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editorial

O terceiro nimero da série Ill da Revista Portuguesa de Engenharia de Estruturas (rpee) inclui dez artigos cientificos, uma nota técnica e
um documento de divulgagdo sobre a nova geragdo dos Eurocddigos Estruturais. O procedimento de revisdo apenas se aplica aos artigos
cientificos.

O contelido deste nimero aborda metodologias de avaliagdo de estruturas existentes e tecnologias para o seu reforco, incluindo informacéo
sobre custos de alguns casos. Estas sdo também areas prioritarias do processo de revisdo dos Eurocddigos Estruturais, a par dos objetivos de
facilitar a sua utilizagdo e de reduzir a diferenciacdo entre paises no tipo de informagao incluida nos respetivos anexos nacionais.

A parceria entre o LNEC, a APEE, o GPBE e a SPES, a op¢do da publicagdo e divulgacao da série Ill da rpee exclusivamente por via eletronica, a
contratualizagdo de uma diregdo executiva responsavel pela producdo e a continuagdo do apoio do LNEC no secretariado e edi¢do da revista
mostraram ser fatores decisivos do sucesso deste projeto. A opgdo de alternancia com nimeros tematicos associados a eventos cientificos,
como foi o0 caso do nimero dois desta série, constitui uma oportunidade de maior divulgagdo do melhor contetido desses eventos. Tem assim
aumentado significativamente a procura da rpee para publica¢do de artigos, bem como a sua consulta através de diversos tipos de portais.

A administragdo da rpee renova aqui o seu reconhecimento as entidades que apoiam a edi¢do da revista (Infraestruturas de Portugal,
Pretensa e AOF), a coordenacdo da comissdo cientifica (Eng.2 Helena Cruz e Prof. Humberto Varum) e a todos os membros do painel de
revisores da série Ill que garantem a qualidade dos artigos cientificos publicados.

Marco de 2017
a administracdo da rpee
José Manuel Catarino (LNEC)
Jodo Almeida Fernandes (APEE)
Manuel Pipa (GPBE)
Anibal Costa (SPES)
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Edificio "de placa” do Bairro de Alvalade.
Caracterizacdao, modelacgao e avaliagao sismica
com recurso a analises lineares

"Placa” building in Bairro de Alvalade. Characterisation, modelling
and seismic assessment by means of linear analyses

Resumo

Os edificios mistos de alvenaria e betdo armado — comummente
designados “de placa” — marcam um ‘“periodo de transi¢do”
(1930-1960) na construgdo em Portugal.

Este trabalho pretende caracterizar e avaliar o comportamento
e desempenho sismico estrutural de um edificio tipo “de placa”,
localizado num quarteirdo do Bairro de Alvalade, utilizando a analise
dinamica linear por espectros de resposta, recorrendo a modelagdo
em SAP2000 e segundo as recomendagdes do Eurocddigo 8 (EC8).

Neste estudo constata-se que as op¢des de modelacao da estrutura,
no que concerne ao tipo de pavimento (rigido ou flexivel) e a
inclusdo dos edificios adjacentes, influenciam: 1) a caracterizacdo
dinamica do edificio ao nivel dos modos de vibragdo, frequéncias
e participacdo modal, e, consequentemente, 2) o seu desempenho
face a agdo sismica. O desempenho sismico para o E.LU. do
edificio estudado, como é preconizado no EC8 e tendo em conta as
hipoteses de modelacdo consideradas, ndo é satisfeito.

Palavras-chave: Edificio “de placa” / Edificio misto alvenaria-betdo armado /

/ Bairro de Alvalade / Analise dinamica linear

rpee | Série Il | n.° 3 | margo de 2017

Tiago Ferrito
Jelena Milosevic
Rita Bento

Abstract

Mixed masonry-reinforced concrete buildings — also known as
"placa” buildings — were built between 1930-1960 and are one of
the most typical examples of traditional Portuguese buildings types.

The aim of this work is the characterisation and seismic assessment
of one type of existing "placa” building, inserted in a block by means
of linear dynamic response spectrum analysis, by modelling in
SAP2000 and following the Eurocode 8 (EC8) recommendations.

In this study it was found that the modelling options concerning
the characteristics of the floor (rigid or flexible) and the inclusion of
the adjacent buildings affect: 1) the dynamic characterisation of the
building and, consequently, 2) its seismic performance. The seismic
performance of the masonry building at the Ultimate Limit State
(ULS), as recommended in EC8 and according to the model options
adopted, is not satisfied.

Keywords:  "Placa” building / Mixed masonry-reinforced concrete building /

/ "Bairro de Alvalade" / Linear dynamic analysis
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FERRITO, T. [et al.] — Edificio de "placa" do Bairro de Alvalade. Revista
Portuguesa de Engenharia de Estruturas. Ed. LNEC. Série Ill. n.° 3.
ISSN 2183-8488. (mar¢o 2017) 5-20.

1 Introducdo

A cidade de Lisboa é atualmente constituida por cerca de 60 000
edificios, pertencentes a épocas e tipologias construtivas muito
variadas, onde predominam os edificios dotados de paredes
resistentes de alvenaria [1]: (a) Edificios anteriores ao sismo de
1 de novembro de 1775 (edificios pré-pombalinos); (b) Edificios
correspondentes a fase da reconstrugdo pés-terramoto (edificios
pombalinos); (c) Edificios correspondentes a fase de expansdo
urbana da cidade, no ultimo terco do século XIX (edificios gaioleiros);
e (d) Edificios de transicdo da alvenaria/madeira para o betdo
armado (edificios de transic&o). As tipologias construtivas adotadas
posteriormente baseiam-se na concepgao de estruturas de Betdo
Armado e Pré-Esforcado.

A Figura 1 situa cronologicamente as tipologias construtivas
existentes na cidade de Lisboa, destacando a estudada neste trabalho
— “de placa”. Sdo apresentadas ainda algumas caracteristicas que
distinguem as diferentes épocas construtivas.

Os edificios mistos de alvenaria e betdo armado — comummente
designados “de placa” — marcam um ‘“periodo de transicdo”
(1930-1960) na construcdo em Portugal e constituem uma
percentagem significativa do parque edificado de Lisboa.
Caracterizam-se pelo abandono das estruturas de madeira, tanto ao
nivel dos elementos verticais como horizontais, e pela introducdo
do betdo armado como solugdo estrutural. Duas ordens de fatores
intensificaram a utilizagdo parcial de estruturas de betdo armado em
reas e em periodos especificos: os regulamentos que introduziram
a obrigagdo de usar estruturas de betdo armado em determinados
pontos dos prédios de habitacdo e a constru¢do de novos bairros
para preencher vazios em dreas ja urbanizadas da cidade ou em
zonas de expansao.

Na realidade, a criagdo do Regulamento Geral de Construgdo
Urbana (RGCU) [2], em 1930, pela Camara Municipal de Lisboa, ao
mesmo tempo que desincentiva por decreto as praticas construtivas
associadas aos edificios “gaioleiros”, influencia de forma decisiva
a construcdo de edificios “de placa”, marcando assim o inicio do
designado “periodo de transi¢do”. Este regulamento tinha como
principal intuito melhorar, quer em resisténcia quer em seguranca,
a construgdo de novos edificios [3], recomendando, entre outros,
a utilizagdo de elementos de betdo armado de forma a garantirem
o travamento das paredes de alvenaria quando ndo era empregue
a armacdo de madeira (designada “gaiola”) [4]. A partir do final
da década de 1930 ja é possivel encontrar edificios com todos os
pavimentos interiores e exteriores e com algumas estruturas verticais
e horizontais (pilares ou vigas) de betdo armado. No entanto, no
inicio da década de 1940, e devido a Segunda Guerra Mundial e a
consequente escassez de ferro, surgem edificios em que pavimentos
de madeira coexistem com pavimentos de betdo. Neste periodo é
corrente encontrar edificios em que apenas as zonas himidas, ou as
escadas de tardoz, ou todos os pavimentos dos corpos salientes do
tardoz, ou as lajes do 1.° andar ou terraco sdo construidas com betdo
armado, sendo os restantes pavimentos de madeira.

Os edificios mistos de alvenaria e betdo armado existem por toda a
cidade de Lisboa, embora predominem em vias ou dreas urbanizadas
ao longo das décadas de 1930 e 1940 distinguindo-se dois tipos:

rpee | Série Il | n.° 3 | margo de 2017



Edificio "de placa” do Bairro de Alvalade. Caracterizagdo, modelagdo e avaliagdo com recurso a analises lineares

Tiago Ferrito, Jelena Milosevic, Rita Bento

Tipologia construtiva

Caracteristicas principais

i

I

Ano —!
Geometria muito irregular

_ Paredes de alvenaria de pedra

Pavimentos de madeira

1755 = _
Geometria regular
Paredes principais de alvenaria de pedra
Paredes interiores em frontal de madeira com fungéo de contraventamento
Pavimentos de madeira
1880 - :
Paredes exteriores de alvenaria de pedra
Paredes interiors de alvenaria ou de tabiques de madeira
Gaioleiros Pavimentos de madeira
Edificios mais altos
1930 Marquises em ferro fundido
Antes do RSCCS'e RSEP?  , Paredes exteriores de alvenaria de pedra
Betio Betdes de resisténcia baixa ou « Paredes interiores de tijolo
I moderada * Pavimento de betdo armado
(1%Fase) Lajes vigadas finas e pouco (em alguns casos somente nas zonas himidas
armadas e varandas)
1960
Antes do RSA®
Betdo Armado Betdes mecanicamente pouco exigentes
(2%Fase) Estruturas Parede (em caixas de escadas e de elevadores)
1985 Lajes fungiformes nervuradas
— -
) RSA? e REBAP* (inicialmente)
Betdo Armado Normas europeias®
& Betdes de elevado desempenho
Pre Lajes fungiformes, macigas e aligeiradas
Esforgado Exigéncias de durabilidade dos betdes
Fundagdes por estacaria ou ensoleiramento geral
\J
Figura1l Quadro resumo das tipologias construtivas em Portugal

Legenda:

1 Regulamento da Seguranga das Construgdes Contra os Sismos

2 Regulamento de Solicitagdes em Edificios e Pontes

3 Regulamento de Seguranga e Agbes em Estrutura de Edificios e Pontes
4 Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Esforcado

5 Eurocoddigos

as que sdo urbanizadas por promotores privados ou em funcdo de
planos parciais e as que tém maior intervencdo oficial, do Estado ou
da camara. Em relacdo ao segundo grupo destacam-se os edificios
do Bairro de Alvalade (caso de estudo deste trabalho), construidos no
ambito das politicas de expansdo urbana e promogdo habitacional
da cidade de Lisboa. O Bairro de Alvalade figura como uma das zonas
pioneiras e mais expressivas desta tipologia construtiva.

2
21

As fachadas dos edificios "de placa” sdo, em geral, simétricas e
marcadas por linhas verticais e horizontais, resultado do paradigma
arquitetonico que vigorava — portugués suave.

Edificios "de placa"

Tipologias

Como que num processo de evolucdo e inovagdo, digno de um
periodo de transicdo, onde novas técnicas e materiais sdo explorados
e reivindicados e a conjetura social e politica é mobilizada para o
efeito, os edificios "de placa" apresentam ao longo do seu curto

rpee | Série Il | n.° 3 | margo de 2017

periodo de existéncia, duas tipologias distintas — planta Retangular
e Rabo de Bacalhau — e solugdes estruturais significativamente
diferentes (Figura 2).

Os edificios de planta tipo Retangular tém no Bairro de Alvalade
— e nas suas Casas de Renda Econdmica — o maior exemplo.
Conceptualmente, a planta Retangular assegurava uma ampla
iluminacdo e ventilagdo natural dos seus compartimentos, excluindo
recantos sombrios e humidos [6].

A tipologia de planta Rabo de Bacalhau é a mais comum. A zona da
cidade de Lisboa onde predomina esta tipologia estende-se desde
a linha ferroviaria de cintura (limite do Bairro de Alvalade) até a
Alameda D. Afonso Henriques, com especial destaque para o Bairro
dos Actores. Porém, é também possivel encontrar edificios deste
tipo nas Avenidas Novas, Benfica, Anjos, Ajuda, Restelo e Campo de
Ourique [7]. A designacdo Rabo de Bacalhau remete para a saliéncia
de forma retangular na fachada de tardoz do edificio. £ nessa zona
que se situam, habitualmente, as areas de servico (cozinha, casas de
banho e despensa) e uma segunda escada (de servico). As restantes
divisdes situam-se no “bloco central” do edificio [8].
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Rectangular Rabo de Bacalhau

Fachada

Vista Aérea
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Figura2 Tipologias "de placa" (fachada, vista aérea e planta)
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2.2  Caracterizagdo geral da estrutura

Embora este tipo de solugdo estrutural mista de alvenaria
e betdo armado se encontre delimitado num curto periodo
temporal (aproximadamente 20-30 anos) e assente em normas
regulamentadas por decreto (e.g., RGCU), a sua caracterizagdo
estrutural é diversificada e requer uma analise cuidada e
personalizada consoante o momento e o local onde determinado
edificio foi concebido, sendo que muitos edificios “de placa”
sofreram alteragdes estruturais significativas ao longo dos anos.

De seguida, faz-se a caracterizacdo geral da estrutura-tipo original
atendendo a diversas fontes bibliograficas.

2.21 Fundagoes

As fundacbes sdo, em geral, sapatas continuas em alvenaria de
pedra ou de tijolo. Formam-se na continuacdo das paredes com
uma profundidade entre 0,3 m e T m, consoante o tipo de elemento,
e apresentam uma sobrelargura — Figura 3. Nos casos em que
existem pilares de betdo armado as armaduras prolongam-se para
as fundagdes também de betéo [8], [9] - Figura 3.

% b

. SADATA TIPQ.

[
P

3 —|

oy £
'll'!—q

PR I R T
e e . - Y T -

Figura3  Tipos de fundacdo (adaptado de [10] e retirado de [8])
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2.2.2 Paredes exteriores e interiores

As empenas sdo constituidas, geralmente, pelo mesmo material
das fachadas mas, por vezes, com uma espessura menor. No caso
dos edificios das Casas de Renda Econdmica do Bairro de Alvalade,
as empenas podem apresentar espessura constante ou variavel
em altura. Existem ainda edificios com as paredes de empena
constituidas por blocos de betdo ou por betdo armado — com
0,20 m de espessura e uma armadura média em malha de $6
espacada de 0,20 m [11].

As fachadas principal e de tardoz sdo, geralmente, de alvenaria de
pedra, com espessura a variar entre 0,40 me 0,70 m, ou de alvenaria
de tijolo, com espessura entre 0,30 m e 0,40 m. Em certos casos,
verifica-se que a espessura das paredes diminui em altura [8] a custa
de ressaltos no paramento interior ao nivel dos pavimentos dos
pisos (Figura 4).

As paredes interiores sdo formadas por alvenaria de tijolo macico
e/ou furado ou por blocos de betéo e a sua espessura pode variar, em
altura e em planta, entre 0,15 m e 0,25 m [8].

/

Figura4 Fachada de alvenaria de pedra; corte com recuo das

paredes (exemplo)

2.2.3 Pavimentos

A introducdo de pavimentos de betdo armado nos edificios de
habitagdo corrente em Lisboa, nomeadamente nos chamados
“prédios de rendimento”, tem uma histéria complexa e diversificada
cujas solugdes mais frequentes sdo:

e A partir de 1930 (RGCU) edificios com utilizagdo de betdo
armado em lajes de zonas humidas — cozinhas, instalagdes
sanitarias, varandas de tardoz;

e A partir de 1935 (RBA, Regulamento de Betdo Armado [12])
edificios com todos os pavimentos interiores e exteriores
(eventualmente varandas e volumes em consola na fachada
principal) de betdo armado;

e Até a década de 1940 existe um conjunto de edificios, que
ganha importancia no periodo da Segunda Guerra Mundial
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devido a escassez de ferro, em que pavimentos de madeira
coexistem com pavimentos de betdo. Nesse periodo é corrente
encontrar edificios em que apenas as zonas humidas, ou todos
os pavimentos dos corpos salientes do tardoz, ou as lajes do 1.°
andar ou terraco sdo construidas com betdo armado, sendo os
restantes pavimentos de madeira.

Os pavimentos constituidos por lajes de betdo armado, em geral,
apresentam espessuras entre 0,07 m e 0,12 m e sdo fracamente
armadas — apenas uma camada de armadura para momentos
positivos.

As lajes descarregam diretamente sobre as paredes de alvenaria e,
por vezes, também em elementos de betdo armado. Na maioria dos
casos, ndo existe continuidade entre painéis de laje [9].

Os pavimentos em estrutura de madeira sdo constituidos, em geral,
por vigas de madeira de pinho de 0,08 x 0,18m ou 0,08 x 0,16 m
espagadas de 0,35 m ou 0,40 m e orientadas na diregdo do menor
vao, em relagdo as paredes exteriores.

No piso térreo, os pavimentos em madeira estdo assentes sobre
uma caixa-de-ar de modo a promover a circulagdo do ar, evitando
a acumulagdo de humidade debaixo do soalho. Em certos casos,
foram abertos rogos nas paredes das fundagdes e colocados ralos
nas fachadas para melhorar a ventilacao [9] (Figura 5).
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Figura5 Abertura de caixa-de-ar (em cima); Pavimento de betdo
armado e de madeira com caixa-de-ar (em baixo)

2.2.4 Vigas e pilares

As vigas e pilares apresentam um recobrimento médio de 2 cm de
espessura e a ligacdo entre estes dois elementos estruturais € muito
reduzida ou inexistente [11], com comprimentos de amarragdo
insuficientes.
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A seccdo dos pilares é diferente em quase todos os pisos, bem como
as suas armaduras. A armadura longitudinal possui a area minima
necessaria e a armadura de esforco transverso é reduzida, com
grandes espacamentos e com a cintagem dos vardes longitudinais
insuficiente [13].

As vigas, com largura a variar entre 0,20 m e 0,40 m e altura
reduzida, apresentam armadura longitudinal e transversal suficiente
para suportar a¢des verticais [13].

2.2.5 Cobertura e escadas

A estrutura da cobertura é constituida por asnas, madres, varas
e ripas de madeira de pinho. O revestimento é de telha ceramica
Lusa [9] - Figura 6. A laje de esteira, i.e, a laje localizada no topo
da estrutura do edificio abaixo das aguas do tethado, apresenta
vigamentos de madeira de 0,06 x 0,14 m espagados de 0,50 m [9].
Nos edificios do tipo Rabo de Bacalhau, a cobertura do bloco saliente
é, por vezes, resolvida em terraco de betdo armado [8].

'. o ~, .\ 1 ) Ty
Figura6 Exemplo de cobertura (Rabo de Bacalhau) [14]

As escadas de acesso direto aos pisos localizam-se, em planta, no
centro do edificio, e as de servigo, no caso dos edificios do tipo
Rabo de Bacalhau, nas traseiras. Em geral, sdo de betdo armado - a
exce¢do das escadas de servico que também podem ser em ferro [8].

3 Caso de estudo

31  Localizacdo

O Bairro de Alvalade foi desenvolvido na década de 1940 no ambito
das politicas de expansé&o urbana da cidade de Lisboa e promocao
de novas areas habitacionais protagonizadas por Duarte Pacheco
e fixadas no Plano Diretor de Urbanizagdo de Lisboa (PDUL). Para
alargar o acesso a habitagdo a familias de classe média é criado o
regime de Casa de Renda Economica (CRE) e langado o programa de
Casas de Renda Limitada (CRL) [13].

A zona escolhida para a execucdo do Plano de Urbanizacdo, com
uma area de cerca de 230 hectares, usufrufa de uma localizagdo
privilegiada no contexto da cidade de Lisboa, estando delimitada
a norte, pela Avenida Alferes Malheiro (atual Avenida do Brasil); a
nascente, pela Avenida do Aeroporto (atual Avenida Gago Coutinho);
a sul, pela linha ferrovidria de cintura da cidade e a poente, pelo
Campo Crande e pela Avenida da Republica. Possuia ainda
caracteristicas geomorfologicas adequadas, com terrenos pouco
inclinados e desniveis pouco acentuados [9], minimizando assim os
custos de urbaniza¢do com trabalhos associados a movimentos de
terra.

O plano de urbanizacdo ¢ aprovado em 1945. Para além da
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organizacdo baseada no modelo de unidade de vizinhanga, cuja
dimensdo média foi fixada de forma a ndo se excederem os 500
metros de distancia das habitagdes as escolas (Figura 7a), o plano
adota a organizagdo distributiva das fungdes e equipamentos, a
hierarquizacao viaria através de avenidas, ruas, impasses e caminhos
de pedes, a desprivatizagdo do solo e a libertagdo do interior do
quarteirdo para espaco de uso coletivo.

e e o T e
| CASRS D @bl BODNOMCE

CELULA I CELULA I

b)

Figura7

a) Escola no centro das duas células (retirado de [5]);
b) Células e arruamentos do Bairro de Alvalade

O edificio escolhido para o estudo foi selecionado tendo em conta
a representacdo da amostra no ambito das tipologias existentes de
CRE, nas Células | e Il do Bairro de Alvalade [13]. O edificio localiza-
-se na Célula Il, na freguesia do Campo Grande em Lisboa, e esta
inserido num quarteirdo de 4 edificios — Figura 8.

O territério foi estruturado por uma rede de arruamentos principais,
Av. dos E.U.A, Av. de Roma e Av. da Igreja, que o articulam com
os importantes arruamentos limitrofes da Av. do Aeroporto e
Campo Grande, e o dividem em oito células funcionais (Figura 7b),
onde, além da habitacdo, se integra, em total continuidade fisica
e de imagens, todo o tipo de equipamentos urbanos (desde zonas
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industriais a grandes equipamentos sociais e desportivos, como é o
caso do atual Parque do INATEL).

Figura 8

Localizagdo aérea (em cima) e fachada (em baixo) do
edificio de estudo

3.2 Caracterizagao

O edificio de estudo é composto por trés pisos, com dois fogos por
piso, numa area coberta de 154,72 m?. As habitacdes tém um pé
direito de 3,06 m. O piso do rés do chdo encontra-se a 0,95 m da
cota do terreno, ndo assentando diretamente no solo nas zonas de
pavimento de madeira.

Consultando o projeto de fundacdes e recorrendo a memodria
descritiva, verificou-se que as fundagbes sdo diretas, no
prolongamento das paredes resistentes.

As fachadas sdo de alvenaria de pedra irregular ordinaria com
cal hidraulica, com espessura varidvel em altura de 0,50 m para
0,40 m. Os ressaltos, ao nivel dos pavimentos, sdo de 0,05 m. Os
panos de peito (muro de apoio da janela) sdo constituidos por
alvenaria de tijolo furado a meia vez (0,15m).

As empenas, também de alvenaria de pedra irregular, apresentam
espessura constante de 0,50 m, sem aberturas, e, no caso de serem
meeiras, elevam-se até a cumeeira com o objetivo de “corta-fogo”.

1
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Por sua vez as paredes interiores sdo constituidas, na sua maioria,
por alvenaria de tijolo furado. No rés do chdo, a parede interior,
segundo a direcdo da fachada (diregdo X), apresenta uma espessura
de 0,25 m ao passo que as dos restantes pisos é de 0,15 m.

Na figura 9 apresentam-se as diferencas de planta do rés do chao
para o 2.° piso. A utilizagdo de tijolo macico surge, nesta tipologia
de edificio, nas paredes intermédias das escadas abaixo do 1.°
andar, com espessura de 0,25 m, e nas paredes laterais das escadas
de servico (que ddo acesso ao tardoz), com espessura de 0,15 m.
Existem ainda paredes de alvenaria de tijolo macico nas paredes
laterais das escadas de acesso a tardoz do edificio, incluindo arcos
e panos de apoio.

BRSOy

8,20m

| 187 m }

Rés do chao

| |
} 18,7 m ]
2.9 Piso

Legenda:

Bl Alvenaria de Pedra [ Tijolo Furado a uma vez (25¢cm)

B Tiolo Macio a uma vez (25cm) Tijolo Furado a meia vez (15cm)

7] Tijolo Macigo a meia vez (15cm) Il Tiiolo Furado (espessura a variar entre 50-40cm;

Figura9 Plantas do edificio, com constituicdo das paredes: rés do

chdo e 2.2 andar

O pavimento original, nas zonas dos quartos e sala, é composto
por vigamento de madeira de dimensdo 0,08 x 0,16 m, com
espagamento de 0,35 m nos quartos, e de 0,40 m na sala, orientado
perpendicularmente as fachadas (Figura 10).

Os vigamentos sdo ainda devidamente tarugados, contribuindo
assim para aumentar a rigidez no seu plano. O revestimento é em
soalho a portuguesa pregado ao vigamento.
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A laje de esteira € composta, igualmente, por vigamento de madeira
mas com espacamento de 0,50 m. Nas zonas de servico (casas de
banho e cozinha) o pavimento é constituido por uma laje de betdo
armado com espessura de 0,12 m.

Legenda:
Laje de belao armado
{esp: 0.12m)

Vigamento de madeira
{16x12 com espacamento 40em)

Vigamenio de madeira
(16212 com espagamento 35cm)

Tarugos

Figura 10 Pavimento original do edificio

A cobertura, designada no projeto inicial, ndo ¢ acessivel. F
constituida por asnas, madres, varas e ripas de pinho. O revestimento
é em telha “Lusa”.

Importa, ainda, realgar as cintas de travamento de betdo armado nas
fachadas, em todos os pisos, a altura das vergas das janelas, com a
espessura das paredes e 0,20 m de altura. De salientar também os
pequenos lintéis de betdo armado nas vergas de cada véo de porta
(Figura 11).

O edificio sofreu uma alteragdo estrutural relevante, em 1967,
com a substituicdo dos pavimentos originais de madeira por lajes
prefabricadas “Prefor”, compostas por vigotas de betdo armado pré-
-esfor¢ado [13].
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Figura11 Cintas de travamento das fachadas

4  Avaliacao sismica do edificio em estudo

A avaliacdo sismica do edificio em estudo foi feita usando uma
analise dinamica linear por espectro de resposta segundo o
Eurocodigo 8 (EC8) [15], recorrendo ao programa SAP2000 [16] e
tendo-se definido um modelo numérico tridimensional do edificio
inserido no quarteirdo.

41  Propriedades e resisténcia dos materiais

Para a modelacdo do edificio caracterizaram-se os principais
materiais estruturais existentes: alvenaria de pedra, alvenaria de
tijolo macico, alvenaria de tijolo furado, betdo armado e madeira
de pinho.

Todos os valores usados para a definicdo das alvenarias foram:
(i) estimados com base na norma italiana [17] e na coletanea
de trabalhos realizados no ambito do programa SEVERES
(http://www.severes.org), conforme especificado em detalhe em
[13], e (ii) ajustados conforme a frequéncia fundamental pretendida.
Segundo [18], a frequéncia média fundamental do edificio em
estudo deve ser de aproximadamente 5-5,5 Hz.

ATabela | apresenta todos os valores adotados. Os valores resistentes
considerados, e apresentados na Tabela II, foram minorados por um
fator de confianca de 1,35 definido pelo “Nivel de Conhecimento”
da estrutura (valores entre parénteses) [15]. Neste trabalho, dada
a limitagdo das condicdes para inspecionar o edificio, admitiu-se
o nivel mais condicionante — Conhecimento Limitado (Limited
Knowledge).

A partir das propriedades dos materiais apresentados na Tabela |,
dos valores assumidos para a restante carga permanente e para a
sobrecarga, definiram-se os valores das massas e das cargas verticais
a considerar na analise dinamica por espectros de resposta.

Os valores considerados estdo pormenorizadamente definidos em
[13] e foram retirados da meméria descritiva, caderno de encargos,
documentacdo “Prefor” e estimados a partir de bibliografia
especializada.
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Tabelal  Propriedade dos materiais utilizados
. Peso Moédulo de Coeficiente
Material e . .. .
estrutural Localizagdo volumico elasticidade de Poisson
() [kN/m®] ~ (E) [GPa] v)
Pedra sacnads 21 1,5
Empena
o meror 1 15
Alvenaria 5
Parede
Tijolo interior
furado  Panode 12 12 02
peito
Betdo armado Ylgas 25 29
Pavimento
Madeira de pinho  Pavimento 7 6

Tabela Il

Valores adotados para a resisténcia dos materiais

Resisténcia Resisténcia Resisténcia
Material compresséo f, tragdo f, ao corte T,
a a a
MP. MP MP.
Alvenaria de pedra Zfo0 e U0
P (1,93) (0,062) (0,0415)
Tijolo furado 240 brog tiogo
) (1,78) (0,067) (0,044)
Tiiolo macico 3,20 0,114 0,076
) s (2,37) (0,084) (0,0562)

Nota: A resisténcia & tragdo (f,) foi definida segundo [15]: f, =1,5"t,

4.2 Modelagdo estrutural

Na modelagdo do edificio tiveram-se em conta todas as paredes
existentes (exteriores e interiores) no projeto inicial bem como as
aberturas (vdos de portas e janelas) — Figura 12. Posteriormente,
resultado das visitas ao local, foram removidas algumas paredes
interiores no modelo por forma a representar a estrutura existente.

As paredes de alvenaria foram modeladas como elementos
bidimensionais de quatro nds — elementos de casca (area shell-thick).

A modelacdo das vigas de betdo armado foi feita através de
elementos de barra (frame) e para modelar o pavimento de betdo
armado do edificio optou-se, simplificadamente, pela hipdtese de
diafragma rigido em todos os pavimentos (piso rigido no plano).

Relativamente ao pavimento de madeira dos edificios adjacentes, foi
necessario criar uma malha de elementos de barra (frame), dispostos
perpendicularmente as fachadas, de maneira a simularem as vigas
de madeira do pavimento. A modelacdo dos pavimentos de madeira
exigiu a criacdo de uma malha compativel com a malha irregular
das paredes (Figura 13). Para tal, foi necessario definir classes de
espacamentos equivalentes para os barrotes, considerando massas e
inércias equivalentes as massas reais do pavimento [13].
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Tijolo Furado
(Pano de peito)

Figura 12 Representacdo das paredes (fachada principal e parede interior)

’- -l--.-l‘-l- A | -I-ql--l I 1 e e o ) i
H | -

£
W iR s
i i

L

I__-IJ

Figura 13 Representacdo da configuracdo final do pavimento de madeira dos edificios adjacentes (SAP2000)

Figura 14 Modelo final da banda em SAP2000 (edificio de estudo a esquerda)
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Para representar as fundagdes admitiu-se que a base de todas as
paredes se encontra encastrada. Esta condi¢do de apoio é admissivel
dado que se presume que o solo de fundacdo j& se encontra
perfeitamente consolidado.

Na Figura 14 apresenta-se o resultado final da modelacdo em
SAP2000.

4.3 Caracterizagdo dinamica

Depois da modelagdo concluida realizou-se uma analise modal para
a caracterizagdo das propriedades dinamicas do edificio: frequéncias
e modos de vibragdo.

A Figura 15 representa a configuragdo modal dos trés primeiros
modos de vibracdo: (i) o primeiro modo de vibracdo do modelo
da-se segundo a dire¢do Y com uma frequéncia de 5,7 Hz e um fator
de participacdo de massa de 69%; (i) o segundo modo apresenta
torcdo em torno do centro geométrico da banda de edificios
com uma frequéncia de 6,1 Hz; (iii) o terceiro modo de vibragdo ¢
de translagdo em X com uma frequéncia de 6,5Hz e um fator de
participacdo de massa de 76%, demonstrando que esta direcdo é
a mais rigida, embora seja a dire¢do das fachadas e com menor
densidade de paredes interiores. Os resultados obtidos foram
comparados com os definidos em [18] - os valores aqui propostos
foram obtidos para diferentes tipos de edificios e indicam, para
edificios equivalentes ao caso de estudo, um intervalo de valores
entre 5 e 55 Hz para a frequéncia fundamental. Verificou-se que
os resultados obtidos apresentam uma boa correspondéncia com os
valores propostos em [18].

Y
I 1°Modo de Vibracao - Direcao y (f = 5,7 Hz)

1 Edificio de
| Estudo
1

=

2°Modo de Vibracdo - Rotacao z (f = 6,1 Hz)

1
1

|

]

1 Edificio de T
]‘ Estudo

|

P A e I e 2

Y
3°Modo de Vibracdo - Direcédo x (f = 6,5 Hz)

1
I
]
e asmErzan R ses
1 Edificio de T .ﬁ"ﬁy
]
1
I

Estudo H B

Figura15 1.° Modo de vibracdo (direcdo Y); 2.° Modo de vibracdo
(rotagdo em z); 3.2 Modo de vibragdo (direcdo X)

Neste trabalho [13] foram realizados diferentes estudos
paramétricos, com o intuito de avaliar a influéncia de: (i) o edificio
estar isolado ou inserido em banda; (i) o edificio isolado ter os
pisos existentes (pavimento laje de betdo armado com vigotas
prefabricadas; modelado como piso rigido no seu plano) e os pisos
originais (pavimento laje de betdo armado + pavimento de madeira:
piso rigido e flexivel).
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Concluiu-se que o tipo de pavimento, juntamente com a disposi¢do
em banda dos edificios e a utilizagdo de empenas meeiras, influencia
0 modo de vibragdo da estrutura e a sua rigidez global. Constatou-
-se da analise dos 3 primeiros modos que a banda funciona como
unidade estrutural, consequéncia da rigidez dos pisos de betdo
armado e da partilha das empenas e continuidade das fachadas.
Verificou-se ainda que o pavimento de betdo armado (pavimento
rigido) distribui os esforcos proporcionalmente a rigidez dos
elementos verticais e, como tal, quando o edificio é estudado
isoladamente, observa-se que o primeiro modo de vibracdo se da
segundo a direcdo X [13] — direcdo correspondente a fachada e
paredes com maior nimero de aberturas.

4.4

Para a analise dinamica linear por espectro de resposta, definiu-se o
espectro de resposta segundo o EC8, considerando os sismos tipo 1
e 2, um solo de fundagao tipo C, e um fator de importancia Y, = 1,0.

Resultados obtidos — Apresentacdo e analise

O EC8 - Parte 3: “Avaliacdo e reforco de edificios existentes”,
relativamente ao nivel da agdo sismica a considerar na avaliagdo da
seguranca e reabilitagdo, ndo indica qualquer reducdo relativamente
aos valores indicados para edificios novos e como o correspondente
Anexo Nacional ainda ndo estd disponivel, optou-se neste
trabalho por assumir para a andlise dinamica linear a totalidade
da acdo sismica (i.e., o valor da agdo sismica que se define para o
dimensionamento de edificios novos). No entanto, ¢ importante
realcar que utilizar o mesmo nivel de exigéncia (para a verificagdo de
seguranca face a acdo sismica) considerado nas edificacdes novas
pode conduzir a resultados inadequados, podendo levar a medidas
de reforco drasticas e, provavelmente, desnecessarias [13].

O comportamento ndo linear foi considerado, simplificadamente,
admitindo um coeficiente de comportamento (q) de 1,5 — valor
correspondente a estruturas de Classe de Ductilidade Baixa (EC8) —
assegurando assim uma atitude conservadora.

O efeito da agdo sismica deve ser combinado para os diferentes
modos de vibragdo relevantes. Dado que existem modos de
vibragdo com frequéncias proximas, a combina¢do mais adequada
¢ a Combinagdo Quadratica Completa (CQC). Relativamente
aos métodos de combinacdo direcional de agdes, recorreu-se a
combinacdo “Square-Root-of-Sum-of-Squares” (SRSS), onde o valor
maximo do efeito da ac¢do sismica na estrutura é calculado através
da aplicagdo da raiz quadrada da soma dos quadrados dos esforgos
resultantes de cada componente horizontal da agdo sismica, e
assumindo que o sismo atua simultaneamente nas duas dire¢oes
principais, X e Y. Os resultados obtidos com a analise dinamica linear
por espectro de resposta permitiram o estudo das tensdes atuantes
nas paredes de alvenaria e a realizagdo do mapa de danos relativo a
tensdo de corte, com base no critério de Mohr-Coulomb.

4.41 Tensdes Atuantes — Diagrama de Tensdes

O estudo realizado consiste na verificagdo e andlise das tensoes
verticais (,,) e de corte (o,,) presentes nas paredes constituintes da
estrutura devido & acdo sismica condicionante - SismoTipo 2. Em [13]
sdo apresentados em pormenor os diagramas de tensdes de todos
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Fachada Principal

Tensdo vertical - o,

Combinacdo Quase Permanente

Tensdo de corte — G,

, '-W"“w 1
e e s

Tijolo Furado
[15cm)
Pono de Peito
Alvenaria
e Vigas de B.A.

|—vl

Figura 16 Representagdo grafica dos diagramas de tensdes da fachada principal

os alinhamentos relevantes do edificio em estudo considerando o
edificio inserido em banda (como deve ser efetivamente modelado).
Neste artigo apenas se apresentam os resultados para a fachada
principal (Figura 16) e empena condicionante (Figura 17).

Por forma a tornar mais claro e evidente a influéncia da ac¢éo sismica
no diagrama de tensdes verticais e, principalmente, de corte, sdo
apresentados os diagramas de tensdes devidos a Combinagdo Quase
Permanente (C.Q.P. — cargas verticais) e devido a Combinagdo
Sismica (C. Sismica — cargas verticais + sismo). Chama-se a aten¢ao
que, apesar de as tensdes devidas a acdo sismica serem positivas

16

(resultantes da combina¢do modal CQC e direcional SRSS), o
programa SAP2000 determina, para a combinacdo sismica (C.
Sismica), a envolvente maxima e minima considerando as tensdes
devidas ao sismo de compressdo (valores obtidos da combinacdo
modal e direcional afetados de sinal negativo) e de tragdo,
respetivamente.

