Ensaios de vibracao livre

Neste tipo de ensaio as propriedades modais podem ser obtidas a partir de uma
deformacao inicial imposta a estrutura, deixando o sistema a vibrar em regime
livre.

A imposi¢do do deslocamento pode ser efetuada com recurso a cabos ancorados
ao solo ou a uma estrutura vizinha ou ainda com auxilio de gruas. O objetivo é
tracionar os cabos até determinado valor para posteriormente serem libertados,
deixando a estrutura a vibrar livremente. Outra alternativa para a realizagao do
ensaio é através da suspensao de um peso que é libertado repentinamente por
corte de um dos elementos de suspensao. Este ultimo foi utilizado nos ensaios
dindmicos de ampliacdo do aeroporto da Madeira, Figura 4.2, e consistiu em
suspender uma massa de 60.8 ton que foi libertada através de explosivos. Esta
técnica de ensaio foi também aplicada na ponte Vasco da Gama e tinha como
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objetivo aferir o amortecimento associado ao primeiro modo de torcdo. Neste
caso, foi suspensa uma barcaga com uma massa de 60 ton tendo sido libertada
subitamente, causando uma vibracao na estrutura.

Figura 4.2: Ensaio de vibragéao livre na ampliagdo do aeroporto da Madeira [82].

Este ensaio tem interesse particular quando o objetivo € avaliar os coeficientes
de amortecimento, uma vez que a resposta maxima da estrutura é registada no
instante em que a massa ¢ libertada, diminuindo a partir dai.

Ensaios de vibracao ambiental

O ensaio a vibracdo ambiental, utilizado também neste trabalho como referéncia
para calibragdo do modelo numérico, € o mais simples e o mais amplamente
usado em Engenharia Civil. Isto deve-se ao facto de nao ser necessario qualquer
equipamento que excite a estrutura, sendo a resposta desta medida em relagéo
as excitacdes provenientes de agdes a que se encontra normalmente sujeita tais
como, o vento, trafego, escoamento de aguas, etc [68].

Face aos métodos anteriores, os procedimentos e meios necessarios a execugao
do ensaio sao relativamente simples, sendo dispensavel a utilizacao de
equipamentos pesados e a interrupcao do funcionamento da estrutura, visto
que a propria excitacdo deriva das condigbes do meio ambiente. Por outro
lado, a realizagdo de ensaios a vibracdo ambiente tem algumas exigéncias,
nomeadamente relacionadas com a capacidade de leitura dos transdutores. Tendo
em conta que nalgumas situacdes, onde se abordam estruturas mais rigidas, a
resposta com base em agdes ambientais resulta em amplitudes muito baixas, é
requerido a utilizacao de transdutores mais sensiveis e sistemas de aquisicao de
dados adequados. Desta forma, as técnicas de ensaio de vibragao forgada sao
alternativas mais interessantes na avaliacao desse tipo de estruturas, permitindo
obter através da excitagéo imposta valores de amplitude maiores.

Durante os ensaios a vibragdo ambiente ndo é conhecido a priori a que tipos
de excitacdo se encontra a estrutura sujeita, sendo admitida uma excitacédo
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definida por um processo estocéastico do tipo ruido branco com configuracao
aleatéria, numa ampla gama de frequéncias. Este pressuposto s6 é vélido para
os primeiros modos de vibracao, sendo necessario recorrer a outro tipo de ensaio
de caracteriza¢do dindmica para excitar os modos superiores.

4.3 Métodos de identificacao no dominio da frequéncia

A informacdo que é obtida diretamente em ensaios dindmicos de estruturas
consiste, normalmente, nas séries temporais da resposta e das forgas de
excitagdo (no caso de ensaios com controlo e medicao dessas forgas). A
transformacao dessas séries para o dominio da frequéncia permite observar
algumas das caracteristicas dindmicas das estruturas, servindo por isso de base
a varios métodos de identificacdo modal [54]. A analise da informacao no dominio
da frequéncia, passou a ser mais utilizada com o desenvolvimento do algoritmo da
transformada rapida de Fourier (FFT) [9], que implementa eficientemente o célculo
da transformada discreta finita de Fourier, tendo em conta que é nesta operacao
gue se baseia a transformacao das séries temporais para o dominio da frequéncia.

A abordagem no dominio da frequéncia, com base nas funcdes de densidade
espetral da resposta, € bastante rapida na execugado e de facil aplicacdo. No
entanto, acrescem problemas de precisao nas frequéncias naturais da estrutura,
pelo fato de serem avaliadas em valores discretos de frequéncia, e alguns erros
na caraterizacao das funcdes do espetro de poténcias associados ao efeito de
leakage', que se reflete predominantemente no coeficiente de amortecimento.
Deste modo, a andlise de dados no dominio da frequéncia pode apresentar
alguma dificuldade na caraterizacdo dos modos de vibragdo com frequéncias
proximas. Alguns destes problemas podem ser minimizados se as fungbes de
densidade espetral forem estimadas numa gama fina de frequéncia o que envolve,
em contrapartida, séries temporais mais longas, ou por aplicagéo de janelas de
processamento ao sinal, como por exemplo, janelas de Hanning?.

Adianta-se também que nos métodos de decomposigdo no dominio da frequéncia,
em particular na versdo melhorada (EFDD), muitas destas desvantagens sao
ultrapassadas.

4.3.1 Método basico no dominio da frequéncia

O método basico no dominio da frequéncia (BFD), também denominado
por método de selegdo de pico (Peak-Picking), foi o primeiro método de
identificacdo modal estocastica utilizado na caraterizacdo dos parametros modais
das estruturas, com base em medigdes a vibracao ambiental. A sua facilidade de
aplicagéo e fiabilidade dos resultados faz deste método um dois mais utilizados na
area da Engenharia Civil. Na referéncia [24, 73] apresenta-se exaustivamente os

S30 erros associados a resolugo finita em frequéncia das fungdes do espetro de potencia pela
transformada discreta finita de Fourier.
2A janela de Hanning garante que o sinal a submeter & FFT é um periodo inteiro.
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fundamentos tedricos do método, fazendo-se neste trabalho uma breve passagem
pelos conceitos mais importantes.

Neste método, como as vibracdes induzidas as estruturas devem-se a uma série
de fatores ambientais (vento, trafego automovel, etc), ndo é possivel efetuar a sua
medicao, pelo que se admite que tém carateristicas semelhantes a um processo
estocastico gaussiano do tipo ruido branco com média nula, conforme se referiu
anteriormente.

Nestas condicdes, as funcdes do espetro de poténcia apresentam picos de
amplitude para frequéncias proximas da frequéncia natural da estrutura. Assim,
para estruturas que apresentem frequéncias naturais bem espacadas, a resposta
é significativamente condicionada pela contribuicdo dos modos ressonantes. De
forma a compreender este método, imagine-se o comportamento da estrutura
equiparada a um conjunto de osciladores com um GDL, caraterizados com
as suas propriedades dinamicas. Aqueles que apresentarem uma frequéncia
natural proxima da frequéncia da estrutura, permitem simular o comportamento
dindmico desta. Subentende-se que a frequéncia de cada oscilador esta definida
nas funcdes de densidade espetral, sendo os osciladores representativos do
comportamento da estrutura evidenciados por picos nessa mesma funcao.

A aplicacdo deste método envolve técnicas de andlise de sinal baseadas nas
estimativas de funcdes de densidade espetral da resposta, calculadas com recurso
a transformada rapida de Fourier (FFT). Na fundamentacao deste método deve se
ter em atencdo alguns pressupostos para se obter bons resultados, dos quais
se destacam os seguintes: a densidade espetral das forcas de excitacao deve
ser aproximadamente constante e os modos de vibragdo do sistema devem
apresentar frequéncias nao muito proximas, com reduzido valor de amortecimento,
caso contrario podera ser dificil identifica-los.

Os modos de vibracdo sao determinados por intermédio do calculo de fungdes
complexas de transferéncia [67] entre os pontos instrumentados de referéncia e
os pontos méveis. No que se refere aos coeficientes de amortecimento estes séo
determinados pelo método da meia poténcia [37].

Salienta-se ainda que o método BFD nao identifica propriamente os modos de
vibragdo mas os modos operacionais de deformacdo [73]. Este esta associado
a configuracdo da deformada duma estrutura quando sujeita a uma excitagao
harmonica pura, que resulta, teoricamente, da combinagéo de todos os modos
de vibragao. Contudo, apenas os que tém frequéncia proxima da excitagao € que
contribuem significativamente para 0 modo operacional de deformacdo. Assim, no
caso dos modos de vibragao apresentarem frequéncias muito préximas, verifica-se
uma imprecisdo dos resultados devido a sobreposicdo dos varios modos de
vibragéo.
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Auto-Espetros normalizados médio (ANPSD)

Na realizagdo de ensaios a vibragdo ambiental a estrutura € geralmente medida
em diversos pontos, sendo para cada registo determinado o auto espetro®
correspondente e identificado os picos de frequéncia dos modos ressonantes.
Contudo, no caso de estruturas em que seja necessario elevado numero de
pontos instrumentados, esta tarefa pode ser bastante morosa. Assim, uma forma
de sintetizar toda a informacao recolhida é através dos espectros normalizados
médios (ANPSD).

A técnica de espectros normalizados médios (ANPSD), consiste hum primeiro
passo em normalizar cada um dos auto espetros obtidos, denominados de PSD
(power espetral density) [48], de forma a obter, para cada GDL instrumentado, o
respetivo espetro normalizado, NSPD.

ro1 PSDiwy)

NPSD;(w) = (4.1)

Ou seja, cada ordenada do auto espectro € divida pelo somatério das ordenadas,
garantindo-se assim que a area sob cada um dos auto-espectros é igual,
normalizando-se o conteudo energético de cada espectro. Esta normalizagao
revela-se necessdaria devido a variacdo da intensidade da excitacao atuante
durante a medicdo de cada setup, que conduz a séries temporais com diferentes
conteudos energéticos [22].

De seguida, determina-se a média de todos o0s espetros normalizados que permite
identificar, com maior facilidade, os picos que correspondem as frequéncias
naturais da estrutura.

setups

Y NPSD;(w) (4.2)
=1

ANPSD =

setups

4.3.2 Método de decomposicao no dominio da frequéncia

O método de decomposicdo no dominio da frequéncia (FDD) é visto como
uma extensdo do método BFD, considerando também no seu desenvolvimento
estimativas de fungbes da densidade espetral de resposta. Este método, face ao
anterior, € mais eficaz na identificacdo de modos com frequéncias proximas e,
utilizando a sua versdo melhorada (EFDD), permite estimar com maior precisao
os coeficientes modais e obter os coeficientes de amortecimento.

O procedimento de base utilizado no FDD ¢é igual ao implementado no BFD, isto
€, o espetro de poténcia da resposta é estimado por intermédio do algoritmo
da FFT. No entanto, as técnicas utilizadas na andlise de sinal para avaliar a
relacdo no dominio da frequéncia dos sinais de resposta, sdo substituidas no

®Diagonal principal da matriz de densidade espetral.
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método FDD pelo algoritmo de decomposicdao em valores singulares (SVD). Deste
modo, nasce um conjunto de espetros de poténcia, descritos pelos respetivos
valores singulares, associados a sistemas de um GDL com igual frequéncia e
amortecimento dos modos de vibragdo da estrutura. Importa ainda referir que,
ao contrario do BFD, donde se obtém modos operacionais de deformagao, na
aplicagéo do FDD identificam-se modos de vibragao.

A decomposicao em valores singulares (SVD) é um algoritmo que decompde uma
matriz qualquer A da seguinte forma [54]:

A=U-S.-vH (4.3)

em que U e V sao matrizes de dimensao (m - m) e (n - n) € contém os vetores
singulares a esquerda e a direita, respetivamente; S uma matriz diagonal (m -n) e
a operacao o'’ transpde a matriz e efetua o célculo do conjugado de cada valor.

A aplicacdo do SVD pretende resolver um problema de valores e vetores proprios
de AAH" e A A, em que A pode agora ser definida como a matriz de fungdo de
densidade espetral. Os elementos da diagonal de S correspondem aos valores
singulares de A, armazenados por ordem decrescente, sao iguais a raiz quadrada
dos valores préprios de AA” e A A, enquanto as colunas U e V estéo associadas
aos vetores proprios de AAH e AH A, respetivamente.

O processo de identificacao das frequéncias naturais da estrutura é semelhante
em ambos os métodos, consistindo em avaliar os picos de amplitude que surgem
na vizinhanga das frequéncias naturais. Enquanto no BFD estes surgem na
representacao de cada auto espetro, no FDD os picos podem ser observados na
representacao de cada valor singular. Para estruturas com frequéncias naturais
afastadas, o primeiro valor singular é suficiente para estimar todas as outras.

Apresenta-se de seguida a metodologia do FDD na versdo base e versao
melhorada que permitem estimar os parametros modais da estrutura.

Versao base — FDD

De acordo com Brincker [11] € necessario considerar alguns pressupostos
na aplicacao deste método, nomeadamente o amortecimento deve apresentar
valores baixos e os modos com frequéncias proximas serem ortogonais, para além
da excitagdo ser um ruido branco. Posto isto, por aplicacdo do SVD a matriz dos
espetros de resposta da estrutura obtém-se um conjunto de fungbes de densidade
espetral de poténcia de varios osciladores com um GDL de igual frequéncia e
amortecimento dos modos de vibragao. Deste modo, para uma frequéncia discreta
qualquer, w;, tem-se:

Sy(wi) =U; - S;- U (4.4)
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Tendo em conta que na diagonal principal da matriz S; estdo armazenados, por
ordem decrescente, os valores singulares da matriz dos espetros de resposta, o0
primeiro valor contem, para cada frequéncia, os segmentos mais importantes dos
auto espetros de todos os osciladores com um GDL. No caso das frequéncias
naturais estarem relativamente espacadas, podem ser facilmente identificadas
pelos picos da representacdo grafica do primeiro valor singular de cada matriz
de densidade espetral, caso contrario, serdo também apresentados os picos de
amplitude referentes aos outros valores singulares.

As configuracées modais para respetiva frequéncia de ressonancia w; podem ser
obtidas através da primeira coluna da matriz U;.

Na presencga de varios setups efetuados durante o ensaio, 0 processo descrito
anteriormente consiste em determinar a matriz de densidade espetral para
cada setup, obtendo-se para cada um tantos valores singulares como GDL
instrumentados. A solucao adotada para simplificar a anélise das varias medigées,
€ resumir a informacdo dos varios setups num Unico espetro normalizado, a
semelhancga da técnica ANPSD aplicada no BFD, e aplicar o SVD a partir dai.

Versao melhorada — EFDD

A versdao melhorada do método de decomposicdo no dominio da frequéncia
(EFDD), introduzida mais tarde por Brincker, corresponde a uma melhoria do
método FDD, permitindo estimar os coeficientes de amortecimento e obter com
maior precisao as frequéncias naturais e respetivos modos de vibragao.

O método EFDD é na sua base idéntico ao FDD, no entanto sdo introduzidas as
seguintes melhorias: no método EFDD, ndo se selecionam apenas os picos dos
espectros de valores singulares, mas sim zonas desses espectros cujos respetivos
vetores singulares tém entre si uma correlacdo elevada, correspondendo a
resposta do sistema num determinado modo de vibragao [2]. Isto é, no EFDD
tém-se em conta ndo s6 o vetor singular num pico de ressonancia como
também a influéncia dos outros vetores singulares na sua proximidade. Por
aplicagéo do algoritmo inverso da FFT as fungbes de densidade espetral, extraidas
dos espectros de valores singulares, obtém-se fungdes de auto-correlagdo
que permitem estimar coeficientes de amortecimento e as frequéncias. As
componentes modais nos pontos instrumentados sédo também obtidas, tendo em
conta a informagao em toda a zona selecionada para cada modo, através duma
média dos vetores singulares, ponderada com os respetivos valores singulares.

A comparagéao entre vetores pode ser efetuada por intermédio do coeficiente MAC
(Modal Assurance Criterion). Através da matriz MAC é estabelece-se a correlagao
entre os vetores singulares de um pico e 0s que se encontram na sua vizinhanca.

(o7 - ¢5)°
(67 - di) (9] - ¢5)

MAC = (4.5)

onde ¢; e ¢; sdo os vetores modais a ser comparados.
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O coeficiente da matriz MAC pode assumir valores entre 0 e 1. Para valores iguais
a 1 indicam que ha uma correlacao bastante boa entre os vetores de componentes
modais, enquanto que para valores préximos de 0 mostram que a correlagao é
muito baixa e os modos sao ortogonais. Deste modo, quando um vetor singular
apresentar um coeficiente MAC elevado (por exemplo MAC > 0,9), relativamente
ao vetor singular no pico de ressonancia, esse valor é considerado como fazendo
parte da funcéo de densidade espetral do sistema de um GDL correspondente ao
modo de vibragdo em analise. Por outro lado, para as frequéncias que estiverem
afastadas da zona da MAC elevado, considera-se uma funcao nula de densidade
espetral do sistema de um GDL.

4.4 Métodos de identificacao no dominio do tempo

Na seccdo 4.3 descreveram-se sucintamente trés técnicas de identificagdo modal
no dominio da frequéncia, também designadas por técnicas ndo paramétricas, que
se baseiam em métodos de processamento de sinal utilizando o algoritmo FFT.

A identificagdo modal estocastica no dominio do tempo é um método
paramétrico que requer a escolha de um modelo matematico para idealizar o
comportamento dindmico da estrutura. Os modelos mais utilizados atualmente
sao os vetoriais auto-regressivo (ARV) [64], vetoriais auto-regressivos com média
movel (ARMAV) [10] e o SSI-DATA*, embora os dois primeiros tenham vindo a
perder destaque face ao desenvolvimento do SSI-DATA.

Os métodos no dominio do tempo permitem avaliar com grande precisdo as
caracteristicas modais dos sistemas. No entanto, os célculos que envolvem sao
mais pesados, tornando a sua execugao mais lenta do que a dos métodos no
dominio da frequéncia. A sua aplicacao é também, em geral, mais dificil, pois,
em muitas situacdes, apesar da utilizagdo de diagramas de estabilizacédo [73], a
escolha da ordem correta do modelo a ajustar, ndo é muito obvia (pelo menos
numa fase inicial da utilizagdo desses métodos).

Na técnica de andlise com recurso aos métodos paramétricos, os resultados
sao obtidos adaptando os parametros modais dos modelos utilizados de modo
a coincidirem o mais possivel com os dados experimentais. Os parametros
desses modelos podem ser avaliados através de diferentes técnicas de ajuste:
diretamente sobre as séries temporais da resposta ou ajustando-se sobre as
fungbes de correlagao da resposta. Estas ultimas podem ser obtidas através da
aplicacao inversa da FFT as fung¢des do espetro de poténcia ou por intermédio do
método do decremento aleatério [8].

O procedimento da identificagdo modal consiste em traduzir os modelos de ajuste
em matrizes da representacdo de estado associado a um sistema estocastico
no tempo discreto, as quais sdo, de facto, o resultado desses métodos de

40 método SSI-DATA é constituido pela variante UPC (Unweighted Principal Components), PC
(Principal Components) e CVA (Canonical Variate Analysis).
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identificacao [73]. Assim, os parametros modais identificados sao obtidos a partir
dessas matrizes, pelo que as propriedades dindmicas avaliadas com esses
métodos correspondem as dos modelos ajustados. Com os métodos no dominio
do tempo é ultrapassada a limitagdo da resolugéo finita em frequéncia que se
verifica nos métodos BFD e FDD.






Capitulo 5

Casos de Estudo

Neste capitulo definem-se todos os elementos estruturais e respetivos materiais
necessarios a caraterizagao dos passadigos PP3141, PP2757 e PP2787.

5.1 Descricao dos passadicos

5.1.1 Localizacao

As obras de arte em estudo, PP3141, PP2757 e PP2787, situam-se na Estrada
Nacional 125 (EN125), respetivamente, ao km 000+420, km 000+050 e km
100+400 no concelho de Faro. Estdo inseridas numa zona de risco sismico
elevado e portanto, o seu desempenho durante uma agao deste tipo deve
salvaguardar a normal circulagao dos veiculos sob a passagem.

O funcionamento e seguranca estrutural dos passadi¢os durante a sua vida Gtil é
deveras importante, uma vez que sob estes é assegurada a ligagéao entre o centro
de Faro e varias infraestruturas prioritarias: Unidade Hospitalar de Santa Maria de
Faro, Universidade do Algarve e Aeroporto Internacional de Faro.

Deste modo e atendendo a elevada densidade populacional da regido, assim como
o intenso trafego sob as passagens, torna-se necessario avaliar o comportamento
dos passadicos quando sujeitos a agdes extremas que possam, eventualmente,
conduzir o colapso da estrutura e consequentemente impedir a circulagdo
rodoviaria das vias inferiores.

5.1.2 Elementos estruturais

Os passadicos em analise fazem parte de um conjunto de passagens superiores
de pedes construidas com base na mesma solugdo estrutural, pelo que a
abordagem aos elementos que os compdem é semelhante em todos.

A estrutura dos passadicos é constituida maioritariamente por elementos
pré-fabricados a excecao das fundacobes, executadas pelo método tradicional in
situ.

55
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O tabuleiro é simplesmente apoiado em pilares principais, com fustes de seccao
variavel em altura e dotados de capitéis no topo. Tem 2,55 de largura, sendo
1,75 m para circulacao de pedes, e € constituido por duas vigas pré-fabricadas
“I” em betao armado pré-esforgado, sobre as quais foi colocada a laje do tabuleiro,
materializada por pré-lajes de 5 cm, com uma lamina de betao adicional de 6 cm.
A dimensao dos vaos encontra-se discriminada na Tabela 5.1.

Tabela 5.1: Vao dos passadicos

Passadico Numero de Vaos Dimensdes [m]
PP3141 1 29.00
PP2757 2 18.16 + 26.00
PP2787 3 16.76 + 24.76 + 16.76

O acesso ao tabuleiro realiza-se por intermédio de duas rampas apoiadas em
vigas consola, que por sua vez descarregam em pilares.

As fundacbes sao diretas, materializadas por sapatas, em todos os elementos de
suporte da obra de arte.

Nas Figuras 5.1, 5.2 e 5.3 apresentam-se as plantas e algados dos passadigos.

Figura 5.2: Planta e Algados da PP2757.



5.1. DESCRICAO DOS PASSADICOS 57

Figura 5.3: Planta e Algados da PP2787.

5.1.3 Geometria dos elementos estruturais
Tabuleiro

Vigas Pré-Fabricadas

HIH

As vigas do tabuleiro sdo paralelas entre si e apresentam seccédo “I”, constante ao
longo do vao. Tém 1,20 m de altura e sao simplesmente apoiadas na extremidade
em pilares principais, por intermédio de laminas de neoprene cintado com planta
retangular e 300 mm de espessura. A alma das vigas é variavel a uma distancia
de 1,50 m dos apoios, devido ao aumento de esforco transverso nessas regioes,
Figura 5.4.

As vigas séo pré-fabricadas em estaleiro, pelo método da pré-tenséo, com cabos
de 2 a 4 corddes de ¢0,6".

Para materializar a ligagdo entre as vigas principais e os pilares foram utilizados
ferrolhos de ¢20, ancorados ao capitel do pilar, que atravessam o neoprene e ficam
instalados no negativo das vigas, conforme se ilustra na Figura 5.5. A selagem dos
vardes € realizada com uma argamassa simples de retragdo compensada — grout.

Laje

E ainda parte do tabuleiro uma lajeta inferior com 0,12 m de espessura, que
serve de passadigo aos pedes. O seu processo de execugao abrange duas fases:
colocacgao de pré-lajes, apoiadas nos banzos inferiores das vigas “I”, e posterior
enchimento com betdo complementar, de forma a solidarizar o conjunto, conforme
ilustrado na Figura 5.6.

As pré-lajes sao pré-fabricadas em betdo armado e tém uma espessura de 0,06m.
Sao compostas por painéis continuos, com dimensdo em planta de 2,00x1,73m?
e armadura externa para aderir a betonagem superior.
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Figura 5.4: Seccao transversal das vigas a meio vao e sobre o pilar [14].
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De modo a garantir a seguranca da ligagcdo e a continuidade estrutural entre
as vigas principais e a laje, utilizaram-se ferrolhos de ¢6//0,20 m embutidos nas
vigas e amarrados com comprimento suficiente a betonagem complementar. Na
Figura 5.7 apresenta-se o pormenor de ligagao viga-laje.

Figura 5.7: Ligacao de continuidade viga-laje [14].

Pilares

Pilares principais do tabuleiro

Os pilares principais tém uma altura acima de solo de 5,80 m, constituidos por
um fuste de 5,00 m, chanfrado nos vértices, e um capitel de 0,80 m. A altura
enterrada dos pilares varia entre passadi¢os, consoante a cota de implantagéo. A
seccgao transversal do fuste tem um comprimento maximo de 0,50 m e uma largura
variavel entre 0,60 e 1,00 m. O capitel tem dimensdes em planta de 0,50 x 2,40 m.

Para fixagdo das rampas de acesso ao passadico utilizaram-se cachorros
pré-fabricados, dispostos lateralmente no topo do capitel. Deste modo, foi deixado
um negativo em cada pilar para encastramento das vigas cachorro, e dois ferrolhos
de ¢32, previamente chumbados aos pilares, para selagem das mesmas.

Refere-se ainda a existéncia de quatro vardes ¢20, chumbados no capitel, para
posterior selagem das vigas, conforme descrito anteriormente. O principal objetivo
destes elementos é assegurar a transmissao de forgas horizontais impostas ao
tabuleiro.

Na Figura 5.8 apresentam-se os algados e a secgéo dos pilares principais.
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Figura 5.8: Alcados e corte dos pilares principais [14].

Pilares das rampas de acesso

Os pilares de apoio as rampas, tal como os pilares principais, sao pré fabricados,
podendo ser classificados em dois tipos, consoante a cota a que estas se
encontram: pilares intermédios e pilares de extremidade. Os primeiros sao
dotados de vigas cachorro que acompanham a disposi¢do das rampas, enquanto
os outros apresentam vigas conjuntas com continuidade, devido a existéncia de
patamares a mesma cota — zonas de transi¢ao entre diregoes.

Os pilares intermédios, Figura 5.9, sdo dotados de caixa metdlica tubular e
quatro furos ¢30, para fixacdo aparafusada e apoio das vigas cachorro. Os de
extremidade e que asseguram a transicao de direcdes, Figura 5.10, tém quatro
furos ¢30 para passagem de corddes de pré-esfor¢co ¢0,6” e caixas metalicas
continuas para suporte das vigas.
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Figura 5.9: Dimensdes dos pilares intermédios das rampas de acesso [14].
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Figura 5.10: Dimensdes dos pilares de extremidade das rampas de acesso [14].

Rampas de acesso ao tabuleiro

As rampas de acesso sao constituidas por painéis pré-fabricados de trés nervuras.
Cada painel é composto por dois traineis retos (patamares) e um inclinado a
6% (rampa). Os patamares apoiam simplesmente nos pilares por intermédio de
vigas cachorro. As rampas tém 6,00 m de comprimento e 1,75 m de largura, com
espessura de 0,15 m no vao e 0,30 m nas nervuras.

Na Figura 5.11 observa-se a pormenorizacdo da rampa tipo de acesso ao
tabuleiro.

