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Resumo

Em Lisboa, muito do edificado é constituido por edificios antigos de alvenaria, apresentando sinais
de degradacéo, e/ou foi alvo de intervencfes que alteraram as suas caracteristicas resistentes ori-
ginais. Estes edificios estdo potencialmente vulneraveis a uma a¢éo sismica de grande magnitude,
gque sabemos pode ocorrer em Portugal a qualquer momento. Como abordado nesta dissertacéo, a
vulnerabilidade sismica destes edificios dependera de diversas caracteristicas dos mesmos, como
a geometria, a época da sua construgédo, as técnicas utilizadas, as propriedades dos seus compo-

nentes e a variabilidade esperada dos mesmos.

Neste sentido, o desenvolvimento de ferramentas de andlise da vulnerabilidade sismica de edificios
antigos que considerem as suas caracteristicas préprias, mas que sejam suficientemente praticas
de implementar e usar, constitui-se como um imperativo técnico da Engenharia Civil atual, com vista
a identificacé@o célere dos casos que requerem reforco estrutural urgente. Esta dissertacdo enqua-
dra-se nessa agdo, fazendo a apresentacdo de alguns dos métodos mais conhecidos de analise

sismica de edificios, e aplicando esses métodos a um caso de estudo selecionado para o efeito.

A vulnerabilidade sismica de um edificio antigo pés-pombalino situado em Lisboa foi assim avaliada
nesta dissertacdo, considerando mecanismos no plano das paredes estruturais. Com grau cres-
cente de complexidade, efetuou-se primeiro uma caracterizagdo dinamica do edificio através dos
resultados de medi¢cBes de vibracbes ambientais, fizeram-se analises estaticas ndo-lineares e cor-
respondente calculo das curvas de capacidade, e no final analises dinamicas incrementais nao-

lineares e as correspondentes curvas de fragilidade de uma parede do edificio analisado.

Para as andlises estaticas ndo-lineares utilizaram-se os programas de calculo SAP2000 e 3Muri.
Pretendeu-se com esta escolha comparar e verificar os resultados obtidos com um programa co-
mercial amplamente utilizado pelos engenheiros civis em Portugal (SAP2000), com um programa
de célculo mais especifico para a analise sismica de edificios antigos, que foi desenvolvido em Italia
(3Muri). Pretende-se desta forma também mostrar se um programa de calculo mais generalista
como o SAP2000 pode ser usado, e como, em andlises ndo-lineares de edificios antigos, tanto
estaticas como dinamicas. Para tal, incluem-se ainda nesta dissertagdo Anexos que mostram o0s

principais passos necessarios para a modelacéo efetuada.

Palavras-chave:

Avaliagdo da Vulnerabilidade Sismica, Alvenaria de Pedra Ordinéria; Identificacdo Modal; Macro

Modelacao; Analise Estatica Nao Linear, Analise Dinamica N&o Linear
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Abstract

In Lisbon, much of the construction are old masonry buildings, showing signs of degradation, and /
or with interventions that have altered its original resistant characteristics. These buildings are po-
tentially vulnerable to large earthquakes, which we know can occur in Portugal at any time. As dis-
cussed in this dissertation, the seismic vulnerability of these buildings will depend on several char-
acteristics such as the geometry, the year of construction, the techniques used, the properties of its

components and their expected variability

In this sense, the development of tools for analyzing the seismic vulnerability of old buildings that
consider their own characteristics, but which are sufficiently easy to implement and use is a demand
to the actual technical community of Civil Engineering, in order to the accelerate the identification of
cases that require urgent structural reinforcement. This dissertation is part of this action, presenting
some of the most well-known methods of seismic analysis of buildings, and applying these methods

to a case study selected for this purpose.

The seismic vulnerability of an old Pombalino building located in Lisbon was evaluated in this disser-
tation, considering mechanisms in the plane of the structural walls. With an increasing degree of
complexity, a dynamic characterization of the building was carried out from the results of environ-
mental vibration measurements, static non-linear analyzes and corresponding calculation of capacity
curves were performed, and in the end nonlinear dynamic incremental analyzes for the calculation

of the corresponding fragility curves of structural wall of the building.

For the nonlinear static analyzes, the SAP2000 and 3Muri calculation programs were used. It was
intended to compare and verify the results obtained with a commercial program widely used by civil
engineers in Portugal (SAP2000), with a more specific calculation program for the seismic analysis
of old masonry buildings, which was developed in Italy (3Muri) . It is also intended to show if a more
general calculation program such as SAP2000 can be used, and how, in non-linear analyzes of old
buildings, both static and dynamic. For this, itis included in these dissertation attachments that show

the main steps which were necessary for the performed modeling.

Keywords:

Seismic Security Assessment; Rubble Stone Masonry; Modal Identification; Macro-element: Static
Nonlinear Analysis ; Dynamic Nonlinear Analysis, ,
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1 Introducao

1.1 Consideracdes Gerais

Os edificios antigos de alvenaria de pedra em Lisboa podem ser divididos em trés grupos (excluindo
os edificios anteriores de 1755): Edificios Pombalinos; Edificios Gaioleiros; e Edificios de Placa. Até
aos anos 30 do seculo XX este tipo de edificios é caraterizado fundamentalmente pela sua estrutura
resistente ser constituida por alvenaria de pedra e por uma estrutura interna de madeira (Edificios
Pombalinos e Edificios Gaioleiros), entre os anos 30 e 60 do seculo XX foram sendo introduzidos
elementos de betdo armado nos edificios de alvenaria de pedra, passado a sua estrutura resistente
ser um misto entre a alvenaria de pedra e elementos de betdo armado (Edificios Placa)[1]. Os edi-
ficios de alvenaria de pedra tém como principal problema a sua fraca resisténcia face as acoes
horizontais, nomeadamente & acdo sismica. Os Edificios Pombalinos possuem uma estrutura de
madeira sismo-resistente que melhora significativamente o seu desempenho sismico [2]. Os danos
ocorridos em edificios do género durante o sismo de Aquila, Itadlia em 2009 e mais recentemente o
sismo de Amatrice em 2016, apresentados na Figura 1-1, demostram a fraca resisténcia sismica de

edificios de alvenaria de pedra ordinaria [3].

Figura 1-1 Sismo de Amatrice: a) antes do sismo; b) danos do sismo.

O problema da fraca resisténcia sismica deste tipo de edificios adquire uma maior magnitude na
Cidade de Lisboa devido essencialmente a dois fatores: I) atualmente cerca de 35% do edificado
corresponde a Edificios Pombalinos e Gaioleiros e 22% a Edificios de Placa; Il) Lisboa esté situada

numa zona de risco sismico [1].

Em relagéo ao facto da Grande Lisboa estar localizada numa zona de risco sismo, este pode ser
comprovado pelo historial de sismos ocorridos no passado, destacando-se 0s mais relevantes: o
sismo de 24 de Agosto de 1356, com uma intensidade semelhante ao sismo de 1755; o sismo de 1
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de Novembro de 1755, sendo este considerado o sismo mais destruidor que atingiu o territério na-
cional e ainda considerado um dos sismos mais energéticos de todo o planeta, como uma magnitude
estimada em 8.75 na escala de Richter; o sismo de 23 de Abril de 1909, destruindo a vila de Bena-
vente, aldeias proximas e parte da zona ocidental de Lisboa; o sismo de 11 de Novembro de 1858,
provocando um elevado grau de destruicdo na zona de Setubal; o sismo de 28 de Fevereiro de
1969, sendo registados pouco danos estruturais, mas que serviu como alerta da possibilidade de

ocorréncia de um novo sismo na zona de Lisboa [4].

Os edificios de alvenaria de pedra foram construidos até aos anos 60 do seculo XX, sendo por isso
de esperar que uma boa parte destes edificios apresente algum grau de deterioracéo que pode ser
bastante elevado nalguns casos. Torna-se entdo necessario a reabilitacdo de alguns desses edifi-

cios e avaliar a necessidade de reforgo sismico [5].

A presente dissertacdo pretende contribuir para o estudo da vulnerabilidade sismica de edificios de
alvenaria de pedra em Lisboa. Genericamente, testam-se e aplicam-se diversos métodos conheci-
dos de representacdo e simulacdo numérica da resposta sismica de edificios de alvenaria. Estes
métodos dividem-se neste trabalho em analises estaticas néo lineares e em andlises dinAmicas néo
lineares da estrutura. Determinam-se curvas de capacidade e curvas de fragilidade através da qual
€ possivel determinar a vulnerabilidade sismica e assim avaliar a eventual necessidade de reforco

sismico de um edificio de alvenaria de pedra.

1.2 Objetivos e Metodologia

Esta dissertacao centra-se no estudo da vulnerabilidade sismica do edificio situado na freguesia de
Santa Maria de Belém, Lisboa. O edificio é considerado um Pombalino tardio, constituido por pare-
des de alvenaria na sua fachada e empena, as suas paredes interiores sdo constituidas por paredes

de frontal e paredes de tabique.

O primeiro objetivo é a identificacdo modal experimental da estrutura. Posteriormente elabora-se
um modelo representativo do edificio em estudo, que é calibrado com base nos resultados experi-

mentais.

Analisa-se a fachada do edificio utilizando-se o método SAM proposto por Magenes [6] e 0 método
TREMURI proposto por Lagomarsino [7]. Este tipo de abordagem é mais atrativa quando compa-
rando com outros métodos que utilizam elementos finitos para modelar a alvenaria de pedra ordina-
ria [8].

O método SAM ira ser aplicado com recurso ao programa de célculo automatico SAP2000, para a
realizacdo de andlises estéaticas ndo lineares e andlises dindmicas néo lineares da fachada principal,
com o objetivo da determinag&o da respetiva curva de capacidade com avaliacdo do desempenho

sismico e constru¢do das respetivas curvas de fragilidade.



O método TREMURI sera aplicado usando o programa de calculo automatico 3Muri.Com a utiliza-
¢do do 3Muri ir4 se proceder a modelacdo 3D do edificio seguindo-se uma andlise estatica nao

linear para determinacéo da respetiva curva de capacidade e avaliacdo do desempenho sismico.

1.3 Organizacao do trabalho

A presente dissertacé@o tem 8 capitulos sendo os mesmos descritos de seguida:

No Primeiro capitulo apresenta-se a introducao, a organizagdo geral do trabalho bem com os obje-

tivos do mesmo.

No Segundo capitulo realiza-se uma descri¢cao estrutural genérica dos edificios de alvenaria de pe-
dra, identificando os tipos de edificios antigos existentes, as suas propriedades mecéanicas, compor-

tamento sismico e respetivos mecanismos de colapso.

No Terceiro capitulo aborda-se métodos de analise de vulnerabilidade sismica de edificios, através
de analises estaticas nao lineares e de analises dindmicas néao lineares. Em relacdo as analises
estaticas nao lineares, refere-se os procedimentos para obtencéo da curva de capacidade e a ava-
liacdo do desempenho sismo atreves do método N2 proposto no EC8. No caso das analises dina-
micas nao lineares, refere-se os procedimentos para a obtencdo das curvas de fragilidade e a sua

respetiva interpretagéo.

No Quarto capitulo aborda-se os métodos de modelacéo numérica de paredes de alvenaria de pedra

ordinéaria, descrevendo-se os métodos escolhidos para a modelagéo, os métodos SAM e TREMURI.

No Quinto capitulo apresenta-se o caso de estudo, a sua identificacdo modal e a calibragdo de um
modelo tridimensional realizado em SAP2000, com base nos resultados obtidos da identificagéo
modal é estimado o mdédulo de elasticidade e peso voliumico da parede de alvenaria de pedra ordi-
naria.

No sexto capitulo realiza-se uma analise estatica ndo linear do poértico equivalente que representa
a fachada principal do edificio antigo em SAP2000. E realizada também uma modelaco tridimensi-
onal do edificio antigo utilizando o programa de calculo 3Muri,avalia-se em ambos os casos o de-

sempenho sismico do edificio em estudo através do método N2 proposto no ECS8.

No sétimo capitulo realiza-se uma analise dindmica néo linear do pértico equivalente representativo
da fachada principal do edificio antigo em SAP2000 e com base nos resultados obtidos sdo cons-

truidas as suas respetivas curvas de fragilidade.

No oitavo capitulo apresenta-se as conclusdes e os desenvolvimentos futuros.






2 Descricdo Estrutural Geneérica de Edificios

Antigos

Neste capitulo realiza-se uma descri¢do estrutural genérica de edificios antigos: descri¢cao do geral
do edificado de edificios de alvenaria de pedra situados em Lisboa; descri¢cdo das paredes de alve-
naria de pedra e identificacdo do tipo de alvenaria de pedra utilizada em Lisboa; caraterizacdo me-
canica das suas propriedades da alvenaria de pedra situada em Lisboa; avaliacdo do comporta-
mento sismico de edificios de alvenaria; descricdo do sistema sismo-resistente designado como

gaiola pombalina e a sua influéncia na resisténcia sismica de um edificio antigo.

2.1 Introducéo

Os edificios antigos sdo genericamente classificados como sendo do tipo, Pombalinos, Gaioleiros
ou de Placa, sendo de seguida realizada uma descri¢cdo genérica das suas principais carateristicas

estruturais.

Os Edificios Pombalinos tém a sua época de construcdo entre 1755-1880 [9]. A construcdo Pomba-
lina foi desenvolvida para a reconstrucao da cidade de Lisboa ap6s sismo de 1 de Novembro de
1755. A sua construcao foi a primeira no mundo em que se utilizou solugfes preventivas para sismos
futuros [10], devido a sua regularidade e simplicidade bem como a construcdo de uma estrutura
antissismica baseada em trelicas tridimensionais em madeira que resistem as forgas sismicas em
gualquer direcdo, designada como gaiola pombalina [2]. Geralmente os Edificios Pombalinos s&o
constituidos por quatro pisos mais aguas furtadas. O rés-do-chdo é um espaco amplo para permitir
a instalagao de comércio ou armazéns, sendo a sua estrutura constituida por abobadas de cantaria
ou de alvenaria, apoiadas em arcos ou pilares em pedra de cantaria, a partir do qual sdo construidas
as paredes exteriores em alvenaria de pedra. A transi¢do entre o entre o estilo Pombalino e o estilo
Gaioleiro ndo ocorreu de uma forma brusca mas antes através de uma forma transitéria, podendo
existir solu¢des construtivas, onde a madeira que compde a gaiola pombalina pode estar em maior

ou menor quantidade [11].



Na Figura 2-1 a) apresenta-se um Edificio Pombalino onde é visivel na sua fachada a sua regulari-

dade, simplicidade e simetria e na Figura 2-1 b) um exemplo de uma gaiola pombalina.

Figura 2-1 Carateristicas de um edificio pombalino: a) regularidade, simplicidade e simetria [12]; b) es-

trutura interna sismo-resistente designada como gaiola pombalina [2].

Os Edificios Gaioleiros tiveram a sua época de construgao entre 1880-1930. A este tipo de constru-
¢do esta associado o aumento da procura do mercado imobiliario o que origina a perda do rigor
construtivo existente nos edificios pombalinos, originando assim a substituicdo das paredes de fron-
tal por paredes de tabique ou tijolo sem travamento e sem ligagcdo adequada a fachada aumentando
assim o risco de colapso para fora do plano (derrubamento da fachada). Existem ainda outras alte-
ragOes construtivas que evidenciam perda de rigor construtivo, como o aumento dos vaos devido &
diminuicdo do namero de paredes internas e o aumento do nimero de pisos. As combinacgdes de
todos os fatores mencionados aliados a ma qualidade de mao-de-obra e materiais utilizados na
época, leva a que os Edificios Gaioleiros tenham genericamente um mau comportamento sismico

(9] [8]-

Os Edificios de Placa foram construidos entre 1940-1960. Este tipo de constru¢do tem como sua
principal carateristica a introdugdo de elementos de betdo. Geralmente a introdugéo verifica-se ao
nivel do pavimento com a substituicdo do pavimento de madeira por uma laje de betdo, podendo
por vezes incluir alguns pilares ou paredes de betdo com reduzida armadura. Em relacéo a resis-
téncia aos sismos deste tipo de edificios sera geralmente reduzida, devido a introducao de lajes de
betéo possuirem uma maior massa que os pavimentos de madeira e devido ao facto destes edificios
terem sido construidos antes da entrada em vigor do Regulamento de Seguranc¢a das Construgdes
Contra os Sismos (1958), originado que os elementos de betdo ndo fossem dimensionados para
resistir as acfes sismicas [9].



Na Figura 2-2 a) apresenta-se um exemplo de um edificio tipo Gaioleiro e na Figura 2-2 b) apre-

senta-se um exemplo de um edificio tipo Placa.

Figura 2-2 Edificio antigos: a) tipo Gaioleiro [8]; b) tipo Placa [9].

2.2 Paredes de Alvenaria

Devido a grande quantidade de paredes de alvenaria existentes que variam conforme a sua época
de construcgéo e local, foi desenvolvida uma classificagdo tipoldgica com o objetivo de estabelecer
as diferencas morfolégicas entre os diferentes tipos paredes de alvenaria utilizados em edificios
antigos [13]. A alvenaria de pedra é o principal material estrutural utilizado em edificios antigos e

sendo assim o Unico tipo de alvenaria abordado na presente dissertacao.

A alvenaria de pedra apresenta em geral uma grande heterogeneidade, resultante dos diferentes
materiais e técnicas construtivas utilizadas ao longo do tempo [14]. As paredes de alvenaria de
pedra sao classificadas com base em quatro parametros [13]: Pedras, forma das pedras utilizadas
(trabalhadas ou nédo trabalhadas), a natureza ou origem, as dimensdes, a cor e o estado de conser-
vagdo; Assentamento, textura e regularidade das superficies de assentamento (regular, irregular,
desbastada, etc.), disposicéo; Argamassas, utilizada no assentamento, identificando principalmente
a sua consisténcia e secundariamente o desempenho, espessura das juntas, a cor, o diametro forma
e a cor dos agregados; Seccao, a sua espessura, nimero de folhas, presenca de pedras transver-
sais (perpianhos ou travadouros), dimensao e distribuicao dos vazios, a percentagem de combina-

¢do dos componentes (pedra, argamassa e vazios).



Com base nos parametros referidos anteriormente as paredes de alvenaria de pedra podem ser
divididas em 3 grupos, conforme é apresentado na Tabela 2-1.

Tabela 2-1 Tipos de paredes de alvenaria de pedra,[13].

Designacgéo Natureza
Parede de alvenaria or- Pedras toscas, irregulares em forma e dimensdes, geralmente manejaveis
dinéria. por um homem e ligadas por argamassa ordinaria.

Parede de alvenaria de Pedras irregulares aparelhadas num das faces e assentes em argamassas

pedra aparelhada ordinarias
Parede de cantaria Pedras com as faces devidamente aparelhadas (cantaria), geralmente de
(ou silharia) grandes dimensdes e com formas geométricas definidas, assentes com ar-

gamassa ou apenas sobrepostas e justapostas.

No caso de edificios antigos situados em Lisboa as paredes de alvenaria de pedra irregular (ordina-
ria) tém uma utilizagdo muito significativa [5]. Em geral o tipo de pedra utilizada € a pedra calcaria
sendo o ligante constituido por uma argamassa de cal e areia [14]. Na Figura 2-3 ilustra-se trés

exemplos de constru¢des em alvenaria de pedra ordinaria, situadas na freguesia da Ajuda, Lisboa.

Figura 2-3 Exemplos de construcdes em alvenaria de pedra ordindria.

2.2.1 Propriedades mecénicas da alvenaria

Uma avaliacéo rigorosa da vulnerabilidade sismica de um edificio antigo deve incluir uma carateri-
zacao apropriada das propriedades mecénicas das paredes de alvenaria que o constituem [15], na
presente dissertacdo sdo avaliados os seguintes parametros: modulo de elasticidade (E); coesao
(¢c); coeficiente de atrito (u); resisténcia ao corte por fendilhacéo diagonal (f;,), peso volumico (W);

(G) modulo de corte

Atualmente existe uma falta de conhecimento das carateristicas mecéanicas das alvenarias consti-
tuintes de edificios antigos [15], apesar disso sdo apresentados dois estudos baseados em ensaios
experimentais de paredes de alvenaria de pedra ordinaria carateristica de Lisboa, realizados na
Faculdade de Ciéncias e Tecnologia da Universidade Nova de Lisboa (FCT-UNL) e no Instituto Su-

perior Técnico da Universidade de Lisboa (IST).



Estudo de Paredes de Alvenaria de Pedra na FCT-UNL

No ambito da tese de doutoramento de Pinho [14], foram construidos 62 muretes de alvenaria de
pedra irregular, dos quais 6 muretes de referéncia sem reforgo realizou-se ensaios de compressao
e de compresséo corte, sendo ainda realizados ensaios ciclico em outros muretes onde se aplica
vérios tipos solugdes de refor¢o. Na Figura 2-4 apresenta-se a titulo de exemplo um ensaio de com-
pressao axial do murete M43. Na Figura 2-4 a) é visivel o murete M43 antes do inicio do carrega-

mento, na Figura 2-4b) formacéo de uma fenda inclinada entre os cantos superior esquerdo e inferior

direito, que progride até ao colapso do murete M43, Figura 2-4 c).

Figura 2-4 Ensaio de compressao axial do murete M43: a) M43 antes do inicio do ensaio; b) formacao

de uma fenda diagonal; c) colapso do murete, [14].

Realizaram-se ainda duas teses de mestrado [16] [17], no seguimento do estudo realizado por Pi-
nho. Os ensaios realizados foram idénticos ao j& apresentado no estudo de Pinho mas com a dife-
renca de os muretes terem uma profundidade de carbonatacdo maior, devido possuirem mais 6
anos do que os muretes de Pinho Os resultado obtidos pelos 3 estudos referidos anteriormente

encontram-se resumidos na Tabela 2-2.

Tabela 2-2 Resultados dos ensaios de compresséo axial

Omedia (MPa) Emedia (GPa)
[14] 0.43 0,305
[16] 0.74 -
(17] 0.60 -

A principal carateristica mecanica que se retira da Tabela 2-2, € o médulo de elasticidade, sendo
esse valor determinado através da equacao (2.1), definida pela forca maxima de compressao axial.
(E,), extensdo vertical do murete para 30% do F, (¢), area da seccao transversal do murete de refe-
réncia (A4).

E, (2.1)
E =
3eA

O mddulo de elasticidade médio obtido por Pinho, é de 0,305GPa. Importa referir que o médulo de

elasticidade foi obtido para muretes com uma profundidade de carbonatacdo reduzida devido ao



baixo tempo de cura. Ja no caso das teses de mestrado [16] [17] as idades superiores dos muretes
levaram a um aumento da tensédo de compressao o que leva a querer que 0 médulo de elasticidade
também seja maior nesses estudos. Nos casos de paredes de alvenaria de pedra ordinaria em
edificios reiais onde a profundidade de carbonacéo ocorreu em toda a sua espessura 0 médulo de

elasticidade devera ser superior ao determinado por Pinho.

A determinacdo do médulo de elasticidade da parede de alvenaria de pedra ordinaria ira ser nova-

mente discutida na seccéo 5.3.4.

Estudo do comportamento mecanico da alvenaria de pedra ordinaria carateristica da zona de
Lisboa, realizado no Instituo Superior Técnico de Lisboa (IST) [18].

Neste estudo foram realizados trés tipos ensaios: compressao axial; triplo; compresséo diagonal.

Sao apresentados apenas resultados referentes ao ensaio triplo e de compressao diagonal.
Ensaio de Triplo

Para definir os paramentos de resisténcia ao corte foram analisadas 2 amostras. As mesmas foram
submetidas a uma carregamento vertical sendo depois aplicada uma carga horizontal a meia altura
da amostra. O carregamento vertical foi definido de modo a obter-se o estado de tensdo médio de
paredes de alvenaria de pedra ordinaria em edificios antigos em Lisboa. Tendo sido definido 3 niveis
de tensédo: 0,1MPa; 0,3MPa e 0,5MPa.

A forca de corte resistente das paredes de alvenaria de pedra ordinaria pode ser obtida aplicando a
lei de Mohr-Coulomb. Para uma dada tensdo de compresséo (o), obtém-se uma determinada forca
de corte resistente t,,, aplicando-se a equacao (2.2), onde c é a coesao e u o coeficiente de friccdo:

T,=C+ uXo (2.2)

Na Figura 2-5 apresenta-se o modelo de ensaio triplo.

Figura 2-5 Ensaio Compressao-Corte; A- Carga de compresséo; B - Lintel de betdo; C - Carga de
corte; D - Suporte Rigido para restricdo de movimentos

Com os resultados obtidos através dos ensaios triplos € possivel realizar uma regressao linear,
determinando-se assim os parametros que dependem da forca de corte resistente, usados na lei de
Coulomb (coeséo e coeficiente de fricgdo). Apresenta-se na Figura 2-6 a regresséo linear que per-

mite a determinacgéo dos parametros da forca de corte resistente.
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Figura 2-6 Regresséo linear utilizando a lei Mohr-Coulomb; Adaptado, [18]

Com base na regresséo linear determina-se valor da coesdo de 0,0815 MPa e de 0,558 para o
coeficiente de friccdo. Estes valores devem ser reduzidos a 80% do seu valor experimental de
acordo com a norma EN-1052-3 standard [19], sendo assim o valor da coeséo é de 0,065 MPa e de

0,447 para o coeficiente de fric¢éo.
Ensaio de Compresséo Diagonal:

Este tipo de ensaio tem como objetivo simular um estado de corte puro na amostra estudo. Sendo

apresentado na Figura 2-7uma ilustracdo do ensaio realizado.

Figura 2-7 Ensaio de Compressao Diagonal; A - Macaco Hidraulico; B — Célula de Carregamento; C —
Apoio; D — Amostra, [18]

Os resultados obtidos podem ser interpretados utilizado a norma ASTM standard [20] ou o método
de Brignola [21]. No caso da horma ASTM standard aplica-se a equacéo (2.3)
0.707P (2.3)

fu = Cdiagonal = A,
(w+h)
n=—t

onde,
fue: resisténcia ao corte por fendilhacéo diagonal

P: forca maxima aplicada a amostra.
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w: largura da amostra.

h:altura da amostra

t:espessura da amostra.

Caiagonal- COESA0 Obtida para o ensaio de compressao diagonal.

No caso da utilizagcdo da proposta de Brignola [22]:

onde,

fru = 0.5% (24)

A: area do painel da amostra.

Aplicando as duas abordagens anteriormente referidas, obtém-se os resultados apresentados na

Tabela 2-3
Tabela 2-3 Resultados obtidos do ensaio de compresséo diagonal [18].
Amostra P (kN) ft:(MPa)-ASTM f+:(MPa)-Brignola
W2 29 0,024 0,017
w3 28 0,024 0,017

O valor da cgiqgona: Para a abordagem ASTM é retirado diretamente da Tabela 2-3, tomando o valor

de 0,024MPa, no caso da abordagem de Brignola ao ser utilizado o modelo de Turnsek e Cacovic’s,

para avaliacdo da resisténcia ao corte da amostra o valor de f; deve ser dividido por 1,5 tomando o

valor de 0.011MPa. Em ambas as abordagens utilizadas os valores de coesao obtidos para o ensaio

de compresséo diagonal séo inferiores aos obtidos para o ensaio de compresséo-corte. Uma pos-

sivel causa dessa diferenca de valores é referida pelos autores dos respetivos ensaios, dever-se ao

modo de rutura ser diferente em ambos o0s ensaios. No caso do ensaio de compresséo diagonal o

modo de rutura é condicionado pela resisténcia entre a interface da argamassa e as unidades de

pedra e no caso do ensaio triplo a resisténcia é obtida através da resisténcia ao corte da argamassa.

Outros estudos de referéncia que caracterizam o comportamento mecanico da alvenaria:

12

Um estudo realizado pela Universidade de Florenca em Itélia, realizaram-se ensaios sobre
4 espécimes de alvenaria de pedra ordinaria, utilizando o ensaio de macacos planos, ob-
tendo um médulo de elasticidade que varia entre 0,409GPa a 0,700GPa [23].

Em 2011 um estudo realizado em ltalia, foram ensaiadas in-situ varias amostras de paredes
de alvenaria de pedra irregular, através de ensaios e compressao diagonal, utilizando a
abordagem de Brignola obteu-se um intervalos de valores para o f; de [0.029:0.033] MPa e
para Cgiggona:[0.019:0.022] MPa [24].

Estudo realizado pela Universidade do Minho, tendo como autores, Paulo B. Lourengo e
Joédo C. Almendra Roque, que constitui na andlise in-situ do estado mecanico-estrutural das
alvenarias antigas através de técnicas ndo destrutivas. Sendo o caso de estudo situado no
centro histérico de braganca. O material de construcao utilizado para a construgéo das pa-
redes de alvenaria de pedra ordinaria nessa regiao € o xisto sendo que estes resultados



devem ser considerados como indicadores dos parametros mecéanicos da alvenaria de
perda ordinaria situada em Lisboa. Para determinar os parametros mecanicos das alvena-
rias de pedra ordinaria em estudo recorreu-se a utilizacdo de macacos planos. Obtendo-se
valores médios do médulo de elasticidade de 1GPa e 0,7MPa para tenséo de rutura a com-
pressao [25].

Em Italia foi desenvolvido com base nos ensaios realizados em paredes de alvenaria, um conjunto
de valores de referéncia dos parametros mecanicos da alvenaria com base na classificacéo tipol6-
gica de paredes. Importa referir que os valores tabelados que definem a resisténcia ao corte séo
baseados em ensaios de compresséo diagonal utilizando a abordagem de Brignola, sendo aplicado
ao modelo de corte de Turnsek e Cacovic’s [26]. Os valores de referéncia podem ser encontrados
na norma ltaliana [27]. Na Tabela 2-4, apresentam-se os valores de referéncia definidos na norma
italiana para paredes de alvenaria de pedra.