Na representacao dos diagramas de tensées verticais (o,,), 0s valores
positivos correspondem a tensdes de tragdo e os valores negativos a
tensdes de compressao.
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Da andlise dos diagramas obtidos (aqui representados apenas
para a fachada principal — Figura 16) conclui-se que para a C.Q.P. ¢
possivel observar que existem, como seria de esperar, consideraveis
compressdes nas fachadas — principal e de tardoz — mas também
nas paredes interiores e empenas (a Figura 17 representa a empena
com valores de tensdo mais elevados, empena A cuja localizagdo
esta identificada na Figura 14), com valores mais elevados na
base [13]. Tal como seria de esperar, o edificio com pavimentos
de betdo armado apresenta maiores tensdes de compressdo na
base. E possivel, também, verificar a existéncia de tensdes verticais
de tragdo, com valores consideraveis nas zonas superior e inferior
dos véos, sugerindo portanto que nessa zona se encontra alguma
fendilhacdo. Essas zonas sdo “suportadas” por lintéis de betdo
armado, como tal, é pouco provavel que essas tensdes de tracdo
estejam na realidade associadas a fendilhagéo.

(2]

Combinacdo Quase Permanente

Combinacdo Sismica

e —

Combinacdo Sismica

.

Combinacdo Quase Permanente

1
et & b dotoo & &t o

Figura 17 (a) Tensdo vertical da empena A (ndo meeira); (b) Tenséo
de corte das empenas

Através da observacao das figuras referentes a C. Sismica, verifica-
-se que as tensdes de compressdo, na fachada principal (Figura 16),
concentram-se nas “colunas” centrais de alvenaria de pedra ao passo
que a maior concentragdo de tensdes de tracdo surge entre vaos de
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aberturas e no canto inferior esquerdo da base (zona de ligagdo com
a parte da empena que ndo é meeira) sugerindo um elevado nivel de
fendilhacdo nessas zonas. O efeito da a¢do sismica é condicionante
para a andlise das tensdes de corte. Constata-se que nas fachadas —
principal (Figura 16) e também de tardoz - registam-se as maiores
tensdes de corte, em especial nas zonas correspondentes aos panos
de peito e entre vaos de aberturas — zonas de descontinuidade.

No caso das empenas, verificou-se que o padrao de distribuicdo de
tensdes é muito parecido, sendo que é na empena que ndo é meeira
(empena A - Figura 14) que se verificam tensdes de tracdo mais
elevadas - Figura 17a).

4.4.2 Mapas de danos

Os resultados obtidos com o SAP2000 permitem observar as
tensdes atuantes nas paredes da estrutura e identificar as zonas de
acumulagdo de tensdes verticais (compressdo e tragdo) e de corte.

A verificacdo de seguranca para o Estado Limite Ultimo (E.L.U.) é
feita posteriormente comparando as tensdes de célculo com as
tensdes resistentes e, para o corte, apresentada através de um mapa
de danos. Apresenta-se na Figura 18 o mapa de danos para a tensao
de corte. Neste mapa assinala-se com (+) quando o valor atuante
de corte para a C. Sismica (o,,) excede o valor resistente T, obtido
segundo o critério de Mohr-Coulomb:

T=1,+0.tg ¢ (1)

onde t (resisténcia ao corte) representa a tensao tangencial maxima
admissivel da alvenaria, T, a resisténcia de corte (ver valores da
Tabela Il), o a tensdo normal de compressao e ¢ o angulo de atrito
interno (admitiu-se o valor de 0,4) [19].

Observa-se que na fachada principal (e também na de tardoz [13])
a tensdo de resisténcia ao corte € ultrapassada em diversas zonas.
O padrdo de danos é consistente na medida em que as zonas
mais afetadas pela agdo sismica sdo as zonas junto as aberturas
(principalmente os panos de peito) e as zonas de ligacdo entre
fachada e empenas. A diferenca de rigidez entre elementos (panos
de peito/paredes da fachada) e o valor reduzido de compressao
existente nessas zonas levam a que a resisténcia ao corte seja
ultrapassada. E importante, no entanto, realcar duas consideracées
admitidas neste estudo que deveriam ser analisadas, o seu efeito,
em trabalhos futuros: (i) foi assumida a totalidade da agdo sismica,
considerada no dimensionamento de estruturas novas; e (i) consi-
derou-se para a definicdo da tensdo de corte resistente (Equacdo 1)
o valor maximo obtido com a anélise dinamica por espectro de
resposta para a tensdo vertical e posteriormente comparou-se o
valor resistente assim obtido com o valor maximo da tensdo de
corte atuante. Consequentemente se se reduzisse a intensidade da
agdo sismica (por exemplo para 75%-85% do valor considerando)
as tensdes atuantes seriam inferiores aos valores obtidos. Por outro
lado, como as tensdes verticais e de corte maximas ndo ocorrem
simultaneamente, seria razoavel reduzir o valor das tensdes verticais
(como limite, poderia considerar-se, irrealisticamente, um valor
nulo), fazendo reduzir também o valor da tensdo de corte resistente.

A verificagdo de seguranca foi também avaliada ao nivel das tensées
de compressdo maximas atuantes. Os resultados revelaram que,
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Mapa de Danos

Analise Linear — SAP2000

Edificio de estude

-
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Analise Nao Linear — SMURITREMUR!

Edificio de estudo

Dist. Uniforme
Edificio de estudo

Dist. (Pseudo) Triangular

Figura 18 Mapa de danos da fachada principal — corte

para os valores considerados de resisténcia a compresséo dos
diferentes materiais (ver Tabela II), a seguranca € verificada.

Por fim é importante referir que este edificio, quer isolado quer
inserido em banda, foi também estudado recorrendo a andlises
estaticas ndo lineares [20]. As duas andlises (dindmica linear e
estaticando linear) distinguem-se fundamentalmente pela qualidade
dos resultados obtidos. Na analise linear, os resultados obtidos sdo
em geral conservativos e, a partir da analise de tensées de calculo,
para a intensidade de acdo sismica considerada, é possivel apenas
observar as zonas de acumulag&o de tensdes verticais (compresséo e
tracdo) e de corte. A andlise estatica ndo linear fornece informacao
sobre as caracteristicas da estrutura que ndo se obtém em analises
lineares e permite avaliar mais adequadamente o comportamento
ndo linear de estruturas de alvenaria definindo a capacidade global
resistente da estrutura, a sua ductilidade e identificando as regies
criticas da estrutura.

Da observacdo do mapa de danos obtido pela analise dinamica
linear e pela anélise estatica ndo linear [20] conclui-se que o padréo
de danos para o corte é muito idéntico, sobretudo, nas fachadas -
Figura 18.
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Com base nos resultados das analises ndo lineares determinou-se
o valor de coeficiente de comportamento (g), confirmando que o
valor considerado neste trabalho, para a analise dinamica linear
(g=1,5), é baixo.

5 Comentarios finais

Neste estudo caracteriza-se e analisa-se o comportamento
estrutural e desempenho sismico de um edificio “de placa” tipo do
Bairro de Alvalade, inserido num quarteirdo e construido ao abrigo
do programa de CRE. Para tal, recorreu-se a uma analise dinamica
linear por espectro de resposta, como preconizado no EC8. O edificio
de estudo é constituido por lajes de betdo armado macico nas zonas
himidas (cozinha e casa de banho) e nas restantes zonas por lajes
de vigotas pré-esforcadas de betdo armado, substitutas do habitual
pavimento de madeira ainda existente nos edificios adjacentes.

Analisando o diagrama de tensdes, verificou-se que a agdo do sismo
provoca uma quantidade significativa de tensdes de tragdo junto das
aberturas e nas zonas entre elementos com diferente rigidez (por
exemplo, panos de peito). O mesmo se verifica com as tensdes de
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corte. E percetivel, também, a diferenca de acumulacdo de tensées
do edificio de estudo (pavimento aproximadamente rigido no plano)
para os edificios adjacentes (pavimento flexivel). No primeiro, os
elementos verticais mais rigidos, como as fachadas e as empenas,
apresentam maior acumulagdo de tensbes do que as paredes
interiores, ao passo que nos segundos as paredes interiores s&o mais
sobrecarregadas [13]. O mesmo se verifica quando se analisa o mapa
de danos correspondente a tensdo de corte. Porém, este mapa de
danos tem em conta o critério de Mohr-Coulomb para a definicao
dos valores resistentes, revelando que em alguns casos (por exemplo
as empenas) a influéncia da tensdo de compressao para a verificacdo
da seguranga ao corte tem um efeito benéfico, uma vez que
aumenta a resisténcia ao corte dos elementos estruturais. Nao se
apurou qualquer tipo de dano para a tensdo de compressao atuante
face a acdo sismica.

O desempenho sismico do edificio também foi avaliado recorrendo
a analises estaticas ndo lineares [20]. Comparando os resultados das
duas analises foi possivel concluir que: (i) o padrdo de danos para o
corte é muito idéntico; e (i) o valor adotado para o coeficiente de
comportamento (g =1,5) é baixo. O valor de g, obtido com base nos
resultados das analises estaticas ndo lineares [20], confirmou este
facto.
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Reforco de ligagdes tradicionais de madeira

Resumo

As ligacses tradicionais esta associado um conjunto de patologias
fruto das variagdes dimensionais, degradagdo prematura do
material, erros de projeto ou de execuc¢do. Durante muitos anos,
devido a falta de conhecimento e dificuldade em compreender o
comportamento das ligacdes existentes nas estruturas de madeira,
realizaram-se intervenc¢des excessivamente conservadoras, muitas
das quais aumentavam substancialmente a rigidez das ligacoes,
ou, em casos mais extremos, optava-se pela remogdo parcial ou
completa da estrutura. Surge assim a necessidade de desenvolver
um processo criterioso que permita avaliar e compreender o tipo de
patologia e intervir sobre os elementos, reparando ou reforcando a
ligagdo, de modo a restituir os niveis de segurancga e a preservar o
valor histdrico e cultural da estrutura.

Nesse sentido, o presente trabalho pretende colmatar a falta de
informacao disponivel no que se refere a analise, dimensionamento
e reforco de ligagoes tradicionais de madeira. Apresentam-se aqui
a definicdo da geometria e modelos de dimensionamento destas
ligacdes e do seu reforco.

Palavras-chave: Ligag6es tradicionais de madeira / Geometria / Dimensionamento /
/ Reparagdo / Reforco
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Reinforcement of carpentry joints

Sara Barbosa
Jorge M. Branco
Filipe Ferreira

Abstract

To the traditional joints is associated a set of pathologies outcome
of dimensional variations or premature degradation, design errors
or of execution. For many years, because of the lack of knowledge
and difficulty in understanding the behavior of bonds existing in
the wooden structures, were performed interventions excessively
conservative, many of which substantially increased the stiffness of
the bonds, or in extreme cases they opted for partial or complete
removal of the structure. Thus arise the necessity of developing a
judicious process that allows to evaluate and understand the kind of
pathology and intervene on the elements by repairing or reinforcing
the joints, so as to restore the levels of safety guards and to preserve
the historical and cultural value of the structure.

Therefore this study aims to fill the lack of information available in
relation to the analysis, sizing and strengthening joints of traditional
wood. Here are presented the definition of the geometry and design
models of these joints and their reinforcement.

Keywords: ~ Carpentry joints / Geometry / Design / Strengthening
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1 Introducdo

Os principais problemas de inseguranca em estruturas de madeira
surgem nas ligacdes entre os seus elementos [1]. As ligagdes entre os
varios elementos s&o pontos sensiveis na concec¢do e no calculo das
estruturas de madeira, em resultado da concentragdo de tensdes que
nelas se pode verificar, e com diferentes dire¢es relativamente as
fibras, o que num material anisotropico como a madeira acrescenta
complexidade no seu desempenho e correspondente analise.

Ao longo dos tempos foram desenvolvidas diversas técnicas de
ligacdes de estruturas de madeira. Contudo, as mais antigas e
também as mais presentes em toda a evolugdo da construgdo em
madeira sdo as ligacdes madeira-madeira, nomeadamente as agora
designadas por ligages tradicionais de madeira. Estas ligacdes foram
realizadas com base em conhecimentos empiricos, sem o apoio de
conhecimentos experimentais e analiticos suficientes. Assim, em
qualquer uma destas estruturas de madeira, as ligagdes ndo podem
garantir os niveis de seguranca atualmente impostos, em particular
para a agao sismica [2].

Existem diferentes tipologias de ligagdes tradicionais, que foram
evoluindo com a complexidade das estruturas, as quais, de uma
forma geral, se podem enquadrar em quatro grupos: entalhes,
empalmes, cruzamentos e acoplamentos.

As ligagdes por entalhes, as quais estd associada a formagdo de um
sulco em forma de V" nas superficies dos elementos a ligar, incluem
o dente simples, podendo possuir respiga e mecha, o dente simples
posterior e o dente duplo (Figura 1). O dente simples é a ligacdo por
entalhe mais comum, no entanto, quando o comprimento do taldo
é insuficiente recorre-se ao dente simples posterior. O dente duplo
¢ constitufdo por um dente simples e um dente simples posterior,
aumentando a superficie de contacto no entalhe, o que permite
que o nivel das tensdes de compressdo atuantes seja menor e assim
aumentar a capacidade de carga desta ligagdo comparativamente as
ligacdes com um dente. Ao nivel das superficies dos entalhes, devido
a reducdo efetiva da seccdo dos elementos na zona do entalhe,
geram-se concentragdes de tensdes que sdo transmitidas por
compressdo e/ou atrito na interface dos elementos ligados. Sendo
que o estado de tensdo que se gera nas superficies de contacto
garante a integridade da ligacdo e impede que os elementos se
separem, pelo que é importante garantir que ndo ha descompressao
da ligagdo. A respiga e a mecha representam uma seccdo de
extremidade de menor dimens&o, que quando presentes nas ligagdes
garantem um melhor encaixe entre os elementos ligados e evitam
deslocamentos para fora do plano da ligacdo (Figura 1d) e e)).

Os cruzamentos correspondem a unido de dois elementos de
madeira através do seu corte, garantindo que a espessura da
ligagdo seja a mesma que a do membro com menor espessura, e
sobreposicdo perpendicular ou obliqua (Figura 2). Tendo em conta
a forma e a localizagdo do entalhe nos elementos a ligar, existem
diferentes tipos de cruzamentos. Por vezes, &€ comum, usar-se pinos
de madeira ou ligadores metalicos para garantir a estabilidade da
ligacao.

Os empalmes garantem a continuidade longitudinal dos elementos
através da unido, topo a topo, de dois elementos de madeira
(Figura 3). Existe uma diversidade de empalmes, os quais resultaram
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da tentativa de melhorar o comportamento dos empalmes
existentes, e variam consoante a forma e inclinagdo do entalhe. Este
tipo de ligagdes serve essencialmente para receber esfor¢os de tragdo.

Figura1 LigacGes por entalhes: a) dente simples; b) dente simples
posterior; ¢) dente duplo; d) ligacdo com respiga e

mecha; e) dente simples com respiga e mecha

Figura2 Cruzamentos: a) cruz a meio fio; b) meio fio de encontro;
¢) meio fio de ponta; d) cauda de andorinha

a) b L]

—

Empalmes: a) unido a meio fio; b) entalhe com angulo;
) unido a meio fio com entalhe; d) entalhe a meia
madeira com entalhe; e) entalhe com angulo e batente
a meia esquadria

Figura 3

Por fim, os acoplamentos resultam da sobreposicao de dois ou mais
elementos de madeira, permitindo aumentar a secgdo transversal
do elemento de madeira (ver Figura 4).

A maioria das ligagoes resulta da redugdo da secgdo dos elementos a
ligar, a qual estd associada uma perda da capacidade resistente dos
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elementos, pelo que é necessario fazer um correto dimensionamento
e garantir os niveis de seguranca, tendo em conta as solicitacdes que
contribuem para a resisténcia da ligagéo.

Figura4 Exemplos de acoplamentos

A falta de rigor na execugdo das ligacdes, o elevado grau de
improviso, os erros de conce¢do e dimensionamento e as inimeras
intervencdes pontuais sem consideragdo do real comportamento da
ligacdo podem, ao longo do tempo, reduzir substancialmente o seu
nivel de seguranca. De forma a garantir a estabilidade da ligacéo a
longo prazo e a suprimir os erros de execugdo, é habitual reforcar
a ligacdo. Tradicionalmente, o reforco das ligagdes é realizado
através da adicdo de elementos metalicos (estribos, esquadros,
vardes, parafusos, etc.) ou de madeira, cuja funcdo é garantir a
funcionalidade da ligacdo sob condi¢des invulgares (agdes ciclicas,
vento, neve), prevenir a degradagdo da resisténcia da ligagdo e evitar
a perda de contacto entre os elementos ligados. Contudo, existem
técnicas mais inovadoras que envolvem a aplicagdo de materiais
compdsitos, em particular os polimeros reforcados com fibras de
carbono ou vidro.

2 Geometria e dimensionamento das
ligacdes tradicionais de madeira

O facto de a execugdo das ligagdes resultar de um trabalho de
carpintaria, ao qual muitas vezes estdo associados erros de corte,
problemas de montagem ou retracdo da madeira, leva a que se
gerem folgas, com diminui¢do das areas de contacto, resultando em
concentragdo de tensoes.

Portanto, a correta definicdo da geometria das ligacdes é crucial,
dado que tem influéncia sobre o mecanismo de distribuicdo das
forcas e o comportamento global da ligacdo. De seguida reportam-
-se as principais prescri¢cdes geométricas disponiveis na bibliografia
europeia e os modelos sugeridos para o seu calculo [3] [4] [5].

21 Entalhes

211

A inclinacdo do entalhe (g) (ver Figura 6) deve minimizar o angulo
entre as tensdes de compressdo transmitidas no entalhe e a direcdo
das fibras da madeira em ambos os elementos que formam a ligacéo,
de forma a aumentar a resisténcia e a rigidez de esmagamento da
ligagdo [6]. Na Tabela | apresentam-se as principais recomendagdes
europeias para a inclina¢do do entalhe, (g), em funcdo do angulo de
abertura entre os elementos ligados, f3.

Geometria

Na ligacdo com dente simples, o angulo do entalhe € é definido a
partir de B (angulo de abertura entre os elementos ligados), e toma
o valor de (90°-B/2) quando a perna e a linha sdo constituidas
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pelo mesmo material, o que garante que os angulos entre as fibras
e as tensdes de compressdo sdo iguais em ambos os elementos
(al=aP=P/2) (Figura 5). Caso sejam constituidas por diferentes
materiais, a solucdo ideal serd adotar angulos diferentes (al=aP)
de forma a otimizar a transmissdo das tensdes de compressao. No
caso da ligagdo com dente simples posterior, o angulo do entalhe &
é geralmente 90°, o que significa que o entalhe é perpendicular ao
eixo da perna (ver Figura 5). Deste modo, verifica-se uma perda de
resisténcia e rigidez da linha em relacdo a perna, dado que o angulo
entre as fibras e a forca de compressdo axial é maior na linha.

Tabelal Recomendacdes para a inclinacdo do entalhe presentes
em documentos de distintas nacionalidades
Suica [7] Espanha[8]  Holanda [9]
Dente 90°-1 g 90°— B<e<o0?
simples 2 2T
Inclinagdo Dente
i 0 0
do entalhe (g) swmpleg 90" <&<110
posterior
Dente 0 0
duplo B<40 B<50

Figura5 Angulo definido entre as fibras e a forca de compressdo
axial

A fim de evitar o enfraquecimento da capacidade resistente do
elemento que recebe o entalhe, é necessario estabelecer um limite
para a sua profundidade t, (ver Figura 6), que é normalmente dado
em fungdo do angulo B (ver Tabela II).

Tabela Il Recomendacdes para a profundidade do entalhe estabelecidas em distintos paises
Espanha [8] Suica [7] Italia [10] Alemanha [11] Holanda [9]
) t e para B<50° h
= Ty = t,<-Z para B<50°
E 4
@ h
3 2 0 h
~ £ t, < - para B>60 tv<?2 para p>50°
2 interpolagéo linear para 50° < 3 < 60°
£
[}
]
©
9
B h,
2 e
S h, 6
e ° g
a 2 t,< t,<4t, —10 mm
©
t, =10 mm
% V2 O,Stvz
j<
° hy
v2 4 h2
t,, SZ
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O taldo corresponde ao trogo da linha entre o topo da pega e o
entalhe e nele se desenvolvem tensées de corte paralelas as fibras
(Tabela II1). Dai que o seu comprimento deve garantir a seguranca
frente a estas tensdes de corte.

Tabela Il Definicdo do comprimento do taldo
Espanha  Suica Holanda  Alemanha
(8] [7] (o] ]
Dente [ 150 mm <8t 200<(<8t
simples v v v v v
Comprimento
dotaldo (1)
Dente
duplo [, 2150 mm [, 261,

Figura 6

Ligacdes por entalhe: a) dente simples; b) dente simples
posterior; ¢) dente duplo

4b l’-

b, |
] b
b,

Figura7  Dente simples com respiga e mecha

rpee | Série Il | n.° 3 | margo de 2017

A respiga, encaixe de forma prismatica, geralmente possui uma
largura b, igual a cerca de 1/3 da espessura do elemento de madeira
(Figura 7) [12]. Para garantir o bom funcionamento do encaixe, a
mecha deve ter uma largura igual a da respiga.

21.2 Verificagdes de seguranca

Numa ligacdo por entalhe, os elementos de madeira quando
submetidos a uma forca £, originam tensdes que podem ocorrer na
direcdo das fibras, na direcdo perpendicular as fibras, com um angulo
o em relacdo a dire¢do das fibras e também tensdes de corte. Assim
sendo, na verificagdo da seguranga destas ligagdes é necessario
definir os caminhos de transmissdo das forcas atuantes e verificar
a resisténcia do entalhe as tensdes de compressdo e as tensdes de
corte sobre o taldo.

No corpo principal do Eurocddigo 5 [13] ndo sdo abordadas regras
para a verificagdo da seguranga das ligagdes por entalhe. Ha contudo
diferentes documentos nacionais que apresentam métodos de
célculo que se distinguem entre si sobretudo na decomposicdo
das forcas pelas superficies de contacto e ainda no facto de alguns
considerarem a existéncia de forcas de atrito. Nesse sentido, sera
apresentada a abordagem mais simples e direta que diz respeito ao
Anexo Nacional Holandés do Eurocodigo 5 [14], que assume que
a forca de compressao é igualmente distribuida entre a projecao
horizontal e vertical das superficies de contacto (Tabela IV). Além
disso, assume uma redugdo de 20% no valor de calculo da tensdo
tangencial resistente, dado que a distribui¢ao da tenséo ao longo do
taldo n&o é uniforme (ver Figura 8).

Tabela IV Equagbes de dimensionamento do dente simples e duplo,
segundo o Anexo Nacional Holandés do EC5 [14]

Dente simples Dente duplo

Verificagdo a compressao

qu (1) quﬂ @)

do dente (entalhe) bt, bt,,
Verificacdo a compresséo Fy-sinf <f (3)
da superficie da linha pe o4
Verificacdo ao corte Fy-cosp <08 Fy-cosB <08
Veriica SLoS08 (4 LRS00
A b,
N g
\ a
Fycos p

Figura 8

Esquema de distribuicdo das forcas, segundo o Anexo
Nacional Holandés do EC5 [14]
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Onde F, ¢ a forga axial, B € o angulo formado entre os elementos
que constituem a ligagao, b é a largura do elemento de madeira, t,,
é a profundidade do entalhe posterior, e é a distancia da superficie
de corte, [, € o comprimento da superficie de corte do entalhe
posterior, f_, . € o valor de cdlculo da resisténcia a compressao na
direcdo paralela a direéo das fibras (a=0), f. ,,,, € o valor de célculo
da resisténcia a compressdo na direcdo perpendicular a direcdo
das fibras (@=90) e f, , é o valor de calculo da tenséo tangencial
resistente.

2.2 Cruzamentos

2.21 Geometria

Nos cruzamentos, o material é removido de cada um dos elementos
da ligacdo, de modo a garantir que a espessura da ligagdo seja a
mesma que a do membro com menor espessura. Normalmente, as
pecas tém a mesma espessura e na area da unido é removida metade
da espessura de cada uma das pecas. No entanto, para evitar a
diminuicao da capacidade de carga devida ao enfraquecimento para
metade dos elementos de madeira, pode-se adotar uma espessura
igual a 1/3 da altura do elemento de madeira de menor espessura.

A ligagdo cauda de andorinha é normalmente usada para reforcar
a resisténcia a tragdo da ligacdo ou a inversdo de esforcos, face ao
bloqueio criado pela forma trapezoidal do elemento que ¢ definida
por um chanfro cuja dimensdo é geralmente 1/6-1/3 da altura do
elemento de madeira.

2.2.2 Verificagdes de seguranca

Nas ligacbes a meio fio solicitadas a compressdo, quando as
superficies dos elementos de madeira que constituem a ligagdo

estdo em perfeito contacto, é mobilizada a capacidade resistente
do ligador e a capacidade resistente da madeira a compressao na
diregdo perpendicular as fibras (Figura 9).

Fd _Rv,d
b.e,

< fosos (6)

onde f, ¢ a forca de compressdo, b, é a largura do elemento de
madeira 1, e, é a espessura do entalhe do elemento de madeira 2 e
R, € o valor de célculo da capacidade resistente por plano de corte
e por ligador (EC5: 8.2.3(3)) [13].

Quando as superficies dos elementos de madeira que constituem a
ligacdo ndo estdo em perfeito contacto ou se a ligacdo € solicitada a
tracdo, apenas é mobilizada a capacidade resistente do ligador para
resistir ao esforco atuante (F).

Fs<R.4 @)

No caso de aplicagdo de um esforo transverso (V. ), materializado
pela aplicacdo de um esforco perpendicular ao entalhe, é necessario
avaliar as tensoes de tragdo perpendiculares as fibras que surgem no
canto do entalhe:

om0 (-0 .

ondea=e /e,

Na ligagdo com cauda de andorinha, a verificagdo da seguranca
depende da forma como a ligagdo é solicitada, isto &, se esta sujeita
a esforcos de compressdo, de tragdo ou corte (Tabela V).

Onde e ¢ a espessura do entalhe e f, . € o valor de calculo da

resisténcia a tragdo segundo a dire¢do p'a/ralela a diregdo das fibras.

E importante referir que o cruzamento que oferece maior resisténcia
aos esforcos de tracéo é a cauda de andorinha.

TabelaV  Definicdo das condi¢des de seguranca tendo em conta o modo como a ligagdo é solicitada [5]

Ligagdo solicitada a:

Verificag6es de seguranca

fo < (9)
Compresso Asror —Pocor <504
1) C fo <
orte </,
) 2(bxe) (10
~ = A\ . Fd
Tracdo 2) Tragdo paralela as fibras <fiog m)
ABCDE
. o Fy
2) Tragdo perpendicular as fibras  —5< f o (12)
e
Figura 10 Ligacdo cauda de andorinha 3V,
Corte Py (13)
A
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" G b,

Figura9 Ligacdo meio fio de ponta solicitada a compressdo, a

tragdo ou a esforgo de corte (V)

2.3  Empalmes

2.31 Geometria

Os empalmes resultam da unido, topo a topo, de dois elementos
de madeira, de modo a aumentar o comprimento longitudinal do
elemento. Natentativa de aumentar a rigidez da ligagéo, foi ao longo
dos tempos sugerido um rebaixo, em forma de dente, na superficie
do entalhe, dando origem a unido a meio fio com entalhe. Por sua
vez, da necessidade de neutralizar os efeitos de flexdo provocados
pela excentricidade em relagdo as forcas transmitidas, surge o
entalhe a meia madeira, que resulta da execucdo na extremidade
dos elementos de entalhe, cuja dimensdo é igual a do rebaixo
(Figura 1).

O entalhe com angulo e batente a meia esquadria surge da
necessidade de melhorar o comportamento da ligagdo ao corte,
dado que menos material é removido e o entalhe deixa de formar
um angulo reto [6]. O batente, quando presente, permite aumentar
o contacto e facilitar a concegdo da ligagdo. A geometria do entalhe
obliquo é definido por (ver Figura 12) [15]:

1) O ponto A e B definem as extremidades do entalhe e

correspondem a trés vezes a altura do elemento de madeira.

2) O ponto C define o eixo central do entalhe e corresponde ao
ponto central da linha média que une os pontos A e B.

3) A partir dos pontos A e C tragam-se arcos de raio igual a
distancia, de modo a obter um triangulo equilatero.

4) O segmento AD corresponde a extensdo de um dos lados do
tridngulo e termina com a interse¢do com a reta tragada a 1/5
da altura do elemento.

5) No ponto B e C repete-se 0 mesmo procedimento e define-se
o segmento BE.

6) As linhas de corte definem-se unindo os pontos A-E e D-B.

<)

Figura 11 Empalmes: a) Unido a meio fio; b) Unido a meio fio com

entalhe; c) Entalhe a meia madeira
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e

&
-
b

£y -
e

Figura 12 Definicdo da geometria do entalhe com angulo e batente

a meia esquadria

2.3.2 Verificagdes de seguranca

Atendendo a forma e inclinacdo do entalhe, as verificagbes de
seguranca diferem entre si (Tabela VI).

No plano da superficie (bx[) da unido a meio fio com entalhe ha
transmissdao de tensdes tangenciais de corte devido as forcas
de tracdo. Segundo Aira et al. (2015) [13], as tensdes de corte
apresentam uma distribuicdo ndo linear, pelo que é necessario
considerar um fator de reducdo da resisténcia ao corte para que
se possa admitir uma distribui¢do uniforme da tensdo. Sugere-se a
consulta de bibliografia mais especializada, como é exemplo [3] e
[16], para uma melhor compreenséo do efeito da distribuicdo nao
linear das tensdes de corte.
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Tabela VI Defini¢do das condi¢cdes de seguranca tendo em conta o tipo de ligagdo e o modo como é solicitada

Unido a meio fio

Solicitada a compressao

Fd
1) Compressao na superficie de contacto ———— </,
) p p b.(ew+e2) f,o,d (14)
Solicitada a tragao
Fo <R, 4%y (15)
Solicitada ao corte
3V,
Z s <
2 e o (16)
Figura 14 Ligacdo unido a meio fio solicitada a tragdo/corte
Unido a meio fio com entalhe
~ T Fd
1) Compressdo na superficie de contacto ES ey (17)
- — h ’
I R b
Figura 15 Ligacdo unido a meio fio com entalhe solicitada a tragdo F
g gac ¢ 2) Corte < _<f (18)
0,4bl ™
Entalhe com angulo e batente a meia esquadria
f,.cos
:"—'1—“ 1) Compressio na superficie do batente —2 bt B Sfclw (19)
&%s e ?:p+:+[:
b
Figura16 Entalhe com angulo e batente a meia esquadria solicitado a F,
tracio 2) Corte ngv,d (20)
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3  Solugdes de reforco e dimensionamento

O reforco das ligagdes tradicionais tem como objetivo resolver
deficiéncias da estrutura original, aumentando a capacidade de
carga da estrutura (por diferente uso) e limitando/diminuindo as
deformacdes da mesma [17].

O reforco das ligagdes pode ser feito de diferentes formas, sendo que
a cada solugdo estad associado um comportamento caracterfstico
em termos de capacidade de carga, rigidez e ductilidade. Em
termos gerais, a excessiva rigidificacdo de uma ligacdo tradicional
deve ser evitada, dado que pode conduzir a uma redistribuicdo de
esforcos diferente da original e assim alterar a resposta global da
estrutura [18]. No caso de o reforco impedir os livres movimentos
higrométricos da madeira, pode levar a que ocorra uma rotura
fragil da estrutura pelos elementos ligados, especialmente se
induzir tensdes na direcdo perpendicular as fibras, uma vez que o
comportamento da madeira a este tipo de solicitacdo é fragil. Por
exemplo, na ligacdo com dentes simples a excessiva rigidificacdo
impede que a ligacdo desenvolva o comportamento semirrigido sob
influéncia de acdes assimétricas (neve, vento, sismo) e leva a que ao
nivel da linha possa ocorrer rotura.

31 Entalhes

Nas ligacdes tradicionais com entalhe, como as for¢as sdo
transmitidas por contacto direto e atrito, a existéncia de folgas
nas superficies em contacto do entalhe, por falta de precisdo
na execucdo do entalhe ou por retracdo da madeira, condiciona
o funcionamento da ligagdo devido a reducdo da sua rigidez e

resisténcia. As folgas podem ser corrigidas através de cunhas de
madeira, que devem estar devidamente ligadas (pregos, parafusos)
aos elementos que compdem a ligagdo, de modo a garantir um
perfeito contacto entre os elementos. Além disso, é recomendavel
que as cunhas de madeira sejam da mesma espécie, para terem o
mesmo comportamento diferido (ao longo do tempo), e com um
teor de dgua o mais proximo possivel dos elementos a reforcar, para
evitar futuros ajustes dimensionais [6]

A consolidagdo do taldo por meio de pregos ou parafusos auto-
perfurantes (Figura 17a)), dispostos perpendicularmente em relagéo
ao plano de corte, é uma outra medida de reforco das ligacdes
com entalhes, sendo que o objetivo é evitar a rotura por corte do
taldo. Deste modo, o esforgo cortante (F,.cos B) que atinge o talao
mobiliza a resisténcia ao corte da madeira e dos parafusos [6].

Ny.R, 4 +F, 4 2F,.cos B (21)

E comum o uso desta técnica de reforco quando existe a
necessidade de aumentar a capacidade de carga das asnas, o que
implica diretamente o aumento da capacidade de carga da ligacao
linha-perna, dado que é a ligagdo sujeita a maior concentragdo de
esforgos. Assim sendo, atendendo a impossibilidade de muitas das
vezes ndo ser possivel aumentar o comprimento do taldo, recorre-se
a este tipo de reforgo.

Muitas vezes, devido a deterioracdo do taldo, é necessario recorrer
a proteses de madeira (Figura 17b)), para substituir o material
degradado, fixas com elementos metalicos. No caso de se utilizarem
parafusos autoperfurantes, para obter uma maior capacidade de
carga da protese estes devem estar inclinados [6].

Tabela VIl Defini¢do das condi¢des de seguranca tendo em conta o elemento de reforco

Elemento de reforco

Verificagdo de seguranca

Fy=ng.R, 4

1) Resisténcia dos parafusos e da madeira T’szd (24)

L, *

Esquadros
2) Resisténcia da ch s <f (25)
esisténcia da chapa <

P 2be, "

Vardo 1) Resisténcia ao corte ao vardo Rv,d ZFd (26)

Onde e_¢ a espessura da chapa.
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Ny R, 42F,.cos B (22)

Figura 17 Reforco de ligagdes com entalhe: a) parafusos auto-
perfurantes; b) prétese de madeira aparafusada

Uma outra possibilidade de reforco que permite contornar os
problemas relacionados com a deterioragdo da linha, erros de
concegdo ou aumento da capacidade de carga da ligagdo é o uso de
uma bracadeira (Figura 18). A colocagdo deste elemento metalico
tem como objetivo acomodar os esforgos e garantir a estabilidade
da ligagdo. Esta solugdo permite que a intervencgdo se estenda a um
minimo absoluto e ¢ uma boa alternativa nas situagées em que ndo
ha possibilidade de aumentar o comprimento do taldo através de
empalmes de madeira.

F, ng-COS 0= F,.cO5 B (23)

Figura 18 Reforco de ligagcdes com entalhes com bracadeira

A fim de manter a funcionalidade e estabilidade da ligacdo sob
condi¢des adversas (problemas de concecdo, descarregamento da
ligacdo, a¢des ciclicas), para as quais a ligacdo ndo foi originalmente
concebida, é necessario recorrer ao reforco da ligagdo. A solugdo
de reforco mais comum passa pelo recurso a elementos metalicos
que impegcam os deslocamentos relativos entre os elementos,
nomeadamente esquadros, vares e bracadeira (Tabela VII).
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3.2 Cruzamentos

Os cruzamentos resultam do enfraquecimento de ambos os
elementos que constituem a ligacdo, pelo que se deve garantir o
perfeito encaixe dos elementos. Contudo, devido a fenédmenos
de retracdo ou falta de precisdo, as superficies deixam de estar
em contacto e é necessario proceder ao seu refor¢o. Uma técnica
tradicional de reforco é a colocacdo de cunhas de madeira, a fim
de restabelecer a capacidade de carga da ligagdo para a qual foi
concebida.

Para ajustar e aumentar a rigidez da ligacdo é possivel executar na
superficie do entalhe um (ou dois) dente (ver Figura 19). Contudo,
deve-se ter em atencdo que ao diminuir a superficie do entalhe
diminui também a capacidade de carga.

Figura 19 Adicao de um dente na superficie de entalhe da ligagdo
ameio fio de ponta

Os pinos de madeira ou ligadores metalicos, quando adicionados
as ligagdes, permitem ndo s a transferéncia das forcas de tragdo e
corte, como também garantem que os elementos estejam na sua
posicdo (Figura 20). Além disso, também aumentam a capacidade
de carga das ligagdes.

E necessario verificar a resisténcia do reforco relativamente & forca
de tracdo perpendicular as fibras [19] e que a distancia minima entre
o parafuso e o entalhe seja a > 5d.

Fisos =134 3(1-0) -2(1-0.)] @)

onde f,,,, ¢ a forca de tragdo segundo a direcéo perpendicular a
direcdo das fibras, V, ¢ a forga de corte de projeto e o € o valor de

e,/h,.

Figura 20 Reforco com parafusos totalmente autoperfurantes

Nos cruzamentos submetidos a tracdo € possivel usar como solugao
de refor¢o chapas metalicas, bracadeira ou ligadores metalicos na
zona do entalhe (ver Tabela VIII).
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Tabela VIII Defini¢do das condigdes de seguranca tendo em conta o elemento de reforco

Elemento de refor¢o

Verificagdes de seguranca

F
TF¢ b 1) Trag&o da chapa << f (28)
2.b e,
11
. . . Fd
Bracadeira 2) Compressao perpendicular as fibras ﬁﬁfclgold (29)
Figura 21 Reforco da ligacdo com uma bracadeira em 3) Corte dos ligadores R, 2F, 30)
forma de U
1r. b
1) Trago da chapa fy <f (31)
2be
Chapa metélica
L .
2) Corte dos ligadores Ny R,y 2F, (32)
Figura 22 Reforco da ligagdo com uma chapa metalica
emformadeT

Ligadores metalicos 1) Capacidade resistente dos ligadores .. R, ;2 f, (33)

Figura 23 Reforco da ligagdo com ligadores metalicos

Onde e_ ¢ a espessura da chapa e f, ¢ atensdo ultima.
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3.3  Empalmes

A técnica tradicional de reforco das ligagdes por empalmes passa
pela adicdo de ligadores metalicos (pregos ou parafusos auto-
perfurantes) nas areas sobrepostas (Figura 24.a)). Os ligadores irdo
absorver os esforcos de tragdo.

ny.R,,2F, (34)

v.d =

Quando as cargas sdo elevadas opta-se por colocar nas laterais da
ligacdo placas de metal ou de madeira, a fim de aumentar a sua
rigidez e resisténcia, que sem estes elementos ¢ baixa (Figura 24.b)).
Esta técnica de reforco é adequada e pouco intrusiva, mas no caso
de se optar pelo uso de elementos de madeira, estes devem possuir
caracteristicas semelhantes a ligacdo original.