J Furos #30
pora Ligagdo

4 Fu
_DCFJ q-'gr:l;ao
1. 850 fhad I Fierns $37 antre Aampas |
| TS _pere tigacao D et i
Fenlre o = ~—enlz Romps ¢ Pige
- 1 E50—- g Fasd
(a) Planta
_I &.000
e e e — a.360
L ragt e 10050
EE s
\o.zag) ©150
(b) Algado
L7250
|
oo
‘ 1 010
™ PSP T A e A 4 =0
'/’,"'.'/.,/'.--'/ f-//,"
0.300 / / &~ ’ /7 |ozeo
e ‘ i — 2010
} i 1350 s
] ¥
s =3z
= asa

(c) Secgao transversal

Figura 5.11: Pormenorizacao das rampas de acesso [14]
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A fixacdo dos painéis aos apoios, Figura 5.12, é conseguida através de seis
ferrolhos ¢16 previamente chumbados as vigas e devidamente selados com grout.
A ligacao entre rampas é assegurada por quatro parafusos M20.

Figura 5.12: Pormenor de ligacdo entre rampas e viga cachorro [14].

Vigas cachorro

As rampas estao fixas em vigas cachorro que transmitem as cargas aos pilares.
A ligacao entre estes depende do tipo de pilar — principal, intermédio ou de
extremidade.

Ligacao rampa-pilar principal

As vigas cachorro apoiam em negativos deixados no pilar principal, impedindo
deste modo as rotacbes. Para fixacdo da viga e solidarizacdo do conjunto
utilizaram-se dois vardes de ¢$32, chumbados com antecedéncia nos pilares.

A ligacao entre as rampas e vigas é materializada por aparelhos de apoio em
neoprene simples e perfurado, de planta retangular 1200x250 mm? e espessura
efetiva de 10 mm. Os trés varbes que asseguram a ligacao tém ¢16 e estao
embebidos no grout, num comprimento de 0,53 m. Na Figura 5.13 apresenta-se o
pormenor da ligacéo.
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Figura 5.13: Pormenor de ligacao rampa-pilar principal [14].
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Ligagcao rampa-pilar intermédio

Nos pilares intermédios as vigas estdo conectadas através de quatro varbes
roscados ¢25 e um perfil metdlico de encaixe no negativo da prépria viga,
conforme se observa na Figura 5.14.

A ligagdo das rampas as vigas é conseguida através de seis ferrolhos, embebidos
num comprimento de 0,25 m, Figura 5.14, e por intermédio de uma lamina de
neoprene, cintado e perfurado, com dimensdes 1200x300x10 mm.
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Figura 5.14: Pormenor de ligagdo rampa-pilar intermédio [14].

Ligagéo rampa-pilar de extremidade

A ligagéo representada na Figura 5.15 difere da anterior por ter as vigas cachorro
apoiadas ao mesmo nivel. Neste caso, os pilares sao dotados de perfis metélicos
que atravessam a sua seccao e servem de apoio as vigas. Estas tém pré-esforco
de continuidade, por pés-tensao, constituido por quatro cabos de ¢0.6".
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Figura 5.15: Pormenor de ligacdo rampa-pilar de extremidade [14].
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Sapatas

Os pilares das obras de arte sdo fundados em sapatas isoladas, betonadas in
situ, com dimensdes de acordo com o tipo de carregamento imposto, secgédo dos
pilares e condicionantes topograficos. Nos projetos em estudo existem trés tipos
de sapatas que se diferenciam pela geometria e profundidade.

Nos relatorios de inventario das EP disponibilizados [69], ndo consta qualquer
informacao sobre a caracterizagao geolégica do terreno de fundagéo. No entanto,
como o tipo de estrutura em analise € de peso reduzido, em comparagdo com
outras, ndo ha alteragdes significativas do estado de tensado do terreno. Assim,
supde-se que 0 macico seja de carateristicas geotécnicas medianas, de forma a
que permita a adogao de fundagdes diretas.

Durante o processo construtivo das sapatas, ilustrado na Figura 5.16, foram
colocados negativos em fungdo da dimensdo do pilar, permitindo-se assim a
selagem dos dois elementos. Observa-se na Figura 5.16(b) as reentrancias na
base do pilar que promovem a aderéncia com o betdo complementar, aproximando
0 comportamento do conjunto ao de uma ligagdo monolitica.
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(a) Colocagdo do negativo e betonagem da (b) Introdugéo do pilar no negativo da sapata e
sapata in situ respetiva selagem com grout

Figura 5.16: Ligacao pilar-sapata [14]

Na Tabela 5.2 apresentam-se as dimensdes da sapata tipo S1, correspondente
aos pilares principais, e S2 e S8, respetivamente, aos pilares intermédios e de
extremidade das rampas de acesso. As dimensdes das sapatas séo iguais em
todos os passadicos.

Tabela 5.2: Dimensdes das sapatas tipo
Sapata tipo L,[m] L,[m] HI1[m] H2[m] H[m] b, X b,
S1 2.8 2.8 0.3 1.8 21 05x1.0
S2 2.2 1.8 0.3 1.0 1.3 04 x0.5
S3 2.0 1.6 0.3 1.0 1.3 04x05
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5.1.4 Materiais

De acordo com os elementos de projeto [14], fornecido pelas EP, os materiais
utilizados na estrutra foram os seguintes:

Betdo em elementos estruturais

Tabela 5.3: Classe do betdo

Elemento Estrutural Classe do Betao
Laje do tabuleiro C25/30
Vigas pré-fabricadas C35/45
Pilares C25/30
Rampas e restantes vigas C25/30
Sapatas C20/25

Aco em armaduras

Tabela 5.4: Classe do aco

Armadura Classe do Aco
Passiva (geral) A500NR
Passiva (malha eletrossoldada) A500NL
Passiva (sapatas) A400NR

Ativa de pré-esforco Y1860S7-15,3

De acordo com o que consta no projeto de execucao [69], o recobrimento
considerado em todos os elementos estruturais foi de 2,50 cm, a excegao das
fundacdes, onde se adotou 5,00 cm.

5.2 Ensaio de caraterizacao dinamica dos passadicos

A presente seccdo tem como objetivo descrever a campanha experimental
realizada a PP2757, bem como os processos envolvidos na caraterizagao
dindmica do passadico a partir da informacao recolhida nos ensaios.

A campanha experimental realizou-se a vibragdo ambiental e teve como propdsito
identificar as propriedades modais do passadico, nomeadamente, as frequéncias
naturais, modos de vibragao e coeficientes de amortecimento.

Os resultados obtidos experimentalmente tiveram principal interesse na calibragao
dos modelos numéricos, de forma a conceber uma estrutura computacional
fidedigna.
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5.2.1 Equipamentos de medicao da resposta estrutural

Os ensaios de caraterizacao dinamica a PP2757 foram realizados com recurso
a trés unidades de equipamento, constituidas, cada uma, pelos seguintes
elementos:

* um sensor de velocidade (geofone), Figura 5.17(a), da marca SYSCOM
Instruments — modelo MS2003+ [81], que permite captar as vibragdes da
estrutura. O sensor utilizado regista frequéncias no intervalo de 1 a 315 Hz,
abrangendo portanto a gama de frequéncias esperadas para os passadi¢cos
entre 1.70 a 3.5 Hz [72].;

* uma unidade de aquisicdo de dados, Figura 5.17(b), capaz de efetuar
0 processamento e gravacao do sinal captado pelo respetivo sensor de
velocidade. Estas unidades sdo da marca SYSCOM Instruments — modelo
MR2002;

» antena GPS, Figura 5.17(c), para efetuar a sincronizagéo no tempo de cada
unidade de aquisicdo. A sua utilizacdo deve-se ao facto das leituras serem
realizadas no mesmo intervalo de tempo, devendo a precisao temporal ser a
mesma em todos os dispositivos.

(a) Sensor de velocidade (b) Aquisicao de dados (c) Antena GPS

Figura 5.17: Equipamento de cada unidade de medicao

Além das unidades anteriormente identificadas foi também necessario a utilizacdo
de dois computadores portateis, Figura 5.18, equipados com o software Wincom,
desenvolvido para comunicar com a plataforma de aquisicado de dados MR2002.
Utilizaram-se ainda cabos de alimentacdo dos sensores de velocidade e
transmissao de sinal as unidades de aquisicao de dados e cabos para conectar
cada unidade de aquisicao ao computador portatil (cabos tipo RS-232).

De forma sucinta, o sensor de velocidades comporta-se como um geofone,
captando o sinal fisico induzido pelas vibracoes e converte-o em analdgico. Este
processo, ilustrado na Figura 5.19, consiste em excitar, através das vibracdes
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Figura 5.18: Sistema de monitorizagdo da Syscom.

impostas, uma massa suspensa que se encontra ligada a uma mola. A resposta
do sistema, equiparado a um GDL, move uma bobina que por sua vez origina
um campo magnético, produzindo uma corrente diretamente proporcional a
velocidade existente. A resposta do sistema é representada a vermelho na
Figura 5.19, sendo a amplitude maxima atenuada através da eletrdnica existente
no aparelho.

fo

Figura 5.19: Principio basico de funcionamento dos sensores [81].

5.2.2 Descricao dos ensaios

O ensaio a vibragdo ambiental do passadico PP2757, localizado na
EN125 — distrito de Faro, foi realizado no dia 5 de Junho de 2014. A caraterizacéo
dindmica da estrutura foi avaliada com recurso a trés unidades MR2002, tendo
sido instrumentados, em cada medicéao, trés pontos, definidos por setups.

No decorrer dos ensaios foram realizados nove setups, colocando um dos
equipamentos disponiveis num ponto de referéncia do tabuleiro e 0s outros
dois alternando de posi¢édo, consoante o plano de instrumentacdo previamente
estipulado, perfazendo um total de 18 medigbes. A escolha do ponto de referéncia
deve permitir o registo das vibragbes para todos os modos do tabuleiro, de forma
a correlaciona-los entre si. Assim sendo, foi mantido no ponto 18 da Figura 5.20,
um geofone e uma unidade de aquisicdo de dados, durante todo o ensaio.
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O plano de instrumentagéo encontra-se ilustrado na Figura 5.20, tendo-se obtido
registos de velocidades nas dire¢des longitudinal, transversal e vertical em todos
esses pontos.
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Figura 5.20: Pontos instrumentados.

Relativamente ao tempo de amostragem, definiu-se um tempo de gravacao de dez
minutos para cada sefup, considerando-se suficiente para apresentar resultados
experimentais com qualidade satisfatéria. Alguns dos setups concretizados na
PP2757 podem ser visualizados na Figura 5.21.

(a) Setup 6 (b) Setup 7 (c) Setup 8

Figura 5.21: Exemplos de alguns dos setups realizados na PP2757

Para que a representacdo de um sinal continuo seja correta em termos de
frequéncia, é necessario ter em conta o teorema de Nyquist, segundo o qual,
a frequéncia da amostra deve ser pelo menos igual ao dobro da frequéncia
maxima das componentes do sinal, sendo eliminado o contributo de todas as
frequéncias acima de Nyquist e minimizados 0s erros por sobreposi¢éo’. Assim,

'Os erros por sobreposicdo ou dobragem desenvolvem-se quando é considerada para a
estimativa de uma série discreta, uma frequéncia superior a frequéncia de Nyquist que surge
incorretamente associada a uma frequéncia mais baixa.
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considerou-se uma frequéncia de amostragem de 100 Hz, onde é possivel
identificar até 40 Hz (80% de Nyquist), que abrange a gama de frequéncias dos
passadicos em estudo.

Importa referir que os equipamentos de aquisicdo de dados possuem memoria
interna com alguma capacidade, no entanto, dado a frequéncia de aquisicao das
amostragens, suspendeu-se as medi¢des entre 0 setup 5 e 6 para transferir os
dados até entao guardados.

5.2.3 Analise dos resultados experimentais

A analise da informacao recolhida durante a campanha experimental foi tratada
no programa de andlise modal ARTeMIS [80], composto pela aplicagdo ARTeMIS
Testor e ARTeMIS Extractor. No primeiro foi definida a geometria simplificada da
estrutura com elementos barra, sendo posteriormente adicionado a cada n6 o
respetivo registo de velocidades nas dire¢goes ortogonais X, y e z. Na Figura 5.22
pode ser observado o registo na direcdo longitudinal do tabuleiro para o sefup 6.
A designacao dos n6s no ARTeMIS corresponde a representada na Figura 5.20.
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Figura 5.22: Registo de velocidades na dire¢édo longitudinal do tabuleiro — setup 6.

A plataforma ARTeMIS Extractor possibilitou a andlise e processamento da
informacado anterior, donde se obteve uma estimativa das propriedades modais
do passadi¢o — frequéncias naturais, configuracdes modais e amortecimentos. A
analise dos resultados pode ser efetuada, com base nesta aplicacao, recorrendo
a trés abordagens no dominio da frequéncia (FDD, EFDD e CFDD) e trés no
dominio do tempo (SSI-UPC, SSI-PC e SSI-CVA). As carateristicas dinamicas da
PP2757 foram obtidas por aplicacdo da técnica EFDD, seguido da comparacao
pelo método SSI-UPC.
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Apresentam-se nas Figura 5.23 e 5.24 as curvas com os valores singulares médios
e normalizados da matriz de espetros para as duas metodologias, identificando-se
valores de pico coincidentes para quatro modos de vibragdo — longitudinal,
transversal, vertical do tramo esquerdo e vertical do tramo direito. Pode ainda ser
observado alguns picos que correspondem aos modos “parasitas” das rampas de
acesso.
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Figura 5.23: Espetro de poténcia pelo EFDD — PP2757.
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Figura 5.24: Diagrama de estabilizacdo pelo SSI-UPC — PP2757.

Na Figura 5.25 observam-se as configuracdes dos modos de vibrag¢ao longitudinal,
transversal e verticais, e as respetivas frequéncias identificadas pela analise modal
SSI-UPC.

Constata-se da analise a Figura 5.25, que o primeiro e segundo modo de vibragao,
apesar de se denominarem como longitudinais e transversais, apresentam
configuracbes que normalmente se encontram em ambos, podendo assim
defini-los como uma combinacdo entre os dois. Por outro lado, os modos
verticais do tabuleiro apresentam carateristicas normalmente identificadas nestas
vibracdes.
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(a) Modo longitudinal (f=2.242 Hz)
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(c) Modo vertical 1 (f=3.911 Hz) (d) Modo vertical 2 (f=7.568 Hz)

Figura 5.25: Modos de vibracao do tabuleiro da PP2757

Relativamente aos vetores das coordenadas modais, composto por duas
translagbes e uma rotagdo, verificou-se que cada uma destas grandezas
cinematicas € definida por um vetor real e outro complexo, sendo este ultimo
resultado de alguma transferéncia de energia entre os modos de vibragao,
devido ao facto do amortecimento ndo ser proporcional. De forma a avaliar a
sobreposicdo das configuragcbes modais da estrutura experimental vs estrutura
computacional, procede-se a transformacdo das coordenadas complexas em
valores reais, aplicando o método de Imregun e Ewins [3]. Sucintamente, 0 método
consiste em transformar as deformadas complexas de cada modo em deformadas
reais, a partir da rotagado maxima dos modos complexos, podendo esta ser obtida
pela equacéo (5.1).

2.6L.
tan(20) = gbg ‘ qu}i (;;FI‘ e (5.1)

Assim, o valor real, ¢ das coordenadas modais de cada GDL é calculado
através da equacao (5.2). A Figura 5.26 ilustra a parte real, ¢r, € complexa,
¢1, dos modos de vibragdo vertical da PP2757, verificando-se que a parcela
correspondente a parte imaginaria pode ser desprezada. Isto sucede, tendo em
conta que os passadigcos em estudo apresentam um amortecimento reduzido,
sendo a transferéncia de energia, responsavel pela parte imaginaria, também
diminuta entre os modos.

¢ = ¢r-cos(f) + ¢r - sin(0) (5.2)
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Figura 5.26: Coordenadas reais e imaginarias do modo vertical da PP2757.

No ambito do presente trabalho foram ainda processados os resultados
experimentais da campanha experimental a PP2787. As medicdes efetuadas ao
passadico decorreram no eixo do tabuleiro sobre os pilares, a 1/4, 1/2 e 3/4 de
vao, como se pode observar no esquema Figura 5.27.

1 17 16 15

Figura 5.27: Localizacao dos pontos da PP2787 no ARTeMIS .

A estimativa das propriedades modais da PP2787 teve origem na aplicacdo
do método SSI-UPC, tendo-se obtido o espetro de resposta da Figura 5.28.
As configuracdes dos modos de vibracao longitudinal, transversal e vertical, e
respetivas frequéncias, podem ser visualizadas na Figura 5.29.
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Figura 5.28: Diagrama de estabiliza¢do pelo SSI-UPC — PP2787.
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(a) Modo longitudinal (f=1.805 Hz)
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(c) Modo vertical 1 (f=4.041 Hz) (d) Modo vertical 2 (f=8.153 Hz)

Figura 5.29: Modos de vibracao do tabuleiro da PP2787

A realizacdo do ensaio experimental e caraterizacao dindmica da PP3141 nao foi
efetuada no ambito da presente dissertagao, tendo sido utilizados os resultados
das configuracdes modais e frequéncias naturais, obtidos por Ana Narciso [63]. Na
Figura 5.30 observam-se as modos de vibragéo longitudinal, transversal e vertical
do tabuleiro, identificados pela analise modal EFDD.

! +

(a) Longitudinal (f=1.933 Hz) (b) Transversal (f=2.522 Hz)

' (c) Vertical (f=3.016 Hz)

Figura 5.30: Modos de vibragéo do tabuleiro da PP3141

Posto isto, apresenta-se na Tabela 5.5 as frequéncias experimentais que tiveram
origem na calibragcdo dos modelos numéricos dos passadigos.

Tabela 5.5: Frequéncias naturais dos passadicos.

. Frequéncias naturais [Hz] .
Passadico — - - Analise modal
Longitudinal | Transversal | Vertical 1 | Vertical 2
PP3141 1,933 2.522 3,016 EFDD
PP2757 2,242 2,347 3,911 7,568 SSI-UPC
PP2787 1,805 1,949 4,041 8,153 SSI-UPC







Capitulo 6

Modelo numeérico dos
passadicos

O modelo numérico dos passadicos foi desenvolvido com recurso ao programa
de calculo comercial nao linear de estruturas Extreme Loading for Structures
(ELS) v3.1. O ambiente em ELS é constituido por trés interfaces, como mostra
a Figura 6.1: ELS Modeler, ELS Solver e ELS Viewer. O Modeler permite ao
utilizador manipular os materiais, definir a geometria dos elementos estruturais
e estabelecer as condigdes de fronteira e carregamento. O Solver é responsavel
por todos 0s processos inerentes a execugdo do calculo numérico com base no
MEA e, por fim, o Viewer que permite a visualizagao, interpretacao e exportagao
dos resultados.

ELS Modeler = ELS Solver ‘ = ELS Viewer

5 ; . y - ' . ™
* Define makerial Iypes and | * Generates elements and - * View and animate |

properties springs for problem structure displacements
* Define structural component * Analyzes the problem » Analyze results using |

details | using AEM charts, contours, and
* Model structure geometry | = Writes output files internal forces diagrams
* Apply loads to model | * Export chart data, bitmaps,
) ' videos, and many other

output formats |

- o

Figura 6.1: Componentes de interface do ELS [6].

No desenvolvimento do modelo foram tidos em conta 0s seguintes passos:

1. Elaboracdo do modelo inicial com base no projeto de execugdo dos
passadicos [14, 15, 16].

2. Calibragdo do modelo a partir da base de dados das campanhas
experimentais j& efetuadas a PP3141 e PP2787 em 2012/2013 e da
campanha realizada pelo autor a PP2757 em 2014.

75
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6.1 Descricao da modelacao

6.1.1 Materiais

As potencialidades do ELS permitiu a definicdo de modelos de comportamento
nao linear, ilustrados nas Figuras 6.2 e 6.3, para os materiais constituintes da
estrutura.

As carateristicas e propriedades dos materiais adotadas no modelo numérico de
acordo com a NP EN 1992-1:2010, EN 1998-1:2010, prEN 10138 e prEN 10337
sao as seguintes:

Betao C25/30 — modelo nao linear

» Mddulo de elasticidade (E) — 31.0 GPa

+ Coeficiente de Poison (v) — 0.2

» Médulo de distor¢ao (G) — 12.9 GPa

* Coeficiente de atrito (u;) — 0.8

+ Peso proprio (y) — 25.0 kN/m3

» Tensao de rotura a tracao(f..,) — 2.6 MPa

+ Tensao de rotura a compressao (f.,) — 33.0 MPa
» Extensao do betdo a compressao (e.1) — 2.1 %o

» Extensao ultima do betdo a compressao (eq,1) — 3.5 %o
Betao C35/45 — modelo nao linear

» Mddulo de elasticidade (E) — 34.0 GPa

+ Coeficiente de Poison (v) — 0.2

» Médulo de distor¢ao (G) — 14.2 GPa

* Coeficiente de atrito (u;) — 0.8

+ Peso proprio (y) — 25.0 kN/m3

» Tensao de rotura a tracao(f.t,) — 3.2 MPa

» Tensao de rotura a compressao (f.,,) — 43.0 MPa
» Extensao do betdo a compressao (e.1) — 2.25 %o

» Extensao ultima do betdo a compressao (equ1) — 3.5 %o
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Aco A500 — modelo nao linear

» Mddulo de elasticidade (E) — 200.0 GPa

+ Coeficiente de Poison (v) — 0.3

» Mddulo de distorcéo (G) — 76.9 GPa

+ Peso proprio (y) — 78.4 kN/m?

+ Tens&o de tragéo de cedéncia (f,x) — 500.0 MPa
» Tensao de tracao de dltima (f;) — 550.0 MPa

» Extensao ultima (e,;) — 7.5% (classe C de ductilidade)
Aco Y1860 — modelo nao linear

» Médulo de elasticidade (E) — 195.0 GPa

» Coeficiente de Poison (v) — 0.3

» Médulo de distor¢ao (G) — 75.0 GPa

+ Peso proprio (y) — 78.4 kN/m3

+ Tens&o de tragdo ¢/ limite de proporcionalidade a 0,1% (fy01,x) — 1600.0 MPa
+ Tens&o de tragdo de ultima (f,;) — 1860.0 MPa

» Extensdo ultima (e,;) — 3.5%
Neoprene — modelo elastico

» Médulo de elasticidade (E) — 2000.0 MPa
» Médulo de distor¢ao (G) — 135 MPa
 Coeficiente de Friccao (u;) — 0.15

+ Peso proprio (y) — 9.6 kN/m?

Forca util de pré-esforco

Uma vez que o comportamento dos materiais foi caraterizado como sendo néao
linear, a agao estabilizante do pré-esforgo tem de ser assumida.

O pré-esforgo das vigas pré-fabricadas foi aplicado em estaleiro pelo método da
pré-tensao, tendo-se considerado uma forga util final de 160 kN/cordao.
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Por outro lado, o pré-esforco das vigas cachorro dos pilares de extremidade é por
pbs-tensdo, adotando-se um valor final de 150 kN/corddo. Os valores estipulados
englobam as perdas que ocorrem a curto e longo prazo.

6C 6C
F 3 A
!
’
fcrn B
'r
‘ 5 ferm |-
L/ :
e |
; . -
&1 Ecul T » Ec
(a) Comportamento a compressao (b) Comportamento a tragao

Figura 6.2: Modelo de comportamento do betdo em ELS por Maekawa [6].
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(a) Comportamento do ago A500 (b) Comportamento do ago Y1860

Figura 6.3: Modelo de comportamento das armaduras em ELS por Ristic [6].

6.1.2 Elementos estruturais

Todos os elementos estruturais, a excecdo das sapatas, foram modelados
exaustivamente de acordo com o0s pormenores construtivos do projeto de
execucao dos passadicos.

O processo de modelacdo dos passadicos foi dividido em quatro fases, pela
seguinte ordem:

1. Tabuleiro;
2. Pilares principais;
3. Rampas de acesso;

4. Ligacdes ao exterior e aplicagdo do carregamento.
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Tabuleiro

A geometria das vigas foi modelada utilizando elementos prismaticos de quatro
nés agregados entre si, de modo a atribuir a configuragdo desejada a peca
estrutural. Para ter em conta o espessamento da alma a 1,50 m do apoio, como
prescrito em 5.1.3, modelaram-se duas secg¢des transversais; uma referente a
secgao no vao e outra junto as extremidades, conforme se ilustra na Figura 6.4.

(a) Seccao a meio vao

(b) Seccgéo junto aos apoios

Figura 6.4: Modelacao da secc¢do transversal do tabuleiro

Os elementos prismaticos de quatro nés, ao contrario dos de oito, possibilitam
a predefinicdo de armaduras transversais e longitudinais, tornando assim o
processo de modelagem menos moroso.

Tirando partido desta vantagem, as armaduras verticais da alma — estribos — foram
inseridas aquando da definicdo da seccdo. Contudo, devido a disposicao
construtiva dos restantes estribos e pelo fato de se ter utilizado outros
conjuntos de elementos de quatro nés na elaboragdo do banzo das vigas, as
armaduras transversais do banzo foram inseridas manualmente e convertidas
para um estere6tipo correspondente as preconizadas pelo projeto. Na Figura 6.5
observa-se o aspeto final das vigas com as respetivas armaduras transversais.
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(a) Secgao a meio vao

I
J

(b) Seccéao junto aos apoios

Figura 6.5: Modelagéo das armaduras transversais da viga do tabuleiro

Relativamente as armaduras longitudinais o programa permite predefinir a sua
disposicao através da modelacdo com elementos prismaticos de quatro nés. No
entanto, optou-se por tracar linhas paralelas as vigas, com a localizagdo exata da
que consta na pormenorizagao do projeto, e converter para o material e diametro
correspondente.

Na Figura 6.6 apresenta-se as armaduras adicionadas as vigas. A cor verde
corresponde as armaduras de pré-esforgo, localizadas no banzo inferior, e as
restantes as armaduras passivas de flexao.

Ago A500
Ago Y1860

Figura 6.6: Armadura de flexdo das vigas principais.
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A laje do tabuleiro, Figura 6.7, foi modelada com um elemento de quatro nés
de 0,12 m de espessura e comprimento do vao, com as armaduras de flexao
distribuidas na face inferior, de acordo com o projeto. Este elemento foi subdivido
em outros de dimensdes aproximadas a 0,15x 0,17, constituindo assim uma malha
de elementos prismaticos regulares.

(a) Geometria (b) Armaduras (¢) Modelo final

Figura 6.7: Fases de modelacéo da laje do tabuleiro.

O modelo final do tabuleiro pode ser observado na Figura 6.8.

Espessamento da alma

Espessamento da alma

Figura 6.8: Modelo final do tabuleiro.

Pilares principais

A modelacdo dos pilares principais de suporte ao tabuleiro foi elaborada
recorrendo a elementos prismaticos de oito nds. Esta escolha teve como base
o fato da seccao dos mesmo ser variavel em altura, inviabilizando o uso
dos elementos de quatro nés amoviveis. As armaduras foram posteriormente
adicionadas, cumprindo as disposi¢cdes construtivas do projeto.

Na zona do capitel e no trogo abaixo da cota do solo, procedeu-se ao refinamento
da malha, permitindo obter maior precisao nos resultados.

As varias fases de modelacao podem ser observadas na Figura 6.9.
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(a) Geometria (b) Armaduras (c) Modelo final

Figura 6.9: Fases de modelacéo do pilar principal

Rampas de acesso

As rampas foram modeladas integralmente, de acordo com o projeto de execugao.
Numa primeira fase foram construidos os pilares de sec¢ao retangular constante,
com auxilio de elementos de quatro nés e, posteriormente, foram adicionadas
as vigas cachorro constituidas por elementos de oito nés. Por dltimo, foram
acrescentadas as rampas ao conjunto bem como as respetivas armaduras de
ligagéo.