Tabela 2-4 Propriedades mecénicas das paredes de alvenaria, [27].

Tipo de Alvenaria fa Caiagonal E G w
(MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (kN/md)
min min min min
max max max max
Alvenaria de pedra irregular 1.0 0.020 690 230 19
1.8 0.032 1050 350
Alvenaria de pedra desaparelhada compara- 2.0 0.035 1020 340 20
mento de espessura limitada ao ndcleo in- 3.0 0.051 1440 480
terno
Alvenaria de pedra aparelhada com boa co- 206 0.056 1500 500 21
nexao 3.8 0.074 1980 660

A definicdo dos pardmetros mecanicos da alvenaria de pedra ordinaria nomeadamente o médulo de
elasticidade e o peso volimico sdo definidos no Capitulo 5, sendo de seguida apenas definidos
apenas os parametros de corte: 1) parametros de corte que definem a fendilhacao diagonal; 1) pa-

rametros de corte que definem o corte por deslizamento.
1) Parametro de corte por fendilhagéo diagonal.

O parametro que define o corte por fendilhac@o diagonal é o f;, apresentado na Tabela 2-5, sendo
admitido um valor com base no estudo de Milosevic [18] utilizando-se resultados obtidos pelo mé-
todo ASTM e um intervalo de valores com base na Tabela 2-4.

Tabela 2-5 Pardmetros de corte para fendilhacéo diagonal.

ftu (MPa) Valor Admitido [18] Intervalo de Valores [27]
0,024 [0,020-0,032]
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1)} Parametro de corte por deslizamento.

Os parametros que definem o corte por deslizamento sdo o ¢ e o u sendo definidos com base no
estudo de Milosevic [18]. Sera apenas considerado um intervalo de valores para o ¢ com base na
Tabela 2-4. Este facto é devido a ndo ser definido na literatura um intervalo de valores para o p,
admitindo-se um valor de 0,447 retirado do estudo de Milosevic [18]. Apresenta-se na Tabela 2-6, a

definicdo do parametro c.

Tabela 2-6 Parametros de corte por deslizamento.

¢ (MPa) Valor Admitido [18] Intervalo de Valores [27]
0,065 [0,056-0,074]

2.2.2 Comportamento sismico de paredes de alvenaria.

As paredes de alvenaria face as a¢fes sismicas respondem simultaneamente no plano e fora do
plano, como se representa na Figura 2-8. Os mecanismos de colapso s&o assim divididos em dois
grupos: Mecanismos para fora do plano; Mecanismos no plano [1].Durante a ocorréncia de um sismo
0s mecanismos para fora do plano e no plano sdo simultaneamente mobilizados, a obtencéo de um
comportamento sismico satisfatorio € geralmente obtido quando os mecanismos de colapso para
fora do plano sdo impedidos, para que no plano da parede seja possivel explorar ao maximo a
resisténcia e a sua capacidade de deformac¢édo.[28] Procura-se assim explorar 0s mecanismos no
plano da parede devido a sua resisténcia as acdes sismicas ser muito superior aos mecanismos

para fora do seu plano [29].

Mecanismo-para-fora-do-
planofl

Mecanismo-no-planof| EE

T
|
|
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/ (.
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[

Figura 2-8 Resposta sismica de um edificio de alvenaria, com resposta simultanea para fora do plano e

——

-_—___ v

no plano; Adaptado [30]

Os mecanismos para fora do plano em geral devem-se aos seguintes fatores: falta de ligacdes entre
as paredes ortogonais; ao comprimento excessivo de duas paredes sem o devido apoio conferido
por paredes ortogonais a estas. Para evitar estes tipos de mecanismos em geral as solu¢des pas-
sam por: melhorar a ligacdo ortogonal entre as paredes de alvenaria; introducdo de paredes interi-
ores dispostas transversalmente as paredes com maior comprimento, assegurando assim um con-
traventamento das mesmas; introducéo de pavimentos rigidos, ou seja tenha uma resisténcia sufi-
ciente e uma boa ligagéo entre o pavimento e as paredes [29]. Em geral nos edificios antigos os
pisos sao considerados diafragmas flexiveis, a sua influéncia em mecanismos para fora do plano

ndo sera abordada nesta dissertacdo mas podem ser consultados através da leitura da bibliografia
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[5]. Na Figura 2-9, sdo apresentados dois edificios antigos onde ocorreram mecanismos para fora
do plano da parede de alvenaria.

Figura 2-9 Mecanismo para fora do plano a) Sismo dos Acores em 1998; b) Sismo de L Aquila, Italia
em 2009

Para se obter um comportamento sismico satisfatério é necesséario que os mecanismos para fora
do plano sejam impedidos, sendo esse comportamento designado como “efeito de caixa”, mas s6 é
obtido quando existe uma acdo combinada entre as paredes e os pavimentos como referido anteri-
ormente. Nesta dissertacdo ird admitir-se que os mecanismos para fora do plano estédo impedidos,
sendo apenas analisados 0os mecanismos no plano. Na Figura 2-10, apresenta-se uma possivel
solucédo de reforco com recurso a tirantes, para se obter uma boa ligacéo entre as paredes ortogo-
nais [31]. A avaliacdo dos mecanismos para fora do plano pode ser realizada por diferentes méto-
dos, que podem ser consultados atraves da leitura da bibliografia [32].

ARNY

R R R Ry

Figura 2-10 Reforgo das ligag6es entre paredes ortogonais com recurso a tirantes [31]
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2.2.3 Mecanismos de colapso no plano.

As paredes de alvenaria ao terem aberturas (janelas, portas), condiciona bastante o comportamento
da parede devido a mesma perder a sua continuidade, passado a resisténcia da parede a ser con-

dicionada pelos nembos e lintéis delimitados pelas aberturas, representados na Figura 2-11 [29].

| B Lintel = Cintel Lintel N Lintel
r_..q (e v —
Nembo ::; Nembo 1 Nembo i Nembo i 3
t b : !
= =
Lintel Lintel Lintel Lintel
T — —— ————— — —————— =
; [ 4 —— = — %
Nembo |r~‘_ | Nembo |1~ | Nembo 1| Nembo E
3 e | — —
T —_—
E_2 Lintel Lintel Lintel
T [ (amEm —7
Nembo | = e Nembo | |== = Nembo —— Nembo
P! Nembo B
——

Figura 2-11 llustragado de lintéis e nembos num edificio

Os nembos sao os principais elementos resistentes para as agfes verticais como o peso proprio da
estrutura bem como as sobrecargas e s&o ainda o0s principais elementos da estrutura que resistem
as acoes sismicas. Os lintéis sdo considerados como elementos secundarios, estes permitem a
redistribuicdo de esforgos entre os nembos para ag¢des sismicas. Os lintéis afetam significativa-
mente as condi¢8es de fronteira dos nembos, podendo estes ultimos serem considerados fixos ou
rotulados nas suas extremidades, dependendo do grau de encastramento fornecido pelos lintéis,

afetando assim a previsao resistente as ac¢des sismicas [33].

O grau de encastramento que os lintéis aplicam aos nembos, pode ser abordado através da relagao
seguinte: “lintéis fortes-nembos fracos”; ou “lintéis fracos-nembos fortes”. Os modelos “lintéis fortes-
nembos fracos” assumem que os nembos fendilham primeiro que os lintéis. Em geral assumir esta
hipétese é correta para edificios novos, em que os lintéis de alvenaria estao ligados por vigas de
betdo armado, este elemento promove um aumento da rigidez e da resisténcia dos lintéis, assegu-
rando assim uma ligagcdo continua entre os lintéis e os nembos durante um sismo. No caso de
edificios antigos os lintéis sdo mais fracos que 0s nembos admitindo-se uma relagéo “lintel fraco-
nembo forte”, podendo ser desprezada a resisténcia e rigidez por parte dos lintéis, assumindo um

comportamento desacoplado por parte dos nembos [33].

De seguida sao avaliados em separado os comportamentos dos nembos e dos lintéis face as acbes

horizontais.

2.2.3.1 Nembos

Os mecanismos de colapso no plano da parede em relacdo aos nembos podem-se dividir em trés
grupos: Mecanismo por flexdo composta; Mecanismo de corte diagonal; Mecanismo por desliza-

mento ao corte [34]:
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Mecanismo por flexdo composta (Rocking),( Figura 2-12 a):

A media que as exigéncias em forca ou deslocamento horizontal aumentam, as juntas horizontais
da parede de alvenaria rompem devido a tracéo, sendo que o esfor¢o transverso é suportado pelo
canto da alvenaria que fica sujeita a compressdo. O colapso final da-se pelo derrubamento da pa-
rede e simultaneamente pelo esmagamento do canto comprimido [34]. Este mecanismo permite
grandes deslocamentos horizontais no topo do nembo, sem que seja obtida uma significativa perda
na resisténcia, especialmente no caso em que a tensdo media axial é baixa quando comparada com
a tenséo de compresséao resistente. Se mais nenhum mecanismo ocorrer, os deslocamentos obtidos
podem ser limitados apenas pela perda de resisténcia devido aos efeitos de 2° ordem, associados
ao derrubamento. Os deslocamentos na teoria podem ser até 10% da altura do nembo, apesar de
raramente esse nivel de deslocamento acontecer na realidade pois outro mecanismo de rutura ira

condicionar o deslocamento ou sera limitado ao deslocamento exigido pela agdo sismica [34].
Mecanismo de corte diagonal (Shear Cracking), Figura 2-12 b):

A resisténcia maxima é definida pela formacéo e propagacdo de uma fenda diagonal, que pode
seguir o caminho das juntas ou atravessar as unidades de alvenaria, dependendo da resisténcia

relativa entre as juntas de argamassa, da interface tijolo-argamassa, e dos tijolos [34].

Este tipo de mecanismo antes de ocorrer a primeira fenda apresenta um comportamento com uma
dissipacdo moderada de energia, sem significativa perda de resisténcia. Apos a formacao da pri-
meira fenda, que geralmente ocorre para 90% da resisténcia Ultima, a resposta é caraterizada por
uma alta dissipacdo de energia com perda rapida de resisténcia e rigidez. Para este tipo de meca-
nismo foi determinado um valor médio de drift de 0,5 %, sendo que este valor apresentou ser bas-

tante uniforme em varios ensaios experimentais realizados [34].
Mecanismo por deslizamento ao corte (Sliding), Figura 2-12 c):

Devido a formacgédo de fendas de tracdo nas juntas horizontais e devido ao comportamento ciclico
da acéo sismica, podem-se formar potenciais planos de deslizamento ao longo das juntas fendilha-
das. Este mecanismo de colapso € possivel de ocorrer para baixos niveis de carga vertical ou para

baixos coeficientes de friccdo [34].

Este tipo de mecanismo, permite de forma idéntica ao mecanismo de flexdo composta, grandes
deslocamentos horizontais. Sendo que normalmente aparece em conjunto com o mecanismo de

flexdo composta devido ao baixo nivel de carregamento axial do nembo [34].
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Figura 2-12 Mecanismos de colapso no plano dos nembos: a) flexdo composta; b) corte diagonal; ¢)
Deslizamento ao corte; Adaptado [35]

Na Figura 2-13 a), apresenta-se um caso real de um mecanismo de flexdo de um nembo, e na

Figura 2-13 b) o caso de um mecanismo de fendilhacédo diagonal de um nembo.
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Figura 2-13 Situagfes reais de rutura de nembos: a) rutura por flexdo; b) rutura por fendilhacéo diagonal
[29]

Apresenta-se 0s seguintes ensaios experimentais: 1) Comportamento da alvenaria de pedra ordina-

ria sob acdes ciclicas [36]; Il) Ensaio ciclico de parede de alvenaria de pedra ordinaria [15].

Importa referir que os estudos apresentados do IST representam a alvenaria carateristica de edifi-
cios antigos localizados em Lisboa. No caso do estudo apresentado da EEUM, esta carateriza um
tipo de construcéo localizada no norte de Portugal, devendo ser por isso considerados os resultados
obtidos, como indicativos do comportamento de paredes de alvenaria de pedra ordinaria de edificios
antigos localizados em Lisboa.

Comportamento da alvenaria de pedra ordinaria sob agdes ciclicas [36]

Este estudo teve como uns dos seus objetivos a analisar a influéncia do carregamento axial e do
tipo de assentamento, tém no comportamento ciclico da alvenaria de pedra. Para a realizagdo dos
ensaios ciclicos foram consideradas trés tipos de carregamento axial: 100kN; 175kN; e 250 kN.

Foram ainda consideradas trés tipos de configuracao para as paredes de alvenaria de pedra: parede
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de alvenaria de pedra regular de junta; parede de alvenaria de pedra néo trabalhada; parede de
alvenaria de pedra ordinaria. Como na presente dissertacao o tipo de alvenaria em estudo é a alve-
naria ordinaria apenas se irdo se descrever os resultados obtidos dos ensaios ciclicos referentes a
esse tipo de alvenaria, sendo a mesma constituida por pedras de origem granitica, pretendendo
assim caraterizar o tipo de alvenaria dominante norte do pais. Os muretes ensaiados tém todos as
mesmas dimensdes, tendo apenas como diferenca o nivel de carregamento axial sendo designados
como WR100, WR175 e WR250, fazendo referéncia ao nivel de carregamento axial que vao estar
sujeitos. O valor médio dos mddulos de elasticidade é de 2.4 GPa.

O sistema de ensaio utilizado é apresentado na Figura 2-14 a). Durante o ensaio ciclico é realizado
com um controlo do deslocamento horizontal, sendo o seu incremento de 100um/s, conforme ilus-
trado na Figura 2-14 b).

J 45 : ‘
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vertical el Viga de distribuicao : B |
Atuador mecnico
horizontal h
- — - — 3 —_—
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Figura 2-14 Detalhes do ensaio ciclico: a) esquema do ensaio ciclico; b) controlo do deslocamento ao
longo do tempo; Adaptado [36]

Modo de rutura:

Os resultados obtidos dos ensaios ciclicos permitiu concluir que o modo de rutura é influenciado
pelo nivel de compresséo que o modelo experimental esta sujeito, relevando ainda que para baixos
niveis de compressao o arranjo das pedras na parede de alvenaria influencia o seu modo de rutura.
A Tabela 2-7 apresenta os modos de rutura para cada modelo experimental, onde é possivel visu-
alizar a influéncia dos fatores anteriormente referidos.

Tabela 2-7 Modos de rutura para os varios modelos experimentais [36].

Modelo experimental Modo de Rutura
WR1.100 Flex&o/corte
WR2.100 Flex&do/derrubamento
WR1.175 Corte
WR2.175 Flex&o/corte
WR1.250 Corte
WR2.250 Corte
WR3.250 Corte
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Na Figura 2-15 apresenta-se os modos de rutura para o caso dos muretes: WR2.100 - Figura 2-15
a); WR1.175 - Figura 2-15 b); e WR2.250 - Figura 2-15 c)

c)
Figura 2-15 Modos de rutura dos modelos experimentais: a) WR2.100 ; b) WR1.175; c) WR2.250. [36]

Histerese:

Para os modelos com carregamento axial baixo, WR1.100 e WR2.100, mostram-se as suas curvas
de histerese na Figura 2-16 (a) e na Figura 2-16 (b) respetivamente. Como € visivel as curvas de
histerese apresentam diferencas, apesar de o deslocamento lateral ser idéntico nos dois casos, 0
mesmo ja ndo se pode afirmar em relagdo curva de histerese do modelo WR2.100 que tem um
modo de rutura de flexdo/derrubamento que apresenta uma curva num formato de “S”, observa-se
ainda uma reduzida degradacdo no modelo experimental induzido pelo tipo de modo de rutura. Em
relacdo ao modelo experimental WR1.100 é possivel visualizar duas fases distintas onde ha uma

guebra na capacidade resistente do modelo devido a formac¢&o da primeira fenda diagonal.

100 100
L S |
50 50
25 7 25
= ; =
= 9 = 0
& &t
o -25 L2 -25
50 -50
75 -75
-100 -100
-60 -40 -20 0 20 40 60 -60 -40 -20 0 20 40 60
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)
a) b)

Figura 2-16 Curvas de histerese para os modelos experimentais: (a) WR1.100; (b) WR2.100; [36]

Em relac@o aos modelos experimentais sujeitos a um carregamento axial moderado:WR1.175 Fi-
gura 2-17 (a); WR2.175 Figura 2-17 (b). Observa-se na Figura 2-17 em que ambos os modelos
experimentais obtém valores aproximados de deslocamento maximo horizontal e uma redugéo da

capacidade de deformacao em relacdo aos modelos experimentais anteriores.
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Figura 2-17 Curvas de histerese para os modelos experimentais: (a) WR1.175; (b) WR2.175 [36]

Como ultimo caso de analise, tem-se o carregamento axial mais elevado, sendo analisando os mo-
delos experimentais: WR1.250 Figura 2-18 (a); WR2.250 Figura 2-18 (b). Como se pode observar

na Figura 2-18, em ambos 0s modelos experimentais tem-se uma reducédo da capacidade de defor-

macao, observa-se ainda um comportamento fragil devido a rutura ocorrer para valores muito pro-

ximos do
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Figura 2-18 Curvas de histerese para os modelos experimentais: (a) WR1.250; (b) WR2.250;[36]

A avaliacéo da deformacao nao linear é em geral realizada através da bilinearizagdo da curva de

capacidade do murete. As curvas de capacidade experimentais sao definidas usando os pontos da

curva de histerese: (Hmax;drmax) definem a resisténcia maxima; (Hdmax; dmax) representam o desloca-

mento lateral maximo. Em relagao a curva bilinear sao definidos os seguintes pontos: (Hcr,dcr) defi-

nem o aparecimento da primeira fenda; (Hu,de) representam a cedéncia; (Hu,du) a resisténcia ultima.

d_d d d d_d

cr e Hmax u max

Figura 2-19 Curva de capacidade experimental e a sua respetiva bilinearizacéo [36]
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A caraterizacdo do comportamento da alvenaria de pedra necessita ainda da definicdo de mais dois
conceitos: ductilidade (u), du/de; € o drift, sendo este Ultimo a divisdo entre o0 maximo deslocamento
horizontal e altura do murete. Na Tabela 2-8 apresenta-se resumidamente os resultados obtidos

para as curvas de capacidades experimentais e das suas respetivas bilinearizacdes

Tabela 2-8 Parametros das curvas de capacidade experimental e das suas respetivas bilinearizacdes [37]

Murete Her der de Hu Hmax OHmax Omax Drift M
(kN) (mm) (mm) (kN) (kN) (mm) (mm) (%)

WR.100 17.14 1.49 2.89 34.46 37.01 14.22 34.81 2.90 12.09

WR.175 27.33 1.79 3.91 57.12 63.78 14.22 24.15 2.01 6.34

WR.250  33.13 1.75 2.94 58.87 65.97 6.99 10.28 0.86 3.50

A vantagem deste estudo, apesar de a pedra constituinte dos muretes de alvenaria ser do tipo gra-
nitica é a andlise da influéncia do nivel axial tem sobre as paredes de alvenaria de pedra ordinérias,
influenciando os mecanismos de colapso e originado diferentes respostas histeréticas dos muretes

em relagdo a forga méxima, deslocamento méaximo e ductilidade.
Ensaio ciclico de parede de alvenaria de pedra ordinéria [15]

Foram construidos em laboratérios dois muretes de alvenaria de pedra ordinaria, constituida por
pedra calcaria. Os Muretes tém as seguintes dimensdes 1,20x1,20x0,40 m?, apresentando a desig-
nacdo de S1 e S2. Nao existe qualquer diferenca entre os dois muretes ensaiados, tendo ambos o
mesmo nivel de tensdo de compressao de 0,3Mpa, de modo a corresponder ao valor médio regis-
tado em a meia altura de edificio antigos. O esquema de ensaio € idéntico ao apresentado no estudo

anterior na Figura 2-14, para mais detalhes do mesmo deve ser consultada a bibliografia [15].

Antes da realizagdo dos ensaios ciclicos, importa referir o aparecimento de fendas nos muretes
durante a secagem da argamassa e colocacdo dos muretes na zona de ensaio, evidenciando o facto
deste tipo de alvenaria ser particularmente fraca. Em relacdo ao ensaio ciclico, as curvas de histe-
rese sdo idénticas as das Figura 2-17, sendo apresentadas na Tabela 2-9 os valores que carateri-

Zam as mesmas.

Tabela 2-9 Carateristica das curvas de histerese [15]

Murete Her der Hmax dHmax dmax Drift
(kN) (mm) (kN) (mm) (mm) (%)

S1 30,72 2,90 43,79 10,84 14,82 1,235

S2 33,82 2,21 42,68 6,52 10,72 0,893

Ambos 0s muretes colapsaram apresentado o0 mesmo mecanismo de rutura (fendilhac&o diagonal).
O inicio da fendilhagdo diagonal ocorre para pequenos deslocamentos (aproximadamente 2mm),
com o aumento dos deslocamentos laterais as fendas vao-se propagando até atingirem as extremi-
dades dos muretes, aumentando simultaneamente a sua largura. A propagac¢do das fendas ocorre
sempre na argamassa sem provocar dano nas unidades de pedra, demostrado assim a importancia
da argamassa na resisténcia lateral dos muretes. A rutura no caso do murete S1 ocorre devido a

dessegregacdao das varias unidades de alvenaria.
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Na Figura 2-20 a) o instante antes da desagregacdo do murete, ja no caso do murete S2 a rutura
ocorre por esmagamento da extremidade inferior esquerda do murete conforme representado na
Figura 2-20 b).

Figura 2-20 Rutura dos muretes: a) murete S1; b) murete S3, [15]

Este estudo permite concluir que para niveis de compressdo médios registados a meia altura dos
edificios antigos, o mecanismo de colapso predominante sera corte por fendilhacdo diagonal Fal-
tando averiguar que tipo de comportamento tera este tipo de avelaria para niveis superiores e infe-
riores a 0.3MPa (correspondentes a zonas inferiores e superiores do edificio antigo, respetiva-
mente.)

2.2.3.2 Lintéis.

A modelacao dos lintéis é geralmente realizada assumindo um comportamento igual aos nembos,
com o eixo rodado 90°, assumindo 0s mesmos mecanismos rutura, com a diferenca que néo existe
0 mecanismo de corte por deslizamento devido que este tipo de mecanismo nao € possivel de ocor-

rer devido ao facto do esforco por corte ser perpendicular as juntas da alvenaria [38].

O mecanismo por flexdo, ocorre para valores baixos de carregamento axial [33]. Sendo caraterizado
pela formacéo de fendas aproximadamente verticais em ambas as extremidades do lintel [38]. No
caso do mecanismo por fendilhacdo diagonal pode-se dever ao aparecimento de esforcos de corte
na extremidade dos lintéis [33]. Sendo caraterizado por formagéo de fendas em forma de “X”, este
tipo de mecanismo é comum em lintéis com carregamento axial elevado, por exemplo devido &

existéncia de reforco ou em lintéis que tenham uma altura consideravel [38].

Estudos recentes demostram que associado ao mecanismo de flexdo dos lintéis devera existir outro
mecanismo de resisténcia que nao se verificam no caso dos nembos, aumentando assim a resis-
téncia dos lintéis. Originado que a modelacao atual seja conservativa [33]. Na presente dissertacdo
ndo sera abordado o desenvolvimento destes novos estudos que podem ser consultados nas refe-

réncias.
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Na Figura 2-21 a) apresenta-se um caso real de mecanismo de corte por fendilhacdo diagonal,
sendo que neste caso o edificio estava reforcado com cabos de aco nos lintéis, na Figura 2-21 b)
apresenta-se um caso de mecanismo por flexdo, nesse caso os lintéis ndo estavam reforcados e

tinham uma altura reduzida.

Figura 2-21 Situagdes reais de rutura de lintéis: a) fendilhacéo diagonal; b) flexao [39]

Foi realizado um ensaio experimental de modo a avaliar comportamento de lintéis face as acbes
sismicas [40]. Os resultados obtidos devem ser considerados como indicadores devido a serem
representativos da alvenaria de pedra aparelhada em Italia. O ensaio experimental foi realizado de
modo a obter um comportamento realista do lintel, reproduzindo as condi¢des de fronteira de um
lintel inserido numa parede de alvenaria. O carregamento aplicado inicialmente foi monoténico até
um drift de 0,5%, a partir desse deslocamento foi aplicado um carregamento ciclico até ate se atingir
um drift de 1,5%.A media que o ensaio foi progredindo a distancia entre os nembos foi aumentando
devido ao alongamento nao ser restringido, obtendo um drift final 1,5%, a razdo de se obter um drift
desta ordem de grandeza deve-se ao facto do espécime ensaiado ter um elemento de madeira na
zona inferior do lintel, permitindo que dois nembos permane¢am ligados até ao final do ensaio. A
maxima forca é aproximadamente de 30kN, para um deslocamento de 2mm, havendo de seguida
uma degradacédo da rigidez que levou a uma quebra da forca de corte aproximadamente de 30%.
Na Figura 2-22 a) apresenta-se o padrao de fendas para o mecanismo de flexdo ocorrido no espé-

cime, ja na Figura 2-22 b) apresenta-se a curva de histerese do espécime ensaiado.
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Figura 2-22 Resultados do ensaio exprimental: a) padréo de fendas final; b) curva de histerese [41]
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2.3 Gaiola Pombalina

A gaiola pombalina surgiu ap6s o sismo de 1755, sendo uma estrutura sismo-resistente baseada
em trelicas tridimensionais em madeira que resistem a forgas horizontais em qualquer direcdo, como
as induzidas pelos sismos, bem como a cargas verticais [2]. A Gaiola é constituida por diversos
painéis planos (frontais), sendo constituidos por elementos de madeira verticais (prumos), horizon-
tais (travessas) e diagonais (escoras), formando assim um elemento conhecido por cruz de santo
André, como ilustrado na Figura 2-23 a). Os frontais sdo preenchidos com alvenaria como repre-
sentada na Figura 2-23 b) [42].

Escoras

Travessas

Prumos

a) b)
Figura 2-23 Constituicdo das paredes frontal: a) elementos estruturais; b) alvenaria de preen-

chimento; Adaptado [43] [12]

A estrutura de um piso tipo de um edifico pombalino é representado na Figura 2-24, sendo 0 mesmo
constituido por paredes frontais e paredes de tabique. Esta ultima, tem como principal funcdo a

delimitagdo do espaco interior ndo se destinando a suportar qualquer tipo de carga.

Frontal

Tabique

a)

Figura 2-24 Piso caracteristico de um edificio pombalino; a) desenho esquematico; b) situacao real,
com paredes de frontal e de tabique,[44] [42]
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2.3.1 Ensaios experimentais paredes de frontal

Foram realizados ao longo do tempo ensaios experimentais sobre paredes de frontal, para avaliar
0 comportamento dos mesmos face as a¢des horizontais. Os resultados desses ensaios foram pos-
teriormente comparados com os resultados obtidos através de modelos numéricos. Como resultado
dessa comparacao, conclui-se que os modelos numéricos sobrestimavam sempre a rigidez dos mo-
delos experimentais, sendo identificadas 3 causas: 1) as ligacdes de extremidade das diagonais
tracionadas da Gaiola, inicialmente consideradas no modelo analitico, ndo tinham capacidade de
transmitir as forcas de tragdo mobilizaveis nas diagonais; 2) a alvenaria quase ndo contribuia para
a rigidez dos painéis, pois tende a destacar-se das pecas de madeira da Gaiola quando o conjunto
se comecga a deformar, Figura 2-25; 3) as folgas nas ligagGes entre barrotes permitem deformacdes
inicias antes de mobilizar as diagonais comprimidas Figura 2-25 [2]. Um estudo realizado posterior-
mente afirma que a alvenaria de enchimento tem como principal objetivo impedir a encurvadura da
diagonal comprimida [42].

Forca

folga

da ligacho Ke e

deslocamenio

b)

Figura 2-25 Rigidez do modelo numério: a) destacamento da alvenaria; b) folgas na ligacao [2]

A tese de Doutoramento de Helena Meireles [43], realizada no IST, teve como objetivo criar um
macro elemento numérico das paredes frontal com base em ensaios realizados em laboratério, para
sua integracdo no programa de célculo 3Muri, apresentando-se sucintamente a parte do estudo
referente ao ensaio experimental e a sua modelagdo numérica. Para a realizacéo do ensaio experi-
mental foram ensaiados trés espécimes, SC1, SC2 e SC3. Na Figura 2-26 a) apresenta-se 0 es-

guema do ensaio e na Figura 2-26 b) o carregamento ciclico aplicado.
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Figura 2-26 Carateristicas ensaio experimental: a) esquema do ensaio; b) carregamento ciclico [43]
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Na Figura 2-27 apresenta-se 0 modelo experimental ensaiado.