Ny-Ry g +F, 42 F, (madeira) (35)
Ny.R, 4 +F,2F, (metal) (36)

onde f,, € a resisténcia ao corte da madeira, f € a resisténcia a
tragdo da chapa e V, ¢ o esforgo de corte atuante.

Figura 24 Reforco de empalmes: a) parafusos autoperfurantes;
b) placas de metal

4  Conclusbes

As estruturas de madeira sdo formadas por um conjunto de elementos,
ligados entre si através de ligacdes tradicionais, onde as tensdes sao
transmitidas através das superficies em contacto. A concegao das
ligacdes implica uma correta defini¢do da sua geometria, dado que a
mesma influencia o mecanismo de distribuicdo das forcas na ligacao
e, consequentemente, o comportamento global da ligagdo. Com
vista a colmatar a falta de informacdo no que se refere a defini¢do
dos parametros geométricos e verificagdes de seguranca das
ligacdes tradicionais de madeira, neste trabalho, sdo apresentadas
algumas informagdes nesse sentido. No entanto, considera-se que
é necessario desenvolver estudos com o objetivo de avaliar todos os
parametros que afetam/definem cada tipo de ligacdo.

As intervencdes de reforgo permitem por um lado resolver deficiéncias
da estrutura original, mas também aumentar a resisténcia e a
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ductilidade atual das ligagdes tradicionais de madeira. Muitas vezes,
as agoes de reforco também surgem da necessidade de alteragdo do
uso da estrutura ou da inadequacdo as normas de seguranca atuais.
Seja qual for o objetivo, existem diferentes técnicas para proceder a
intervencao.

Embora existam alguns resultados cientificos sobre o reforco de
ligacdes tradicionais de madeira, existe uma clara falta de informacao
sobre regras para a sua concecdo e dimensionamento. Neste trabalho
sao apresentadas algumas das solugdes mais tradicionais de reforco
de ligacdes que se baseiam na adi¢do de elementos de madeira ou
metalicos.

Os elementos de madeira sdo utilizados com vista a aumentar o
contacto entre os elementos e deste modo eliminar a existéncia de
folgas, em resultado de erros de execugdo ou retracdo da madeira. Por
sua vez, os elementos metédlicos asseguram uma maior ductilidade
das ligagdes, aumentando a sua capacidade de redistribuicdo de
esforgos. Além disso, também podem ser utilizados para restituirem
o0 contacto entre os elementos da ligagdo, impedir os deslocamentos
relativos entre os elementos, aumentar a capacidade de suporte e/
ou rigidez da ligacao.
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Caracterizacao laboratorial do comportamento para fora
do plano de paredes de alvenaria de pedra regular

Laboratory characterisation of the out-of-plane performance

Resumo

A construgdo em alvenaria de pedra é uma das tecnologias
construtivas mais antigas e mais amplamente utilizadas. Apesar disso,
a resposta estrutural destes edificios é complexa e o conhecimento
do seu comportamento ¢ ainda limitado, particularmente para
acdes horizontais para fora do plano. Neste contexto, o presente
artigo descreve uma campanha experimental em laboratério
realizada com o objetivo de caracterizar o comportamento para fora
do plano de paredes tradicionais de alvenaria de pedra. No ambito
desta campanha foram construidos e caracterizados, em termos
geomeétricos, mecanicos e dinamicos, seis provetes de parede a
escala real e ensaiados com recurso a duas técnicas de ensaio e
trés niveis de carregamento distintos. De entre outras observacdes
relevantes, foi possivel verificar que ambos os esquemas de ensaio
foram capazes de mobilizar globalmente a resposta para fora do
plano das paredes, tendo estas apresentado uma elevada capacidade
de deformagdo e de dissipagdo de energia.

Palavras-chave: Comportamento para fora do plano / Alvenaria de pedra /

/ Airbag / Carga linear / Ensaio experimental
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of regular stone masonry walls

Tiago Miguel Ferreira
Alexandre A. Costa
Anténio Aréde

Ana Gomes

Anibal Costa

Abstract

Stone masonry is one of the oldest and most world-widely used
building techniques. Nevertheless, the structural response of
masonry buildings is complex and the knowledge about their
mechanical behaviour is still limited, particularly when dealing with
horizontal actions in the out-of-plane direction. In this context, the
present paper describes an experimental program conducted in
laboratory environment with the aim of characterizing the out-of-
plane behaviour of traditional stone masonry walls. In the scope of
this campaign, six full-scale sacco stone masonry specimens were
fully characterised regarding their mechanic, geometric and dynamic
features and tested resorting to two different loading techniques,
under three distinct vertical pre-compression states. Among other
relevant observations, it was possible to verify that both testing
schemes were able to globally mobilize the out-of-plane response
of the walls, which have presented substantial displacement and
energy dissipation capacity.

Keywords:  Out-of-plane seismic behaviour / Stone masonry / Airbag / Line-load /

/ Experimental testing
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1 Introducdo

O sistema construtivo em alvenaria de pedra é reconhecidamente
um dos mais antigos e mais disseminados a nivel global. De facto,
se é verdade que pode ser considerado como um dos sistemas mais
simples em termos construtivos, a sua complexidade em termos de
caracterizagdo mecanica e de avaliagdo do seu comportamento é
inegdvel. Se a isto adicionarmos o seu fraco desempenho sismico,
é facil constatar que a preservagdo e a salvaguarda deste edificado,
de elevado valor cultural, histérico e patrimonial, assim como a
seguranca das populagdes que nele habitam, estdo atualmente
postas em causa. Os mecanismos de colapso para fora do plano
sao frequentes em edificios de alvenaria ndo reforcada, onde as
ligacdes ao nivel dos pavimentos e da cobertura sdo tipicamente
insuficientes ou inexistentes (ver Figura 1). Adicionalmente, uma
vez que as construcdes tradicionais em alvenaria de pedra possuem
normalmente diafragmas horizontais flexiveis, a estrutura ndo tem
capacidade de mobilizar a contribuicdo das paredes transversais para
a resisténcia sismica do edificio, razdo pela qual as paredes exteriores
acabam muitas vezes por se comportar de forma independente,
num tipo de resposta em consola. Relativamente aos edificios com
varios pisos, e apesar de grande parte dos registos de danos pds-
-sismo revelarem que os colapsos para fora do plano ocorreram
maioritariamente ao nivel dos pisos superiores (devido ao efeito de
amplificacdo da agdo sismica), é igualmente importante estudar o
comportamento global da parede de fachada, em toda a sua altura,
tese que é corroborada, por exemplo, pelos mecanismos de dano
apresentados por D'Ayala e Speranza [1].

i g

Figura1

Edificios de alvenaria de pedra danificados na sequéncia
do sismo de L'Aquila, Italia, em 2009
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O interesse na caracterizacdo destes elementos tem vindo a
ganhar importancia nos ultimos anos, nomeadamente com o
desenvolvimento de alguns trabalhos experimentais, quer em
ambiente laboratorial, quer in situ. De entre varios exemplos que
poderiam ser aqui citados, saliente-se a campanha laboratorial
recentemente apresentada por Restrepo-Vélez et al. [2], na qual
foram realizados ensaios estaticos a provetes de parede de alvenaria
de pedra a escala 1:5 com o objetivo de verificar expressoes analiticas
ja existentes para o célculo da sua resisténcia horizontal, e o trabalho
in situ de A.A. Costa et al. [3], no ambito do qual foi ensaiado o
comportamento para fora de plano das paredes de fachada de um
edificio tradicional de alvenaria de pedra com dois pisos, através da
aplicacdo de cargas quase-estaticas. Refira-se ainda um conjunto de
trabalhos publicados recentemente neste campo por [4]-[7]. Pese
embora a quantidade de trabalhos ja desenvolvidos, o conhecimento
efetivo em relagdo ao comportamento para fora do plano das
paredes de alvenaria quando sujeitas a a¢do sismica é ainda muito
limitado e as técnicas experimentais desenvolvidas até ao momento
ndo se encontram ainda inteiramente estabilizadas e validadas. A
juntar a isso, uma grande quantidade da informacgdo experimental
disponivel foi obtida através de ensaios realizados em provetes a
escala reduzida, situagdo que pode influenciar significativamente a
sua representatividade em relagdo ao comportamento de elementos
reais, ou através de esquemas de ensaio onde a reproducdo dos
materiais existentes e as condi¢des reais in situ sdo, no minimo,
questionaveis.

Tendo em conta as limitagdes apresentadas, este artigo pretende dar
um contributo para o conhecimento do comportamento para fora
do plano de paredes de alvenaria de pedra através da apresentacéo e
discussdo de uma campanha experimental realizada no Laboratério
de Engenharia Sismica e Estrutural (LESE) da Faculdade de Engenharia
da Universidade do Porto no ambito do projeto de investigacdo FCT
“Field Experimental Characterization of Stone Masonry Construction
under Earthquake Actions”, com o duplo objetivo de: i) validar um
método de ensaio com airbags, através do confronto direto entre
os resultados obtidos com recurso a dois esquemas de ensaio
quase-estaticos distintos: a aplicacdo de uma carga uniformemente
distribuida na superficie da parede através de sistema de airbags
de nylon e aplicacdo de uma carga linear recorrendo a um atuador
hidraulico posicionado no topo dos provetes de parede; e ii) obter
parametros experimentais utilizaveis na calibracdo de metodologias
analiticas simplificadas (ver [8]). Para tal, esta campanha envolveu
a construcdo de seis provetes de alvenaria de pedra a escala real,
semelhantes em termos materiais e geomeétricos, os quais foram
posteriormente caracterizados e ensaiados.

2  Caracterizacdo dos provetes de alvenaria

Em [9], De Felice salienta que o comportamento para fora do plano
das paredes de alvenaria de pedra é fortemente influenciado nao
apenas pelas caracteristicas mecanicas dos elementos que compdem
a parede (unidades de pedra, argamassa de assentamento e material
de enchimento), mas também pelas caracteristicas geométricas
e pelo aparelho e arranjo da seccdo. Assim, e uma vez que nas
paredes de alvenaria tradicional a argamassa ndo tem capacidade
resistente suficiente para garantir a ligagdo entre elementos, o
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funcionamento monolitico da parede deve ser garantido através da
sua boa construcdo. Giuffré [10], [11] foi um dos primeiros autores a
dedicar-se a este assunto através do desenvolvimento de uma série
de estudos numéricos e experimentais onde a influéncia do nimero
de ligadores transversais (blocos que atravessam toda a seccdo
transversal da parede) no comportamento para fora do plano da
parede é claramente observada. Tendo em conta a importancia dos
parametros acima referidos na caracterizagdo do comportamento
para fora do plano das paredes de alvenaria de pedra, esta seccdo
apresenta a caracterizagdo geométrica, dindmica e mecanica
dos seis provetes de alvenaria ensaiadas no ambito da presente
campanha experimental.

21  Construgdo e caracterizagdo geométrica dos
provetes

Os seis provetes de parede foram construidos por pedreiros
profissionais em condi¢des laboratoriais controladas. Em termos
dimensionais, apresentavam 1,30 m de largura, 0,65 m de espessura
e 2,5mdealtura, o que representa um racio h/t de 3,85 e um volume
de 211 m?, por parede. Idealizados e construidos de forma a que
possam ser considerados representativos da tipologia construtiva
tradicional mediterranea, os provetes sdo compostos por elementos
pétreos de granito e material de enchimento n&o coesivo. A Figura 2
ilustra o processo de construcdo dos provetes.

Figura2 Construcdo e preparagdo dos provetes de parede

Assumindo que a resposta sismica para fora do plano das paredes
¢ altamente dependente da morfologia da sua seccdo, na fase
de construcdo dos provetes foram tidas em contas as seguintes
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diregdo para fora do plano da parede
Sul Norte Oeste Sul

Sul Oeste

Norte

Parede 1

Parede 2

Parede 3

Este Norte

Este Norte Este

Parede 4
Figura 3

propriedades: percentagem de ligadores transversais; arranjo dos
elementos; dimensdes dos elementos pétreos; e regularidade
das juntas de argamassa. Assim, com o objetivo de estudar as
caracteristicas da sua seccado, cada um dos seis provetes de parede
foi discretizado e reproduzido em CAD através de blocos poligonais
que representam a configuragdo, dimens&o e arranjo dos elementos
pétreos na seccdo da parede. O resultado deste levantamento
encontra-se ilustrado nas planificacdes apresentadas na Figura 3,
onde a direcdo Sul-Norte representa a direcdo para fora do plano
das paredes. De forma a destacar a sua presenca e localizacdo, os
ligadores transversais encontram-se representados com uma trama
diagonal.

ATabela | sumariza o nimero de ligadores transversais presentes em
cada provete, assim como a distancia vertical medida entre estes e o
racio entre a drea de ligadores e a area total da seccéo.

Tabela |

Caracterizagdo das sec¢des tendo em conta a presenca
de ligadores transversais

, Distanciaentre  Areade Percentagem
Numero de . . .
ligadores ligadores ligadores de ligadores
(m) (m?) (%)
Este Oeste Este Oeste Este Oeste Este Oeste
Parede1 2 2 034 074 045 032 28 20
Parede2 1 2 = 082 015 043 9 27
Parede3 2 1 0,60 - 0,50 0,28 31 18
Parede 4 2 2 084 084 039 051 25 32
Parede5 2 2 044 085 046 045 29 28
Parede 6 2 2 070 071 045 038 28 24
38

Parede 5

Parede 6

Levantamento geométrico dos seis provetes de parede construidos

2.2 Caracterizagdo dinamica

Com o intuito de determinar as frequéncias proprias e a resposta
modal de cada um dos provetes, realizou-se um conjunto de ensaios
preliminares de caracterizacdo dindmica. O principal objetivo das
medicoes realizadas consistiu na identificacdo das primeiras duas
frequéncias préprias e dos correspondentes dois primeiros modos
de vibracdo dos provetes de parede, a fim de estimar analiticamente
o valor do seu Mddulo de Elasticidade. As medi¢Ges foram realizadas
utilizando o software LabVIEW SignalExpress [12] para recolher um
conjunto de informacdo obtida a partir de cinco acelerémetros
unidirecionais (ver Figura 4) em intervalos de aquisicdo de
aproximadamente 3 minutos, sob condi¢des de vibragdo ambiental.

e L .2
13 % 19
i 5 2228
#8
1 .15
12 o w0
4
9 R 11
? =7 -1
o
LE Ly
- az
b

-

L,
Figura 4 Localizagdo dos cinco acelerémetros e malha utilizada

na identificagdo modal

A andlise modal dos provetes foi posteriormente realizada no
software ARTeMIS Extractor [13], tendo sido identificadas as
frequéncias proprias, os modos de vibragdo e os coeficientes de
amortecimento estrutural. A titulo de exemplo, a Figura 5 apresenta
o resultado da anélise espectral obtido a partir das medicoes
realizadas na Parede 1.
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Frequency Domain Decomposition - Peak Picking
Singular Yalues of Spectral Density Matrices
of Test Setup: Data et 1

[eB [ (1 g)* /Hz]

30
Frequency [Hz]

Figura5 Parede 1: Resultado da andlise espectral

b

Mado transversal Mado longitudinal

o

=

Esquema estrutural em consola

(b)

Figura6 Parede em consola: (a) aparato experimental; (b) modos de vibragdo e esquema estrutural
equivalente

EON EeN

Esquema estrutural tipo pinned-pinned
(b)

Figura7  Paredes com restricdo de deslocamento no topo: (a) aparato experimental; (b) modos de vibracdo
e esquema estrutural equivalente
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Importa referir que, devido a constrangimentos laboratoriais, as
medicbes foram realizadas numa fase em que o setup de ensaio
estava ja preparado e por isso a resposta dindmica dos provetes
foi registada sob duas condi¢des de apoio distintas: i) em consola
(Paredes 1 a 3, Figura 6); e ii) restringida no topo (Paredes 4 a 6,
Figura 7), situacdo que obrigou a que tivessem sido considerados
dois esquemas estruturais diferentes na estimativa do Modulo de
Elasticidade das paredes.

Segundo a teoria da dinamica estrutural, o Modulo de Elasticidade
de um sistema estrutural pode ser estimado com base nas suas
frequéncias fundamentais. De acordo com [14], a primeira frequéncia
angular de uma barra em consola e de uma barra com restricdo de
deslocamento no topo pode ser determinada de forma simplificada
recorrendo as equacdes (1) e (2) respetivamente:

w, =1875%\JEl/m [ (1)
w, =nt\JEl/m [ @)

onde £ é o Modulo de Elasticidade, / ¢ o momento de inércia
da secgdo na direcdo considerada, m é a massa da parede por
unidade de comprimento e [, a sua altura total. A Tabela Il retine as
frequéncias proprias obtidas com base no esquema de monitorizagdo
apresentado na Figura 4, assim como os valores de Mddulo de
Elasticidade estimados a partir das equacées (1) e (2), considerando
uma massa volumica, y, de 21 kN/m? (medida no final da construcao
dos provetes de parede).

Tabela ll

Frequéncias fundamentais e mddulos de elasticidade
para a direcdo transversal (yy)

de seis provetes de parede de alvenaria de pedra a escala real, com
recurso a cargas quase-estaticas aplicadas através de dois setups de
ensaio e trés niveis de compressao axial distintos. O primeiro setup
consistiu na aplicacdo de uma carga uniformemente distribuida
utilizando trés airbags de nylon (com 1,6 m de altura, 0,7 m de
largura e 0,35 m de espessura) e uma estrutura de reagdo composta
por perfis metalicos HEB ancorados mecanicamente a parede de
reagdo do laboratério, ver Figura 6 (a) e Figura 8 (a). O nivel de
pressdo no interior dos airbags e o deslocamento de topo da parede,
utilizado como deslocamento de controlo durante os ensaios, foram
medidos de forma continua através de um sistema de aquisi¢do. A
fim de facilitar a andlise dos resultados, deste ponto em diante, os
trés ensaios com airbags serao designados por OP PA1, OP PA2 e OP
PA3, respetivamente, onde OP significa “Out-of-Plane” e o sufixo
PA(i) €& referente ao setup utilizado (PA para o ensaio com airbags) e
ao numero do ensaio (i=1-3). O segundo setup de ensaio consistiu
na aplicagdo de uma carga linear horizontal por meio de um atuador
hidraulico controlado em deslocamento. De forma a evitar uma
eventual resposta torsional do provete, o atuador foi centrado
horizontalmente no topo da face tardoz da parede. Tal como se
ilustra na Figura 8 (b), a reagdo ao atuador é garantida por uma
estrutura metalica rigida ancorada a laje de ensaio do laboratorio.
Seguindo a ldgica do que foi feito para o caso dos ensaios com
airbags, os ensaios com carga linear serdo denominados doravante
por OP PF1, OP PF2 e OP PF3.

airbags — esindiura de apoio  parede de reaclio
wiga da ’7 - - x w
comamento ‘v 4 4 p
atuador hidrdulico e T 5 “ .
H " A F
perfil de distribuiciio = 4 ..
icie de | 3 F . e i
nivelaments E ‘ L 2 o -
g ek e -
- 4 ] ‘l
parede —.| . : & a
H [ [«
- 4 & a
- .
] % A o
. -
- : . -
P . 5 o8 e
irante rotulado —, m i a % «
= e - 4 . 3 .8
TN ; :
fetrgregix] | < . P
L ® bioco de fundacio estrutura de reacho (perfis HEB)

(a) Ensaio com airbags

Provete Esquema Frequéncia Médulo de
estrutural  fundamental (Hz) Elasticidade (GPa)
Parede 1 8,39 0,53
Parede 2 consola 742 0,42
Parede 3 7,25 0,40
Parede 4 21,34 0,44
Parede 5 pinned-pinned 24,59 0,58
Parede 6 24,66 0,59
Valor médio 0,49 GPa
Coef. de variagdo 171%

Em relagdo aos valores de Modulo de Elasticidade apresentados
na Tabela Il, importa salientar que estes se encontram dentro dos
intervalos definidos na Tabela C8A.2.1 da Norma lItaliana [15] para
tipologias de alvenaria semelhantes as dos provetes ensaiados.

3  Programa de ensaio e procedimento de
carga adotado

Como foi ja referido, esta campanha experimental teve como
principal objetivo caracterizar o comportamento para fora do plano

40
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tirante rotulado Ibloco de fundagio

(b) Ensaio com carga linear

Figura8 Vista lateral dos setups de ensaio com a aplicagdo da
forca axial de compressao
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Relativamente a fundacdo dos provetes, importa notar que as
construgbes tradicionais de alvenaria apresentam normalmente
fundagdes superficiais, com ou sem aumento de seccdo
(sobrelargura) em fungdo da altura do edificio e da capacidade de
carga do solo de fundagdo. Neste caso, com o objetivo de controlar
as condicoes de fronteira dos ensaios, os provetes de alvenaria foram
testados num esquema estrutural em consola, isto ¢, simplesmente
apoiados na base de fundacdo em betdo, simulando um sistema de
fundacdo superficial sem sobrelargura. Note-se ainda que, mesmo
para a situagdo mais desfavoravel, isto é, para os ensaios sem
compressdo axial, o atrito entre a base de fundagdo em betéo e a
primeira fiada de elementos de alvenaria foi suficiente para garantir
que ndo existia escorregamento na base do provete. Ainda assim,
esta questdo foi monitorizada ao longo dos ensaios através de um
transdutor de deslocamento colocado na base, ndo tendo ocorrido
qualquer escorregamento. Finalmente, a carga de compresséo axial
foi aplicada através de um atuador hidraulico colocado no topo do
provete de parede, conectado a um elemento metélico ancorado
na base de fundagdo por meio de dois tirantes equipados com uma
célula de carga usada para medir a for¢a imposta pelo atuador, ver
Figura 8. As forcas axiais de compresséo foram determinadas com o
objetivo de reproduzir cargas realisticas de acordo que o especificado
na Tabela Ill.

Tabela lll Condigcdes de carregamento utilizadas nos ensaios
experimentais

CondicGes de

CEITEIEE Correspondéncia em
Provete

N & . edificios reais
base
(kN) (kpa) V¥

Parede 1 OP PA1 Parede resistente de
0 52,5 0 um edificio tradicional
Parede 4  OP PF1 de piso térreo
Parede 2 OP PA2 Parede resistente na
52 113,3 117 base de um edificio
Parede5  OP PF3 tradicional de 2 pisos
Parede3  OP PA3 Parede resistente na
140 2275 3,15 base de um edificio
Parede6  OP PF3 tradicional de 4 pisos

*Racio de sobrecarga: racio entre a carga axial e o peso da parede

Uma vez que o atuador hidraulico vertical utilizado ndo era
controlado em forca, ndo foi possivel garantir a aplicacdo de uma
carga axial constante na parede, tendo ocorrido uma variagdo
significativa da forca axial ao longo dos ensaios, ver Figura 9 (a).
Esta variagdo ndo desprezavel foi tida em conta no tratamento dos
resultados experimentais obtidos através da consideracdo de um
fator de variagdo, A, o qual pode ser obtido para cada instante de
rotacdo através da equacdo (3):

A, (8)=N-(1-cos8) (3)

onde N representa a carga axial aplicada e 0 a rotacdo da parede a
cada instante de tempo, experimentalmente medido através de um
inclindmetro colocado no topo da parede. Avaliadas as variagoes de
carga axial de compressdo ao longo do ensaio, a forca final corrigida,
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F, é dada pela equagéo (4):
F(e):(Fm—/\/sine)—AzL/: (4)

onde F_ ¢ a forca medida, isto €, o valor obtido diretamente do
sistema de aquisicdo e t e h sdo, respetivamente, a espessura e a
altura da parede.
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g 1%+ VTV ey i b
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Instante de tempo
(a) Forga de compressao axial

300
275
250 4
225 ]
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150 4
[25-‘
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Deslocamento imposto (mm)

50 -
25

0

Instante de tempo
(b) Protocolo de deslocamentos horizontais no topo

Figura9 Histdrico de deslocamentos ao longo dos ensaios

Tal como se encontra ilustrado na Figura 9 (b), o protocolo de
deslocamentos horizontais no topo consistiu, em ambos os setups,
na aplicacdo de dois ciclos completos de deslocamento, alternados
por dois ciclos com metade da amplitude dos anteriores, antes de
incrementar aamplitude de deslocamento em 25 mm. Este protocolo
de deslocamentos foi definido de forma a que fosse possivel observar
o comportamento histerético da parede, provocado pelos ciclos co-
direcionais de carga-descarga. Neste sentido, os dois ciclos iniciais
de 6 mm foram utilizados para analisar o comportamento elastico
da parede, ao passo que os dois ciclos seguintes, ambos com 25 mm
de deslocamento de pico, tiveram como objetivo atingir a carga
maxima da parede sem que lhe fosse instalado dano significativo.
Em ambos os setups a resposta das paredes foi monitorizada
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através de 27 transdutores de deslocamento linear variavel (LVDTs)
posicionados de forma a medir a deflexdo do perfil da parede, as
deflexdes globais verticais, a abertura de juntas entre os elementos
da segdo transversal e os movimentos para fora do plano, ver
Figura 10. Foram ainda utilizados cinco acelerémetros com o
objetivo de registar a variagdo das propriedades dindmicas dos
provetes ao longo dos ensaios.

# LVDT
® Acelerémetro | |

E 0.10 0.55 % e 040+ 045 —+ 010
L] - & ¥ L3 6 025
0.60 0.55
& 100 100
0.60
L]
2.50 ® & ®
0.10
0.60
0.50
@ 1.35
0.60 /
. 005 iy &| 025
EE—— =
0.65 |~ 085
A, 1.30 .B
AA | [metros] ‘ B-B

Figura 10 Esquema de monitorizagdo utilizado

4  Apresentacdo e discussdo dos resultados

41  Capacidade resistente

Os resultados obtidos a partir dos ensaios experimentais acima
descritos encontram-se apresentados na Figura 11, sob a forma de
curvas histeréticas com as respetivas envolventes de resposta. De
forma a que os resultados obtidos através de cada um dos setups
utilizados possam ser comparados de forma direta, as curvas
apresentadas encontram-se construidas em termos de momento
de derrube versus rotacdo e forca versus rotacdo relativa. Importa
ainda salientar que, no caso dos ensaios com airbags, os valores de
forga apresentados no eixo da direita da Figura 11 (a) correspondem
a forca resultante obtida a partir da superficie de pressdo medida
diretamente ao longo do ensaio. Esses resultados foram ainda
corrigidos com base num fator de corre¢do que tem em conta a
pressdo efetiva nos airbags e que se encontra relacionado com a
sua insuflacdo. Apesar da importancia deste aspeto, a sua discusséo
encontra-se fora do ambito deste artigo e por isso essa informagdo
é remetida para [16].

Os resultados obtidos encontram-se ainda
apresentados de forma comparativa na Tabela IV.

compilados e

Como é possivel observar na Figura 11, para 0 mesmo nivel de carga
axial, os resultados obtidos sdo bastante consistentes, quer em
termos de rigidez, quer em termos de momento de derrube; ver
Tabela IV onde K| e K representam as rigidezes inicial e efetiva da
parede, obtidas respetivamente a partir de 10% a 40% e de 70% do
momento de derrube maximo experimental, M __ . Adicionalmente,
M. oy € © Momento de derrube correspondente a menor rotagao

dltima atingida (neste caso GMU(OPW)) e M, ¢ o momento de derrube
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correspondente a maxima rotacao experimental. Como se apresenta
naTabela IV, todos os ensaios foram mantidos até um decréscimo de
resisténcia (M /M__) de pelo menos 40%, garantindo desta forma
a entrada do provete em regime de resposta ndo-linear elastica.
Finalmente, é importante referir que os deslocamentos foram
impostos até que pelo menos uma das seguintes condigdes fosse
verificada: (i) uma degradagdo da resisténcia de 20% (atingida nos 6
ensaios realizados); e/ou (ii) o limite de estabilidade ou as condigoes
do seguranga serem postos em causa.
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Figura 11 Momento de derrube versus rotacdo: curvas histeréticas

e respetivas envolventes, obtidas dos ensaios com
airbags (a) e com uma carga linear (b)

Os perfis de deslocamentos horizontais em altura medidos ao longo
dos ensaios encontram-se apresentados na Figura 12.

Da analise dos perfis de deslocamento apresentados na Figura 12 é
possivel constatar que a imposicao da carga linear ndo conduziu ao
desenvolvimento de dano localizado no topo da parede, sendo ainda
notdria a capacidade deste setup para mobilizar globalmente a
resposta para fora do plano das paredes. Ainda assim, devido a forma
como o atuador se encontrava ligado a parede, foi possivel observar
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Tabela IV Sumério dos resultados experimentais obtidos

Resultados no pico Resultados no pds-pico
max Mmax Mmin(HMu)
(rad) (mm) (kNm)
OP PA1 3707 1986 14,57 0,0099 24,82 8,95 8,95 38,61 0,080 30,86
OP PF1 3575 1484 15,28 0,0051 12,72 9,17 9,17 39,94 0,068 26,30
OP PA2 4137 2469 28,30 0,0141 35,41 13,35 913 67,75 0,097 37,35
OP PF2 3893 1744 33,08 0,0043 10,75 18,02 16,07 51,41 0,079 30,51
OP PA3 4712 2689 47,33 0,0157 39,02 24,10 13,16 7219 0,109 42,09
OP PF3 4769 2049 57,02 0,0113 28,28 335,383 28,47 50,62 0,080 30,82
OP PA1 OP PA2 OP PA3
25 - 2.3 25
2.0 ’ 2.0 2.0 /
15+ 1.5 1.5
E E E
§ 8 £
1.0 N=0kN S 1.0 N=52kN S 104 =140kN
# posigéo do LVDT # posigao do LVDT + posigdo do LVDT
77, ) T ]
22 ] [
0.5 0.5 0.5 -
0.0 T T T T T 0.0 T T T T T 0.0 T T T T T
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Deslocamento (mm) Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)
(a) Ensaios com airbags
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|| / | / 1]
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(b) Ensaios com carga linear

Figura 12 Perfis de deslocamentos horizontais em altura com o esquema de posicionamento dos transdutores
de deslocamento (LVDT)
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o desenvolvimento de algum dano aquando do recuo do atuador (na
descarga), principalmente para amplitudes de deslocamento mais
elevadas. Esta situagao ocorre porque, ao contrario do que acontece
no setup com os airbags onde, apesar do sistema ser completamente
descarregado no final de cada ciclo de carga, a parede apresenta
sempre algum deslocamento residual no topo, no caso do setup
com carga linear o atuador hidraulico forca a parede a retomar a
posicdo inicial (A=0), infligindo-lhe, em consequéncia, algum dano
nessa direcdo. Como se observa na Figura 12 (b), esta situagdo é
particularmente evidente nos casos em que o nivel de compressdo
axial é mais baixo.
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4.2

A capacidade de dissipagdo de energia das paredes de alvenaria
¢ uma das suas propriedades estruturais chave, principalmente
quando sujeitas a acao sismica. Neste trabalho, a dissipacdo de
energia histerética dos provetes foi analisada em todos os ensaios
realizados, tendo sido obtidos os resultados apresentados na
Figura 13 em termos de energia dissipada cumulativa e energia
dissipada por ciclo de carga.

Capacidade de dissipacdo de energia

Da andlise dos resultados de energia dissipada cumulativa
apresentados na Figura 13 (a), fica claro que, para certos niveis de
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Figura 13 Capacidade de dissipacdo de energia: (a) energia dissipada cumulativa; e (b) energia dissipada por ciclo de carga
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Figura 14 Rotacdo versus amortecimento histerético equivalente: (a) evolu¢do ao longo dos ensaios; e (b) regressao linear aos resultados de

amortecimento histerético obtidos
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rotacdo, a capacidade de dissipacdo de energia da parede aumenta
com o nivel de compressdo axial a que estd sujeita. Em termos gerais,
as curvas de energia dissipada por ciclo presentes na Figura 13 (b)
corroboram as conclusdes retiradas na analise das Figura 11 e
Figura 13 (a) sublinhando o comportamento mais regular, em termos
de dissipacdo de energia, das paredes ensaiadas com airbags. Pese
embora esse facto, as paredes ensaiadas com recurso a carga linear
apresentaram claramente uma maior capacidade de dissipacdo de
energia, ver Figura 13 (a).

De forma a caracterizar o comportamento histerético das paredes ao
longo do ensaio, a Figura 14 apresenta a evolugdo do amortecimento
histerético equivalente obtido com base na equacdo (5), proposta
por [17].

A
%)=100-— 1 (5)
aeq( J 2n-F -d

m m
onde A, representa a drea correspondente ao ciclo de carga, e f, e
d  sdo, respetivamente, a forca maxima e o deslocamento maximo
atingidos nesse ciclo.

As curvas de evolucdo do amortecimento histerético registada
durante os ensaios realizados, apresentadas na Figura 14 (a), revelam
alguns resultados interessantes. De facto, apesar de os resultados
exibirem algumatendéncia, a evolu¢do do amortecimento histerético
¢ bastante irregular, particularmente quando nos reportamos
aos ensaios realizados com recurso a carga linear. Considerando
valores médios, o amortecimento histerético obtido varia entre
2,2% e 4,6%. Este intervalo, conjuntamente com o formato das
curvas apresentadas na Figura 14 (a), as quais denunciam a ndo
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existéncia de plateau de amortecimento histerético, sugerem que a
capacidade total de dissipagdo de energia das paredes pode ndo ter
sido completamente atingida através dos ensaios realizados.

4.3 Decaimento de frequéncias ao longo dos
ensaios

Com base no estudo do decaimento de frequéncias ao longo dos
ensaios ¢ possivel retirar algumas conclusdes relevantes acerca
da evolucdo dos ensaios para fora do plano ao longo do tempo,
nomeadamente em termos de capacidade dos provetes de alvenaria
e da instalagdo e desenvolvimento de dano. A Figura 15 apresenta
o decaimento de frequéncias normalizado em relagdo a frequéncia
maxima registada no conjunto dos ensaios realizados com recurso a
cada um dos setups utilizados, respetivamente 8,4 Hz e 24,7 Hz para
0s ensaios com airbags e para os ensaios com carga linear. Tal como
se pode observar na figura, esse decaimento ndo é constante nem
apresenta uma tendéncia linear bem definida. No entanto, vale a
pena salientar que as alteracdes no declive das curvas de decaimento
se encontram relacionadas diretamente com o desenvolvimento de
dano nos provetes, o qual é responsavel pela degradagdo das suas
propriedades mecanicas globais.

A diferenca entre as frequéncias medidas antes da realizagdo dos
ensaios e as frequéncias medidas apds o seu términus foi, em média,
de -20,19% para os ensaios com airbags e cerca de -23,96% para
0s ensaios com a carga linear. Estas diferencas correspondem a um
decaimento de cerca de -0,003 Hz e -0,109 Hz por ciclo de carga,
respetivamente. Em termos de Mddulos de Elasticidade, a variagao
média obtida foi de cerca de 38,65% (de 0,49 GPa para 0,31 GPa).

1 ——OPPFI
——OPPF2
1 OP PF3

Decaimento de Frequéncias Normalizado

0 2 4 6 8 0w 12 14 16 18 20 22

Energia Dissipada (kJ)
(b) Ensaios com carga linear

Figura15 Decaimento de frequéncias normalizado em relacéo a frequéncia maxima registada
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4.4  Padrdes de dano

Em termos gerais, as paredes ensaiadas, quer com airbags quer
COM recurso a uma carga linear no topo, apresentaram os padrdes
de dano tipicos de um comportamento governado por flexdo, ver
Figura 16.

No decurso dos ensaios observou-se a abertura de uma fissura

vertical Unica ao longo da junta entrefolhas até a altura definida pela
dimensédo do bloco de alvenaria localizado na base da seccdo (no
caso dos ensaios OP PA) ou até a altura do primeiro ligador (no caso
dos ensaios OP PF). Tal como se observa na Figura 17, essa fissura
vertical é seguida pela abertura de uma fissura horizontal a partir da
qual o movimento relativo entrefolhas se torna mais pronunciado.

Sul Este Norte Oeste Sul Este Norte Oeste Sul Este Norte Oeste
o O i i r L
OP PAT OP PAZ OP PA3
Sul Este Norte Oeste Sul Este Norte Oeste Sul Este Norte Qeste
I 3 'a
OP PF1 OP PF2 OP PF3

Figura 16 Padrdes de dano observados no final dos ensaios para fora do plano

Figura 17 Fissura horizontal com deslocamento relativo entrefolhas (ensaio OP PF2)
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5 Comentarios finais

Este artigo reporta uma campanha experimental realizada no
Laboratorio de Engenharia Sismica e Estrutural (LESE) da Faculdade
de Engenharia da Universidade do Porto com o objetivo de estudar
o comportamento para fora do plano de paredes tradicionais de
alvenaria de pedra. Para concretizar esse objetivo, foram construidos
seis provetes de alvenaria a escala real e ensaiados com recurso
a duas técnicas de ensaio distintas e trés niveis crescentes de
compressdo axial. De entre varias conclusdes relevantes que foram
aqui apontadas e discutidas, esta campanha experimental permitiu
observar que ambos os setups de ensaio (com airbags e carga
linear) foram capazes de mobilizar globalmente a resposta para
fora do plano das paredes. Importa ainda assim notar que, quando
comparado com o setup de carga linear, o sistema de ensaio com
airbags apresenta uma série de constrangimentos de ordem técnica
e pratica, relacionados nomeadamente com a area efetiva de
contacto entre os airbags e a parede, que tornam a sua utilizagao
e a interpretacdo dos seus resultados potencialmente problematica
(a analise detalhada deste assunto pode ser consultada em [16]).
Adicionalmente, a posi¢do do airbag em contacto direto com a face
tardoz da parede limita a abertura das juntas horizontais e impede a
visualizacdo dos padrdes de dano ao longo do ensaio, situagdes que
constituem igualmente limitacdes deste setup.