Apesar dos pilares intermédios e de extremidade serem modelados com
elementos de quatro ndés, permitindo assim pré-definir as armaduras regulares
da seccao, adicionaram-se cintas hexagonais, conforme as peg¢as desenhadas.

O processo de modelagéao dos cachorros foi idéntico ao utilizado nos pilares: uma
fase de modelacédo da geometria, com elementos de oito nds, a qual se adicionou
as armaduras de flexao e esforgo transverso.

Nas Figuras 6.10 e 6.11 encontram-se representadas as fases de modelagéo
para os pilares de extremidade e intermédios, com as respetivas vigas cachorro.
As linhas a verde que se observam na Figura 6.10(b) sdo os cabos de pré-esforco
por pés tensao.
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(a) Geometria (b) Armaduras (c) Modelo final

Figura 6.10: Fases de modelacdo dos pilares de extremidade das rampas de
acesso.

(a) Geometria (b) Armaduras (c) Modelo final

Figura 6.11: Fases de modelagéo dos pilares intermédios das rampas de acesso.

As rampas pré-fabricadas foram modeladas em trés fases, Figura 6.12, pela
seguinte ordem:

1. Definigdo geométrica das nervuras da laje pré-fabricada através de
elementos de oito nés;

2. Modelagao das armaduras das nervuras de acordo com o projeto;

3. Modelagéo da laje com 0,15 m de espessura com recurso a elementos de
quatro nés, possibilitando assim a pré-definicao das respetivas armaduras.
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(a) Geometria das nervuras (b) Armadura das nervuras

(c) Laje armada (d) Rampa final

Figura 6.12: Fases de modelagao das rampas pré-fabricadas.

Ligacoes

A fixacao dos painéis as vigas cachorro dos pilares realizou-se através de
seis ferrolhos ¢20, enquanto a ligacdo entre rampas foi assegurada por quatro
parafusos M20. A ligagdo modelada pode ser observada na Figura 6.13.

:;‘ Laje nervurada

4 PFS—M20
Aparelho de apoio em neoprene

Viga cachorro

Figura 6.13: Modelacao da ligacao entre rampas € viga cachorro.

A figura 6.14 ilustra a ligagéo entre o tabuleiro e o pilar principal, efetuada através
de dois ferrolhos ¢$20, modelados com elementos de oito nds, e por intermédio
de uma lamina em neoprene. Os aparelhos de apoio em neoprene modelaram-se
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com elementos de quatro nés e propriedades elasticas referidas anteriormente.
A viga cachorro, de apoio a rampa, foi solidarizada no capitel do pilar tendo-se
adicionado posteriormente 2¢32, de acordo com o preconizado no projeto.

Na Figura 6.14 € também possivel observar a zona que envolve os ferrolhos e
onde se procedeu ao refinamento da malha, evitando deste modo um excesso de
resisténcia da ligacao causada pelo movimento de corpo rigido dos elementos de
maiores dimensoes.

Refinamento da malha na
zona dos ferrolhos

2 ferrolhos 20 2§32 embebidos no capitel

do pilar

Aparelho de apoio
300x300x30

Armadura da viga cachorro

Pilar principal

Figura 6.14: Modelacao da ligagao entre pilar principal e vigas do tabuleiro.

Durante a fase de elaboracdo do modelo optou-se por definir dois estagios
distintos tendo em conta o processo construtivo da estrutura. O primeiro onde
se considerou que os ferrolhos e as vigas ndo se encontram solidarizados, nao
existindo portanto qualquer transmissao de esforgos devido ao peso proprio. O
segundo estagio diz respeito a aplicacdo das outras solicitacdes, nomeadamente
a agao sismica, onde se ativou o elemento ferrolho, permitindo a transferéncia das
forgas horizontais na interface tabuleiro-pilar.

(a) Ligacdo sem ferrolhos (b) Ligacédo com ferrolhos

Figura 6.15: Modelacao do processo construtivo da ligagcao viga-pilar.
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De acordo com o pormenor construtivo do projeto, ilustrado na Figura 5.7, a
ligagdo entre a laje do tabuleiro e as vigas foi materializada por intermédio de
vardes ¢6 // 0.20 m, conforme se observa na Figura 6.16.

®6//0.20

Figura 6.16: Modelacao da ligagao entre as vigas e laje do tabuleiro.

Posto isto, os elementos estruturais encontram-se devidamente ligados, conforme
consta no projeto, permitindo a transmissao de forcas e o funcionamento em
conjunto dos mesmos.

Condicoes de apoio

De forma a estabelecer a ligacdo exterior entre os elementos estruturais e o
solo de fundagéo, optou-se, numa primeira fase, pela modelagdo através do
encastramento dos pilares a cota da face superior da sapata, Figura 6.17.
Relativamente as rampas, consideraram-se como simplesmente apoiadas na trés
direcbes ortogonais.

_ Encastramento
dos pilares

P

Figura 6.17: Modelagao da ligagao entre pilar principal e vigas do tabuleiro.

Modelo final

Tendo em conta a similaridade estrutural entre os passadi¢os, o procedimento
adotado na modelagédo para a PP3141, PP2757 e PP2787 foi idéntico, pelo que
de seguida se apresentam os modelos numéricos finais.
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(a) Vista tridimensional

(b) Planta do passadico (c) Algado frontal

— I

(d) Algado Norte (e) Algado Sul

Figura 6.18: Modelo final em ELS da PP3141.
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Pormenor dos muros de betdo armado

(a) Vista tridimensional

(b) Planta do passadigo (c) Algado frontal

=Tt | —— T |

(d) Algcado Norte (e) Algado Sul

Figura 6.19: Modelo final em ELS da PP2757.
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(a) Vista tridimensional

(b) Planta do passadigo (c) Algado frontal

(d) Algado lateral

Figura 6.20: Modelo final em ELS da PP2787.
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6.2 Validacao dos Modelos Numéricos

Os modelos numéricos dos passadigos foram avaliados com base na identificagéo
dos parametros modais — frequéncias e modos de vibracdo — obtidos através
dos ensaios a vibragdo ambiental. Deste modo, as medidas de correcao e
aperfeicoamento que se tomaram sobre os modelos, com base nesses resultados
experimentais, permitiram obter estruturas fidedignas capazes de simular o
comportamento das estruturas reais.

Calibracao dos modelos

O processo de calibragcdo de modelos numéricos consiste em corrigir alguns dos
pardmetros dos modelos numéricos iniciais, de modo a minimizar as diferencas
entre os resultados numéricos e os experimentais. A calibragdo de um modelo
pode ser realizada recorrendo a dois métodos: direto [89] e indireto [83]. O primeiro
consiste em atualizar as entradas da matriz de massa e rigidez do sistema por
aplicacdo das condigdes de ortogonalidade aos vetores préprios. Contudo, o
método apesar de eficiente, pode resultar em matrizes mal condicionadas, sem
significado fisico. Por outro lado, o método indireto esta relacionado com uma
abordagem mais intuitiva ao modelo inicial, permitindo detetar as variaveis que
mais influenciam na aproximacéao aos resultados experimentais.

No presente trabalho, a calibragcdo e validagdo do modelo computacional
fundamentou-se na metodologia indireta, tendo sido realizado um estudo de
sensibilidade baseado na comparacao entre as frequéncias e modos de vibragao
da estrutura medida e do modelo numérico. A comparacgao entre as propriedades
modais dos dois modelos teve por base o erro relativo simples entre frequéncias
e a aplicacao da fungcao MAC aos vetores da configuracdo modal. Por fim, o efeito
simulténeo entre as carateristicas modais da estrutura real e do modelo numérico
foi avaliado por uma funcao objetivo .J, com termos associados aos residuos das
frequéncias e dos valores da MAC, definida no presente trabalho por:

2 _
Wi — W (qﬁf : ¢z‘)2 ]
( wi ) ’ [(@T - 6)(@; - 1)

em que w;, W;, ¢; € ¢; Sdo as frequéncias e os vetores modais da estrutura a serem
comparados, respetivamente. Repare-se que, para valores numéricos proximos
dos reais a fungao objetivo tende para zero e portanto maior grau de fiabilidade
apresenta o modelo.

Analise de sensibilidade

A calibragdo dos modelos numéricos teve como base um estudo paramétrico
assente no tipo de ligagao solo-estrutura € nas propriedades dos materiais que
constituem o tabuleiro.
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As frequéncias e modos de vibracao longitudinais e transversais dependem, em
grande parte, das ligacdes ao exterior pelo que se levanta a questao de qual sera
a rigidez efetiva na interface solo-estrutura. Conforme se referiu anteriormente,
foram tomadas como primeira aproximaga@o as seguintes condigdes de fronteira
cinematicas:

» Restricdo das rotacoes e translagcdes dos elementos dos pilares a cota da
face superior da sapata, desprezando-se a rigidez do solo de aterro;

» Restricao das translacdes na ligacao das rampas ao solo.

Posto isto, e de acordo com os valores das frequéncias préprias obtidas na
campanha experimental, alteraram-se alguns parametros do modelo numeérico de
forma a aproximar a sua resposta dindmica a da estrutura real. Assim sendo,
consideram-se no geral as seguintes alteragbes:

» Aumento em altura dos elementos de discretizagao dos pilares impedidos de
rodar e deslocar na direcdo longitudinal do tabuleiro, conferindo-se alguma
rigidez transmitida pelo solo acima das sapatas, na respetiva direcao.

* Libertacdo da rotacdo em torno do eixo longitudinal do tabuleiro, nalguns
elementos abaixo da cota da face superior da sapata, obtendo-se assim uma
estrutura mais flexivel na diregéo transversal.

* Libertagédo do deslocamento transversal no apoio das rampas;

+ Variagdo do modulo de elasticidade do betéo constituinte das vigas principais
do tabuleiro, que por apresentarem maior inércia em relacdo a laje, sao
preponderantes na calibragdo do modo vertical;

Nas Tabelas 6.1 e 6.2 apresenta-se a sintese das alteracdes efetuadas ao modelo

numérico dos passadi¢cos PP3141 e PP2787, em que h(pp) e h(pr) é a altura de
encastramento dos pilares principais e pilares das rampas, respetivamente.

Tabela 6.1: Resultados da anélise paramétrica ao modelo numérico da PP3141

. = Modelo inicial Modelo calibrado
Modo de vibragio - -
h {pp) [m] | h (pr) [m] | E (viga) [GPa] |h (pp) [m]|h (pr) [m]|E (viga) [GPa]
Longitudinal 1,80 1,00 - 2,10 1,30 -
Transversal 1,80 1,00 = 1,15 1,30 &
Vertical = - 34,00 = e 38,70

Tabela 6.2: Resultados da analise paramétrica ao modelo numérico da PP2787

Modelo inicial Modelo calibrado
h (pp) [mi| h (pr) [m_E (viga) [GPal |h (pp) (m1| h (pr) (] | E (viga) [GPal

Modo de vibr ﬂy;u.

Longitudinal 1,80 | 1,00 2 2,40 1,37 -
Transversal 1,80 1,00 - 1,50 1,37 -
Vertical - . 34,00 . = 36,96
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Assim, verifica-se que o modelo numérico inicial da PP3141 e PP2787, face
aos resultados experimentais, apresentava uma maior flexibilidade na dire¢éo
longitudinal, pelo facto de ndo se ter considerado inicialmente a rigidez do solo
de aterro. Por outro lado, na direcao transversal foi necessario diminuir a altura
encastrada dos pilares, de modo a obter-se uma estrutura menos rigida face a
vibracdes transversais.

O modelo da PP2757 nao foi alvo de calibracdo ao nivel das ligagbes com
o exterior, devido aos resultados satisfatérios que apresentava em relagao
aos obtidos na campanha experimental. No entanto, as frequéncias numéricas,
associadas ao modo vertical do tabuleiro, eram inferiores as medidas no ensaio,
tendo sido adotado um mddulo de elasticidade superior (38 GPa), como sucedeu
nos outros passadicos.

Estudo de convergéncia da malha

A otimizacdo do modelo numérico, para além de estar relacionada com o grau
de fiabilidade e precisdo dos resultados, estd também associada ao esforco
computacional e tempo de analise requerido para esse fim. Posto isto, os
passadicos foram sujeitos a uma analise de convergéncia da malha que garantiu
a estabilidade dos resultados numéricos com rendimento de tempo superior.

O estudo da convergéncia da malha foi realizado através da analise modal dos
passadicos e consistiu em avaliar a evolugao das frequéncias proprias com a
alteragdo do numero de elementos considerados no modelo, como se pode
observar na Figura 6.21. Importa referir que nas “iteracdes” efetuadas a dimensao
da malha teve-se em atengédo a geometria regular e uniforme dos elementos da
discretizagao, evitando-se assim uma malha distorcida.

1,1 11
1,05 1,05

s 1 = 1 S S — I S—
= = -
« 0,95 __...::-0,95 /———-@——-——'
= 09 = 09
0,85 0,85
0,8 0,8
8000 13000 18000 23000 28000 33000 38000 45000 50000 55000 60000 65000 70000
n2 de elementos n? de elementos
Modo longitudinal —Modo Transversal Modo Vertical Modo longitudinal —Modo Transversal ——Modo vertical 1
(a) PP3141 (1 véo) (b) PP2757 (2 véos)

11
1,05
1 == P
0,95 //
0,9 '

0,85 1

f/ fflnal

0,8

49000 56000 63000 70000 77000 84000
n2 de elementos
Modo longitudinal —Modo transversal Mado vertical 1

(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 6.21: Estudo da convergéncia da malha dos passadicos.
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Os valores das frequéncias, f, apresentam-se escalados relativamente as
frequéncias dos modelos de base calibrados, ffine. Como identificado na
Figura 6.21, observa-se a partir de um determinado numero de elementos que
as frequéncias estabilizam, tendo-se otimizado o tempo de andlise do modelo
mantendo a mesma precisdo dos resultados.

Verificagdo do modelo numérico final

A sequéncia de alteragbes preconizadas ao modelo computacional dos
passadicos revelaram uma calibragdo razoavelmente aceitavel, conforme se pode
verificar na Figura 6.22.

| Modelo numérico em ELS

w [Hz] 1,901 2,620 3,044
1,933 | 0,9183 0,0000 0,0383 | 0,037 1,66%
2,522 0,0527 0,8649 0,0000 | 0,065 3,89%
3,016 0,0019 0,0003 | 0,9327 | 0,030 | 0,93%

(a) PP3141 (1 vao)

J erro [%]

SSI-UPC

Modelo numérico em ELS
J erro [%]
wlHzl 2,243 2,358 | 3,935 | 7,666 | |
O | 2,242 0,9386 0,030 | 0,0048 | 0,0055 | 0,027 | 0,03%
3 2,347 0,01%96 0,9502 0,0000 0,0045 0,022 0,49%
A 3,911 0,0000 0,0000 0,9926 0,0004 0,003 0,63%
7,568 0,0014 0,0000 0,0002 | 0,9261 0,034 1,29%
(b) PP2757 (2 vaos)
Modelo numérico em ELS
3] erro [%)]
w [Hz] 1,803 1,962 4,037 8,073 |
= 1,805 0,9965 0,0012 0,0001 | 0,0465 0,002 | 0,11% |
2 | 1,949 0,0000 0,9155 | 0,0539 | 0,0444 0,038 | 0,67%
a 4,041 0,0028 0,0020 0,9122 0,0000 0,040 0,10%
8,153 0,0039 0,0001 0,0000 0,9690 0,014 0,98%

(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 6.22: Valores finais da MAC dos passadicos.

Constata-se assim, coeficientes MAC superiores a 0,90 para todos os modos, a
excecdo do modo associado a vibragao transversal da PP3141 que apresenta
uma correlagéo inferior, tal como incidiu no estudo de otimizagdo modal ao
mesmo passadico, realizado por A. Narciso [63]. Relativamente a apreciagao das
caracteristicas modais dos passadicos, avaliadas pela funcdo J no dominio dos
vetores modais e frequéncias, os valores sdo proximos de 0 — solugdo exata.
Os erros relativos entre as frequéncias numéricas e experimentais sdo também
reduzidos, inferiores a 5%, resultando assim modelos numéricos fidedignos
capazes de simular o comportamento real das passagens pedonais.






Capitulo 7

Resultados nhumeéricos

O presente capitulo aborda os seguintes temas: andlise modal dos passadi¢os;
analise de danos induzidos a estrutura intacta, associados a um possivel estado
de degradacdo e as consequéncias ao nivel do comportamento dinamico;
vulnerabilidade sismica dos passadicos, durante uma acdo regulamentar, e
respetiva resposta estrutural face a um eventual estado de degradacido dos
ferrolhos da ligacao pilar-tabuleiro; analise sismica das estruturas danificadas e,
por ultimo, os mecanismos de colapso dos passadi¢os.

As analises numéricas foram realizadas na unidade de sistema LENOVO, do
Departamento de Engenharia Civil (DEC), da FCT-UNL. O sistema é constituido
por dois processadores Intel Xeon 2.93 GHz e 16.0 GB de memoéria RAM. No
decorrer das andlises, verificou-se a necessidade de adicionar um disco rigido
interno de 4 TB, uma vez que os dados guardados em cada analise podiam chegar
aos 300 GB.

O tempo de processamento dependeu do passadico em estudo e do tipo de
andlise, sendo entre 1h30 a 3h para analise modal com 200 iteragbes, até
os resultados convergirem e 26h a 40h na analise sismica, com tempo de
amostragem de 50 s e passo de célculo de 0,005 s. A necessidade em se adotar
um passo de tempo reduzido na analise sismica, deveu-se essencialmente a nao
linearidade do problema.

7.1 Analise modal

A configuragdo dos modos de vibragao longitudinal, transversal e vertical, do
modelo numérico calibrado dos passadicos, bem como as respetivas frequéncias,
apresentam-se de seguida, podendo-se afirmar que estdo em concordancia com
os resultados obtidos experimentalmente, conforme também se verificou através
da matriz MAC na Figura 6.22.
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Passagem pedonal 3141 — um tramo
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(a) Vista tridimensional
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_li'I;

(b) Algado frontal

Figura 7.1: Modo de vibracao longitudinal do tabuleiro (f=1.901 Hz).

(a) Vista tridimensional

(b) Algado lateral

Figura 7.2: Modo de vibragao transversal do tabuleiro (f=2.620 Hz).

(a) Vista fridimensional
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(b) Algado frontal

Figura 7.3: Modo de vibracao vertical do tabuleiro (f=3.044 Hz).
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Passagem pedonal 2757 — dois tramos

(a) Vista tridimensional (b) Alcado frontal

Figura 7.4: Modo de vibrag&o longitudinal do tabuleiro (f=2.243 Hz).

(a) Vista tridimensional (b) Algado lateral

Figura 7.5: Modo de vibracao transversal do tabuleiro (f=2.358 Hz).
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(a) Vista tridimensional (b) Alcado frontal

Figura 7.6: Modo de vibragao vertical do tabuleiro — vao direito (f=3.935 Hz).

(a) Vista tridimensional (b) Algado frontal

Figura 7.7: Modo de vibracao vertical do tabuleiro — vao esquerdo (f=7.666 Hz).
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Passagem pedonal 2787 — trés tramos

= 7 £
=1 [ I i+
(a) Vista tridimensional (b) Alcado frontal

Figura 7.8: Modo de vibragao longitudinal do tabuleiro (f=1.803 Hz).

(a) Vista tridimensional (b) Algado lateral

Figura 7.9: Modo de vibragao transversal do tabuleiro (f=1.962 Hz).

(a) Vista tridimensional (b) Alcado frontal

Figura 7.10: Modo de vibragao vertical do tabuleiro — vao intermédio (f=4.037 Hz).

(a) Vista tridimensional (b) Algado frontal

Figura 7.11: Modo de vibragao vertical do tabuleiro — vaos extremos (f=8.073 Hz).
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7.2 Analise da sensibilidade modal ao dano

Através da anadlise a sensibilidade modal dos passadicos, pretende-se averiguar
se € ou nao expetavel detetar eventuais danos nas estruturas, efetuando um
ensaio experimental de identificacdo modal. Assim, foram simulados os danos
seguintes aos modelos numéricos, de forma a verificar se existe ou nao alteragdes
nas suas propriedades modais — frequéncias e modos de vibragao.

Simulacao de danos na estrutura intacta

Tabuleiro com menos um cabo de pré-esfor¢co

Dano simulado: colisdo da carrogaria de um veiculo pesado com a zona inferior do
tabuleiro, resultando a rotura de um cabo de pré-esfor¢o (PE) da viga principal.

Consequéncia: a resposta modal da estrutura ndo € alvo de alteragdes
significativas, como se pode constatar na Figura 7.12.

Estrutura com menos 1 cabo PE
f [Hz] 2,245 2,361 | 3,946 | 7,669
2,243 | 0,9993 | 0,0061 | 0,0001 | 0,0001

Estrutura com menos 1 cabo PE
f [Hz] 1,901 2,625 | 3,052

« =
S 1,901 |1,0000 | 0,0564 | 0,0403 & 2,358 | 0,0005 | 10,9992 | 0,0003 | 0,0000
£ 2620 | 0051909999 0,0013 <1 3,935 | 0,0001 | 0,0003 [ 11,0000 0,0002
3,044 | 0,0328 | 0,0011 | 0,9995 7,666 | 0,0019 | 0,0045 | 0,0000 | 10,9809
(a) PP3141 (1 véo) (b) PP2757 (2 véos)

Estrutura com menos 1 cabo PE
f [Hz] 1,811 1,967 | 4,038 | 8,071
1,803 0,9998 | 0,0012 | 0,0010 | 0,0007
1,962 | 0,0000 | 0,9725 | 0,0048 | 0,0000
4,037 | 0,0005 | 0,0006 | 0,9699 | 0,0001
8,073 | 0,0021 | 0,0001 | 0,0000 | 0,9434
(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.12: Caracteristicas modais dos passadicos com menos um cabo de PE.

Perda de 10% e 20% do pré-esforco

Dano simulado: perdas diferidas ao longo do tempo por fluéncia e retracao; efeito
da perda de tensao no pré-esforgo por relaxagao do ago; corrosao das armaduras
tensionadas;

Consequéncia: o comportamento global da estrutura, ndo sofre grandes
alteragcbes com as perdas de pré-esforco, como se pode observar nas
Figuras 7.13 e 7.14. Estes resultados, sao justificados pelo fato do pré-esforco
ter sido dimensionado para se comportar como uma acao estabilizadora, imposta
a estrutura, alterando apenas o seu campo de tensdes.
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Estrutura com 10% perdas tensdo PE

Estrutura com 10% perdas tensdo PE fHz] 2259 | 2364 | 3946 7,672
o | flHZl | 1,900 | 2,626 | 3,063 = | 2,243 [0,9998 | 0,0044  0,0000 0,0001 |
G| 1901 l 1,00007) 0,0508 | 0,0545 8| 2,358 | 00011 [0,9997 0,0004 0,0000 |
£| 2,620 | 0,0515 | 1,0000 | 0,0019 = | 3,935 | 0,0001 | 0,0003 [[1,0000 0,0002 |
3,044 | 0,0328 | 0,0012 | 0,9963 7,666 | 0,0020 | 0,0045  0,0000 | 10,0703
(a) PP3141 (1 véo) (b) PP2757 (2 véos)

Estrutura com 10% perdas tensédo PE
f [Hz] 1,812 | 1,966 | 4,041 | 8,079
1,803 | 0,9997 | 0,0015 | 0,0009 | 0,0006
1,962 | 0,0000 | 0,9719 | 0,0034 | 0,0000
4,037 | 0,0005 | 0,0005 | 0,9710 | 0,0001
8,073 0,0021 | 0,0001 | 0,0000 | 0,9454
(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.13: Caracteristicas modais dos passadicos com 10% de perdas de PE.

Estrutura com 20% perdas tensdo PE

Estrutura com 20%_ perdas tensdo PE T f [Hz] 2,264 | 2,369 | 3,952 | 7.679
o | fIHZ | 1,900 | 25628 | 3,078 | © 2,243 |0,9997 | 0,0046 | 0,0001 | 0,0002
©| 1,901 | 1,0000 0,0501 | 0,0796 & 2,358 0,001 | 0,9996 | 0,0004 | 0,0000
€| 2,620 | 0,0516 | 0,9999 | 0,0025 = 773935 0,0001 | 0,0003 | 10,9999 | 0,0001
3,044 | 0,0327 0,0013 | 0,9865 | 7,666  0,0020 | 0,0045 | 0,0000 | 0,9701

(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 vaos)

Estrutura com 20% perdas tensdo PE
f [Hz] 1,813 | 1,970 | 4,043 8,087
1,803 | 0,9997 | 0,0012 | 0,0009 0,0007
1,962 | 0,0000 | 0,9723 | 0,0040 0,0000
| 4,037 | 0,0005 | 0,0005 | 0,9724 0,0001
| 8073 | 0,0021 | 0,0001 | 0,0000 | 0,9466

(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.14: Caracteristicas modais dos passadicos com 20% de perdas de PE.

Verifica-se assim que o0s danos induzidos ao pré-esforco do tabuleiro,
nomeadamente a auséncia de um cabo e 10% e 20% de perdas de tensao,
nao tiveram impacto no comportamento dindmico da estrutura, uma vez que as
carateristicas modais das estruturas danificadas permanecem aproximadamente
iguais as das estruturas intactas.

Reducao de 50% do médulo de elasticidade do betéao

Dano simulado: simulagcado da eventual fissuracao, envelhecimento ou degradacgéo
do betao estrutural. Este efeito foi tido em conta considerando 50% do médulo de
elasticidade (E) do betao [1].

Consequéncia: de acordo com os resultados obtidos na Figura 7.15, os modos de
vibracdo ndo sao alvos de alteragdes significativas. No entanto, as frequéncias
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registam um valor inferior entre 20% e 40% face ao valor de referéncia. Esta
alteragao justifica-se pela perda de rigidez da estrutura com a diminuicdo do
moédulo de elasticidade, indicando por exemplo fissuras ao nivel do estado limite
de utilizagdo, semelhantes a qualquer estrutura normal (0 - 0,3 mm).

Estrutura com 50% do E do betdo
f [Hz] 1,854 1,902 2,988 6,133

Estrutura com 50% do E do betdo
f [Hz] 1,299 1,899 1,885

© ®| 2,243 | 0,9962 | 0,0085 | 0,0019 | 0,0006
S 1901 [10,9999 | 0,0763 | 0,0025 8| 2,358 | 0,0001 |0,9940'| 0,0007 | 0,0003
£ 2,620 | 0,0487 | 0,9913 | 0,0004 =1 3035 |o0,0000 | 0,0002 [0,9936 | 0,0001
3,044 | 0,0335 | 0,0060 | 0,8737 7,666 | 0,0012 | 0,0045 | 0,0000 | 0,9956

(a) PP3141 (1 véo) (b) PP2757 (2 véos)

Estrutura com 50% do E do betdo
f [Hz] 1,474 1,566 3,213 6,394
1,803 0,9897 | 0,0148 | 0,0003 | 0,0016
1,962 | 0,0090 | 0,9867 | 0,0002 | 0,0011
4,037 0,0004 | 0,0000 | 0,9206 | 0,0001
8,073 | 0,0019 | 0,0000 | 0,0000 | 0,9966

(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.15: Caracteristicas modais dos passadicos com 50% do E do betao.