Figura 2-27 Parede de Frontal Ensaiada por Meireles [43]

Na Figura 2-28 a), apresenta-se a curva de histerese obtida para o ensaio experimental do espécime
SC1. A rutura dos elementos de madeira ocorre na zona superior do espécime como indicado na
Figura 2-28 b). Para deslocamentos na ordem dos 30mm inicia-se a fendilhagéo dos elementos de
madeira assinalado através de um circulo a vermelho na curva de histerese, onde é visivel a partir
desse deslocamento uma reducéo da capacidade resistente das paredes de frontal. Ainda na Figura
2-28 b) é possivel visualizar que as conexdes ndo funcionam a esforgos de tracédo devido a folga
existente. Para evitar a rutura na zona superior do espécime, reforcaram-se os espécimes SC2 e
SC3 na zona superior para simular a continuidade dos elementos verticais, devido aos espécimes
simularem paredes situadas no primeiro piso.
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Figura 2-28 Analise de resultados da parede SC1: a) curva de histerese; b) mecanismo de colapso [43]
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Na Figura 2-29 a), apresenta-se a curva de histerese obtida para o ensaio experimental do espécime
SC2, o modo de colapso é a encurvadura da diagonal ilustrada na Figura 2-29 b). O mecanismo de
colapso iniciou-se para valores no intervalo de 65-70 mm na direcéo positiva, assinalado na curva
de histerese com um circulo a vermelho.
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Figura 2-29 Analise de resultados da parede SC2: a) curva de histerese; b) mecanismo de colapso [43]

Na Figura 2-30 a), apresenta-se a curva de histerese obtida para o ensaio experimental do espécime
SC3. A mesma diagonal que tinha encurvado no espécime SC2 volta a encurvar agora no espécime
SC3, sendo marcado com um circulo a vermelho o inico da encurvadura. Na direcéo negativa outra
diagonal entra em rutura sendo marcado na curva de histerese a verde. Neste ensaio optou-se por
levar o espécime SC3 até ao seu colapso total representado na Figura 2-30 b), tendo ocorrido para
um valor de deslocamento no topo de 120 mm
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Figura 2-30 Analise de resultados da parede SC3: a) curva de histerese; b) mecanismo de colapso [43]

Pode-se concluir pela andlise dos resultados anteriores que a resposta das paredes frontais cara-

terizada por um comportamento néo linear e altamente ddctil.
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Os resultados obtidos permitem a definicdo de uma curva de capacidade experimental, represen-

tada na Figura 2-31,devendo auxiliar a construir futuros modelos analiticos das paredes de frontal.
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0+ 1 ! | |
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Deslocamento no Topo (mm)

Figura 2-31 Curva experimental dos ensaios realizados [43]

Com base nas curvas de histerese experimentais, foram criadas rotinas computacionais de corres-
pondente representa¢do analitica, que serviram para a simula¢cdo numérica de diversas configura-
¢Oes de paredes de frontal, como visualizadas na Figura 2-32 a), sendo desenvolvidas curvas de
capacidade para as configuracdes de paredes de frontal, representadas na Figura 2-32 b).
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Figura 2-32 Modelos analiticos: comparacgéo entre curvas de histerese experimentais e numéricas; b) con-

figuracdes de paredes de frontal [43]

Utilizando os resultados obtidos dos ensaios experimentais e através de um modelo numérico rea-

lizado em SAP200, obtém-se as curvas de capacidade representadas na Figura 2-33.
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Figura 2-33 Curvas de Capacidade, modelos numéricos [43]
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2.3.2 Influéncia das paredes de frontal no comportamento de edificios Pombalinos

A influéncia da Gaiola num edificio pombalino foi estudada por Ramos [45]. Foram criados 2 mode-
los numéricos no programa de calculo DIANA. Um primeiro modelo numérico em que se modelaram
0s pavimentos e as paredes frontais, representado na Figura 2-34 a), e um segundo modelo numé-
rico, em que se modelaram apenas as paredes exteriores, representado na Figura 2-34 b).

a) b)
Figura 2-34 Modelos numérico: a) modelo com pavimentos e paredes de frontal; b) modelo apenas

com paredes exteriores modeladas [45]

Através de uma analise ndo-linear, compararam-se os resultados obtidos com os dois modelos ac-
tuados por um sismo perpendiculares as paredes P4 e P5, sendo possivel concluir que a conside-
racdo da parede de frontal reduz os esforgos nas paredes paralelas a agao do sismo (P1 e P2), no
caso das paredes perpendiculares ao sismo (P4 e P5) a parede P4 é beneficiada enquanto a parede
P5 é prejudicada pelo aumento da forga de corte basal. Na Figura 2-35, apresenta-se a percentagem

da forca de corte basal que cada parede tém com e sem a consideracdo das paredes de frontal.
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Figura 2-35 Corte basal das paredes que constituem os modelos numérico [45]

Conclui-se para o caso em que a acao do sismo é na dire¢do da maior dimensédo em planta, que a
ndo consideracdo do frontal é conservadora relativamente as paredes paralelas a acdo do sismo,
sendo estas as paredes que mais resistem a agdo do sismo. No entanto, para mecanismos para
fora do plano a néo consideracgédo da parede de frontal pode ser contra a seguranc¢a para o caso da
parede P5 e P4 [45].

A contribuicdo das paredes de frontal para a forca de corte basal de um edifico pombalino, foi tam-

bém estudado por Meireles [43]. Neste estudo o programa de célculo utilizado foi o0 3Muri versdo
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cientifica. O estudo consistiu numa analise pushover do edificio pombalino. Na Figura 2-36 a),apre-
senta-se a numeragdo em planta das paredes constituintes do edificio, e na Figura 2-36 b), apre-
senta-se as correspondentes curvas de capacidade.
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Figura 2-36 Analise pushover do edificio pombalino: a) numeragédo das paredes; b) curvas de capaci-
dade para as paredes constituintes do edifico [46]

Como é possivel observar, a contribuicdo das paredes de frontal ndo é negligenciavel, mas a sua
contribuicdo para a forca de corte basal do edifico pombalino é pequena. Esta situacéo deve-se a
grande rigidez das paredes exteriores em relacéo as paredes de frontal. Concluindo-se novamente
gue ndo modelagdo das paredes de frontal para a avaliacdo de mecanismos no plano é conserva-

tiva.

A influéncia das paredes de frontal num edificio pombalino foi também alvo de estudo por (Cardoso,
Lopes; Bento) [47] onde foi analisado um edificio pombalino através de analise dindmicas lineares
utilizando o programa de céalculo SAP2000. Através de uma analise modal, verifica-se que as pare-
des de frontal contribuem para 0 aumento da rigidez global da estrutura devido as seguintes razdes:
i) as frequéncias do edificio sem gaiola sdo menores do que as do edificio com gaiola, sendo estas
representadas na Figura 2-37; ii) por observacdo das configuracdes modais dos dois edificios, a
presenca da gaiola impede o aparecimento de modos locais das paredes de alvenaria; iii) as pare-
des da gaiola que unem duas parede de alvenaria paralelas entre si compatibilizam o movimento

destas paredes para movimentos para fora do seu plano.
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Figura 2-37 Resultados da andlise modal do edificio pombalino [47]
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A principal conclusdo deste estudo, refere novamente que as paredes de frontal devem ser consi-
deradas na analise da formagdo do mecanismo de colapso para fora do plano, e por isso a localiza-
¢do destes elementos, a sua geometria e seu estados de conservacdo devem ser analisados num
caso real. A eficacia das paredes de frontal na redugdo dos mecanismos para fora do plano ira
depender da qualidade e do tipo de ligacédo entre os frontais de madeira da gaiola e a parede de
alvenaria exterior [47]. Na Figura 2-38, a) apresenta-se uma ligacao tipo entre uma parede de frontal
e uma parede de alvenaria de pedra ordinaria, e na Figura 2-38 b) um caso real de ligacao através
de um ferrolho.

Figura 2-38 Ligacdo entre gaiola pombalina e a parede alvenaria exterior: a) desenho esquematico, A e
B séo ferrolhos de ligacédo a cantaria e parede de alvenaria; b) exemplo de um ferrolho de ligagdo a
cantaria real [42] [12]

Com base nos estudos apresentados pode-se concluir que para analise dos mecanismo no plano a
néo consideracéo das paredes de frontal € uma analise conservativa. Mas se forem considerados
mecanismos para fora do plano, ou se considerar um modelo numérico em que sejam avaliados 0s
mecanismos no plano e para fora deste simultaneamente, devera se considerar a influéncia das
paredes de frontal, pois sédo estas que fazem com que o edificio tenha um comportamento do tipo

“caixa”.
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3 Vulnerabilidade Sismica de Edificios

No presente capitulo aborda-se os métodos que permitem determinar a vulnerabilidade sismica de
edificios, sendo numa primeira fase realizada uma descricao genérica dos varios métodos disponi-
veis na literatura, passando-se depois para uma analise mais detalhada dos métodos utilizados na

presente dissertacéo.

A vulnerabilidade sismica de um edificio pode ser descrita como a sua suscetibilidade ao dano de-
vido a ocorréncia de um sismo. A sua avaliagdo tem como objetivo determinar a probabilidade de
um dado nivel de dano ocorrer em funcao da intensidade da acdo sismica. Existem diversos méto-
dos para a avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios: métodos empiricos; métodos analiti-
cos; e métodos hibridos [48]. De seguida apresenta-se de forma genérica os métodos para avalia-

¢do da vulnerabilidade sismica.

Métodos Empiricos: Sao baseados na relagdo entre a observagéo de danos em edificios apos a
ocorréncia de um sismo e a intensidade do mesmo. Um dos métodos mais conhecidos € o método
de matrizes de probabilidade de dano (DPM), que indica a probabilidade de dano um edificio para
uma determinada acdo sismica [49]. Estes métodos sdo indicados para locais onde o registo de
sismos passados tenha sido realizado juntamente com o registo dos danos ocorridos nos edificios
[50]. Apresentado como vantagem o facto de serem baseados na observagéo real dos danos [51],
adequando-se a uma escala mais macro e generalizada, como seja ao nivel de freguesias, munici-

pios ou regides [52].

Métodos Analiticos: Avaliam o dano sismico numa estrutura, utilizando uma abordagem pura-
mente tedrica, baseando-se na estimativa da distribuicdo de danos, obtida através de andlises nu-
meéricas. A acdo sismica € introduzida no modelo de andlise para avaliar-se a resposta mecanica
da estrutura [49] [48]. Este método permite determinar a vulnerabilidade calculada ou prevista, ao

contrario dos métodos empiricos que permitem determinar a vulnerabilidade observada [53].

O método aplica-se em geral em areas onde as técnicas construtivas e o comportamento mecéanico
das estruturas em analise € bem conhecido, permitindo prever a vulnerabilidade duma estrutura,
podendo assim produzir cenarios futuros que ajudam a definir estratégias de prevengédo da vulnera-
bilidade sismica de edificios ou a uma escala mais macro. Como exemplos de alguns métodos
analiticos aplicados a estruturas de alvenaria referem-se os: métodos baseados no espectro de
capacidade HAZUS [54], que utiliza analises estaticas ndo lineares, definindo a vulnerabilidade atra-
vés de curvas de fragilidade, aplicado no estudo de Lamego [55]; métodos baseados nos mecanis-
mos de colapso [56]; N2 definido no EC8 que permite avaliar o desempenho sismico de uma estru-
tura para uma dada acéo sismica através de analises estaticas nao lineares referido no estudo de
Bento [8];analise dinamica incremental (IDA), definindo a vulnerabilidade sismica através de curvas
de fragilidade [57].
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Métodos Hibridos: S&o a combinacdo dos métodos empiricos e analiticos [52]. Estes métodos
tornam-se vantajosos em duas situa¢des: quando se aplica o método empirico e existe alguma falta
de informacao sobre os danos ocorridos numa dada estrutura para uma certa intensidade sismica
podendo assim ser complementado com modelos analiticos; ou utilizado para calibragdo de mode-

los analiticos com recursos dos resultados obtidos através dos métodos empiricos [48].

Na presente dissertacdo utiliza-se os métodos analiticos, onde séo utilizadas andlises estéaticas nao
lineares avaliando o desempenho sismico pelo método N2 proposto no EC8 e uma analise dinamica
incremental para a definicdo da vulnerabilidade sismica através de curvas de fragilidade.

3.1 Analise da resposta néo linear

A andlise da resposta néo linear da estrutura é feita através de andlises estaticas ndo lineares e

através de uma analise dinamica incremental, sendo as mesmas apresentadas de seguida.

3.1.1 Analise estatica nao linear

A analise estéatica nao linear consiste na imposi¢do de um carregamento lateral incremental a estru-
tura, de acordo com um padréo de forcas previamente definido, devendo realizar-se o incremento
de forcas até que o seu valor atinga um critério predefinido que defina o colapso da estrutura. O
resultado é entdo obtido sobre a forma de uma curva for¢ca-deslocamento designada com curva de
capacidade resistente, em que o eixo das abcissas representa o deslocamento no ponto de controlo
da estrutura, normalmente situado no topo do edificio e alinhado com o centro de massa, no eixo
das ordenadas é representada a forca de corte basal da estrutura. Na Figura 3-1,apresenta-se um
exemplo de uma curva de capacidade resistente.
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Figura 3-1 Exemplo de uma curva de capacidade defini¢éo.

A curva de capacidade tem uma fase eléstica até atingir o deslocamento de cedéncia (de), a partir
desse ponto o comportamento da estrutura entra em regime nao linear, caraterizado por uma de-
gradacdo da rigidez da estrutura. O colapso ocorre quando a estrutura atinge a rutura para um
deslocamento ultimo (du), correspondente ao ponto no qual a foga de corte basal tem uma redugéo
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de valor de 20% do seu valor maximo, definido segundo o EC8. Sao utilizados dois tipos de padrdes
de carregamento na presente dissertacdo, ambos sugeridos no EC8: distribuicdo uniforme; distri-
buicdo modal.

Andélise do desempenho Sismico - Método N2:

O método N2, tem como objetivo a determinagao do deslocamento alvo, correspondendo ao deslo-
camento esperado na ocorréncia de um sismo. A sua determinacéo é realizada a partir do espectro
de resposta elastica da estrutura, sendo de seguida apresentados 0s passos necessarios para sua
determinacao.

Transformagdo de NGDL em 1GDL: E realizada através da aplicacio do coeficiente de transfor-
macdo I, determinado pela seguinte equacao:
m* .
Po™ (3.1)

% m;p;
onde,
m*: massa de um sistema de 1 GDL.
m;: massa por piso do sistema de NGDL.

¢;: deslocamentos normalizados em relagao ao né de controlo.

Na equacgdo na (3.2), apresenta-se transformagdo de uma sistema de NGDL num sistema de
1GDL,onde F* representa a forca de corte basal de um sistema de 1GDL e d* o deslocamento
correspondente, F, e d,,representam, a forca de corte basal e o deslocamento do né de controlo
com NGDL.

3.2

Bilinearizacdo da curva de capacidade: Devera traduzir um comportamento elastico-perfeita-

mente plastico, sendo a curva bilinearizada caraterizada pela foca de cedéncia F;, pelo respetivo
deslocamento de cedéncia d;, e ainda pelo deslocamento ultimo dy,. A sua rigidez inicial deve ser

definida de forma as areas sob as curvas de for¢a-deslocamento reais e idealizadas sejam iguais.
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Na Figura 3-2, apresenta-se a bilinearizacdo de uma curva de capacidade onde a area com a to-

nalidade mais escura devem ser igual a area representada pela tonalidade mais clara.

[‘,. A A

Figura 3-2 Determinacao da bilinearizagdo da curva de capacidade do sistema de 1GDL [58]

Para as areas serem iguais a foca de cedéncia Fy;, deve ser igual a for¢a de corte basal para forma-
¢do do mecanismo plastico assinalado na Figura 3-2, com a letra A, sendo o deslocamento corres-
pondente d;,. Os valores de F; e d;,, séo obtidos do sistema de NGDL, aplicando a equagao (3.2),

a presente situa¢do como indicado pela seguintes equacodes:

=2 (3:3)
O deslocamento de cedéncia é calculado utilizando a seguinte equagéo:
& = 2 —72) 39
em que E;, € a energia de deformacéo real até a formagéo do mecanismo pléstico.
O periodo do sistema de 1GDL pode ser determinado utilizando a seguinte equagéo:
(3.5)

Determinacdo do deslocamento alvo: E realizado através da interseccéo entre os espectros de
resposta da acao sismica e o espectro de capacidade da estrutura no formato Aceleragéo-Desloca-

mento, com é representado na Figura 3-3.

S, ' . gﬂ“ J,»L
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Figura 3-3 Determinacdo do deslocamento objetivo do sistema de 1 GDL equivalente para: a) periodos
baixos; b) periodos médios ou longos, [59]
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Para um comportamento elastico, o deslocamento objetivo d;;, € dado pela seguinte equacgéo, onde
S.(T*), representa o valor espectral elastico da aceleracédo correspondente a T*
. ~[TT (3.6)
dee = 5. 5]
A determinacéo do deslocamento objetivo d; depende das carateristicas dinamicas do sistema, as-
sim:

Para T* < T, (periodos curtos)

e Se :Ly > S, (T*), ou seja a estrutura apresenta um comportamento eléstico:

di = dg¢ (3.7

e Se :Ly < S,(T*), ou seja a estrutura apresenta um comportamento ineléstico:
. det Tc . (3.8)

d; == (1+(qu_1)F) =dg
Qu
com g, dado pela seguinte equacao:
g = Se(T)m” (3.9)
Para T* = T, (periodos médios e longos)

d; =d, (3.10)

Desempenho sismico: Determinado o deslocamento alvo torna-se possivel avaliar o desempenho
sismico da estrutura, devido a este ser o deslocamento esperado no né de controlo da estrutura
durante a ocorréncia de um sismo. Atravées dos resultados obtidos da andlise estatica ndo linear em
forma de uma curva de capacidade resistente é possivel por exemplo determinar a forca de corte
basal corresponde ao deslocamento objetivo determinando assim os esfor¢os sismicos previsto na

estrutura, podendo ainda ser verificado outras exigéncias sismicas preconizadas no EC8.

3.1.2 Analise dindmica néao linear incremental.

Estas analises consistem em submeter o modelo numérico a uma a¢éo sismica através de um ace-
lerograma que pode ser obtido através de um registo de um sismo ocorrido ou criando artificialmente
[60].

A analise dindmica nédo linear incremental (IDA) consiste em realizar multiplas analises dinamicas
nao lineares utilizando uma série de acelerogramas devidamente escalados para varios niveis de
intensidade de modo que a estrutura tenha uma resposta que seja caraterizada desde da sua fase
elastica até ao seu colapso. Os resultados obtidos sdo designados como curvas IDA, em que no
eixo das abcissas é representado por uma intensidade sismica escalada e para o eixo das ordena-
das é selecionado um parametro estrutural de resposta que se considere mais adequado para 0s

objetivos da andlise [61] [62].
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Na Figura 3-4, apresenta-se duas curvas IDA com diferentes paramentos de controlo definidos. Na
Figura 3-4 a) os parametros de controlo séo para o eixo das abissicas a intensidade sismica medida
em PGA e no eixo das ordenadas o deslocamento no topo da estrutura. Na Figura 3-4 b) realiza-se
uma analogia a andlise estética ndo linear (PA), em que os parametros de controlo para o eixos da
abissicas é o deslocamento no topo da estrutura e para o eixo das ordenadas é a forca de corte
basal, este tipo de curva IDA é geralmente designada como “Pushover Dindmico”, sendo que para
a construcao desta curva IDA deve-se ter em conta que o sistema é desacoplado, ou seja a maxima
forca de corte basal pode ndo ocorrer no mesmo instante em que se verifica o deslocamento maximo
no topo da esturra. Importa ainda referir que a curva IDA para o “Pushover Dinamico”, tem em geral

maior for¢a de corte basal que a curva de capacidade obtida pela analise estatica nao linear [63].
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Figura 3-4 Curvas IDA: a) relacé@o entre PGA e deslocamento no topo; b) relagdo entre deslocamento no
topo e forca de corte basal; Adaptado [63].

Na presente dissertacdo a intensidade sismica é medida em termos de PGA, que representa a
aceleragdo de pico do solo e o pardmetro estrutural de resposta serd o deslocamento maximo e a
respetiva forca de corte basal. Em relagdo aos acelerogramas estes sdo gerados artificialmente
através de uma rotina desenvolvida em MATLAB pelo Professor Corneliu Cismasiu e pelo Professor
José Ferreira do DEC da FCT-UNL.

3.1.3 Curvas de fragilidade

As curvas de fragilidade representam a probabilidade de excedéncia de um determinado estado de
dano para uma dada intensidade sismica [51]. As curvas de fragilidade podem ser obtidas através
de métodos empiricos, analiticos, baseados no julgamento dos peritos e hibridos. No caso dos meé-
todos empiricos destaca-se o trabalho realizado por Rota e seus colaboradores, sendo determina-
das curvas de fragilidade com base nos danos observados ap6s a ocorréncia de um sismo [64] Em
relacdo aos métodos analiticos podem ser realizadas através de uma analise do espectro de capa-
cidade ou na andlise dindmica néo linear incremental [51]. No caso do método baseado no espectro
de capacidade refere-se o estudo realizado por Meireles [43].Em relagdo a andlise dinamica incre-

mental refere-se o trabalho realizado por Rota e os seus colaboradores [57].
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A avaliacdo da vulnerabilidade sismica através de IDA consiste na observacdo do dano esperado
de uma estrutura devido a agdo sismica, para ser realizada essa avaliagdo do dano esperado é
necessario uma definicdo dos estados limite de dano. A sua definicdo na presente dissertacdo tem
por base nos estados limites de dano definidos no RISK-EU [65] ,sendo aplicados no estudo de
Barbat e seus colaboradores [66], a edificios de betdo armado e de alvenaria. Na equagédo (3.11)
sédo definidos os estados de limite de dano.
DS, =0.7D,
DS, = D, (3.11)
DS; = DS, + 0.25(D, — D,)
DS, =D,

Os estados de dano determinam o nivel de dano possivel de ocorrer numa estrutura sendo: DS1,
dano ligeiro; DS2 dano moderado; DS3 dano severo; DS4 dano extenso ou colapso. Na Figura 3-5,
apresenta — se a bilinearizacdo de uma curva de capacidade dindmica onde as areas a azul e cin-

zenta devem ser iguais e a identificacdo dos respetivos estados limite de dano.
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Figura 3-5, apresenta-se um exemplo da bilinearizagdo de uma curva de capacidade dindmica e identifica-

¢ao dos respetivos estado limites de dano.

Na Figura 3-6 apresenta-se um exemplo onde se determina a vulnerabilidade sismica obtida através
de uma curva de fragilidade utilizando andlise dindmicas néo lineares, outro exemplo de aplicacdo
idéntico pode ser consultado no estudo de Perdigao [67].
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Figura 3-6 Exemplo da determinacéo da vulnerabilidade sismica através de curvas de fragilidade: a)

dst 52 d3 A4 o DS0 sDS1 - DS2 =DS3 mDS4

curvas de fragilidade; b) probabilidade de dano para o PGA de 0,18g,
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Na literatura de especialidade existem varias propostas para a definicdo dos estados limite de dano,
como: os definidos na tese de doutoramento de Giovinazzi [68]; no estudo realizado por Magenes e

seus colaboradores [69] ; e no estudo realizado por Lagomarsino e Cattari [70]

Para a definicdo das curvas de fragilidade a probabilidade de excedéncia de um certo nivel de dano
é definida no documento HAZUS, é obtida através da utilizagdo de uma distribuicdo cumulativa lo-
gnormal, representada na equacao (3.12).

s, (3.12)

1
P[dS/Sd] =@ ﬂ In (%)]

onde:

S4: valor do deslocamento espectral.

ds: representa o estado de dano.

Sq.q4s: Valor mediano do deslocamento espectral.

Bas: desvio padrao do logaritmo natural do deslocamento espectral.
@: representa a funcdo de distribuicdo cumulativa normal.

A determinacao da curva de fragilidade, tem associadas algumas incertezas, relativas as proprieda-
des mecénicas dos materiais de construgdo e a a¢édo sismica [57] [71] [51]. Uma forma de avaliar
essa incerteza foi proposta no trabalho de Rota e seus colaboradores [57], onde foi assumido um
intervalo de valores, maximo e minimo para as propriedades mecanicas. A variacédo dos paramentos
foi realizada considerando uma distribuicdo normal em que o valor médio corresponde a média do
intervalo de valores definido para pardmetro analisado. O nimero de amostras, sdo determinadas
pelo algoritmo de Monte Claro de modo que o desvio padrdo das amostras seja constante. A acédo
sismica foi definida com recurso registo de sismos ocorridos, com a intensidade definida em PGA e
escalada: 0.05¢g; 0.10g; 0.15g; 0.20g; 0.25¢; 0.3g. As influéncias de cada uma das incertezas ante-
riormente mencionadas foram comparadas, demostrado que a incerteza da acdo sismica é superior
a incerteza das propriedades dos materiais, sendo referido pelo autor que mais estudos devem ser

realizados para confirmar os resultados obtidos.

Na presente dissertacdo a definicdo das incertezas associadas as propriedades mecanicas da al-
venaria de pedra e da acéo sismica sdo devidamente definidas no Capitulo 7.
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4 Modelacéo de Paredes de Alvenaria.

A modelacéo de paredes de alvenaria pode ser realizada utilizando o método dos elementos finitos

ou o método dos elementos discretos [72] [73].

O método de elementos discretos inicialmente proposto por Cundall em 1971, foi originalmente apli-
cado na area da mecénica das rochas [73]. O método €é caraterizado pela modelagdo dos materiais
como blocos distintos interagindo ao longo das suas fronteiras. Nos estudos desenvolvidos por Le-
mos e por Alexandris e seus colaboradores [74], modela-se um edificio de alvenaria de pedra com
recurso ao programa e calculo 3DEC. Utilizando uma modela¢do mais simplificada, Calio e seus
colaboradores desenvolvem ao programa de calculo 3DMacro [75]. Na presente dissertacdo o mé-
todo dos elementos discretos ndo serd utilizado pelo que de agora em diante apenas se aborda o

método dos elementos finitos.

O método dos elementos finitos € 0 método numérico geralmente mais utilizado em estruturas de
alvenaria [73]. Genericamente, a modelacdo pode ser realizada das seguintes formas: I) micro mo-
delagao detalhada, onde as unidades de alvenaria e as juntas sdo modeladas através de elementos
continuos, sendo o contato entre os dois materiais (unidade e junta), simulados por elementos de
interface, Figura 4-1 b); 1) micro modelag&o, onde as unidades de alvenaria s&o modeladas como
“unidades expandidas”, onde o comportamento da junta da argamassa e da interface entre a junta
e a unidade de alvenaria s&o simulados no mesmo elemento descontinuo, Figura 4-1 c); Ill) macro
modelacdo onde as unidades de alvenaria, juntas de argamassa e a interface entre a argamassa e
a unidade de alvenaria sédo simuladas num Unico material homogéneo, Figura 4-1 d) [76].

Unidade de alvenaria Unidade Argamassa

Junta
\ \ /
’

Interface

argamassa/unidade

a) b)
“Unidade” “Junta” Composito
— — S
- ™
‘ (I}
......... ] A b -mmmmmmmd Lo oo
prm——q == qlr===- P---1I ‘r -------- -: :—----
I [—— N [ S HE——
I’ ———————— -|Il- --------- = ——— - - - - pEe-—-————
Ll B LI |
H -
c) d)

Figura 4-1 Opgdes de modelagéo: a) exemplo de uma parede de alvenaria; b) micro modelagéo deta-
Ihada; c) micro modelagdo; d) macro modelagéo; adaptado,[76].

Como exemplo da utilizacdo da micro-modelacéo detalhada refere-se o trabalho realizado por Costa
[72]. No caso da micro modelagédo refere-se a modelagdo numérica de um murete de alvenaria de

pedra irregular no estudo de Vasconcelos [36].
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Na Figura 4-2 a) apresenta-se 0 modelo real do murete e na Figura 4-2 b) o modelo numérico [77].

a) b)
Figura 4-2 Murete parede de alvenaria de pedra ordinaria: a) modelo Real; b) modelo numérico [77].

Na macro modelacao € definido um modelo continuo ficticio equivalente com carateristicas que
permitem a descrigdo do comportamento geral da alvenaria, onde as leis constitutivas séo estabe-
lecidas em termos de tensdes e de deformag8es médias. Os macros modelos representam partes
inteiras da estrutura, podendo ser utilizados elementos do tipo barra (frame), do tipo area (Shell) ou
sélidos [72]. Como exemplo da macro modelacao utilizando elementos area tem-se o trabalho rea-
lizado por Silva utilizando o programa de célculo CASt3M [78] e por Mendes utilizando o programa
de calculo DIANA [79]. Na presente dissertacdo sera utilizado o método dos elementos finitos, utili-

zando a macro modelacéo com elementos barra.