Como comentario final, e em termos genéricos, as paredes ensaiadas
apresentaram elevada capacidade de deslocamento, com racios de
deslocamento Ultimo em relacdo a espessura da parede a variar
entre 26% e 42%. Apresentaram ainda uma elevada capacidade
de dissipacdo de energia, a qual provou ser, no entanto, altamente
influenciada pelo seu nivel de compress&o axial.
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Caracterizacdao mecanica de paredes de alvenaria de bloco
de betdo existentes no arquipélago dos Acores

Mechanical characterization of existing infill panels

Resumo

Durante os ultimos anos observou-se um crescimento significativo
dos edificios de betdo armado no arquipélago dos Agores o que,
associado ao seu historial sismico, com particular destaque para os
grupos Central e Oriental, e as deficiéncias de comportamento das
alvenarias de enchimento reveladas em diversos sismos recentes a
nivel internacional, refor¢a a importancia de se conduzirem estudos
visando caracterizar o comportamento expectavel dos edificios
existentes face a um sismo. A falta de estudos de caracterizacdo
das alvenarias de blocos de betdo de enchimento utilizadas
nos Acgores justifica o presente estudo, em que se realizou uma
caracterizagdo mecanica, através de ensaios normalizados dos seus
constituintes, unidades de alvenaria (blocos de bet&o produzidos no
Faial) e argamassa, e de painéis executados em laboratorio. Nestes
painéis foram realizados ensaios de compressao simples, de tragdo
por compressdo diagonal e de flexdo (segundo planos de rotura
paralelos e perpendiculares as juntas horizontais), reportando-se
aqui os resultados e as principais conclusdes dos ensaios realizados.

Estruturas de betdo armado / Paredes de enchimento /
/ Comportamento sismico de estruturas / Caracterizagdo
mecanica / Ensaios experimentais
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Abstract

Following the seismic history of the Azores, with more emphasis on
the Central and Eastern groups, which associated with the deficient
behaviour revealed by the infill masonry walls in recent worldwide
earthquakes, shows that it's necessary to conduct studies to
characterize the behaviour of existing buildings under seismic action.
The evaluation of seismic vulnerability of Azores buildings is of great
importance in order to provide an effective evaluation of casualties
and losses due to future earthquakes. The lack of mechanical
characterization studies of the Azorean infill walls blocks justifies
the investigation herein reported, which includes experimental
tests on sample sets to evaluate mechanical properties of masonry
components (units and mortar) and assemblages (low walls)
made with masonry units from Faial Island. Normal compressive,
diagonal tensile/shear and out-of-plane flexural strengths (parallel
and perpendicular to the horizontal joints) were obtained from tests
made according to the respective standard procedures, which results
are addressed here.

Keywords:  Reinforced concrete structures / Infill masonry walls / Mechanical

characterization / Experimental tests
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1 Introducdo

Ao longo da histéria dos Acores, tém sido registadas diversas
perdas humanas e materiais em consequéncia dos diversos
sismos que afetaram a regido devido ao seu enquadramento
tectonico e vulcanico. Os sismos da Terceira (1980) e do Faial
(1998) evidenciaram deficiéncias de comportamento dos edificios
de alvenaria tradicional, tendo-se registado indmeras perdas de
vidas humanas, danos e colapsos estruturais. Sismos recentes tém
alertado a comunidade cientifica para que as estruturas antigas
ndo sdo as Unicas a apresentar elevada vulnerabilidade sismica,
devendo as estruturas de betdo armado ser também alvo de estudos
aprofundados, focando em particular a influéncia das paredes de
enchimento na sua resposta estrutural. Diversos trabalhos tém
sido realizados visando caracterizar o comportamento sismico das
estruturas de alvenarias de pedra nos Acores, mas existe falta de
estudos, mais recentes, sobre alvenarias de enchimento de bloco de
betdo. £ importante caracterizar as caracteristicas mecanicas destes
elementos para no futuro avaliar a sua influéncia no comportamento
sismico deste tipo de edificios, dado que apds o sismo de 1980 na
Terceira houve um grande impulso na construcdo de edificios com
estruturas em portico de betdo armado e paredes de enchimento
em bloco de betéo.

Este sistema construtivo, que inclui enchimento de alvenaria de
bloco de betdo, confinada ou ndo por elementos de betdo armado,
carece ainda de caracterizacdo adequada de modo a que seja possivel
uma correta avaliagdo do seu desempenho sismico em termos do
seu comportamento no plano e para fora do seu plano. Apesar de
as paredes de enchimento serem maioritariamente consideradas
elementos ndo estruturais, podem, no entanto, desempenhar um
papel decisivo na resposta estrutural de um edificio, conforme o seu
dimensionamento e disposi¢cdo em altura e planta [1, 2].

Assim, no presente trabalho sdo apresentados resultados de ensaios
experimentais de caracterizagdo mecanica de muretes de alvenaria
de blocos de bet&o produzidos no Faial, realizados no Laboratério de
Engenharia Sismica e Estrutural da Faculdade de Engenharia da
Universidade do Porto (LESE-FEUP). Foram realizados ensaios de
caracterizagdo material dos blocos de betdo e da argamassa utilizada,
e quatro tipos de ensaios de caracterizagdo mecanica de muretes
deste tipo de alvenaria, nomeadamente ensaios de compressdo
simples, de tracdo por compressdo diagonal e de flexdo (segundo
uma direcdo de rotura paralela e perpendicular as juntas de
assentamento). Informacdo mais detalhada sobre todos os ensaios
pode ser encontrada em [3].

2 Caracterizagdo mecanica de elementos de
alvenaria de blocos de betdo dos Acores

Foi realizada uma campanha de ensaios no Laboratorio LESE-FEUP
comoobjetivo de caracterizar mecanicamente amostras de alvenaria
de blocos de betdo provenientes do Faial. Para este estudo foram
executados ensaios de compressdao em blocos de betdo e ensaios
de flexdo e compressdo em provetes de argamassa. Foram também
realizados diversos ensaios em muretes construidos em laboratorio,
a escala real e de acordo com a metodologia construtiva adotada
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naquela ilha. Ao longo desta seccdo serdo apresentadas informacées
relativas aos provetes, setup experimental, instrumentacdo e
resultados principais.

21  Materiais e aspetos construtivos

211

Realizaram-se ensaios para determinar as propriedades fisicas
e mecanicas dos blocos constituintes dos provetes de alvenaria.
Os blocos de betdo com bagacinas, que sao produzidos na ilha
do Faial, possuem dimensdes nominais de 400 x 270 x 200 mm?
(comprimento x espessura x altura) (Figura 1).

200 ‘ ‘,r A b
(b)

Bloco de betdo do Faial: (a) dimensdes em (mm); (b)
perspetiva esquematica do bloco em estudo; (c) aspeto
geral

Caracterizacdo dos blocos

(@)
Figura 1

A resisténcia a compressdo das unidades de alvenaria foi
determinada de acordo com a norma europeia NP EN 772-1 [4].
Seguindo os principios apresentados na norma de ensaio, calculou-
-se a resisténcia a compressdo normalizada, a partir das areas brutas
e efetivas de cada bloco, sendo esta ultima de 62% da &rea bruta.

Quadro Il Propriedades fisicas dos blocos

Provete

As caracteristicas geométricas dos blocos de betdo utilizados sdo
apresentadas no Quadro |, no Quadro Il apresentam-se os valores
meédios e correspondentes coeficientes de varia¢do (C.V.) da massa e
massa volimica dos blocos e no Quadro IIl os valores da resisténcia,
da resisténcia normalizada e do modulo de elasticidade obtido nos
ensaios a compressdo de quatro unidades de alvenaria.

Quadro | Propriedades geométricas dos blocos de betdo

Comprimento (mm) 400
Altura (mm) 200
Espessura (mm) 270
Area total (mm?) 108000
Area de vazios (mm?) 41000
Percentagem de vazios (%) 37,96
n (%) 62,04

21.2 Caracterizacdo das argamassas

As argamassas utilizadas na constru¢do dos muretes de alvenaria
foram preparadas com o tipo de cimento utilizado nas ilhas do
Grupo Central e produzido pela Cimpor: CEM 1I/B-L 32,5N. Todas
as argamassas foram produzidas ao traco de 1:4, com areia de
granulometria média, escolhida de forma a ser semelhante a
utilizada na generalidade da construgdo na ilha do Faial, visto ndo
ter havido possibilidade de ter acesso a areia da ilha em questéo
[3]. Varios provetes de argamassa foram ensaiados para determinar
a resisténcia a flexdo e a compressdo segundo a norma EN 1015-

Massa volumica

P
(kg/m?)

Bloco 1 25,305
Bloco 2 23,520
1 24,8 0,8
Bloco 3 25,205
Bloco 4 25,040
Bloco 1 23,470
Bloco 2 24,520
Bloco 3 25,020
2 24,6 0,8
Bloco 4 25,870
Bloco 5 24195
Bloco 6 24,245
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377,687
351,045

34 369,7 12,5 34
376194
373,731
350,299
365,970
373,433

33 3665 12,2 33
386,119
361119

361,866
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Quadro Ill Propriedades mecanicas dos blocos de betdo

Propriedade mecanica

Resisténcia a compressao

1 Resisténcia a compressao normalizada

Mddulo de elasticidade

Resisténcia a compressao

2 Resisténcia a compressao normalizada

Modulo de elasticidade

11 [5]. Os resultados dos pardmetros mecanicos das argamassas
produzidas e ensaiadas estdo representados no Quadro IV. E visivel
que a argamassa usada na construcdo dos provetes ensaiados a
compressao diagonal possui um elevado C.V. associado a resisténcia
média a flexao, resultante de dois dos provetes ensaiados possuirem
resisténcias bastante inferiores as dos restantes, provavelmente
devido a existéncia de pequenos grumos soltos de argamassa que
conduziram a descontinuidades internas do provete e afetaram a
sua resisténcia a tragao.

2.2  Resisténcia a compressdo simples de muretes
de alvenaria de blocos de betao

2.2.1 Descrigcdo dos provetes e setup experimental

Os provetes para o ensaio de resisténcia a compressao foram
executados de acordo com a norma NP EN 1052-1 [6], adotando-
-se as dimensdes 600 x 1000 x 270 mm? (comprimento x altura x
espessura), como ilustrado na Figura 2 (a). O esquema de ensaio
dos provetes encontra-se representado na Figura 2 (b), com o qual
foi possivel determinar a resisténcia e o modulo de elasticidade dos
muretes em compressao simples.

52

Grandeza estatistica Unidades Provetes
Média (N/mm2) 3,1
Desvio Padrao (N/mm?) 07
Coeficiente de variagdo (%) 22,3
Média (N/mm?) 3,5
Desvio Padrao (N/mm?) 0,8
Coeficiente de variagdo (%) 22,3
Média (N/mm?) 519/
Desvio Padrao (N/mm?) 448,8
Coeficiente de variagao (%) 86,5
Média (N/mm?) 43
Desvio Padrdo (N/mm?) 0,7
Coeficiente de variagdo (%) 16,5
Média (N/mm?) 4,7
Desvio Padrdo (N/mm?) 0,8
Coeficiente de variagao (%) 16,5
Média (N/mm?) 1019,8
Desvio Padrdo (N/mm?) 525,3
Coeficiente de variagdo (%) 51,5

! ¥ ¥
2 LVDT24 | LVDTO7
®, LvpT28'8 ,
6001
(@)
Figura2 Configuracdo do ensaio de compressdo simples dos

muretes de alvenaria: (a) Dimensdes do provete e
distancias de medida de deformacdes; (b) Setup
experimental

A carga foi aplicada através de um atuador hidraulico com
capacidade méxima de 1500 kN e curso de 150 mm. Acoplado a
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Quadro IV Caracteristicas mecanicas das argamassas

Finalidade da argamassa Propriedade mecanica

Resisténcia a flexao

Ensaio de resisténcia a compressao
de alvenarias

Resisténcia a compressao

Resisténcia a flexao

Ensaio de resisténcia a tragdo por
compressao diagonal de alvenarias

Resisténcia a compressao

Resisténcia a flexdo

Ensaio de resisténcia a flexao segundo
um plano de rotura paralelo as juntas
horizontais

Resisténcia a compressao

Resisténcia a flexdo

Ensaio de resisténcia a flexao segundo
um plano de rotura perpendicular as
juntas horizontais

Resisténcia a compressdo

este atuador utilizou-se um sistema rotulado sob a célula de carga
para acomodar possiveis desnivelamentos espurios do provete,
resultantes de irregularidades na construcdo. A carga vertical foi
distribuida no topo do provete através de um perfil metalico rigido
(HEB300) conforme ilustrado na Figura 2 (b).

2.2.2 Instrumentacao

No ensaio de compressao simples foram usados transdutores do
tipo LVDT (Linear Variable Displacement Transducer) para registar
a evolucdo dos deslocamentos verticais nos provetes (neste caso,
de encurtamento) e relaciona-la com a carga aplicada ao longo
no tempo. Seguindo a norma de ensaio EN NP 1052-1 [6], foram
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Grandeza estatistica Unidades Provetes
Média (N/mm2) 3,8
Desvio Padrao (N/mm2) 07
Coeficiente de variacao (%) 17,5
Média (N/mm2) 16,1
Desvio Padrao (N/mm2) 0,5
Coeficiente de variagdo (%) 2,9
Média (N/mm2) 4,0
Desvio Padrao (N/mm2) 18
Coeficiente de variagdo (%) 44,8
Média (N/mm2) 171
Desvio Padrao (N/mm2) 2,3
Coeficiente de variagdo (%) 13,3
Média (N/mm?) 51
Desvio Padrdo (N/mm2) 1,0
Coeficiente de variagdo (%) 18,9
Média (N/mm2) 15,5
Desvio Padrao (N/mm2) 3]
Coeficiente de variagdo (%) 20,1
Média (N/mm2) 4,6
Desvio Padrdo (N/mm2) 0,4
Coeficiente de variagdo (%) 8,2
Média (N/mm2) 12,9
Desvio Padrao (N/mm2) 07
Coeficiente de variacdo (%) 54

colocados quatro LVDT's nas faces frontal e traseira (proximos dos
bordos laterais), acrescentando-se um LVDT vertical central em
cada face como mostra a Figura 2 (a), para se ter redundancia de
resultados face aos previstos na norma. A posicdo dos transdutores
manteve-se inalterada em todos os ensaios.

2.2.3 Analise de resultados

De acordo com a norma NP EN 1052-1, a resisténcia a compresséo,
f, e o modulo de elasticidade, £, de cada provete, sdo determinados
pelas seguintes equagdes:

f;:Ff,max /Ar(N/mmz) (1)
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F
F =" (N/mm’ 2
=S /) @
g =218 /4=(e +¢,+e;,+¢,)/4 3)
g,=d,/h, (4)
em que F __ representa a carga maxima aplicada, A, a drea

carregada do provete i, d/o deslocamento medido pelo transdutor
de deslocamento j (dos quatro colocados nas posicdes laterais)
para um terco da tensdo maxima, hd/ 0 comprimento entre os dois
pontos de fixagdo do mesmo transdutor e g a média aritmética das
extensGes g obtidas nos referidos transdutores. Para cada provete
calcularam-se as tensdes e as extensdes de compressdo medidas ao
longo do ensaio, permitindo tragar a curva tensdo-extensao, a partir
da qual se obteve o modulo de elasticidade (secante) £, de cada
provete, para uma tensdo igual a 1/3 da tensdo maxima atingida
e correspondente extensdo média obtida das quatro medidas dos
LVDTs laterais.

Determinou-se igualmente a resisténcia caracteristica a compressao,
f,, dos provetes de alvenaria através da equagdo (5):

f < fI2Af < f (NS mm?) o

onde f é a resisténcia média de todos os provetes de alvenaria e
f.min © valor minimo da resisténcia a compressao de um provete de
alvenaria. No Quadro V apresentam-se os valores obtidos para a
resisténcia a compressao de 3 provetes, ilustrando-se na Figura 3
(a) a curva tensdo-deformacdo de compressdo obtida ao longo do
ensaio.

Para a resisténcia a compressdao dos trés provetes ensaiados
regista-se um valor médio de 2,4 N/mm? com um coeficiente de
variagdo de 15,5%, que é aceitavel e consentaneo com o intervalo
de valores obtido (2,01 a 2,74 N/mm?), decorrente de inevitaveis e
ligeiras diferencas de execugdo dos provetes; o correspondente valor
caracteristico é 2,0 N/mm?.

O Quadro VI inclui os valores do mddulo de elasticidade a
compressdo, £, calculado para cada um dos 3 provetes pelo
procedimento da norma deste ensaio (NP EN 1052-1), variando
entre 3375,8 e 6810,2 N/mm?, bem como o respetivo valor médio
(54321 N/mm?) e coeficiente de variagdo de 34,4%. A maior
dispersdo associada ao modulo de elasticidade estd certamente

Quadro V Resultados obtidos nos ensaios de resisténcia a compresséo de alvenarias

Provete

G 324853,52
€, 387500,00 385656,7 59902,9
C 444616,70

3

2,01

15,5 2,39 2,4 0,4 15,5

2,74

Quadro VI Valores dos mddulos de elasticidade obtidos nos ensaios de resisténcia a compressao de alvenarias

Provete

C 6810,2
G, 33758 5432,1 1814,9
c 6110,4

central

Provete Desvio
central Padréo
2’
(N/mm?) (N)
G 3724,4
(& 4523,5 4138,2 400,3
C 4166,6

54

334 3062,9

regressao linear

regressdo linear
2

5349,0
3855,6 1294,1 33,6

3155,0

central, regressao linear

Desvio
regressao linear Padrao
N/mm
(N)
2822,9
9,7 3629,5 3610,5 426,7 1,8
3155,0
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relacionada com a menor precisdo com que se obtém as leituras de
deslocamento e, em especial, das extensdes (a partir de diferencas
de deslocamentos).

Adicionalmente, no Quadro VI apresentam-se também os mddulos
de elasticidade calculados a partir das extensdes medidas ao longo
do eixo central dos provetes (pese embora tal ndo seja previsto na
norma), a que corresponde um intervalo de 3724,4 a 4523,5 N/mm?,
comvalor médiode 4138,2 N/mm? e coeficiente devariacdode 9,7 %.

Real¢a-se que foram obtidos valores muito elevados dos madulos
de elasticidade secantes dos provetes 1 e 3, usando os LVDTs laterais
(segundo a norma), facto que foi estudado mais detalhadamente em
[3] e que permitiu concluir terem existido deficiéncias nas leituras
iniciais dos LVDTs laterais nestes ensaios. Os resultados obtidos
pelos LVDTs colocados no eixo de simetria vertical do provete
apresentam-se mais coerentes, conforme se observa no grafico da
Figura 3 (b).

Tenséo, o (Nimd)
Tenséo, o (MM

u o
opop  0pH 0Otz 0O0G 0004 DE05 008 opos  opn 0o 006 o4 0005 0008
Extensdo, s (mmimm) Extensdo, ¢ (mm/mm)

(@ (b)
Resisténcia a compresséo: (a) Segundo a disposicdo dos
LVDTs da norma; (b) Para os LVDTs colocados no centro

Figura 3

Na Figura 4 pode-se observar o dano no provete ao longo do
ensaio, cuja evolugdo foi semelhante para os trés provetes, variando
sobretudo o instante e tempo de aparecimento das fendas, existindo
alguns provetes com rotura quase instantanea e outros com rotura
lenta e abertura gradual de fendas. E de referir que a fissuracdo
apresentada na face da frente e na de tras do provete foi semelhante
entre si e que as fendas nos lados dos provetes eram visiveis, e
principalmente verticais e ao longo da altura.

Figura 4

Evolugdo do dano nos provetes de alvenaria ensaiados a
compressao

Analisando todas as figuras dos danos finais pode-se concluir
que grande parte das fendas ocorrem nas zonas dos blocos onde
ha combinacdo de duas ou trés aberturas na mesma direcdo
como pode-se ver na Figura 5 (a). A nivel lateral ocorrem fissuras
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principalmente na zona em que as unidades de alvenaria possuem
menor comprimento, como mostra a Figura 5 (b).

Figura5 (a) e (b) Planos a vermelho representam as zonas
mais suscetiveis a ocorréncia de fendas nos blocos,

dos provetes de alvenaria sujeitos a compressao simples

2.3 Resisténcia a tragdo por compressdo diagonal
de muretes de blocos de betdo

2.31 Provetes e sistema de ensaio

Os ensaios de tragdo por compressao diagonal seguiram a norma
ASTM E 519-02 [7], em muretes com as dimensdes 1200 x
1200 x 270 mm? (comprimento x largura x espessura), como ilustra a
Figura 6 (a).

O principio do ensaio consiste na aplicagdo de uma forca de
compressdo crescente em vértices opostos do provete, ao longo
de uma das suas diagonais centrada nos cabegotes metdlicos de
encosto ao atuador e a base de reagdo. Como mostra a Figura 6
(b), no sistema adotado, a diagonal comprimida ficou na vertical,
aplicando-se a forca de compressdo por um atuador hidraulico
controlado por deslocamento imposto a uma taxa de 0,02 mm/s.

1695

Parte da frente do provete

(@)

Figura 6 Configuracdo do ensaio de compressdo diagonal dos
provetes de alvenaria: (a) Disposicdo da instrumentagdo
(dimensdes em mm); (b) Setup de ensaio

Com esta configuracdo de ensaio, a sec¢do transversal alinhada com
a diagonal horizontal fica submetida a uma tensdo de compressao,
“teoricamente” uniforme, na qual é nula a tensdo de corte
(compress&o pura). Com base na teoria classica do circulo de Mohr,
a seccao transversal segundo a diagonal vertical fica submetida a
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um estado de tragdo pura (com intensidade igual a de compresséo
vertical e sem tenséo de corte) que af provoca rotura por tragdo; por
esta razdo, também por vezes se designa essa tensdo de rotura como
resisténcia a tracdo diagonal.

Ainda com base nas propriedades do circulo de Mohr, as sec¢des
transversais inclinadas a 45° com a vertical/horizontal, ficam
sujeitas a um estado de tensdo de corte puro, em que a intensidade
da tensdo tangencial é igual a das tensdes de compressdo e de
tragdo nas sec¢des diagonais horizontal e vertical, respetivamente.
Daqui resulta que, nas sec¢des paralelas as juntas de assentamento
e de topo, se mobiliza tensdo de corte puro, com limite idéntico a
resisténcia a tracdo diagonal e também designada resisténcia de
corte diagonal.

Face ao acima exposto, os dados obtidos por este ensaio permitem
determinar a resisténcia a tragdo diagonal bem como a resisténcia ao
corte (por serem idénticas) e o correspondente mddulo de distor¢ao
do provete. Combinando o valor médio do modulo de elasticidade
obtido no ensaio de compressao (£), com o valor médio do modulo
de distorcéo calculado no ensaio de compressao diagonal, G, para
os provetes construidos da mesma forma, é ainda possivel estimar o
coeficiente de Poisson, v, deste tipo de alvenaria de blocos agorianos.

2.3.2 Instrumentacao

Neste ensaio foram utilizados seis LVDTs para medir os
deslocamentos horizontais e um LVDT para medir o deslocamento
vertical do painel, nas faces frontal (trés LVDTs) e traseira (trés
LVDTs). A posicdo dos transdutores pode ser observada na Figura 6
(a) e (b), tendo-se mantido em todos os ensaios.

2.3.3 Anadlise de resultados e representa¢do do dano

Embora a bibliografia reporte duas formas de interpretar e processar
os resultados deste ensaio, neste trabalho adotou-se o processo
descrito na norma ASTM 519-02 [7], segundo o qual é possivel
calcular a resisténcia a tracdo e ao corte diagonal, bem como o
maodulo de distor¢ao dos provetes usando as seguintes equagdes:

f=0,707F, /A, 6)
A =((L+h,)/2)xt,xn (7)
n=(100=%;,,05, )/100 (8)
v=(Av+Ah)/L ©)
G=Ff/v (10)

onde f, representa a resisténcia de tracdo/corte diagonal do provete /,
F ., acarga maxima aplicada, A a area Util obtida do comprimento
(), altura (h,) e espessura (t) do provete e da fragdo (n) de area
util dos blocos, y a distor¢do do provete obtida dos deslocamentos
verticais Av (encurtamento) e horizontais Ah (alongamento), para
1/3 da forca maxima, L a distancia vertical entre pontos de medicao

de Av e Ah e G, 0 modulo de distorgéo.

De forma idéntica ao adotado no célculo do modulo de elasticidade
longitudinal, assumiu-se o valor de G, obtido em regime elastico

56

com base nos valores de distor¢do para um terco da tensao de corte
maxima ou de rotura.

Na Figura 7 (a) apresentam-se os graficos da resisténcia diagonal dos
provetes em funcédo da distor¢do registada nos ensaios, dos quais foi
possivel obter os valores de carateristicas mecanicas incluidos nos
Quadro Vil e Quadro VIIl, i.e., a resisténcia f, e o médulo de distorgéo
G. AFigura7 (b) representa a resisténcia & compresséo diagonal dos
provetes em fungdo das extensdes verticais e horizontais.

D<
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o o g ' L —
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T T (et S MY =Py e o e e
Distore o, ey Extenséo vettical, e, frrimm) - Extenséo horizantal, =, (mrmirmrm)
(a) (b)

Figura7 (a) Resisténcia ao corte em fungdo da distorcao sofrida
pelos provetes; (b) Resisténcia ao corte em fungdo da
deformacao vertical e horizontal

Quadro VIl Resultados obtidos nos ensaios de resisténcia a

compressdo diagonal (corte) de alvenarias

Provete » Média Desvjo
(N/mm?d)  (N/mn?) (:17:::2)
D, 0,51
D, 0,25 0,4 01 33,0
D 0,34

3

Analisando os resultados obtidos, regista-se uma resisténcia de
corte diagonal média, f, de 0,4N/mm?, com um coeficiente de
variagdo de 33%, associado ao facto de o primeiro provete exibir
uma resisténcia bastante superior aos restantes dois. Para 0 médulo
de distorcdo, G, obteve-se um valor médio de 2511,6 N/mm?, com
CV. de 16%, bem mais baixo do que o associado a resisténcia ao
corte, 0 que é consentaneo com a maior proximidade das 3 curvas
tensdo-distor¢do até cerca de 2/3 da resisténcia maxima.

Através da combinacdo do valor de G, determinado, e do médulo
de elasticidade, £, obtido do ensaio de compressdo simples em
muretes, calculou-se o coeficiente de Poisson, v, através da equagao
(11), tendo-se obtido o valor de 0,08, portanto bastante inferior ao
valor geralmente admitido para betdo corrente (v, . =0,2).

E
——1=(5432,1/(2x2511,6))-1=0,08 I

betao

Na Figura 8 ilustra-se o tragado do dano no provete D, no ensaio de
compressdo diagonal, onde a fissuragdo arranca pela junta vertical
mais préxima da zona de aplicagdo da carga no vértice inferior,
seguindo depois para cima pelas juntas verticais e horizontais.
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Quadro VIII Mddulo de distor¢éo, G, obtido nos ensaios de resisténcia a compressao diagonal (corte) de alvenarias

Provete

D, 2901,
D, 2535,2 25116 401,9
D 2098,4

Figura 8

Evolugdo do dano sofrido pelo provete D, ensaiado
ao corte

Pode-se concluir, portanto, que neste tipo de ensaio, a rotura
da-se, principalmente, pelas juntas verticais e horizontais, sendo o
caminho desta fissuracdo seguido pela junta vertical ou horizontal
superior mais proxima da zona de aplicagdo da carga como se pode
ver nas Figura 9 (a) e (b).

Como se pode ver na Figura 9 (a), como a junta de assentamento
esta mais proxima (0,20 m) da zona de aplicagdo da carga do que
a junta vertical (0,40 m), a rotura do provete da-se pela junta de
assentamento. Por outro lado, quando se colocou o terceiro provete
com a disposi¢do da Figura 9 (b) ou seja, simétrica em relagdo ao
eixo horizontal do provete, em relagéo a disposicdo anterior, como
a distancia da zona de aplicagdo da carga é a mesma em relacdo
a junta de assentamento (0,20 m) e & junta vertical (0,20 m) a
rotura poderia ocorrer em qualquer um dos dois lados. No ensaio
a rotura do terceiro provete ocorreu pela junta vertical, isto é, pelo
lado direito, dispondo a mesma estrutura de fissuragdo em escada
ao longo das juntas verticais e horizontais.

P\F|

& .__.l,_F_’./\ % 5
/\ O={FiA) o {Fm): /\

N \
@) (b)

Esquema representativo das distancias das juntas mais
proximas da zona de aplicagdo da carga, no caso da
dls_posméo de ensaio dos provetes: (a) D, e D,; (b) D
(dimensdes em mm)

~ e%
Y

Figura 9
3

Assim conclui-se que por a argamassa ser menos resistente as cargas
de corte aplicadas do que os blocos de betéo, a rotura do provete
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regressao linear

e Média PD: j;';z c.v.

(N/mm?) (N/mm?) iy (%)
2167,8

16,0 1736,9 1867,7 260,6 14,0
1698,4

da-se pelo lado em que a argamassa esta mais proxima do ponto
de aplicagdo da carga. Observando as curvas tensdo-distor¢ao
(Figura 7a), pode-se entender que existe uma resposta conjunta dos
provetes (bloco e argamassa) numa fase inicial até que a interface
entre a junta e a argamassa atinge uma extensdo correspondente
ao momento em que atinge a forca maxima e de seguida da-se a
propagacdo da fissuracdo até suceder a rotura do provete (observado
na Figura 8).

H& que salientar também o facto de a rotura dos provetes ocorrer
maioritariamente no limite entre a argamassa e a unidade de
alvenaria, pois a aderéncia entre os dois materiais ndo tem atrito
suficiente para suportar as tensdes de corte.

2.4 Resisténcia a flexdo de muretes de blocos
segundo uma dire¢do de rotura paralela as
juntas de assentamento

2.41 Provetes e sistema de ensaio

O ensaio de determinagdo da resisténcia a flexdo segundo um plano
de rotura paralelo as juntas horizontais foi conduzido de acordo
com a norma NP EN 1052-2 2002 [8]. Este ensaio tem por objetivo
determinar a resisténcia a flexdo de pequenos provetes de alvenaria
segundo os dois eixos principais de aplicacdo da carga, para tal
aplica-se uma carga na maior face do provete, perpendicularmente
a esta, segundo um plano de rotura paralelo as juntas horizontais,
registando-se a carga maxima resistida. Os provetes construidos
para ensaio de flexdo segundo uma dire¢do de rotura paralela as
juntas horizontais possuiam dimensdes de 600 x 1000 x 270 mm?
(comprimento x altura x espessura).

2.4.2 Instrumentacao

O atuador hidraulico, utilizado neste ensaio, possuia uma capacidade
maxima de 100 kN. A este atuador encontrava-se acoplado um
sistema rotulado sob a célula de carga para acomodar possiveis
deslocamentos do provete, resultantes, como ja foi referido em
2.2, por irregularidades de construgdo. O controlo do atuador neste
ensaio foi por deslocamento, a uma velocidade de 0,02 mm/s.

Usou-se um conjunto de 4 LVDTs, colocados na face do provete
sujeita a agdo da carga, perpendicularmente a esta, como mostra
a Figura 10 (a), apesar de ndo serem exigidos pela norma, mas para
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Quadro IX Resisténcia a flexdo segundo um plano paralelo as juntas

Provete

FPL 9712

FPL, 10077

FPL, 21356 138534 4685,0
FPL, 14101

FPL, 14021

facilitar o tragado da curva forca-deslocamento. Usaram-se esferas
na base dos perfis metdlicos, como se pode ver no canto inferior
esquerdo da Figura 10 (a) para que o portico de aplicagdo da carga
conseguisse acompanhar o movimento do atuador.

600 ~270

| ey ) (8§ <
Reagéo
0

=N,
R i1

1000

. 3
8 Lvomee mmé LVDTs

= (FIA) o= (FIN
5

<

) 0

Figura 10 Ensaio de flexdo segundo uma dire¢do paralela as juntas:
(a) Setup; (b) Disposicao dos LVDTs na face frontal do
provete; (c) Disposicao dos LVDTs na face lateral direita
do provete (todas as dimensdes em mm)

2.4.3 Andlise de resultados e representa¢do do dano

Para cada provete e para a direcdo do plano de rotura considerada
neste ensaio, foi calculada a resisténcia a flexdo de cada provete, f,,
de acordo com a equacdo (12), sendo o valor da resisténcia média a
flexdo arredondada a 0,01 N/mm?.

= 3F/,ma'x([1 _[2) ('IZ)
2bt?
onde F, . corresponde a carga maxima aplicada ao provete, [ a

distancia entre apoios, [, a distancia entre zonas de aplicagao de
carga, b a largura do provete perpendicular a direcdo do vdo e ¢, a
espessura do provete.

A resisténcia caracteristica a flexdo, f, com arredondamento a
0,01 N/mm?, pode ser calculada, para o caso de ensaio em cinco
provetes, segundo a equagdo (13).

_ Fnstn
fi= 15 13

em que f, . corresponde a resisténcia média a flexdo segundo um
plano de rotura paralelo as juntas verticais.
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33,8

0,18
019

0,39 0,25 0,09 33,8

0,26

0,26

No Quadro IX apresenta-se um resumo da andlise estatistica
efetuada para os resultados obtidos para os diferentes provetes
ensaiados, por forma a aferir a validade dos resultados obtidos. A
resisténcia média a flexdo segundo um plano de rotura paralelo as
juntas horizontais é de 0,25 N/mm?, com um coeficiente de variacdo
de 33,8%. O valor elevado do coeficiente de variagdo tem como
causa a elevada resisténcia a rotura oferecida pelo provete FPL,
visivel também no grafico da Figura 11. Como a rotura dos provetes
de alvenaria se deu geralmente pelas juntas de assentamento, a
resisténcia a flexdo destes depende essencialmente da resisténcia a
flexdo das argamassas. Observando os resultados da resisténcia a
flexdo das argamassas utilizadas na constru¢do dos muretes usados
neste ensaio ha também um coeficiente de variagdo ligeiramente
elevado, pelo elevado valor da resisténcia dos provetes 4 e 5. Assim
pode-se concluir que o murete FPL, deve ter sido construido com as
argamassas mais resistentes a flexdo (provetes 4 e 5).

25000
FFI,
, —FFPL
20000 n - - FPy,
l —FP|,
i1 FPL
F 15000 i
w ;1
)
m o
g oo 4 |
L |
! 1
5000 4 |4, ;
|
Y
L e e e LI B e T T T T T T T

e e e e B
oz 4 &6 8 10 1z 14 1B 18 XD X 29

Deslocamento, & (mim)

Figura 11 Forca em funcdo do deslocamento para ensaio de flexao
segundo um plano paralelo as juntas horizontais

Assim os valores altos do coeficiente de variagdo devem-se ao
facto de o modo de rotura envolver a aderéncia entre o bloco e
a argamassa e esta zona apresentar elevada variabilidade, pois
a ligagdo dos blocos a argamassa é muito varidvel e depende da
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qualidade dos materiais e da mao de obra. As forcas de atrito entre
os blocos e a argamassa sdo as condicionantes para a rotura dos
provetes.

Calculou-se também a resisténcia caracteristica a flexao, a partir da
equacao (14), obtendo-se o valor de 0,17 N/mm?.

fk:%:O,WN/mm2 (14)

y

O terceiro provete FPL, (Figura 12) sofreu rotura pela terceira junta a
contar da base do provete, ocorrendo rotacdo do provete segundo a
linha de intersecdo do plano que passa na superficie de aplicacdo da
carga e o plano onde surgem as fendas.

Figura12 Evolucdo temporal do dano do provete FPL,
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Figura13 Esquemas representativos da rotura dos provetes
(segundo a direcdo de carga aplicada nos ensaios, da
direita para a esquerda): (a) e (c) Linha a vermelho
representa as juntas horizontais ao longo das quais se
deu a rotura dos provetes; (b) e (d) Deformada (linha
a traco interrompido) observada no ensaio conforme a
junta onde se deu a rotura

270

1000

rpee | Série Il | n.° 3 | margo de 2017

Apos a andlise das evolugdes da rotura dos provetes pode-se
concluir que a rotura se deu essencialmente pelos descolamentos
da argamassa e das unidades de alvenaria, como era esperado. Trés
dos cinco provetes abriram uma fenda na terceira junta horizontal
a contar da base (Figura 13 (a)) e dois a partir da segunda junta
(Figura 13 (c)). As respetivas deformadas para a primeira situagdo
(Figura 13 (b)) e para a segunda (Figura 13 (d)) mostram o que se
pbde verificar durante a rotura dos provetes, que a rotacdo dos
elementos ocorria em torno da linha resultante da interse¢do do
plano que passa pela superficie de aplicagdo da carga e o plano da
junta onde ocorreu a fissura.

Como a fissuracdo se deu pelo limite da argamassa e do bloco,
as forcas de atrito entre estes dois materiais sdo as principais
responsaveis pelo desenvolvimento de resisténcia face a acdo de
solicitacdo do provete segundo um plano de rotura paralelo as
juntas.

2.5 Resisténcia a flexdo de muretes de blocos
segundo uma dire¢do de rotura perpendicular
as juntas de assentamento

2.51 Provetes e sistema de ensaio

O ensaio de determinagdo da resisténcia a flexdao segundo um
plano de rotura perpendicular as juntas horizontais seguiu a mesma
norma do ensaio anterior (NP EN 1052-2 2002 [8]). Este ensaio
permite determinar a resisténcia a flexdo de pequenos provetes de
alvenaria segundo um plano de rotura perpendicular as juntas de
assentamento, aplicando-se, para tal, uma carga na maior face do
provete, perpendicularmente a esta, segundo um plano de rotura
perpendicular as juntas horizontais, registando-se a carga maxima
resistida. Construiram-se os muretes para ensaio com as dimensoes
de 1200 x 800 x 270 mm? (comprimento x altura x espessura).