Reducéo do didmetro efetivo do ferrolho na ligagéo pilar-tabuleiro

Dano simulado: corrosao do ferrolho; perda de aderéncia entre o ferrolho e o
grout e diminuicdo da resisténcia na ligagdo. Estes danos simularam-se adotando
ferrolhos com 75% (¢15), 50% (#10) e 25% (¢5) do didmetro inicial (¢20).

Consequéncia: observa-se nas Figuras 7.16, 7.17 e 7.18 que, na presenca das
cargas permanentes, a diminuicao do didmetro dos ferrolhos nao suscita grandes
diferencas no comportamento da estrutura, uma vez que o desempenho destes
€ condicionado pelas ag¢des horizontais e, durante a analise modal, é apenas
solicitada a massa do passadico.

Reducéo do didmetro efetivo do ferrolho na ligacao viga-laje do tabuleiro

Dano simulado: corrosao das armaduras e perda de resisténcia na ligacao entre
a laje de plataforma e os elementos verticais — vigas principais do tabuleiro. O
dano foi simulado com 75% (¢4.5), 50% (¢3) e 25% (¢1.5) do didmetro inicial das
armaduras (¢6), Figuras 7.19, 7.20 e 7.21.

Consequéncia: as alteragdes sao insignificantes, pelo motivo analogo, justificado
anteriormente, na ligacao pilar-tabuleiro.
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Ligagao pilar-tabuleiro com $15 o ].Lisﬁgf";ﬂﬁf-t;ba‘;'fri? e
| z ; ' ¥ '
= i Al h el i @[ 2,243 [ 1,0000 | 0,0020 | 0,0001 | 0,0003
g 1,901 11,0000 0,0659 | 0,1788 & [ 2,358 | 0,0027 [ 1,0000] 0,0004 | 0,0001
€| 2620 0,0699 | 0,9999 | 0,0025 £ 3,935 | 0,0001 | 0,0003 | 1,0000 | 0,0000
3,044  0,2002 | 0,0032 | 0,9991 | 7,666 | 0,0021 | 0,0043 | 0,0000 | 0,9999
(a) PP3141 (1 véo) (b) PP2757 (2 véos)

Ligagao pilar-tabuleiro com 15
 f[H2] | 1,801 | 1,956 | 4,036 | 7,936
1,803 1,0000 | 0,0001 | 0,0006 | 0,0062
1,962 0,0000 | 1,0000 | 0,0003 | 0,0000
4,037 | 0,0004 | 0,0000 | 0,9999 | 0,0000
8,073 0,0017 | 0,0001 | 0,0001 | 1,0000 |

(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.16: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢15 entre pilar/tabuleiro.

Ligagdo pilar-tabuleiro com 10

Ligagdo pilar-tabuleiro com $10
- f[Hz] | 2,239 | 2,351 | 3,936 | 7,659
® f[Hz] 1,885 | 2,609 | 3,032 ®| 2,243 |0,9999 | 0,0038 | 0,0001 | 0,0003
€| 2,620 |0,0700 | 09998 0,0024 =1 3,935 | 0,0001 | 0,0004 | 1,0000] 0,0000
3,044 | 0,2039 | 0,0032 [ 0,9974 | 7,666 | 0,0020 | 0,0044 | 0,0000 0,9989
(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 vaos)

-

~ ligagdo pilar-tabuleiro com 10
f [Hz] 1,800 | 1,947 | 4,032 | 7,927
1,803 1,0000 | 0,0001 | 0,0006 | 0,0065
1,962 0,0000 | 0,9999 | 0,0003 | 0,0000
4,037 0,0004 | 0,0000 10,9839 | 0,0000
8,073 0,0019 | 0,0001 | 0,0001 | 0,9999

(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.17: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢10 entre pilar/tabuleiro.

Ligacdo pilar-tabuleiro com ¢5 Lgatdu pllactbaling comi s
f[Hz] | 2,210 | 2,346 | 3,927 | 7,655
o flHzl | 1,873 2,608 | 3,022 = | 2,243 | 0,9992 | 0,0025 | 0,0001 | 0,0077
§ 1201 SR 00636 | 0,1441 8| 2358 | 0,021 [[08678] 0,003 | 0,001
| 2,620 |0,0693 10,9998 | 0,0028 £ 3935 | 0,0001 | 0,0004 [0,89991 0,0000
3,044 | 0,2098 0,0028 | 0,9937 7,666 | 0,0021 | 0,0045 | 0,0000 | 0,9999 |
(a) PP3141 (1 véo) (b) PP2757 (2 véos)

Ligagdo pilar-tabuleiro com §5 )
f [Hz] 1,782 | 1,941 4,028 | 7,926 |
1,803 | 0,9989 | 0,0001 0,0009 | 0,0008
1,962 (0,0000 [ 0,9999 0,0003 | 0,0000
4,037  0,0005 | 0,0005 | 0,8392 | 0,0001
8,073 | 0,0021 | 0,0001 0,0001 | 0,9592 |

(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.18: Caracteristicas modais dos passadi¢gos com ¢5 entre pilar/tabuleiro.
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Ligagdo viga-laje com ¢4.5

“ f [Hzl 1,901 | 2,621 3,044

E 1,901 | 1,0000 D,QSSQ 0,1570

£| 2,620 |0,0685 | 1,0000 0,0031
3.044 | 0,1981 | 0,0026 | 1,0000

(a) PP3141 (1 vao)

Intacta

Ligagdo viga-laje com ¢4.5

103
Ligacdo viga-laje com ¢4.5
f[Hz] 2,242 | 2,358 | 3,936 7,666
2,243 | 1,0000 | 0,0024 | 0,0001 0,0021
2,358 0,0024 [1,0000 | 0,0003 0,0044
3,935 0,0001 | 0,0003 | 1,0000 | 0,0000
7,666 0,0021 | 0,0044 | 0,0000 = 1,0000

(b) PP2757 (2 vaos)

Intacta

f [Hz] 1,803 1961 | 4,037 8,073

1,803 | 1,0000  0,0012 | 0,0003 0,0018
1,962 | 0,0000  0,999% | 0,0002 0,0001
4,037 | 0,0004 0,0006 | 1,0000 | 00,0000
8073 | 0,0019 0,0001 | 0,0000 = 1,0000

(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 7.19: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢4.5 entre viga/laje.

Ligagdo viga-laje com ¢3

Ligagdo viga-laje com ¢3

flHz] 2,242 | 2,358 | 3,936 7,665
P flHz] | 1,901 | 2621 | 3,044 | = | 2,243 | 1,0000 | 0,0024 | 0,0001 0,0020
o 1,901 | 1,0000 0,0676 | 0,1987 | & 2358 0,0024 | 1,0000 | 0,0002 0,0043
ke i 1,0000
£ 2,620 | 0,0690 | 1,0000 | 0,0030 =| 3,935 0,0001 | 0,0003 | 0,9999 0,0000
3,044 | 0,2015  0,0029 1,0000| 7,666  0,0021 | 0,0044 | 0,0000 0,9998
(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 vaos)
Ligagdo viga-laje com §3
flHz] 1,801 | 1,959 4,036 | 8,071
= | 1,803 10,9999 | 0,0000 0,0004 | 0,0018
‘E 1,962 0,0000 | 0,9999 0,0000 | 0,0001
- 4,037 | 0,0004 | 0,0000 i,DUCK] 0,0002
8,073 0,0016 | 0,0000 0,0000 | 0,9996
(c) PP2787 (3 vaos)
Figura 7.20: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢3 entre viga/laje.
. . ) Ligacdo viga-laje com ¢ 1.5
Ligacdo viga-laje com ¢1.5 flHz] | 2,240 2,357 3,936 | 7,665
o _fHzl | 1,900 & 2621 3,044 m| 2,243 [0,9999 0,0024 0,0000 | 0,0020
51,901 1,0000 | 0,0693  0,1986 B[ 2,358 | 0,0022 15,0000 0,0001 | 0,0043
- " =4 [ et |
€ 2,620 | 0,0683  1,0000 0,0032 =| 3,935 | 0,0001 0,0003 | 0,9999 0,0000
3,044 | 0,2016 | 0,0026 | 1,0000 7,666 | 0,0021 0,0044 0,0000 | 0,9998
(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 vaos)
Ligagdo viga-laje com ¢1.5
f[Hz] | 1,801 | 1,958 | 4,036 | 8,068
=| 1,803 | 0,9998 | 0,0000 | 0,0012 | 0,0018
E 1,962 | 0,0000 | 0,9999 | 0,0000 | 0,0001
=| 4,037 | 0,0004 | 0,0000 | 1,0000 | 0,0002
8,073 0,0017 | 0,0000 | 0,0001 | 0,9996

(c) PP2787 (3 v&os)

Figura 7.21: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢1.5 entre viga/laje.

Posto isto, conclui-se que o0s danos impostos, ndo suscitaram alteracoes
significativas no comportamento dindmico dos passadicos, tendo sido apenas
detetado o possivel estado de fissuragdo do betao estrutural.
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7.3 Analise preliminar de estabilidade

Com base na curva de capacidade dos passadicos, pretende-se efetuar uma
andlise preliminar de estabilidade, de modo a verificar se ocorre ou ndo o colapso
destas estruturas perante uma agao sismica regulamentar.

O método utilizado para determinar a curva de capacidade, consistiu numa analise
em regime dinamico nao linear, de forma incremental. Este tipo de analise permite
dar continuidade ao processo de resolugdo numérica, mesmo quando a estrutura
perde completamente a sua capacidade de resistir ao carregamento imposto, uma
vez que o sistema ainda é composto pelas forcas de fixagao relativas as forcas
inerciais.

A solugcado preconizada consistiu em aplicar a aceleragdo gravitica na direcao
horizontal, de forma a mobilizar toda a massa do passadico. Esta agao foi
configurada de forma linear e com ponderagao crescente no tempo, permitindo
a estrutura estabilizar em cada incremento. Nas Figuras 7.22, 7.23 e 7.24
apresentam-se as curvas de capacidade dos passadi¢os, assumindo ou ndo a
presenga de ferrolhos na ligacao pilar-tabuleiro. A forgca maxima do sismo imposto
foi estimada a partir da massa total dos passadigos e da aceleragdo maxima
espetral calculada, verificando-se para um evento deste tipo que n&o ocorre o
colapso da estrutura.

Observa-se que a capacidade resistente dos passadigos as agdes horizontais é
semelhante, independente de existir ou ndo ferrolho, concluindo-se que o colapso
da estrutura ndo ocorre necessariamente pela rotura da ligagao pilar-tabuleiro. As
rampas de acesso, apesar de ficarem danificadas, restringem os deslocamentos
longitudinais do tabuleiro, participando de forma indireta para a seguranga da
ligagéo.

2000

—— Ferrolho $20
1800 - --Forga sismica maxima {1017 kN)
——Sem ferrolho

1600

[
N
o o
[T~

1000
800

600

Forca de corte basal [kN]

400
200

0

0,00 0,10 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
Deslocamento do tabuleiro [m]

Figura 7.22: Curva de capacidade dos passadigos com e sem ferrolhos — PP3141.
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——Ferralho 20
2000 = = =Forga sismica maxima (845 kN)
1800 ; ——Sem ferrolho

0,00 0,10 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
Deslocamento do tabuleiro [m]

Figura 7.23: Curva de capacidade dos passadi¢cos com e sem ferrolhos — PP2757.

2200 ——Ferrolho $20

2000 B - ——Forga sismica maxima (1229 kN)
1800 = 23| \—Sem ferrolho

1600

1400 . -

1 e e e e e

1000
00

600

Forga de corte basal [kN]

400
200

0,00 0,10 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
Deslocamento do tabuleiro [m]

Figura 7.24: Curva de capacidade dos passadicos com e sem ferrolhos — PP2787.

A sequéncia de cenarios ilustrados na Figura 7.25 evidéncia, de um modo geral,
0s pontos notaveis da curva de capacidade dos passadicos. Observa-se em (A) o
contacto entre o tabuleiro e as rampas de acesso, ocorrendo em (B) e (C) a rotura
do pilar e o colapso da rampa de acesso, respetivamente. A rotura pela base do
pilar advém do facto da rampa de acesso se encontrar amarrada ao cachorro, que
por sua vez se encontra solidarizado ao capitel do pilar. Assim, o contacto entre
as rampas e o tabuleiro, juntamente com o efeito do atrito cinético na interface
pilar-tabuleiro, promove a rotura pela base do fuste.

O comportamento da ligagao tipo pilar-tabuleiro dos passadigos, assegurada
por um conjunto de quatro ferrolhos ¢20 da classe A500NR, observa-se na
Figura 7.26. Verifica-se o funcionamento dos ferrolhos em regime plastico a partir
de um forga de corte de aproximadamente 40 kN, ficando a ligagao suscetivel a
danos irreversiveis.
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Rampa_ ——————— |

Cachorro+—g—5 \_
\\.
g T‘abuleiro

v Fuste

(a) Contacto rampa-tabuleiro (A) (b) Rotura do pilar (B)

(c) Colapso da rampa de acesso (C)

Figura 7.25: Caraterizacao geral dos pontos notaveis das curvas de capacidade.

A-forga de cedéncia
= 80,0 | B- forga ultima

0,0 WA | I | | |
0,000 0,125 0,250 0,375 0,500 0,625 0,750 0,875 1,000 1,125 1,250
Deslocamento do tabuleiro [m]

Figura 7.26: Modelo de comportamento da ligagao pilar-tabuleiro.
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7.4 Analise sismica

O comportamento dos passadicos avaliou-se com base nos efeitos da acao
sismica regulamentar na dire¢do longitudinal X (X + 0.3Y) e transversal Y (0.3X +
Y), com duragéo de excitagdo de 30 s, mais 20 s em vibracgdo livre, para a estrutura
estabilizar. Foram impostas as cinco séries de aceleracdes geradas artificialmente
e identificou-se a resposta mais condicionante de cada passagem.

7.4.1 Resposta estrutural para acao sismica na direcao X

A Figura 7.27, ilustra a resposta do tabuleiro para cada série, podendo-se concluir
que a Série 5 produz um efeito mais desfavoravel na PP3141 e PP2787, enquanto
a PP2757 é mais afetada pela série 1, na medida em que o deslocamento absoluto
e residual do tabuleiro sdo superiores.

0,20

L
o
i
wn

0,10 Série 1
0.05 —Série 2
0,00 Série 2
0,05 Sérle d

-0,10 —Sérle 5

0,15

Deslocamento longitudinal [

0,20

tempo [s]

(a) PP3141 (1 vao)

Deslocarmento longitudinal [m]

tempo [s]

(b) PP2757 (2 véos)

0,10 —Série 1

0,05 —Série 2
0,00 Série 3
-0,05 Série 4

—Serie

Deslocamentolongitudinal [m]

tempo [s]

(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 7.27: Resposta longitudinal do tabuleiro em fungéo das séries geradas.



108 CAPITULO 7. RESULTADOS NUMERICOS

A andlise as propriedades modais dos passadicos, apds a série sismica mais
condicionante, permitiu avaliar o estado global de dano dos elementos estruturais,
conforme se observa na Figura 7.28. A variacao do valor das frequéncias, esta
associada a forca intensa da agao sismica e do seu efeito ciclico, submetendo
0 betdo a elevados estados de compressdo e tragdo — esmagamento e
fendilhacao — refletindo-se na perda de rigidez global da estrutura.

As frequéncias de vibracao da PP3141 e PP2787, diminuem aproximadamente
40% para o modo longitudinal e entre 15% a 30% para o transversal. A diminuicdo
mais acentuada da frequéncia longitudinal é claramente expectavel, visto que os
pilares do passadi¢co sdo mais solicitados na direcao principal do sismo (X).

Na PP2757, registam-se as maiores alteragdes, respetivamente 53% e 36% para
as vibragdes longitudinais e transversais. Os danos globais neste passadico
séo superiores devido, essencialmente, a disposi¢ao dos pilares das rampas de
acesso. Como estas estdo mais alinhadas com o passadigo, os pilares que lhes
servem de apoio sdo mais solicitados durante o sismo.

L. Estrutura apds sismo 100X + 30Y
Estrutura apds sismo 100X + 30Y f[Hz] 1,056 | 1534 | 3,832 | 7,563 |

flHz] | 1,139 | 1,936 | 2,998 2,243 | 0,9236 | 0,0742 | 0,0002 | 0,0001
1,901 |0,9999 | 0,0000 | 0,0000 2,358 | 0,0853 | 0,8732 | 0,0003 | 0,0011

Intacta
Intacta

2,620 | 0,0546 | 0,9479 | 0,0000 3,935 | 0,0001 0,0013 | 0,9242 | 0,0002
3,044 0,0328 | 0,0067 | 0,9599 7,666 | 0,0070 0,0018 | 0,0000 | 0,9785
(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 vaos)

Estrutura apos sismo 100X + 30Y
f [Hz] 1,080 1,616 3,990 7,734
1,803 | 0,9950 10,0094 | 0,0006 10,1101
1,962 | 0,0048  0,9839 | 0,0003 0,0015
. 4,037 | 0,0001 0,0007 | 0,9177 | 0,0000
8,073 | 0,0542 0,0003 | 0,0000 = 0,9813
(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.28: Propriedades modais ap6s sismo na diregao X.

A alteragdo diminuta, registada nos modos verticais, estd associada a
incapacidade do sismo horizontal em excitar a massa do tabuleiro, na direcéo
vertical, podendo-se concluir que este apresenta um estado de fendilhacdo
reduzido ou quase nulo, com resposta préxima do regime elastico.

Redugéo do diametro efetivo do ferrolho na ligagéo pilar-tabuleiro

O comportamento da ligagdo entre o tabuleiro e os pilares, assegurada por um
conjunto de ferrolhos, foi avaliado considerando o estado inicial (¢20) e degradado
(¢15) destes elementos, de forma a ter em atencao os problemas inerentes a
corrosao, perda de aderéncia ao grout ou falta de manutengdo. A resposta dos
passadi¢cos encontra-se de acordo com a série sismica mais desfavoravel.
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Resposta do tabuleiro

A resposta do tabuleiro, no decorrer da agcao sismica, apresenta-se na Figura 7.29.
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0,25

— 20 —¢15
0,20

0,15
0,10
0,05
0,00

-0,05

Resposta do tabuleiro [m]
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(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 7.29: Resposta longitudinal do tabuleiro — sismo X.
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Resposta no n6 de ligacao tabuleiro-rampa-pilar

A Figura 7.30 refere-se a distancia relativa entre o tabuleiro e a rampa de acesso
a Sul, considerando os ferrolhos degradados na ligagao pilar-tabuleiro.
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(a) PP3141 (1 vao)
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(b) PP2757 (2 vaos)
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0,04

0,01
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Deslocamento realtivo tabuleiro/rampa [m]

-0,01
] 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
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(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 7.30: Deslocamento relativo entre o tabuleiro e rampa Sul — sismo X.
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A Figura 7.31 refere-se a distancia relativa entre o tabuleiro e a rampa de acesso
a Norte.
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Figura 7.31: Deslocamento relativo entre o tabuleiro e rampa Norte — sismo X.
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Na Figura 7.32 observa-se o deslocamento relativo da ligagao pilar-tabuleiro.
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Figura 7.32: Deslocamento relativo entre a ligacéo pilar-tabuleiro — sismo X.
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Na Figura 7.33 observa-se a forca de corte no ferrolho mais esforcado da ligacéo
pilar-tabuleiro, verificando-se a rotura do mesmo para um diametro inferior (¢15).

Forga no ferrolho [kN]

Figura 7.33: Forca de corte no ferrolho da ligacao pilar-tabuleiro — sismo X.
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A Figura 7.34 ilustra a dissipacao de energia por parte do pilar, considerando o
estado inicial e degradado do ferrolho.
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Figura 7.34: Curva histerese dos passadi¢os — sismo X.

A resposta global do tabuleiro dos passadigos, ilustrada na Figura 7.29, apresenta
deslocamentos maximos da mesma ordem de grandeza. Observa-se para a
PP3141 e PP2787, dois picos de amplitude maxima de resposta, no intervalo
de 10 a15s e 20 a 25 s, e para a PP2757, entre 10 a 20s. A semelhancga da
resposta dos passadicos de um e trés vaos, deve-se essencialmente a simetria
dos elementos estruturais do tabuleiro e das rampas de acesso.

O estudo paramétrico realizado ao didmetro efetivo do ferrolho, permitiu aferir para
um eventual estado de degradacéo (¢15), maiores deslocamentos do tabuleiro nos
picos de resposta maxima de ambos os passadigos e deslocamentos residuais
superiores. Este efeito, deve-se principalmente a redugédo da seccao transversal
do varao, que origina a perda de rigidez na ligacao, promovendo a acumulagéo de
deslocamentos residuais.
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A partir da analise das configuracdes deformadas obtidas nos modelos numéricos,
foi possivel detetar o contacto entre as rampas de acesso e o tabuleiro, como se
ilustra na Figura 7.35. Estes resultados foram confirmados através da analise de
resposta em deslocamentos relativos ao conjunto tabuleiro-rampa, Figuras 7.30
e 7.31, verificando-se o movimento inicial do conjunto em torno da posic¢éo inicial
(0.01 m) e o contacto para instantes em que o deslocamento € nulo. Observa-se
também, nos picos de excitagdo maxima, uma disparidade de deslocamentos
relativos entre os elementos, sendo estes atenuados ou praticamente inexistentes
na presenga de ferrolhos ¢20.

Assim, a rotura local da ligacado pilar-tabuleiro ndo pde em risco o colapso
progressivo da estrutura, para um sismo a atuar na dire¢gdo principal X, visto
que as rampas constrangiam os deslocamentos longitudinais do tabuleiro,
assemelhando-se nesta direcdo, o comportamento dos passadicos ao de um
pértico contraventado.

Deste ponto de vista, sera necessario adotar uma medida de reforgo entre o
tabuleiro e a rampa, de forma a minimizar os danos entre os dois elementos.

0,01lm
Tabuleiro Tabuleiro

Rampa de acesso

Rampa de acesso(

I Cachorro Cachorro 5
(a) Posicao inicial b) Posi¢ao de contacto

Figura 7.35: Exemplo do contacto entre as rampas de acesso e o tabuleiro.

Relativamente a ligacao pilar-tabuleiro, o eventual estado de corrosdo do ferrolho
(¢15), aumenta substancialmente os deslocamentos relativos entre o topo do
pilar e a base do tabuleiro, como evidenciado na Figura 7.32, uma vez que a
ligagdo é mais flexivel e permite acomodar maiores deslocamentos. E também
possivel identificar, através da diminuicdo em 25% da secc¢ao efetiva dos ferrolhos,
a rotura local de alguns destes elementos a partir dos picos de excitagdo mais
condicionantes para cada passadico, conforme presente na Figura 7.33.

A curva histerese, presente na Figura 7.34, permite verificar uma resposta
aproximadamente elastica do pilar, sendo no entanto visivel uma ligeira diminui¢céo
da capacidade de dissipacdo do pilar para a ligacdo degradada. Como os
deslocamentos sofridos pelo tabuleiro ndo sédo apenas transmitidos para o pilar por
intermédio dos ferrolhos — onde se formaram rotulas plasticas e inclusive alguma
rotura para ¢15 — mas também pelo contacto com as rampas, a curva histerese
dos pilares nao é muito influenciada.
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Conclui-se que nao ocorre o descalgcamento do tabuleiro para a agao sismica
regulamentar com direcdo principal em X. Devido ao efeito de constrangimento
lateral das rampas, os deslocamentos maximos desenvolvidos entre a base do
tabuleiro e o pilar séo inferiores as dimensdes em planta do capitel.

7.4.2 Resposta estrutural para acao sismica na direcao Y

Na presente secc¢ao, avalia-se 0 comportamento global dos passadicos e a ligacao
pilar-tabuleiro, considerando a combinagéo sismica horizontal, a atuar na diregao
principal Y (0.3X + ).

A acao sismica foi imposta aos passadicos através de cinco séries de aceleragoes,
tendo-se verificado, a partir da Figura 7.37, o efeito mais desfavoravel da série
4, 1 e 2, na resposta transversal dos passadicos PP3141, PP2757 e PP2787,
respetivamente.

Observa-se na Figura 7.36, as carateristicas modais das passagens, apés
a atividade sismica com diregdo principal Y, registando-se alteragdes mais
significativas, na ordem dos 40-55 %, para o modo transversal, uma vez que a
estrutura é sobretudo solicitada nessa direcao.

L. Estrutura apds sismo 30X + 100Y
Estrutura apds sismo 30X + 100Y f [Hz] 1533 | 1,654 | 3,941 | 7,616

flHz] | 1,249 | 1,694 2,921 2,243 | 0,9276 | 0,0423 | 0,0003 | 0,0021

© 8
S| 1,901 | 0,9989 | 0,0618 | 0,1802 & 2,358 0,0459 | 0,9514 | 0,0028 | 0,0042
€| 2,620 | 0,0587 10,9931 0,0037 =7 3,935  0,0003 | 0,0000 |10,9554"| 0,0000
3,044 | 0,1890 | 0,0032 | 10,9921 | 7,666 0,0022 | 0,0046 | 0,0002 | 10,9999
(a) PP3141 (1 véo) (b) PP2757 (2 véos)

Estrutura apds sismo 30X + 100Y
f [Hz] 1,207 | 1,2%0 | 3,893 | 7,923 |
1,803 | 0,9571 | 0,0172 | 0,0125 | 0,0442
1,962 | 0,0620 | 0,9656 | 0,0002 | 0,0067
4,037 | 0,0005 0,0197 | 0,8493 | 0,0001
8,073 | 0,0363 0,0131 | 0,0013 0,9991|
(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.36: Propriedades modais apos sismo na diregéo Y.

Os danos induzidos a estrutura pela acao sismica Y, revelaram-se, de um modo
geral, inferiores aqueles que resultam de um sismo em X, dado que, a forca
proporcionada por este sismo, € exercida principalmente na direcao em que os
elementos verticais apresentam maior resisténcia.
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(c) PP2787 (3 vaos)
Figura 7.37: Resposta transversal do tabuleiro em fungéo das séries geradas.
De forma analoga ao estudo da ligacao pilar-tabuleiro, realizado na secgao 7.4.2,

para um sismo X, apresenta-se de seguida os resultados obtidos para a agao
sismica Y.
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Resposta do tabuleiro

CAPITULO 7. RESULTADOS NUMERICOS

A resposta do tabuleiro durante agao sismica em Y apresenta-se na Figura 7.38.

Resposta do tabuleiro [m]

Resposta do tabuleiro [m]

Resposta do tabuleiro [m]

0,00
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10
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—$20 —o¢15
15 20 25 30 35 40 45
tempo [s]
(a) PP3141 (1 véo)
—$20 | — 15

15 20 25 30 35 40 45
tempo [s]

(b) PP2757 (2 vaos)

—$20 — 15

15 20 25 30 35 40 45
tempo [s]

(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 7.38: Resposta longitudinal do tabuleiro — sismo Y.
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Resposta da ligacao tabuleiro-pilar

Na Figura 7.39 observa-se o deslocamento relativo da ligagao pilar-tabuleiro para
a combinacgao sismica em Y.
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(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 7.39: Deslocamento relativo entre a ligagao pilar-tabuleiro — sismo .
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A Figura 7.40 ilustra a forca de corte no ferrolho mais esforcado da ligacéo
pilar-tabuleiro, solicitada pela acao sismica em Y, verificando-se a rotura para ¢15.