4.1 Macro modelacao

A modelacéo das paredes de alvenaria com recurso a macro-elementos de barra é particularmente
atraente, devido a ser um método de analise mais simples e que considera o comportamento ndo
linear da estrutura com um reduzido esfor¢co computacional quando comparado com outras opcdes
de modelacédo mais detalhadas [1] [73] [80]. Estes métodos parecem ser mais apropriados para o
dimensionamento e avaliagdo do comportamento sismico de estruturas de alvenaria, encontrando-
se devidamente validados [81]. Os métodos que utilizam a macro modelagdo tém como método
base o método POR desenvolvido por Tomazevi¢ em 1978 [81], sendo apresentado de seguida o
método POR:

O Método POR foi formulado segundo as seguintes hipéteses: 1) considera-se que os nembos estao
ligados por lintéis rigidos e infinitamente resistentes, admite-se que os nembos apenas tém colapso
por corte diagonal; 1) a reparticdo das for¢cas horizontais nos nembos, aplicadas a cada nivel do
pavimento (admitindo-se um comportamento de diafragma rigido), € proporcional a rigidez elastica
dos nembos; Ill) os esforgcos normais aplicados sobre cada nembo sdo independentes das acdes
horizontais, conduzindo a solu¢bes desequilibras; 1V) a verificagdo da seguranca € realizada piso

por piso; V) a lei constitutiva dos nembos é do tipo elastica-perfeitamente plastico.[81].
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O método POR é baseado nos danos observados em edificios apds a ocorréncia de um sismo,
admitindo apenas o colapso dos nembos por corte diagonal, mas que na realidade ndo se verifica
como referido na seccéo 2.2.3, sendo esta uma limitacdo do método POR, devido ao tipo de edificios
observados, que contemplavam fachadas com nembos pouco esbeltos (reduzida relagdo al-
tura/comprimento), com esforgos normais moderados a elevados e constituidos por lintéis significa-
tivamente rigidos, originado em geral mecanismos por corte diagonal [82]. Na Figura 4-3 apresenta-
se 0 método do calculo da capacidade resistente de um edificio com o0 método POR, em que se
baseia na soma das respostas bilineares definidas para um conjunto de nembos iguais

H

Hy o .
@
L B 3)

v" L Ho Pared§2
L Hy E 1 '(_-;\

5 1 Parede 1

dg dey dss G du de d

Figura 4-3 Principio de calculo do método POR para o piso genérico [82]
Os métodos mais recentes de macro elementos baseados no método POR tém sido desenvolvidos
particularmente em ltalia: 3Muri tendo 0 seu macro elemento originalmente proposto Gambarotta e
Lagomarsino [83]; SAMII desenvolvido por Magenes e Fontana Della [6]. Os dois métodos referidos
anteriormente definem um poértico equivalente, sendo definas zonas rigidas que ligam os lintéis aos
nembos. Na Figura 4-4 apresenta-se as variais op¢des de modelacao das zonas rigidas: na Figura
4-4 a) apresenta-se um exemplo de uma fachada da parede de alvenaria; na Figura 4-4 b) a ideali-
zacdao tipica dos métodos 3Muri e SAM; Figura 4-4 c) idealizacdo utilizando o método POR, com

lintéis infinitamente rigidos; Figura 4-4 d) idealizacdo sem contribui¢do dos lintéis.
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Figura 4-4 Defini¢cdo de portico equivalente: a) fachada de alvenaria; b) metodos 3Muri e SAM;
¢) metodo POR; d) sem contribuig&o dos linteis [7]
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A modelacéo da contribuicdo dos lintéis deve estar entre a situacdo apresentada na Figura 4-4 c) e
na Figura 4-4 d),situacéo que se verifica na idealizagdo do portico equivalente tipicamente modelado
pelos métodos 3Muri e SAM, onde se define uma zona rigida e ndo se despreza a contribuicdo dos
lintéis [41].

Uma alternativa a modelagédo numérica utilizando o programa de calculo SAM II, é a aplicacéo do
método SAM utilizando o SAP2000 [84] [85]. A modelacdo da estrutura é realizada através de um
portico equivalente, sendo definidas rétulas plasticas com o objetivo de modelar os mecanismos de
rutura de flex@o e corte [81]. Na Figura 4-5 apresenta-se 0s macros elementos utilizados em cada
programa de calculo: na Figura 4-5 a) no 3Muri; Figura 4-5 b) no SAM II; na Figura 4-5 c) no SAP2000.
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Figura 4-5 Macro- elementos utilizados em diversos programas de céalculo automatico: a) 3Muri; b)
SAMII; c) SAP2000, Adptado [81]

De seguida realiza-se uma descri¢cdo do método SAM e o método Tremuri.

4.2 Método SAM

O método SAM (Simplified Analysis Masonry Buildings), foi desenvolvido na Universidade de Paiva,
por Magenes e Calvi (1996) e mais tarde modificado por Magenes e Della Fontana (1998), para

permitir a analise estatica ndo-linear [82].

As paredes de alvenaria séo simuladas através da idealizacdo de um pértico equivalente com nos
rigidos de dimensédo nao desprezavel e com barras lineares deformaveis por corte e flexao corres-

pondendo estas aos nembos (colunas) e lintéis (vigas) [29].
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Na Figura 4-6, apresenta-se a idealizacdo de um pértico equivalente utilizando o método SAM.
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Figura 4-6 Idealizacdo em portico equivalente duma parede de alvenaria método SAM; Adaptado [86]

A definicao da altura efetiva de cada nembo que define a parte deformavel do mesmo, tem por base
a hipétese proposta por Dolce [87]. A proposta de Dolce baseia-se na observacgéo de edificios de
alvenaria danificados por sismos, em que a fendilhag&o parece surgir a partir das extremidades dos
nembos estendendo-se em linha reta até o seu extremo livre segundo uma linha inclinada com
aproximadamente de 30°. Sendo depois ajustada por Dolce uma forma empirica com recurso a um
programa de elementos finitos [82]. Na Figura 4-7 apresenta-se as relacdes geométricas para a

definicdo da altura efetiva dos nembos proposta por Dolce.

pavimento

. 30° 7
L 30" S %
~— <§Q_‘.
.
H h
b h ) )
) < 30° 30“!}_
30" D
Y pavimento

Figura 4-7 Modelo proposto por Dolce para definicdo da altura efetiva dos nembos [82]
Em que a expressdo empirica que define a altura efetiva dos nembos é a seguinte:
1 _(H-h) (4.2)

Heff=h +§.D. h

onde:

H.sr :€ a altura eficaz,

h’”:é a altura resultante das relagbes geométricas na Figura 4-7
H:é a altura entre pisos;

H, e H,:sé@o0 elementos de ligacao (rigidos);

D:é alargura do elemento vertical;
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No caso dos lintéis estes sdo considerados deformaveis para um dado comprimento eficaz. O seu
comprimento eficaz € igual ao comprimento da abertura em casos de existirem dois pisos consecu-
tivos Figura 4-8 a), no caso das aberturas estarem desalinhadas o comprimento eficaz é definido

como representado na Figura 4-8 b)

———+—» No Rigido

- =

Lintel

a) b)
Figura 4-8 Definicdo das zonas deformaveis dos lintéis: a) caso de pisos consecutivos alinhados; b)
caso de dois pisos consecutivos desalinhados, adaptado [86]

Carateristicas resistentes da alvenaria:

A resisténcia dos mecanismos de colapso das alvenarias no seu plano, referentes aos nembos,
(flexdo composta; corte diagonal; corte por deslizamento), podem ser quantificados, através de es-
forcos resistentes. No caso da flexdo composta apresenta-se na Figura 4-9 o respetivo modelo de
calculo [34] [6].

LY {c 1

Figura 4-9 Esquema de for¢cas no nembo devidos a flexdo composta no seu plano [34]

Com base na Equacdao (4.2), que tem como base o modelo de calculo apresentado na Figura 4-9, é

possivel calcular o esforgo transverso maximo que o nembo pode resistir [34].

_P.e
{ Hy ( V_JO.D.t.e
ko‘o = i 5 N HO Sy O'ODZ. t (o)
D.t P ~2H (_k ) (4.2)
P=a.k.f;t ke=z.(D—kf t) ° Ja
_D D a . d-
e=rT7772

onde,
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0,: € a tensdo media normal de compresséao;

fa:€ atensdo maxima de compressao;

H,:é a distancia da seccao de momento nulo a seccéo de controlo;

D:é alargura do nembo;

t:é a espessura da parede;

k:€é o fator de assimilagédo da distribuicdo de tensao normal a um retangulo (0,85)

A altura efetiva (altura de momentos nulos) é determinada com base nas condi¢des de fronteira do
nembo, estando relacionado com o fator de corte (a,,)

M _Hy y'H (4.3)

“=ypTD "D

O paradmetro ¢’ , assume os valores de 1 quando o nembo é fixo numa extremidade e livre de rodar
na outra extremidade, e toma o valor de 0,5 quando o nembo é fixo em ambas as extremidades.

O momento relaciona-se com esfor¢o transverso resistente pela equacgéo (4.4):
M = Pe = VH, (4.4)

Pode-se entdo concluir com base nas equac@es (4.3)e (4.4) que o0 momento resistente é dado pela

equacéo (4.5).

_goD%.t (1 _ 9 ) (4.5)

O esforco transverso resistente por fendilhagdo diagonal, é dada pela equacao (4.6) [34].
Vo = ftu-D.t 14 0o (4.6)
b fou

fue: representa a tenséo de tragéo da alvenaria (ndo devendo ser confundida com a tenséo de tracéo

com,

das juntas)

b: parametro que depende da seguinte razdo H/D do nembo, b =1 para H/D < 1; b = H/D para
1<H/D<15;b=15paraH/D =15

A resisténcia ao corte por deslizamento das juntas é baseada no critério de Mohr-Coulom, sendo
este critério baseado na determinacao duma tenséo de corte Ultima, como se demostra na equacao
4.7).

T, = C + uo, (4.7)

Considerar-se que 1, a tensdo média de corte na sec¢éo horizontal do nembo e g, a tensédo media

normal do nembo [34].
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P
Vza = Dtt, = Dt(c + uo,) = Dt(c + um) (4.8)

Admitindo-se que o nembo fendilha devido a flexdo, e considerando de novo a equacao (4.7), mas
desta vez referida a um comprimento efetivo que representa a zona néo fendilhada do nembo. Apre-

senta-se na Figura 4-10, o modelo de célculo do comprimento efetivo (D)

D!

D/2 D/2

Figura 4-10 Esquema de for¢as devido ao mecanismo de colapso de deslizamento por corte [34]

O comprimento efetivo pode entéo ser célculo com recurso a equacao (4.9)

1 v 1 VH,
(L YV _o(L_VH 4.9
b"=pD 3(2 P“”)D 3(2 P D)D (4.9)

O esforco resistente devido ao deslizamento é entdo calculado com recurso a equacéo (4.10).

V. = 8D Py D oy _D 1,5¢ + uo,

ra =B t(“"#m)—ﬁ f<C+#E)— t(71+3%) (4.10)
v

Os paramentos c e u séo a coesao e o coeficiente de friccdo e das juntas da parede de alvenaria

respetivamente [6].

No caso lintéis, pode-se admitir que estes tém um comportamento analogo dum nembo desde que
se tenha em consideracgéo as seguintes diferencas: 1) o eixo do lintel € horizontal e ndo vertical como
nos nembos; 1) o nivel de esfor¢o axial introduzido pelas cargas verticais nos lintéis € muito inferior
ao dos nembos, sendo este praticamente nulo. A primeira consideracédo é relevante apenas nos
casos de alvenaria regular, no caso de alvenaria de pedra ordinaria, a rotagdo do eixo € indiferente
devido a este tipo de alvenarias tender a apresentar um comportamento isotrépico. A segunda con-
dicao, referente ao nivel de esfor¢o axial tem consequéncias em ambos os tipos de alvenaria, afe-

tando a capacidade resistente dos lintéis [86] [82].

Na Figura 4-11, apresenta-se 0os mecanismos de funcionamento dos lintéis. Inicialmente desenvol-
vem-se esfor¢cos de corte nos lintéis Figura 4-11a) que rapidamente conduzem a sua rotura Figura
4-11 b), passado apenas a resistir os nembos. Na Figura 4-11 c) € introduzida uma compressao nos
lintéis através de elementos horizontais que se opem ao mecanismo de rotura dos lintéis, fazem

com que seja aumentada simultaneamente as suas resisténcias a flexdo e ao corte. Nestas condi-
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¢Oes a rutura da-se devido: 1) compresséo excessiva da biela de compressao Figura 4-11 c¢) (ana-
loga a uma rotura por flexdo compostas de um nembo); Il) rotura por tracdo diagonal (corte) [86]

[29].
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Figura 4-11 Mecanismo de funcionamento dos lintéis [86]

O esforco transverso resistente dos lintéis pode ser calculado utilizando a seguinte equacao:

Vea = Dtc (4.11)

onde,
c: coesdao das juntas argamassa da alvenaria.

Na Figura 4-12, apresenta-se o modelo de calculo que traduz a equagéo (4.11).

Nembo D Nembo

Figura 4-12 Modelo de calculo para o esforco transverso resistente dos lintéis [88]

Deformabilidade da alvenaria:
O nembo é definido como tendo um comportamento elastico-plastico, sendo os mesmos deforma-

veis a flexdo e ao corte. Na Figura 4-13, apresenta-se 0 modelo elastico plastico admitido para o

nembo. Esta definicdo tem como base a bilinearizagdo das curvas experimentais de ensaios reali-

zados, que foram apresentados na secgéo 2.2.1.

MV / \

Mu/Vu 4

L 1 T~
I ) /
Oa/Be O,/ 8y /5
Figura 4-13 Comportamento elastico plastico de flexdo e de corte assumido para zona deforméavel do

nembo; Adaptado [85]
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Para definir o comportamento elastico-plastico do nembo, determina-se em primeiro lugar a rigidez
do nembo. Admitindo-se que o nembo encontra-se fixo em ambas as extremidades, ao ser aplicada
uma carga lateral (H), o nembo apresenta um deslocamento apresenta d, como representado na
Figura 4-14 a)
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a) b)

Figura 4-14 Deformada de uma parede fixa em ambas as extremidades: a) modelo de calculo para rigi-
dez,[30]; b) modelo de célculo para determinagéo da rotacao elastica, [86]

Sendo assim a rigidez elastica do nembo pode ser obtida através da aplicacdo da equacéo (4.12)
[30].

Ko = (4.12)

12E1 T AG
onde,

h: altura da parede.
Lt . ~
I: -5 inercia da seccao transversal

E: modulo de elasticidade da alvenaria.

A: t], rea da secgéo horizontal.

G: modulo de corte da alvenaria.

k: 1.2, coeficiente de corte para uma seccao retangular.

Tendo em conta que apenas uma zona do nembo é deformavel, a sua rigidez elastica é dada pela

seguinte equacéo:

1

Hg n kHegr (4.13)
12EI AG

Ko =

Definida a rigidez elastica do nembo, importa agora determinar o deslocamento elastico ., para o

caso do comportamento de corte, e a rotagéo elastica 6, para o caso do comportamento a flexao.

O deslocamento elastico pode ser definido da seguinte forma:
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Vy
Vo =K X8el > 8o = 1= (4.14)

el

O comportamento do nembo para a flexdo € igualmente definido como um comportamento elastico

plastico, sendo a rotacao elastica 8, definida através da seguinte expressao:

Sel
Hegr

B, = (4.15)

Na Figura 4-14 b)apresenta-se o modelo de calculo pelo qual se baseia a equacéo (4.15)

Os lintéis sdo caraterizados por terem praticamente carregamento axial nulo, devido a isso tendem
a ter um comportamento mais fragil que os nembos [6]. Um estudo realizado por Magenes e Della
Fontana [6] analisou dois tipos de comportamento para os lintéis: elastico-perfeito plastico; e elastico
fragil. No caso do comportamento elastico fragil admitiu-se que o valor residual seria 20% do Vmax.
Para realizar essa comparacao foi realizado um modelo pdrtico equivalente como sugerido pelo
método SAM, de uma parede ja analisada com recurso a um programa de elementos finitos
(ANSYS), sendo esse estudo realizado por Gambarrota e seus colaboradores [89]. Considera-se
gue esse estudo adequado para realizar a comparacdo do método SAM devido ao modelo de ele-
mentos finitos apresentar bons resultados quando comparado com ensaios experimentais. Na Fi-
gura 4-15 a), apresenta-se a parede de alvenaria modelada e na Figura 4-15 b)apresenta-se as
curvas de capacidade obtidas para o modelo de elementos finitos e para 0 modelo SAM com os dois

tipos de comportamento dos lintéis propostos.
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Figura 4-15 Comparacéao de modelagdo da do comportamento dos lintéis: a) parede de alvenaria mo-
delada: b) comparacéo das curvas de capacidade para a analise MEF, metodo SAM com linteis tendo
comportamento ductil e fragil [6]

Por observacao da Figura 4-15, é possivel verificar que o tipo de comportamento dos lintéis que
melhor se aproxima & curva de capacidade obtida por recurso ao MEF sera a modelagéo dos lintéis
com comportamento fragil. No caso do comportamento plastico, os mecanismos de colapso dos
nembos e dos lintéis sdo idénticos ao caso MEF mas néo preveem a quebra da for¢a de corte basal
devido a fendilhag&o dos lintéis. Foi realizada uma segunda comparac¢éo onde os lintéis tinham uma

relacdo altura/comprimento superior.
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Apresenta-se na Figura 4-16 a) a parede de alvenaria modelada e na Figura 4-16 b) a comparacao

dos resultados entre o método SAM e o MEF.
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Figura 4-16 Modelacédo do comportamento dos lintéis: a) parede de alvenaria modelada: b) compara-
¢do das curvas de capacidade para a analise por MEF, metodo SAM com comportamento ductil [6]

Como se pode verificar, a modelacao admitindo um comportamento ddctil é mais indicado para este
tipo de paredes, em que os lintéis tém uma relacéo altura/comprimento significativa. Na Figura 4-17
a), apresenta-se o comportamento fragil admitido para os lintéis, com um a de 0.2, e Figura 4-17 b),

o0 modelo do comportamento ductil
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a) b)
Figura 4-17 Comportamento admitido para os lintéis: a) fragil; b) ductil; Adaptado [85]

A modelagdo do comportamento do lintel na presente dissertacdo admite-se ambos os comporta-
mentos, sendo posteriormente realizada uma comparacédo entre os mesmos. Em relacéo a defor-

mabilidade dos lintéis, a mesma € analoga ao caso dos hembos com a rotacéo do eixo de 90°.

4.3 Meéetodo TREMURI

O método TREMURI utiliza a macro modelagao e como tal a modelacao das paredes de alvenaria
ir4 utilizar a definicdo de um poértico equivalente, em que se divide a estrutura em nembos e lintéis,
com zonas deformaveis que se conectam entre si por nos rigidos, idéntico ao ja apresentado no
método SAM. A idealizagédo do poértico equivalente pode ser divido em 3 passos: identificagdo dos
lintéis Figura 4-18 a); 2° passo identificacdo do nembos Figura 4-18, b); 3° passo identificacdo dos
noés rigidos Figura 4-18 c). Sendo a definicéo final do pértico equivalente apresentado na Figura
4-18 d), [7].
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a) b) c) d)
Figura 4-18 Identificagdo do pértico equivalente: a) Identificagdo dos lintéis; b) Identificagdo dos nem-
bos; ¢) identificagdo dos nds rigidos; d)definicdo do portico equivalente final [7]

A definicdo do pértico equivalente assume que os lintéis s&o definidos pelo alinhamento vertical das
aberturas tendo a sua altura delimitada pelas mesmas. Os nembos sdo definidos de modo que a
sua altura deformavel seja limitada pelas aberturas entre os nembos, Figura 2-16 b), no caso dos
nembos situados nos extremos do poértico equivalente a sua altura deformével fica definida pela
media da entre a altura total do nembo (Hint) € a altura da abertura (Hpoor), 0S n0s rigidos sao defini-

dos pelo espaco remanescente [7].

O macro elemento utilizado para caraterizar a alvenaria é apresentado na Figura 4-19, sendo o
mesmo dividido em trés camadas: inferior (1) e superior (3), com um comprimento infinitesimal
(A—0); e a camada central (2). Nas camadas (1) e (3) sdo concentrados o comportamento axial e
flexdo, na camada (2) concentra-se 0 comportamento por corte. O macro elemento é constituido por
8 graus de liberdade como representado na Figura 4-19. Existindo 3 graus de liberdade pornéi e j,
situados na extremidades ou seja ha camada (1) e (3), em que o deslocamento axial é caraterizado
por w, o deslocamento horizontal por u e a rotagdo por ¢.Na camada (2), zona central existem 2

graus de liberdade, & deslocamento axial e ® rotacdo [90].
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Figura 4-19 Macro Elemento de Alvenaria [90]

Os mecanismos de colapso admitidos pelo método Tremuri sdo 0s mesmos ja apresentados ante-
riormente. A influéncia do carregamento axial € devidamente avaliada no programa de célculo 3Muri
através da atualizacao automatica dos esforcos resistentes. A determinacéo dos esfor¢os resisten-
tes no caso da flexdo composta € idéntica a proposta no método SAM. Ja no caso do corte por
deslizamento, é utilizado o critério de Mohr-Coulomb, sendo que a Unica diferenca em relagdo ao

método SAM é o valor de u ser igual a 0,4 para qualquer tipo de alvenaria. Em relacéo ao corte por
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fendilhacao diagonal a equagao “base” € a mesma a ja apresentada no método SAM, com a dife-
renca dos valores de f; e 7, serem obtidos através de ensaios de compressao diagonal, em que se
admite que foi utilizado o método de Bringola, sendo assim f; = 1,57, , pode-se entéo rescrever a

equacéo da seguinte forma:

1,57 14 0o (4.16)

=D
Vea = Dt— 157,

Em relacdo aos lintéis os mecanismos de colapso admitidos séo flexdo e corte diagonal. A equagdo
proposta pelo método TREMURI para o caso da resisténcia ao corte é igual a ja apresentada pelo
método SAM, ja no caso do mecanismo de colapso por flexdo apenas sera adequada para situacdes
onde exista uma compresséao axial efetiva nos lintéis, apresentada de seguida:
DHp Hp
Mu,lintel = [ - ]
2 0,85f,Dt

(4.17)

onde,

Hp: é 0 minimo entre a tens@o de tragao resistente de um elemento de reforgo do lintel (por exemplo
um cabo de aco (tie-road) ou uma viga de betdo armado (tie-beam) e 0,4f,Dt, sendo f;, a tenséo

resistente a compressao na direcdo horizontal no plano da parede.

O método TREMURI prop6e uma modelagédo tridimensional do edificio em andlise. Para isso o mé-
todo utiliza um sistema de coordenadas cartesiano global (X, Y, Z), sendo os planos verticais das
paredes identificados pelas coordenadas de um ponto e pelo &ngulo formado com o eixo X (a) como
indicado na Figura 4-20, podendo desta forma as paredes serem modelas com elementos barra
sendo os respetivos nés elementos bidimensionais com trés graus de liberdade definidos para um
sistema de coordenadas locais, ndo tendo graus de liberdade para fora do seu plano, a massa
correspondente (m) sera distribuida para os dois nos tridimensionais mais proximos como indicado
na Figura 4-20. Nos cantos os nés sdo elementos tridimensionais com cinco graus de liberdade
definidos no sistema global de coordenadas conforme indicado na Figura 4-20, a rota¢édo no eixo do
z pode ser desprezada devido a nédo ser considerado flexdo para fora do plano (comportamento
membrana), 0 mesmo é assumido para 0s pavimentos.

o

- Nembo

Lintel

NO rigido

Figura 4-20 Classificagdo dos graus de liberdade globais (3D) e locais 2D [7]
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5 Caso de Estudo e Identificacao Modal

Neste capitulo apresenta-se o edificio em estudo e a identificacdo modal do edificio, para estimar o
médulo de elasticidade das paredes de alvenaria. A estimativa do médulo de elasticidade foi feita

com recurso a um modelo 3D desenvolvido no programa SAP2000

5.1 Caraterizacao do edificio

O edificio situa-se em Belém, Lisboa. Servindo o0 mesmo para fins habitacionais e constituido por 4
andares, desde o rés-do-chéo até ao 3 andar situado nas aguas furtadas. Na Figura 5-1, apresenta-

se a localizacao do edificio em estudo.

Figura 5-1 Mapa da localizagdo do edificio em estudo.

O edifico em estudo tem como ano de construcdo o ano de 1850, sendo considerado como um
edificio de transigéo entre a construcdo Pombalina e Gaioleira (Pombalino tardio), devido a manter
algumas carateristicas dos edificios pombalinos, como: a estrutura de madeira (gaiola pombalina);
simetria; 3 pisos. Nao apresentando no entanto no piso de rés-do-chéo o arco de pedra caracteris-

tico dos edificios pombalinos.

O edificio em estudo é constituido por dois blocos habitacionais, o bloco principal tem uma geometria
retangular em planta com dimensées de 23x13m?2. O bloco habitacional secundario tem uma forma
trapezoidal, sendo construido apenas por um rés-do-chédo, a sua cobertura funciona como terrago
para uso do bloco principal. Como referido o edificio é simétrico sendo as janelas todas alinhadas,
com as seguintes dimensdes: 1,10x1,70 m?; 1,10x1,90 m?; 1,10x2,00m?; correspondente ao rés-do-
chao, 1° piso e 2° piso. O pé direito diverge entre os pisos, sendo para o rés de chao de 2,90m, para
0 1° piso de 3,05m e para o 2°piso de 3,35m. O piso 3 tem uma altura variavel, sendo 2,23m a sua

altura media. Na Figura 5-2 apresenta-se a fachada principal do edificio em estudo.
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Figura 5-2 Fachada principal do edificio em estudo.

Figura 5-3 apresenta-se o edificio em estudo: a) a fachada posterior do edificio em estudo, b) a

cobertura.

Figura 5-3 Edificio em estudo: a)Fachada posterior; b) Cobertura [91]

Na Figura 5-4, apresenta-se a planta do piso 1, sendo a mesma representativa das plantas dos

restantes pisos, encontrando-se no Anexo B
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Figura 5-4 Planta do Piso 1
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Considera-se que o edificio em estudo é de transicéo entre o estilo Pombalino e o estilo Gaioleiro,

apresentando assim algumas carateristicas tipicas de um edificio Pombalino, nomeadamente as
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paredes interiores constituidas por paredes de frontal Figura 5-5 a), e paredes de tabique Figura 5-5
b).

Figura 5-5 Paredes interiores: a) paredes de frontal [2]; b) paredes de tabique [42]

Os pavimentos consideram-se constituidos por vigas de madeira com elementos perpendiculares a
estas designadas como tarugos, Figura 5-6 a). Sobre as vigas de madeira assentam as tabuas de

solho na direcéo perpendicular as vigas de madeira, Figura 5-6 b).

b)
Figura 5-6 Pavimentos: a) vigas de madeira; b) soalho [12]

5.2 Identificagcdo modal

A identificacdo modal de estruturas permite obter com base em ensaios experimentais as principais
carateristicas dinamicas como as frequéncias e os seus respetivos modos de vibracéo. Estes dados
sdo Uteis ao desenvolvimento de modelos numeéricos representativos. O modelo numérico é cali-
brado com base nos resultados experimentais de modo que as frequéncias naturais e os correspon-
dentes modos de vibragdo se aproximem dos valores medidos. A calibragéo é feita ajustando as
propriedades mecénicas do modelo numérico, num processo iterativo [70], permitindo na presente
dissertacao estimar o médulo de elasticidade da alvenaria de pedra ordinaria do edificio antigo em

estudo.

A ldentificacdo Modal pode ser realizada utilizando os seguintes tipo de ensaios: Ensaio de vibracao

forcada, onde é aplicada uma excitacao identificavel e medi¢cdo da sua resposta; Ensaio em regime
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livre, onde é imposta uma deformada inicial, libertando a deformacdo para ser medida a resposta
em regime livre; Ensaio de vibracdo ambiental, s&o medidas as respostas provenientes de excita-
¢Oes induzidas por acdes dindmicas ambientais (vento, trafego ou atividades humanas) [71]. Na
presente dissertacao utiliza-se o ensaio de vibragdo ambiental pela facilidade de aplicagdo quando
comparado com 0s outros ensaios, mais ainda por se tratar de um ensaio ndo destrutivo e bastante

fiavel para avaliar as carateristicas dinamicas de uma estrutura.

Este tipo de ensaio requer normalmente de um grande namero de pontos de medicdo. Como nem
sempre é possivel ter um sensor em cada ponto de medi¢éo durante a mesma medicao, realiza-se
habitualmente uma analise sequencial, tendo um sensor fixo, ou mais, hum determinado ponto du-

rante todo o ensaio sequencial.

A identificacdo modal pode ser feita através do dominio da frequéncia: Método de sele¢éo de picos
(BFD); Método de decomposicdo no dominio da frequéncia (FDD); Método melhorado da decompo-
si¢cdo do dominio da frequéncia (EFDD). Podendo ainda ser utilizados métodos baseados na analise
no dominio do tempo como o método SSI-UPC, (Unweighted Principal Compenents) [71].Os méto-
dos permitem estimar as frequéncias naturais da estrutura e coeficientes de amortecimento associ-

adas a cada modo de vibracéo.

De modo a avaliar a comparacao entre os vetores singulares das frequéncias vizinhas com o vetor
singular correspondente a frequéncia de ressonéncia é utilizado o coeficiente denominado de critério
MAC (Modal Assirance Criterion). O critério MAC mede a correlagdo entre as configuragdes modais
analiticas e/ou experimentais. Sendo definida de seguida a expressao de célculo do coeficiente
MAC:
Mac = — (PT@0 (5.1)
(d; D) (i d1)

onde,
¢ e @ sdo vetores modais a serem comparados.

O coeficiente pode variar entre 0 e 1. Sendo que para valores préximos de 1 (> 0,8) considera-se

existe uma boa correlagéo. Por outro lado valores muito préximos de 0 indicam uma ma correlacéo.
Descricdo do ensaio:

A identificacdo modal do edificio antigo em estudo foi realizada com recurso a aparelhos de moni-
torizacdo, da marca SYSCOM Instrument, sendo o ensaio realizado previamente por elementos do
DEC-FCT-UNL: Professor José Ferreira, Professor Corneliu Cismasiu e pelo Professor Filipe San-

tos.

O equipamento de medi¢éo € composto por: Redbox MR2002-CE:Unidade de aquisi¢édo de dados,
que recebe os dados captados pelo Geofone, gravando-os na sua memoria (Figura 4-2a); Geofone
MS2003 triaxial: Unidade utilizada para captar velocidades em trés dire¢des (x,y,z) (Figura 4-2b);
Antena de GPS: Utilizada para sincronizar a hora registada em cada unidade de armazenamento

de modo a possibilitar a sincronizagéo exata de todos os sinais (Figura 4-2c).
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Figura 5-7 Equipamentos de medicao: a) Redbox MR2002-CE; b) Geofone MS2003 triaxial; c) Antena
GPS [92]

O ensaio experimental consiste em fixar um geofone numa dada posicdo, fazendo variar os restan-
tes posi¢bes dos geofones. Em relacdo ao posicionamento dos geofones este pode ser consultado

no Anexo B.