2.5.2 Instrumentacdo

Utilizou-se @ mesma instrumentagdo que no ensaio anterior,
referida em 2.4.2 (flexdo segundo um plano de rotura paralelo as
juntas) porém com um setup diferente e representado na Figura 14 (a).

- 560 _
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Parte da frente do provete
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Figura 14 Esquemafuncional do ensaio de caracterizagdo mecanica
a flexdo segundo um plano de rotura perpendicular as
juntas horizontais (a) Setup de ensaio; (b) Disposi¢ao
da instrumentacdo adotada na face frontal do provete;
(c) na face lateral do provete (dimensdes em mm)
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Quadro X Resisténcia a flexdo segundo um plano perpendicular as juntas

Provete

FPr, 21383
FPr, 26467
FPr, 23748 23944,5 3369,4
FPr, 20036
FPr 28088

5

2.5.3 Analise de resultados e representa¢do do dano

Aplicando a norma deste ensaio obteve-se a resisténcia a flexdo
segundo um plano de rotura perpendicular as juntas horizontais, a
envolvente forca versus deslocamento, a resisténcia caracteristica
a flexdo e sendo ainda possivel observar a abertura de fissuras no
grafico obtido (Figura 15), através de pequenas quebras de forca
antes de se atingir a rotura dos provetes.

O grafico resultante do ensaio de flexao, segundo a direcdo adotada
neste ensaio, estd representado na Figura 15. Neste é possivel ver a
forca méxima que cada provete é capaz de suportar, assim como o0s
deslocamentos sofridos.

A partir de uma analise do Quadro X pode-se extrair o valor médio
da resisténcia a flexdo segundo a direcdo considerada neste ensaio,
de 0,32 N/mm?, com um coeficiente de variagdo de 14,1%. O valor
do coeficiente de variagdo é aceitavel, havendo apenas uma ligeira
variagdo das resisténcias a flexdo de cada provete. Com a realizagdo
dos ensaios verificou-se que a rotura do provete, quando sujeito
ao esfor¢o de flexdo segundo um plano de rotura perpendicular
as juntas horizontais, se deu pelas juntas verticais e pelos blocos,
podendo assim afirmar-se que as unidades de alvenaria contribuem
para a resisténcia a flexao para além do atrito entre os blocos e as
argamassas.

Figura 16
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Figura 15 Forca em funcdo do deslocamento para ensaio de flexao
segundo um plano perpendicular as juntas horizontais

Dano final do provete FPr,: (a) Parte de cima; (b) Frente do provete; (b) Parte de tras do provete
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A resisténcia caracteristica a flexdo foi obtida pela equagéo (15).

fi :%:0,21 N/mm? (15)

A resisténcia a flexdo segundo um plano de rotura perpendicular as
juntas horizontais é 1,28 vezes superior a resisténcia média a flexao
segundo um plano de rotura paralelo as juntas de assentamento,
0 que seria de esperar, pois no caso do ensaio segundo um plano
paralelo o provete oferece menos resisténcia pelo facto de a
aplicacdo da carga ser paralela a junta horizontal. No caso do
ensaio de flexdo segundo uma direcdo perpendicular as juntas de
assentamento, tanto os blocos como a interface argamassa/bloco
oferecem resisténcia as cargas que solicitam o provete (Figura 16).

Na Figura 17 representou-se a deformada que os provetes sujeitos a
flexao segundo a direcdo definida neste ensaio sofreram. A rotacao
dos provetes deu-se em torno da linha de interse¢do do plano que
passa na face de aplicacdo da carga e no plano que passa pela zona
de fendilhagdo, obtendo-se uma deformada aproximadamente
simétrica.

Figura17 Deformada (linha a traco interrompido) do provete
quando sujeito a flexdo segundo um plano de rotura
perpendicular as juntas horizontais.

Verificou-se que a rotura dos provetes se deu principalmente pelo
eixo de simetria vertical, havendo pequenas inclinagbes a tender
para a direita ou esquerda, ao fazer-se uma analise de cima para
baixo dos provetes, como mostra a Figura 18.

50 1100 50 50 1100 50

800
800

Figura 18 Principais mecanismos de rotura identificados (dimensdes
em mm)

Com a realizagdo dos ensaios de flexdo segundo a direcdo de rotura
perpendicular as juntas de assentamento pdde-se concluir que
a resisténcia dos muretes de alvenaria depende essencialmente
das caracteristicas de ligagdo entre a argamassa e os blocos e da
resisténcia dos blocos.
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3  Conclusoes

A resisténcia minima das unidades de alvenaria em zonas de alta
sismicidade, f, . (como € por exemplo a ilha do Faial onde as
unidades de alvenaria ensaiadas sdo utilizadas e restantes ilhas do
grupo Central e Oriental), ¢ de 4 N/mm? segundo o Eurocddigo
8 [1]. Analisando os valores de resisténcia média a compressao
obtidos, pode-se afirmar o que os blocos do lote 1 ndo satisfazem
este critério (f, . =3,5N/mm?’< 4 N/mm?) e os blocos do lote
2 satisfazem (fb’nolmamado = 4,7 N/mm? > 4 N/mn¥). Assim, pode-se
afirmar que estas unidades de alvenaria devem ser melhoradas por
forma a satisfazer os critérios minimos impostos pelos Eurocddigos
de dimensionamento e se evitarem colapsos de paredes e edificios.

E requerida uma resisténcia minima & compressao, f o PAMA a
argamassa de alvenaria simples ou confinada, segundo o Eurocédigo
8, de 5 N/mm? [1]. Analisando os valores das resisténcias médias
a compressdo obtidas para cada uma das argamassas utilizadas,
pode-se ver que todos os valores satisfazem este critério sendo
bastante superiores (o valor mais baixo é de 12,9 N/mm? e ainda

assim é 2,58 vezes superior ao minimo exigido).

Os provetes ensaiados, que traduzem o tipo de constru¢do adotado
nas ilhas agorianas, satisfazem as solugdes construtivas referidas no
Eurocddigo 8, sendo as juntas verticais preenchidas.

Os provetes de alvenaria ensaiados a compressao simples, possuem
uma resisténcia média a compressao, f, de 2,4 N/mm?e um modulo
de elasticidade, £, entre 0os 4100 N/mm? e os 5400 N/mm?, sendo o
valor da resisténcia média a compressao cerca de seis vezes superior
a resisténcia média ao corte (tragdo diagonal), f, de 0,4 N/mm?. A
rigidez é cerca de duas vezes superior nos provetes quando ensaiados
a compressdo comparativamente com os provetes ensaiados ao
corte (modulo de distor¢do, G, médio é de 2500 N/mm?).

O modo de rotura dos provetes de alvenaria sujeitos a compressao
simples deu-se segundo os septos dos blocos de betdo, ja no caso
dos provetes de alvenaria ensaiados ao corte, observou-se que a
rotura se deu principalmente pela interface bloco/argamassa das
juntas, seguindo o tragado das juntas de assentamento e de topo.

Relativamente aos provetes de alvenaria ensaiados a flexao segundo
um plano de rotura perpendicular as juntas horizontais obteve-
se uma resisténcia média a flexdo, f,, de 0,32 N/mm?, sendo 1,28
vezes superior a resisténcia média a compressdo segundo um
plano de rotura paralelo as juntas horizontais (0,25 N/mm?). Esta
superioridade de valor tem a ver com o facto de no ensaio de
resisténcia a flexdo segundo um plano de rotura perpendicular as
juntas de assentamento tanto as juntas verticais dos provetes como
os blocos fazem face as cargas aplicadas, enquanto no caso dos
ensaios a flexdo segundo um plano paralelo, como as cargas sdo
aplicadas paralelamente as juntas horizontais, sdo apenas as forgas
de interface argamassa/bloco, das juntas de assentamento, que
resistem as forcas a que o provete estd sujeito.
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Reforco de lajes fungiformes com armadura transversal
pds-instalada usando diferentes técnicas de ancoragem

Strengthened flat slabs by transverse reinforcement
post-installed using different anchorage approaches

Resumo

Este artigo descreve o trabalho experimental desenvolvido para
estudar uma técnica de refor¢o ao pungoamento de lajes fungiformes
através da introdugdo de nova armadura transversal pos-instalada.
Foram ensaiados 8 modelos de laje fungiforme refor¢cados com a
introdugdo de armadura vertical pos-instalada, usando diferentes
técnicas de ancoragem: de grandes dimensdes na superficie da
laje, de pequenas dimensdes na superficie da laje e de pequenas
dimensdes embebidas no betdo de recobrimento da armadura
longitudinal da laje. Foi também ensaiado um modelo de referéncia,
nao reforcado. E analisado o comportamento deste tipo de solucdo
estrutural, nomeadamente: a deformagdo dos modelos, a extensdo
da armadura longitudinal, a carga e modo de rotura e a evolugao da
forca nas armaduras de reforco. As cargas de rotura experimentais e
0s modos de rotura sdo comparados com os valores previstos pelo
EC2, ACI 318-11 e MC2010.

Palavras-chave: Pungoamento / Laje fungiforme / Ancoragem / Reforco / Betéo

armado
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Micael Manuel Gongalves Inacio
Anténio Manuel Pinho Ramos
Duarte Miguel Viula Faria

Abstract

The present work reports the experimental research carried out
to study a strengthening method for flat slabs under punching by
introduction of new transverse reinforcement. Eight specimens were
strengthened with the introduction of prestressed vertical steel bolts,
using different anchorage approaches: large anchorage on surface,
small anchorage on surface and small embedded anchorage. An
unstrengthened reference specimen was also tested.

The models displacements, longitudinal reinforcement strain, load
and mode of failure and evolution of force in bolts are analyzed. The
experimental punching loads and failure modes are compared with
the provisions of EC2, ACI 318-11 and MC2010.

Keywords:  Punching/ Flat slab/ Anchorage / Strengthening / Reinforced concrete
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1 Introducdo

Atualmente, as estruturas em laje fungiforme sdo correntemente
utilizadas em edificios para os mais variados fins. O uso deste tipo de
estruturas permite, de facto, grande versatilidade no que diz respeito
a divisdo dos espacos e maior facilidade na execucdo das instalagdes
técnicas. Além disso, esta técnica apresenta ainda as vantagens da
simplicidade, economia e rapidez de execugao.

O comportamento estrutural das lajes fungiformes é bastante
complexo, particularmente nas zonas de ligacdo pilar-laje, devido
a concentracdo de esforcos de flexdo e corte. A resisténcia ao
pungoamento é na maioria das vezes o fator preponderante no
dimensionamento da espessura deste tipo de lajes, optando-se por
vezes pela utilizacdo de capitéis.

Com a generalizagdo das estruturas em laje fungiforme, verificam-se
frequentemente problemas estruturais, normalmente relacionados
com a resisténcia ao pungoamento. Para solucionar tais problemas
de resisténcia ao pungoamento podem ser aplicadas diferentes
técnicas de reforco. Ramos [1], [2], Duarte [3], [4] e Luis [5], [6]
estudaram o refor¢o de lajes fungiformes ao pungcoamento com a
introducao de parafusos transversais a laje, em torno do pilar. No
entanto, nesses trabalhos foram usadas chapas de ancoragem de
grandes dimensdes a superficie da laje, obrigando, numa situagéo
real de reforco, a realizagdo de trabalhos adicionais com o objetivo de
dissimular as chapas de ancoragem. Este trabalho pretende estudar
o efeito do posicionamento e da area da ancoragem na técnica de
reforco de lajes fungiforme através da introducéo de parafusos.

2  Programa experimental

21  Descricdo dos modelos e sistema de ensaio

Os modelos ensaiados sdo painéis quadrados de laje de betdo
armado com 1800 mm de lado e 120 mm de espessura. O modelo
ndo reforcado designa-se de R, enquanto aos modelos reforcados foi
atribuida uma designacdo em fungdo do diametro do parafuso de
reforco e da dimensdo e posicionamento da ancoragem, de acordo
com o Quadro |.

A armadura longitudinal foi dimensionada para que os modelos
atinjam rotura por pungoamento. A armadura longitudinal superior
era composta por uma malha quadrada de 24 varGes ¢10 em
cada direcdo igualmente distribuidos, com exce¢do dos modelos
M6SE e M8SE que tinham 22 vardes em cada direcdo. A armadura
longitudinal inferior foi uma matha quadrada ¢6//0,20 m em todos
os modelos. O recobrimento da armadura inferior e superior é
aproximadamente de 10 mm e 20 mm, respetivamente. Durante o
fabrico dos modelos de laje fungiforme foi medida a altura util (d)
da armadura longitudinal de cada modelo, apresentando-se o seu
valor médio no Quadro I, assim como a percentagem geomeétrica de
armadura longitudinal (p).

Os modelos foram sujeitos a um carregamento monotdnico
centrado até a rotura através de um macaco hidraulico posicionado
debaixo da laje, usando uma placa de aco com dimensdes de
200 x 200 mm? que simula um pilar no centro dos modelos. A
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espessura da placa de aco que simula o pilar é de 50 mm, possuindo
assim rigidez suficiente para manter a superficie de contacto plana
ao longo do ensaio. Os ensaios foram realizados com controlo por
forca.

Quadro |

Designacao e caracteristicas dos modelos

Modelo Parafusos Ancoragem
de reforgo
R 871 1,20 - _
M10 83,5 1,25 M10 Chapa de grandes dimensoes
M8a 93,5 112 M8* Chapa de grandes dimensoes
M8 90,3 116 M8 Chapa de grandes dimensoes
M8S 941 111 Mg ~ Chapadepequenas
dimensoes, a superficie
M8SE 90,9 104 Mp TR PR
dimensodes, embutida
M6 89,5 117 M6 Chapa de grandes dimensoes
MeS 911 115 Me  CNapadepequenas
dimensoes, a superficie
M6SE 912 1,04 Ve PR pegies

dimensoes, embutida

* Neste modelo os parafusos ndo foram pré-esforcados mas apenas ajustados.

O sistema de ensaio utilizado é apresentado na Figura 1, sendo
constituido por quatro perfis metalicos RHS 150 x 150 x 10 mm?,
sob os quais s&o colocadas oito placas de ago com dimensdes de
100 x 100 x 20 mm?, que apoiam na face superior do modelo.
Através de quatro corddes de aco de alta resisténcia com diametro
de 15,24 mm, ancorados por cabecas de ancoragem sobre os perfis
metdlicos e a laje de reacdo do laboratdrio, sdo garantidas as
condig¢des de fronteira do modelo.

O carregamento dos modelos reforcados foi feito em duas fases:
primeiro foram carregados até aproximadamente 60% da carga de
rotura do modelo n&o reforcado (R), sendo de seguida descarregados
e reforcados (fase de fendilhacdo). A técnica de reforco usada
consiste em executar furos na laje em torno do pilar e introduzir
parafusos que sdo pré-esforcados de seguida. Apos reforco, as lajes
sdo carregadas até a rotura (fase de carregamento até a rotura).

No reforco dos modelos referidos neste trabalho foram usados
dezasseis parafusos dispostos em duas camadas em torno do pilar,
conforme apresentado na Figura 2a). A primeira linha de parafusos
foi colocada a cerca de 0,5d da face da érea carregada e a segunda
linha a cerca de 0,75d da primeira. A Figura 2b) apresenta em detalhe
a zona de ancoragem nos modelos com as ancoragens embutidas.
A geometria dos parafusos de reforco e das chapas de ancoragem
usadas sdo apresentadas na Figura 3.

A forca inicial nos parafusos foi aplicada através de uma chave
dinamométrica. No modelo M8a os parafusos foram apenas
ajustados com o objetivo de estudar o efeito do pré-esforco nesta
técnica de reforco.
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Figura1l Geometria dos modelos e sistema de ensaio
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a) Posicionamento da armadura de reforco e b) detalhe
da ancoragem embutida
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Figura3 Dimensdes dos parafusos de refor¢o (a) das chapas de
ancoragem dos modelos M10, M8, M8a, M6 (b), M6S,
M6SE (c) e M8S e M8SE (d)

2.2 Propriedades dos materiais

Para caracterizar o betdo usado nos modelos foram ensaiados seis
cubos de 150 x 150 x 150 mm? (£ ) & compresséo no mesmo dia
do ensaio da laje respetiva. Os resultados s&o apresentados no
Quadro ll, juntamente com a resisténcia a compressdo em cilindros
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(f,,) calculada como 0,8 f._ . Sao ainda apresentados os valores da
tensdo de cedénciado aco (fy) datensdo limite de proporcionalidade
a0,2% do aco (f ), do médulo de elasticidade (£,) e da tensao de
rotura do ago da armadura longitudinal (f).

Quadro Il Propriedades dos materiais usados

Modelo R M™M10 M8a M8 M8S M8SE M6 M6S MG6SE
f. (MPa) 491 52,4 599 596 48,4 33,5 59,6 454 335
f.(MPa) 393 41,9 479 477 387 268 477 363 268
£/, , (MPa) 586 523 586 523
@6 y 20,
£, (MPa) 696 618 696 618
£/, (MPa) 467 529 467 529
@10
£, (MPa) 597 653 597 653
f,(MPa) - - - - - - 421 530 530
M6
E(GPa) - - - - - - 197 195 195
f,(MPa) - - 523 523 587 587 - - -
(V-
E (GPa) - - 200 200 217 217 - - -
f,(MPa) - 534 - - - - - - -
M0
E (GPa) - 223 - - - - - - -

2.3 Monitorizagao

Os deslocamentos verticais na face superior dos modelos foram
medidos ao longo dos ensaios em cinco pontos através de
defletémetros elétricos. Em cada modelo foram instrumentados trés
vardes da armadura longitudinal superior com a colagem em cada
um deles de dois extensémetros elétricos diametralmente opostos.
O posicionamento dos defletometros e dos vardes instrumentados
é apresentado na Figura 4.
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Figura4 Posicionamento dos defletémetros (a esquerda) e dos

extensémetros (a direita)

A carga vertical aplicada aos modelos foi quantificada através de
quatro células de carga, uma por cada corddo de pré-esforco que
fixa 0 modelo de ensaio a laje de reagdo do laboratorio (Figura 1).
A evolugao da forca instalada nos parafusos de reforco foi medida
usando extensdmetros elétricos colados a meio do comprimento
dos parafusos. Em oito dos dezasseis parafusos de refor¢o foi colado
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um par de extensémetros (Figura 5) e essa informacdo foi usada
para calcular a evolugdo da forca nos parafusos durante o decorrer
dos ensaios.

0

Parafuso de reforco instrumentado com extensémetro
elétrico

Figura 5

3  Analise dos resultados experimentais

31 Capacidade de carga e modo de rotura

Os valores das cargas de rotura obtidas experimentalmente sdo
apresentados no Quadro Ill. Para fazer a analise do aumento da
capacidade de carga dos modelos reforcados de forma a ter em
conta as variacdes da altura util, da percentagem de armadura e
da resisténcia a compressdo do betdo, as cargas experimentais
foram divididas pelo valor obtido com a expressdo do EC2 [7] que
permite calcular o valor resistente ao pungoamento centrado sem
armaduras especificas, usando os valores médios para a resisténcia
a compressdo do betdo e desprezando a limitacdo do fator k. As
relagdes obtidas foram posteriormente divididas pelo valor obtido
para a laje de referéncia (R), permitindo assim considerar apenas
o efeito do reforco na analise da resisténcia ao puncoamento das
lajes reforcadas. Os resultados obtidos para a capacidade de carga
adimensionalizada de cada um dos modelos sdo apresentados na
Figura 6. Os resultados dos ensaios experimentais mostraram que
a técnica de reforco usada foi eficiente, levando ao incremento
médio da capacidade de carga de 54% no modelo M10, de 21% nos
modelos M8 e de 15% nos modelos M6.

Os resultados obtidos com o uso de ancoragens de pequenas
dimensdes em vez de ancoragens de grandes dimensdes n&o
mostraram uma tendéncia clara. Nos modelos com parafusos de
reforco M8 foi observado um pequeno decréscimo da capacidade
de carga, enquanto nos modelos reforcados com parafusos M6 a
capacidade de carga foi ligeiramente incrementada. Além disso,
verifica-se uma ligeira reducdo da eficiéncia da técnica de reforco
utilizada quando se usam ancoragens embebidas no betdo de
recobrimento da armadura longitudinal.
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Nos ensaios foram observados dois modos de rotura: a superficie
de rotura atravessa o refor¢o, designado neste documento como
rotura pelo interior; a superficie de rotura desenvolve-se por
fora da armadura de reforco, designado neste documento como
rotura pelo exterior. Os modelos M6, M8a, M6S, M6SE e M8SE
apresentaram o primeiro modo de rotura enquanto os modelos M10
e M8 apresentaram rotura pelo exterior do reforco. £ importante
ndo esquecer que nos modelo M8 e M10, que apresentaram rotura
pelo exterior do reforco, se observou a cedéncia das armaduras
longitudinais. No modelo M8S foi observado um modo de rotura
misto, ou seja, de um lado a superficie de rotura atravessou a
armadura de reforco enquanto no lado oposto desenvolveu-se pelo
exterior.

Quadro Il Cargas de rotura obtidas (Vexp) e cargas teoricas de
rotura por flexao (V) (kN)

R M10 M8a M8 M8S M8SE M6 M6S M6SE

vV~ 2690 4059 3663 3810 3523 273,0 3310 3286 273,8

exp

% 310,7 298,0 3402 3279 3781

- 3210 3247 364,0

3231

1.70
1.60 -
1.50 -
1.40 -
1.30 -
1.20 -
110 14,00
1.00 -
0.90 |
0.80 1
0.70 |
0.60 1
0.50 1
0.40 1
0.30 1
0.20 1
0.10 |
0.00

R I MBS ’MBSEI
Figura6 Capacidade de carga adimensionalizada

O Quadro Ill apresenta os valores calculados do Y ex (carga de rotura
a flexdo) para os varios modelos, utilizando o método das linhas
de rotura. Pela analise dos resultados, pode ser concluido que nos
modelos M10, M8a e M8 a capacidade de carga foi influenciada
pela sua resisténcia a flexdo. Para as cargas correspondentes a
Vi 3S forgas instaladas nos parafusos dos modelos referidos nao
tinham ainda atingido a sua capacidade maxima, conseguindo ainda
aumentar a carga vertical aplicada ao modelo. Este comportamento
esta relacionado com o incremento da deformacao da laje quando
esta atinge a sua capacidade de carga por flexdo, levando a
solicitagdo dos parafusos de refor¢o, incrementando a capacidade de
carga da laje. Além disso, os modelos M10, M8a e M8 apresentaram
igualmente um decréscimo repentino da carga na rotura, o que leva
a concluir que estes modelos tiveram um modo de rotura misto
pungoamento/flexao.
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A Figura 7 apresenta a vista da superficie de rotura em corte dos
modelos ensaiados. O posicionamento dos parafusos de reforco
é representado através de linhas verticais vermelhas e a area
carregada estd representada no centro da face inferior. Apds o corte
dos modelos ensaiados foi possivel medir a inclinacdo da superficie
de rotura. No Quadro IV sdo apresentados apenas os valores médios
medidos em ambas as direcdes, uma vez que a inclinacdo da
superficie de rotura é semelhante em todo o seu contorno.

Figura7  Vista em corte do modelo M8SE apds rotura, em ambas
as direcdes

Quadro IV Inclinagdo media da superificie de rotura (°)

R M10 M8a M8

M8S MS8SE M6

M6S M6SE

31 44 42 45 40 44 40 36 42

Pelos resultados obtidos, verifica-se que a introdugdo da armadura
de refor¢o levou ao incremento da inclinagdo da superficie de rotura.
De facto, nos modelos refor¢ados a inclinacdo média da superficie de
rotura foi de 42° enquanto no modelo de referéncia, ndo reforcado,
foi de 37°.

3.2 Deslocamentos verticais

Nesta seccdo sdo apresentados alguns graficos que foram elaborados
com o objetivo de simplificar a andlise de resultados. Para cada
modelo refor¢ado ensaiado foi elaborado um grafico com a evolugdo
dos deslocamentos ao longo das duas fases de carregamento a que
foram sujeitos, fase de fendilhacdo e fase de carregamento até a
rotura (Figura 8). No modelo de referéncia apenas existiu a fase de
carregamento até ocorrer a rotura da laje.

Os graficos apresentados na Figura 8 dizem respeito ao deslocamento
vertical as distancias de 300 e 750 mm do centro da laje, e os valores
foram obtidos pela média dos defletémetros colocados nos pontos
referidos.

Em todos os modelos o aparecimento de fendas ocorre para valores
de carga aplicada entre 40 kN e 80 kN. Pela anélise da evolugdo dos
descolamentos, verifica-se que apos a primeira fase de carregamento,
todos os modelos apresentaram uma deformacao residual de cerca
1 mm, com exce¢do do modelo M6 onde a deformacdo residual
medida foi de cerca 0,3 mm.
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Depois da fase de reforco, a rigidez dos modelos mantém-se
aproximadamente inalterada em relagdo a primeira fase de
carregamento (fase de fendilhagéo), levando a concluir que o tipo
de reforco estudado ndo altera significativamente a rigidez das
lajes. No entanto, realga-se o facto de todos os modelos refor¢ados
apresentarem um aumento significativo de ductilidade, uma vez que
estes permitiram alcancgar maiores deformacées na rotura do que o
modelo de referéncia. Note-se ainda que os modelos em que foram
usadas chapas de ancoragem de pequenas dimensdes embebidas
no betdo de recobrimento da armadura longitudinal apresentam
maiores deformacdes que os restantes, para o mesmo nivel de
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Figura 9
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carga aplicada. Este comportamento pode estar relacionado com o
facto de o betdo usado nestes dois modelos ser de classe resistente
inferior.

3.3 Extensdes nas armaduras longitudinais

Nesta seccdo é apresentada e analisada a evolugdo das extensdes
na armadura longitudinal superior dos modelos ensaiados.
Conforme referido na seccdo 2.3, procedeu-se a instrumentacdo
com extensémetros elétricos de trés varbes da armadura
longitudinal superior com maior altura util (dire¢do y). Em cada
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vardo instrumentado foram colocados dois extensémetros em
posicdo diametralmente oposta, sendo a distancia entre varbes
instrumentados de aproximadamente 150 mm, conforme
apresentado na Figura 9.

A evolugdo da extensdo da armadura longitudinal com o aumento
da carga vertical aplicada é apresentada através de graficos.
Para cada modelo ensaiado, apresenta-se na Figura 9 um grafico
com a evolugdo no decurso do ensaio, dos valores médios dos
extensémetros de cada vardo instrumentado. Durante os ensaios
experimentais, os extensometros colados nos vardes do modelo
M8a e em alguns vardes de outros modelos foram danificados,
ndo sendo por isso apresentados os resultados. Com a excec¢do dos
graficos relativos ao modelo de referéncia (R), sdo apresentados
no mesmo grafico a evolugdo das extensdes nos vardes na fase de
fendilhacdo e na fase de carregamento até a rotura.

De acordo com as propriedades da armadura longitudinal
apresentadas no Quadro Il e considerando o valor do modulo de
elasticidade de 200 GPa, a extensdo de cedéncia dos vares da
armadura longitudinal é 2,3%o e 2,7%o, nos modelos R, M10, M8a,
M8, M6 e M8S, M8SE, M6S, M6SE, respetivamente.

A partir dos resultados apresentados na Figura 9 é possivel observar
que todos os vardes instrumentados entraram em cedéncia nos
modelos M8 e M10. Todavia, é importante relembrar que os vardes
instrumentados estdo proximos da zona carregada e sdo os que
tém maior altura Util. No modelo M8S, o vardo instrumentado
mais préoximo da zona carregada entrou em cedéncia, enquanto
os restantes varbes instrumentados apresentam um decréscimo
abrupto da extensdo. Uma possivel causa para este comportamento
poderd estar relacionada com o desenvolvimento de fendas
proximo dos pontos monitorizados, diminuindo as extensdes nos
instrumentados.

3.4 Forca nos parafusos de reforco

Em cada um dos modelos reforcados foi monitorizada a evolugdo
da forca em metade dos parafusos usados para reforco, através
da colagem de um par de extensometros em cada parafuso
monitorizado.

O Quadro V apresenta a forca inicial nos parafusos, a forca nos
parafusos no momento da rotura e a variagdo da forca nos parafusos
de refor¢o durante o ensaio. A Figura 10 apresenta a evolucdo da
média das forcas nos parafusos de reforco interiores e exteriores ao
longo do ensaio.

A forca instalada nos parafusos permanece aproximadamente
constante até a carga vertical aplicada atingir cerca de 70% a 95%
da carga de rotura, indicando o inicio da abertura de fendas de corte
atravessando a espessura da laje. Este comportamento valida o facto
de as lajes poderem ser reforcadas quando estdo descarregadas,
como descrito na secgdo 2.1, uma vez que os parafusos de reforco
apenas foram mobilizados para um nivel de carregamento préximo
da rotura, até porque a primeira fendilhacdo é por flexao e sé
posteriormente por corte.

De uma forma geral, o incremento da forca nos parafusos interiores
é superior ao dos parafusos exteriores. O incremento da forca nos
parafusos dos modelos em que as chapas de aco foram embebidas

70

no betdo de recobrimento da armadura longitudinal foi inferior ao
dos modelos com ancoragens colocadas a superficie.

Quadro V Forga inicial, for¢a na rotura e variagdo da forga instalada
(kN)

Parafusos exteriores

Parafusos interiores

Modelo
F/(b) AF© Fi(a) F,.(") AF©
M10 11 19,3 8,2 1,4 18,0 6,6
M8a 1,2 15,7 14,5 13 13,8 12,5
M8 4,9 14,7 9,8 6,7 1,8 51
M8S 55 13 58 5,6 8,5 2,9
M8SE 6,0 10,4 4,4 6,0 7,6 1,6
M6 4,2 5,6 14 3,0 51 2,1
M6S 2,7 6,4 3,7 2,8 5,7 2,9
M6SE 3,2 6,2 3,0 2,3 4,4 2,1

© F,~forca inicial; ¥ £, ~ forca na rotura; ) AF - variacéo da forca.

A dimensdo da chapa de ancoragem dos parafusos de reforco é um
fator importante na eficiéncia do sistema de reforco, uma vez que
tem influéncia direta no desenvolvimento de forcas nos parafusos
e consequentemente no comportamento da laje reforcada. A drea
de ancoragem influencia o desenvolvimento de forca nos parafusos,
umavez que a rigidez do sistema de ancoragem podera ser diminuida
pelo esmagamento localizado do betdo. Além disso, a existéncia de
uma ancoragem de drea insuficiente poderd levar a rotura localizada
do betdo por esmagamento, o que vai limitar o desenvolvimento de
forca no parafuso.

Nos modelos ensaiados alguns parafusos entraram em cedéncia ou
atingiram mesmo a rotura. No modelo M10 apenas um parafuso
entrou em cedéncia, no modelo M6 todos os parafusos da camada
interior e trés da camada exterior romperam, no modelo M8a todos
os parafusos romperam com exce¢do de um da camada interior
e dois da camada exterior. Nos modelos M6S e M6SE apenas
romperam quatro parafusos da camada exterior e dois da camada
interior, respetivamente. Nos modelos M8, M8S e M8SE nenhum
parafuso entrou em cedéncia.

3.5 Comparagdo dos resultados experimentais
com os previstos pelo EC2, ACl e MC2010

Foram calculados os valores da carga de rotura ao pungoamento
usando as expressdes preconizadas no EC2 [7], ACl 318-11 [8]
e MC2010 [9], considerando os valores médios da resisténcia a
compressdo do betdo e ndo considerando os coeficientes parciais de
seguranca. Por motivos de limitagdo de espaco ndo sdo apresentadas
as expressdes utilizadas, no entanto, mais detalhes podem ser
encontrados em Faria [10] e Inacio [11].
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Quadro VI

Comparagéo entre as cargas de rotura experimentais
e estimadas pelos cddigos

Modo
0 5di
Modelo V, @ (kN)  Cadigo Rotura®

EC2 270,2 1,00
ACI 318-11 209,2 1,29

R 269,0 - 310,7
MC2010 (11) 241,6 m
MC2010 (IIl) 2546 106
EC2 Flexao 3331 1,36
ACI 318-11  Flexao 3151 1,36

M10 405,9 298,0
MC2010 (II)  Flexdo 316,1 1,36
MC2010 (III) Flexao 329,7 1,36
EC2 Flexao 3739 1,08
ACI 318-11  Interior 274,4 1,33

M8a 366,3 340,2
MC2010 (II) Flexao 352,7 1,08
MC2010 (Ill)  Flexdo 364,4 1,08
EC2 Flexao 365,3 116
ACI 318-11  Interior 263,2 1,45

M8 381,0 3279
MC2010 (Il) ~ Flexao 341,0 116
MC2010 (Ill)  Flexdo 352,3 116
EC2 Interior 353,6 1,00
ACI 318-11 Interior 2814 1,25

M8S 352,3 3781
MC2010 (I)  Interior 350,4 1,01
MC2070 (IIl) Interior 3663 096
EC2 Interior 294,9 0,93
ACI 318-11  Interior 252,2 1,08

M8SE 273,0 321,0
MC2010 (Il)  Exterior 272,6 1,00
MC2010 (IIl) Interior 2885 095
EC2 Interior 305,1 1,08
ACI 318-11  Interior 186,2 1,78

M6 331,0 324,7
MC2010 (II) Interior 299,2 m
MC2010 (III) Interior 314,7 1,05
EC2 Interior 289,2 1,14
ACI 318-11  Interior 192,0 1,71

M6S 328,6 364,0
MC2010 (II) Interior 2947 112
MC2010 (llf)  Interior 308,9 1,06
EC2 Interior 263,6 1,04
ACI 318-11  Interior 1772 1,55

M6SE 273,8 3231
MC2010 (Il)  Interior 2627 1,04
MC2010 (Ill)  Interior 2751 1,00

() carga de rotura experimental; © modo de rotura previsto; ) carga de rotura prevista

por flexdo;  carga de rotura prevista por pungoamento ® vV =min(V, ;V, ).
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O Quadro VI faz a comparagdo entre as cargas de rotura experi-
mentais e os valores previstos usando EC2 [7], ACI 318-11 [8]
e MC2010 [9] para os niveis Il e Ill de aproximagdo. O Quadro VI
mostra também o modo de rotura previsto pelos cédigos.

No Quadro VIl é apresentado o valor médio e o coeficiente de varia-
¢ao (CoV) paraarelagdo V! Ve, PAraos modelos que tiveram rotura
por pungoamento, considerando todos os modelos (a esquerda) e
apenas considerando os modelos reforcados (valores a direita). Com
a analise dos resultados apresentados nos Quadros VI e VII pode ser
observado que 0 EC2 [7] e 0 MC2010 [9] no nivel Il de aproximacao
preveem valores médios para a resisténcia ao pungoamento que
estdo muito préximos dos obtidos experimentalmente, com a
relacao média v, /V, de 1,03 e 1,01, respetivamente.

Os valores obtidos através das expressdes preconizadas pelo ACI
318-11 [8] s&o um pouco conservativos, com valores da relagdo
\/w/\/Rm de 1,44 e 1,47, respetivamente, se todos os modelos forem
considerados ou se apenas se considerarem os modelos refor¢ados.
Além disso, pode ser observado que o ACI 318-11 [8] apresenta
valores mais elevados para o CoV, quando comparado com 0s
valores calculados usando o EC2 [7] e 0 MC2010 [9].

Comparando os resultados obtidos para os niveis Il e Il de
aproximacao do MC2010 [9], verifica-se que existe pouca diferenca
entre eles e ambos os niveis de aproximacdo levam a previsdes
proximas dos resultados experimentais, para esta série de ensaios
laboratoriais. Para os modelos que apresentaram um modo de
rotura misto flexdo/pungoamento arelagdo V. /V,_foide 1,20 com
" flex
o CoV de 0,12.

Quadro VIl Resumo dos resultados obtidos para a relagéo V, /V,

EC2 ACI318-11 MC2010 (lI) MC2010 (1)
Média 1,03 /1,04 1,44 /1,47 1,06 /1,05 1,01/1,00
CoV 0,07/0,08 019/020 0,05/0,05 0,05/0,05

(1) todos os modelos/apenas os modelos reforgados.

4  Conclusoes

O presente documento apresenta os resultados de um trabalho
experimental levado a cabo para avaliar a capacidade de carga ao
puncoamento de lajes fungiformes reforcadas através da introducdo
de parafusos pré-esforcados pos-instalados.

Nos ensaios experimentais, registou-se um aumento da capacidade
de carga dos modelos reforcados, com incrementos de 54%, 21%
e 15%, para os modelos reforcados com parafusos M10, M8 e M6,
respetivamente. Também a inclinacdo da superficie de rotura foi
superior nos modelos refor¢ados, com uma inclinagdo média de 42°,
enquanto no modelo de referéncia esta foi de 37°.

Os valores obtidos nos ensaios foram comparados com os previstos
pelas normas. Os resultados mostraram que o EC2 [7] e 0 MC2010
[9] preveem de forma adequada a capacidade de carga dos modelos
ensaiados, enquanto o ACI 318-11 [8] é um pouco conservativo.

Para finalizar, a campanha experimental apresentada neste
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documento mostrou que o método utilizado no reforco de lajes
fungiformes sujeitas a pungoamento centrado é eficiente. Além
disso é um método econoémico, rapido e facil de implementar.

Estes ensaios monotdnicos sdo um primeiro passo no estudo
deste assunto. Atendendo a que este tipo de estruturas é muito
utilizado em Portugal, e que a acdo sismica devera ser considerada,
a presente equipa de investigacdo levou igualmente a cabo ensaios
de pungoamento ciclico com este tipo de solugdo, tendo sido obtido
um bom comportamento estrutural sob acdo simultanea de cargas
graviticas e horizontais ciclicas [12].
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Seismic retrofit of reinforced concrete bridge
columns using titanium-alloy bars

Reforco sismico de pilares de betdo armado com barras de titanio

Abstract

This paper presents results of full-scale laboratory tests of a novel
solution for retrofitting seismically vulnerable square reinforced
concrete columns using externally mounted titanium alloy bars. The
use of titanium alloy bars expands the options available to designers
for improving the seismic performance of older reinforced concrete
structures that do not meet modern design requirements. The
experimental results from three column tests are presented in this
paper: a control specimen (conventionally reinforced with detailing
representative of existing vintage columns typical of US practice prior
to 1970), and two specimens retrofitted with externally mounted
titanium alloy bars acting as flexural ligaments and confining shell
reinforced with a continuous titanium alloy spiral. Test results
demonstrated greatly improved ductility and energy dissipation for
the retrofitted columns and stable cyclic response. These features
can produce more resilient bridges that are able to meet modern-
day performance requirements to achieve larger deformation
demands without loss of gravity load capacity. The well-defined
material properties and excellent environmental durability of the
titanium alloy bars make them a viable long-term solution and the
retrofit approach allows for visual inspection to observe damage and
performance of the component.