60,0
— 20 —15
50,0

40,0

30,0

Forca no ferrolho [kN]

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
tempo [s]

(a) PP3141 (1 vao)
60,0
—$20 —b15
50,0

40,0

30,0 |

Forga no ferrolho [kN]

0 153 10 15 20 25 30 35 40 45
tempo [s]

(b) PP2757 (2 véos)
60,0

—$20 —¢15
50,0

40,0

30,0

20,0 | ll‘

Forga no ferratho [kN]

ottt

25 30 35 40 45
tempo [s]

(c) PP2787 (3 véos)

Figura 7.40: Forca de corte no ferrolho da ligacao pilar-tabuleiro — sismo Y.
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Pela Figura 7.41 verifica-se a dissipacao de energia proporcionada pela cedéncia
dos elementos.
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(e) PP2787 (3 vaos) - ferrolho ¢20 (f) PP2787 (3 vaos) - ferrolho ¢15

Figura 7.41: Curva histerese dos passadi¢cos — sismo Y.

A andlise da resposta global do tabuleiro, Figura 7.38, permite identificar para a
PP3141, deslocamentos inferiores aos obtidos anteriormente para a acéo sismica
X. Por outro lado, os deslocamentos transversais da PP2757 e PP2787, apesar de
menores, sao mais préximos dos valores obtidos para um sismo em X, visto que os
dois passadigcos apresentam frequéncias idénticas nas duas diregdes ortogonais.

Observam-se na Figura 7.39, os deslocamentos relativos da ligagao pilar-tabuleiro
onde se destaca valores superiores para a PP3141. Considerando o estado
degradado do ferrolho (¢15), identifica-se uma disparidade na resposta para os
picos de excitagdo maxima, bem como deslocamentos residuais mais elevados
apoés a conclusao do evento sismico.
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Constata-se, na presenca de varbes ¢15, forcas de corte basal ligeiramente
inferiores. Este resultado é plausivel na medida em que ocorre a rotura de alguns
ferrolhos, Figura 7.40, deixando estes de transmitir as forgcas sismicas aos pilares
principais.

Durante a atividade sismica em Y verifica-se 0 comportamento dos pilares proximo
do regime elastico, Figura 7.41. No entanto, para ferrolhos ¢20, constata-se uma
maior dissipacido de energia no pilar, uma vez que estes ainda tém capacidade
de transmitir algumas deformagbes a que o tabuleiro se encontra sujeito. Por
outro lado, a reducdo da seccdo para ¢15, origina a precoce formacdo de
rotulas plasticas nos ferrolhos e maior dissipagao de energia na zona de interface
da ligacdo, impedindo assim que grande parte das deformacbes sofridas pelo
tabuleiro, sejam impostas ao pilar.

7.4.3 Resposta estrutural para acao sismica em “cascata”

A presente seccdo, pretende avaliar o comportamento do passadico face a
eventuais réplicas e sismos premonitérios, que possam acompanhar a agao
sismica principal. Estes efeitos foram tidos em conta considerando o percentil
de 60% do sismo principal, a atuar na direcdo X, com duracéo total de 100 s,
conforme se ilustra na Figura 7.42.

4,0
3,0
2,0
1.0
0,0

-1,0

aceleracio [m/s?]

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110
tempo [s]

Figura 7.42: Agao sismica em X com abalos premonitérios e réplicas — série 1.

Identifica-se em geral, com a presenca de uma acao deste tipo, maiores
deslocamentos absolutos no tabuleiro, principalmente para ferrolhos ¢15, como
e visivel na Figura 7.43.

A resposta entre as rampas e o tabuleiro, Figura 7.44 e 7.45, evidencia
deslocamentos relativos superiores, face aos anteriores para um sismo X.
Estes resultados demonstram que, apds um sismo preliminar, alguns elementos
estruturais ficam sujeitos a deformacdes irreversiveis, nomeadamente o0s
ferrolhos, e portanto, quando sujeitos a acao sismica principal, acumulam esses
valores residuais. O mesmo ocorre na ligacao pilar-tabuleiro, Figura 7.46 com
énfase para ferrolhos ¢15, onde se verifica deslocamentos consideravelmente
superiores.
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Resposta do tabuleiro

A resposta do tabuleiro para a agao sismica (t=100s) apresenta-se na Figura 7.43.
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Figura 7.43: Resposta do tabuleiro para a combinacao sismica X (t=100s).
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Resposta no n6 de ligacao tabuleiro-rampa-pilar

A Figura 7.44 refere-se a distancia relativa entre o tabuleiro e a rampa de acesso
a Sul.
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Figura 7.44: Deslocamento relativo entre o tabuleiro-rampa Sul (t=100s).
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A Figura 7.45 refere-se a distancia relativa entre o tabuleiro e a rampa de acesso
a Norte.
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Figura 7.45: Deslocamento relativo entre o tabuleiro-rampa Norte (t=100s).
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Na Figura 7.46 observa-se o deslocamento relativo da ligagao pilar-tabuleiro.
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Figura 7.46: Deslocamento relativo entre a ligacao pilar-tabuleiro (t=100s).
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Na Figura 7.47 observa-se a forca de corte no ferrolho mais esforcado da ligacéo
pilar-tabuleiro, verificando-se a rotura do mesmo para um diametro inferior (¢15).
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Figura 7.47: Forga de corte no ferrolho para sismo em X (t=100s).
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A Figura 7.48 apresenta a curva histerese do pilar.
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Figura 7.48: Curva histerese dos passadicos para sismo em X (t=100s).

Os ferrolhos ¢20, perante uma acdo deste tipo, apresentam forcas de corte
superiores em virtude do aumento de deslocamentos entre o pilar e o tabuleiro,
sem no entanto se verificar a rotura dos mesmos, como ilustrado na Figura 7.47.
Contudo, a plastificagdo destes vardes é responsavel pela maior parte da
dissipacdo de energia na zona da interface, verificando-se o comportamento do
pilar proximo do regime eléstico, Figura 7.48.

Posto isto, na presenca de uma acao sismica regulamentar, com respetivos abalos
preliminares e réplicas, ndo se verifica o perigo iminente de “descalgamento dos
apoios”, na medida em que os deslocamentos desenvolvidos na interface de
ligagéo pilar-tabuleiro sédo inferiores as dimensdes em planta do capitel (0.50 m
X 2.40 m).
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7.5 Analise sismica das estruturas danificadas

Para se efetuarem medidas de reforco e reabilitacdo dos passadicos apds a
actividade sismica, € de elevada importancia conhecer as condigcbes em que as
obras se encontram apo6s a atividade sismica, de modo a atuar eficazmente e
garantir condi¢des de seguranca e funcionalidade, apés as intervengoes.

by

Pretende-se de seguida, identificar quais os danos impostos a estrutura na
seccao 7.2, que comprometem o seu comportamento pds sismo. Para tal,
considerou-se o sismo regulamentar com diregdo X, por apresentar efeito mais
devastador para a solugao estrutural.

Apos sismo - menos 1 cabo PE
Apo6s sismo - menos 1 cabo PE f [Hz] 1,059 1,535 | 3,814 | 7,436
f [Hz] 1,139 | 1,939 | 2,959 2,243 | 0,9944 | 0,0098 | 0,0005 | 0,0000

o
@ = i)
E 1,901 | 0,9999 | 0,0009 0,0000 ,,E 2,358 | 0,0110 | 0,9779 | 0,0022 | 0,0000
£| 2,620 | 0,0596 | 0,9546 | 0,0000 = | 3,935 | 0,0000 | 0,0000 | 0,9235 | 0,0002
3,044 | 0,0401 | 0,0055  0,9482 7,666 | 0,0026 | 0,0043 | 0,0001 | 0,9788
(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 vaos)
Apos sismo - menos 1 cabo PE

f[Hz] | 1,082 1,618 | 3,986 | 7,669 |

1,803 | 0,9950 | 0,0175 | 0,0013 | 0,0045

1,962 | 0,0086 | 0,9488 | 0,0001 | 0,0000

4,037 | 0,0006 0,0030 | 0,8708 | 0,0000

8,073 | 0,0007 0,0000 | 0,0004 [10,9579 |
(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.49: Caracteristicas modais dos passadicos com menos um cabo de PE.

Apas sismo - 10% perdas tensdo PE
p p

Apos sismo - 10% perdas tensdo PE f[Hz] 1,057 1,523 3,809 7,431
o L flHz] [ 1,131 [ 1,918 | 2,953 | ®| 2,243 | 10,9923 | 0,0044 | 0,0000 | 0,0001
E 1,901 | 0,9998 | 0,0072 | 0,0000 LE 2,358 | 0,0011 | 0,9797 | 0,0004 | 0,0000
©| 2,620 | 0,0550 | 0,9775 | 0,0000 =] 3935 |o0,0001 | 0,0003 [0,9210 | 0,0002
3,044 | 0,0540 | 0,0057 | 0,9289 | 7,666 | 0,0020 | 0,0045 | 0,0000 | 0,9703

(a) PP3141 (1 véo) (b) PP2757 (2 véos)

Apds sismo - 10% perdas tensdo PE
f [Hz] 1,079 | 1,613 3,984 | 7,657
1,803 0,9869 | 0,0062 0,0007 | 0,0011
1,962 | 0,0187 | 0,9282 0,0002 | 0,0118
4,037 | 0,0008 | 0,0032 | 0,8548 | 0,0003
8,073 | 0,0011 | 0,0000 0,0005 | 0,9449

(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.50: Caracteristicas modais dos passadicos com 10% de perdas de PE.
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Apos sismo - 20% perdas tensdo PE

Apos sismo - 20% perdas tensdo PE f [Hz] 1,049 1,517 3,802 | 7,428
o fHz] | 1,129 1,915 | 2,948 ®| 2,243 |0,9917 0,0046 | 0,0001 | 0,0002
S 15901 |0,9999 0,0004 | 0,0000 é 2,358 | 0,0011 | 0,9617 | 0,0004 | 0,0000
£ 2,620 | 0,0527 | 0,9567 | 0,0000 = | 3,935 | 0,0001 0,0003 | 0,9153 0,0001
3,044 | 0,0791 10,0143 | 0,9006 7,666 | 0,0023 0,0045 | 0,0000 [ 0,9701

(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 véos)

Apos sismo - 20% perdas tensdo PE
f [Hz] 1,064 | 1,603 | 3,985 | 7,652 |
1,803 | 0,9927 | 0,0012 | 0,0003 | 0,0040
1,962 | 0,0102 | 0,8842 | 0,0002 | 0,0008
4,037 | 0,0011 0,0030 | 0,8986 | 0,0000
8,073 | 0,0015 0,0000 | 0,0004 | 0,9528 |
(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.51: Caracteristicas modais dos passadicos com 20% de perdas de PE.

Apos sismo - 50% do E do betdo

Apos sismo - 50% do E do betdo f [Hz] 0,918 1,395 3,793 7,261
o f[HZ] | 0876 | 1,698 | 2,908 = 2,243 | 09962 0,0085 | 0,0019 | 0,0006
© 1,901 | 0,9998 | 0,0140 | 0,0060 & 2,358 | 0,0001 | 0,9940 | 0,0007 | 0,0003
£ 2,620 | 0,0672 | 0,9710 | 0,0004 <=7 3935 | 0,0000 0,0002 [0,9836] 0,0001
3,044 | 0,0021 | 0,0000 | 0,9803 7,666 | 0,0012 0,0045 | 0,0000 | 0,9756
(a) PP3141 (1 v&o) (b) PP2757 (2 v&0s)
Apos sismo - 50% do E do betdo

f[Hz] | 0,832 | 1,492 | 3,946 | 7,649

= | 1,803 | 0,9613 | 0,0440 | 0,0010 | 0,0000

& 1,962 | 0,0463 [ 10,9395  0,0002 | 0,0004

=1 4,037 | 0,0002 | 0,0001 [0,9726 | 0,0003

| 8073 | 0,0014 | 0,0015 | 0,0002 | 0,9019

(c) PP2787 (3 vaos)
Figura 7.52: Caracteristicas modais dos passadi¢cos com 50% do E do betéo.
Ap6s sismo - ligagao pilar/tabuleiro com ¢15
Apos sismo - ligacdo pilar/tabuleiro com ¢15 f [Hz] 0,954 1,494 3,831 7,559
f[Hz] | 1,066 | 1,875 | 2,984 & | 2,243 | 0,9249 | 0,0738 | 0,0022 0,0030
g | 1001 FO,9943 | 0,0971 | 0,0037 é | 2,358 | 0,0835 | 0,8737 | 0,0645 0,0421
£ 2620 | 0,0028 | 0,8904 | 0,0000 = 3,935 | 0,0003 0,0365 | 0,9982 | 0,0000
=| 3,044 | 0,0021 | 0,0023 | 0,9948 7,666 | 0,0171 0,0207 | 0,0000 0,9896
(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 vaos)

Apds sismo - ligacdo pilar/tabuleiro com ¢15
f [Hz] 0,967 | 1,556 3,989 7,731
1,803 | 0,9973 0,0005 | 0,0031 | 0,0000
1,962 0,0024 | 10,9815 | 0,0000 | 0,0000
4,037 | 0,0006 @ 0,0004 | 0,9902 | 0,0140
8,073 | 0,0062 | 0,0001 | 0,0008 | 0,8824

(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.53: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢15 entre pilar/tabuleiro.
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Apds sismo - ligacdo pilar/tabuleiro com ¢ 10
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Apos sismo - ligagdo pilar/tabuleiro com $10

Intacta

o| flHz 0937 | 1,849 | 2,981
S| 1,901 | 10,9939 | 0,0990 | 0,0040
€| 2,620  0,0024 | 0,8892 | 0,0005

3,044  0,0021 | 0,0007 | 0,9949

f[Hz] | 0,897 | 1,475 | 3,827 | 7,557 |
2,243 | 0,9209 | 0,0736 | 0,0022 | 0,0002
2,358 | 0,0812 | 0,8795 | 0,0646 | 0,0391 |
3,935 | 0,0003 | 0,0365 0,9981 | 0,0000
7,666 | 0,0096 | 0,0229 | 0,0000 | 0,9895

(a) PP3141 (1 véo)

(b) PP2757 (2 véos)

Apds sismo - ligacdo pilar/tabuleiro com $10

Intacta

f[Hz] | 0,910 | 1,548 | 3,981 | 7,726
1,803 | 0,8972 0,0007 | 0,0057 | 0,0000
1,962 | 0,0024 | 0,9807 | 0,0000 | 0,0000
4,037 | 0,0017 | 0,0003 | 0,9902 | 0,0125
8,073 | 0,0205 | 0,0001 | 0,0003 | 0,8510

(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 7.54: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢10 entre pilar/tabuleiro.

Apos sismo - ligacdo pilar/tabuleiro com ¢5

Apos sismo - ligagdo pilar/tabuleiro com $5

Intacta

o| flHz] | 0616 1,651 | 2,979
G| 1,801 | 0,9940 | 0,1031 | 0,0048
| 2,620 | 0,0023 | 0,8801 | 0,0004

3,044 | 0,0016 0,0005 | 0,9941

f[Hz] | 0,638 | 1,339 | 3,819 | 7,510
2,243 | 0,9210 | 0,0736 | 0,0022 | 0,0003
2,358 | 0,0814 | 0,8794 | 0,0646 | 0,0354
3,935 | 0,0003 | 0,0365 | 0,9982 | 0,0000
7,666 | 0,0125 | 0,0193 | 0,0000 | 0,9864

(a) PP3141 (1 vao)

(b) PP2757 (2 véos)

Apods sismo - ligagdo pilar/tabuleiro com ¢5

Intacta

flHz] | 0556 | 1,370 | 3,975 | 7,725
1,803 0,9969 | 0,0009 | 0,0095 | 0,0006
1,962 0,0026 | 0,9794 | 0,0000 | 0,0000
4,037 | 0,0034 | 0,0001 | 0,9907 0,0097
8,073 | 0,0459 | 0,0000 | 0,0000 | 0,8396

(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 7.55: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢5 entre pilar/tabuleiro.

Apds sismo - ligacdo viga/laje com 4.5

Intacta

(a) PP3141 (1 vao)

o | _flHz] | 1,006 | 1,850 2,830

| 1,901 | 0,9982 | 0,1395 0,0003

£| 2,620 | 0,0048 | 0,8698 0,0000
3,044 | 0,0005 | 0,0075 | 0,9977 |

Apds sismo - ligagdo viga/laje com ¢4.5
f[Hz] | 0,983 | 1,423 3,823 | 7,447
2,243 0,9278 | 0,0742 0,0012 | 0,0003
2,358 | 0,0829 | 0,8437 | 0,0540 | 0,0344
3,935 | 0,0002 | 0,0275 | 0,9976 | 0,0000
7,666 0,0125 | 0,0207 0,0000 | 0,9863

(b) PP2757 (2 véos)

Intacta

Apos sismo - ligagio viga/laje com $4.5
f [Hz] 0,985 1,450 3,971 7,595
1,803 | 0,9945 | 0,0104 | 0,0006 | 0,0817
1,962 | 0,0039 | 0,9848 | 0,0003 | 0,0008
4,037 | 0,0001 | 0,0007 | 0,9177 | 0,0000
8,073 | 0,0377 | 0,0003 | 0,0000 | 0,9829

(c) PP2787 (3 vaos)

Figura 7.56: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢4.5 entre viga/laje.
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Apds sismo - ligagdo viga/laje com ¢3

Ap6s sismo - ligagdo viga/laje com ¢3 f[Hz] | 0,969 1,412 | 3,811 | 7,419 j
o _f[Hz] | 0997 | 1,832 | 2,835 ©| 2,243 | 09286 | 0,0795 | 0,0012 | 0,0008
S 1901 | 09981 | 0,1406 | 0,0002 = | 2,358 | 0,0744 | 0,8377 | 0,0587 | 0,0350
€ 2,620 | 0,0045 | 0,8698 | 0,0007 =| 3,935 | 0,0001 0,0369 |0,9963 | 0,0000
3,044 | 0,0005 | 0,0041 | 0,9978 7,666 | 0,0174 0,0205 | 0,0000 | 0,9863
(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 vaos)
Apés sismo - ligagdo viga/laje com §3
f[Hz] | 0,974 | 1,475 3,844 | 7,573
®| 1,803 | 0,9947 | 0,0102 0,0006 | 0,0814
2| 1,962 | 0,0042 | 0,9859  0,0003 | 0,0013
=1 4,037 | 0,0001 | 0,0007 | 0,9177 | 0,0000
8,073 | 0,0376 | 0,0002 0,0000 | 0,9858
(c) PP2787 (3 v&os)
Figura 7.57: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢3 entre viga/laje.
Apds sismo - ligagdo viga/laje com $1.5
Apds sismo - ligacdo viga/laje com ¢1.5 f [Hz] 0,947 1,401 | 3,799 | 7,409
oL flHz] | 0,975 1,828 | 2,845 = 2,243 | 0,9293 | 0,0795 | 0,0012 | 0,0043
S| 1,901 [ 09994 0,1217 | 0,0004 8 2358 | 0,0740 | 0,8373 | 0,0587 | 0,0373
£ 25620 | 0,0067 | 0,8726 | 0,0001 S 0,0001 | 0,0369 | 0,9963 0,0000
3,044 | 0,0005 0,0012 | 0,9972 | 7,666 | 0,0276 | 0,0168 | 0,0000 | 0,9615
(a) PP3141 (1 vao) (b) PP2757 (2 vaos)

_ Apds sismo - ligacdo viga/laje com $1.5 _
f [Hz] 0,961 1,453 3,839 7,580
1,803 0,9841 | 0,0114 | 0,0006 | 0,0535
1,962 | 0,0033 | 0,9868 | 0,0003 | 0,0006

4,037 | 0,0001 | 0,0007 | 0,9177 | 0,0000
8,073 | 0,0228 | 0,0002 | 0,0000 | 0,9878

(c) PP2787 (3 vaos)

Intacta

Figura 7.58: Caracteristicas modais dos passadicos com ¢1.5 entre viga/laje.

Em suma, apresenta-se na Figura 7.59 a sensibilidade da frequéncia longitudinal
da PP3141, dado que o efeito dos danos na frequéncia transversal e para os
restantes passadicos é semelhante.

Os danos no pré-esforco — auséncia de um cabo das vigas principais do tabuleiro
e perdas 10% e 20% na forga tensionada — traduziram-se em efeitos desprezaveis
para a vulnerabilidade sismica da estrutura. Estes resultados vém confirmar que o
pré-esforgo, além de se comportar como uma agao estabilizadora para o nivel de
perdas aplicadas, nao € afetado por um sismo horizontal.

A reducdo em 50% da elasticidade do betdo, para simular a eventual fissuracao
(até 0,3 mm), afeta principalmente a direcao longitudinal das passagens, onde o
sismo atua na totalidade . A diminuicdo das frequéncias face a estrutura intacta,
resulta do passadico quando solicitado apresentar inicialmente alguma fissuracao,
sendo a resposta ao sismo para o estado fendilhado das secgoes.
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Figura 7.59: Sensibilidade da frequéncia longitudinal da PP3141.

A degradacao do didmetro inicial dos ferrolhos na ligacao pilar-tabuleiro, suscita
as alteragbes mais significativas nas frequéncias de vibragdo, com maior énfase
na diregcdo principal do sismo e para vardes ¢5. Estes resultados ilustram que os
ferrolhos sdo claramente responsaveis pela transmissao das forgas sismicas na
interface, sendo o comportamento global do passadico afetado pelo seu estado
de conservagao.

Os danos simulados na ligacao vigas-laje do tabuleiro, originam uma diminui¢ao
geral das frequéncias na presenca de um sismo, concluindo-se que a interface do
conjunto é mais flexivel, o que leva a maiores deslocamentos relativos para uma
eventual degradacéo destes vardes.

7.6 Mecanismos de colapso dos passadicos

O mecanismo de colapso das estruturas corresponde a sua configuragao
deformada e aos respetivos danos no instante do colapso. A rotura pode ser
local ou global, estando impedido, em qualquer caso, o normal funcionamento
da estrutura.

De foram a avaliar e compreender os mecanismos de colapso associados a
acao sismica e estabelecer quais os pontos mais frageis dos passadicos que
condicionam o seu comportamento, apresenta-se 0s mecanismos de colapso para
um sismo regulamentar com o dobro da intensidade, Figuras 7.60, 7.61 e 7.62,
e considerando um sismo regulamentar acompanhado de réplicas e sismos
preliminares, de igual intensidade ao sismo principal, Figuras 7.63 e 7.64.
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(a) t=0.00 s (b) t=9.00 s

(c) t=12.00 s (d) t=14.00 s

(e) t=16.00 s (f) t=21.00 s

Figura 7.60: Mecanismo de colapso da PP3141 — sismo regulamentar com o dobro
da intensidade.
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(b) t=14.00 s

(d) t=16.00 s

(c) t=15.50 s

(e) t=17.00 s (f) t=18.50 s

(9) t=19.00 s (h) t=21.50 s

Figura 7.61: Mecanismo de colapso da PP2757 — sismo regulamentar com o dobro
da intensidade.
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(a) t=0.00 s (b) t=14.00 s

(c) t=15.00 s (d) t=16.00 s

(e) t=17.00 s (f) t=18.00 s

Figura 7.62: Mecanismo de colapso da PP2787 — sismo regulamentar com o dobro
da intensidade.
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(@) t=71.00 s (b) t=81.00 s

(c) t=85.0s (d) t=86.00 s

(€) t=89.00 s (f) t=94.00 s

() t=97.00 s (h) t=102.00 s

Figura 7.63: Mecanismo de colapso da PP2757 — sismo principal com réplicas.
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(a) t=40.00 s (b) t=63.00 s

(c) t=64.0 s (d) t=65.00 s

() 1=67.00 s (f) t=70.00 s

Figura 7.64: Mecanismo de colapso da PP2787 — sismo principal com réplicas.
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Sismo com intensidade superior ao regulamentar

Observa-se que 0 mecanismo de colapso dos passadicos é idéntico e tem origem
na rotura local da ligagdo rampa-pilar principal, materializada por 3416, conforme
esquematizado na Figura 5.13. A rotura nesta ligacao deve-se nao s6 ao facto
das rampas serem mais solicitadas na presenca desta acdo, como também ao
contacto entre estas e o tabuleiro ser mais frequente e de maior intensidade.

Verifica-se para a PP3141, Figura 7.60, que a rotura da ligacdo rampa-pilar ocorre
primeiramente na rampa a Norte (esquerda), visto que a distancia entre o centro
de rigidez da rampa e do passadigo € maior, em comparagdo com a rampa do
lado oposto. Por outro lado, no passadico PP2787, a rotura local desta ligacéo
ocorre aproximadamente em simultdneo nas duas rampas, Figura 7.62(c), devido
essencialmente a sua simetria.

A rotura local da ligacdo rampa-pilar, desencadeia 0 colapso progressivo das
rampas de acesso € do passadi¢o, pela base dos pilares, uma vez que estas
passam a comportar-se como estruturas independentes, sem resisténcia para
auto-suportarem a atividade sismica imposta.

Sismo preliminar + sismo principal + réplica

Na presenca de um sismo com maior duragdao, o comprimento de entrega do
tabuleiro condiciona o tipo de rotura dos passadicos, dado que se desenvolvem
maiores deslocamentos residuais na interface pilar-tabuleiro, em comparagao com
0 sismo anterior, originando o descalgamento da superestrutra dos passadigcos
com dois e trés vaos, Figura 7.63(b) e Figura 7.64(b), respetivamente.

O descalcamento do tabuleiro ocorre em tramos que assentam em pilares
intermédios, uma vez que a secgcao em planta do capitel onde apoiam é
aproximadamente metade dos pilares de extremidade, Figura 7.65.

|
n
-

(a) Ligacéo de extremidade (b) @agﬁéo de continuidade
Figura 7.65: Algado ligacao pilar-tabuleiro.

Por outra lado, ndo se verifica o colapso da passagem pedonal com um vao
(PP3141), visto que o tabuleiro apoia em dois pilares extremos, sendo a largura
do capitel suficiente para acomodar os deslocamentos relativos que se acumulam
na interface, durante um evento sismico de maior duracao.






Capitulo 8

Conclusao e trabalhos futuros

Neste capitulo apresenta-se as conclusdes do estudo realizado e sugere-se
alguns desenvolvimentos futuros com interesse para a continuagéo deste trabalho.

8.1 Conclusoes

Com a difusdo da utilizacado de programas de célculo automatico, a analise
sismica de estruturas com base em métodos estaticos ndo lineares tem caido
em desuso. Atualmente, podem ser efetuadas analises dinamicas lineares, com
rapidez e eficiéncia, que mais se adequam na simulagdo do comportamento
sismico das estruturas. Por outro lado, o avanco do conhecimento dos problemas
associados a analise sismica, em conjunto com o desenvolvimento dos recursos
computacionais, adaptados a engenharia de estruturas, tém possibilitado que
a analise dinamica nao linear seja cada vez mais uma ferramenta aplicada na
avaliagdo da vulnerabilidade sismica de estruturas, permitindo obter resultados
mais realistas.

Como alternativa ao Método dos Elementos Finitos (MEF), apresentou-se uma
abordagem diferente a avaliacdo da vulnerabilidade sismica de trés passadigos
em estudo, no ambito do projeto SUPERB. Devido as limitagcbes do MEF,
nomeadamente na modelagdo de grandes deformagbes e localizacdo das
fendas/separagao dos elementos, as ferramentas que se baseiam neste método
sd0 por vezes incapazes de simular o comportamento das estruturas, quando
estas sao fortemente solicitadas e apresentam uma resposta préxima do colapso.