Quando analisados os sinais provenientes dos sensores verificou-se que alguns apresentavam um
elevado nivel de ruido. Sendo necessario um tratamento dos sinais antes da identificagdo modal. O
tratamento foi realizado em Matlab versdo R2016b [93] e consistiu ha eliminacdo de certas zonas
do sinal Na Figura 5-8 a)um exemplo do sinal sem tratamento e na Figura 5-8 b) sinal com o tratamento

realizado em Matlab
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Figura 5-8 Sinais ensaio de identificacdo modal a) ndo tratado; b) tratado

Ap6s o tratamento dos sinais procedeu-se a identificacdo modal no programa ARTeMIS verséo 5.3
[94],utilizando o método no dominio da frequéncia EFDD. Na Figura 5-5 apresenta-se a decompo-

sicdo em SDV utilizando o método EFFD.
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Figura 5-9 Espectros dos valores singulares da matriz de funcdo de densidade espectral, utilizando o
método EFDD

O programa ARTeMIS , seleciona automaticamente os picos dos espectros dos valores singulares,
obtendo uma frequéncias de 6,429Hz para o 1° modo de vibracéo e de 7,959Hz para o 2° modo de

vibracdo, também listadas na Tabela 5-1.

Tabela 5-1 Frequéncias experimentais

1°modo 2°nodo
Frequéncia (Hz) 6,429 7,959

Na Figura 5-10 e Figura 5-11 apresentam-se as configuracdes modais obtidas com recurso ao me-
todo EFFD. Na Figura 5-10 a) a configuragdo modal para 0 1°modo de vibrag&o caraterizado por
uma translacao no eixo Y, ou seja na menor dire¢do do edificio em estudo, a tonalidade verde re-
presenta a zona o edificio em estudo e a tonalidade vermelha a deformada correspondente a confi-

guragdo modal. Na Figura 5-10 b) apresenta-se a zona do edifico onde se realizaram as medic¢des

-~ T i B

a) b)

Figura 5-10 1° modo de vibrac&o pelo método EFFD: a) vista de topo; b) zona do edifico onde se realizaram

as medicbes

Na Figura 5-11 apresenta-se a configuragdo modal para o 2° modo de vibracéo obtido pelo método
EFFD, sendo caraterizado por um comportamento de tor¢cdo. Na Figura 5-11 b) apresenta-se a zona

do edifico onde se realizaram as medi¢des
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Figura 5-11 2° modo de vibracao pelo método EFFD: a) vista de topo; b) zona do edifico onde se realiza-

ram as medi¢des

5.3 Modelagdo em SAP 2000

Apresenta-se nesta sec¢do o modelo linear do edificio, realizado no programa de calculo SAP2000.
A construcao deste modelo tem em vista a definicdo das propriedades dos materiais em regime
linear, tirando partido da identificacdo modal experimental. Importa referir que as op¢des tomadas
na modelacéo de todos os elementos estruturais foram realizados assumindo as dimensdes pre-
sentes na literatura, quando as mesmas ndo se encontravam disponiveis nas plantas de arquitetura

devido a nao ser realizado nenhum levantamento no local.

5.3.1 Modelacao dos elementos estruturais

As paredes de alvenaria ordinéria foram definidas como elemento “Shell-Thick”, devido a este tipo
de elemento ter em conta a deformagéo por corte, e & elevada espessura da parede de alvenaria
em estudo. As espessuras consideradas para as paredes de alvenaria foram de 73 cm para as
fachadas e 70 cm para as empenhas. O médulo de distor¢do G é atribuido automaticamente pelo
programa SAP2000 admitindo um comportamento isotropico. O modulo de elasticidade estimado
através de calibracdo do modelo numérico e o coeficiente de poisson v de 0.24 [14].

As paredes de frontal tém funcéo resistente sendo as mesmas consideradas no modelo. As suas
localizacdes foram admitidas com base na sua espessura, devido em geral apresentarem uma es-
pessura superior as paredes de tabique, sem funcao estrutural, e serem continuas em altura [12].
Na Figura 5-12,apresenta-se um esquema da localizagdo das paredes de frontal, assinaladas a

vermelho.
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Figura 5-12 Esquema de localizacéo das paredes de frontal, assinaladas a vermelho.

Na Figura 5-13 apresenta-se as dimensdes adotadas para a parede de frontal.

i T i

1,53

1,53

149 149

Figura 5-13 Medidas adotadas para as paredes de frontal.

Na modelacdo das paredes de frontal utilizam-se elementos “frame” no SAP2000 sendo tomadas
as seguintes opcdes de modelacédo 1) libertacdo dos momentos nas extremidades dos elementos
internos constituintes da parede de frontal; 1l) as diagonais tém metade do modulo de elasticidade
por ndo resistirem a esforgos de trac¢éo; 11l) ndo se modela a alvenaria de preenchimento pois a sua
modelacéo a sobrestima rigidez [42] [44].Admitiu-se uma massa volimica 6.72 ton/m® tendo em
consideracdo a massa volumica da alvenaria de preenchimento, e um moédulo de elasticidade de
12GPa [44] [43]. As dimensdes dos elementos internos sdo definidas na Tabela 5-2 [95].

Tabela 5-2 Dimensdes dos Elementos Internos das Paredes de Frontal.

Elementos Altura (cm) Largura (cm)
Prumos 15 20

Travessas 10 15

Diagonais 10 15

Os pavimentos de madeira foram modelados, tendo em consideracdo que as vigas de madeira
estao dispostas segundo a menor direcéo. O pavimento de madeira € em geral constituido por vigas
de madeira, por um sistema de travamento das mesmas designados por tarugos e por tabuas de
soalho.[12]. Na modelacdo numérica dos elementos de madeira apenas se modelam as vidas e os
tarugos, desprezando a pequena rigidez fornecida pelo soalho. As vigas de madeira sdo modeladas
utilizando elementos “Frame”, com as dimens@es de 0,08x0,16 m [96] O seu espacamento esta em
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geral num intervalo de 40 a 60 cm [12], admitindo-se assim um espacamento de 50 cm. Em relagéo
aos tarugos optou-se pela modelacdo de 3 tarugos com igual afastamento, sendo as dimensdes de
0.1x0.1 m [95].Na ligacdo dos elementos “Frame” que representam as vigas de madeira a “Shell-
Thick” que representa a parede de alvenaria, utilizaram-se “Body Constraint” que igualam tanto em
deslocamento como em rotacdo dois ou mais pontos, em elementos “Frame” que ndo coincidiam
com a malha de elementos fintos, admitindo rotacdes livres no elemento “Frame”. Na sua modela-
¢ao, optou-se por ndo atribuir massa aos elementos constituintes dos pavimentos de modo a evitar
modos locais de vibragdo, sendo a mesma distribuida diretamente sobre os elementos resistentes,
paredes de frontal e de alvenaria de pedra ordinaria [44].

As escadas devido a serem estruturalmente pouco relevantes, ndo foram consideradas no modelo.
Em relacdo a cobertura considera-se que se encontra simplesmente apoiada em todo o contorno

considerando apenas 0 peso que a mesma vai introduzir nas fachadas e empenhas.

5.3.2 Atribuicdo da massa aos elementos estruturais.

No caso dos pavimentos admite-se uma massa voltmica distribuida por 1m? a atuar ao nivel dos
pisos. Em relagéo as paredes de tabique admite-se igualmente uma massa distribuida por 1m? Na
Tabela 5-3, apresenta-se as distribuicbes de massas a atuar nos pisos [44].

Tabela 5-3 Massas consideradas ao nivel dos pisos

Elemento Peso distribuido (ton/m2)
Piso Corrente 0,07
Piso Sétao 0,064
Tabique 0,02

A atribuic@o das massas definidas no modelo numérico, sera realizada assumindo que a mesma se
distribui para as paredes de frontal e fachadas do edificio. Define-se uma area de influéncia para as
paredes de frontal e das fachadas, determinando assim a massa a ser distribuida e dividindo a
mesma pelo nimero de pontos que definem cada elemento estrutural.

Tabela 5-4 Massa aplicada nas fachadas e nas paredes de frontal.

Elemento Estrutural Area Influencia (m?) N° Pontos Massa (ton)

Fachada da Frente 45,35 40 0,10

Fachada Posterior 38,33 40 0,087
Frontal-1 88 40 0,199
Frontal-2 95,11 40 0,216

As massas consideradas para a cobertura sdo definidas na Tabela 5-5.

Tabela 5-5 Massas consideradas para a cobertura,[44]

Elemento Massa distribuida (ton/m?2)
Suporte de Telhas 0,056
Asnas 0,031
Telhas 0,046
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As massas sdo concentradas nos pontos que definem a malha de elementos finitos das fachadas e
das empenas, sendo definida a sua distribuicdo na Tabela 5-6.

Tabela 5-6 Massa aplicada devido & ag&o da cobertura.

Contorno (m) N° Pontos Massa concentrada (ton)
Fachada da Frente 23,1 53 1,96
Fachada Posterior 23,1 53 1,96
Empena Esquerda 13,82 17 6,10
Empena Direita 13,82 17 6,10

5.3.3 Modelo numérico SAP2000

Apresenta-se de seguida 0 modelo numérico realizado no programa SAP2000 do edificio em estudo.
Na Figura 5-14 apresenta-se a planta do piso 0, que carateriza os algcados e cortes apresentados

do modelo numérico.

>
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Figura 5-14 Caraterizagdo dos algcados e cortes apresentados sobre o modelo numérico.

Na Figura 5-15 apresenta-se uma vista geral em 3D do edificio em estudo.

Figura 5-15 Vista 3D do edificio em estudo no SAP2000
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Na Figura 5-16 apresenta-se a um vista 3D da estrutura interna de madeira do edificio em estudo.

Figura 5-16 Vista 3D da estrutura de madeira do edificio em estudo em SAP2000

Na Figura 5-17 apresenta-se a fachada principal do edificio em estudo no SAP2000, corte A-A.

Figura 5-17 Fachada principal do edificio em estudo no SAP2000, corte A-A

Na Figura 5-18 a) apresenta-se o algado 1-1do edificio em estudo, Figura 5-18 b) a estrutura do

pavimento de madeira.

a) b)
Figura 5-18 Edificio em estudo no SAP2000: a) corte 1-1; b) planta do piso 0

Na Figura 5-19 apresenta-se os cortes do edificio em estudo, representando assim a gaiola pomba-

lina, a) corte B-B, b) corte 4-4
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a) b)
Figura 5-19 Cortes do edificio em estudo no SAP2000: a) B-B; b) 2-2

5.3.4 Calibracdo do modelo numérico.

Com base nas frequéncias estimadas na identificagdo modal, procedeu-se a calibragdo do modelo
numérico, para assim ser possivel estimar o médulo de elasticidade e o peso volumico da alvenaria
de pedra ordinaria com base nos valores obtidos da literatura apresentados na Tabela 5-7.

Tabela 5-7 Valores de referéncia do médulo de elasticidade e peso volimico de alvenaria de pedra or-
dinaria de Lisboa.

Referéncia E (GPa) y (KN/m83)
Pinho [14] 0,3 -
Bento [47] 0,6 -
Bento [8] 1 22
Meireles [43] 1,230 20
OPCM [27] 0,690 a 1,050 19

Apresenta-se de seguida a Tabela 5-8 se testam varias hipéteses para calibragdo do modelo numé-
rico. Numa primeira fase a variacéo das frequéncias do 1° e 2 modo de vibracdo sao obtidas em
funcé@o do mddulo de elasticidade e numa segunda fase varia-se em simultdneo o peso volumico e
0 modulo de elasticidade, de forma a calibrar o modelo numérico em SAP2000.

Tabela 5-8 Calibracdo do modelo numérico em SAP2000

Hipétese Alvenaria de Pedra Frequéncia (Hz)
E (GPa) y (KN/m83) 1 Modo 2 Modo
1 0,300 19 3,74 4,02
2 0,600 19 4,98 5,53
3 0,800 19 5,59 6,27
4 1 19 6,10 6,85
5 1,150 19 6,44 7,23
6 1,210 20 6,45 7,23
7 1,270 21 6,46 7,23
8 1,150 20 6,32 7,1
9 1,150 21 6,22 6,97
10 1,210 19 6,56 7,36
11 1,210 21 6,34 7,10
12 1,270 19 6,68 7,48
13 1,270 20 6,57 7,35
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A hipotese escolhida para representar o médulo de elasticidade e o peso volimico da alvenaria de
pedra ordindria foi a hipotese 5, devido a ser a que melhor se aproxima das frequéncias obtidas
experimentalmente. Em relacéo as configura¢cdes modais obtidas no modelo SAP2000 quando com-
paradas as obtidas experimentalmente sdo idénticas como é possivel visualizar na Figura 5-20,
onde se compara 0 1 modo de vibragdo, sendo possivel visualizar uma translacéo na menor direcédo
do edificio em estudo, idéntico ao obtido experimentalmente.

Frequéncia: 6,44 Hz Frequéncia: 6,43 Hz
a) b)
Figura 5-20 1° modo de vibragdo obtido para o0 modelo numérico realizado no SAP2000

No caso do 2° modo de vibracdo a mesma comparacao é realizada na Figura 5-21, onde é possivel
visualizar um modo de tor¢ao do edificio em estudo modelado em SAP2000 idéntico ao obtido ex-
perimentalmente.

Frequéncia: 7,23 Hz Frequéncia: 7,96 Hz
a) b)
Figura 5-21 2° modo de vibragdo obtido para o0 modelo numérico realizado no SAP2000.
O presente capitulo teve como principal objetivo a identificacdo modal da estrutura através de um
ensaio de vibragdo ambiental de modo a estimar o mddulo de elasticidade e peso volumico da pa-
rede de alvenaria ordinaria. Realizou-se uma analise simplificada, baseando-se apenas na compa-
racdo das frequéncias obtidas entre o modelo experimental e numérico. Numa abordagem mais

rigorosa deveria ser utilizada a matriz MAC entre os resultados experimentais e numéricos, de modo
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a comparar também as respetivas configuracdes modais. Outros aspetos relevantes seréo o tipo de
ligacdes das paredes interiores e dos pavimentos que podem néo ser prefeitos, a contribuicdo das
paredes de tabique e o efeito do edificio adjacente. Para uma analise mais complexa sugere-se a

leitura das seguintes referéncias [97] [92].

Os sinais obtidos durante a campanha experimental do ensaio de vibragdo ambiental apresentaram
em geral ruido, sendo os mesmos tratados posteriormente em MATLAB, sendo esta uma possivel
causa pelo qual ndo se obtém uma boa estimativa do segundo modo de vibragéo do edificio em
estudo.

Realiza-se uma modelacdo 3D no SAP2000, definindo as dimensdes da estrutura interna de ma-
deira com base na literatura devido a ndo ser realizado um levantamento no local. O modelo numé-
rico idealizado é calibrado de forma a estimar o seu modulo de elasticidade e peso volumico de
modo que a primeira e a segunda frequéncia sejam as mais préximas possiveis, sendo realizada
ainda uma comparacgéo entre as configuracdes modais que revelam uma configuracdo idéntica.

Considera-se que a estimava do modulo de elasticidade e do peso volimico como validas.
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6 Analise Estatica Nao Linear

Neste capitulo realizam-se analises estaticas ndo lineares utilizando o método SAM e o método
Tremuri. O método SAM é aqui aplicado com o programa de calculo SAP2000, através de uma
analise simplificada com uma modelagédo 2D, mas que é amplamente utlizada por diversos autores
[85], [8]. O método Tremuri € aplicado com o programa 3Muri, correspondendo a uma anélise 3D

da estrutura o edificio, por isso teoricamente mais complexa.

Procura-se neste Capitulo fazer uso de um programa de ampla utilizagdo no contexto do calculo de
estruturas em Portugal (SAP2000) no célculo do desempenho sismico de estruturas antigas consi-
derando o seu comportamento ndo-linear. Apesar do programa ndo estar particularmente vocacio-
nado para este tipo de analises, comprova-se a possibilidade de utilizacdo deste programa neste
ambito, e salientam-se os principais aspetos da modelacao a ter em conta. Em paralelo, utilizou-se
também o programa 3Muri que foi especificamente desenvolvido para este tipo de analises, o que
simplifica bastante o processo de modelacdo. No entanto, existem aspetos da modelacéo, como por
exemplo o modelo constitutivo referente ao comportamento mecéanico dos lintéis, que séo fixos pelo

programa, diminuindo a liberdade de escolha.

6.1 Caracterizacdo da alvenaria e da acéo sismica

As propriedades mecanicas assumidas para a modelagdo numérica encontram-se na Tabela 6-1,
sendo 0 mddulo de elasticidade e o peso volumico foram definidos na Secc¢éo 5.3.4 e os restantes

parametros na Secgédo 2.2.1.

Tabela 6-1 Paramentos Alvenaria de Pedra Ordinéria

E G Y Cdeslizamento ft fd
(Mpa) (Mpa) (kN/m3) (kPa) (kPa) (MPa)
1.150 463 19 65 24 2,5

A acdo sismica definida para analise da resposta néo linear do edificio sera determinada com base
no EC8, onde séo definidas dois tipos de ac¢des sismicas (tipo 1 e tipo 2), sendo a aceleragdo ma-
xima de referéncia de 1,5 m/s? para a acao tipo 1 e de 1,7 m/s? para a agéo tipo 2. O terreno consi-
derado foi do tipo A e a classe de importancia tipo Il. Os detalhes da determinagéo da respetiva

acao sismica ndo serdo abordados na presente dissertacao.
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6.2 Aplicacdo do método SAM.

O método Sam é aplicado com o programa de calculo SAP2000, seguindo o procedimento descrito
em detalhe no Anexo A, referente & aplicagdo do método a um caso de estudo bem documentado
na literatura [6], Este exercicio teve como objetivo validar o procedimento antes da aplicacdo ao

caso de estudo do presente trabalho.

A aplicagdo do Método SAM com o programa SAP2000 pode ser dividida em trés partes: ) definicao
do portico equivalente; II) modelacéo das rétulas plastica; Ill) anélise estética nado linear.

l) Definicéo do Pértico Equivalente:

A definicdo do pértico equivalente ja foi abordada anteriormente na seccéo 4.2 e sendo a mesma
definida em maior detalhe no Anexo A. Na Figura 6-1 apresentam-se as medidas que definem a

fachada principal do edificio em estudo.
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Figura 6-1 Medidas da Fachada Principal

Na Figura 6-2 apresenta-se o pértico equivalente definido no programa de desenho assistido Auto

Cad [98] que define a fachada principal.

PAR2 PB2 AC2 PD2 PE2 PR2 PG2 PH2
|
PAt PB1 AC1 PD1 PE1 PHI PGt PR
e e S I .......................... -
e [ S q ....................................... =
|
| :
PAA0 PB‘BO PGco PODO PD¢0 PAO PB PQ0 Pl PEQ PF PT PH
: S — S — S (S
' I

Figura 6-2 Pértico Equivalente da Fachada Principal.

Os parametros geométricos que definem o pértico equivalente podem ser consultados no Anexo B.
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I) Modelacéo das Rotulas Plasticas:

No programa de calculo de SAP2000 o comportamento nao linear dos materiais pode ser definido
através de rétulas plasticas (Hinges). Este tipo de elemento permite analises estaticas néo lineares
e analises dinamicas nao lineares. Pretendendo-se que através da introducdo destes elementos a
simulagdo dos mecanismos de rotura por corte e flexdo. As rotulas plasticas podem ser definidas
através de uma relacdo de forca-deslocamento para simular 0 comportamento ao corte, ou com
uma relacdo momento-rotacdo para comportamento de flexdo. Na Figura 6-3, apresenta-se o com-
portamento tipo de uma rétula plastica definida no SAP2000.

A-Origem do referencial;

B-Cedéncia, a partir do qual se iniciam as deforma-

¢Oes da rétula.

C-Carga ultima para andlise pushover.

Momento/Forca

D-Tenséo residual para analise pushover.

Rotac&o/Deslocamento E-Colapso;

Figura 6-3 Curva Momento--Rotacéo, For¢a-Deslocamento, para definicdo do comportamento das rétu-
las; Adaptado, [99].

Na curva de resposta o comportamento inicial € do tipo elastico, definido pelo ramo A-B, as defor-
macdes em regime elastico ocorrem na barra, pois a rétula sé admite deformacfes plasticas com
inicio no ponto B.O ponto C define o momento/for¢a maxima associadas a rétula plastica, sendo o
ponto D o momento/forca residual que permite o0 aumento de deformacao até atingir-se o colapso
total [99] Para além dos parametros definidos anteriormente, existem ainda pardmetros que nao tém
influéncia estrutural, sendo apenas informativos do nivel de dano ocorrido: 10 (Immediate Oc-
cupancy), deformagdo de cedéncia, a partir da qual a rotula comeca a ter deformagdes; LS (Life
Safety), a deformacdo ndo deve ser superior a ¥ da deformacdo ultima; CP (Collapse Preven-

tion),deformagéo dltima da rétula plastica.

Os nembos tém um comportamento elastico plastico como referido na Secc¢ao 4.2, o comportamento
das rétulas plasticas sao definidas na Figura 6-4 a) por uma relacdo de momento-rotacéo, (M-6) que
simula uma rutura por flexao e por uma relagéo de forga-deslocamento, (V-8) que simula uma rutura
por corte). No caso dos lintéis tem um comportamento fragil ou ddctil, o comportamento das rotulas
plasticas sdo definidas na Figura 6-4 b), por uma curva de for¢ca-deslocamento, (V-0) que traduz a

rutura por corte, sendo o valor de a de 0.2 para o comportamento fragil e 1 para o ductil.
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Figura 6-4 Curvas momento de rotacéo ou forga-deslocamento, a) comportamento das rétulas plasticas

dos nembos; b) comportamento das rotulas plasticas dos lintéis,[85].

O posicionamento das rétulas plasticas nas nos nembos deve ter em conta a respetiva distribuicéo
de esforgos, de forma a obter-se uma modelagdo correta. Admite-se que o nembo € encastrado em
ambas as extremidades como é representado na Figura 6-5 a), originando uma distribuicéo do es-
forco transverso constante ao longo do nembo como é representado na Figura 6-5 b). A distribuicdo
de momentos é apresentada na Figura 6-5 d), sendo assim as rétulas M-8, devem localizar nas
extremidades das colunas. Emrelagéo as rétulas V-6, estas podem estar situadas em qualquer zona
do nembo devido ao esforgo travesso ser constante, definindo-se assim o centro do nembo para
colacdo das mesmas [84] [88] [8] [85]. Na Figura 6-5 d) apresenta-se o macro elemento idealizado

para caraterizar o nembo, com o respetivo posicionamento das rotulas plasticas.

LN M \' 7P e ] M éonz
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M-8
— /_: — Rotula Plastica
L — V-5
Rotula Plastica
| M-8
TR AV
R Zona
~— 7 7777 777 Rigida
a) b) c) d)

Figura 6-5 Macro elemento dos nembos: a) modelo estrutural idealizado; b) esfogo travesso; ¢) mo-

mentos; d) posicionamento das rétulas; Adaptado [84]

No caso dos lintéis estes sao igualmente considerados como encastrados nas suas extremidades,
conforme é apresentado na Figura 6-6 a), originado uma distribuicdo de esfor¢o transverso conforme
ilustrado na Figura 6-6 b), o posicionamento das rétulas plasticas nos lintéis situam-se ao centro
dos lintéis. Na Figura 6-6 c) apresenta-se o macro elemento idealizado para os lintéis com o posici-
onamento das rétulas plasticas.
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Figura 6-6 Macro elemento dos lintéis: a) modelo estrutural idealizado; b) esfoco travesso; c¢) posiciona-

mento das rétulas; Adaptado [84]
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Na Figura 6-7 apresenta-se o modelo do poértico equivalente em SAP2000 com as rétulas plasticas

definidas.

DFFOM 1 (LDDEE), LCCODOM1(LCCDD) LBBCCOM

PFFOMIM-PEED

f

APFF

V-PEED) P!
'

PFFO1(M-PEED) [PODIM1(M-PDC

Figura 6-7 Portico Equivalente com Rotulas Plasticas, SAP2000

Importa referir que os esforgos resistentes e as deformacdes de cedéncia e Ultimas que definem o
comportamento das rétulas plésticas foram definidos na Seccéo 4.2, sendo os respetivos calculos

apresentados no Anexo B.

6.2.1 Analise estatica nao linear

No SAP2000 os esfor¢os resistentes que definem as rotulas plasticas ndo sdo atualizados em fun-
¢ao do esfor¢co normal. Esta condicionante pode ter alguma relevancia, devido ao facto que durante
uma analise estatica ndo linear ocorre uma variacao do esforgo normal dos nembos devido a apli-
cacao de forcas laterais. Para ter em conta este fendmeno séo realizadas dois tipos de andlises S1
e S2.A analise S1 consiste em utilizar esfor¢cos axiais de servi¢o, no caso da analise S2 é utilizado
uma distribuicdo de esforcos axiais correspondente a formagéo da primeira rétula plastica. Ambos
os resultados obtidos pelas andlises serao comparados. Importa ainda referir que esta solucao foi

inicialmente proposta por Plastecier [85] e aplicada posteriormente por Pereira [88].

Na Figura 6-8, apresenta-se as curvas de capacidade tendo em consideragdo que os lintéis tém um
comportamento dictil. Sendo a andlise estatica ndo linear realizada na em ambas os sentidos. Po-
dendo-se concluir que ndo existe uma diferenca significativa nas curvas de capacidades obtidas em
relacédo ao sentido da aplicacéo das forgcas. Em relacdo a das distribuicdo de for¢as a mais condici-

onante é a distribuicdo modal pois a sua forca de corte basal é inferior a distribuicdo uniforme.
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Figura 6-8 Curva de Capacidade para analise S1, como modelagé&o ductil dos lintéis.

Na Figura 6-9 apresentam-se os resultados obtidos para as curvas de capacidade da andlise
S1,considerando os lintéis com comportamento fragil. Considera-se apenas o sentido positivo na
direcdo do x. Pela observagdo da Figura 6-9, pode-se concluir novamente que a distribuicdo de
forcas mais condicionante sera a modal, sendo ainda visivel uma redugéo da forca de corte basal e
do deslocamento ultimo em relacdo a modelagéo de lintéis através de comportamento ddctil.
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S1 Fragil Modal +X S1 Fragil Uniforme X+

Figura 6-9 Curva de capacidade para analise S1, com modelacédo dos lintéis como frageis.

Na Figura 6-10, apresenta-se uma comparacédo para a andlise S1 das curvas de capacidade obtidas
através da modelacao dos lintéis com comportamento ductil e com comportamento fragil. Para o
caso da modelagdo com lintéis ducteis obtém-se uma forga maxima de 756 kN e um deslocando
maximo 15,1mm, para o caso da modelacdo com lintéis com comportamento fragil obtém-se uma
forca maxima de 638 kN e um deslocamento maximo de 11,7cm.A andlise através de lintéis frageis
€ a mais condicionante pois obtém-se um menor forgca maxima e menor deslocamento maximo em
relacdo ao comportamento ductil dos lintéis.
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Figura 6-10 Comparagéo das curvas de capacidade para analise S1, com modelacéo de lintéis ducteis
e com lintéis frageis.

As diferencas entre estes dois tipos de modelacéo também séo visiveis em relacéo aos mecanismos
de colapso, no caso da modelacéo de lintéis dlcteis apresenta-se na Figura 6-11, o mecanismo de

colapso, sendo visivel um mecanismo de corte ao nivel do primeiro piso.
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Figura 6-11 Mecanismo de colapso, com modelacao dos lintéis com comportamento ddctil.

No caso da modelacéo dos lintéis com comportamento fragil, o mecanismo € aprestando na Figura
6-12, onde é visivel que ndo ocorre rutura de nenhum elemento estrutural. Apresentando danos por
flexdo e de corte. A rutura dos elementos estruturais ocorre para um deslocamento que corresponde
a uma forga de corte basal que ¢é inferior a 80% da for¢a de corte basal Ultima, sendo indicado pelo
EC8 que para esses niveis de deslocamento j& ocorreu o colapso estrutural. Importa ainda referir
gue os danos de flexao observados estdo de acordo quando se opta pela modelacéo de lintéis que
tenham um comportamento fragil [6].
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Figura 6-12 Mecanismo de colapso, com modelagao dos lintéis com comportamento fragil.

Em relacdo aos resultados obtidos utilizado a andlise S2, estes ndo serdo discutidos por serem
idénticos aos obtidos pelo método de analise S1 como é ilustrado na Figura 6-13, onde se apresen-
tam as curvas de capacidade de ambas as andlise S1 e S2. De facto estudos ja realizados demos-
travam que os resultados para ambas as analises seriam idénticos [85] [88]. O facto da analise S2
com lintéis frageis ter menor deslocamento Ultimo em relagdo a andlise S1 deve-se ao facto da
analise S2 ser interrompida antes de ser explorado a totalidade da sua capacidade de deformacédo
devido a um erro de convergéncia no SAP2000.
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Figura 6-13 Comparacéo das curvas de capacidade das analises S1 e S2.

A escolha da modelacao dos lintéis com comportamento fragil ou ductil € dificil de avaliar, devido
ao reduzido nimero de estudos realizados. O método SAM deixa ao critério do utilizador a escolha
do tipo de comportamento. O comportamento do lintel depende do nivel axial que vai estar sujeito,
sendo apenas relevante no caso de os lintéis serem reforcados por um cabo de aco (Tie-Road).
Outro factor que influencia o tipo de comportamento do lintel é a sua esbelteza, pois lintéis com uma
relacdo de altura comprimento reduzida tendem a ter um comportamento fragil, mas auséncia de
um critério de que defina previamente a esbelteza de um lintel dificulta a sua definicdo como sendo

esbelto ou nao.
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6.2.2 Avaliacdo do desempenho sismico

A avaliagdo do desempenho sismico na presente dissertagdo sera feita através do método N2 apre-
sentado na secc¢ao 3.1.1, sendo a transformacéo de um sistema de NGDL num sistema de 1GDL e
a sua respetiva bilinearizacéo, realizada no EXCEL. A avaliacdo sera realizada em ambos 0s mo-
delos numéricos em que se modela o comportamento fragil e ddctil dos lintéis. Importa ainda referir
que a norma ltaliana OPCM 3431 define que para o caso de edificios existentes deve-se realizar
uma reducao de 65% da acéo sismica elastica definida no EC8 [8].