Keywords:  Lap-splice / Columns / Reinforced concrete / Seismic retrofit /

/ Titanium-alloy bars
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Resumo

Este artigo apresenta resultados de ensaios experimentais
executados a escala real de uma solugdo de reforgo sismico para
pilares quadrados de betdo armado por encamisamento e utilizando
barras de titanio. No artigo apresentam-se resultados experimentais
de trés pilares: (1) um pilar de referéncia correspondente ao
dimensionamento e pormenorizagdo tipicamente efetuados antes
dosanos 70 nos Estados Unidos, sem consideracdo de agdes sismicas,
e dispondo de empalmes realizados ao nivel imediatamente acima
da sapata; (2) dois pilares reforcados por encamisamento e uso de
barras de titanio quer para reforco do comportamento dos pilares
a flexdo, quer pelo uso de cintas em espiral continua de barras de
titanio.

Os resultados experimentais demonstram que os pilares reforcados
apresentam um melhor comportamento quer em termos de
ductilidade, quer em termos de capacidade de dissipagdo de energia.
A resposta experimental dos pilares reforcados cumpre com os
requisitos de dimensionamento exigidos nos regulamentos atuais.

Palavras-chave: Emplames / Pilares / Betdo armado / Reforgo sismico / Barras de

titanio
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1 Introduction

According to recent paleoseismic research, the Pacific Northwest
region of the United States, including the States of Washington and
Oregon, as well as Northern California, has a 15 percent probability
of experiencing a M9.0 or greater earthquake originating from the
Cascadia Subduction Zone within the next 50 years (Coldfinger
etal 2012). However, the Cascadia Subduction Zone was recognized
at the end of the last century and bridge design codes were only
changed to reflect the hazard in the early 1990s. As a result, bridges
built in the region prior to this period were not adequately designed
for the current level of expected seismic hazard. Upon review of
vintage Oregon bridge designs, it was observed that many bridges
built in 1950s and 1960s used square reinforced concrete columns
with insufficient flexural and shear reinforcement to resist the
expected seismic demands. In addition, the columns have poor
detailing of the lap-splices at the base of the column above the
footing, creating a bond-slip failure mode that significantly reduces
the strength, stiffness, and displacement capacity of the columns
(Cairns and Arthur 1979; ElGawady et al. 2010; Girard and Bastien
2002; Lukose et al. 1982; Melek and Wallace 2004; Paulay 1982).
Similar details exist worldwide in regions with long return period
seismicity.

This paper presents results of full-scale laboratory tests using a novel
solution for retrofitting seismically vulnerable square reinforced
concrete columns using externally mounted titanium alloy bars
(TiABs). The use of TiABs expands the options available to designers
for improving the seismic performance of older reinforced concrete
structures that do not meet modern design requirements. TiABs
can be both economical and efficient for this purpose and possess
highly desirable qualities: impervious to corrosion, low stiffness,
high ductility, well-defined material properties with high strength
and minimal inelastic strain hardening, and a coefficient of thermal
expansion that is closer to concrete than reinforcing steel.

Retrofitting aging or deficient reinforced concrete structures using
TiABs has been proposed in the past. Recently, they were applied to
bridge girders with inadequate flexural and shear reinforcement in a
laboratory setting and subjected to monotonic loading at Oregon
State University (Amneus 2014; Barker 2014). This was done using
a construction method called Near-Surface Mounting (NSM) in
which grooves are saw-cut into the concrete surface and the TiABs
are bonded into the grooves with structural epoxy. These studies
demonstrated promising results, inspiring the application of TiABs
to RC columns for seismic rehabilitation.

Experimental results from three column tests are presented in this
paper: a control specimen (conventionally reinforced with detailing
representative of vintage column designs that did not consider
seismic provisions), and two retrofitted specimens with externally
mounted TiABs acting as flexural ligaments and with a continuous
TiAB spiral reinforced confining shell. The conventionally reinforced
columns had lap splices with a length of 0.90 m (3 feet) above the
top of the footing. The two retrofitted specimens included: (1) a
strengthened zone is extended 0.60 m (2-feet) above the lap splice,
and (2) a strengthened zone extending 0.40 m (1 foot-4 inches)
above the lap splice. All retrofitted specimens included externally
mounted hooked titanium alloy bars, which were embedded into
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epoxy-filled drilled holes in the footing and columns. The longitudinal
TiABs provide alternative load paths for the flexural demands. Due to
inadequate transverse reinforcing in the existing columns, a titanium
alloy spiral reinforced shell was formed using no concrete cover over
the spiral and filled with ordinary strength concrete. The titanium
spiral shell provided confinement of the column and bracing of
the titanium alloy ligaments which were unbonded along their
length. These combined effects were intended to produce rocking
column behaviour to improve ductility and deformation capacity
while precisely controlling the column flexural strength to preclude
other undesirable failure modes. These features can produce more
resilient bridges that are able to meet modern-day performance
requirements to achieve larger deformation demands without loss
of gravity load capacity.

2  Experimental program

An experimental program was developed to evaluate the
performance of RC columns retrofitted with TiABs subjected to
reversed cyclic lateral loading. The program consisted of three full-
scale square RC bridge columns constructed in the laboratory. The
dimensions and loading of the tested columns were selected after
analysis of geometrical information of the elements in a database
of bridges produced for a state transportation agency in the US. The
column specimens were tested as cantilever columns.

21  Specimen design

211

The specimens are representative of typical square reinforced
concrete bridge columns designed according to pre-1970’s design
standards. The overall geometry of the columns was 3.96 m (13 feet)
tallwith a 0.61m x 0.61 m (24 in.x 24 in.) square cross-section. The
columns rest on a 1.83 m x 1.83 m (6 ft. x 6 ft.) footing that was
0.61 m (24 in) tall. The total height of the column specimens
was 4.57 m (15 ft.), measured from the top of strong floor to the
uppermost point of the column. Total weight, including the column
and footing, was 8.44 metric tonnes (18.6 kips). The longitudinal
reinforcement in the columns consisted of four 32 mm (#10)
reinforcement bars placed at the corners of the columns. Transverse
reinforcement consisted of 10 mm (#3) square ties, having 90°
hooks and spaced at 300 mm (12 in.) on-center. The lowermost tie
was located 150 mm (6 in.) above the top of footing elevation. Tie
spacing is decreased in the upper 1.4 m (4.5 ft.) of the column for
additional shear reinforcement near the load point of the column.
Each of the columns contained lap splices, which consisted of a 90°
hooked foundation bar that extended 0.9 meters (3 ft.) out of the
footing. The longitudinal column bars were tied to the footing bars
using mild steel tie wire at three locations evenly spaced along the
length of the splice. The concrete cover was 38 mm (1.5 in.). Nominal
yield strength of the footing and column longitudinal reinforcement
was 420 MPa (60 ksi). The column transverse reinforcing steel,
had a nominal yield strength of 275 MPa (40 ksi). The lower yield
stress for the ties corresponds to ASTM A305 Intermediate Grade
reinforcing steel used during the era of construction considered and

As-built specimen design
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provides similar transverse strength and stiffness as the in-service
columns. Grade 40 is not available for large dimeter reinforcing bars
and thus higher grade steel was used which required smaller bar
diameters. The higher strength but smaller diameter bars provide
similar strength and development length but lower dowel resistance
and flexural stiffness than larger diameter lower strength bars. The
overall specimen geometric details, dimensions, and cross-sections
are shown in Figure 1.
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Figure 1  Overall elevation view and cross sections of column

specimens, including geometry and reinforcing
details: (a) Specimen C1 = as-built configuration and
(b) Specimens C2 and C3 = retrofitted configurations

21.2 Retrofit specimen design

Two of the columns (specimens C2 and C3) were retrofitted with
TiABs. The titanium alloy is designated as Ti 6-4 which has 6%
aluminium and 4% vanadium as alloying elements. Each retrofit
consisted of eight vertical TIABS (two bars anchored to each column
face, spaced at third-points) and a continuous circular spiral TiAB
that was wrapped around the lower portion of the column with the
ends anchored into the column faces at the top and bottom spiral.
Three different lengths of vertical TiABs were used on each column.
The three variable length bars allow a transition of longitudinal force
around the column perimeter rather than a single location which
reduces the concentration of stresses. Each longitudinal TiAB was
fabricated with a 190 mm-long (7.5 inches) 90° threaded extension
on the hook. The lower end of the bars were fabricated with
508 mm (20 in.) long threads and were placed into holes that were
hammer-drilled into the footing to a depth of 560 mm (22 inches).
The hooked ends were placed into holes that were hammer-drilled
into the column face to a depth of 200 mm (8 in.). The remaining
length of the vertical TiABs were smooth where they extend above
the footing and below the 90° hooks. The vertical TIAB nominal
diameter was 15.9 mm (5/8 inches) and the bend diameter of the
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90° hook was 130 mm (5 in.). The diameter of the TiAB spiral was
9.5 mm (3/8 inches) and the wrap diameter is 865 mm (34 inches).
The material properties and production method (dead lay) of the
TiAB spiral allows the spiral to easily open and be wound around
the column without permanent deformation and the coil naturally
contacts the corners of the column. The spiral can be wrapped
around the column by a single person without exertion. No other
concrete preparation is required other than drilling eight (8) holes
in the column face and eight (8) holes in the footing to anchor the
ends of the vertical TiABs and two (2) holes to anchor the TiAB spiral.
Nominal yield strength of all TiABs was 965 MPa (140 ksi) which was
used in the design of the specimens.

Two different retrofit heights were considered in this study. The
height of the retrofit for specimen C2 was 1.52 m (5 ft.) tall, which
extended 0.61 m (2 feet) above the top of the column reinforcing
steel lap splice. It consisted of vertical TiABs of lengths 1.93 m (76
inches; 3 each), 1.78 m (70 inches; 3 each), and 1.63 m (64 inches;
2 each). After installation of the vertical TiABs, a TiABs spiral was
manually wrapped around the column base and placed at a pitch
of 63.5 mm (2.5 inches). The retrofit for specimen C3 was 1.32 m
(4.33 feet) tall, which extended 0.41 m (16 inches) above the lap
splice. It consisted of vertical TiABs of lengths 1.78 m (70 inches; 3
each), 1.63 m (64 inches; 3 each), and 1.47 m (58 inches; 2 each).
The corresponding TiAB spiral was placed at a pitch of 38 mm
(1.5 inches) along the upper 405 mm (16 inches) over the region
containing the vertical bar hook anchorages and at a pitch of
63.5 mm (2.5 inches) over the remaining height. The volume
within the spiral was filled with concrete and intentionally results
in no cover over the TiAB spiral. The concrete fill was isolated from
the column concrete to prevent it from bonding and becoming
composite with the underlying concrete by wrapping the column
with plastic sheeting before casting the shell. The shell was cast
directly against the footing for specimen C2 but for specimen C3, a
25 mm (1in.) thick foam insulation board was placed between the
shell and the top of the foot to isolate these elements.

2.2 Specimen construction

The specimens were constructed using two concrete placements
for the conventional column, C1, and three concrete placements for
the retrofitted specimens, C2 and C3. Firstly, the footing was cast
and then the column was cast after the footing had cured. For the
retrofitted specimens, the TiAB reinforced shell was cast after the
column had cured. The footings for columns C1 and C2 were cast
on the same date and footing for column C3 was cast at a later
date. All columns were cast at different dates, as were each of the
retrofit shells. The concrete mix for the footings and columns were
designed to provide properties that are consistent with concrete
proportions and mechanical properties from the age of construction
and considering long-term strength gains over time in service. The
concrete mix contained 9.5 mm (0.75 inch) maximum aggregate size
and had a 28-day nominal compressive strength of 21 MPa (3 ksi).
The use of the high-strength titanium spiral with close pitch over the
lap splice region allows the shell concrete to consist of conventional
strength material to improve economy and field applicability. The
concrete used to fill the TiAB reinforced concrete shell contained
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4.75 mm (0.375 in.) maximum aggregate size and had a 28-day
nominal compressive strength of 28 MPa (4 ksi). A summary of the
day-of-test compression and tensile strengths based on cylinder
tests for all elements (footing, column, retrofit) is provided in
Table I. The compression test cylinders for Column C1 were defective
so the compressive strength was estimated based on the average
correlation observed between tensile and compression strengths for
specimens C2 and C3 and the tensile strength measured for C1. The
controlling failure mode for specimen C1 is highly dependent on the
concrete tensile strength which was measured using split cylinder
tests.
Tabelal Material properties
Retrofit shell
concrete
compressive
strength
(day-of-test)

Column concrete
Column concrete "
compressive

strength
(day-of-test)

Specimen tensile strength
(day-of-test)

cl 3.6MPa(520psi) 30.6MPa (4440 psi)’ N/A

C2  3.4MPa(490psi) 29.0MPa(4200psi) 23.6MPa(3420psi)

C3  6.0MPa(870psi) 25.6MPa(3700psi) 34.8MPa (5050 psi)

*Estimated based on split tensile strength relationship

2.3 Experimental setup and methodology

Following the construction of the footing and column (and retrofit,
where applicable), the specimen was anchored to the laboratory
strong floor, the horizontal actuator between the strong wall and
column load point was attached, and then the axial load system
was connected. A hydraulic jack was used to produce axial force
in the specimens. The force applied by the jack was measured with
a 2225 kN (500 kip) capacity load cell. The jack was placed at
top of the column and a 3.2 mm (1/8 in.) thick copper plate was
placed between the column and jack to accommodate surface
imperfections and enable more uniform pressure distribution to
the column. The axial load was distributed to a spreader beam and
the force was self-reacted through the footing using two Dywidag
bars, one on each side of the column and anchored with spherical
nuts to permit rotation of the bars as the column sways under the
lateral load. The applied axial load was 900 kN (200 kips), which
corresponds to 10% of the nominal axial compressive capacity of
the column. Fluctuations in axial load during testing due to column
drift were monitored and the jack pressure was adjusted to maintain
the compression force on the column during reversed cyclic testing.
Lateral force was applied near the column top using a servo-
hydraulic controlled actuator in displacement control. The loading
protocol consisted of reversed cyclic loading. Each predetermined
drift displacement level consisted of three full cycles (six peaks), with
each cycle beginning with the column in the neutral position (zero
displacement) and then displaced in the positive direction (north,
pushing) to the target displacement amplitude, then in the negative
direction (south, pulling) to the same displacement amplitudes and
then returned to the neutral displacement. The experimental setup
for the lateral and axial loading systems are illustrated in Figure 2.
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Experimental setup: (a) lateral loading system; (b) axial
force loading system

Figure 2

2.4 Instrumentation

Each test specimen was instrumented to quantify the local structural
behaviors during testing. The instrumentation plan for the strain
gages applied to the column reinforcing steel bars is illustrated
in Figure 3. The instrumentation plan for the strain gages applied
to the TiABs is illustrated in Figure 4. For all specimens, 22 strain
gages were placed on the longitudinal steel reinforcement in the
column, including both the footing bars and column bars, twelve
(12) strain gages were placed on the transverse reinforcement ties
in the column (two strain gages on each tie of the six (6) bottom-
most ties). For the retrofitted column specimens, 24 strain gages
were placed on the longitudinal TiABs (three (3) on each bar) and an
additional ten (10) on the shorter retrofit or twelve (12) on the taller
retrofit were placed on the TiAB spiral (two (2) gages each at five
(5) or six (6) elevations for the short and tall retrofits, respectively).

Strain gages on the longitudinal reinforcing steel were applied
to the west face reinforcement bars, since the column was tested
laterally in the north-south direction. This provided data for one bar
in tension and one bar in compression due to column bending. On
the transverse steel ties, the bottom six ties were instrumented with
two strain gages each, one on the west face side and one on either
the north or south faces. Three strain gages were applied to each
of the vertical TiABs. On the TiAB spiral, strain gages were placed
at elevations that corresponded to the instrument locations on the
transverse steel ties with two strain gages, one on the west face and
one on the north face. All surface strain gages were placed on the
bars so as to minimize the influence of local bending induced strains
in the bars.

Each specimen was also fitted with external instruments to measure
local and overall deformations and applied loads as illustrated in
Figure 5. Eleven (11) (column C1) or eight (columns C2 and C3)
string potentiometers were used to measure flexural deformations
(curvature and rotations). Eight (8) string potentiometers were used
to measure shear deformations over the elevation of the column
above the footing. A single string potentiometer was used to
measure lateral column displacement at the location of the center
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axis of the horizontal actuator (location of applied load). Five (5)
displacement sensors were used to measure footing slip, footing
uplift and rotation, and deformation at the column base.
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Figure 3 Strain gage locations: (a) vertical reinforcing steel bars

and (b) transverse reinforcing steel ties

The string potentiometers were mounted away from the column
face to minimize disruption of instrument readings from potential
concrete spalling. The sensors were attached to aluminium angles
that were supported by and bolted to 9.5 mm (3/8 inch) diameter
threaded rods that were drilled and epoxy bonded into the column
specimens. The threaded rods were anchored into the column after
casting. There were twelve (12) mounting rods on column C1 (one
on each north and south face at six different levels) and ten (10)
mounting rods on columns C2 and C3 (one on each north and
south face at five different elevations). The applied horizontal force
was measured using a load cell attached to the actuator and the
applied vertical load was measured using a load cell in series with the
hydraulic jack at the top of the columns.

— =l —
N and W Face
Transuerss Gages
=
030m
030m
GagesPhced n Al +
Longtudinal Gars 030m
T 030m
046m n
015m
0idm 015m
15
056m

(@ (b)

Figure 4  Strain gage locations: (a) vertical TiABs and (b) spiral
TiAB
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Figure 5 External instrumentation setup for: (a) vertical

deformations and (b) horizontal deformations

3  Experimental results

The overall lateral force-column top displacement response for
column specimen C1 is shown in Figure 6. The performance of
the non-retrofitted specimen was very poor. Failure was observed
at a very low drift of approximately 1.7%. This corresponds to a
displacement ductility of 1.2. Flexural cracking occurred initially at
the base of the column and extended to a height of approximately
one-half of the overall column height. Splitting cracks along the lap
lengths appeared at low drift magnitudes and eventually diagonal
cracking was observed within the lap zone. Once splitting cracks
extended along the entire lap length, spalling of the cover concrete
began to occur, exposing the lap splice. Once the lapped bars were
visible, marks were placed on the exposed bars to observe the relative
movement between the bars. The observed relative movement was
on the order of 25 mm (11in.) at the end of the test. Failure of the lap
splice and inability to resist flexural demand was the ultimate failure
mode of the non-retrofitted specimen. The applied axial load was
restorative, precluding buckling of the longitudinal steel reinforcing
bars or specimen collapse.

The overall lateral force-column top displacement response
from column specimens C2 and C3 are shown in Figures 7 and 8,
respectively. Similar performance was observed for both specimens.
The columns achieved peak lateral force of approximately
270 kN (60 kips) and maintained the upper shelf strength up to drift
limit of 4.2% and 3.5% for C2 and C3, respectively. Failure of the
lap splice occurred at these drift limits, where the specimens then
demonstrated reduced lateral resistance of approximately one-third
of the peak force in both tests. The specimens then followed a lower
shelf resistance, maintaining this resistance of approximately 180 kN
(40 kips) up to drift level of approximately 8.3% in both specimens.
This corresponded to displacement ductility of 4.9 and 5.3 for
specimens C2 and C3, respectively. This second resistance shelf
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was produced by the vertical TiABs combined with a diminishing
contribution from the column longitudinal steel bars produced by
sliding friction after bond failure. During testing, audible noise was
heard from the vertical TiABs caused by localized damage to the
anchorage locations in the column and footing. These tended to
occur when the specimens were moving through the neutral point
(zero displacement) where the vertical TiABs experienced stress-
reversal. Localized damage included stable withdrawal of the hooked
end from the column face and concrete spall cones forming at the
TiAB anchorage to the footing. A definitive failure condition for both
specimens C2 and C3 was not reached. The tests were terminated
because the stroke capacity of the actuator was achieved and
additional drift could not be imposed for the present setup.

Load Displacement Curve
Column 1

300

Actuator Force [kN]
o

-300
-10 0 10
Drift Ratio [%]

Figure 6  Overall lateral force-column top displacement response
for specimen C1

The final condition of the columns showed damage to the concrete
in the retrofit shell at the column corners where the shell concrete
is only as thick as the TiAB spiral. Spalling of the concrete shell in
specimen C2 occurred at fairly low drift levels because the segment
of the concrete shell on the compression face was able to bear
against on the footing and induced shearing force which cracked
the thin shell at the column corner locations. This did not affect
the structural performance of the column but to reduce this effect,
25 mm (1in.) thick insulation foam board was added to specimen C3
to prevent this force transfer mechanism (described in section 2.1).
Cracking of the shell in the concrete corners was still observed for
specimen C3 but was reduced and was observed to initiate at higher
drift levels than did specimen C2.

Backbone response curves are shown in Figure 9 and the energy
dissipated at different drift levels is shown in Figure 10 for all
specimens. As seen in Fig. 9, the average initial elastic stiffness of the
TiAB retrofitted specimens were larger than the control specimen.
Both specimens contained the same area of vertical and hoop TiABs,
thus the length of the retrofit and bearing of the concrete shell on
the footing produced changes in stiffness. The longer length retrofit
with shell bearing (specimen C2) increased the average initial elastic
stiffness 70% compared to the control specimen while the shorter
retrofit without direct shell bearing (specimen C3) increased the
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stiffness 52%. The influence of the length of the retrofit appears to be
more influential on stiffness than bearing of the shell on the footing
due to purposely debonding the shell from the concrete column.
The retrofitted specimens were able to achieve larger lateral loads
about 60% higher at drifts about 4 times that of the unretrofitted
specimen. Significantly, as seen in Figure 9, the TiAB retrofitted
specimens were able to dissipate more energy with about 110 kN-m
at peak force (corresponding to about 3.5% drift) compared to
control specimen C1 (only 3 kN-m at peak load occurring at 1.7%
drift). The total energy dissipated by both specimens C2 and C3 were
similar over the duration of the tests.

Load Displacement Curve
Column 2

300

Actuator Force [kN]
o

-10 0 10
Drift Ratio [%]
Figure 7 Overall lateral force-column top displacement response
for specimen C2

Load Displacement Curve
Column 3

300

Actuator Force [KN]
o

Drift Ratio [%]

Figure 8  Overall lateral force-column top displacement response
for specimen C3
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Figure 9  Backbone shear-drift responses for all specimens
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Figure 10 Energy dissipated at drift amplitude for all specimens

4  Conclusions

Three full-size square reinforced concrete columns were tested under
axial compression combined with reversed cyclic lateral load. The
specimens were constructed to reflect the overall size, proportion,
materials, and details of vintage bridge columns according to US
practice prior to 1970. The specimens contained widely spaced
ties and short lap splices of the longitudinal reinforcing steel in
the column above the footing. Performance of the retrofitted
columns was greatly improved compared to the baseline non-
retrofitted specimen. The non-retrofitted column failed at very
low displacement ductility levels due to failure of the longitudinal
reinforcing steel lap splice in the column above the footing. The
retrofitted columns achieved an initial higher resistance due to
the actions of the internal flexural steel and vertical TiABs until the
contribution of the flexural steel diminished due to loss of bond at
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the lap splice. After the lap splice failure, the vertical TiABs continued
to provide flexural resistance. The TiAB spiral provided confinement
of the concrete column and allowed the lap splice to continue
to contribute resistance to higher drifts than the baseline non-
retrofitted specimen. It further prevented buckling of the vertical
TiABs. The combined effects of a confined core and long unbonded
vertical TiABs provided rocking column behavior which did not
exhibit an obvious failure point or significant strength degradation
(after achieving the lower resistance shelf following failure of the
steel lap splice). The test results show great potential for the use of
TiABs for retrofitting vintage bridge columns to produce desirable
and predictable seismic response that can achieve the required
performance levels of modern designs and materials.
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Custo de reparacao e reforco de pilares ocos

de betao armado

Cost of repair and retrofit of reinforced concrete hollow columns

Resumo

Os pilares ocos de betdo armado sdo conhecidos pelos seus danos
motivados pelos esfor¢os de corte a que estdo sujeitos. Este aspeto
¢ particularmente sensivel no caso de pilares em que o modo de
rotura se relaciona geralmente com o comportamento de corte.
Existem muito poucos estudos sobre as consequéncias econémicas
da reparacdo e reforco dos danos fisicos existentes em pilares ocos
de betdo armado submetidos a acgdo sismica. Esta informacdo é
muito importante quando se equaciona a analise custo-beneficio de
medidas de prevencdo ou repara¢do de danos sismicos.

Portanto, o presente trabalho pretende discutir as adequadas
estratégias de reparagdo e reforco, bem como os seus custos,
associados a cada estado limite de dano sismico. Para tal, sera
realizada uma andlise de resultados experimentais de ensaios
ciclicos em pilares ocos de betdo armado realizados na Universidade
do Porto, e serdo estimados os custos de reparagao em parceria com
empresas de construcdo especializadas.

Palavras-chave: Custo de reparagdo / Dano de corte / Pilares ocos de BA /

/ Comportamento ciclico néo linear
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Abstract

The hollow piers of reinforced concrete are well known because of
shear effects to which are often subjected. This aspect is particularly
true in the case of hollow piers in which the failure modes generally
relate to shear behavior. There are very few studies on the economic
consequences of the repair and strengthening of physical damages
existing in hollow piers of reinforced concrete subjected to the
seismic action. This information is very important when it equates
the cost-benefit analysis of measures to prevent or repair earthquake
damage.

Therefore, this paper discusses the appropriate strategies for repair
and strengthening of the hollow piers, as well as the costs associated
with each limit state of seismic damage. This requires an analysis of
experimental results from cyclic tests on reinforced concrete hollow
piers conducted at the University of Porto, and repair costs will be
estimated in collaboration with construction companies existing in
Portugal.

Keywords:  Repair cost / Shear damage / RC hollow piers / Non-linear cyclic

behavior
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1 Introducdo

Os pilares de seccdo oca sdo utilizados com frequéncia em pontes
de grande altura, nomeadamente quando é necessario garantir uma
elevada rigidez e simultaneamente um peso reduzido, conduzindo
assim a uma constru¢do mais economica. Os pilares ocos podem
ser comparados a paredes de betdo armado, no entanto quando
este tipo de elementos estd sujeito a agdes sismicas de elevada
intensidade podem, em certas circunstancias, revelar-se muito
vulneraveis, devido predominantemente a sua menor capacidade
resistente ao corte e a deformagdo.

Em virtude da esperada vulnerabilidade destes pilares, quando
sujeitos a agdo dos sismos, torna-se premente avaliar quais os
danos esperados e a sua evolugdo com o incremento do nivel de
intensidade. Do mesmo modo, constata-se que o enfoque da
investigacdo cientifica dedicada ao comportamento sismico destes
elementos é ainda reduzido, em particular no que se refere a
caracterizacdo dos danos e a defini¢do dos estados limites de dano,
sob a perspetiva do comportamento fisico e estimativa de custos de
reparacao. Apos identificados quais os danos e consequente estado
limite de dano, o processo de estimativa do custo de reparacdo e
reforco dos pilares ocos torna-se mais facil. Assim, como forma de
estabelecer uma correspondéncia entre os diversos estados limites
de danos e o custo de reparacdo e refor¢o, analisou-se um conjunto
de resultados de ensaios experimentais quase-estaticos conduzidos
na Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto [1-3].

2 Descricdo dos ensaios experimentais
realizados

A campanha de ensaios experimentais foi realizada no LESE
(Laboratorio de Engenharia Sismica e Estrutural), localizado na
Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto, onde se
desenvolveu um setup de ensaio que serviu para varios trabalhos de
investigacdo neste dominio. O setup do ensaio, ilustrado na Figura 1, é
uma estrutura constituida por 2 pérticos de reagdo construidos por
perfis metalicos.

Figura 1

Setup de ensaio

Um dos porticos estd equipado com um atuador horizontal que
permite aplicar cargas até 500 kN. O outro portico estd equipado
com um atuador vertical, para a simulagdo de cargas axiais, com
uma capacidade de aplicar cargas até 700 kN. Este segundo atuador
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estd preparado para que a carga possa ser sempre constante
independentemente do deslocamento do topo do pilar. A sapata
do pilar e os porticos de reacdo estdo ligados ao pavimento rigido
através de tirantes de aco de alta resisténcia, pré-esforcados para
prevenir deslocamentos e rotagdes indesejaveis.

Esta campanha de ensaios experimentais foi constituida por 12
pilares, 6 quadrados (PO1) e 6 retangulares (PO2). Os pilares
retangulares tém uma sec¢do de 0,90 x 0,45 m e uma espessura
de parede de 7,5 cm. Todos os pilares tém 1,40 m de altura e foram
construidos a uma escala de ¥4 relativamente ao tamanho original.
No Quadro | encontram-se as caracteristicas dos pilares [1-3].

Relativamente a instrumentagédo foram utlizados LVDT's numa das
faces laterais e foram também registadas imagens e video (pelo
exterior e interior). Nas Figuras 2 e 3 ilustram-se a pormenoriza¢ao
da armadura e a disposicdo dos LVDT's, respetivamente.

Nos pilares ensaiados foram aplicados dois tipos de carregamento,
uma carga axial de 250 kN, constante ao longo do tempo, e uma
horizontal, responsavel pelo deslocamento do topo do pilar, variavel
ao longo do tempo, dependendo do deslocamento desejado.

Para a imposi¢do dos deslocamentos foi criada uma sequéncia de
deslocamentos, repetida trés vezes em cada intensidade. A sequéncia
de deslocamentos encontra-se representada no Quadro I, bem
como os correspondentes drifts.
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Figura2 Pormenorizacdo da armadura

Quadro | Propriedades dos pilares ensaiados
Arm. Long. Arm. Transv.
Designacdo Geometria f..,(MPa)
f,, (MPa) & (mm) f,, (MPa)
PO1-N1 Quadrado 19,8 4008 625 3,8 390 2 ramos
PO2-N1 Retangular 19,8 6448 625 3,8 390 2 ramos
PO1-N2 Quadrado 279 4008 435 2,6 437 2 ramos
PO1-N3 Quadrado 279 4008 435 2,6 437 2 ramos
PO2-N2 Retangular 279 6448 435 2,6 437 2 ramos
PO2-N3 Retangular 279 6448 435 2,6 437 2 ramos
PO1-N4 Quadrado 28,5 4008 560 2,6 443 2 ramos
PO1-N5 Quadrado 28,5 4008 560 2,6 443 2 ramos (EC8)
PO1-N6 Quadrado 28,5 4008 560 2,6 443 4 ramos (EC8)
PO2-N4 Retangular 28,5 64¢8 560 2,6 443 2 ramos
PO2-N5 Retangular 28,5 6448 560 2,6 443 2 ramos (EC8)
PO2-N6 Retangular 28,5 6448 560 2,6 443 4 ramos (EC8)
Quadro Il Sequéncia de deslocamentos
1 3 5 10 4 14 17 7 25 30 33 40 45
0,07 0,21 0,35 0,7 0,28 1,0 1,2 0,5 1,8 2] 2,4 29 3,2
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Actuador
Vertical 37
38 39
Placa Superior | | ——— 31
Placa Inferior —_— 3
32
12 13
10 21
28 9
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15 16
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29
1 2
36 7 8
30 353T

Figura3  Disposicdo dos LVDT's

3  Estados limite de danos sismicos

Com a andlise dos ensaios experimentais foi possivel realizar
uma avaliacdo dos danos neste tipo de pilares ocos. Os danos
tipicamente de corte que foram encontrados nestes pilares podem
ser resumidamente classificados como: fissuracdo, destacamento
do betdo de recobrimento e esmagamento do betdo. Depois de
quantificados e analisados os danos em fun¢do do deslocamento
do topo do pilar foi necessario criar diversos patamares de resposta
que correspondem aos estados limite de danos sismicos (ELDS).
Os estados limite de danos sismicos escolhidos para o presente
trabalho foram os definidos por Delgado et al. [4]. Esses estados
limite de danos sismicos estdo em linha com outros estudos
e documentos, [5-6].

A metodologia proposta por Delgado et al. [4] define um total de
quatro estados limite de dano. O primeiro estado de dano é o de
danos ligeiros. Neste estado, os danos ainda sdo muito leves e ndo
pdem em causa a estabilidade estrutural. Os danos visiveis sdo
essencialmente o inicio de fendilhacdo, em reduzida extensdo e
densidade, concentrando-se no terco inferior do pilar. O segundo
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estado de dano, designado de danos moderados, distingue-se face
ao anterior estado limite pelo aumento da fendilhagdo. As fendas
apresentam aberturas reduzidas, menores que 1 mm, sendo grande
parte das fendas tipicas de corte, que atingem um maximo de
1 mm de abertura. O terceiro estado de dano é o estado de danos
extensos. Quando um pilar chega a este patamar de danos o
elemento ja requer atengdo e uma reparagao significativa. Os danos
mais visiveis nos pilares s&o o aparecimento de fendas até 3 mm
de abertura e com uma elevada densidade. Neste estado de dano
as fendas sdo essencialmente de corte nas almas, e nos banzos de
flexdo, notando-se também o efeito de shear lag. As fendas estdo
distribuidas uniformemente por toda a face do pilar. E possivel
também observar algum destacamento do bet&o de recobrimento.
O estado de dano mais gravoso é o estado de colapso. Quando os
danosno pilar atingem este nivel deixa de ser economicamente viavel
reparar o elemento estrutural e esta seriamente comprometida a
sua seguranca estrutural. Entre este estado e o estado de danos
extensos, existe uma evolucdo significativa dos danos, com
particular destaque para o esmagamento do betdo e um aumento
do destacamento do bet&do de recobrimento. Numericamente este
estado ¢é definido quando o esforco de corte é superior ao valor
tedrico de corte resistente ou ocorre a rotura convencional. A Figura 4
ilustra a evolugdo dos danos, nos diversos estados limites, do pilar
PO2-N6.

Depois de definidos os diversos estados de dano, é necessario
identificar um parametro de resposta capaz de definir a evolucdo
do dano do pilar em cada um dos estados limite supracitados.
Assim, e tendo como finalidade a utilizagdo de um unico parametro
estrutural para todos os estados limite, capaz de ser facilmente
avaliado em qualquer modelacdo numérica, selecionou-se o
parametro de resposta drift para correlacionar com os danos do pilar.
A correspondéncia entre os quatro estados limite de dano definidos
anteriormente e os respetivos valores de drift foi estabelecida a
partir da andlise detalhada dos ensaios experimentais dos pilares
ocos, e tendo em consideragdo a descricdo de cada estado limite.
A andlise aos ensaios experimentais teve principal enfoque no pilar
PO2-N6. O Quadro Il traduz os valores limite de drift associados a
cada estado fisico de danos

Quadro Il Estados limite e correspondente valor de drift

Estado Limite Drift (%)
Ligeiro 0,71
Moderado 1,21
Extenso 2,14
Colapso 3,21

4  Técnicas de reparacao e reforco

Uma vez definidos os estados limite de danos sismicos é possivel
analisar quais as melhores técnicas para a reparacdo e reforco ao
corte dos pilares. Nos pontos seguintes serdo descritas quais as
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Figura 4

melhores técnicas de reparacéo e reforco para cada estado de dano.
Neste estudo seguiu-se a abordagem e caracterizacdo de técnicas de
reparacdo propostas no projeto de investigacdo PRISE —Avaliagdo de
Perdas e Risco Sismico dos Edificios em Portugal [7], financiado pela
FCT, no qual os autores deste estudo estiveram envolvidos. Neste
projeto foram também estimados os custos unitarios dos trabalhos
de reparacao e reforco estrutural.

41  Estado limite de danos ligeiros

Como referido anteriormente, este estado limite é caracterizado
por danos pouco relevantes e quase impercetiveis visualmente.
Os danos caracterizam-se por abertura de fendas muito pequenas,
até 0,5 mm de abertura. Em termos de fendilhacdo muito
pequena, menor ou igual a 0,1 mm, identificam-se trés possiveis
técnicas de reparacdo e que podem ocorrer ou ndo em conjunto,
nomeadamente: a pintura da superficie; reboco da superficie do
pilar; preenchimento da superficie com resina epdxi. Se as condigdes
de agressividade ambientais forem nulas, ndo é necessario realizar
nenhuma reparagao.

A pintura das superficies de betdo dos pilares deve ser realizada
segundo o esquema de pintura monocamada de base aquosa.
Essa pintura deve ser realizada em duas demdos, com acabamento
liso, resistente aos alcalis dos ligantes hidraulicos e cumprindo os
minimos da EN 1504-2 [8]. Esta pintura deverd ser realizada com
tintas eldsticas com o objetivo de prevenir nova fissuragdo do pilar. A
técnicade reparagdo de rebocar a superficie consiste num tratamento
generalizado das fissuras do pilar, em local ndo especificado. O
mesmo reboco deve ser realizado com uma argamassa adjuvada. A
ultima técnica de reparagdo para a fendilhagdo com uma abertura
menor que 0,1 mm ¢ a de esfregar a superficie com resina epdxi.
A execucdo desta técnica de reparagdo consiste na aplicagdo de
produto de impregnacdo com uma demao, resistente aos alcalis
dos ligantes hidraulicos e cumprindo também os requisitos minimos
da EN 1504-2 [8]. A Figura 5 ilustra as técnicas de reparacdo acima
descritas.

rpee | Série Il | n.° 3 | margo de 2017

a) Danos ligeiros, b) Danos moderados, ¢) Danos extensos, d) Colapso

Para as aberturas de fendas maiores, para as fendas com aberturas
entre 0os 0,1 mm e os 0,5 mm, a técnica de reparacdo mais adequada
¢ a injecdo de resina epdxi. Essa injecdo de resina epdxi deverd
respeitar a EN 1504-5 [9], que diz respeito a injecbes em estruturas
de betdo armado. A Figura 6 ilustra a execucdo desta mesma técnica.

a) Pintura da superficie, b) Rebocar a superficie

Figura 5
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Figura 6

Injecdo de resina epoxi

4.2 Estado limite de danos moderados

O presente estado de dano apresenta abertura de fendas superiores
ao do estado anterior, mas ndo pondo ainda em causa a estabilidade
estrutural do elemento. Neste estado de dano as fissuras variam
entre 0s 0,5 mm e 1 mm de abertura. Relativamente a técnica de
reparacdo a utilizar é a mesma que foi identificada no estado de
dano anterior, para as fendas maiores, ou seja para as fendas com
abertura até 0,5 mm, isto é, injecdo de resina epoxi.