O Método dos Elementos Aplicados (MEA) revelou ser uma ferramenta poderosa
face aos problemas anteriores, na medida em que permite aferir, com precisdo
suficiente, o comportamento nao linear das estruturas durante as vérias fases de
carregamento, inicio e propagacao de fendas, separacao dos elementos até ao
eventual colapso. O MEA consiste em dividir os elementos estruturais numa malha
de elementos virtuais, conectados na interface através de molas, que representam
na integra as tensoes, extensoes, deformacgdes e rotura de uma determinada parte
da estrutura.

141
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Embora o método possibilite uma andlise dindmica nao linear, o processo para a
realizacdo de cada etapa, por andlise incremental, é aproximadamente 1 h/ 100
passos, considerando uma discretizacdo com 60000 elementos. Tendo em conta
que a andlise sismica requer na sua definicdo acelerogramas com incremento de
tempo de 0.005 s, para obter resultados satisfatorios (aproximadamente 10000
passos para uma duracao de 50s), devem ser aplicados todos os esforcos de
modo a minimizar o tempo de processamento.

A dimensao da malha e o niumero de molas dos elementos, apresentam efeitos
significativos sobre o tempo necessario para a conclusao da anélise e da precisao
dos resultados. De acordo com o estudo realizado por Meguro e Tagel-Din [58],
o aumento do numero de molas acima de cinco, em cada face do elemento,
ndo conduz necessariamente a uma melhoria na precisdo da andlise, pelo
que foi mantido este valor, também pré-definido pelo ELS. Assim, as medidas
que se tomaram na otimizacdo dos modelos numéricos, tiveram por base a
dimensao/proporgao da malha que constitui as pegas estruturais.

Na modelagdo numérica pelo MEA deverd ser dada especial atencdo ao
refinamento ou a adocao de uma malha de dimensdes superiores, com elementos
distorcidos, principalmente quando se pretende avaliar zonas especificas da
estrutura que sdo determinantes para o seu comportamento global. Através
das anadlises efetuadas, verificou-se a necessidade em adotar uma malha de
proporgdes reduzidas e geometria regular, na zona da ligacao pilar/tabuleiro, uma
vez que os elementos de discretizacdo se comportam como corpos rigidos e a
utilizacdo de uma malha com maiores dimensdes e geometria irregular, pode levar
ao aumento substancial da resisténcia do conjunto.

A campanha experimental realizada a PP2757 permitiu identificar as carateristicas
modais — frequéncias e modos de vibragdo — que tiveram na origem da
calibracdo do modelo numérico do passadico. O ensaio realizou-se a vibragao
ambiental e consistiu em medir as velocidades, através de geofones, nos pontos
instrumentados, devido essencialmente a agdo do vento e do trafego rodoviario
sob a passagem. Os resultados experimentais foram processados na plataforma
ARTeMIS, recorrendo a versao melhorada do método da decomposi¢cao modal
no dominio da frequéncia (EFDD) e ao método de identificacdo estocastica
em sub-espacos a partir de séries temporais (SSI-UPC). Ambos os métodos
conduziram a frequéncias naturais e configuracbes modais semelhantes entre
si, verificando-se as suas capacidades em identificar modos de vibragédo
com frequéncias proximas. Dentro deste contexto, realga-se a importancia em
confrontar os resultados obtidos através de varios métodos, de modo a validar
0 ensaio experimental.

Relativamente a anélise dos passadicos, no que diz respeito a sensibilidade das
carateristicas modais ao dano, conclui-se o seguinte:

» Os danos induzidos ao pré-esfor¢o do tabuleiro, nomeadamente a auséncia
de um cabo e 10% e 20% de perdas de tensdo, ndo tiveram impacto no
comportamento dindmico da estrutura;
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» Para a acao sismica regulamentar na direcao horizontal, o tabuleiro
responde em regime eléstico, uma vez que as aceleragdes impostas pelo
sismo a estrutura, na respetiva direcdao, nao excitam as vibracoes verticais
do mesmo;

* A redugédo em 50% do modulo de elasticidade do betdo, conduziu a
variagdes significativas na resposta global da estrutura. Estes resultados
podem ser Uteis como referéncia para detetar o possivel estado de
fissuracao do betdo, durante um ensaio experimental de identificagdo modal.
Verifica-se também, apds a atividade sismica, que o comportamento dos
passadicos € afetado até 20%. Esta evidéncia € claramente explicavel
visto que as seccdes se encontram fissuradas e portanto apresentam uma
resisténcia inferior quando solicitadas pelo sismo;

« A degradacdo da ligacao pilar-tabuleiro foi simulada considerando
75% ($15), 50% (¢10) e 25% (¢5) do diametro inicial (¢20). A resposta modal
das estruturas, antes do sismo, nao é afetada por estes danos, dado que os
ferrolhos sdo apenas responséaveis pela transmissao de forgas horizontais.
Por outro lado, ap6s a acdo sismica e a medida que se reduz a seccao
efetiva dos vardes, a resposta dos passadicos é influenciada até 60% e 35%
na diregao longitudinal e transversal, respetivamente;

* A ligacdo entre as vigas principais do tabuleiro e a laje é assegurada
por vardes ¢6//0.20, pelo que os danos simulados foram idénticos aos
anteriores na ligacao pilar-tabuleiro. As alteragdes das propriedades modais
nao sao relevantes antes da agao sismica, no entanto, regista-se variagdes
na resposta pds sismo de, respetivamente, 15% e 10% para as frequéncias
longitudinais e transversais.

A analise dindmica dos passadigos permitiu aferir que ambos apresentam uma
reposta idéntica no decorrer da acao sismica regulamentar, concluindo-se que:

» N&o ocorre a rotura local da ligagdo tabuleiro/pilar por “descalgamento do
apoio”, uma vez que os deslocamentos relativos, desenvolvidos na interface,
sdo inferiores a sec¢ao em planta do capitel;

» O comportamento sismico da ligacdo pilar-tabuleiro, materializada por
intermédio de quatro ferrolhos ¢20 — responsaveis pela transmissao
de forcas horizontais para os pilares — permitiu verificar que no
dimensionamento dos vardes foi tido em conta a sua capacidade de
cedéncia e formagdo de rétulas plasticas, impedindo assim que grande
parte das deformagdes sofridas pelo tabuleiro fossem impostas ao pilar.
Deste modo, e tal como se observou no Capitulo 7, o pilar apresenta
um comportamento aproximadamente elastico, sendo a maioria da energia
dissipada pela cedéncia dos ferrolhos;

» Areducao do diametro efetivo dos ferrolhos para ¢15, associada a problemas
de degradacéo, resultou na rotura de alguns destes elementos, tendo-se
observado o aumento substancial de deslocamentos na interface;
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A analise das configuracoes deformadas obtidas nos modelos numéricos,
permitiu detetar o contacto entre as rampas e o tabuleiro. Assim, apesar
destas ficarem danificadas, restringem os deslocamentos longitudinais do
tabuleiro, participando de forma indireta na resisténcia da ligagao.

Para um sismo acompanhado de réplicas e sismos preliminares, com igual
intensidade ao sismo principal, ocorre o descalcamento do tabuleiro para os
passadicos com dois e trés vaos, uma vez que o comprimento do tabuleiro,
sobre os pilares intermédios, € insuficiente para acomodar os deslocamentos
residuais que se desenvolvem na interface;

Na presenca de um sismo com intensidade superior ao regulamentar,
observou-se primeiramente a rotura pela ligagéo entre as rampa de acesso
e as vigas cachorro do pilar, proporcionando a rotura pela base dos pilares
e 0 consequente colapso progressivo dos passadigos.

Posto isto, colaborei num artigo cientifico — Vulnerabilidade e reforco sismico de
uma passagem superior pedonal pré-fabricada — para as Jornadas Portuguesas
de Engenharia de Estruturas 2014, apresentado no Apéndice A.

8.2

Desenvolvimentos futuros

No trabalho realizado cumpriram-se, no essencial, os objetivos propostos,
apresentado-se de seguida algumas sugestdes para trabalhos futuros.

Propde-se que sejam instrumentados os pilares dos passadigos em altura,
de modo a aferir com maior precisdo o comportamento da interface
solo-estrutura;

Visto que a sensibilidade modal dos passadicos é também suscetivel a
reducao do didmetro dos vardes que estabelecem a ligacao entre vigas-laje
do tabuleiro, aconselha-se uma andlise de resposta sismica, analoga a
realizada na direcdo principal Y;

Avaliar a influéncia no comportamento dos passadicos, considerando a
ligacdo entre as rampas € as vigas cachorro do pilar, Figura 5.13, com vardes
de didmetro inferior;

Brevemente estara disponivel no ELS um modelo de comportamento
bilinear. Com isto propde-se a modelacdo de dois sistemas de reforgo,
eventualmente com ligas com memoria de forma (LMF) e barras de aco de
alta resisténcia, de modo a melhorar o comportamento da ligagéao: reduzir
os deslocamentos relativos entre o tabuleiro e o capitel, e aumentar a
contribuicao do pilar como elemento dissipador de energia;

Por fim, recomenda-se a realizagdo de ensaios experimentais a ligagao
tabuleiro-pilar, de forma a validar os resultados numéricos do Apéndice D.
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SUMARIO

Os sismos constituem uma das manifestacdes mais destrutivas e violentas da natureza,
sendo responsaveis por inumeras tragédias humanas, as quais estdo associadas perdas
econdémicas significativas. E possivel estabelecer, a partir de experiéncias associadas a
sismos ja ocorridos, que 0s danos sismicos podem assumir uma grande multiplicidade de
formas, dependendo, entre outros fatores, da solugcdo preconizada para a estrutura em
causa.

O presente estudo pretende avaliar a resposta da ligacao pilar-tabuleiro de um passadico
pedonal pré-fabricado, face a um cenario sismico, propondo medidas de reforco que
permitam melhorar o seu comportamento estrutural. O principal problema abordado no
estudo prende-se com o descalgamento ao nivel dos apoios, que pode conduzir a um modo
particularmente severo de colapso estrutural. O estudo é baseado na analise sismica de um
modelo de EF, devidamente calibrado através de ensaios dindmicos experimentais, sendo
propostas duas solugdes de reforgo: uma com barras de ago e outra com ligas com memoria
de forma.

Palavras-chave: Descalcamento dos apoios, efeito ferrolho, analise e reforgo sismico.

Vulnerabilidade e reforgo sismico de uma passagem superior pedonal pré-fabricada 1
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1. INTRODUCAO

As passagens superiores pedonais sdo estruturas normalmente sujeitas a um trafego
reduzido, sendo portanto relativamente baixa a probabilidade de ocorréncia de um sismo
associada a presenca significativa de pessoas no tabuleiro. No entanto, quando localizadas
sob vias de comunicagdo importantes, a ocorréncia de uma agao sismica nao pode,
conduzir ao colapso da obra, sob pena de comprometer a circulacdo do trafego sob a
passagem e a seguranca dos automobilistas.

O “descalgamento” dos apoios, normalmente associado a pontes e viadutos com tramos
simplesmente apoiados, conduz a uma forma potencialmente perigosa de colapso estrutural,
em que ocorre o derrube do tabuleiro devido a problemas na sua interface com a
mesoestrutura. Os principais problemas que podem estar na origem deste tipo de colapso
estdo geralmente relacionados com comprimentos de entrega insuficientes na zona dos
aparelhos de apoio ou associados a degradagdo dos elementos estruturais responsaveis
pela transmissdo das cargas sismicas nesta interface.

No caso especifico das estruturas de pontes e viadutos pré-fabricados, a transmissao das
forgas sismicas horizontais na interface pilar-tabuleiro € geralmente materializada por um
conjunto de vardes de aco (ferrolhos), colocados perpendicularmente a superficie da junta,
em conjunto com placas de neoprene simples. Estes varbes estao devidamente ancorados
no pilar e no tabuleiro sendo que o seu posicionamento se enquadra numa zona da
estrutura particularmente sensivel no que diz respeito a problemas de degradacao. Tratam-
se, geralmente, de espacos bastante confinados, com dificil acesso e de manutencéo
complicada, suscetiveis a acumulagao de agua e ao desenvolvimento de corrosao.

O comportamento dos varées de ligacao, face a solicitacbes horizontais, € sobretudo
controlado pelo efeito de “ferrolho”, que surge principalmente da existéncia de um espaco
que medeia a base do tabuleiro e o topo do pilar, ou viga estribo.

Pretende-se neste trabalho, através da caracterizacdo dindmica e da modelagdo de um
passadico pré-fabricado, atualmente em servigo, demonstrar técnicas de refor¢o capazes de
melhorar o desempenho e resposta sismica da estrutura. Para o efeito, vao ser estudadas
dois tipos de solugdes: uma baseada em barras de ago e outra baseada em ligas com
memoria de forma.

2. LOCALIZACAO

A obra de arte em estudo - PP3141- situa-se na Estrada Nacional 125 (EN125) ao km
000+420 no concelho de Faro (Fig. 1). A estrutura insere-se numa zona de risco sismico
elevado, pelo que o seu desempenho durante uma ag¢do deste tipo deve garantir a normal
circulacao dos veiculos sob a passagem.

O funcionamento e seguranca estrutural do passadico durante a sua vida util é,
efetivamente, de importancia fulcral, uma vez que sob este é assegurada a ligacao entre o

Vulnerabilidade e reforgo sismico de uma passagem superior pedonal pré-fabricada 2
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centro de Faro e varias infraestruturas prioritarias tais como a Unidade Hospitalar de Santa
Maria de Faro, a Universidade do Algarve, o Aeroporto Internacional de Faro entre outras
(Fig. 1b).
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Figura 1 — Localizacao e vista geral da PP 3141

3. GEOMETRIA DA ESTRUTURA

A estrutura do passadi¢co € constituida maioritariamente por elementos pré-fabricados a
excegdo das fundagdes, executadas pelo método tradicional in situ. O tabuleiro tem um
unico vao, com 29,00 m de comprimento, sendo simplesmente apoiado em dois pilares
principais, com secgao retangular variavel e dotados de capitel (Fig. 2e). A PP3141 possui
2,55 m de largura, sendo 1,75 m para circulagdo de pedes, e é constituida por duas vigas
pré-fabricadas “I” em betdo armado pré-esforcado, sobre as quais foi colocada a laje do
tabuleiro, materializada por pré-lajes de 5 cm, com uma lamina de betdo adicional de 10 cm
(Fig. 2c). A ligagao tabuleiro-pilar € materializada por quatro ferrolhos $20 e uma lamina de
neoprene simples com 300 mm de espessura. Os ferrolhos, ancorados ao capitel do pilar,
perfuram a placa de neoprene e ficam instalados no negativo das vigas (Fig. 2d), que é
colmatado com argamassa de alta resisténcia.

O acesso a superestrutura realiza-se por intermédio de duas rampas, apoiadas em vigas
cachorro, que, por sua vez, descarregam em pilares de secgao retangular 0,5 x 0,4 m? (Fig.
2f e Fig. 2g).
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As fundacobes sao diretas, materializadas por sapatas, em todos os elementos de suporte da
obra de arte.
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Figura 2 — Caracteristicas geométricas da PP3141
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4. IDENTIFICACAO DOS PARAMETROS MODAIS

A identificagado das propriedades modais do passadigo em termos de frequéncias, modos de
vibragdo e amortecimento, efetuou-se com base num ensaio de caracterizagdo dinamica
baseado na excitagdo ambiental, realizado no dia 24 de Julho de 2012, no ambito da
Dissertagéo de Mestrado de Ana Ferreira [1].

4.1 Descricao do ensaio

O ensaio de vibracdo ambiental realizou-se com recurso a trés unidades de equipamento da
marca SYSCOM Instruments, cada uma constituida por um sensor de velocidade
(MS2003+), uma unidade de aquisicao de dados (MR2002) e respetivas antenas GPS. Na
Fig. 3 séo visiveis os equipamentos utilizados (a, b e ¢) e uma esta¢ao de medigéo (d).

T \wn

a) Sensor de velocidade b) Aquisigdo de dados c) Antena GPS d) Sistema de monitorizagao da
Syscom.

Figura 3 - Equipamento utilizado na campanha experimental

A resposta ambiental da estrutura foi avaliada em termos de velocidades nas direcoes
longitudinal, transversal e vertical para os 15 pontos instrumentados, conforme Fig. 4a.
Durante a realizagdo dos ensaios (Fig. 4b), foi mantido um sensor na posi¢cao de referéncia
(8), alterando os restantes sensores de localizagdo. Os registos de velocidades teve uma
duracao de 15 minutos e foram adquiridos a frequéncias de amostragem de 100 Hz.

7.250 ‘ 7.250

7.250

b) Instrumentos de medicao

Figura 4 - Posicionamento dos instrumentos de medigéo durante o ensaio
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4.2 Resultados experimentais

A analise da informagéo recolhida durante a campanha experimental foi tratada no software
comercial ARTeMIS [2], por aplicagao da versdao melhorada do método de decomposigao no
dominio da frequéncia (EFDD). Este método baseia-se na decomposicdo em valores
singulares da matriz dos espectros de resposta da estrutura para cada frequéncia. Nesta
técnica, a identificagdo das frequéncias naturais é realizada com base na avaliacdo da
abcissa em correspondéncia com os picos dos valores singulares, sendo as configuracoes
modais determinadas a partir da informacao dos vetores singulares correspondentes.

A Fig. 5a apresenta os valores singulares médios e normalizados da matriz de espetros, por
aplicacdo da técnica de analise modal EFDD. Observa-se que este método foi eficiente ao

determinar modos de vibragdo muito préximos entre si.

Na Fig. 5b observam-se os modos de vibragao longitudinal, transversal e vertical, bem como
as respetivas frequéncias identificadas experimentalmente.

[dB | (1E-6 mm/s)® /Hz)

¥

. Indicators
| O Estimated Mode
‘_ - Selected Mode I
g Modal Coherence
Modal Domain

20

6
Frequency [Hz]

a) Espectros de resposta pelo método EFDD

Longitudinal y=1.933 Hz Transversal y=2.522 Hz Vertical £=3.016 Hz
b) Modos de vibragao experimentais do tabuleiro

Figura 5 - Modos de vibracao e frequéncias experimentais do tabuleiro

5. MODELO NUMERICO

O modelo numérico tridimensional do passadico, desenvolveu-se com recurso ao programa
de calculo nao linear de estruturas SismoStruct [3]. Este programa considera os efeitos da
nao linearidade fisica e geométrica, permitindo analisar o comportamento das estruturas
durante a fase elastica e inelastica. A modelagdo do passadi¢co foi efetuada utilizando
elementos finitos de barra, de acordo com os elementos geométricos constantes no projeto.

Vulnerabilidade e reforgo sismico de uma passagem superior pedonal pré-fabricada 6
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Foram considerados encastramentos ao nivel da base dos pilares a cota correspondente a
face superior das sapatas.

O modelo numérico global da estrutura do passadico ilustra-se na Fig. 6.

Figura 6- Modelo tridimensional do passadico em SismoStruct

O tabuleiro € pré-esforgado, com cabos de tragado reto ao longo do vao, dispostos no banzo
inferior das vigas principais. Esta agdo foi simulada através da aplicagéo de forgas estéticas
equivalentes, aplicadas no centro de gravidade da secgéo do tabuleiro.

O comportamento néo linear do betdo baseou-se no modelo constitutivo de Mander et al. [4]
e 0 das armaduras num modelo bi-linear. A classe de betéo utilizada foi de C35/45, para os
elementos pré-esforcados, e C25/30 nos restantes. No que diz respeito as armaduras foi
considerado um aco do tipo AS00NR. Os parametros de resisténcia e propriedades dos
materiais estdo de acordo a NP EN 1992-1:2010 [5].

A ligacao entre o tabuleiro e os pilares principais foi modelada através de molas axiais na
direcao longitudinal e transversal. A rigidez das molas foi obtida com recurso ao programa
comercial de célculo nédo linear de estruturas Extreme Loading for Structures (ELS) [6], a
partir de uma analise do tipo pushover (Fig. 7). Deste modo, foi possivel quantificar a
resisténcia total do né de ligacdo, na interface pilar-tabuleiro, bem como obter uma
descricdo mais detalhada do comportamento estrutural associado ao “efeito de ferrolho”. Na
Fig. 7b esta representada a curva de capacidade da ligacao pilar-tabuleiro obtida, em termos
da relacdo forgca de corte na ligacdo — deslocamento relativo. Esta lei de comportamento foi
implementada no modelo global do passadico, para descrever o comportamento da ligacao
pilar-tabuleiro, tendo sido aproximada por um modelo constitutivo bi-linear.

80,0

~
k=l
=}

Refinamento da malha na

_—~— zona dos ferrolhos
-

@
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a) Pormenor da ligagao pilar-tabuleiro b) Curva de capacidade da ligagéo pilar-tabuleiro

Figura 7 - Modelo tridimensional do passadico em Extreme Loading for Stuctures

Pilar principal —
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Verifica-se que a ligacdo atinge o patamar de cedéncia para um deslocamento relativo
médio (para os 4 ferrolhos) de 20 mm e uma forga média de 40 kN. A rigidez adotada para a
mola foi calculada em conformidade, tendo-se obtido um valor de rigidez total para a ligagéo,
para o dominio elastico, de 25000 kN/m.

Na Fig. 8 representam-se as configuracdes modais obtidas com o modelo de EF bem como
as frequéncias correspondentes.

a) Longitudinal £=1.940 Hz b) Transversal £=2.590 Hz

c) Transversal £=3.002 Hz

Figura 8 - Modos de vibragao e frequéncias do modelo numérico tridimensional

A analise dos valores das frequéncias naturais de vibragdo, presentes na Fig. 8 e no
Quadro 1, evidenciam uma boa correlagcdo relativamente aos valores obtidos por via
experimental, apresentando erros inferiores a 5%. A avaliagdo da correlagéo entre os modos
de vibragdo experimentais e numéricos foi efetuada através dos coeficientes MAC (Modal
Assurance Criterion), observando-se coeficientes da diagonal principal iguais ou superiores
a 90%. Desta forma, verifica-se uma boa correspondéncia entre as configuragdes modais
obtidas com o modelo numérico e as experimentais.

Quadro 1 - MAC - correlagao entre os valores experimentais e numeéricos

Modelo numérico (SismoStruct)
f [Hz] 1,940 | 2,590 3,002
1,933 0,9570 | 0,0523 | 0,0019 | 1,91
2,522 0,0418 0,8999 | 0,0439 | 4,65
3,016 0,0018 0,0231 | 0,9716 | 1,25

EFDD
(ARTeMIS)

6. ACAO SiSMICA

A andlise sismica da estrutura, em regime nao linear, teve como base a aplicacdo de um
conjunto de aceleragdes sismicas, geradas artificialmente a partir do espetro de resposta
elastico regulamentar do EC8 [7]. A geracao dos acelerogramas foi efetuada com base nos
espetros de resposta regulamentares [8].

Vulnerabilidade e reforgo sismico de uma passagem superior pedonal pré-fabricada 8
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O estudo dos passadicos teve como base a agdo sismica horizontal tipo 1 (magnitude
elevada e maior distancia focal), com duragcdo de 30 s, em virtude de ser a mais
desfavoravel para estruturas de baixas frequéncias. O espetro de resposta elastico que
serviu de base a geragao dos acelerogramas utilizados, Fig. 9a, foi definido considerando a
sismicidade adequada a regido de Faro, para um terreno de fundacdo tipo C [9] e
aceleracao maxima de referéncia do solo de 2,0 m/s? considerando uma classe Il de
importancia. O espetro de poténcia associado, Fig. 9b, foi definido para uma frequéncia
maxima de 200 rad/s com um incremento de 0,2 rad/s.
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c) Acelerograma compativel para sismo tipo 1 d) Verificagao do acelerograma gerado artificialmente

Figura 9 — Geracao de acelerogramas artificiais através do espetro de resposta elastico

Como ilustrado na Fig. 9d, o espectro de resposta calculado a partir do acelerograma
considerado é compativel com o espectro de resposta regulamentar, confirmando a
adequacéao do acelerograma gerado. No estudo do passadico foram geradas cinco séries de
aceleragdes.

7. RESPOSTA SiSMICA DA LIGAGCAO TABULEIRO/PILAR

A vulnerabilidade sismica do passadico, associada a ligacao pilar-tabuleiro, esta patente na
na Fig. 10, onde esta sintetizada a resposta desta ligacdo durante uma acg¢ao sismica. Os
eventuais efeitos das réplicas e abalos premonitérios foram também avaliados,
considerando o percentil de 60% do sismo principal e uma duragéao total da acao de 100s.
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Figura 10 - Resposta sismica da ligagao tabuleiro/pilar

A andlise ao comportamento sismico da ligagado pilar-tabuleiro, permite verificar que a
cedéncia dos ferrolhos que materializam esta ligagdo, Fig. 10c e Fig. 10d, associada a
formacdo de rotulas plasticas no topo dos pilares, impede que grande parte das
deformacées, sofridas pelo tabuleiro, sejam impostas ao pilar. Deste modo, e tal como se
observa na Fig. 10e e Fig. 10f, o pilar apresenta um comportamento essencialmente
elastico, sendo a maioria da energia dissipada pela cedéncia dos ferrolhos.
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Durante um sismo regulamentar, constata-se através da observagcdo da Fig. 10a, que os
deslocamentos relativos entre o tabuleiro e o pilar ndo colocam em risco a ligagdo, em
termos do “descalgamento” dos apoios, tendo em conta que o capitel do pilar apresenta, em
planta, uma area suficiente para acomodar deslocamentos desta ordem de grandeza.

Contudo, a formacao de rétulas plasticas nos elementos de ligagdo, durante a eventual
possibilidade da ocorréncia de réplicas e de sismos preliminares, pode comprometer a
resposta da estrutura, uma vez que se desenvolvem deslocamentos relativos de alguma
relevancia. Estes deslocamentos podem por em causa a seguranca do passadico,
nomeadamente devido a rotura local por “descalgamento” dos apoios, Fig. 10b.

8. REFORGCO SiSMICO DA LIGACAO TABULEIRO/PILAR

De forma a reduzir a vulnerabilidade da estrutura, perante eventuais sismos, propde-se a
utilizacdo de duas técnicas de reforgo distintas: A aplicagdo de um sistema composto por
barras de ago, com didmetro nominal $10, vastamente utilizado como técnica de reforgo, e
outro composto por ligas de memérias de forma (LMF) de seccéo efetiva ¢11, na sua fase
austenitica.

As LMF na fase austenitica caracterizam-se pelo seu comportamento superelastico, i.e.,
pela sua capacidade de suportar grandes deformacdes (até cerca de 8%) sem
deslocamentos residuais, desenvolvendo, durante um ciclo mecanico de carga-descarga,
uma histerese. Este ciclo histerético traduz-se na capacidade do material dissipar energia, o
que, aliado a sua elevada capacidade de reposicionamento, estabilidade e resisténcia a
corrosao, faz com que as LMF sejam, cada vez mais, utilizadas em solugdes de reforgo
sismico.

A aplicacado de ambos os sistemas de reforgo, revelaram uma melhoria no comportamento
da ligacao, cuja resposta sismica se encontra sintetizada nas Fig. 11, Fig. 12 e Fig. 13. Os
elementos de refor¢co adicionais permitem tirar partido da ductilidade do pilar, como se
verifica na Fig. 13, sendo que os pilares passam a ser responsaveis pela dissipacao de
parte da energia. Assim, consegue-se reduzir substancialmente o deslocamento relativo da
ligagao pilar/tabuleiro, conforme se pode verificar na Fig. 11.