Avaliacdo do desempenho sismico, para lintéis com comportamento ductil:

Na Figura 6-14, apresenta-se a bilinearizacéo da curva de capacidade da analise S1 Modal X+, que
foi definida como sendo a mais condicionante.
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Figura 6-14 Bilinearizacdo da curva de capacidade de 1GDL

O coeficiente e de transformacao I' ,que transforma um sistema de NGDL num sistema de 1GDL é
de 1,28, podendo entdo aplicar a equacao (3.3) para obter a curva de capacidade de 1GDL Em
relagdo a curva de bilinearizagéo tem como foca de cedéncia F;, o valor de 590 kN e o seu deslo-
camento d;,.3,9 mm. O periodo do sistema de 1GDL é de 0,164s sendo considerado como um
periodo curto. Aplicando a equacéo (3.8),0btém-se um deslocamento alvo d; de 9,5 cm. Para o caso
da reducéo de 65% da acado sismica os procedimentos de célculo sdo idénticos. Na Tabela 6-2,
apresenta-se os objetivos d; obtidos para um sistema de 1GDL e para NGDL.

Tabela 6-2 Deslocamentos objetivos.

Deslocamento alvo d; (mm) d¢ (mm)
Acéo sismica 9,48 12,16
65% Acéo sismica 4,04 5,17

A seguranca para ambas a situacdes com e sem reducdo da agdo sismica, pois o deslocamento
maximo € de 15,1 mm. Na Figura 6-15, apresenta-se os danos ocorridos na fachada para um des-

locamento de 12,16 cm, onde é possivel visualizar o dano esperado na fachada para a agéo sismica.
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Figura 6-15 Danos ma fachada para um deslocamento no topo de 1,216 cm.
Avaliacdo do desempenho sismico, para lintéis com comportamento Fragil:

A avaliacao do desempenho sismico seguiu os mesmos procedimentos ja anteriormente referidos.

Na Figura 6-16 apresenta-se a bilinearizacdo da curva de capacidade de 1GDL.
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Figura 6-16 Bilinearizacéo da curva de capacidade de 1GDL.

Em relacéo aos deslocamentos alvos obtidos, estes encontram-se na Tabela 6-3.

Tabela 6-3 Deslocamentos objetivos

Deslocamento alvo d; (mm) d¢ (mm)
Acéo sismica 10 12,8
65% Acdo sismica 475 6,08

Neste caso de modelagdo dos lintéis com comportamento fragil a seguranga nédo é verificada para
a consideracdo da acdo sismica na sua totalidade, ma se considerar apenas 65% nesse caso a
seguranca ja € verificada. O que leva a concluir uma vez mais que apesar dos lintéis serem consi-
derados elementos secundarios num edificio de avelaria, este afetam desempenho sismico do edi-
fico podendo originar resultados conservativos ou sobreavaliar o desempenho sismico do edificio

caso ndo seja realizada uma correta modelacdo do seu comportamento.
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6.3 Aplicacdo do método 3Muri.

Em relagéo ao Método Tremuri, utiliza-se o programa de calculo 3Muri versdo comercial 10.0, sendo
gue neste caso € realizada a modelacéo tridimensional do edificio em estudo. A apresentacéo do

modelo numérico segue os algados indicados na Figura 6-17.

Figura 6-17 Algados indicados na planta do edificio do caso de estudo para representar o modelo nu-
meérico desenvolvido no 3Muri.

Na Figura 6-18 apresenta-se uma vista geral do modelo numérico, com a defini¢do do portico equi-
valente, em que a verdes séo representados os lintéis, a laranja os nembos e a azul as zonas rigi-
das. Na mesma imagem € ainda possivel visualizar as paredes de frontal modeladas com recurso

ao macro elemento que carateriza 0 comportamento da alvenaria.

Figura 6-18 Vista Geral Modelo 3Muri
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Na Figura 6-19, apresenta-se a fachada principal do edificio em estudo correspondente ao algado
B-B.

Figura 6-19 Portico equivalente me 3Muri da fachada principal do edificio em estudo, alcado B-B

Na Figura 6-20, apresenta-se a fachada posterior do edificio em estudo correspondente ao algcado
A-A.

N70

N78

Figura 6-20 Portico equivalente me 3Muri da fachada posterior do edificio em estudo, algado A-A.

Na Figura 6-21, apresenta-se a empenhas do edificio em estudo, sendo que na Figura 6-21 a)

corresponde ao al¢ado 1-1 e Figura 6-21 na b) corresponde ao algado 2-2.

N8 N3G N30 N12

a) b)
Figura 6-21 Portico equivalente me 3Muri das empenhas do edificio em estudo: a)algado 1-1; b) alcado
2-2.
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Realizou-se ainda um modelo numérico em que ndo foram modeladas as paredes de frontal, apre-

sentado na Figura 6-22, uma vista geral correspondente a esse modelo.

Figura 6-22 Vista geral do modelo em 3Muri sem paredes de frontal.

6.3.1 Modelagao das paredes de frontal.

No programa de célculo 3Muri, como referido na seccéo 4.3. a modelagdo dos materiais € realizada
através de macro elementos mas na versao utilizada na presente disserta¢do ndo existe um macro
elemento capaz de caraterizar 0 comportamento das paredes de frontal. Este tipo de macro ele-
mento apenas esta disponivel numa verséao cientifica do 3Muri [43]. A solugéo proposta sera a mo-
delacdo das paredes de frontal através dos macros elementos definidos para caraterizar o compor-
tamento da alvenaria. No entanto o 3Muri ndo permite a modelacéo de paredes isoladas pelo que
foi necessério optar por um procedimento idéntico ao que foi utilizado na tese de Renda [100] em
que se modela uma “caixa” com elementos de alvenaria, sendo colocado no topo um piso rigido. Na
Figura 6-23 apresenta-se a “caixa” formada por parede de elementos de alvenaria que ira servir de

modelo para calibrar as propriedades mecéanicas do elemento de alvenaria.

Figura 6-23 Modelo "Caixa" 3Muri.

A “caixa” foi modelada com diferentes dimensfes, com as seguintes configuracdes: 2x2, com
2.56x2.48x0.15 (comprimento, altura e espessura), 3x2 com 2,56x3,72x0,15; 3x4 com 5,12x3,72. A

curva de capacidade aproximada é representativa de uma das paredes da “caixa”, paralela a dire¢ao
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da andlise. As curvas de capacidade obtidas foram aproximadas as obtidas para as mesmas confi-
guragOes relativas as paredes de frontal por Meireles [43]. Para se obter uma boa aproximacao
utilizou-se os seguintes critérios: 1) obter uma rigidez inicial aproximada; forca plastica préxima dos
valores médios entre a forca de pico; Il) for¢a Ultima da curva de capacidade da parede de frontal;
aproximar o deslocamento ultimo. Na Figura 6-24, apresenta-se a comparacao entre o macro ele-
mento de alvenaria 2x2 que simula o comportamento de uma parede de frontal, com um macro
elemento desenvolvido por Meireles [43]. Apesar de ndo ser uma aproximacao perfeita considera-
se que a mesma é aceitavel, para as limitagdes em que foram desenvolvidas.

60
50
40
30

20

Forca Lateral (kN)

10

0 2 4 6 8 10
Deslocamento no Topo (cm)
Marco elemento alvenaria 2x2 Marco elemento frontal 2x2

Figura 6-24 a comparacgédo entre o macro elemento de alvenaria 2x2 que simula o comportamento de

uma parede de frontal, com um macro elemento desenvolvido por Meireles.

Na Figura 6-24, apresenta-se as curvas de capacidade obtidas para diferentes configuragbes de
paredes de frontal.
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Figura 6-25 Curvas de capacidade para diferentes configuracdes das paredes de frontal.

6.3.2 Curvas de capacidade.

A andlise estatica nao linear realizada no 3Muri admite as mesmas distribui¢Ges de forcas referidas
anteriormente (modal e uniforme), a andlise seré realizada na dire¢éo x e y e variando o sentido da
distribuicdo das forcas laterias, sendo a curva de capacidade obtida referente ao edificio em estudo
admitindo apenas mecanismos do plano. Em relagdo a escolha do n6 de controlo foi definido na
fachada principal para casos do carregamento na dire¢ao x, no caso dos carregamentos na direcéo
y 0 n6 de controlo definido foi na empena do edificio de estudo. Esta escolha deve-se ao facto de

82



se optar por escolher a parede de alvenaria que em funcéo da direcdo das forcas de andlise apa-
renta ser a mais condicionante [101]. Em ambas as situa¢des 0 n6 de controlo situa-se no topo do
edificio. O valor de deslocamento obtido é a média de todos os pontos do Ultimo piso, devido ao
piso ser considerado flexivel, originando diferencas de deslocamentos entre os pontos localizados
no topo do edificio [102].Na Figura 6-26, apresentam-se as curvas de capacidade obtidas para as
distribuic6es uniformes e modais.
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Figura 6-26 curvas de capacidade obtidas para as distribuicdes uniformes e modais, fazendo variar a
direc&o e sentido do carregamento.

Como é possivel observar na Figura 6-26, a analise modal na dire¢do x no sentido positivo é a mais
condicionante. Importa ainda referir que o edificio em estudo tem uma maior rigidez na direcao v,
ou seja para carregamentos com direcdo paralela as empenas do edifico, 0 que seria de esperar
devido as empenas apresentarem uma menor quantidade de aberturas (janelas, portas) o que re-
sulta numa maior rigidez. [101] [43].

Na Figura 6-27, apresenta-se as curvas de capacidade do edificio em estudo, da fachada frontal,
posteriores e das paredes de frontal.
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Figura 6-27 Curvas de capacidade da fachada principal, fachada posterior, frontal B-B esq, frontal B-B
dirt, frontal C-C.
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Como ja foi referido anteriormente na secc¢do 2.3.2, a contribuicdo das paredes de frontal para a
forca de corte basal é reduzida, sendo comprovado novamente na presente dissertagdo em que a
forca de corte basal das paredes de frontal corresponde a 17% da forca de corte basal do edificio

em estudo.

S&o apresentados de seguida os mecanismos de colapso das fachadas e empenas. Para a sua
correta interpretacéo apresenta-se na Figura 6-28 o esquema de cores utilizado pelo 3Muri para

caraterizacdo do dano.

C [] L] O

Sem dano Dano por corte Rutura por corte Dano por flexao
Rutura por flexdo Rutura por compresséo Rutura por tragéo Rutura na fase elastica

Figura 6-28 Esquema de cores para caracterizar danos no 3Muri.

Na Figura 6-29, apresenta-se 0 mecanismo de colapso da fachada principal. E possivel visualizar
gue maior parte dos lintéis colapsam por flexao, devido ao baixo nivel axial que os mesmos vao
estar sujeitos. Como referido na seccéo 4.3, 0 mecanismo de rutura de flexdo dos lintéis origina um
valor resistente ultimo conservativo pelo que deve-se interpretar estes resultados com alguma re-
serva. Em relagdo aos nembos é visivel que a maior parte deles tem dano por flexdo mas nao
atingem a rutura, sendo que apenas dois tém danos por corte, existindo apenas um caso ocorre a

rutura.

Figura 6-29 Danos na fachada principal.

Na Figura 6-30 apresenta o0 mecanismo de colapso da fachada posterior sendo idéntico a da fachada

principal.
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Figura 6-30 Danos na fachada posterior.

Na Figura 6-31, apresenta-se 0s danos nas empenas, na Figura 6-31 a) da empena 1-1 e na Figura
6-31 b) na empena 2-2.

N4 NB2

a) b)
Figura 6-31 Danos nas empenas: a) empena 1-1; b) empena 2-2.

As empenas sofrem dano devido aos mecanismos para fora do plano estarem impedidos, originando
que a forga associada a esse tipo de mecanismo seja transmitida as paredes de fachada aumen-
tando assim as forcas aplicadas nestas.

Foi realizada ainda uma analise estética néo linear sem a modelacao das paredes de frontal como
referido anteriormente. Dessa analise conclui-se que a direcdo e sentido mais condicionante sao

iguais ao do edificio quando modelado com paredes de frontal, ou seja a andlise modal +X.
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Na Figura 6-32 sdo apresentadas as curvas de capacidade do edificio modelado com as paredes
de frontal e sem as mesmas.
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Figura 6-32 Comparagéo das curvas de capacidade de edificio de estudo com e sem modelacao das
paredes de frontal.

Pode-se concluir que a parede de frontal contribui para um aumento da rigidez do edificio, forca de
corte basal Ultima (sendo essa contribuicdo reduzida) e para um aumento ligeiro do deslocamento
maximo do edificio. Na Figura 6-33, apresenta-se uma grafico ilustrativo da contribuicdo em percen-
tagem de cada elemento estrutural do edificio para a for¢a de corte basal com ou sem a modelagéo
das paredes de frontal.
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Figura 6-33 Contribui¢do das fachadas para a forca de corte basal.

A modelagdo sem paredes de frontal € mais conservativa pois a for¢ca de corte basal é maior no

caso em que a parede de frontal ndo é modelada, como referido na secg¢éo 2.3.2.

A avaliacdo sismica do edificio é realizada da mesma forma como foi no caso da avaliacdo da
fachada principal pelo método SAM aplicado ao SAP2000, ou seja aplicando o método N2. No caso
do 3Muri o programa automaticamente realiza os calculos necessarios para a determinacao do des-
locamento objetivo.
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Na Figura 6-34apresenta a bilinearizacdo da curva de capacidade do edificio em estudo para um
sistema de 1GDL
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Figura 6-34 Curva de capacidade bilinear do edificio em estudo para um sistema de 1GDL.

Os parametros que definem a curva de capacidade bilinear sdo: I' = 1,29; F; = 761kN; d; =

1,34 c¢m; d;, = 4,69 cm. Em relacdo aos deslocamentos objetivos, estes sdo apresentados para a
consideracéo da acéo sismica na sua totalidade e para 65%, na Tabela 6-4.

Tabela 6-4 Deslocamentos objetivos.

Deslocamento alvo d; (cm) d¢ (cm)
Acéo sismica 6,52 8,41
65% Acéo sismica 4,25 5,48

Como o deslocamento maximo do edificio para a analise considerada (modal +X), é de 6,03cm, a
seguranca nao € verificada para a consideracéo da acao sismica na sua totalidade mas para o caso
de se considerar apenas 65% da acao sismica entdo a seguranca é verificada.

6.4 Discussao de resultados

No presente capitulo realizaram-se analises estaticas nao lineares de modo a avaliar-se o desem-
penho sismico do edificio em estudo com recurso ao método N2 proposto no EC8. Utilizaram-se
dois métodos de modelacéo, o método SAM com o SAP2000 e o método Tremuri com o 3Muri. No
caso do método SAM apenas se modelou a fachada principal do edificio em estudo. No 3Muri rea-

liza-se a modelacao tridimensional do edificio em estudo.

Os resultados obtidos pelo método SAM garantem a seguranca sismica considerando a agdo sis-
mica regulamentar na sua totalidade da fachada principal, quando se considera que os lintéis tém
um comportamento ddctil. No caso de ser admitido um comportamento fragil a seguran¢a sismica
sé é obtida para a consideracao de 65% da ag&o sismica.
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No caso do método Tremuri, a seguranca sismica s6 é obtida considerando 65% da acao sismica,
no entanto deve-se ter em conta que a grande maioria dos lintéis atingem a rutura através do me-
canismo de flexdo originando valores Ultimos de resisténcia conservativos. Em relacdo as paredes
de frontal comprova-se que a sua hdo modelag&o neste tipo de edificios € uma opgéo conservativa

para mecanismos no plano.

No caso do desempenho sismico para a consideracao dos lintéis comportamento fragil utilizando o
método SAM obtém-se apenas a verificacdo da seguranca para 65% da acéo sismica assim como
no método 3Muri.No caso da modelacéo com a consideragéo dos lintéis com comportamento ductil

(SAP2000) verifica para a totalidade da agéo sismica.

As curvas de capacidade resistentes obtidas para a fachada principal do edificio antigo em estudo
pelo método SAM e Tremuri sdo comparadas na Figura 6-35. Como se pode observar, as curvas
de capacidade resistente diferem em termos de resisténcia Ultima e deslocamento Ultimo. O método
3Muri apresenta maior ductilidade, menor resisténcia Ultima e menor rigidez inicial em relacéo ao
modelo SAM aplicado ao SAP 2000. Estas diferencas devem-se principalmente ao facto de ser
realizada uma andlise 2D da fachada principal no caso do método SAM e uma modelacdo 3D no
caso do método 3Muri. Outro factor que contribui para as diferencas entre as duas opg¢des de mo-
delacao, refere-se ao tipo de mecanismos considerados para os lintéis. No caso do método 3Muri
considera-se que 0os mesmos irdo colapsar devido a flexao, originando esforgos resistentes muito
reduzidos e como consequéncia uma resisténcia Ultima menor em relacdo ao método SAM que

considera 0 mecanismo por corte nos lintéis.
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Figura 6-35 Comparagéo das curvas de capacidade resistente
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7 Analise Dinamica Nao Linear

Neste capitulo efetua-se uma analise dinAmica ndo-linear incremental da parede de fachada do
edificio, com vista ao célculo da respetiva curva de fragilidade, utilizando o método SAM com o
SAP2000 No caso do Tremuri ndo serd utilizado devido ao programa 3Muri realizar analises dina-

micas ndo lineares apenas na sua versao cientifica.

A realizagdo de analises dinamicas néo lineares tem como objetivo a determinagéo da curva de
fragilidade da fachada do edificio em estudo. A determinacdo de curvas de fragilidade pode ser
obtida através de analises estaticas nao lineares aplicado o método HAZUS [54], que permite inclu-
sive ter em consideracéo da incerteza relativamente as incertezas dos materiais [103] ou através de
andlises dinamicas néo lineares, tendo esta a vantagem de considerar a incerteza sismica permi-
tindo assim determinar a probabilidade de um determinado estado de dano em funcdo de uma in-

tensidade sismica [103].

Novamente pretende-se também neste Capitulo demonstrar a capacidade de realizacdo de analises
avancadas de resposta sismica de edificios antigos, utilizando um programa de céalculo de estruturas
generalista (SAP2000).

7.1 Modelagcdo numeérica

No SAP2000 a analise dinamica nao linear pode ser realizada definido rétulas plasticas na estrutura,
e através da integracdo direta, ou alternativamente utilizando elementos de ligacdo, permitindo a
substituicdo de métodos de integracéo direta por um método desenvolvido por Wilson [104], desig-
nado como Fast Nonlinear Analysis (FNA). Este método permite uma reducao no tempo de analise
em relacdo a utilizacdo de métodos de integracdo direta [105], sendo esta a op¢ao escolhida para
a modelacao numérica. Realiza-se de seguida uma descri¢cao genérica do método FNA, seguida de

uma descricao do elemento de ligacéo e por fim as op¢fes tomadas para o modelo numeérico.
Fast Nonlinear Analysis (FNA)

O FNA utiliza a sobreposi¢do modal para a determinacdo da solucéo, sendo recomendado a utiliza-

¢do dos vetores Ritz, devido aos mesmos reduzirem o tamanho do sistema de equag¢des néo linea-

res a serem resolvidas [99] [105]. A equacgédo de equilibrio dindmico é definida na equacéo (7.1),
Mii(t) + C.u(t) + K.u(t) = R(t) (7.1)

Onde M, C e K , sdo respetivamente a matriz de massa, amortecimento e rigidez, em que o tamanho

das respetivas matrizes é igual numero de graus de liberdade do sistema em que a matriz de rigidez

K, ndo tem em consideragdo a rigidez correspondente aos elementos néo lineares. Em relagdo ao
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vetores dependentes do tempo ¢, ii(t), 1u(t), u(t) e R(t) séo respetivamente o vetor de aceleracéo,

velocidade, deslocamento e vetor das forgcas externas.

No caso do modelo numérico ser instavel sem os elementos néo lineares, deve ser adicionada uma
rigidez elastica efetiva K,. Adicionado entdo a forga efetiva K,u(t) em ambos os lados da equacéo
din&mica (7.1), a mesma pode ser rescrita como apresentada na equagao (7.2).
Mii(t) + C.u(t) + (K + K, ). u(t) = R(t) + K,u(t) (7.2)
A matriz de rigidez é igual a K + K, = K, e o vetor de fogas externas R(t) — R(t)y, + K.u(t) = R(t),
a equacao de equilibro dindmico pode ser rescrita novamente , sendo apresentada na equacao (7.3)
Mii(t) + C.u(t) + (K).u(t) = R(t) (7.3)
Caso seja arbitrada uma boa estimativa da rigidez efetiva, a convergéncia do modelo numérico seréa

obtida mais rapidamente.
Elemento de Ligagdao:

O elemento de ligagdo pode ser definido de duas formas: quando liga um ponto da estrutura ao
exterior (fundacéo) é do tipo de suporte (one joint link), no caso de unir dois nés distintos € do tipo
ligacao (two joint link). Cada elemento de ligacéo é composto por seis molas, uma por cada grau de
liberdade, conforme representado na Figura 7-1, sendo apenas apresentadas trés deformacgdes
possiveis no plano 1-2 (1 corresponde a direcéo do eixo da barra), deformacéo axial, corte e rotagéo,
sendo estas deformacgBes as mais relevantes para a presente dissertacéo devido a ser realizada
uma modelagdo 2D. As restantes deformacgdes possiveis pertencem ao plano 1-3 que néo sao ilus-

tradas na Figura 7-1, sendo as mesmas deformac@es devido ao corte, flexao e tor¢édo [99].

Ponto j

W

W @

Axial Corte Flexdo

24— v
Ponto i ou

Fundacéo

Figura 7-1 Elemento Link, Adaptado [99].
O comportamento das molas referidas anteriormente, podem ser definidas como: graus de liberdade
livres; comportamento linear ou n&o linear; ligacéo rigida. A definicdo do tipo de comportamento das
molas vai depender do objetivo da andlise. No caso do elemento de ligagéo ser do tipo two joint link,
as deformagbes do mesmo séo definidas na equacéo (7.4).

Axial: d; = ulj —uli (7.4)
Corte: d,, = u2j —u2i —dj2r3j — (L — dj2)r3i
Felxdo: d,, = r3j —r3i
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Na Figura 7-2, apresenta-se um desenho esquemético que exemplifica a equacéo (7.4).

L 3 - ®

uyj

- [ ]
® J_” 7i N ®
Axial Corte Flexao
a) b) c)

Figura 7-2 Deformacdes internas nos elementos de liga¢do: a) deformacéo axial; b) deformacéo por
corte; c) deformagéo por flexdo; Adaptado [104]

No caso da deformacéo por corte observa-se que a mesma pode ocorrer por deslocamento trans-
versal ou por rotacdo, sendo a deformacéo por rotacdo dependente da disténcia dj2 que na presente

dissertacao € nula, originado que as deformac¢des corte ocorram apenas devido a translacao.

Varios tipos de comportamento podem ser admitidos para a definicdo dos graus de liberdade dos
elementos de ligagcdo como referido anteriormente. Descrevem de forma genérica os dois tipos de
comportamento utilizados na presente dissertacdo: “Multi-Linear Elastic Property” e o “Multi-Linear
Plastic Property”, ambos os modelos caraterizam o comportamento nao linear dos graus de liber-
dade do elemento de ligacao, esse comportamento é definido através de uma relacgéo forga-deslo-
camento, em que a grande diferenca entre os dois modelos reside no facto de o primeiro modelo o
seu comportamento histérico ndo permitir a dissipacdo de energia, ou seja o elemento realiza o
carregamento e descarrega sempre pela mesma curva, ja no segundo caso existe dissipagdo de
energia. Para a simular o comportamento histerético existem trés tipos de modelos que podem ser
adotados no SAP 2000: Cinemético; Takeda; e Pivot. O modelo escolhido para a definicdo do com-
portamento histérico escolhido foi o de Pivot, desenvolvido por Dowell, Seible e Wilson, em 1998,
sendo inicialmente desenvolvido para caraterizar o comportamento néo linear de elementos de be-
tdo armado de pontes solicitadas aos sismos [88], sendo adaptado na presente dissertacdo ao com-
portamento histerético de paredes de alvenaria. A curva de histerese de Pivot depende dos paré-

metros a4, a5, B, € B,, apresentado na Figura 7-3

o Fy, — “» 3e
Q‘ 2 2 Q1 C
B —
‘l P
Fy, + A /-' /,'
BiFy, L+ PP, ., o
D XV . %
= 4 PC PP
+2 - -
A
/ PP £5"""1 B,Fy,
ptd T Y.
457 A
f B’
CcC Q Py P g | = Q:

Figura 7-3 Curva de histerese de Pivot, [104].

91



Modelo numérico:

Os elementos de ligagédo sédo modelados como referido anteriormente. Na Figura 7-4, apresenta-se

a relacdo forca/momento-deslocamento/rotacdo, admitindo para os elementos de ligacéo.

—

VM

Vu/Mu

0
Vu/Mu I—

oueu 0

Bu/ Bu S

Figura 7-4 Relacdo forca/momento-deslocamento/rotagéo, que definem os elementos de ligacao.

No caso do comportamento ao corte foi utilizado o modelo de “Multi-Linear Plastic Property”, utili-
zando a histerese de Pivot, sendo a definicdo dos seus respetivos parametros foi realizada através
da calibracdo da curva de histerese no estudo de Pasticer [85] e apresentados na Tabela 7-1.

Tabela 7-1 Propriedades dos elementos de ligacao.

a; = 0,4‘5 a, = 0,45 ﬁl = 0,45 ﬁz = 0,45

A validade destes parametros foi confirmada realizando uma calibra¢@o tendo como referéncia os
resultados obtidos por Vasconcelos [36]. Na Figura 7-5 a) apresenta-se a curva de histerese obtida

por Vasconcelos j& apresentada na seccéo 2.2.3.1. Na Figura 7-5 b) apresenta-se a curva de histe-

rese obtida no SAP 2000, em que se considera que existe uma aproximacao satisfatéria.

Forga (kN)

100

75

50 |-

25

o

26|

-50

75}

-100

-60

-40 -20 (o] 20

Deslocamento (mm)

a)

40

60

Forca (kN)

100
75
50
25

0

-25

-50

-75

-100

-60

-40 -20 0 20

Deslocamento (mm)

b)

40 60

Figura 7-5 Curvas de hiterese corte: a) obtida por Vasconcelos; b) obtida no SAP 2000

No caso do comportamento a flexdo é utilizado o “Multi-Linear Elastic Property. Na Figura 7-6 a)

apresenta-se a curva de histerese obtida por Vasconcelos e na Figura 7-6 b) apresenta-se a curva

de histerese obtida no SAP 2000, considerando-se que existe uma aproximacao satisfatoria.
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Figura 7-6 Curvas de hiterese flexdo: a) obtida por Vasconcelos; b) obtida no SAP 2000



Na Figura 7-7, apresenta-se uma comparacao entre o0 comportamento histérico entre um ensaio
experimental de uma parede de alvenaria obtido por Magenes (Figura 7-7 a)) e o comportamento
histérico obtido por um modelo realizado em SAP 2000 (Figura 7-7 b)), mantendo as mesmas con-

dicdes de carregamento, observa-se uma aproximacgao satisfatoria.
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Figura 7-7 Curvas de hiterese edificio: a) obtida por Magenes; b) obtida no SAP 2000

O Anexo A2 apresenta em detalhe a respetiva validacdo do comportamento dos elementos de liga-
¢do através da modelacao dos seus respetivos comportamentos de forma isolada ao corte e flexao
e depois uma fachada de pequeno porte, procede-se para a modelacdo da fachada principal do
edificio do caso de estudo. A sua modelagédo foi realizada com 0s mesmos pressupostos apresen-
tados anteriormente para o caso de modelacéo utilizando rétulas plasticas na seccdo 0 Na Figura
7-8 apresenta-se a modelacdo do pértico equivalente com recurso aos elementos de ligacdo em
SAP2000

Figura 7-8 Portico equivalente com modelacéao dos elementos de ligacao.
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7.2 Andlise dindamica nao linear incremental.

A andlise dinAmica néo linear incremental consiste em realizar uma série de analises dindmicas néao
lineares, com o objetivo de construir, curvas de fragilidade referentes a fachada principal do edificio
em estudo. Para tal € necessario definir um conjunto de amostras em que se variam as propriedades
mecanicas da alvenaria bem como a definicdo da acéo sismica. De seguida apresenta-se os proce-
dimentos para a definicdo das amostras a serem utilizadas nas analises dindmicas néo lineares bem
como a definicdo da acéo sismica.

As variagbes das propriedades mecénicas da alvenaria de pedra tém em conta os seguintes para-
metros: E (modulo de elasticidade); f; (resisténcia & compressao); f;, (resisténcia ao corte diago-
nal); c (resisténcia ao corte por deslizamento), sendo os respetivos intervalos definidos na Tabela
7-2, e discutidos nos subcapitulos 2.2.1 € 5.3.4

Tabela 7-2 Limites das propriedades mecéanicas da alvenaria de pedra.

E (MPa) fa (MPa) fru (KPa) c (KPa)
Max 1230 3 74 32
Min 600 2 56 24

A distribui¢do das propriedades mecénicas das amostras, foi realizada através de uma distribuicao
normal [57] utilizando os parametros apresentados na Tabela 7-3

Tabela 7-3 Pardmetros da fungéo de distribuicdo normal.