4.3 Estado limite de danos extensos

No estado limite de danos extensos a abertura de fendas é de
aproximadamente 2 a 3 mm, assim como se verifica algum
destacamento do betdo de recobrimento. Quando um pilar
atinge este estado de dano ja requer alguma atencdo, ou seja,
necessita de reparacdo rapidamente e a estabilidade estrutural esta
comprometida. Por isso mesmo, poderd ser também necessario
proceder a um refor¢o estrutural do elemento. A técnica de
reparacdo para as fissuras consiste na injecdo de resina epoxi,
respeitando a EN 1504-5 [9], como referido anteriormente. Quando
o pilar apresenta fissuras e ja algum destacamento, é necessario
proceder a reconstrugdo do pilar. Relativamente ao reforco
estrutural do elemento este pode ser realizado de trés formas
distintas: aumento da sec¢do com recurso a betdo armado; colagem
de chapas metalicas; envolvimento do pilar com mantas de fibras de
carbono (CFRP).

Quando o pilar apresenta algum destacamento do betdo de
recobrimento é necessario substituir esse mesmo betdo. Em
primeiro lugar é necessario remover o betdo degradado, limpar e
realizar um tratamento da superficie com recurso a um martelo
de agulhas. Depois de limpo o betdo degradado é necessaria a
colocagdo de um novo betdo, respeitando a EN 1504-2 [9]. A
Figura 7 [10] ilustra o processo de betonagem das zonas onde tenha
ocorrido destacamento do betéo.

Relativamente ao reforco estrutural é possivel proceder-se ao
aumento da se¢do com recurso a betdo armado. Esse aumento
deve consistir num incremento minimo, para cada um dos lados,
de 50 mm no caso de se usar betdo projetado e de 70 mm para
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o caso de betdo moldado, isto é, é necessario aumentar a sec¢ao
em pelo menos 100 mm. Relativamente & armadura a adicionar,
a armadura longitudinal deverd ter um didametro minimo de
10 mm e a armadura transversal minima devera ser de & 8//0,15 m.
Se forem utilizados perfis metalicos, as espessuras minimas séo de
40 mm e de 60 mm, respetivamente, para betdo projetado e
betdo moldado. Relativamente aos perfis metalicos a incorporar,
os perfis longitudinais deverdo ser cantoneiras de abas iguais, com
uma seccdo minima de L 50.50.5 mm e os perfis transversais, de
seccao retangular, com sec¢do minima de 25.4 mm ou vardes de
& 10//0,10 m. No caso de se usar este tipo de reforco é necessario
ter o cuidado da amarracdo das novas armaduras. A Figura 8 ilustra
a técnica de reforco utilizando betdo armado, mostrando em
pormenor a armadura exterior adicional.

\\ U

Closure placed upon
completion of placement
of repair material

repair material

formwiork —

Figura7  Processo de betonagem das zonas com problemas de

destacamento de betdo [10]

Figura 8

Pormenor da armadura adicional na técnica de reforco
utilizando betdo armado
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O reforgo utilizando perfis metalicos é uma técnica usada quando
ndo ha alternativa para realizar o aumento da seccdo dos pilares.
Neste tipo de reforco é necessdrio ter cuidado com as ligaces
aos nos existentes. A Figura 9 ilustra o resultado final de um pilar
reforcado com adigdo de perfis metalicos.

Figura9 Pilar reforcado com perfis metalicos

A Ultima técnica de reforco proposta corresponde ao encamisamento
das secgbes com materiais compositos, sendo frequentemente
utilizado o composito CFRP. Esta técnica de reforgo tem a vantagem
de provocar um aumento minimo da sec¢do e aumentar bastante
a sua capacidade resistente. Esta técnica consiste na colagem de
mantas de fibras de carbono com recurso a resinas epdxi e depois
um acabamento final com uma argamassa prépria. Neste tipo de
reforco é necessario garantir que as extremidades estdo bem coladas,
0 que é sempre mais gravoso no caso de lajes e vigas. A Figura 10
ilustra o resultado final de um pilar reforcado com CFRP. Todas estas
colagens referidas nos reforgos anteriores tém de respeitar a norma
EN 1504-4 [11]. Este tipo de reforco ao corte de pilares ocos de betdo
armado com mantas de CFRP foi amplamente testado por Delgado
etal. [1, 3], ndo tendo sido conclusiva a necessidade e o beneficio do
reforco dos pilares pelo seu interior.

Figura 10 Pilar reforcado com CFRP
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4.4  Estado limite de colapso

Como referido anteriormente, o estado limite de dano
correspondente ao colapso é caracterizado por um grande
destacamento do betdo de recobrimento e no qual a resisténcia
tedrica é ultrapassada. Assim, quando um pilar atinge este estado de
dano, torna-se economicamente inviavel a sua reparagdo. Caso ndo
seja possivel a operacdo de demoli¢do, ndo existe nenhuma técnica
de reparagao exequivel sendo apenas possivel proceder ao refor¢o
estrutural, usando as técnicas de reforco acima descritas.

5 Estimativa de custos de reparagao e reforco
estrutural por técnica construtiva

Neste capitulo serdo apresentados os custos associados a cada
técnica de reparacdo e reforco, a aplicar aos pilares danificados.
No final serd apresentada a evolucdo dos custos em funcdo dos
estados de dano e a relacdo entre o custo de reparacdo/reforco e o
custo de demolicdo e construcdo de um novo pilar. Acrescenta-se
que os custos unitarios associados a cada trabalho e técnica foram
quantificados no ambito do projeto de investigacao PRISE.

51  Estado limite de danos ligeiros

Ao presente estado limite de dano estdo associados os trabalhos
de pintura das superficies, estando refletido no custo unitério de
10 €/m? desta técnica o fornecimento, carga, transporte, descarga e
aplicacdo. Considerando que se ird pintar toda a superficie do pilar
em estudo (PO2-N6), o custo de pintura do mesmo sera de 37,8 €.
No caso de ser também necessario rebocar a superficie do pilar com
uma argamassa adjuvada, esta técnica terd um custo unitario de
8 €/m?, e o custo total de reparagdo seria de 30,2 €. Se, por outro
lado, for necessario recorrer a aplicagdo superficial de resina epoxi,
com o custo unitario de 13 €/m?, o custo de reparacdo utilizando
esta técnica seria de 49,1 €.

Se as fissuras apresentarem aproximadamente uma abertura de
0,5 mm, deverd utilizar-se a injecdo de resina epdxi, que tem um
custo de 10 €/m. O custo unitario desta técnica inclui a limpeza
da superficie envolvente, todos os trabalhos e materiais. Assim,
assumindo-se uma densidade de fissuras de 6 m/m? de superficie,
e cerca de 50% da superficie do pilar fissurada, esta técnica
representara um custo de 113,4 €. Para que a superficie fique igual
a superficie inicial € necessario proceder a pintura da mesma. O
Quadro IV ilustra a evolugéo dos precos de reparagdo em fungéo do
drift em danos ligeiros.

Quadro IV Custos das técnicas de repara¢do em fungdo do drift para
o0 estado de danos ligeiros

Técnica de reparacao Drift Custo

Pintura da superficie 0,36% 378 €
Rebocar a superficie 0,36% 30,2 €
Esfregar resina epoxi 0,36% 491 €
Injecdo de resina epoxi 0,71% 1512 €
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5.2 Estado limite de danos moderados

Como referido anteriormente, a técnica de reparagdo a aplicar
para este nivel de danos corresponde a injecdo de resina epoxi.
Considerando que a densidade das fissuras ¢ de 8 m/m? e que
100% da superficie do pilar estd fissurada, esta técnica tera um
custo de 302,4 €. Para que a superficie fique igual a superficie inicial
€ necessario proceder a pintura da mesma. O Quadro V ilustra a
evolucdo dos precos de reparacao em fungdo do drift em danos
moderados.

Quadro V' Custos das técnicas de reparacdo em fungdo do drift para
o0 estado de danos moderados

Drift Custo

Técnica de reparagao

Injecao de resina epoxi 1,21% 340,2 €

5.3  Estado limite de danos extensos

Neste estado de dano é possivel distinguir dois tipos distintos de
intervencao e respetivos custos. O primeiro é o custo associado a
reparacdo do pilar e o segundo é o custo de reforco estrutural do
pilar. Neste estado de dano, como referido anteriormente, verificam-
-se fissuras e algum destacamento de betdo. A técnica de reparagao
para as fissuras é também a injecdo de resina epoxi. Considerando
que a densidade das fissuras é de 10 m/m? de superficie e que 100%
da superficie do pilar esta fissurada, esta técnica tera um custo de
378,0 €. A técnica de reparacdo para o dano de destacamento do
betdo de recobrimento é a limpeza da envolvente e aplicagdo de um
novo betdo. O custo desta técnica de reparacdo inclui a reparagdo
do pilar com aplicagdo de uma argamassa, incluindo a remogao
do betdo degradado, limpeza e tratamento da superficie com
recurso a martelo de agulhas, fornecimento, colocagdo, materiais,
equipamentos e execugdo. Considerando que no nivel de drift mais
elevado existirdo 4 faixas de betdo destacado com cerca de 5 cm
de espessura (sendo colocados 10 cm de betdo, visto ser necessario
proceder a limpeza das beiras do betdo degradado) e 1,20 m de
altura, o custo final desta reparacgdo sera de 7,20 €. Portanto, para
reparar um pilar que atingiu este estado de dano, o custo sera de
45 €, isto porque é necessario reparar tanto as fissuras como o betdo
destacado. No final e para que o pilar fique idéntico ao original é
necessario proceder a pintura do mesmo. Essa pintura tera um custo
total de 37,8 €, visto ser necessaria a pintura de toda a superficie.
Sendo assim o custo final de execugdo desta reparagdo é de 423,0 €.

Relativamente ao reforgo estrutural do pilar, existem trés tipos de
reforco. O primeiro tipo é realizado através do aumento da sec¢do
do pilar com o encamisamento com betdo armado. O custo desta
técnica de reforgo, para o caso do pilar PO2-N6, serd de 114,4 €.

Se a técnica de reforgo estrutural a usar for a colagem de perfis
metalicos, j& é necessaria a consideracdo de dois precos: o custo
de reparagdo do betdo destacado e o custo de aplicacdo dos perfis
metdlicos. O preco de reparacdo do betdo degrado é igual ao
acima descrito. Relativamente ao reforco com chapas metalicas,
o custo total refere-se a aplicacdo de chapas metalicas em aco de
qualidade ndo ligado laminado a quente, de classe de resisténcia
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S275 JR, coladas e fixadas mecanicamente com resina epoxi e bucha.
Assim, serdo aplicadas 4 cantoneiras na longitudinal e 20 barras na
transversal. Como ja referido anteriormente, a seccdgo minima das
cantoneiras é de 50.50.5 mm e das barras transversais a sec¢do a
utilizar é de 25.5 mm. As barras transversais sdo aplicadas a igual
distancia e com um espagamento de 0,25m. A Figura 11 ilustra a
disposicdo das chapas metalicas a aplicar. O peso das cantoneiras
é de 3,77 kg/m e o das chapas transversais é de 0,98 kg/m. Assim
sera necessario um total de 18,1 kg para as cantoneiras, e para as
barras transversais um total de 11,27 kg, perfazendo um total 29,37 kg,
a que corresponde um custo de 146,85 €. Somando o preco do ago
a aplicar com o preco de reparacdo do betdo degradado, o custo
total de reforgo do pilar é de 154,1 €. No final e para que o pilar
fique idéntico ao original é necessario proceder a pintura do mesmo.
Sendo assim, o custo final de execugao desta reparagdo é de 191,9 €.

Cantoneiras
Transversais

Figura 11 Disposicdo das chapas metélicas a aplicar

No caso de se reforcar o pilar através da aplicagdo de mantas de
CFRP, ha que considerar duas fases: a reparacdo do betdo degradado,
com um custo igual ao referido anteriormente; e posteriormente a
aplicacdo das proprias mantas de fibra de carbono. No custo desta
segunda parte dos trabalhos, de 40 €/m?, estd incluida a aplicagdo
das mantas de fibra de carbono, coladas com resinas epoxi,
fornecimento, limpeza e preparacdo da superficie, o preenchimento
com uma camada de recobrimento com reboco tradicional com
1,5 cm, todos os trabalhos, materiais e a execucdo. A Figura 12,
ilustra a disposicdo das mantas de CFRP. O custo total da reparacdo
e refor¢o do pilar é de 206,1 €. Sendo no final necessario proceder
a pintura do pilar, o custo final de execugdo desta reparacdo é de
2439 €.

O Quadro Vlilustra a evolugdo dos precos de reparagdo e reforco em
funcdo do drift para o estado limite de danos extensos.
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Figura 12 Disposi¢do das mantas de CFRP a aplicar

Quadro VI Custos das técnicas de reparacdo em func¢do do drift para
o estado de danos extensos

Técnica de reparagao Drift Custo
Betonagem e Injecdo 2,14% 423,0€
Encamisamento com BA 2,14% 114,4€
Chapas metalicas 214% 191,9€
CFRP 214% 243,9€

5.4  Estado limite de colapso

Na sec¢do anterior referiu-se que para o estado limite de colapso
é economicamente invidvel a reparacdo ou refor¢o do pilar. Deste
modo, a demolicdo e a construgdo de um novo pilar correspondem
aos trabalhos a aplicar neste caso. Assim, o custo total ira refletir
a demolicdo do pilar com a respetiva triagem na propria obra,
reciclagem de todos os materiais, carga, transporte e descarga, todas
as tarefas acessdrias necessarias para a efetivacdo dos trabalhos,
assim como para a limpeza do local. Portanto, o custo de demoligdo
do pilar PO2-N6 ¢é de 20,2 €. O custo de constru¢do de um novo
pilar é de 353,2 € para o betdo, correspondendo a execugdo de um
pilar em betdo armado normal “cinzento”, incluindo o fornecimento,
colocagdo, compactagao e cura do betdo. O betdo tem incorporacdo
dehidrofugoinclui-se, ainda, transporte, montagem, 6leo descofrante
e limpeza de cofragem para betdo a vista com superficie lisa e
escoramento. Relativamente a armadura, no custo estdo incluidos o
fornecimento, colocagdo, carga e descarga, desperdicios e empalmes
e elementos de montagem de armaduras e todos os trabalhos,
materiais e execugdo. Assim, o preco da armadura (como descrito no
capitulo 2) ¢ de 31,7 €. Portanto, o preco total de demolicdo e
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construgdo deste pilar em betdo armado é de 444,1 €. Os presentes
precos unitarios foram retirados do gerador de precos da Top
Informatica (http://www.topinformatica.pt/).

O Quadro VIl ilustra a evolucdo dos precos de reparagdo em fungdo
do drift para o estado limite de colapso.

Quadro VIl Custos das técnicas de reparacdo em fungdo do drift
para o estado limite de colapso

Demolicdo e construcao 3,21% 4441€

5.5 Evolugdo de custos de intervencdo estrutural

Depois de analisados os custos de cada técnica de reparagdo e reforco
estrutural é necessario perceber como é que ocorre a evolugdo do
custo em fungdo da resposta estrutural, considerando neste caso o
drift como parametro de resposta. Assim, sera possivel quantificar o
peso economico de cada estado limite para a reparacdo ou reforco
do pilar. Esta informacdo encontra-se presente na Figura 13.

‘ Dano Ligeiro Dano Moderado ‘ Dano Extenso ‘ ‘ Colapso
600,00€
] T ] 1
500,00€ 1 1 | |
! I N 1
400,00 € - . .
1 1 1 1
. o . .
300,00€ 1 I | |
1 1 A |
200,00€ - . LT e
| I : 1 1
100,00€ . “1 1
! 1 1
_€ . . . B
0,00% 0,50% 1,00% 1,50% 2,00% 2,50% 3,00% 3,50%

Figura 13 Evolucdo dos custos de reparagdo e reforco em fungdo
do drift em colapso

A figura anterior procura representar os custos desagregados por
técnica de reparacdo ou reforgo, para cada estado limite de dano.
Analisando esta informagdo podemos concluir que a evolugdo do
custo é uma evolugdo exponencial. No entanto, identifica-se um
custo que se afasta significativamente da curva ajustada, sendo
esse o valor do reforgo estrutural utilizando chapas metalicas. A
evolucdo dos custos pelos diferentes estados de danos é traduzida
pela expresséo (1) (coeficiente de determinagdo R? = 0,64).

= 43,704  ereeiex (1)

Como forma de melhor identificar o impacto de cada estado limite
no custo de reparagdo e para verificar a sua viabilidade econdmica,
optou-se por representar a mesma evolugdo em termos do racio de
custo de reparagdo por custo de substituicdo do pilar, ilustrando-se
essa evolucdo na Figura 14. O Quadro VIl mostra o custo de cada
técnica bem como o rcio anteriormente descrito.

Analisando o racio de todas as técnicas de reparacdo e reforco
estrutural, pode-se verificar que existe uma evolugdo constante e
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crescente entre os diferentes estados de dano. No entanto, é de
notar que o racio do reforco estrutural é bastante inferior ao racio da
técnica de reparagdo para esse mesmo estado de dano. Em relagéo
as técnicas de reforco pode-se concluir que a técnica de reparacdo
mais vantajosa é o encamisamento com BA, tendo as restantes
técnicas quase o mesmo racio. Simultaneamente, identifica-se que
a utilizagdo de CFRP corresponde a técnica mais dispendiosa.

Dano Ligeiro Dano Moderado

‘ Dano Extenso ‘ ‘ Colapso

1,00 1 | 1 ol

0,00 T O .
0,00% 0,50% 1,00% 1,50% 2,00% 2,50% 3,00% 3,50%

Figura 14 Récio prego reparagao/prego novo pilar vs. drift

Quadro VIII  Custo e racio de cada técnica de refor¢o/reparacdo
EL Dano (L= e e Drift Preco Récio
/reforco
Pintura 0,36% 378 € 0,09
Rebocar 0,36% 30,2 € 0,07
Ligeiro
Esfregar Resina epoxi 0,36% 4971 € o
Injecdo de Resina epoxi 0,71% 151,2 € 0,34
Moderado Injecdo de Resina epoxi 1,21% 340,2 € 0,77
Betonagem e Injecdo 2,14% 423,0 € 0,95
Encamisamento com BA 2,14% 14,4 € 0,26
Extenso
Chapas Metalicas 214%  1919€ 0,43
CFRP 214% 2439 € 0,55
Colapso Demoli¢do e construcao 3,21% 44471 € 1,00

A Figura 15 ilustra a evolugdo do racio em funcédo do drift, para cada
técnica de reparacdo (sendo de notar que se exclui desta andlise
os custos de reforgo). A evolu¢do do custo, tal como se mostrou
anteriormente, é crescente, sendo possivel ajustar uma funcdo
polinomial de 2.° grau a esta tendéncia.

Como se mostra na figura anterior, a qualidade do ajuste é elevada
(coeficiente de determinagdo de 0,98), o que faz com que esta
fungdo continua de transferéncia de danos em custos forneca um
indicador importante para qualquer estimativa de custos em pilares
ocos de betdo armado. Adicionalmente, permite também avaliar o
impacto e eficiéncia de cada técnica de reparagao ou reforco.

y=-0,0464 x* +0,5218 x - 0,426 @)
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Figura 15 Evolucdo do racio em % em funcado do drift limite das
técnicas de reparacdo

6 Conclusoes

No presente estudo foi analisada a evolugdo dos danos estruturais
em pilares ocos de betdo armado (cujo comportamento é também
representativo de paredes de betdo armado) devidos a agdo dos
sismos, com a finalidade de definir estados limite de dano, e que
assenta nas propostas apresentadas em Delgado et al. (2016). A
estas informagBes associaram-se técnicas de reparacdo e reforco
admissiveis e tipicas da realidade da constru¢do em Portugal. Foram,
por fim, estimados os respetivos custos, o que permitiu caracterizar
a evolugdo dos custos de reparagdo e refor¢o dos pilares em fungado
da resposta estrutural. Este trabalho teve como ponto de partida
a definicdo das técnicas construtivas e dos seus custos unitarios,
estabelecidos no ambito do projeto PRISE.

Deste modo foi possivel observar a tendéncia de evolugdo crescente
do tipo de danos estruturais (quantificado pelo parametro de
resposta drift), e estado limite, com o custo de reparagdo estimado
para as técnicas propostas. Ao mesmo tempo, identificou-se que
esta evolugdo do custo é exponencial, sendo traduzida pela equagao
(1). Em relacdo ao reforco dos pilares é de notar que a solucdo do
refor¢o do pilar utilizando CFRP é aquela que representa um custo
mais elevado, de entre as técnicas apresentadas.

A evolugdo do racio custo de reparagdo (ou reforco) por custo
de substituicdo do pilar permitiu concluir quanto a viabilidade da
introdugdo de uma determinada técnica de reparagdo. Através desta
evolucdo, que pode ser traduzida por um polinémio de 2.° grau,
equagdo (2), podemos também concluir que para o estado de dano
moderado a melhor solugdo passa por demolir o pilar e reconstrugao
do mesmo dado que o custo de reparagdo é muito semelhante ao
custo de demoli¢do e reconstrugdo. Neste estado, visto o pilar
estar muito danificado, o custo de reparacdo é muito superior em
relagdo ao custo de demolicdo e construgdo de um novo, sendo que
0s custos podem variar significativamente entre técnicas e até ser
economicamente mais vantajoso o reforgo.

Assim, o estudo que se apresentou serve como uma base de
trabalho para uma analise mais detalhada de custo e beneficio para
a intervengao estrutural em pilares ocos de betdo armado, podendo
ser igualmente importante para andlises de risco sismico ao nivel do
edificio ou a uma escala regional.
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Consolidacgdo e reforgo estrutural da igreja matriz
de Vimioso: inspegao, diagndstico e projeto

Consolidation and structural reinforcement of the mother church
of Vimioso: inspection, diagnosis and design

Resumo

No ambito da intervencdo de conservagdo e restauro definida
para a lgreja de S&o Vicente — Igreja Matriz de Vimioso, os autores
desenvolveram um conjunto de agdes tendentes a determinar a
natureza da intervengdo que importava efetuar, tendo em atengdo
a necessidade de suster as causas associadas ao quadro patologico
apresentado pela igreja. Os trabalhos de inspecdo e diagndstico
efetuados permitiram identificar as deformagdes do arco cruzeiro
e dos arcos torais como sendo os danos mais significativos, estando
associados a uma deficiente concecdo da estrutura de madeira de
suporte da cobertura. A solu¢do que veio a ser adotada consistiu na
realizacdo de asnas metalicas, situadas a eixo dos contrafortes, com
duas fungdes fundamentais: servir de apoio as vigas de madeira da
nova estrutura de suporte da cobertura e, a mais importante, servir
como tirante a ligar as duas paredes longitudinais da Igreja.

Palavras-chave: Inspegdo / Diagnostico / Reabilitagdo / Reforgo estrutural
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Rui Fernandes Povoas
Anibal Guimarées Costa

Abstract

In the framework of the conservation and restoration intervention
established for the Church of St. Vincent — Mother Church of Vimioso,
the authors developed a set of actions to determine the nature of
the intervention that was required, taking into account the need
to sustain the causes associated with the pathological condition
presented by the church. The inspection and diagnosis works
conducted enabled to identify the roof support wood structure as
the structural element to require corrective intervention of greater
importance. The solution that has come to be adopted consisted of
carrying out self-supporting metal trusses, located at the buttresses
axis, and with two main functions: to support the wooden beams of
the new roof supporting structure and, the most important, to serve
as a rod connecting the two longitudinal walls of the Church.

Keywords:  Inspection / Diagnosis / Rehabilitation / Structural reinforcement
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1  Introducgado

Uma adequada intervencdo em edificios antigos deve contemplar
um conjunto de fases e procedimentos que implicam: (i) a obtengao
de dados, tendo em vista uma criteriosa caracterizacdo do objeto
a intervencionar; (i) a realizagdo de uma avaliacdo do respetivo
estado de conservacdo, bem como da seguranca da estrutura no seu
estado atual; e, por fim, (iii) o desenvolvimento de uma proposta de
intervencao.

Estes objetivos apenas sdo prosseguidos se devidamente ancorados
numa metodologia de intervengdo rigorosa e exaustiva, cujos
aspetos essenciais se resumem na sec¢ao seguinte. Importa contudo
realcar as dificuldades que estas intervencdes encerram, seja na
determinacdo das causas provaveis para os danos observados,
seja na obtencdo de dados fiaveis para a necessaria idealizacdo
estrutural, seja, ainda, na definicdo do nivel de seguranca adequado,
ja que a adogdo dos formatos de seguranca regulamentarmente
estabelecidos para as construgdes novas pode revelar-se, em muitos
casos, inadequada.

Parailustrar estas e outras questdes que se colocam em intervengdes
em edificios antigos portadores de valor cultural, elegeu-se uma obra
de consolidacéo e reforco estrutural intervencionada pelos autores
cuja descri¢do sumaria se apresenta nos paragrafos seguintes.

A lIgreja Matriz de Vimioso, cuja constru¢do datara de finais do
século XV, inicios do século XVII, € um edificio religioso de uma s¢
nave, cuja fachada principal apresenta duas torres, unidas por uma
balaustrada, conforme se ilustra na Figura 1.

5

Figura1 Fachada principal da igreja

As fachadas laterais distinguem-se pela presenca de cinco
contrafortes, a que correspondem, no interior da igreja, pilares
salientes que sustentam os arcos torais que dividem a nave em
quatro tramos sensivelmente iguais (ver Figura 2). A fachada
posterior, de forma cilindrica, corresponde ao corpo da capela-mor.
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No interior, o teto de cantaria em abdbada de berco da apoio a uma
estrutura de madeira, constituida por vigamentos inclinados que
apoiam numa viga cumeeira. Esta, por sua vez, apoia-se num prumo
vertical na capela-mor e, no corpo da nave, em cavaletes duplos
invertidos situados a eixo dos arcos torais (Figura 3).

A planta da nave, de forma retangular, tem aproximadamente 36
metros de comprimento, por 14,5 metros de largura. A capela-mor,
com cabeceira circular, tem cerca de 12 por 10 metros, nas direcoes
longitudinal e transversal, respetivamente. Em altura, as paredes
medem cerca de 8 metros, atingindo a cumeeira da cobertura
aproximadamente os 11,7 metros. A parede da fachada norte tem
uma espessura de 0,90 metros, enquanto as paredes da fachada sul
e da capela-mor apresentam uma maior espessura, atingindo cerca
de 1,20 metros.

O estado de degradagdo em que se encontrava a igreja, em resultado
da auséncia de uma manuten¢do minimamente cuidada, conduziu a
necessidade de realizacdo de uma intervencao no edificio, que viria a
ser efetuada sob a responsabilidade dos arquitetos Francisco Barata
Fernandes e Hélder Casal Ribeiro.

Dos varios danos presentes na igreja ressaltavam, pela sua
relevancia, os danos de natureza estrutural, cuja correcdo constitui
o tema central do presente trabalho, com énfase na metodologia
de interven¢do adotada, bem como na solugdo de consolidagdo e
reforco estrutural preconizada.

Figura 2

Fachada lateral da igreja
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Estrutura da cobertura

Figura 3

2 Metodologia de intervengao

Toda a intervencdo em edificios com valor cultural deve obedecer
a alguns principios fundamentais que, muito simplificadamente,
podem ser assim sumariados [1-2]:

e Necessidade de um conhecimento aprofundado do edificio
a intervencionar, seja do ponto de vista histdrico (andlise
documental), com énfase na identificacdo das intervencdes
que antecederam a atual; seja arquitetonico, privilegiando
a identificacdo dos elementos de valor a preservar e
hierarquizando-os, se possivel; seja estrutural e construtivo,
através da caracterizagdo geométrica e mecanica dos principais
elementos, bem como da identificagdo dos principais danos
presentes e respetivas causas, em resultado de uma inspecdo
que se deseja tdo pouco intrusiva quanto possivel e realizada de
forma incremental;

e Estabelecido o correspondente diagnodstico, torna-se entdo
necessario proceder ao desenvolvimento do projeto de
intervenc¢do, com a devida atencdo a preservagdo dos valores
culturais previamente identificados, mas também a necessidade
de promover medidas de consolidagdo e refor¢o das condigdes
de servico do edificio, com particular aten¢do as de natureza
estrutural, pela especificidade que as mesmas comportam, no
que se refere a salvaguarda ultima da construcdo;
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e Finalmente, as solugdes a adotar devem privilegiar a
manutengdo dos sistemas construtivos e estruturais originais,
complementados, quando  absolutamente  necessério,
por solugbes técnicas atuais, desejavelmente de reduzida
intrusividade.

Estes foram os principios que, genericamente, nortearam a
intervencao de consolidacdo e reforco estrutural da igreja, conforme
se procurara explicitar nas secgdes seguintes.

3 Investigacdo documental

A pesquisa documental deve procurar determinar, fundamen-
talmente, a data de construgdo da igreja, o respetivo faseamento
construtivo, se relevante, bem como a identificagdo das principais
intervencdes a que esta foi sujeita em periodos anteriores ou outros
fatores pertinentes para a sua seguranca estrutural (agdes sismicas
ou outras igualmente significativas).

No presente caso, a investigagdo realizada, tomando como
referéncia, fundamentalmente, os registos presentes nos arquivos da
Direccdo-Geral dos Edificios e Monumentos Nacionais (DGEMN),
permitiu apurar o seguinte conjunto de factos:

e A identificacdo, ja& em 1947, do empeno dos arcos torais e do
arco triunfal da abdbada, atribuido ao sismo de Lisboa de 1755;

e A referéncia a varias intervencdes na cobertura da igreja, a
primeira das quais em 1959, contemplando, designadamente, a
realizagdo de obras de consolidagdo dos arcos e abobadas;

e A demolicdo, em 1966, e posterior reconstrucao do edificio da
sacristia, adossado a igreja;

e O colapso do contraforte do arco cruzeiro anexo a sacristia, em
resultado das obras acima referenciadas, a que se seguiu a sua
reconstrucdo integral.

Da leitura dos referidos registos pode ainda inferir-se a falta de uma
manutengdo periodica e programada ao longo do tempo, situagdo
infelizmente comum a muitos dos nossos edificios histéricos e que
urge corrigir.

4 Inspecdo e diagndstico

Ainspecao realizada a Igreja de Vimioso, que permitiu a execucdo de
um relatério de inspecgdo e diagndstico [3], consistiu na observagéo
direta dos materiais e dos sistemas construtivos, tendo-se
assegurado o acesso a todos os locais, nomeadamente a cobertura,
onde foi possivel apurar espessuras de elementos e o sistema
construtivo usado, quer para a realizacdo das paredes e das abdbadas
quer para a cobertura em madeira existente. Este acesso também
permitiu a realizacdo de varias sondagens com a finalidade de
determinar a espessura e a constitui¢do das abdbadas e das paredes
e assim confirmar e aferir as dimensdes dos elementos estruturais
(paredes) e as dimensdes globais da Igreja, Figura 4. Assim, a
lgreja possui planta retangular tendo a nave aproximadamente
(36,0 x 14,5 m?) e a capela-mor, com cabeceira circular, cerca de
(12,0 x 10,0 m?), Figura 5. E constituida por paredes autoportantes
de granito, sendo algumas em cantaria aparente bem aparelhada,
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como sdo os casos da fachada principal, torres e contrafortes, sendo
as restantes rebocadas. A fachada lateral norte possui cerca de
0,90 m de espessura e a fachada lateral sul e a capela-mor cerca de
1,20 m.

Figura4 Sondagens
abobadas e das paredes

para determinacdo da espessura das

A nave divide-se em 5 tramos com vdos de cerca de 6,6 m. Estes
tramos sdo definidos por 4 arcos torais que vencem o vdo da
nave com cerca de 13,5 m (a eixo das paredes). Ja o arco cruzeiro,
transicdo da capela-mor para a nave, vence o vdo de 10,7 m. No
alinhamento dos arcos existem contrafortes salientes do plano das
fachadas. Como foi ja referido, a cobertura da nave e da capela-mor
é em abdbada de berco, tendo a nave terceletes e a capela-mor
caixotdes rebocados e pintados.

A cobertura da zona circular da capela-mor é executada em abdbada
com nervuras, que apoiando em misulas ao nivel do arranque da
abobada confluem no ponto central do arco que fecha a zona reta
da capela-mor.

O telhado é de 2 4guas em estrutura de madeira sobre a qual assenta
telha aba/canudo.
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Figura5 Plantadalgreja

Figura 6  Fissuracdo na parede cilindrica da capela-mor
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Figura7 Deformacdo do arco cruzeiro e dos arcos torais

A inspecdo realizada permitiu concluir que os principais danos eram e D8 —Vegetacdo;

Os seguintes. e D9 - Sais/eflorescéncias/crostas;

e D7 - Fissuracdo na parede cilindrica da capela-mor; e D10 - Degradacao material.

¢ D2~ Fissuracdo em paredes; Os danos mais relevantes, e que poderiam pér em causa a
e D3 - Deficiente concecdo da estrutura de apoio da cobertura; estabilidade da igreja, prendiam-se essencialmente com os danos
e D4~ Deformacio do arco cruzeiro e dos arcos torais; D7a D4, com particular incidéncia nos danos D3 e D4.

e D5 - Arenizacio/destacamento de placas; Os danos D1 e D2 consistiam em fissuras em varias paredes,

identificando-se na Figura 6 a fissuragdo na parede cilindrica da
) capela-mor. Esta fissura ndo tinha correspondéncia na face interior
e D7 -Perda de argamassa nas juntas; da parede e verificou-se que ficava no alinhamento da nervura da

e D6 -Humidade;
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cobertura. A observagdo dos registos fotograficos da DGEMN até
1967, abarcando ja a reconstrucdo da nova sacristia, evidenciou que
na época esta fenda néo existia.

O dano D3 ja foi referido anteriormente e consistia numa estrutura
que descarregava nas abdbadas da igreja, o que, embora seja
habitual em muitas igrejas, ndo é uma solugdo aconselhavel.

O dano D4 era aquele que revelava mais preocupacdo, ja que a
deformacdo do arco cruzeiro e dos arcos torais era evidente mesmo
aolho nu (ver Figura 7).

A deformacdo e fissuracdo observadas pareciam ser devidas a
descompressdo ao nivel da base do arco. Também o sistema de
apoio da cobertura, ao induzir cargas na zona de fecho do arco que,
face a deformacdo, ndo permitia a degradagdo dessas cargas para 0s
apoios, contribuiu para este dano. Pela leitura do registo das obras
da DGEMN verificou-se que este é um dos assuntos mais abordados
desde o primeiro registo em margo de 1947. Nestes registos, e em
1958, existe uma alusdo a deformagdo dos arcos atribuindo-a ao
terramoto de 1755 e considerando-se por isso a deformagdo estavel
e sem oferecer perigo imediato. Apesar deste registo iniciaram-se
obras de consolidagdo das abobadas em 1959.

A deformacdo do arco cruzeiro podera ter sido agravada pela ruina
do contraforte do lado da sacristia aquando das obras de demoli¢do e
posterior reconstru¢do da sacristia. Este contraforte foi reconstruido
tendo sido completamente refeita a sua fundagdo. A execugdo dos
trabalhos de reconstrucdo prolongou-se por cerca de meio ano:
registo de ruina em dezembro de 1966 e registo do prosseguimento
dos trabalhos de reconstrugao do contraforte em maio de 1967; em
julho de 1967 ainda ha registos da reconstrucdo do contraforte.

5 Andlise estrutural

A simulacdo do comportamento estrutural da lIgreja Matriz de
Vimioso foi efetuada utilizando um modelo numérico de elementos
finitos recorrendo ao programa de andlise estrutural Cast3M [4].
Para tal, foi necessario aceder a caracterizacdo geomeétrica, fisica
e mecanica de todos os elementos e materiais que constituem a
estrutura. A simulacdo foi efetuada tendo por base uma lei de
comportamento linear eldstica.

De forma a definir de modo realista a geometria do edificio, foi
necessario proceder a um extenso trabalho de pesquisa e recolha
de elementos que informassem sobre a forma e dimensées dos
elementos que constituem a estrutura. Este trabalho envolveu uma
consulta das plantas resultantes do levantamento topografico mais
recente efetuado a Igreja, informac&o esta que foi complementada
com visitas ao local, que permitiram a clarificacdo de duvidas
suscitadas na consulta das plantas e permitiram ainda a confirmacéo
de algumas medidas nao claras nesses elementos.

ApOs esta andlise, procedeu-se a constru¢do do modelo 3D da
estrutura utilizando o programa AutoCAD 2004. Este programa
permitiu-nos definir de forma bastante realista a geometria dos
varios elementos que compdem a Igreja (paredes, arcos, abobada,
contrafortes, etc), conforme se ilustra na Figura 8. £ ainda de
salientar que no modelo se considerou as diferentes cotas de
implantacdo da fundagdo ao longo das fachadas da igreja.
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Figura8 Modelo do edificio em AutoCAD

Ap0s a caracterizagao geométrica dos varios elementos constituintes
daigreja, procedeu-se a discretizagdo espacial da estrutura utilizando
uma formulagdo por elementos finitos de casca e barra. Por se tratar
de um edificio de geometria complexa, constituida por elementos
estruturais (paredes interiores e exteriores, lajes, arcos, contrafortes,
abdbada, etc) com geometrias bastante variadas (espessura e
propriedades mecanicas), tornou-se essencial diferenciar o edificio
em diferentes elementos:

e Paredes (Fachadas);
e Contrafortes;

e Abdbada;

e Arcos;

e Laje da sacristia;

e Telhado.