A diferenca entre as solugdes de refor¢co propostas estd essencialmente presente ao nivel
dos deslocamentos residuais da ligacao, verificando-se valores superiores para aplicacao de
barras de aco. De facto, ao entrarem em cedéncia, na Fig. 12a e Fig. 12b, as barras de aco
conduzem a inevitavel acumulacdo de deslocamentos residuais. As propriedades
superelasticas das LMF permitem uma boa resposta do elemento face a acdes ciclicas,
evitando assim deformacdes irreversiveis, Fig. 12c e Fig. 12d.
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Figura 13 - Resposta sismica da ligagéao tabuleiro/pilar — Apds Reforgo
Forca de Corte Basal

9. CONCLUSOES

A analise dos resultados obtidos através das simulacdes efetuadas para o passadico,
permitiu identificar que durante um evento sismico regulamentar, ndo ocorre a rotura local
da ligacao tabuleiro/pilar por “descalgamento do apoio”, uma vez que os deslocamentos
relativos, desenvolvidos na interface, sédo relativamente limitados. Contudo, verificou-se, nos
elementos de ligacdo — ferrolhos, responsaveis pela transmissao de forgas horizontais para
os pilares, a formacao de rétulas plésticas e elevados ciclos de carga/descarga, associados

a dissipacdo da maior parte da energia sismica. Isto traduz-se num comportamento
aproximadamente eléstico do pilar.

Com o objetivo de tirar partido da ductilidade do pilar e reduzir as forcas sismicas nos
ferrolhos, foram implementados dois sistemas de protegao/reforgo sismico: barras de ago e
aplicacao de ligas com memaria de forma. Ambos os sistemas conduziram a uma melhoria
no comportamento da ligacdo, nomeadamente na redugcédo substancial dos deslocamentos

relativos entre tabuleiro e o capitel, e no aumento da contribuicdo do pilar como elemento
dissipador de energia.
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O sistema de reforco composto por ligas com memoria de forma, demonstrou ser uma
solugado mais eficiente, na medida em que a sua resposta superlastica, permite obter, apds
uma agao sismica, deslocamentos residuais proximos de zero, sendo portanto uma
alternativa interessante a adotar no ponto de vista do reforgo sismico do passadico.
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Apéndice B

Aplicacao do MEA em Extreme
Loading for Structures

O Extreme Loading for Structures (ELS) é um programa de anadlise estrutural
nao linear, desenvolvido pela Applied Science International, que se baseia na
formulagdo do MEA. No presente capitulo apresenta-se as carateristicas e
pressupostos da modelagao associados ao ELS.

B.1 Tipos de elementos

No ELS os elementos utilizados para modelar a geometria da estrutura tém aspeto
fisico tridimensional, constituidos por elementos prismaticos. A configuracao
geométrica dos elementos pode ser adquirida a partir da construcao de linhas
que posteriormente sdo convertidas para sélidos ou utilizando os elementos
prismaticos pré-definidos de oito nds, ilustrados na Figura B.1. Salienta-se ainda
qgue os GDL localizam-se no centroide do elemento e que estes nés aqui referidos
tém apenas a utilidade de atribuir forma geométrica aos elementos.

AW

6
Figura B.1: Elementos prismaticos pré-definidos pelo programas [56].

A interagdo e agrupamento dos elementos no ELS € concedida através de
conjuntos de trés molas — uma axial e duas tangenciais — dispostos na
interface, como ilustrado na Figura B.2, que representam na integra as tensdes
e deformagbes associados a um determinado volume de material.
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Figura B.2: Distribuigao das molas e respetivo volume de influéncia [6].

No ELS os elementos sdo compostos por seis GDL — trés translacbes e trés
rotacdes — aplicados no centro de gravidade do elemento, conforme ilustrado na

Figura B.3.

MNormal

Corte x-z Corte x-y
Corte x-y Mormal
3’ i
Translacbes Rotagoes

Figura B.3: Rotacdes e translacdes dos elementos [7].

Este tipo de ligacdo permite aos elementos, desde que se situem no mesmo
plano, estarem parcialmente conectados durante a analise, até mesmo quando
as superficies permanecem desalinhadas. No caso de alguma mola atingir a
capacidade maxima, esta sera removida, mantendo as restantes ativas.

Esta possibilidade de modelagao é principalmente vantajosa quando se pretende
analisar um problema de colapso progressivo em que a primeira cedéncia é
local. Deste modo, evita-se problemas de singularidade que impeg¢am o0 progresso
da analise apo6s a separagdo. No MEF convencionais, tendo em conta que os
elementos se encontram conectados pelos nés, a ndo continuidade entre estes
deixa de existir no caso da ligagao ser parcial, Figura B.4, sendo necessario adotar
medidas de corregao que passam por exemplo em adicionar GDL a essas zonas.
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Figura B.4: Ligagéo parcial dos elementos [6].

E pratica corrente “refinar a malha” em determinadas zonas da estrutura quando
se pretende obter maior precisdo de analise; ou porque é suscetivel a maior
concentragao de tensbes ou para obter maior detalhe na propagagéo de fendas.
No MEF este processo envolve uma transicdo gradual de elementos de maiores
dimensdes para outros de menores proporgdes. Na formulagédo do MEA, aplicado
ao ELS, os elementos prismaticos sao também alvos deste refinamento, sendo
necessario ter alguma atencado na transicdo dos elementos para nao afetar a
precisdo dos resultados.

B.2 Molas de interface

As molas que permitem agrupar os elementos e determinar o estado de
tensdo/extensdo associado a cada um, sdo geradas automaticamente pelo
programa. No ambiente em ELS podem ser classificadas em dois grupos: “matrix
springs” e “reinforcement (RFT) springs”, como se observa na Figura B.5. As
primeiras referem-se ao material principal que constitui a estrutura, enquanto que
as RFT pretendem simular as carateristicas e propriedades das armaduras.

Para simular as armaduras sao geradas trés molas, com localizacao exata das
mesmas e as respetivas carateristicas. A mola axial tem a dire¢cdo longitudinal
dos vardes, independentemente da superficie do elemento. Para as molas RFT
estabelece-se o0 seguinte critério de rotura no ELS:

» A tensdo normal de tragao instalada é superior ou igual a tensao ultima
do material. Salienta-se ainda que as RFT trabalham apenas a tragédo, nao
sendo consideradas for¢as de corte em molas a compressao.

* A extensao de separacdo das molas “matrix” é alcancada. Esta extensao
pode ser definida como a distancia necessaria, entre elementos, para que
as molas continuem ligadas.
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Figura B.5: Classificagao das molas em ELS [6]

B.3 Parametros de contacto

Quando a tensao/extensdo média entre duas faces adjacentes atinge o limite
especificado para o material, as molas sdo removidas e 0 elemento assume um
comportamento de corpo rigido. No entanto, se estes elementos se voltarem
a encontrar sdo geradas molas lineares de contacto. Estas tém o objetivo de
transferir energia durante a colisdo e portanto a sua rigidez deve ser devidamente
determinada para se obter resultados realistas: rigidez elevada conduz a maiores
forcas durante o impacto, enquanto que para uma rigidez menor as forcas
transmitidas s&o também inferiores.

Para definir a rigidez a adotar nas molas de contacto os paradmetros seguintes
devem ser tidos em conta:

1. Fator para a rigidez normal de contacto — F7;:
Para elementos em contacto a equacéo (2.1) pode ser escrita da forma:

_E-A

K*
" d

(B.1)

onde K é a rigidez axial da mola de contacto, £ é o valor minimo do
modulo de elasticidade dos elementos, A a area média de contacto entre os
elementos e d a distancia entre centréides, conforme ilustrado na Figura B.6.

Na analise pelo ELS o utilizador ndo tem controlo direto sobre d, uma vez
que este & assumido como sendo a razao entre a area média das faces,
resultando em:

A=F}-d? (B.2)

Substituindo a equacao (B.2) na equacao (B.1) obtém-se a rigidez axial da
mola de contacto:

K:=E-Fy-d (B.3)
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Figura B.6: Fator para a rigidez normal de contacto [6].

2. Fator para a rigidez de corte de contacto — F¢:

Para elementos em contacto a rigidez de corte transmitida é inferior a
axial. A rigidez ao corte das molas de contacto depende principalmente das
propriedades de atrito entre os elementos:

K;=G-F;-d se F.<puN (B.4)
G- F%-d

Kf=——5 "~ se F.>uN B.5

s 1000 > (B.5)

onde K¢ € a rigidez de corte da mola de contacto, G € o valor minimo
do modulo de distorcdo dos elementos, d a distancia entre centroides,
Figura B.7, F. a forca de corte, u o coeficiente de atrito e N a forga
normal. Para forgas de corte elevadas e/ou coeficiente de atrito reduzido,
equacao (B.5), a rigidez transmitida € minimizada de modo a simular o
deslizamento entre elementos.

Area de
contacto .
(A) Fs* KS*/lOOD‘
‘-.....___.'_
/
. Fs™ Ks*

Figura B.7: Fator para a rigidez de corte no contacto [6].

3. Fator de carga-descarga no contacto, n:

Durante o contacto, parte da energia armazenada nos elementos é
dissipada, conforme se observa na Figura B.8. O fator n tem em conta esta
ocorréncia durante a analise. Para n = 1 nenhuma energia é dissipada,
sendo a velocidade do elemento igual antes e ap6s o contacto. Com n > 1
significa que durante a colisdo parte da energia foi dissipada.
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Figura B.8: Fator de carga-descarga no contacto [6].

B.4 Opcoes de carregamento

O ELS possibilita a execugao de analises estaticas e dindamicas com controle de
carga ou deslocamento. As solicitagdes impostas a estrutura sdo definidas em
estagios independentes e podem ser do seguinte tipo:

1. Carregamento estatico

» Peso proprio
» Peso adicional

2. Carregamento dinamico

» Simulacao de sismos

* Explosdes e Impactos

* Remocéao de elementos estruturais
» Cargas moveis

» Pressdes dindmicas



Apéndice C

Acao Sismica

C.1 Definicao da Acao Sismica Regulamentar

A caraterizagao e definicao da acao sismica regulamentar depende de diversos
fatores que serdo abordados nesta seccdo. No presente trabalho sera feita
referéncia a Norma Portuguesa NP EN 1998-1:2010 e EN 1998-2:2005 (ECS8).

Zonamento sismico

De acordo com o anexo nacional do EC8, o zonamento sismico de Portugal
Continental estéa identificado em termos de acelera¢cdo maxima de referéncia, ayr,
para dois cenarios de agao sismica: Tipo 1 (interplaca) e Tipo 2 (intraplaca). O
primeiro corresponde a um sismo com grande distancia focal e de magnitude
elevada, superior a seis na escala de Richter, enquanto que a agao tipo 2 esta
associada a um sismo com distancia focal proxima e magnitude moderada, entre
cinco e seis da mesma graduagao.

Para diferenciar a sismicidade das varias regides, Portugal Continental
encontra-se dividido em seis zonas para uma agao sismica do tipo 1 e trés para
o tipo 2, como ilustrado na Figura C.1. A escala numérica de 1 a 5 distingue,
respetivamente, os municipios mais e menos suscetiveis a este tipo de agao.

Classificacao do terreno

A definicdo das agbes sismicas referidas anteriormente sdo preconizadas pelo
EC8 assumindo a presenca de um terreno rochoso. Contudo, as carateristicas
geotécnicas do terreno introduzem efeitos de amplificagéo na propria agao sismica
gue podem alterar as carateristicas mecanicas dos solos durante a excitacao,
nomeadamente a deformabilidade e amortecimento. No geral, para cendrios de
menor excitacdo os terrenos respondem sem comportamento n&o linear relevante
e apresentam menores amortecimentos. Deste modo se justifica que, o efeito
da amplificagdo € mais notério entre o bed-rock e a superficie do terreno,
registando-se assim coeficientes de solo, S, superiores nas zonas de menor
sismicidade.
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Figura C.1: Zonamento sismico em Portugal Continental [19].

De acordo com o EC8 os terrenos sdo classificados da seguinte forma: A,
B, C, D, E, S1 e S,. A classificagdo do solo estd de acordo com as suas
caracteristicas mecanicas que devem ser obtidas, sempre que possivel, através
de ensaios sismicos geotécnicos (e.g. ensaio Cross-Hole, Down-Hole e MASW).
A caraterizagéo geotectonica do terreno, recorrendo a estes ensaios, permite
assim obter a velocidade de propagagcdo das ondas transversais, Vi, e aferir
as carateristicas elasticas e massa especifica do solo. Na auséncia de ensaios
sismicos ao terreno ou na impossibilidade de realizar os mesmos, a caraterizacao
do solo tem como base ensaios de penetragao destrutivos SPT e de coeséo nao
drenada, C,, (e.g. CPT/CPTu, pressiometro de Ménard, etc.).

Os terrenos tipo A e B pertencem ao grupo dos macigos rochosos e rijos, os do
tipo C e D aos de média e baixa compacidade e os do tipo E correspondem a solos
brandos sobre formagdes rochosas, em que existe grande contraste de rigidez. As
classes S e S, estdo associadas a categoria de solos argilosos moles. Estes, sdo
dois tipos especiais de solo que requerem estudos especificos para a definicao
da acéo sismica, nomeadamente a suscetibilidade a rotura quando sujeitos a este
fenédmeno.

Para identificar o tipo de terreno devem ser realizadas prospecdes
geoldgicas-geotécnicas com o objetivo de identificar o risco de rotura e
instabilidade do macico associado a fenédmenos de liquefacdo e consolidacao
durante a agao sismica.

Classe de Ductilidade

A concecao estrutural é um aspeto fundamental que se reflete no comportamento
da estrutura durante uma agao sismica. Por fatores econémicos, a maior parte das
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estruturas nao pode apresentar rigidez suficiente para acomodar toda a energia
resultante de um abalo sismico, sem apresentar deformagdes plasticas.

Durante a vida util de uma estrutura e em funcao do seu desempenho é tolerado
um certo nivel de dano, desde que estas apresentem um nivel de ductilidade
suficiente para dissipar energia, sem comprometer a integridade e estabilidade
do sistema estrutural. A ductilidade é definida como a capacidade que a estrutura
ou parte desta tem de ficar sujeita a grandes deformagdes, sem romper, para além
do regime elastico.

De acordo com o EC8 definem-se trés classes de ductilidade:

* Ductilidade baixa (DCL) — a resposta da estrutura é principalmente em
regime elastico, uma vez que o seu baixo nivel de ductilidade nao
permite tirar partido do comportamento apds cedéncia dos materiais. Como
tal, a seguranga as acgdes depende maioritariamente da resisténcia dos
elementos estruturais e ndo da sua capacidade de dissipacdo de energia.
O dimensionamento sismico para DCL é apenas recomendado em zonas de
baixa sismicidade.

* Ductilidade média (DCM) — as estruturas pertencentes a esta classe
apresentam boa resposta inelastica e dissipagdo de energia. O
comportamento ductil dos elementos é assegurado pelo cumprimento dos
requisitos de dimensionamento.

* Ductilidade alta (DCH) — a estrutura apresenta um alto nivel de dissipagao
de energia e elevada capacidade de se comportar em regime plastico. Os
elementos estruturais seguem um maior nivel de exigéncias face as classes
anteriores.

Tendo em conta o nivel de sismicidade que se verifica em Portugal Continental e
Acores, a classe de ductilidade baixa ndo deve, em geral, ser implementada. Por
outro lado, a classe de ductilidade elevada apresenta maiores complicagées em
dimensionamento e execucgao, optando-se a maioria das vezes, no nosso pais,
pela classe de ductilidade média [5].

Periodo de Retorno

Na ocorréncia de um sismo o projeto estrutural deve assegurar principalmente
que as vidas humanas se encontrem fora de perigo, os danos sejam limitados e
as instalagdes de protecao civil se mantenham operacionais.

O ECS8 define a agédo sismica como um acontecimento probabilistico, com
periodo de retorno T', associado a necessidade de funcionamento operacional das
estruturas apdés um terramoto — classe de importancia. Para classes superiores
esta implicito um periodo de retorno maior.

A probabilidade de um sismo regulamentar de dimensionamento néo ser excedido
em n anos é dada por:
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P, = (1-%)71 (C.1)

Deste modo, a probabilidade da agao sismica ser excedida mo mesmo intervalo
é:

1 n
Py=1-— (1 - T) (C.2)

Para o dimensionamento estrutural o EC8 estabelece exigéncias de desempenho
relacionadas com o ndo-colapso e limitacao de danos. Relativamente as primeiras,
no caso de um sismo raro, com probabilidade de ocorréncia de 10% em 50 anos
(periodo de retorno de 475 anos), as estruturas ndo devem colapsar e a resisténcia
residual apds o sismo deve estar garantida. No que consta a exigéncia de limitagao
de danos, a acao sismica é dimensionada para uma probabilidade de ocorréncia
de 10% em 50 anos (periodo de retorno de 95 anos), devendo abrigar danos
estruturais e limitar os n&o estruturais de forma a que o custo de reparagédo nao
seja em demasia face ao custo global da estrutura.

Classe de Importancia

A classe de importancia surge com a necessidade de diferenciar a fiabilidade do
comportamento sismico de diferentes tipos de estruturas, refletindo a importancia
e operacionalidade das mesmas apds a ocorréncia de um sismo.

O coeficiente de importancia, ~;, afeta diretamente o valor da aceleragéo de pico
no solo e consequentemente a aceleragéo de projeto, a4, dada por:

Qg = Qgr * VI (CS)

De acordo com o EC8- parte 2, os coeficientes de importancia a adotar em pontes
sao os indicados na Tabela C.1.

Tabela C.1: Classes de Importancia [18]

Classe Descricao 974
Pontes cuja a importancia nao € critica a manutencao das
comunicacoes, sobretudo ap6s um sismo, € em que nao se 0.85
justifica economicamente adotar o periodo de vida util ’
habitual mas sim menor.
0,85
Il Classe intermédia a
1,30
Pontes de grande importancia e essenciais a manutengao
" das comgnicagées SObretL,JdO ap()s.um ,si.smo.e que séo 130
concebidas para um periodo de vida util maior que o ’
habitual.
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Coeficiente de Comportamento

O dimensionamento sismico de estruturas que durante a vida Gtil podem estar
sujeitas a acdes sismicas de elevada intensidade, ndo deve ser feito tendo por
base uma andlise em regime linear. Quando uma estrutura € sujeita a uma
acao sismica intensa, pode experimentar valores de deslocamentos elevados,
ultrapassando assim a fase elastica e adquirindo comportamento néo linear.

Quando se pretende ter em conta o comportamento nao linear de uma estrutura
durante uma analise em regime linear, é necessario ajustar os resultados
da analise através do fator de reducdo da resposta sismica, denominado
normalmente por coeficiente de comportamento, ¢. O valor de ¢ pode ser obtido
pela seguinte expressao [31]:

F, F. F,

=—=—-—=q," C4

=R TR R W (C.4)

em que F, é o valor das forgas obtidas da analise sismica linear, F,, esta associado

a resisténcia a plastificagio da estrutura, F; a forga sismica regulamentar, ¢, € um

fator que depende essencialmente da ductilidade da estrutura e ¢s tem em conta
a sobrerresisténcia da mesma, Figura C.2.

» d

0 d4 dy d dy

Figura C.2: Relagéao forca-deslocamento [33].

A definicdo do coeficiente de comportamento que consta no RSAEEP é
equivalente a ¢,. No entanto, o EC8 permite adaptar esse valor tendo em conta
possiveis sobrerresisténcias da estrutura que sao expressas em fungdo dos
coeficientes a; e a,, associados, respetivamente, ao inicio das formacao de rétulas
plasticas e formagcao do mecanismo de colapso da estrutura, Figura C.3.

Para estruturas em betdo armado e na presencga de agdes sismicas horizontais, o
EC8 define ¢ da seguinte forma:

4=qo Ky >1,5 (C.5)
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Figura C.3: Parametros «; e «,, em fungéo da forga basal, F; [33].

onde, ¢, é o valor basico do coeficiente de comportamento que tem em conta a
ductilidade e tipo de estrutura e K,, € um parametro que reflete o0 modo de rotura
preponderante para sistemas de paredes, cujos valores sao também expostos pelo
regulamento e dependem do tipo de sistema estrutural.

Espetro de resposta regulamentar

Os espetros de resposta regulamentares que caraterizam a agao sismica
resultam da envolvente de varios espetros associados a uma vasta gama de
acelerogramas, nao representando, a resposta dos osciladores a nenhuma acao
sismica especifica.

O objetivo dos espetros regulamentares de dimensionamento é estabelecer os
valores minimos de resisténcia que as estruturas de uma dada regido devem
apresentar de acordo com a sismicidade desse local. Assim, a ordenada do
espetro de resposta de dimensionamento indica, em fun¢ao da frequéncia propria
do oscilador, o valor de determinada grandeza (aceleragéo, deslocamento, etc.)
que o oscilador devera ter capacidade de suportar [36].

O EC8 define o movimento sismico a superficie a partir de um espetro elastico
de aceleragdes S.(7"), com grafismo genérico ilustrado na Figura C.4, permitindo
obter a resposta maxima da estrutura face a uma agao sismica qualquer.

No ambito do EC8 a agéo sismica é definida por duas componentes horizontais,
caracterizadas pelo mesmo espetro, e uma componente vertical qualificada de
forma diferente.

O espetro de resposta eléstico da agao sismica com diregéo horizontal, S.(T'), é
definido pelas seguintes expressdes:

T
0<T<Tp:S(T)=ay-S- 1+T—-(n-2,5—1) (C.6)
B

Tp <T <Tc:8(T)=uay-Sn-2,5 (C.7)



C.1. DEFINICAO DA ACAO SISMICA REGULAMENTAR 181

T0<T§TD Se(T)—ag S n 2,5 |:,1;?:| (08)
Tp <T <4s:8(T)=ay-S-n-2,5 [TCI;QTD] (C.9)

em que,

T é o periodo de vibragao de um sistema de um GDL; a, € a aceleragéo de projeto
para terrenos rochosos (tipo A); 75 o limite inferior do ramo espetral de aceleragéo
constante; T¢ o limite superior do ramo espetral de aceleragdo constante; Tp é
o valor que define o inicio do ramo de deslocamento constante; S é o fator de
terreno; n é o fator de correcdo do amortecimento.

Aceleracio Constante

T Velocidade Constante

~» Deslocamento Constante

>

L T r

Figura C.4: Forma genérica do espetro de resposta eléstica [19].

O valor do fator de corre¢cao do amortecimento pode ser determinado com base
na expressao:

n=4/——>0,55 (C.10)

onde £ € a percentagem de amortecimento viscoso da estrutura.

Em Portugal o fator de terreno, S, é determinado atendendo ao valor de calculo da
aceleragéo a superficie, a4, para um solo tipo A, da seguinte forma:

S = Siax se a, < 1m/s? (C.11)
g
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S = Spag — —4T___ . (ag — 1) se ag < 1lm/s* < 4m/s? (C.12)
S=1,0 se ag > 4m/s (C.13)

Na Tabela C.2 apresenta-se os valores dos periodos T, Tc € Tp € 0 parametro,
Smaz>» €M funcdo do tipo de solo e agédo sismica, que descrevem a configuracao
do espetro elastico horizontal.

Tabela C.2: Parametros definidores dos espetros de respostas elasticos
horizontais

Acao sismica Tipo 1 Acéo sismica Tipo 2

Tipo de terreno | Syae | T8(s) | To(s) | Tp(s) | Smaz | TB(S) | Tc(s) | Tp(s)

1,0 0,1 0,6 2,0 1,0 0,1 0,25 2,0
1,35 | 0,1 0,6 20 | 1,35 | 0,1 0,25 2,0
1,6 0,1 0,6 2,0 1,6 0,1 0,25 2,0
2,0 0,1 0,8 2,0 2,0 0,1 0,3 2,0
1,8 0,1 0,6 2,0 1,8 0,1 0,25 2,0

mooOw>

Para a agao sismica vertical, o espetro de resposta elastico, S,.(7T"), € definido
pelas seguintes expressoes:

T
OSTSTBSQJ@(T):CLUQ{].—FT(773,0—1):| (C14)
B
Tp <T <Tg:Spe(T) = Ayg -1+ 2,5 (C.15)
Ic
TC’§T§TD3Sve(T):avg"’7'3aO' T:| (C16)
T
TD < T < 4s : Sye<T) = Quyg 773,0 TCT2 D:| (017)

A Tabela C.3 estabelece os parametros necessarios que descrevem a forma do
espetro elastico para a componente vertical da agao sismica.

Tabela C.3: Parametros definidores dos espetros de respostas elasticos verticais

Acgao sismica | ayg/ay | Tr(s) | Tc(s) | Tp(s)
Tipo 1 0,75 | 0,05 | 0,25 1,0
Tipo 2 0,95 | 0,05 | 0,15 1,0
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A partir da Figura C.5 é possivel comparar os espetros de resposta elastica
preconizados pelo EC8, para os varios tipos de terreno.

e

Se fag

| 5 3 N 4 il 1 2 3 4
T (s} T (s)

(a) Sismo tipo 1 (b) Sismo tipo 2

Figura C.5: Espetros de resposta elastica para terrenos do tipo A a E (5%
amortecimento) [19]

A partir da andlise da Figura C.5 constata-se que os solos moles e pouco coesivos
aumentam a resposta da estrutura. Na realidade, estes tipos de solo sdo os mais
suscetiveis de sofrer liguefagdo por excitacdo sismica, uma vez que esta acao
quando atua densifica a prépria estrutura do solo, dificultando a drenagem do
excesso de pressao intersticial e obrigando o solo a comportar-se como um fluido.

A capacidade dos sistemas estruturais resistirem a acado sismica em regime
nao-linear permite que estes sejam dimensionados para forgas sismicas inferiores
as correspondentes em regime linear elastico.

De modo a simplificar a andlise e evitar o calculo estrutural em regime inelastico, o
ECB8 propbe a consideragédo da capacidade de dissipagcédo de energia da estrutura,
através do comportamento ductil dos seus elementos, realizando uma analise
elastica baseada num espetro de resposta reduzido em relagdo ao elastico,
designado por espetro de calculo. Essa reducédo é concretizada pela utilizagao
do coeficiente de comportamento gq.

Apesar de tudo, na abordagem espetral estd associado o inconveniente de avaliar
apenas o modulo dos valores maximos da resposta da estrutura, perdendo-se
informacao do instante em que eles ocorrem e do seu significado fisico.
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Combinacao das componentes da acao sismica

De acordo com o EC8, as componentes horizontais da acao sismica podem ser
combinadas da seguinte forma:

FEpg:“ +” 0~30EEdy “ 4 0.30E k4, (C1 8)
0.3FEg4:“ +” EEdy “ 0.30E g4 (C1 9)
0.3FEgq: +" 0.3OEEdy “ Era, (C.20)

em que:

“+" significa “combinar com”;
Erq4, representa a agao sismica horizontal segundo um referencial x;
Eraq, representa a agao sismica horizontal segundo um referencial y;

Erq. representa a acao sismica vertical segundo um referencial z.

Contudo, o EC8 restringe o efeito da componente vertical da agao sismica apenas

para os seguintes elementos e caso a aceleragao vertical, a,4, Seja superior a 2,5
2

m/s*.

+ elementos estruturais parcial/totalmente horizontais e com vaos superiores
ou iguais a 20m;

 consolas horizontais com mais de 5m de comprimento;
+ elementos pré-esforcados horizontais;
* vigas que suportam pilares;

 estruturas com isolamento de base.

C.2 Espetros de resposta

Os métodos de anadlise sismica de estruturas expostos na subsecgédo 3.2, a
excecao da analise dindmica ndo linear, recorrem a espetros de resposta para
simular o movimento sismico a superficie.