E (MPa) fa (MPa) fru (KPa) ¢ (KPa)
Média 915 2.5 65 28
Desvio Padréo 157.5 0.25 4.5 2

A determina¢&o do nimero de amostras a serem consideradas na andlise dindmica incremental, foi
determinado com base na Figura 7-9, em que se avalia o desvio padrdao em relagdo ao aumento do
espaco amostral. Na Figura 7-9: a) apresenta-se o desvio padrao do médulo de elasticidade; b) o
desvio padrao da resisténcia ao corte; c) o desvio padréo da resisténcia a compresséo; d) o erro
relativo do desvio padrdo. Sendo possivel verificar que para um nimero de amostras a partir de
100, ja é possivel obter um espago amostral confiavel. Admite-se entdo um niimero de 100 amostras

a serem consideradas na analise dinamica nao linear incremental.
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Figura 7-9 Andlise do nimero de amostras: a) modulo de elasticidade; b)resisténcia ao corte; c) resis-
téncia a compresséo; d) erro do desvio padréo.

Na Figura 7-10, apresenta-se as distribuicdes das 100 amostras geradas através de uma funcédo de
distribuicdo normal tendo em conta os parametros definidos na Tabela 7-3. Na Figura 7-10: a) apre-
senta-se a distribuicdo do médulo de elasticidade; b) a resisténcia a compresséo; c) a resisténcia

ao corte diagonal; d) a resisténcia ao corte por deslizamento.

B
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MNamero de Amostras

Médulo de elagicidace (MPa) Resisténcia Compresséo (KPa)

a) b)

e mS ¥ g% M6 8

5 ] L3 L3

Mumero de Amostras
—
Nimero de Amostras

¥ . - o

o

Resisténda Cotte diagonal (KP &) Resisténcia Corte deslizam ento (KP &)

c) d)
Figura 7-10 Distribuicdo das propriedades mecéanicas da alvenaria de pedra: a) médulo de elasticidade;
b) resisténcia a compressao; c) resisténcia ao corte diagonal; d) resisténcia ao corte por deslizamento.
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A consideracao da incerteza associada a acédo sismica foi tida em conta na andlise dinAmica incre-
mental, através de acelerogramas gerados artificialmente em MATLAB. Os acelerogramas sao ge-
rados artificialmente com base no Anexo Nacional do EC8, sendo definidos dois tipos de sismos,
tipo 1 e tipo 2. Na Figura 7-11 a), apresenta-se um exemplo de um acelerograma de um sismo tipo
1 e na Figura 7-11 b) o mesmo acelerograma definido para um PGA de 9.8m/s?
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Figura 7-11 Exemplo de acelelogragra tipo 1: a) sismo gerado; b) itensidade sismica definida em PGA.

Na Figura 7-12 a) apresenta-se 0 espectro de resposta para uma agdo sismica regulamentar do tipo
1 a vermelho, a azul representa-se a média dos espectros de respostas obtidos dos acelerogramas
gerados artificialmente, sendo essa média superior ao espectro de resposta regulamentar reduzido
a 90% como é sugerido pelo EC8, representado a verde, a cinzento claro apresenta-se os 50 es-
pectros de resposta associados aos respetivos acelerogramas. Na Figura 7-12 b) é apresentado de

forma analoga ao apresentado para o sismo do tipo 1 os espectros de respostas mas neste caso
para o sismo tipo 2.
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Figura 7-12 Espectros de respostas: a) sismo tipo 1; b) sismo tipo 2
Os niveis de PGA definidos foram os seguintes: 0,05g; 0,1g; 0,14g; 0,18g; 0,2g; 0,22g; 0,26g; 0.3g.
Os mesmos sao definidos por forma a ser possivel caraterizar a resposta da estrutura face as acao
do sismo desde da sua fase elastica até a sua fase plastica. Aplicacdo dos diferentes niveis de PGA
€ aplicada multiplicado o nivel de PGA a um sismo do tipo apresentado na Figura 7-11 b). Para
niveis superiores de PGA o modelo numérico revelou problemas de convergéncia pelo que nao foi

possivel explorar ao maximo a néo linearidade da estrutura.
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Figura 7-13 Curvas de capacidades dinamicas.

Na Figura 7-14, apresenta-se a curva de capacidade dinamica média das 100 amostras analisadas,
apresentando-se ainda na mesma Figura as for¢cas de corte basal e 0s seus respetivos desloca-
mentos para os diferentes niveis de PGA.
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Figura 7-14 Curva de Capacidade dinamica média.

A curva de capacidade média é obtida através das andlises numéricas das 100 amostras anterior-
mente apresentadas, sendo as mesmas analisadas para 8 niveis de PGA também j& apresentados
anteriormente, o que resulta no total de 800 analises numéricas, bastando no final calcular a média

dos resultados obtidos para os diferentes niveis de PGA.

Em geral pode-se concluir que as andlises dindmicas néo lineares ndo atingiram o deslocamento
ultimo na mesma ordem de grandeza das analises estaticas nao lineares, devido as andlises dina-
micas nao lineares apresentarem com facilidade erros de convergéncia a medida que se aumenta
a intensidade sismica, devidos a dois fatores: 1) rigidez efetiva dos elementos de ligacao Il) definicdo
do passo-tempo do sismo. No caso de uma rigidez efetiva deve-se realizar uma boa estimativa
através de um processo interativo e no passo-tempo devem-se utilizar sub passos. Uma boa com-
binacdo desses fatores sao fundamentais para se obter a convergéncia a medida que se aumenta
a intensidade sismica. Na presente dissertacdo ndo se realizaram andlises para um PGA superior

a 0,3G devido a erros de convergéncia e ao tempo necessario das analises numéricas.
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A influéncia das incertezas na analise dindmica incremental € mais relevante para niveis superiores
de PGA. Como exemplo tem-se 0 aumento do desvio padrdo do deslocamento maximo com o au-
mento da intensidade sismica e na Figura 7-15 a) o aumento do desvio padrédo da forca de corte

com o aumento da intensidade sismica.
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Figura 7-15 Influencia das incertezas: a) deslocamento maximo; b) correspondente forca de corte basal
Avalia-se a influéncia do médulo de elasticidade na definicdo dos estados limite de dano através da
Figura 7-16, sendo possivel observar que com o0 aumento da rigidez da estrutura existe um decrés-
cimo do deslocamento ultimo originado uma maior probabilidade de dano DS4 na estrutura. Outra
concluséo é a reduzida influéncia do modulo de elasticidade para niveis DS1 e DS2.
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Figura 7-16 Influencia do mddulo de elasticidade nas analises dinamicas néo lineares.

7.3 Curva de fragilidade.

A construgdo das curvas de fragilidade ira se basear na definicdo dos estados limites de dano da
fachada principal. Os estados limite de dano foram definidos para cada uma das 100 amostras,
através da bilinearizacdo das suas respetivas curvas de capacidade dinamicas. Na Figura 7-17,

apresenta-se a distribuicdo dos estados limite de dano referentes as 100 amostras.
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Figura 7-17 Estados limites de dano para as diferentes amostras.

Por observacgédo da Figura 7-17, é possivel concluir gue & medida que aintensidade sismica aumenta
a dispersao de resultados também aumenta, sendo o estado limite de dano ds4 onde a maior dis-
perséo ocorre. A dispersdo deve-se aos diferentes mecanismos de colapso que podem ocorrer. No
caso dos deslocamentos mais elevados obtém-se tipicamente um mecanismo de corte dos lintéis e
no caso dos deslocamentos mais reduzidos obtém-se um mecanismo de corte dos lintéis em con-
junto com os nembos. Com base nos estados limites de dano das 100 amostras apresentados na
Figura 7-17 é possivel definir um estado limite de dano médio representativo das 100 amostras,
sendo 0 mesmo apresentado na Tabela 7-4.
Tabela 7-4 Estados limites de dano médio
DS1 DS2 DS3

3,37 (mm) 4,82 (mm) 5,94 (mm) 9,32(mm)

Aplicando os estados limite de dano definidos na Tabela 7-4 as curvas de capacidade dindmica re-
ferentes as 100 amostras € possivel determinar a probabilidade de ocorréncia de um determinado
nivel dano para um determino nivel de PGA. Na Tabela 7-5 apresenta-se a probabilidade de ocor-
réncia de um determinado estado limite dano em funcéo do nivel de PGA.

Tabela 7-5 Probablidade de ocorrencia de cada estado limite de dano.

PGA DS1 DS2 DS3 ﬁ
0,05G 0 0 0 0
0,1G 0,09 0,01 0 0
0,14G 0,72 0,06 0,01 0
0,18G 0,96 0,5 0,11 0
0,22G 1 0,89 0,47 0
0,26G 1 0,99 0,88 0,12
0,28G 1 1 0,97 0,26
0,3G 1 1 1 0,5
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A equacao que define as curvas de fragilidade foi apresentada no Capitulo 3 correspondente a
equacdo (3.12), sendo a mesma adaptada para que no eixo das abissicas corresponda a intensi-
dade sismica medida em PGA, passando a mesma a ser definida pela seguinte equacéo:

Plds/S,] = & |- in[—2Aa 7o)
57501 = 0 g (et )

PGA,: valor da intensidade sismica.
PGA,4 45 valor mediano da intensidade sismica.

Utilizando os resultados apresentados na Tabela 7-5 € possivel determinar a média e desvio padréo
a utilizar na equacéo que definem cada estado limite de dano.
Tabela 7-6 Média e desvio padréo para cada estado de limite de dano.
DS1 DS2 DS3 _
Média 0,126 g 0,18¢ 0,223 g 0,39
Desvio Padréo 0,258 g 0,197 g 0,154 g 0,113 g

Com base nas médias e desvios padrbes definido para cada estado limite de dano é possivel aplicar
a equacdo (7.6), para construir as curvas de fragilidade associadas a cada estado limite de dano.
Na Figura 7-18 apresenta-se a curva de fragilidade construida referente a fachada principal do edi-

ficio em estudo.
1

0,9
0,8
0,7
0,6
0,5
0,4

0,3

Probabilidade de excedencéncia [P(Ds>ds)]

o0& A & L
0,05 0,1 0,15 0,2 0,25 0,3

PGA [g]
DS1 DS2 DS3 === DS4 dsl ds2 ds3 A ds4

Figura 7-18 Curva de fragilidade

Como base nas curvas de fragilidade obtidas € possivel determinar para cada estado de limite de
dano a respetiva probabilidade de ocorréncia de dano em fungéo da intensidade sismica. Em Por-
tugal é definido pelo EC8 uma intensidade sismica regulamentar de 0,18G para a zona de Lisboa.
Na Figura 7-19 apresenta-se a probabilidade de ocorréncia de dano para uma intensidade sismica
de 0,18G.
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Figura 7-19 Probabilidade de ocorréncia de dano para uma intensidade sismica de 0,18G

No presente capitulo foi realizada uma andlise dinamica incremental com o principal objetivo de
construir curvas de fragilidade, para determinagcéo da vulnerabilidade sismica da fachada principal
do edificio em estudo. Para a realizacdo das mesmas foram definidas 100 amostras, com a intensi-
dade sismica escalada em 8 niveis de PGA (0.05g; 0.1g; 0.14g; 0.18g; 0.22g; 0.26; 0.28g; 0.39),
nao sendo realizadas analises para um PGA superior a 0,3G devido a erros de convergéncia e ao
tempo necessario das andlises numeéricas, nao sendo assim explorado na sua totalidade a capaci-
dade de deformacao da fachada em analise. S&o consideradas ainda para a definicdo das amostras
incertezas associadas as propriedades mecénicas da alvenaria de pedra ordinaria e & agédo sismica.
A influéncia destas incertezas torna-se maiores a medida que a intensidade sismica aumenta, reve-

lando ter uma maior influencia na fase de resposta néo linear da estrutura.

Analisando a curva de fragilidade obtida, conclui-se que para o nivel de PGA regulamentar de 0.18G,
o0 estado de dano DS4 (dano severo/colapso) tem uma a probabilidade de excedéncia praticamente
nula (2,8x10°%). Em relacéo a probabilidade de n&o ocorrer qualquer tipo de dano é de 0,0836, sendo
esta bastante reduzida. Os estados de dano com maior probabilidade de ocorréncia sera o estado
de dano DS1 e DS2, o que revela que a fachada tem um comportamento aceitavel, mas devera ser
tido em conta um reforgo estrutural da mesma de modo a que seja reduzido os estados de dano

DS3 e DS2, para uma reducéo de custos na reparacgdo da fachada apos a ocorréncia de um sismo.
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8 Conclusodes e desenvolvimentos futuros.

8.1 Conclusdes

Neste trabalho procurou-se dar resposta as dificuldades recorrentes da modelacéo de edificios an-
tigos. Na presente dissertacdo abordou-se apenas 0s mecanismos no plano, sendo exploradas so-
lugdes de modelagdo que envolvam esse tipo de mecanismo. Devido a heterogeneidade das pare-
des de alvenaria de pedra ordinéria € utilizada uma abordagem de macro modelacdo com elementos
barra, estando esta opcdo devidamente validada por diversos estudos ja realizados e referenciados
ao longo da presente dissertacdo, sendo esta abordagem mais simplificada e de menor consumo
de tempo em relacdo a outras op¢des de modelacdo mais detalhadas. A definicdo das propriedades
mecéanicas das paredes de alvenaria de pedra é em geral uma tarefa complicada devido a grande
variedade de paredes de alvenaria e ao facto de n&o existirem valores padrdo que definam as suas
propriedades mecanicas como no caso do betdo. Sao apresentados ao longo da dissertacéo diver-
sos estudos baseados em ensaios experimentais realizados em laboratério onde se pretende esti-
mar as propriedades mecéanicas das paredes de alvenaria de pedra que permitem realizar uma mo-
delacé@o mais rigorosa. No entanto existe a possibilidade de alguns ensaios serem realizados in-situ
com a vantagem de se estimar as propriedades mecéanicas diretamente da alvenaria em estudo e
assim obter modela¢des numeéricas mais precisas. Na presente dissertacdo optou-se por um ensaio
nao destrutivo que passa pela identificacdo modal do edificio em estudo para posterior calibracdo
de um modelo numérico de um edificio em estudo para assim estimar o modulo de elasticidade e

peso volumico.

Foram utilizados dois tipos de programas de calculo, o SAP2000, programa que modela qualquer
tipo de estrutura, sendo amplamente conhecido e utilizado, e o programa 3Muri, desenvolvido es-
pecificamente para edificios de alvenaria. Claramente o 3Muri apresenta algumas vantagens em
relacdo ao SAP2000, pois permite a avaliacéo global do edificio e possibilita uma modelacdo mais
rapida pois ndo é necessario definir as rétulas plasticas individualmente como no caso do SAP2000.
No caso das analises dinamicas néo lineares a vantagem do SAP2000 é a sua versao comercial
permitir a realizacdo das mesmas, com recurso a elementos de ligacdo e ao método FNA que ira
acelerar bastante a analise. No 3Muri estas analises s6 estédo disponiveis numa versdo cientifica,

sendo as mesmas possivelmente mais demoradas.

Analises estaticas nédo lineares foram realizadas na presente dissertacéo para avaliar o desempe-
nho sismico do edificio em estudo, recorrendo a dois métodos distintos de modelacéo: I) modelagao

em 2D apenas da fachada principal do edificio em estudo utilizado o método SAM; Il) modelagéo
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3D, recorrendo ao método Tremuri. No caso do método SAM, analisam-se dois tipos de comporta-
mentos para os lintéis, ductil e fragil. A definicdo do tipo de comportamento dos lintéis nao reforga-
dos, depende da sua esbhelteza (relacdo altura-comprimento). Na auséncia de um limite de esbelteza
previamente definido torna-se complicada a definicdo do tipo de comportamento. Assumir um com-
portamento fragil sera a opgdo mais conservativa e na maior parte dos casos a mais realista devido
aos lintéis ndo reforcados assumirem este tipo de comportamento. Por outro lado, a abordagem
utilizando o método Tremuri, permite uma analise global do comportamento sismico do edificio. A
sua modelacéo foi realizada com e sem a modelagéo das paredes interiores resistentes (paredes
de frontal), concluindo-se que a néo consideracdo das paredes de frontal € uma abordagem con-
servativa. Em relacéo as op¢des de modelacdo, o0 método Tremuri prevé que os lintéis ndo reforga-
dos tenham como principal mecanismo de colapso a flexao, originado que maior parte dos lintéis

tenham resisténcia muito reduzida sendo excessivamente conservativa.

A consideracao da totalidade da intensidade sismica ou apenas uma parte da mesma é alvo de
discussao da comunidade cientifica. Esta discussédo deve-se ao facto de ser dificil que um edificio
antigo conseguir obter niveis de desempenho sismicos idénticos aos edificios novos, pelo que uma
abordagem utilizando uma reducédo da acao sismica seja a mais defendida, como é sugerido no

regulamento italiano em que sé se considera 65% da a¢éo sismica.

A andlise dindmica incremental foi realizada com o principal objetivo de construir curvas de fragili-
dade, para determinacédo da vulnerabilidade sismica da fachada principal do edificio em estudo. A
analise dinamica incremental é constituida por uma série de analises dindmicas néo lineares em
gue cada analise € representativa de uma intensidade sismica medida em PGA. Para a realizagédo
das mesmas foram definidas 100 amostras, com a intensidade sismica escalada em 8 niveis de
PGA (0.05g; 0.1g; 0.14g; 0.18g; 0.22g; 0.26; 0.28g; 0.3g), sendo assim realizadas 800 anélises
dinamicas néo lineares. Para a definicdo das amostras, sdo consideradas incertezas associadas as
propriedades mecéanicas da alvenaria de pedra ordinaria e a acéo sismica. A influéncia destas in-
certezas torna-se maior a medida que a intensidade sismica aumenta, revelando ter uma maior

influencia na fase de resposta néo linear da estrutura.

Dos dois métodos de andlise sismica abordados nesta dissertacéo, claramente o método N2 des-
crito no EC8 que utiliza andlises estaticas nao lineares, serd o mais indicado para uma situacéo de
projeto de reforgo, devido a sua simplicidade em relagédo a outros métodos mais detalhados. Ja no
caso da andlise dindmica incremental, esta € uma abordagem bastante rigorosa, pois séo avaliadas
incertezas relativamente a acao sismica e as propriedades dos materiais podendo assim estimar
com maior rigor o comportamento do edifico face a uma agéo sismica, mas claramente devido ao
consumo de tempo que leva este tipo de analise sera mais adequada para uma situacéo de inves-

tigacdo e desenvolvimento de regras de projeto.

Como comentdério final transcreve-se o decreto de lei n.°53/2014 artigo 9 “As intervencdes em edifi-
cios existentes ndo podem diminuir as condi¢des de seguranca e de salubridade da edificacdo nem
a seguranca estrutural e sismica do edificio” que vigora até 2021, este decreto de lei tem sido alvo

de muitas criticas por parte da comunidade cientifica portuguesa devido ao facto de por lei ndo ser
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necessario avaliar a seguranca as a¢fes sismicas, originado que maior parte da reabilitacdo atual
seja realizada sem a devida analise da vulnerabilidade sismica o que representa um perigo para a
seguranca dos ocupantes pois pelo que foi exposto na presente dissertacdo e das suas respetivas

referencias este tipo de edificios tém muitas vezes uma reduzida resisténcia as a¢des sismicas.

8.2 Desenvolvimentos futuros.

A para desenvolvimentos futuros quero destacar utilizando o mesmo edificio de estudo as seguintes

propostas:

e Avaliacé@o de vérios sistema de refor¢o sismico e tracar de novas curvas de capacidade e
fragilidade e comparar com os resultados atuais.

e Avaliacdo de mecanismo para fora do plano, através do 3Muri.

e Utilizacdo do 3Muri verséo cientifica, utilizando o macro elemento da parede de frontal e
determinacéo da curva de capacidade resistente, comparando a curva obtida com a curva
da presente dissertacdo em que se modela paredes de frontal utilizando macro elementos
de alvenaria. Realizando ainda uma analise dinAmica incremental para que a assim sejam

construidas as respetivas curvas de fragilidade.

Avaliacdo da vulnerabilidade sismica recorrendo a outros tipos de programas de célculo que utili-
zando o método dos elementos finitos: DIANA; CASt3M; ABAQUS. Utilizando macro-elementos de
area ou solidos, avaliando a possibilidade de modelar os mecanismos no plano e para fora do plano

no mesmo modelo numérico, através de analises estaticas nao lineares e dinamicas néo lineares.

A utilizacdo do método dos elementos discretos para avaliagao estatica ndo linear e dindmica ndo

linear, utilizando o programa de calculo 3DEC.
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Anexo A Validacao Modelo

No presente Anexo A, realiza-se a validacdo do método SAM, através SAP2000.

Anexo Al

Para a sua validacao sdo comparados os resultados obtidos por Magenes e seus colaboradores [6],
com recurso a um cédigo néo linear ANR. A comparacgédo de resultados é realizada em termos de:

curva de capacidade; mecanismos de rutura; distribuicdo interna de forcas; e deformada obtida.

A parede utilizada para a validagao do modelo, fez parte de um edificio ensaiado a escala real na

Universidade de Paiva [106]. Sendo representado na Figura A 1 a), o edificio ensaiado, e na Figura

A 1 b) a parede analisada na presente dissertacéo.
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Figura A 1 Ensaio realizado a escala real: a) edifico b) parede analisada na presente dissertagao.

. Os paramentos mecéanicos adotados para a alvenaria foram os seguintes:
Tabela A 1Parametros mecanicos da alvenaria.

E (MPa) G (MPa) y (kN/m3) v C (MPa) u
1910 360 19 0,26 0,18 0,577

115



A definicdo do pértico equivalente da parede em analise deve seguir o que foi proposto na seccao
4.2. Na Figura A 2 a), apresenta-se a contorno azul o tragado do pértico equivalente, e na Figura A

2 b), apresenta-se aplicacdo das regras propostas por DOLCE para a definicdo das zonas rigidas

dos nembos
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Figura A 2 Definigdo do pértico equivalente: a) poértico equivalente sem definicdo de zonas rigidas; b)

aplicacédo das regras definidas por DOLCE.

A determinag&o do comprimento das zonas rigidas onde os lintéis tém diferentes alturas, é realizada
conforme representada na Figura A 3.
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Figura A 3 Definigdo geométrica para zonas com lintéis com diferentes alturas [107].

Deve-se aplicar as seguintes equacdes [107],
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1 .
a; = max{hif,; hil} = 5 (min{[hf, — A | tan307)

1 .
;= max{h®,,; hit,} — E(min{|hggfup — R |;1tan30")

a Sup t,sup

Identificam-se na Figura A 4 a), as zonas rigidas da parede a vermelho, na Figura A 4 b), identificam-

se a verde as zonas deforméaveis e a vermelho as zonas rigidas, referentes ao portico equivalente

| 0,58 | 0,94 | 1,82 | 0,94 | 0,58 |
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Figura A 4 Definicdo das zonas rigidas: a) no edificio; b) no pértico equivalente.

Definido o pértico equivalente deve-se agora determinar as forcas a aplicar em cada n6 do poértico
equivalente devido ao peso proprio e ao peso proveniente do piso. Considera-se assim que cada
nod tem uma area de influéncia como indicado na Figura A 5 a), admitindo-se que metade da carga
dos nembos referentes ao piso 0 séo encaminhadas diretamente para as fundac¢des. Na Figura A 5

b), apresenta-se a aplicacdo da carga nos nds do pdrtico equivalente em estudo
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Figura A 5 Determinacgédo das cargas a aplicar aos nembos: a) definicdo da area de influéncia; b) exem-
plo de aplicagdo das cargas nos nds do poértico equivalente em estudo.
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Sabendo que a carga em cada piso é aproximadamente 10kN/m? [6], apresenta-se na Tabela A 2, a

distribuicdo das cargas a aplicar nos nds do pdrtico equivalente.

Tabela A 2 Distribuicéo das for¢as a aplicar nos nds do poértico equivalente.

Nembo Carga nos nds (kN)
PAO 56.5
PAl 52.6
PBO 96.5
PB1 90.8
PCO 56.5
PC1 52.6

Antes de se proceder a realizagcdo da andlise estatica néo linear importa referir: 1) o nivel de com-
presséo dos nembos ir4 variar ao longo da analise devido ao efeito das forcas laterais aplicadas no
modelo numérico decorrente da andlise estatica nao linear; tendo como consequéncia a variacao
dos esforcos resistentes ao longo da analise Il) o encastramento dos nembos nao é prefeito sendo
assim a altura de momentos nulos ndo é a meia altura dos mesmos e a mesma néo ira variar com
o decorrer da andlise [6] [85] [88].

Tendo em conta o que se referente no ponto I), realizou-se dois modelos numéricos, S1 em que se
admite para a determinacéo dos esforcos resistentes a distribuicdo de esforgos axial inicial, € um
segundo modelo numérico S2 em que se determinam os esfor¢os resistentes com recurso a distri-

buicéo de forcas axiais no instante antes de ocorrer a plastificacdo da primeira rétula plastica.

Apresenta-se na Tabela A 3 a distribuicdo de esforgos axiais para o caso de analise S1.

Tabela A 3 Distribuicao de esfor¢os axiais para analise S1

Nembo Esforco Axial (kN)
PAO 112,12
PAl 53.79
PBO 181,25
PB1 88,42
PCO 112,12
PC1 53,79

Na Tabela A 4 apresenta-se a distribuicdo de esforgos axiais para 0 caso de analise S2.

Tabela A 4 Distribuicdo dos esforcos axiais para analise S2.

Nembo Esforco Axial (kN)
PAO 59,3
PAl 39,2
PBO 182,22
PB1 87,29
PCO 164,25
PC1 68,9
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Na Tabela A 5, apresenta-se as alturas de momentos nulos dos nembos.

Tabela A 5 Determinag&o da altura de momentos nulos dos nembos.

Nembo Ho (m)
PAO 1,48
PAl 1.06
PBO 1,58
PB1 1,01
PCO 1,48
PC1 1,06

Para a andlise estéatica ndo linear considera-se que a distribui¢éo de for¢as de 1:1 como foi realizado
no estudo realizado por Magenes [6] , que serve de comparacdo ao presente trabalho. Em relagéo
ao ponto de controlo de deslocamento, sera o considerado o ponto situado no topo do nembo PBL1.
Na Figura A 6 a), compara-se as curvas de capacidade obtidas para aas analise S1 e S2 e na Figura

A 6 b) os resultados obtidos para o método SAM e por uma andlises por elementos Shell com MEF.

204 —
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[ 0,005 D010 0.015 0,020 0,025

0 /

Deslocamento no Topo (m)
a) b)
Figura A 6 Curvas de capacidade obtidas: a) analises S1 e- S2; b) métodos, SAM e analises por ele-

mentos Shell com MEF.

Com se pode observar pelas curvas de capacidades obtidas para as analises S1 e S2, é possivel
verificar que a analise S2 é a que mais se aproxima tanto em forga Ultima como em deslocamento
ultimo obtido ao método SAM, sendo assim as comparacdes realizadas de agora em diante serdo

apenas entre a analise S2 e o método SAM.

A forga Ultima e o respetivo deslocamento Ultimo s&o apresentados na Tabela A 6. E possivel obser-
var que em relacéo a forca Ultima a anélise S2 sobrestima o valor obtido pelo método SAM, ja em
relacdo ao deslocamento Ultimo a analise S2 apresenta um valor inferior ao obtido pelo método
SAM. Essas duas diferencas deve-se ao fato de o programa SAP2000, n&o atualizar o valor de forca
Gltima das rotulas a media que que o esforco axial varia nos nembos com o decorrer da analise
estatica nao linear. Estas mesmas conclusfes formam obtidas também nos estudos realizados an-

teriormente [85] [88], em que se SAP2000 para aplicacdo do método SAM.
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Tabela A 6 Comparacgédo de resultados entre método SAM e S2: For¢a Ultima; Deslocamento Ultimo

Analise Forca Ultima Deslocamento Ultimo
Método SAM 160kN 24mm
S2 170kN 17, 7mm

Em relagdo ao mecanismo de colapso, este também ira ser afetado pela ndo atualizacao da forca
Ultima das rétulas plasticas. Mesmo assim obteve-se uma aproximacado satisfatéria do mecanismo
de colapso apresentado. Na Figura A 7 a) apresenta-se o mecanismo de colapso obtido pela analise

S2 e na Figura A 7 b) 0 mecanismo de colapso obtido pelo método SAM.

T T I N

Rutura por Flexdo

__JF__’_‘_“_#_—:_#__ __4;_______; __________ 7 Rutura por Gorte

a) b)

Figura A 7 Mecanismos de rutura: a) analise S2; b) método SAM.
Como foi referido inicialmente a parede em estudo, fez parte de um edificio ensaiado a escala real
[106]. Na Figura A 8, apresenta-se 0 estado final da parede apoés a realizagdo do ensaio clico. Os
nembos laterais e centrais do piso 0, fendilham ambos ao corte, tendo apresentando no caso dos
nembos laterias uma fenda diagonal juntamente e no caso do nembo central uma fenda em forma
de “x” (fendilhagéo diagonal).Em relacédo a analise S2, faz-se notar a rutura do no nembo PAOQ por
corte que néo foi prevista no método SAM. No caso dos lintéis do 1 piso, ambos fendilham por corte,
com o inicio da fendilhagdo a ocorrer para pequenos carregamentos. Na Figura A 8, apresenta-se
a curva de histerese resultante do ensaio cilicio, de notar que a for¢car maxima é de 150kN, sendo o
dirft de 0,43%. Ambas as analises sobrestimam a foca ultima da parede, sendo o método SAM o
gque apresenta uma melhor aproximacao.

Forca de Corte Basal (kN)

Deslocamento no Topo (mm)
a) b)
Figura A 8 Resultados obtidos do ensaio experimental: a) padrao de fendas final; b) curva de histerese.
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Na Tabela A 7, apresenta-se os drift obtidos para ambas as analise, tendo-se obtido um menor dirft

para a analise S2 devido ao fato do seu deslocamento Gltimo ser inferior ao método SAM.

Tabela A 7 Comparagédo de resultados entre método SAM e S2: Drift

Analise Drift
Método SAM 0,43%
S2 0,31%

Em relagédo a distribuicéo das forcas internas finais, nomeadamente a distribuicdo de esforgos axiais

e esforcos transversos. S0 apresentadas a Tabela A 8, referente ao esforco axial final.

Tabela A 8 Comparacao de resultados entre método SAM e S2: Distribuicdo de Esforgos Axiais

Nembo N/NtoTtaL— Método SAM N/NtoTaL— S2
PAO 5% 4%
PBO 42% 45%
PCO 51% 51%

Tabela A 9, referente ao esforco transverso final. Em geral obtém-se uma boa aproximacéo.

Tabela A 9 Comparagéo de resultados entre método SAM e S2: Distribuicdo de Esfor¢os Transversos

Nembo VIV1oTaL— Método SAM V/VtotaL— Método SAM
PAO 6% 13%
PBO 55% 53%
PCO 40% 34%
Anexo A2

A realizacdo de uma andlise dinamica incremental implica que os elementos que constituem a es-
trutura em estudo tenham um comportamento histerético. Para avaliar o comportamento dos nem-
bos e lintéis face a a¢des horizontais cilicicas, recria-se o0 ensaio de Vasconcelos [36] onde se avalia
o comportamento dos nemos face a agdes ciclicas. Os muretes simulados no SAP2000 sdo os
seguintes: murete WR1.175 para simular o comportamento ao corte; murete de WR2.100 para o

comportamento a flexao.
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Murete WR1.175-Corte

Apresenta-se na Figura A 9 a modelacdo do murete em SAP 2000, na Figura A 9 a) apresenta-se 0
modelo barra utilizado para simular o murete, incluindo o elemento de ligacdo que simula o compor-
tamento ao corte, ja na Figura A 9 b) apresenta-se uma vista 3D do murete em SAP 2000.

a) b)

Figura A 9 Murete WR1.175 em SAP2000: a) elemento barra com elemento de ligacéo; b) vista extru-
dida em 3D.

Como referido no estudo de Pasticier e seus colaboradores [85] , existem 3 modelos para simular o
comportamento histérico do elemento de ligacdo, no caso do corte adotou-se o modelo de Pivot
com os seguintes parametros: a; = a, = f;= S, = 0.45. Emrelag&o ao carregamento aplicado, este
é definido através de uma andlise “Time-History” no SAP 2000, devido a problemas numéricos nao
€ possivel aplicar o carregamento igual ao que foi aplicado no estudo de Vasconcelos [36], aplicando
um carregamento de forma a obter-se uma melhor convergéncia do modelo numérico. Na Figura A
10, apresenta-se a histéria do carregamento ciclico aplicado, sendo que é definido o valor entre 0 e
1 que corresponde a relagéo F,/F, sendo F; a carga de rutura do modelo numérico e F a carga
aplicada ao modelo numérico.
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Figura A 10 Historia do carregamento utilizado no modelo SAP 2000
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Na Figura A 11 apresenta-se 0os comportamentos histéricos do murete, na Figura A 11 a) o compor-
tamento histerético real obtido no estudo de [36] e na Figura A 11 b) o comportamento histerético
simulado no SAP 20000.
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Figura A 11 Comportamento histérico do murete ao corte: a) modelo real de Vasconcelos; b) modelo
simulado em SAP2000

Pela observacédo dos comportamentos histéricos conclui-se que os parametros definidos no estudo
de [85] e aplicados na presente dissertacdo, sdo validos tendo-se uma aproximagéo satisfatoria, na
Tabela A 10, apresenta-se os valores maximos para o comportamento histerético de Vasconcelos
e para o comportamento simulado em SAP 2000.

Tabela A 10 Comparacao da forga méaxima e deslocamento maximo entre os modelos histéricos obtido
por Vasconcelos e SAP 2000.

Hmed (kN) dfféx (mm)
Vasconcelos 64,65 13,25
SAP 2000 64 13,82

Murete WR2.100-Felxéao

O comportamento histerético para a flexdo dos nembos no SAP 2000 ainda néo foi objeto de estudo
em nenhum outro trabalho, sendo assim foi proposto na presente dissertacdo a sua definicdo em
SAP 2000. O comportamento histérico a flexdo dos nembos é geralmente caraterizado por uma
curva de histerese em forma de “S” como apresentado na seccéo 2.2.3.1, assim sendo e apés al-
gumas simulac¢des no SAP 2000 optou-se por ndo utilizar um elemento de ligacao “Multilinear Plas-
tic“utilizado no caso dos elementos de ligacédo de corte, optando-se entdo por utilizar um elemento
de ligagéo do tipo “Multilinear Elastic“. Na Figura A 12, apresenta-se o modelo barra utilizado para
simular o murete, incluindo o elemento de ligagéo que simula o comportamento a flex&o, ja na Figura
A 9 b) apresenta-se uma vista extrudita 3D do murete simulado em SAP 2000. Sendo aplicado a

mesmo carregamento defino na Figura A 10.
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a) b)
Figura A 12 Murete WR2.100 em SAP2000: a) elemento barra com elemento de liga¢éo; b) vista 3D.

Na Figura A 13, apresenta-se os comportamentos histeréticos do nembo a flexao, Na Figura A 13

a) apresenta o comportamento real e na Figura A 13b) o comportamento simulado no SAP 20000.
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Figura A 13 Comportamento histérico do murete a flexdao: a) modelo real de Vasconcelos; b) modelo
simulado em SAP2000

Por observacéo da Figura A 13 pode-se concluir que se obtém uma aproximacao satisfatéria, na
Tabela A 11, apresenta-se a comparacéo da forca maxima e deslocamento maximo entre o modelo
histérico obtido por Vasconcelos e SAP 2000.

Tabela A 11 Comparacao da forga maxima e deslocamento maximo entre os modelos histéricos obtido

por Vasconcelos e SAP 2000.

Hmed (kN) dffmax (mm)
Vasconcelos 38,7 14,95
SAP 2000 38,91 14,94

Com a validacédo do comportamento histérico dos elementos estruturais que constituem a parede
de alvenaria, valida-se de seguida o modelo numérico utilizando a parede do estudo de Magenes e
seus colaboradores [106], que ja serviu de validacdo para o método SAM quando aplicado ao SAP

2000, sendo agora utilizada para a validacéo para a analise dinamica incremental no SAP 2000.
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Parede de Alvenaria

A modelacéo da parede de alvenaria segue os mesmos principios referidos no Anexo Al, sendo
apenas substituidas as roétulas plasticas por elementos de ligacdo. Na Figura A 14, apresenta-se a
modelacdo da parede de alvenaria em SAP 200, na Figura A 14 a) apresenta-se a modelagcdo com

elementos de ligacao e na Figura A 14 b) uma vista 3D do modelo numérico.

a) b)
Figura A 14 Parede de alvenaria: a) modelagdo com elementos de ligac¢ao; b) vista 3D.

Para obter-se uma validacao da utilizacdo dos elementos de ligacdo compara-se a curva de capa-
cidade orbita utilizado rétulas plasticas através de uma andlise S2 apresentada anteriormente no
Anexo Al, a curva de capacidade obtida por uma andlises estética néo linear idéntica ao aplicado
na analise S2 utilizando elementos de ligacdo (Link-Push) e uma curva de capacidade utilizando
elementos de ligacdo através de uma andlise “Time Histotry” no SAP 2000, (Link — TH) onde a
historia do carregamento é apresentada na Figura A 15.

1

0,8
0,6

0,4

Fu/F

0,2

0
0 5 10

Tempo (s)

Figura A 15 Histdria de carregamento para analise “Time History” em SAP 2000

A comparagédo das curvas de capacidade é apresentada na Figura A 16, onde é possivel verificar
gue se obtém uma aproximacao satisfatéria apesar da rigidez inicial e deslocamento Ultimo n&o
serem exatamente iguais. Importa ainda referir que as curvas de capacidade para Link-TH e para

Link-Push s&o coincidentes como seria de esperar.
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e §2 Link-TH Link-Push

Figura A 16 A comparacao das curvas de capacidade Link-TH e Link-Push

Na Figura A 17, apresenta a comparacao entre o comportamento histérico obtido por Magenes [106]
e 0 comportamento histérico obtido em SAP 2000. Conclui-se que a aproximacao é satisfatoria ape-
sar de nao ser uma aproximacéao perfeita, o que seria dificil de obter visto que as propriedades dos
materiais podem ndo ser exatamente iguais aos que foram definidos no modelo numérico, outra
causa deve-se ao facto do ensaio experimental ser referente a um edificio e ndo apenas a uma
parede como é o caso do modelo numérico. Apesar disso obtém-se boas aproximagdes quando se
compara a for¢ca méxima e deslocamento Ultimo do comportamento histérico do modelo numérico,
quando comparado com os resultados das analises pushover dos modelos de rétulas plasticas e
dos modelos utilizando elementos de ligacao.

175

125

75

25

-25

-75

Forca de Corte Basal (kN)
Forca de Corte Basal (kN)

-125

-175
-25 -15 -5 5 15 25
Deslocamento no Topo (mm)

Deslocamento no Topo (mm)
a) b)
Figura A 17 Comparacgédo do comportamento histérico: a) modelo experimental de Magenes; b) modelo nu-
mérico em SAP 2000
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Anexo B Caso de Estudo: Plantas de Arquite-
tura e Elementos do Ensaio de Vibracado Ambi-

ental

No presente anexo apresentam-se as plantas de arquitetura do edificio em estudo e a localizacdo

dos geofones para o ensaio de vibragdo ambiental. Na Figura B 1, apresenta-se a planta do piso 0.

Figura B 1 Planta do Piso 0

Na Figura B 2,apresenta-se a planta do piso 2.

]

| S |

Figura B 2 Planta do Piso 2.

Na Figura B 3, apresenta-se a planta do piso 3.

127



Figura B 3 Planta do piso 3 (dguas furtadas)

Na Figura B 4, apresenta-se um corte do edificio em estudo onde é visivel o pé direito dos diferentes

pisos.

Figura B 4 Corte do edificio em estudo
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Na Figura B 5, apresenta-se 0 algado do edificio em estudo.

ALCADD SOBRE A CALCADA DO GALVAD

Figura B 5 Algado do edificio em estudo.

Na Figura B 6, apresenta-se o al¢ado tardoz do edificio em estudo.

B

ALCADO TARDOZ

Figura B 6 Alcado tardoz do edificio em estudo.

Na Figura B 7, apresenta-se o algcado sul do edificio em estudo.

Figura B 7 Alcado sul do edificio em estudo.
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Apresenta-se de seguida a localizacdo do geofones para a realizacéo do ensaio de vibracao ambi-
ental.

Na Figura B 8 e Figura B 9, sdo apresentados 0 mapa de posicionamento dos geofones.
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Figura B 9 Mapa de posicionamento dos geofones: a)piso2; b) piso3.

Para a instrumentagado dos 17 pontos, foram realizados 8 “Setups” (medigdes), no qual o geofone

G3 manteve a sua posicao fixa (posi¢ao 7), apresentados na Tabela B-1.

Tabela B-1 Tabela de leituras dos "Setup".

Setup

Gl

G2

G3 (Fixo)

1

8

10

7

5

12

6

13

16

11

15

17

14

14

4

Q| N o g M| W N

NN NN N NN
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Anexo C Andlise Estatica Nao Linear

No presente anexo apresentam-se as tabelas de calculo que definem o modelo numérico usado no

SAP2000 para as analises estéaticas nédo lineares para o caso de analise S1.

Tabela C 1 Defini¢cdo do pértico equivalente e momento resistente.

Colunas D t Heff I NS1 o MUm
(m) (m) (m) (m~"4) (kN) (KN/m”2) (kNm)

PAO 2,3 0,73 2,10 0,7402 267,56 159,36 284,62
PAl 1,55 0,73 2,83 0,2265 159,82 141,25 115,63
PA2 1,55 0,73 3,00 0,2265 64,94 57,39 48,97
PBO 2,05 0,73 2,18 0,5241 298,26 199,31 277,04
PB1 2,05 0,73 2,30 0,5241 187,77 125,47 181,10
PB2 2,05 0,73 2,51 0,5241 82,78 55,32 82,64
PCO 2,05 0,73 2,54 0,5241 324,76 217,01 298,88
PC1 2,05 0,73 2,30 0,5241 202,68 135,44 194,51
pPC2 2,05 0,73 2,51 0,5241 86,36 57,71 86,12
PDO 1,9 0,73 2,43 0,4173 315,03 227,13 267,29
PD1 2,03 0,73 2,29 0,5089 202,12 136,39 191,98
PD2 2,03 0,73 2,51 0,5089 86,5 58,37 85,39
PEO 1,9 0,73 2,43 0,4173 315,02 227,12 267,28
PE1 2,03 0,73 2,29 0,5089 202,79 136,84 192,58
PE2 2,03 0,73 2,51 0,5089 86,5 58,37 85,39
PFO 2,05 0,73 2,18 0,5241 330 220,51 303,15
PF1 2,05 0,73 2,30 0,5241 205,89 137,58 197,37
PF2 2,05 0,73 2,51 0,5241 87,35 58,37 87,07
PGO 2,05 0,73 2,18 0,5241 320,14 213,93 295,11
PG1 2,05 0,73 2,30 0,5241 201,7 134,78 193,63
PG2 2,05 0,73 2,51 0,5241 85,61 57,21 85,39
PHO 1,55 0,73 2,65 0,2265 234,03 206,83 163,72
PH1 1,55 0,73 2,83 0,2265 146,53 129,50 106,64
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PH2 1,55 0,73 3,00 0,2265 61,26 54,14 46,27
PBBO 1,45 0,73 2,05 0,1855 54,75 51,72 38,73
PCCO 1,45 0,73 2,05 0,1855 59,06 55,80 41,69
PDDO 1,45 0,73 2,05 0,1855 58,45 55,22 41,28
PEEO 1,2 0,73 2,30 0,1051 31,12 35,53 18,36

Tabela C 2 Defini¢cdo do esforgo transverso resistente.
Colunas b Vu,f_diag Vu,desliz Vux0,9 Vu
) (kN) Ho av (kN) (kN) (kN)
PAO 0,912238  122,0946 2 0,869565  137,2546  109,8851  122,0946
PA1 1,229952 57,93457 1,446749  0,933386  79,41993 52,14111  57,93457
PA2 1,303937 38,35278 1,557285 1,0047 31,5727 28,41543 31,5727
PBO 0,948849 1154608 1,779066 0,867837 151,0098 103,9147  115,4608
PB1 0,998093 89,80331 1,130942 0,551679 123,7455 80,82298  89,80331
PB2 1,092391 59,77007 1,116096  0,544437 62,6568 53,79307  59,77007
PCO 1,104348 103,0616 1,387846  0,676998 180,981 92,75541 103,0616
PC1 0,998093 92,74799 0,880942  0,429728 146,1073  83,47319  92,74799
PC2 1,092391  60,66474 1,286096 0,627364 59,13999  53,22599  59,13999
PDO 1,05781 101,7945 1,477846  0,777814 165,5198 91,61502 101,7945
PD1 0,996415 92,27335 0,815804  0,401874 149,1421  83,04601  92,27335
PD2 1,090217 60,4364  1,093513 0,538676  65,42137 54,39276 60,4364
PEO 1,05781 101,793 1,315173  0,692196 173,1464 91,6137 101,793
PE1 0,996415 92,40331 0,925804 0,456061 142,5152 83,16298  92,40331
PE2 1,090217 60,4364  1,053513 0,518972 66,99668 54,39276 60,4364
PFO 0,948849  120,8196 1,245173 0,607401 190,8884  108,7377 120,8196
PF1 0,998093 93,36981 0,980942 0,478508 141,7828 84,03283  93,36981
PF2 1,092391 60,90983 1,036096  0,505413  68,79522 54,81885 60,90983
PGO 0,948849  119,1807 1,327846  0,64773  181,7195 107,2626  119,1807
PG1 0,998093 92,55732 1,010942  0,493142 137,772  83,30159  92,55732
PG2 1,092391 60,47841 1,046096 0,510291 67,2319  54,43057 60,47841
PHO 1,152974 73,04463 1,377846  0,888933 116,9331  65,74017  73,04463
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PH1 1,229952 55,83767 1,412222  0,911111  74,12516 50,2539 55,83767
PH2 1,303937 37,57871 1,267285 0,817603  34,90791 31,41712  34,90791
PBBO 0,892449 50,56273 1,469066  1,013149 26,49136  23,84222  26,49136
PCCO 0,892449 51,90434  2,052632 1,415608  21,79172 19,61255  21,79172
PDDO 0,892449  51,71658  1,607455 1,10859  26,31447 23,68302  26,31447
PEEO 1,001077 33,07442 1,327455  1,106213 14,04404 12,63964  14,04404
Tabela C 3 Definicdo da deformabilidade.
Colunas K Vu Oel ou opla Oel el opla
(kN/m) (kN) (m) (m) (m) (m) (rad) (rad)
PAO 247904 109,885 0,00044 0,00839 0,00794 0,00027 0,00013 0,00587
PAl 74059 52,1411 0,00070 0,01131 0,01061 0,00027 9,75E-5 0,00590
PA2 65503 28,4154 0,00043 0,01199 0,01156 0,00012 4,16E-5 0,00595
PBO 196493 103,914 0,00052 0,00872 0,00820 0,00032 0,00014 0,00585
PB1 181345 80,8229 0,00044 0,00918 0,00873 0,00021 9,48E-5 0,00590
PB2 156309 53,7930 0,00034 0,01005 0,00970 0,00010 4,19E-5 0,00595
PCO 153459 92,7554 0,00060 0,01016 0,00955 0,00038 0,00015 0,00584
PC1 181345 83,4731 0,00046 0,00918 0,00872 0,00023 0,00010 0,00589
PC2 156309 53,2259 0,00034 0,01005 0,00970 0,00011 4,36E-5 0,00595
PDO 145053 91,6150 0,00063 0,00973 0,0091 0,00037 0,00015 0,00584
PD1 178989 83,0460 0,00046 0,00916 0,00870 0,00023 0,00010 0,00589
PD2 154260 54,3927 0,00035 0,01003 0,00967 0,00011 4,4E-05 0,00595
PEO 145053 91,6137 0,00063 0,00973 0,0091 0,00037 0,00015 0,00584
PE1 178989 83,1629 0,00046 0,00916 0,00870 0,00023 0,00010 0,00589
PE2 154260 54,3927 0,00035 0,01003 0,00967 0,00011 4,4E-05 0,00595
PFO 196493 108,737 0,00055 0,00872 0,00817 0,00035 0,00016 0,00583
PF1 181345 84,0328 0,00046 0,00918 0,00871 0,00023 0,00010 0,00589
PF2 156309 54,8188 0,00035 0,01005 0,00969 0,00011 4,41E-5 0,00595
PGO 196493 107,262 0,00054 0,00872 0,00818 0,00034 0,00015 0,00584
PG1 181345 83,3015 0,00045 0,00918 0,00872 0,00023 0,00010 0,00589
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PG2 156309 54,4305 0,00034 0,01005 0,00970 0,00010 4,33E-5 0,00595
PHO 84498 65,7401 0,00077 0,01060 0,00982 0,00036 0,00013 0,00586
PH1 74059 50,2539 0,00067 0,01131 0,01063 0,00025 9E-05 0,00591
PH2 65503, 31,4171 0,00048 0,01199 0,01151 0,00011 3,93E-5 0,00596
PBBO 121424 23,8422 0,00019 0,00821 0,00801 7,77E-5 3,78E-5 0,00596
PCCO 121424 19,6125 0,00016 0,00821 0,00804 8,36E-5 4,07E-5 0,00595
PDDO 121424 23,6830 0,00019 0,00821 0,00801 8,28E-5 4,03E-5 0,00596
PEEO 66680 12,6396 0,00019 0,00921 0,00902 5,98E-5 2,6E-05 0,00597
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Anexo D Modelacao SAP2000 Analise Dina-

mica Nao Linear

No presente anexo apresenta um tutorial de como realizar uma anélise dindmica n&o linear no pro-

grama de calculo automético SAP2000.

Anexo D.1. Modelacéo Link-Introducéo

Apresenta-se a modelagao de seguida de um link ao corte sendo o elemento de ligagéo a flexdo

realizado de forma idéntica.

M Move X

Change Coordinates by

Defa X 0,
10 Detay [0

Deta 2 |05

e

a) b)
Figura D1 modelagéo link corte: a) aplicacdo de duas cargas distribuidas opostas; b) mover a barra su-

perior um distancia arbitraria.

De seguida deve-se aplicar o comando “merge number”, sendo atribuidos nimeros a extremidade
de 0 e 1. Caso ambas a extremidades tenham o0 mesmo ndmero as mesmas permanecem ligadas,
garantindo assim a continuidade de esforgos, caso contrario ird existir uma descontinuidade. Na

Figura D1, exemplifica-se a aplicacdo do comando “merge number”

¥ saP

T

75 Marge Number

Bl

Figura D2 Aplicacdo do comando “merge number”
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De seguida deve-se aplicar o comando "draw 2 joint link" como apresentado na Figura D3.

B SAP2000 V18.1.1 Ut -4
File  Edt  View ora
I8 H@ 2o [k
- &
[RXZPRmeBY=ET (-] o
S
< N
= N Properties of Object [~
< x Propeny Tt
< XY Plana Oftset Normas o
~ = Drawing Control Type Hone <apace bar
b
a
=t
o =t
o ~
o} >
U Quick Draw Link
%3 Draw Developed Elevation Definition.
¥ Draw/Edit General Reference Line
D snepto
S NewLobels

Figura D3 Comando "draw 2 joint link"

Executado o comando "draw 2 joint link", deve-se voltar a unir as extremidades das barras com o

comando “move” conforme é apresentando na

B SAP2000 v18.1.1 Ultimate 64-bit - 45
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a) b)
Figura D4 Modelagao do link: a) comando “move”; b) comando “link/Support Properties”

Na Figura D5 a) apresenta-se a definicdo das propriedade gerais do link, em que direcéo o link
assume comportamento nao linear e qual ira ter um comportamento rigido, sendo aqui definido
ainda uma massa residual e acrescentado de uma rotagéo de inercia residual caso se realize uma
modelacdo do comportamento néo linear de flexdo. Na Figura D5 b) apresenta-se a modelagdo do

comportamento ndo linear do link.
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Figura D5 Modelacao né&o linear do link: a) definicdo das propriedade gerais do link; b) modelacédo do




Na Figura D6 a) apresenta-se o comportamento da barra com o link e na Figura D6 b), apresenta-

se o comportamento da barra sem o link, apenas com a descontinuidade definida pelo comando

“merge number’.

a)

b)

Figura D6 Exemplo do comportamento da barra: a) com link n&o linear; b) sem link, apenas com o a

descontinuidade definida pela comando “merge number”.

Anexo D.2. Definicdo dos casos de analise

Serdo de seguida exemplificados a definicdo dos casos de andlise. Na Figura D 7 a) define-se o caso

de andlise modal utilizando os vetores Ritz, devendo ser definido um niimero maximo de modos

suficientes, de modo que seja possivel avaliar todos os links. Na Figura D 7 b) apresenta-se a defi-

ni¢ao do caso de analise “Peso Rampa Ritz” que ira servir de base para o caso de analise do FNA,

sendo definida uma funcéo rampa com duracdo de 10s onde o carregamento de servi¢co sera apli-

cado com uma constante de amortecimento de 99% para evitar erros de convergéncia.

K Load Case Data - Modal

X

K Load! Case Data - Monlinear Madal History (FN&)

Load Cass Type

Load Case Name Motes
Load Case Name Notes Load Case Type
Pesa Rapmpa Rtz Set Def Name Modify/Show.
Rtz Set Def Name: Modity/Shaw: Modal v Desin
Inibsl Concltions:
Stiffess o Use Type of Modes @® Zeronial Concllions - Start from Unsiressed Stafe:
8 Zero bt Conltions - Unstressed Stte () Bgen Vectors () Conkine from State o End of Modal Histary
0 s e
K T toaa Case
Use Modes from Case: Riz
Pumber of Modes =
MSSSRCY
st s o Modes es l LosiType  LosdName  Funchon  ScaeFachor
Load Patem PP v |Famgs v
Wininum Mt of Modzs: h lLood Ptien 5?0 [Rarpa ] Ak
Tt . Mocity
Parficipation Dekete
Load Type Load Name Madmum Cycles  Rafios (%)
LoadPalten v PP vt %9, [ Stow svanced
EETTN C—  C—
Acce I 0 %, oo S Do
Link Al 0 e,
Number of Ouput Tme Steps 10000
E Oulped Time Step Size: 1,00CE-03
Other Parameters
L B A - — Cancel Modal Damping Constant at 0,99 Modity Show
Noriinesr Parameters Defaut Modiy/Show.
a) b)

Time History v | Design
Anslysis Type Sohfion Type:

O Uinear ® Modal

(® Nonlinear (O Diect integration
History Type

® Transient

Mass Source

Previous (MSSSRCT)

137



Figura D 7 Definicdo dos casos de analise: analise modal Ritz; “peso rampa Ritz".

Na Figura D 8 a) apresenta-se a fungdo rampa mencionada anteriormente. Na Figura D 8 b) apresenta a defi-

nicdo do amortecimento de 99% no caso de analise “peso rampa Ritz".
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A = O [ e o]
— oK
Cancel
Display Graph (65989 , 1,)
Cancel
a) b)

Figura D 8 Defini¢des para o caso de analise “peso rampa Ritz": a) definicdo da fungdo rampa; b) definicdo

do amortecimento.

Na Figura D 9 apresenta-se a definicdo do caso de andlise de utilizando o FNA, neste exemplo o
sismo analisado € para um nivel de PGA de 0,1G, caso se opte como na presente dissertacdo em
escalar o sismo no caso de andlise deve-se utilizar o multiplicador de escala de 0,1. Deve-se igual-
mente ter em atengao desta analise ser precedente da analise “peso rampa Ritz”. Neste caso outou-
se por um passo tempo de 5x10° com 8000 passo e com um sub-passo maximo de 1x10° como

indicando na Figura D 9 b).
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Figura D 9 Defini¢cdo do caso do sismo de 0,1g utilizando o FNA: definicdo geral; definicdo do sub-passso

maximo.
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Na Figura D 10, apresenta-se como importar um ficheiro txt

X SAP2000 v18.1.1 Ultimate 64-bit - Parede de Alvenaria FNA_LINK_Correctos Corte

File Edit View | Define | Draw Select Assign Analyze Display Design Options T
D& HE JE Materils.. @Q QW [3d xy xz yz nv

'] v |E sectionProperties » it R ud B 1E - l
M JEXZPlaned ¢ \acs Source... x Define Time History Functions X
Y 5 Coordinate Systems/Grids...
| 1 Functions Lhoose Function TypetoAdd
=] Joint Constraints...
N Joint Patterns.. FromFie v
RC1 | Rampa
N 5 Groups..
5
PaY BB Section Cuts.
= X Generalized Displacements.. ‘Add New Function...
n} o -

*fc  Functions » [ AL Response Spectrum... 5
]:l ‘ ‘ P P Modify/Show Function...
= Y2 Load Patterns... “W‘ Time History...
— 192 Load Cases... T Power Spectral Density... Delete Funclion

%% Load Combinations... = Steady State.

1L Moving Loads »
é} Named Property Sets »

Pushover Parameter Sets » "
Nomed sets , ‘ ‘ |

Figura D 10 Defini¢cdo da importa¢éo do sismico de um ficheiro txt.

Anexo D.3. Analise de resultados.

Apresenta-se de seguida como analisar os resultados obtidos. Na Figura D 11 na Figura D12 exem-

plifica-se como se pode construir diversos graficos para os diferentes casos de andlise.

3¢ 5AP2000 v18.1.1 Uttimate 64-bit - Parede de Alvenaria FNA_LINK Correctos Corte

Fle Edt View Defe Draw Select Asign Ansize | Display | Design Options Took Help DX Piot Function Trace Display Defiition X
5K Y HE& 2 /i P (%) @ Q& @[] ShowUndeformed Shape L AL
: *Q
Show Load As .
i = [1Fpijl ShowlowdAssigns *K|e? | Loat Case (Vi stzpped Cases) Sem 0.1 v
* J 3 X-ZPlane @ Y=0 ‘& Show Misc Assigns »
" Choose Pt Funcions Tene Range
% ShowLoad Case Tree...
= | - Fom [0 Reset Defauts
Define Piot Functions. —
T Show Deformed Shape... 3 % |
e Listof Funcions Vertcal Funcions
{1 Show Forces/Stresses ' Jontie2 s Range Override:
how Virt — Base Shear X i Max
Sho [0 Herizontsl
O Vertical
[\ Show Response Spectrum Curves...
= A Labels
& ShowPlot Functions.. Fi2 R
= Vertical
Hinge Results Horizontal Flot Function ~ TME v
[ Show Tables.. Ctrl+T Selected Plot Function Line Options & it Overey
|E]  sove Named Display...
ﬂ ‘Save Named Set
Sho Show Named Set.. Done
T T
l [ |

Figura D 11 Defini¢cdo de graficos para analisar os resultados obtidos.

Os graficos podem ser construidos definindo as varidveis mais adequadas para o eixo das ordena-
das e das abcissas para o utilizador. Na presente dissertacdo optou-se pelo deslocamento maximo

no topo da estrutura em funcao da foca de corte basal.
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Figura D 12 Definicdo de graficos para analisar os resultados obtidos