De acordo com Clough e Penzien [17], a equacao fundamental do movimento
dindmica de um sistema com um GDL sujeito a uma aceleracao na base, é escrita
da forma:

mii(t) + cu(t) + ku(t) = —miigy(t) (C.21)
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em que m € a massa do sistema, ¢ 0 amortecimento e k a rigidez. As grandezas
i(t), u(t) e u(t) s@o, respetivamente, a aceleracao, velocidade e deslocamento do
sistema, em coordenadas relativas. Por fim, ii, corresponde & aceleragdo do solo.

Dividindo todos os termos pela massa, a equacgao (C.21) pode ser escrita da
forma:

i(t) + 260(t) + wiu(t) = —iiy(t) (C.22)

onde £ e w, sao, respetivamente, o coeficiente de amortecimento critico do
sistema e a frequéncia natural, dado por:

= - (C.28)
Wy = Ll (C.24)
m

Constata-se da equacdo (C.22), para uma aceleracdo de base qualquer,
a resposta do sistema depende exclusivamente da frequéncia natural e
do coeficiente de amortecimento. A resposta da estrutura, em termos de
deslocamentos relativos pode ser obtida, por exemplo, pelo integral de Duhamel
para regimes amortecidos:

u(t) = — ! /OT mﬂg(T)e_fw(t_T) sin(w(t — 7))dr (C.25)

MW

onde w, é a frequéncia amortecida do sistema:
we =wy/1—§&2 (C.26)

Assim, pode definir-se o espetro de resposta em deslocamentos, Sy, ilustrado na
Figura C.6, como sendo a resposta maxima de varios sistema de um GDL, em
funcao da sua frequéncia natural, amortecimento e da excitacao de base:

Sd(wa g) = umax(t) (C27)

5 10 15 20 25 @

Figura C.6: Espetro de resposta em deslocamentos [30].
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A caracterizacdo da acao sismica através de espetros de Resposta nao é uma
representacdo direta da acdo, através de grandezas medidas diretamente ou
através dos seus registos, mas sim uma representacdo dos seus efeitos sobre
um conjunto de osciladores lineares de um grau de liberdade [86].

Para um melhor entendimento do conceito fisico de espetro de resposta,
observa-se na Figura C.7(a) um conjunto de osciladores lineares de um GDL,
caraterizados pela sua frequéncia propria e coeficiente de amortecimento. O
espetro de resposta de deslocamentos, Figura C.7(b), ndo é mais do que a
representacao grafica das amplitudes maximas de cada oscilador, em fungéo das

suas carateristicas dindmicas, para uma dada excitagao de base.

No contexto de espetro de resposta podem ainda ser definidas duas grandezas
ficticias: pseudo-velocidade espetral, S, e pseudo-aceleragao espetral, S,. Estas
sao assim designadas pois a relagcao entre elas e o espetro de deslocamento s6 é
valida para pequenos valores de amortecimento, caso contrario, pode existir algum
desfasamento entre a resposta em deslocamento, velocidade e aceleragoes.

So(w, &) = wSg(w,§) (C.28)
Sa(w, €) = w?Sy(w, &) (C.29)
y1(t)
A
5 -
ya(t)
(_“y

\
;-( ==
K1 ¢ ‘ .

) Kd = SD 4

1
2 ; SD2, sD3 i
N Excitacao | ! coeficiente de
de base SD1 | amortecimento
mew i s [ S
: | "

wl w2 w3 w4 w

(a) Osciladores de 1 GDL com excitagdo de (b) Espetro de resposta em deslocamentos
base

NN

Figura C.7: Conceito de espetro de resposta
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C.3 Geracao de acelerogramas sismicos artificiais

C.3.1 Espetros de poténcia

A utilizacao de processos estocasticos para construir modelos representativos das
acoes sismicas e da correspondente resposta das estruturas apresenta inimeras
vantagens, nomeadamente a possibilidade de inferir propriedades estatisticas em
todo o processo. Em sintese,pode afirmar-se que sendo um processo estocastico
um conjunto de funcbes convenientemente probabilizado, a sua utilizagao elimina
0 problema da representatividade das vibragdes sismicas "deterministicas” a
utilizar nas analises [36].

A analise por processos estocasticos pode ser utilizada para representar
grandezas relacionadas com a resposta estrutural, nomeadamente as vibragdes
sismicas. Estas podem ser descritas dentro de um contexto estocéastico e
probabilistico, por uma funcéo S, (w) que define o espetro de poténcia.

O espetro de poténcia é definido como a transformada de Fourier da fungéo de
auto-correlacdo de um dado sinal que indica quanto € que este é correlacionado
com ele proprio em dois instantes de tempo diferente. Contudo, como o sinal é
estacionario depende apenas da diferenca de tempo.

No ambito dos processos estocasticos associados ao espetro de poténcia e com
particular interesse para a verificacdo da seguranca das estruturas, o valor médio
maximo das grandezas aleatérias € dado por:

Maz(X) = $2)\0 [ln <2‘Z\/§> —In(In 2)] (C.30)

em que s € a duragdo da amostra e )y, A2 S40 0s momentos espetrais do espetro
de poténcia de definidos por:

Ao = Sz (w)dw (C.31)
0

Ao = /0 w28, (w)dw (C.32)

C.3.2 Acelerogramas gerados a partir do espetro de poténcia

Partindo do pressuposto que qualquer funcao peribdica pode ser expandida para
uma série harmédnica, o0 mesmo se aplica para qualquer processo estacionario.
Deste modo, um acelerograma sismico artificial pode ser representado através de
varias séries harmonicas corrigidas:

N
X(t) =F(t) ) A cos(wpt + ¢) (C.33)
k=1
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em que

« X (t) € o historico de aceleragdes do solo para um sismo artificial gerado em
funcao do tempo;

F(t) é uma funcdo envolvente que confere ao acelerograma carater nao
estacionario;

Ay € a amplitude de cada termo da série harmonica;

wy, € a frequéncia central da banda de largura, Aw;

¢ S80 0s angulos de fase, entre 0 e 27, das varias series harmonicas.

O processo para gerar um sinal artificial e estacionario consiste em dividir o
espetro de poténcia em varias bandas de largura Aw e associar a cada uma o
valor do espetro que corresponde a frequéncia central da banda, S, (wy), conforme
ilustrado na Figura C.8(a).

O espetro de poténcia ou fungao de densidade espetral, esta inerente ao contetdo
energético de um processo estocastico, sendo o produto S, (w)Aw uma medida
energética contida numa banda de frequéncia de largura infinitesimal e centrada
na frequéncia w [36]. Assim, esta medida energética pode ser quantificada pela
expressao:

N
_ /_ i) = ; A2 (C.34)

Com isto, admite-se que o carater aleatério do acelerograma é resultado
da sobreposicdo de um elevado numero de componentes harmonicas com
amplitudes obtidas pela discretizacdo do integral da equagao C.34. Assim, a
amplitude de cada série harménica, Figura C.8(b), é dada por:

A2 = 28w Aw (C.35)
Sx(wn) p,
An = o et ton e e e U U S
Sx(w) Sx(wm) \ Hﬂz ?\'ﬂ A Am st ﬂ’ﬂ i
il | I‘, .I‘ E ,'I }|= I| ||!I|\|:'IH Il |‘
VRVAVATEN L
v V¥ vV
i O w Sinal n: wn, $n, An Sinal m: wm, Gm, Am

(a) Divisao do espetro de poténcia em bandas (b) Séries harménicas associada a cada banda

Figura C.8: Geragao do sinal harmoénico [36]
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Substituindo a equacgao (C.34) em (C.33), a série de fungdes harmonicas que

definem o acelerograma estacionario, % pode ser escrita da forma:
X() <
— = Z V 2S wi Aw cos(wit + ¢) (C.36)
F(t) —

O processo para gerar o sinal estacionario, exemplificado na Figura C.11(a), ja
contém s6 por si muitas das carateristicas inerentes ao acelerograma simulado, no
entanto, falta determinar a variagéo da intensidade do sinal com o tempo. Como
tal, recorrem-se a fungdes envolventes, F(t), para corrigir a amplitude do conjunto
de funcdes harmonicas.

Independentemente do tipo de fungdo envolvente adotada, deve estar intrinseca
na sua constituicdo as fases que correspondem aos sismos reais: crescimento
inicial a partir do repouso; patamar onde se atinge a intensidade maxima do
movimento; e, por ultimo, o decrescimento da intensidade. Assim, qualquer
fungdo no tempo que apresente estas carateristicas pode em principio corrigir a
aceleragao do acelerograma estacionario.

Até a data foram propostas varias abordagens para a funcao envolvente, com
varios niveis de complexidade, como por exemplo; a fungdo quadratica (Hou,
1968), 0 modelo exponencial (Liu,1969), o modelo trigopnométrico, entre outros,
que se podem observar na Figura C.9.

4 I(t)

o I(t)=A(exp(-at)-exp(-Bt))

I
I
I
I
|
I
I
|
1

g P
-

Rise Level duratir-)rn duration
Time Time
(a) Modelo de Hou, 1968 (b) Modelo de Liu, 1969
A It &
I(t)
10} 1.0 L--

Idury_ T | -
L LS Rise Level duration
duration Time Time
(¢) Modelo de Saragoni e Hart, 1974 (d) Modelo trigonométrico

Figura C.9: Exemplos de fung¢des de envolvente [77]
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A fungdo envolvente, F'(t), considerada para a corregdo do sinal estacionario,
Figura C.10, é uma fungdo composta por crescimento e decaimento exponencial.
Como se observa, o valor unitario no eixo das ordenadas atribui ao acelerograma
a amplitude maxima do regime estacionario.

I(t) &

1.0 F--

~Y

|
I I

I I

I I

I I

1 |

T1 T. T

Figura C.10: Funcao envolvente adotada na corregao do sinal estacionario.

erTi=t)  gg 0<t<Ty
F(t) = 1 se Th<t<Tp
e~alt=T2) ge Ty <t<T

Em que T = 10s é o instante de tempo que corresponde ao fim da fase de
crescimento e T, € [20;30]s é o instante em que se regista o inicio da fase de
atenuacao.

Assim, por aplicacdo da funcdo envolvente, F(t), ao sinal estaciondrio da
Figura C.11(a), obtém-se o acelerograma corrigido, Figura C.11(b).

s

“ 5 i 3 20 5 3 ] 5 0 15 20 P 30
Tempo (s) Tempo (5)

(a) Sinal estacionario (b) Sinal corrigido

Figura C.11: Acelerograma artificial.

C.3.3 Espetro de resposta gerado a partir de espetro de poténcia

Para além das diversas variaveis associadas a resposta da estrutura que o espetro
de poténcia permite medir, pode também ser utilizado na correlacdo das mesmas.
A expresséao (C.37) estabelece a relagdo entre o espetro de poténcia da excitacao
com o espetro de resposta.

Sri(w) = |H(w)|*Sa(w) (C.37)
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em que S,;(w) define o espetro de poténcia para um oscilador i, com frequéncia
propria wi,; Sq(w) 0 espetro de poténcia da acdo sismica. H(w) € a fungéo
de transferéncia que estabelece a relacdo entre aceleragcdes na base e as
aceleragdes absolutas da resposta, definida por:

w2 + 2iwwn,

2 _ 2 ;
wi, — w? + 2iwwy

H(w) = (C.38)

onde ¢ e w;, é, respetivamente, o coeficiente de amortecimento e a frequéncia
propria do oscilador.

Deste modo, é possivel obter o espetro de poténcia de aceleragbes absolutas para
cada oscilador. Por aplicagdo da equacao (C.30) ao problema obtém-se os valores
meédios da maxima resposta de cada oscilador, definindo-se assim o espetro de

resposta, Eg:
Er(wn, €) = | 2X0 [ln <2‘;,/i§> ~In(ln 2)] (C.39)

Ao contrario do que foi visto anteriormente, ndo existe nenhum método direto
que permita calcular o espetro de poténcia a partir dos espetros de resposta. No
entanto, o problema é soluvel iterativamente.

O processo consiste em arbitrar um espetro de poténcia inicial, S}, e obter a
partir deste uma estimativa do espetro de resposta associado, Er. Este ultimo
€ confrontado com o espetro de resposta representativo da agao sismica de
referéncia, EREF. Por simplificagdo, considera-se normalmente um espetro de
poténcia inicial uniforme em toda a gama de frequéncias.

A razao entre os dois espetros, R(w;,), define uma aproximagéo inicial da fungéo
de transferéncia:

R(win) = Er(win)

(C.40)

Se a relagdo entre os dois espetros ndo for satisfatoria € obtida, com esse
resultado, uma nova estimativa do espetro de poténcia, Sy, ;, para cada frequéncia,
que, de acordo com a equacao C.37, pode ser escrito da forma:

f1(win) = R(win)?S} (C.41)

Este processo é repetido até se considerar que a diferenca entre os espetros é
suficiente para a precisao de calculo.






Apéndice D

Simulacoes numeéricas da
ligacao pilar-tabuleiro

O presente capitulo foi desenvolvido no dmbito do projeto SUPERB “Prevencao
do descalgamento devido a agado sismica. Elementos para pontes”, com
referéncia PTDC/ECM/117618/2010. Este visa avaliar com base em modelos
computacionais, o comportamento e desempenho da ligacao tipo pilar-tabuleiro,
presente nos dezassete passadicos em investigacdo, do quais fazem parte a
PP3141, PP2757 e PP2787.

D.1 Estudo paramétrico da ligacao pilar-tabuleiro

D.1.1 Obijetivos e descricao da estrutura

O estudo numérico desenvolvido pretende simular a rotura local da ligagao
pilar-tabuleiro, assegurada por um conjunto de ferrolhos, e determinar os
esforgcos maximos que surgem na base do pilar, resultantes da aplicacao de um
deslocamento de 20.0 cm, de acordo com a Figura D.1.

As vigas adotadas tém um comprimento maximo de 7.50 m, apoiadas num pilar
central e fixas nas extremidades, conforme esquematizado na Figura D.1. O tipo de
ligacdo pilar-vigas do tabuleiro segue o prescrito anteriormente na secgéo 5.1.3,
Figura 5.5.

20cm
Y irdr s ird

; 7,50m B 7,50 m .

Figura D.1: Esquematizacao do problema.
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De forma a averiguar a resisténcia da ligacao atualmente em servico, efetuou-se
um estudo paramétrico a altura minima do pilar que levasse os ferrolhos a rotura, e
a reducao da area efetiva destes, associado a um eventual estado de degradacao
da ligagéo.

Posto isto, apresenta-se na Tabela D.1 o didmetro dos ferrolhos analisados no
modelo numérico, para cada altura do pilar.

Tabela D.1: Testes ao diametro do ferrolho e altura do pilar
Altura do pilar [m] Diédmetro dos Ferrolhos [mm]

2 10 15 20
3 10 15 20
4 10 15 20
5 10 15 20

D.1.2 Modelacao numérica

O modelo numérico do problema, ilustrado na Figura D.2, foi desenvolvido com
recurso ao programa de calculo ELS, onde se realizou uma analise tridimensional,
considerando os efeitos da nao linearidade fisica e geométrica.

Durante a fase de modelacéo incluiu-se o processo construtivo intrinseco a ligacéo
do tabuleiro-pilar, tendo-se definido dois estagios de analise. No primeiro ocorre
exclusivamente o peso proprio € no segundo adicionou-se os ferrolhos a ligacao,
evitando assim, que estes fossem solicitados pela deformagéo inicial do tabuleiro.

A imposicao do deslocamento horizontal de 20.0 cm a estrutura, adicionado no
segundo estagio, foi aplicado ao nivel do tabuleiro, permitindo assim obter efeitos
idénticos aos requeridos.

Figura D.2: Modelo numérico final.
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Como se pode observar na Figura D.3, procedeu-se ao refinamento da malha
estrutural na zona de ligagédo capitel do pilar-vigas do tabuleiro, permitindo aferir
com maior precisao, os resultados numéricos e diminuir os erros associados
a resisténcia excessiva da ligagéo, oferecida pela desproporcionalidade entre
elementos adjacentes de maiores dimensoes.

Figura D.3: Pormenor da ligacao capitel-vigas do tabuleiro.

D.1.3 Resultados numéricos

Para a combinagéo de ensaios indicados na Tabela D.1, apresenta-se de seguida
a curva de capacidade do esfor¢o de corte e do momento fletor na base do pilar,
bem como a respetiva forca de corte nos ferrolhos.

Ensaio com h=5.0 m

Apreciando os pontos notaveis da Figura D.4, D.5 e D.6, é possivel identificar o
comportamento em regime elastico até (A), seguindo-se 0 inicio e propagagao
de fendas na base do pilar (B), ilustrado na Figura D.7(a). Observa-se ainda na
Figura D.7(b), os sinais de esmagamento do betao na zona dos ferrolhos (C).

Verifica-se a partir da analise da Figura D.4(c) e D.5(c) que, independentemente
da reducao do diametro efetivo dos ferrolhos, a estrutura comporta-se de forma
semelhante, ndo ocorrendo a rotura da ligacao pilar-tabuleiro. Este facto deve-se
essencialmente a altura do pilar, que garante a estrutura flexibilidade suficiente
para acomodar o deslocamento imposto. Contudo, constata-se o comportamento
em cedéncia dos ferrolhos, sendo este atingido posteriormente nos elementos
¢=20 mm, como é de esperatr.

Por outro lado, verifica-se através da reducdo do diametro efetivo dos ferrolhos
para ¢=10 mm, a rotura de alguns dos seus elementos, Figura D.6(c) e D.8,
ocorrendo a redistribuicdo de forgas para os restantes, sem se verificar a rotura
global da ligacao.



196 APENDICE D. SIMULACOES NUMERICAS DA LIGACAO PILAR-TABULEIRO
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Figura D.4: Resultados numéricos para h=5.0 m e »=20 mm.
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Figura D.5: Resultados numéricos para h=5.0 m e ¢=15 mm.
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Figura D.6: Resultados numéricos para h=5.0 m € ¢=10 mm.
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Figura D.7: llustragéao geral do comportamento do modelo nos pontos notaveis.

Figura D.8: llustracdo do comportamento dos ferrolhos para ¢=10 mm (D).
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Ensaio com h=4.0 m

s

Em geral, o comportamento é elastico até ao ponto notavel (A), passando a
estrutura a responder de forma inelastica a partir dai, formando-se as primeiras
fendas na base do pilar e a respetiva propagacédo ao longo do fuste. Em (B),
para além do betdo esmagado na periferia dos ferrolhos, deteta-se também alguns
danos nos mesmos.

Analisando a Figura D.9 verifica-se que a rotura (D) ocorre pela base do pilar.
Isto deve-se néo sé pela altura do fuste ser menor e o pilar ser mais rigido, como
também os ferrolhos =20 mm tém capacidade suficiente para transmitir a maior
parte das forcas de corte ao pilar, sem romperem antes.

Verifica-se para os resultados numéricos com diametro efetivo de ¢=15
mm, Figura D.10, um maior dano nos ferrolhos causado pela imposi¢cdo do
deslocamento. No entanto, apesar de estarem deteriorados (D), Figura D.12(a),
ainda transmitem forga suficiente para a rotura se dar pelo pilar (E), Figura D.12(b).

Por outro lado, constata-se para a analise com ¢=10 mm, Figura D.11, que a rotura
ocorre pelos ferrolhos e é praticamente global (D), havendo apenas uma escassa
parcela de forca de corte transmitida ao pilar.
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Figura D.9: Resultados numéricos para h=4.0 m e $=20 mm.
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Figura D.10: Resultados numéricos para h=4.0 m e ¢=15 mm.
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Figura D.11: Resultados numéricos para h=4.0 m e ¢=10 mm.

199




200APENDICE D. SIMULACOES NUMERICAS DA LIGAGAO PILAR-TABULEIRO

|
|

(a) Danos no ferrolho (D) (b) Rotura do pilar (E)

Figura D.12: llustracao dos ferrolhos danificados e rotura do pilar =15 mm.

Ensaio com h=3.0 m

Pela analise a Figura D.13(c), identifica-se, a partir de um deslocamento no topo de
aproximadamente 0,08 m, a reducéo das forgcas de corte transmitidas na interface
pelos ferrolhos ¢20. No entanto, as for¢as impostas pelo tabuleiro sao distribuidas
pelos restantes ferrolhos assegurando, por sua vez, a transmissdo das mesmas
para o pilar, onde ocorre a rotura (D).

Constata-se pela analise das Figura D.14(c) e D.15(c), apés a reducao do diametro
efetivo dos ferrolhos, a capacidade diminuta que estes apresentam para transmitir
as forcas de corte ao pilar, uma vez que se encontram extremamente danificados.
Contudo, a fracdo de esforco de corte transmitida ao pilar, e pelo facto deste
apresentar uma flexibilidade reduzida, é suficiente para originar a rotura pela base
do fuste, Figura D.16 e D.17.
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Figura D.13: Resultados numéricos para h=3.0 m e ¢»=20 mm.
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Figura D.14: Resultados numéricos para h=3.0 m e ¢=15 mm.

w
W

g

Forga de corte hasal [kN]
=

Mamente fletor na base [kN.m]

(=1

|
0.00 0.04 0.08 012 0.16 0.20
Deslocamento no topa [m]

(a) Forga de corte na base (b) Momento fletor na base

; obe | o1z | a1
Deslocamento no topo [m]

5
2=
=]
=
g
&
=]
c
u
ol
Q
o
u
°
m
£
=)
w

000 004 008 012 016 020
Deslocamento no topo [m]

(c) Forca de corte nos elementos do ferrolho

Figura D.15: Resultados numéricos para h=3.0 m e ¢=10 mm.
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(a) Danos no ferrolho (C) (b) Rotura do pilar (D)

Figura D.16: llustracao dos ferrolhos danificados e rotura do pilar ¢=15 mm.

(a) Danos no ferrolho (C) (b) Rotura do pilar (D)

Figura D.17: llustracao dos ferrolhos danificados e rotura do pilar ¢=10 mm.

Ensaio com h=2.0 m
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Figura D.18: Resultados numéricos para h=2.0 m e $=20 mm.
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Figura D.19: Resultados numéricos para h=2.0 m e ¢=15 mm.

Figura D.20: Resultados numéricos para h=2.0 m e ¢=10 mm.
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Observando a Figura D.18, D.19 e D.20 constata-se o inicio da rotura de alguns
ferrolhos (B), juntamente com o esmagamento do betdo na sua periferia. Em
(C) é possivel identificar um maior dano nos ferrolhos, como se exemplifica na
Figura D.21(a) e D.22(a). Contudo, verifica-se na Figura D.18(c), D.19(c) e D.20(c)
que alguns elementos do ferrolho permitem ainda a transferéncia de forcas para o
pilar, originando o seu colapso pela base, Figura D.21(b) e D.22(b).

(a) Rotura do ferrolho (C)  (b) Rotura do pilar (D)

Figura D.21: llustracao dos ferrolhos danificados e rotura do pilar ¢=15 mm.

o

(a) Rotura do ferrolho (C)  (b) Rotura do pilar (D)

Figura D.22: llustracao dos ferrolhos danificados e rotura do pilar =10 mm.

D.2 Ensaio ciclico

A definicdo do ensaio ciclico teve como objetivo aferir a aceleracdo minima a que
os ferrolhos (20 mm), da ligagéo entre o tabuleiro e capitel do pilar, possam estar
sujeitos de forma a atingirem a rotura.

D.2.1 Modelo numérico

O modelo numérico do ensaio, ilustrado na Figura D.23, teve como base o vao
de extremidade e o vao central da PP2787. O tabuleiro é simplesmente apoiado
nos capitéis, sendo a ligacao entre o conjunto materializada por quatro ferrolhos
e placas neoprene simples, conforme a descricdo estrutural dos passadicos,
prescrito na sec¢ao 6.1.2.

Com o intuito de aprimorar apenas a resisténcia dos ferrolhos, desprezou-se
qualquer rotagdo que possa surgir ao nivel dos pilares e que torne a estrutura
mais flexivel. Assim sendo, os capitéis foram encastrados na base e restringiu-se
os deslocamentos segundo a direcao perpendicular ao plano do tabuleiro, bem
como as rotagdes segundo a diregédo longitudinal e vertical.
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Figura D.23: Modelo numérico do ensaio ciclico.

D.2.2 Movimento harmoénico de base

A resposta da estrutura foi avaliada para uma excitacdo harmoénica de base
imposta com duragdo t=5 s e passo de calculo At=0.005 s. As fung¢des sinusoidais
utilizadas tém frequéncias de 1, 2, 3 e 4 Hz e amplitude maxima de deslocamentos
de 0.015m.

Posto isto, a fungéo que rege o deslocamento de base imposto ao sistema é dada
pela equacao (D.1), com frequéncia angular w em rad/s.

u(t) = up sin(wt) (D.1)

Derivando duas vezes a equacdo anterior obtém-se as aceleragbes de base,
equacéo (D.2), a que a estrutura se encontra sujeita. Na Figura D.24, apresenta-se
as aceleracdes harmédnicas horizontais impostas e os respetivos valores maximos.

ii(t) = upw? sin(wt) (D.2)
i 98 = 3 2,369
< 06 9582 %, ’
5 04 =
@ 0,2 % 1
i 0 © 0
g 0.2 3 1
@ -0,4 T
T 0,8 © 3
0 1 2 3 4 5 0 1 2 3 4 5
tempao [s] tempo [s]
(a) f=1Hz (b) f=2 Hz
— 6 330 — 10 9,475
L =
-5 i
8 2 :
K] =]
@0 z 0
g -2 i%‘
& E 5
-4 5
g Y
a G T 10
0 1 2 3 4 5 0 1 2 3 4 5
tempo [s) tempo [s]
(c) f=3Hz (d) f=4 Hz

Figura D.24: Aceleracdo harmonica de base.
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D.2.3 Resultados numéricos

Observando o comportamento dos ferrolhos na Figura D.25, constata-se que a
rotura dos elementos mais esforcados, tanto na ligacdo intermédia do vao como
na extremidade, acontece para a excitagao sinusoidal com frequéncia de 4 Hz, de
amplitude maxima 9,475 m/s2. Este resultado permite concluir que os ferrolhos se
encontram corretamente dimensionados para o estado limite Gltimo de rotura, uma
vez que os valores de aceleragdes do solo provocadas por um sismo regulamentar
sao inferiores.
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Figura D.25: Tens&o de corte dos ferrolhos mais solicitados.

D.3 Apreciacao final

Os ensaios anteriores permitiram averiguar o comportamento em cedéncia dos
ferrolhos da ligacao tabuleiro-pilar, materializada com vardes $20 mm e para um
pilar com altura de 5.0 m, podendo-se afirmar que esta se encontra corretamente
dimensionada.

Os ensaios efetuados a redugao do didmetro efetivo dos vardes, visam identificar
falhas no comportamento do ferrolho atual, agregados normalmente a falta de
manutengdo. Assim sendo, constata-se para a mesma altura de pilar, a perda
de resisténcia dos ferrolhos com a diminuigéo da sua secc¢ao, refletindo-se numa
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maior deterioracdo dos mesmos e numa reducao da for¢a efetivamente transmitida
ao pilar.

A diminuicao da altura do pilar permitiu tirar conclusdes relativamente ao tipo de
rotura que ocorre na estrutura. Verifica-se, a excec¢ao do pilar com h=5.0m que
apresenta flexibilidade suficiente para acomodar o deslocamento imposto, a rotura
parcial de alguns ferrolhos e a consequente redistribuicdo de esforcos para os
restantes, originando a rotura pela base do pilar.