Além destes elementos ja existentes na igreja, foram modeladas em
Cast3M as asnas e as chapas de confinamento pertencentes a nova
estrutura que se pretende & colocar.

e Asnas

e Asnado telhado da nave;

e Asna do telhado da capela-mor;
e Chapas de confinamento.

Na geracdo da malha para os elementos de casca (arcos, abdbada,
contrafortes, paredes e lajes) optou-se pela utilizacdo do elemento
finito triangular de superficie de 3 nds, enquanto o telhado, por
simplificacdo, foi simulado numericamente através de elementos de
barra colocados nos locais de apoio das asnas e possuindo o peso
do telhado na sua area de influéncia. Relativamente as condi¢oes de
fronteira, fixaram-se todos os deslocamentos em todas as dire¢oes
dos nds da base.

Na Figura 9 apresenta-se o modelo tridimensional desenvolvido
para a igreja e para os seus varios elementos principais.

Apos varias iteragdes, foi entdo possivel ajustar o valor do
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mdédulo de elasticidade dos diferentes elementos de alvenaria
= 0,6 MPa e, para os restantes elementos, £ = 1,1 MPa), de
forma a conseguir obter o maior nimero de modos de vibragdo

E
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semelhantes aqueles que foram medidos in situ , ver Quadro |.
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Figura9 Modelo tridimensional desenvolvido em Cast3M

Neste tipo de modelagdo devem tomar-se algumas medidas
cautelares: a primeira, tentar calibrar o modelo através de uma
analise modal e, a segunda, determinar as tensdes instaladas na base

Quadro | Calibragdo do modelo numérico

Frequéncias reais (Hz)

das paredes para a agdo do peso proprio. Este segundo procedimento
associado ao primeiro permite ganhar confianga no modelo.

A estrutura global da igreja foi analisada em regime linear elastico
sob a agdo do seu peso proprio e de acelerogramas segundo trés
dire¢des ortogonais (duas horizontais e uma vertical), recorrendo a
um calculo passo a passo, com integracao das equacoes de equilibrio
dindmico no dominio do tempo. A acdo sismica considerada
neste estudo tinha sido j& anteriormente utilizada na analise do
comportamento da igreja do Mosteiro da Serra do Pilar sob a acdo
dos sismos [5] e [6], igreja essa que constitui um monumento de
grande importancia na regido Norte do Pais e que, tal como a Igreja
de Vimioso, é uma construcdo antiga de grande dimensdo com
estrutura de alvenaria. Assim, a acdo sismica foi caracterizada por
acelerogramas, artificialmente gerados a partir de espectros de
resposta regulamentares, definidos j& de acordo com o Eurocodigo
8 (EC8) [7] e respetivas correcdes apresentadas no Documento

Nacional de Aplicagdo [8].

Adotou-se apenas a acdo sismica tipo 1 (sismo de magnitude
moderada a pequena distancia focal e duragdo de 10 segundos,
vulgarmente designado de sismo préximo) em virtude de ser esta
a mais desfavoravel para estruturas com frequéncias idénticas as da
igreja em estudo. Foi considerada a sismicidade adequada ao local,
i.e. a regido de Vimioso, com uma classe de solo do tipo A (solos rijos)
e aceleracdo maxima do solo de 0,1 g, definida com base nas curvas
de risco obtidas por Campos-Costa [9], para um sismo proximo e
um periodo de retorno de 10.000 anos. Este valor tdo elevado do
periodo de retorno justifica-se por corresponder ao valor necessario
para garantir uma probabilidade de 5% de excedéncia daquela

Frequéncias numéricas (Hz)

Transversal (y) 2,60

Capela-mor Longitudinal (x) 211
Vertical (z) 3,56

Transversal (y) 214

Nave Longitudinal (x) 3,89
Vertical (z) 4,49

Transversal (y) 5,00

Torre sineira Longitudinal (x) 2,30
Vertical (z) 3,81

Transversal (y) 4,54

Torre do relogio Longitudinal (x) 515
Vertical (z) 3,52

Frequéncias da estrutura medidas in situ
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Capela-mor

Nave

Torre sineira

Torre do relégio

Transversal (y)

Transversal (y)

Longitudinal ()

Transversal (y)

Longitudinal (x)

Transversal (y)

Longitudinal (x)

Frequéncias da estrutura obtidas em Cast3M

2,72

215

4,03

3,55

4,90

45

4,95
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aceleracdo para um periodo de vida da estrutura de 500 anos, o que
parece razoavel face a historia e a importancia patrimonial e cultural
da Igreja.

Para este calculo foi necessério determinar a matriz de
amortecimento, que foi definida a partir da combinacéo linear
das matrizes de massa e de rigidez, para um coeficiente de
amortecimento de 5% para os dois primeiros modos de vibragéo.

A analise sismica foi efetuada usando trés modelos numéricos
diferentes para a igreja:

e Modelo | - Estrutura apenas sujeita ao seu peso proprio;

e Modelo Il - Estrutura sujeita ao seu peso préprio e incluindo as
asnas;

e Modelo Ill - Estrutura sujeita ao seu peso proprio e incluindo a
estrutura metalica (asnas e chapas de confinamento).

No caso do modelo Il, a asna foi considerada simplesmente apoiada
na parede (apoio simples), enquanto no modelo Il a asna foi
considerada ligada a parede (apoio duplo). De forma a analisar a
influéncia da acdo sismica e a eficacia da solucdo de travamento
das paredes quando sujeitas a essa acdo, determinaram-se 0s
deslocamentos maximos nos pontos de ligacdo das asnas, para os
trés casos em analise.

De acordo com os resultados obtidos, verificou-se que existe um
ganho razodvel na utilizacdo da estrutura metdlica de reforco da
cobertura. No que diz respeito as asnas do telhado principal, obtém-
-se ganhos de 16%, usando apenas tirantes, e um ganho maior
(como seria esperado), de 18%, usando esses tirantes conjuntamente
com as chapas metdlicas que induzem na estrutura um efeito de
confinamento.

Estes célculos permitiram afinar as dimensdes dos diversos
elementos estruturais em presenca e proceder a verificagdo da
seguranca de todos os elementos constituintes da igreja.

6 Descricdo da intervencao estrutural

A solugdo de consolidacdo e reforco estrutural definida para o corpo
principal da Igreja Matriz de Vimioso visou os seguintes objetivos:
i) eliminar as solicitagdes da cobertura sobre a abdbada de bergo da
nave da Igreja, através da realizacdo de asnas metalicas transversais
autoportantes, localizadas nos eixos dos contrafortes; ii) atribuir a
estas asnas uma funcdo de travamento superior das paredes da nave
na direcdo transversal (para fora do plano das paredes), colocando
as asnas a funcionarem como tirantes, a um nivel superior,
incrementando desta forma a seguranga sismica da estrutura da
lgreja; e i) assegurar um melhor confinamento das paredes de
alvenaria, através da ligagdo das asnas a uma chapa metalica no topo
das paredes, que foi devidamente ancorada as paredes, funcionando
como um frechal, ou seja, a chapa percorria todo o comprimento do
perimetro da nave da igreja.

Na Figura 10 encontra-se ilustrada a planta estrutural da cobertura
da nave da Igreja, identificando e localizando as asnas metalicas,
bem como o sistema de contraventamento que lhes esta associado.

A asna principal, situada na nave da Igreja e vencendo um véo de
aproximadamente 13 m, apresenta a configuragdo que se ilustra na
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Figura 11, ajustando-se, através da elevagdo da correspondente linha,
a geometria da abobada de berco que se lhe encontra subjacente.

-t o it v 1

Figura 10 Planta estrutural da cobertura da nave da Igreja

ASNA TIPO 1

Figura 11 Configuracdo da asna da cobertura da nave da Igreja

Asnas de configuracdo idéntica, mas de menor vao (cerca de 11 m),
delimitam o troco reto da cobertura da capela-mor (ver Figura 10).

PORMENOR A
(Escala 1:10)
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TIFGHILTI AM#20x] Sm- f /4L\ 77,
'||' 170 '||' 170 ] ARGAMASSA PRONTA NAD—RECTRACTIL

TIPO SIKA GROUT

Figura 12 Pormenor do apoio da asna de cobertura na parede de
alvenaria

PORMENCR M
(Escala 1:10)
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HIT-HY150+HAS—M10

PARAFUSO M10
CLASSE 10.9

CHAPA [ 20 (Geometria a confirmar _em obra)
SOLDADURA b7

Figura 13 Apoio dos elementos estruturais da cobertura na fachada
principal da Igreja
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Na Figura 12 apresenta-se um pormenor do apoio da asna na parede
de alvenaria, que assegura, simultaneamente, uma ligacdo de
continuidade com a chapa de confinamento perimetral ja referida.

No topo correspondente a fachada principal da Igreja, o apoio das
madres de madeira da cobertura faz-se diretamente em cantoneiras
chumbadas na parede da fachada, conforme se indica no desenho
representado na Figura 13. Os cabos do tipo Macalloy (ver
Figura 10) permitem desviar as for¢as horizontais do painel central,
sobre a porta de entrada, para as torres laterais, mais rigidas e
resistentes.

7  Observagoes finais

O presente trabalho permitiu ilustrar o papel fundamental
desempenhado por uma série de procedimentos, decorrentes
da adogdo de uma metodologia de intervengdo criteriosa, na
prossecucdo dos objetivos da intervencdo, que, neste caso,
visava o reforco estrutural da Igreja Matriz de Vimioso. Esses
procedimentos passaram pela elaboracdo de um Relatério de
Inspecdo e Diagnostico, que permitiu a recolha de informagdo
sobre o objeto em estudo e, a partir dai, melhorar o conhecimento
sobre este tipo de construgdes. Para tal, e no cumprimento da
metodologia de intervencdo previamente estabelecida, procedeu-
-se inicialmente a investigacdo documental (identificando com o
detalhe possivel todas as intervencdes anteriormente realizadas),
bem como a realizagdo de observagdes in situ, complementadas pela
execu¢do de uma série de ensaios ndo destrutivos, que permitiram,
numa primeira fase, a caracterizagdo geométrica da igreja e,
numa segunda fase, a calibragdo do modelo numérico entretanto
desenvolvido. Com o modelo numérico devidamente calibrado e
testado, foram entdo analisadas varias solugdes, em que se procurou
perceber o papel fundamental que poderiam desempenhar as asnas
no travamento das paredes longitudinais exteriores da nave. As
asnas, com linha superior para evitar o contacto com as abobadas,
teriam como fungdo principal, enquanto elementos de travamento,
desempenhar o papel dos tirantes tradicionais que, neste caso, ndo
eram esteticamente aceitdveis. Com o modelo desenvolvido foi
possivel demonstrar que as asnas, associadas as chapas que foram
colocadas superiormente ao longo do perimetro das paredes,
desempenhavam eficazmente a fungdo dos tirantes tradicionais,
verificando-se assim a seguranca estrutural das paredes para a agao
sismica regulamentar. Finalmente, o modelo numérico possibilitou
ainda o dimensionamento de todos os elementos estruturais.
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Caracterizacao do comportamento sismico de edificios
de betdo armado representativos do edificado portugués
sem dimensionamento sismorresistente

Characterization of the seismic behaviour of reinforced concrete buildings
representative of the Portuguese building stock designed without seismic provisions

Resumo

Uma parte significativa do edificado em Portugal ndo foi
dimensionada para resistir a agdes sismicas. Como tal, o
recente impulso do sector da reabilitagdo pode representar uma
oportunidade Unica para promover a redugdo da vulnerabilidade
sismica dos edificios existentes. Neste contexto, o presente trabalho
apresenta uma metodologia para avaliar a vulnerabilidade sismica
duma classe de edificios de betdo armado que permite estabelecer
indicadores simplificados do seu desempenho estrutural expectavel.
A metodologia proposta baseia-se num estudo numérico detalhado
do comportamento sismico de edificios de betdo armado com
caracteristicas representativas duma parte significativa do
edificado deste tipo em Portugal, simulando de forma adequada
0s principais aspetos da sua resposta estrutural. Os resultados
obtidos pela metodologia desenvolvida permitem identificar as
principais vulnerabilidades do edificado e quantificar indicadores de
desempenho estrutural que permitem avaliar de forma expedita a
sua seguranca estrutural.

Palavras-chave: Reabilitagdo / Betdo armado / Comportamento sismico /

/ Indicador de desempenho estrutural
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Abstract

A significant part of the Portuguese building stock was not designed
considering seismic provisions. As such, the recent growth of the
building rehabilitation sector may represent a unique opportunity
to reduce the seismic vulnerability of existing buildings, and
consequently the associated earthquake risk. In this context, the
present work presents a methodology to evaluate the seismic
vulnerability of a class of reinforced concrete buildings and allows
the definition of simplified indicators representing their expected
structural performance. The proposed methodology is based on
a detailed numerical study of the seismic behaviour of reinforced
concrete buildings with representative characteristics of a significant
part of the Portuguese building stock that adequately simulates
the main aspects of the buildings’ structural response. The results
obtained by the methodology highlight the main vulnerabilities of
the chosen building class and enable the quantification of structural
performance indicators that can be used for the simplified structural
safety assessment of similar structures.

Rehabilitation / Reinforced concrete / Seismic behaviour / Structural
performance indicator

Keywords:
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1 Introducdo

O risco sismico em Portugal tem sido documentado ao longo dos
dltimos anos atraveés de diversos estudos, e.g., [1] e [2]. Além de
refletir a significativa perigosidade sismica existente em regides
com alguma densidade populacional, nomeadamente o Algarve e
as zonas de Lisboa e Vale do Tejo, este risco sismico também reflete
as debilidades estruturais decorrentes do facto de a maioria do
edificado em Portugal ter sido dimensionada sem considerar a acdo
sismica. Com base no grafico apresentado na Figura 1, que estratifica
os edificios de betdo armado existentes em Portugal por década de
construcdo, estima-se que cerca de 50% desses edificios tenham sido
construidos até 1985, je., antes da introducdo e disseminacdo do
atual regulamento de dimensionamento sismorresistente de 1983 -
o Regulamento de Seguranca e Acgdes para Estruturas de Edificios e
Pontes (RSA) [3]. Além disso, de acordo com a informacao recolhida
pelo Censos 2011 [4], aproximadamente 30% destes edificios (i.e.
cerca de 1 milhdo) necessitavam de algum tipo de reparagdo. Assim,
apesar de o sector da reabilitacdo apenas representar cerca de 6,5 %
da atividade do sector da construcdo em 2014 [5], a reabilitacdo tem
demonstrado uma dindmica crescente que resulta da necessidade
de responder a degradacdo natural do edificado.
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Regulamento de
dimensionamento sismo-
resistente atual — RSA, 1983 [3]

1° Regulamento de
dimensionamento sismo-resistente
- RSCCS, 1958 [6]

Figura1 Evolugdo da construcdo de edificios de betdo armado
ao longo do ultimo século com a introdugdo da
regulamentacdo de dimensionamento sismorresistente

em Portugal

Neste contexto, o presente trabalho apresenta uma metodologia de
avaliagdo da vulnerabilidade sismica de edificios de betdo armado
(BA) cujos resultados permitem estabelecer indicadores simplificados
do seu desempenho estrutural. A metodologia proposta envolve
um estudo numérico detalhado do comportamento sismico de
edificios de BA com caracteristicas representativas duma parte
significativa do edificado desta categoria em Portugal, simulando
de forma adequada os principais aspetos da sua resposta estrutural.
Com base nos resultados obtidos, foram identificadas as principais
vulnerabilidades do edificado e foram estabelecidos indicadores de
desempenho estrutural que permitem avaliar de forma expedita
a seguranca estrutural deste tipo de edificios, sem necessidade de
recorrer a analises mais complexas que requerem conhecimentos de
base em engenharia sismica.
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2 Descricao da metodologia de avaliacdo da
vulnerabilidade sismica considerada

A avaliagdo da vulnerabilidade sismica de estruturas passa cada
vez mais pelo recurso a modelos numéricos. Na auséncia de
dados empiricos, resultantes da avaliacdo estrutural em cendrios
pds-sismo, esta solucdo tem sido privilegiada em detrimento de
ensaios experimentais devido a facilidade, flexibilidade e aos custos
associados as duas opgdes. Assim, a metodologia desenvolvida
envolve um estudo numérico que permite identificar as principais
vulnerabilidades sismicas duma categoria de edificios de BA
dimensionados considerando apenas cargas graviticas, quando
analisados a luz da regulamentacdo sismorresistente atual (i.e. RSA
1983).

Como ilustrado na Figura 2, a metodologia divide-se em duas etapas
principais: (1) a geracdo automatica de estruturas tridimensionais
(3D) de edificios de BA representativos do parque habitacional
portugués construido sem disposi¢des sismorresistentes e (2) a
avaliacdo do comportamento estrutural destes edificios com base
no resultado de analises estaticas (adaptativas) ndo-lineares.

~
| Definigdo das propriedades do edificio |
Dimensionamento automatico l
de edificios 3D de BA

| Dimensionamento da estrutura de BA |
.

. |

| Definigdo de modelos numéricos 3D |

|

< | Anélise ndo linear estatica adaptativa |

|

I Avaliacdo da seguranca pelo EC8-3 I

|

Definigdo de indicadores simplificados
de desempenho estrutural

Avaliacdo do comportamento e
da seguranca estrutural

-

Figura2  Fluxograma descritivo da metodologia considerada para

a analise da vulnerabilidade sismica

A geracdo automatica de modelos numéricos das estruturas de
BA pressupde o conhecimento das propriedades geométricas e
mecanicas representativas do edificado portugués. Apos uma
revisdo da literatura, foram estabelecidos os parametros necessarios
com base nas distribui¢des estatisticas destas propriedades, os
quais possibilitam proceder ao dimensionamento automatico
dos edificios com base em critérios definidos em diferentes
regulamentos para estruturas de BA, nomeadamente o Regula-
mento do Betdo Armado (RBA) de 1935 [7], o Regulamento de
Estruturas de Betdo Armado (REBA) de 1967 [8] e o Regulamento
de Estruturas de Betdo Armado e Pré-esforcado (REBAP) de 1983
[9]. E importante notar que o dimensionamento das estruturas ndo
contemplou qualquer disposicdo construtiva para atender a a¢des
sismicas.
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Seguidamente, foram gerados modelos numéricos das estruturas
dimensionadas (100, no total) os quais foram submetidos a analises
estaticas (adaptativas) ndo-lineares. Cada estrutura foi analisada
segundoasduasdire¢des principaisde formaindependente. Pelofacto
de serem adaptativas, estas analises permitem refletir as alteragdes
no comportamento dindmico do edificio de acordo com a evolugdo
do dano estrutural. No final de cada andlise, o comportamento
de cada pilar dos edificios foi avaliado a luz dos critérios definidos
no Eurocodigo 8 — Parte 3 (EC8-3) [10], dedicado a avaliagdo da
seguranga sismica de edificios existentes. Salienta-se que a analise
de seguranca realizada centra-se no comportamento dos pilares
atendendo a importancia critica destes elementos, em relacdo a das
vigas, para a estabilidade global dum edificio, particularmente em
edificios sem dimensionamento sismorresistente.

De acordo com o EC8-3, a verificacdo da seguranca para o estado
limite ultimo pressupde a avaliacdo da resposta dos elementos
estruturais em termos de resisténcia ao corte (V) e de rotacéo da
corda dltima (6, ), definidas através das equagdes apresentadas no
Anexo A do mesmo documento. A defini¢cdo das variaveis envolvidas
foi omitida por limitacdes de espaco, podendo o leitor encontrar uma
descricao detalhada no EC8-3 [10]. No entanto, é importante referir
que o calculo das resisténcias teve em consideragdo os diferentes
fatores de seguranca, nomeadamente do fator de confianga (CF).
Este fator pretende afetar a resisténcia dos materiais com base no
numero de elementos estruturais avaliados e no nimero de testes
realizados aos diferentes materiais. Neste trabalho foi adotado
um valor conservativo (CF = 1,35), correspondente a um nivel de
conhecimento limitado. Por outro lado, o esforco axial (N) adotado
corresponde ao esforco resultante apenas das cargas graviticas, i.e.,
sem considerar os efeitos do momento de derrubamento resultante
da acdo sismica. Nota ainda para a consideracdo de um valor de
ductilidade plastica (u?) unitario, dada a possibilidade de este tipo
de rotura ocorrer antes da cedéncia do elemento.

Apos a identificagdo das potenciais vulnerabilidades associadas aos
dois parametros estruturais referidos, os resultados obtidos foram
objeto duma analise estatistica de forma a estabelecer indicadores
de desempenho estrutural que permitam avaliar de forma expedita
a seguranca estrutural deste tipo de estruturas. As andlises
desenvolvidas neste sentido exploram a possibilidade de considerar
parametros como a tensdo transversal média dos pilares ou a deriva
entre pisos.

3 Caracterizagdo do edificado em Portugal

Apresenta-se, em seguida, uma breve descricao das principais
propriedades que foram consideradas na geracdo automatica
das estruturas de BA que foram dimensionadas e analisadas pela
metodologia descrita previamente. A maioria das propriedades
consideradas foi simulada aleatoriamente admitindo que os seus
valores seriam representados com distribui¢des normais truncadas.
Esta opcao permitiu evitar a consideracdo de valores excessivamente
altos ou baixos das propriedades. Para cada uma das referidas
propriedades, apresenta-se o valor médio, o coeficiente de variagdo
(CV) e os limites de truncatura considerados.
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31  Propriedades geométricas

O estudo realizado apenas considerou a andlise de edificios até 4
pisos de altura dado que, de acordo com o Censos de 2011 [4], estes
representam aproximadamente 97% dos edificios em Portugal. Ao
mesmo tempo, para edificios mais altos, a utilizagdo de analises
estaticas ndo lineares torna-se menos realista dada a inerente
dificuldade em considerar a contribuicdo de modos de vibracdo
superiores. De acordo com o mesmo documento, e focando apenas
edificios de BA até 4 pisos, existe um maior nimero de edificios de
2 pisos (42%), seguido de 1 piso (28%) e, finalmente, de 3 e 4 pisos
(cerca de 15% cada).

No que diz respeito a configuracdo em planta dos edificios analisados,
esta foi definida considerando uma matriz de base com 5 e 3 védos
iguais em cada direcdo ortogonal, como ilustrado nos exemplos
apresentados na Figura 3. O comprimento dos vaos em cada dire¢do
(L, eL,) évariavel e foi estabelecido com base nos dados obtidos por
Silva et al., 2014 [11] e Furtado et al, 2015 [12] ap0s inspe¢des em
cerca de 300 edificios. Os mesmos autores constataram ainda que a
altura média do primeiro piso (H,) é de 3,2 m, com um CV de 10%,
enquanto para os restantes pisos (H ) este valor é de 2,8 m com um
CV de 6%. Para ambas as alturas, os seus valores foram simulados
aleatoriamente de acordo com distribui¢des normais truncadas cujo
valor minimo é de 2,5 m e méximo de 5 m e 4 m para o primeiro e
restantes pisos, respetivamente.

Relativamente a espessura da laje (hlaﬁ), foi considerado um valor
médio de 0,23 m e um CV de 24%. Estes parametros correspondem
aos determinados por Furtado et al., 2015 [12], e estdo dentro do
intervalo estimado por Silvaetal., 2014 [11], paravalores encontrados

em estruturas dimensionadas antes e ap6s a publicacdo do RSA.

3.2 Propriedades mecanicas dos materiais

A resisténcia média do betéo (f_ ) foi definida de acordo com Silva
etal, 2014 [11], segundo o qual a resisténcia a compressdo média
do betdo admitida ¢ de 23,8 MPa com um CV de 49%. O mesmo
autor verificou ainda que ap6s o aparecimento do RSA, os agos
A400 e A500 tendem a ser usados com idéntica frequéncia nas
armaduras. No entanto, para periodos anteriores a esta data, deve
ser igualmente considerada a presenca de aco A235 (A24) e uma
distribuicdo alternativa da utilizagdo dos trés tipos de aco em que
50% corresponde a A400 (A40), 25% a A500 e 25% ao A235. O
presente estudo considera esta distribuicdo alternativa para definir a
tensdo de cedéncia caracteristica das armaduras (fyk), visto ser mais
adequada para descrever edificios dimensionados sem disposi¢des
sismorresistentes.

De acordo com Furtado etal., 2015 [12], a percentagem de armadura
longitudinal (p) média observada em 500 pilares dos edificios
inspecionados ¢ de apenas 0,608%, com um CV de 32,4%. Este
valor reduzido pode ser explicado pelo facto de tanto o REBA como
o REBAP admitirem percentagens minimas de armadura longitudinal
de 0,4% (para aco A24 ou A235) e 0,3% (para aco A400 e A500)
se a area de betdo for suficiente para resistir ao esforgo normal de
calculo. No entanto, num estudo feito pelos autores deste artigo
com base no levantamento de mais de 500 pilares de edificios
existentes que abrangem diferentes épocas construtivas (de 1950
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a 2000), observaram-se valores consideravelmente superiores,
obtendo-se um valor médio proximo de 1,27% e um CV de 40%.
Assim, o dimensionamento da armadura longitudinal foi efetuado
admitindo que a percentagem de armadura longitudinal varia entre
0,5 e 3,5%, sendo o valor médio igual a 1% e o CV igual a 40%.

3.3  Acdes graviticas

A definicdo das a¢bes para o dimensionamento para cargas graviticas
foi efetuada com base numa variagdo do peso préprio (G) entre 6 e
10 kN/m?, sendo o seu valor médio obtido considerando um valor
de 3,5 kN/m? para o peso da laje, de 1,5 kN/m? para o peso das
paredes divisérias, de 1 kN/m? para o peso dos revestimentos e de
2kN/m?parao peso dos pilares e vigas adjacentes. Este carregamento
considerou ainda uma componente variavel (Q) igual a 2 kN/m?
correspondente a uma utilizagdo do tipo habitagdo. Esta opgdo tem
por base os ja referidos resultados do Censos 2011 [4], segundo os
quais apenas 0,7 % dos edificios da categoria considerada envolvem
uma utilizagdo principalmente nao residencial.

3.4 Resumo das propriedades consideradas

A Tabela | apresenta um resumo das propriedades consideradas
na simulacdo das estruturas analisadas. Estas propriedades sdo
sorteadas na fase que antecede o dimensionamento e sdo mantidas
constantes para os diferentes elementos de cada edificio. A tabela
refere ainda os estudos que permitiram definir as distribuicoes
normais truncadas usadas para simular algumas destas propriedades,
indicando-se ainda a média, o CV e os limites de truncatura (A e
B) admitidos para as diferentes propriedades necessarias para
dimensionar os edificios de BA. Ao contréario da maioria das variaveis,
o pardmetro numero de pisos (N° pisos) e a tensdo de cedéncia
(f;k) foram definidos aleatoriamente a partir das percentagens
estabelecidas, e apresentados na terceira coluna da tabela.

Tabela| Distribui¢des estabelecidas para as diferentes proprie-
dades dos edificios considerados
Variaveis Média CV (%) A B Referéncia
G (kN/m?) 8 12,5 6 10 -
N.° pisos 1/2/3/4 28/42/15/15 = = [4]
H, (m) 3.2 10 25 5
H, (m) 2,8 6 25 4
1] e[12]
Ly (m) 4,4 16 2,5 6,5
hye (M) 023 24 0/ 035
£, (MPa) 23,8 49 50 80,0 (1]
f, (MPa) 235/400/500 25/50/25 - - [11]
p, (%) 1 40 0,3 3,5 [12]*

* Os valores apresentados nesta linha refletem também os resultados obtidos pelos
autores e apresentados na Secgdo 3.2
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4 Dimensionamento e modelacdo de
estruturas de betdao armado

Dada a dimensdo da amostra de edificios que se pretende analisar
(i.e. um total de 100 edificios), foi desenvolvido um algoritmo em
Matlab [13] que permite dimensionar automaticamente a estrutura
dos edificios 3D considerados. Os principais elementos da estrutura
resistente (i.e. pilares, vigas e laje) foram dimensionados com base
nas disposicoes estabelecidas no RBA de 1935 [7], REBA de 1967 [8]
e REBAP de 1983 [9], admitindo procedimentos convencionalmente
adotados antes da disseminacdo de métodos de calculo automatico.
A escolha destes regulamentos prende-se com o objetivo de simular
o comportamento de edificios existentes dimensionados apenas
para cargas graviticas, sem disposi¢des sismorresistentes.

E reconhecido que a contribuicio das paredes de alvenaria ou que o
efeitodasirregularidades em planta podem alterar o comportamento
dinamico global dos edificios. No entanto, estes parametros ndo
foram considerados no estudo numérico desenvolvido uma vez que
este se centra na andlise do comportamento individual dos pilares,
ndo apresentando, assim, uma analise integrada do comportamento
global dos edificios. Salienta-se ainda outro aspeto ndo tido em conta
no estudo realizado e que esta relacionado com a possivel existéncia
de armaduras lisas em edificios antigos. F reconhecido que a presenca
destes tipo de armaduras pode ter um efeito muito relevante na
deformacdo lateral dos elementos verticais, nomeadamente devido
a consequente flexibilidade adicional que se observa nos elementos
e que resulta do escorregamento das armaduras longitudinais.
Neste caso, este aspeto ndo foi considerado na modelacéo devido a
dificuldade em encontrar modelos numéricos que permitam simular
os consequentes fendmenos do comportamento estrutural de uma
forma precisa através de elementos de viga com discretizagdo por
fibras.

Odimensionamento de cada um dos edificios comeca pela simulagdo
aleatoria (ndo correlacionada) dum valor de cada uma das variaveis
presentes na Tabela |. Uma vez estabelecida a geometria base
da estrutura através do comprimento dos vaos para cada direcdo
ortogonal (este valor ¢ mantido constante em cada dire¢do), do
numero e da altura dos diferentes pisos, sdo determinadas as a¢des
e as secgdes transversais para cada viga e pilar com base na drea
de influéncia de cada elemento e na resisténcia de cada material
(os valores de célculo das tensdes resistentes dos materiais usados
para dimensionamento foram obtidos dividindo os respetivos
valores caracteristicos por fatores parciais de segurancade 1,5 e 1,15
para o betdo e para o aco, respetivamente). As seccées seguintes
apresentam uma breve descricdo dos critérios considerados no
dimensionamento dos principais elementos da estrutura resistente
dos edificios.

41 Dimensionamento de pilares e vigas

O nivel de carga axial de dimensionamento para cada pilar foi
definido de acordo com a seguinte expressao:

NsdzAi Wd fpn (1)

onde A representa a drea de influéncia associada a cada pilar,
W, representa o carregamento de dimensionamento por m?,
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determinado tendo em conta as cargas permanentes (G) e variaveis
(Q) como definido anteriormente. O parametro f}; ¢ um fator
de ponderagdo que majora a area dos pilares sujeitos a maiores
momentos fletores, nomeadamente os que estdo localizados na
periferia do edificio, dado o desequilibrio de momentos nos nés de
ligagdo com as vigas adjacentes, e que assume os valores de 1,3,
1,2 e 1,1 caso os pilares sejam de canto, da periferia ou interiores,
respetivamente. O parametro n representa o nimero de pisos que
contribuem para o esforgo axial do pilar em analise. Assim, a seccao
de cada pilar (A ) é determinada através da Equacao (2), tendo em
conta a resisténcia de calculo do betdo (f, ) e do aco (£, ), admitindo
que este Ultimo representa cerca de 1% da area da sec¢do. Nesta
equagdo, o valor de N , € igualado ao esforco axial atuante calculado
anteriormente (N, ) através da equagéo (1).

N =N =A. (085 £5+0,01f,.) @)

Deve ser salientado que a contribui¢do do ago definida na equagdo
anterior ¢ apenas indicativa, tendo sido considerada somente
para determinar a sec¢do transversal minima dos elementos. Uma
vez definida a seccdo do pilar, as armaduras longitudinais foram
calculadas com base no valor da percentagem de armadura simulada
aleatoriamente, sendo que o nimero e o espacamento dos vardes
estdo condicionados as disposicdes estabelecidas no REBA e REBAP.
As armaduras transversais foram definidas com base nas disposi¢oes
regulamentares [7 e 8], salientando-se que os pilares ndo foram
dimensionados para o esfor¢o transverso.

No que diz respeito as vigas, a altura da sua secgdo transversal foi
definida como sendo 1/10 do seu véo (), enquanto que a largura
da sec¢do foi mantida constante para cada edificio e corresponde
a menor dimensdo da sec¢do dos pilares, ndo podendo no entanto
ser inferior a 0,2 m. As armaduras longitudinais das vigas foram
determinadas considerando como condi¢do de dimensionamento
a existéncia dum momento fletor atuante (M, ) positivo e negativo
dado por:

2
_Pu! 3)
12

sd

sendo p_, a acdo linearmente distribuida na viga calculada de acordo
com o valor do carregamento definido anteriormente. Tendo em
conta a igualdade de momentos positivos e negativos, as armaduras
de tracdo foram calculadas de acordo com as expressdes definidas
em [14]. No que diz respeito a armadura de compressao (i.e., face
superior a meio vao e face inferior nos apoios) foi considerado que
esta ndo pode ser inferior a ¥4 daquela definida na mesma face para
as armaduras de tragdo correspondentes ao momento maximo
[9]. Além da condicionante anterior, a armadura de compresséo
compreende sempre pelo menos dois vardes com o0 mesmo diametro
daquele admitido na mesma face para © momento maximo.

As armaduras de esforgo transverso nas vigas foram determinadas de
acordo com as expressdes propostas no REBA e REBAP, para os niveis
de esforco transverso previamente estimado. A definicdo destas
armaduras obedece ainda as disposi¢des construtivas definidas
no REBA, relativamente a percentagem minima e espacamentos
maximos dos estribos.
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4.2  Simulacdo da flexibilidade da laje no seu plano

As lajes podem desempenhar um papel importante no
comportamento dos edificios sujeitos a agdo sismica, permitindo
uma distribuicdo apropriada das forgas de inércia pelos diferentes
elementos verticais. A rigidez no plano da laje é naturalmente funcdo
da altura e da tipologia da propria laje — uma laje macica apresenta
uma maior rigidez no plano do que uma realizada com vigotas
prefabricadas. Na auséncia de estudos mais detalhados sobre as
propriedades das lajes em Portugal, foi admitido que a contribuicdo
da altura da laje para a sua rigidez no plano seria variavel de acordo
com uma distribuicdo normal truncada de média igual a 50%
(i.e. assumindo que apenas 50% da altura da laje contribui para a
rigidez no seu plano) e um CV de 20%. Os limites de truncatura da
distribuicdo considerados foram de 30% e 90%, sendo que o limite
superior pretende ter em conta uma eventual redugdo de rigidez
devido a fendilhacéo da laje.

Estes valor da rigidez global da laje no seu plano foi usado para
derivar um sistema de bielas equivalentes que simulam essa rigidez
(considerando a contribuicdo por flexdo e por corte). Admitindo
uma associagao em série dos dois tipos de comportamento, a rigidez
da laje de comprimento (L) e de &rea de secgao transversal (A) pode
ser determinada de acordo com a seguinte expressao:
1
3

Lo (4)
12E. 1 A G

em que 0o mddulo de elasticidade (£ ) e 0 mddulo de deformabilidade
transversal (G,) do betdo podem ser estimados de acordo com as
seguintes equagdes:

K Laje =

E
Cc :—C/
2(v+1)
Por fim, apds o célculo da rigidez no plano das lajes, as propriedades
das bielas equivalentes podem ser determinadas igualando a rigidez
da laje a rigidez axial das bielas dada pela equacéo seguinte:

F.=47004/f. comv=0,2 (5)

E s AB/e[a

Lb/ela

(6)

KBie/a =
emquef, A, el, sdoomodulode elasticidade, area da seccdo,
e comprimento da biela, respetivamente.

4.3 Definicdo dos modelos numéricos dos
edificios

Uma vez concluido o dimensionamento de cada edificio, é
desencadeado um outro algoritmo desenvolvido em Matlab [13]
que gera os modelos numéricos correspondentes. £ importante
notar que apesar de o dimensionamento ter sido realizado
considerando valores caracteristicos das propriedades resistentes
dos materiais, 0 modelo numérico gerado para proceder a avaliagdo
do comportamento sismico foi definido considerando valores
médios dessas mesmas propriedades. Assim, no que diz respeito as
propriedades do betdo, a resisténcia a compressao média (f, ) foi
considerada como sendo 8 MPa superior a resisténcia caracteristica
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(f,) [9 e 15], enquanto que a tensdo de cedéncia média do aco (f )
foi considerada como sendo 10% superior ao correspondente valor
caracterfstico (f, ) [16].

.f.e
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-
™
-
-
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e

Figura3 Exemplos dos modelos numéricos 3D dos edificios

gerados aleatoriamente

O comportamento dos materiais foi representado através das leis
constitutivas propostas por Menegotto e Pinto, 1973 [17] e Mander et
al, 1988 [18], para as armaduras e para o betdo, respetivamente. No
quedizrespeito as armaduras, além da tensdo de cedéncia mencionada
anteriormente, foi considerado um mddulo de elasticidade de 200
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GPa e um fator de endurecimento pds-cedéncia de 0,005. Quanto
ao betdo, o mddulo de elasticidade foi calculado através da equagao
(5) com base na tensdo de compressdo sorteada, enquanto que a
extensdo correspondente a tensdo maxima foi mantida constante
com um valor de 0,002. O fator de confinamento foi determinado
automaticamente para cada elemento estrutural pelo software
considerado para a analise dos edificios (SeismoStruct [19]).

Ainda no que diz respeito a definicdo do modelo numérico, os
membros de BA (vigas e pilares) foram modelados através de
elementos de fibras com formulagdo baseada em forgas, vulgo force-
based (FB) element, com 5 pontos de integracdo (Pls), permitindo
uma adequada representacdo da distribuicdo de plasticidade ao
longo do elemento. Uma vez que a sec¢do de cada pilar ndo varia
em altura (ao longo de cada piso), os Pls de cada pilar apresentam
a mesma seccdo transversal. Por outro lado, nos elementos de
viga, os 2 Pls mais proximos das extremidades sdo definidos com
as caracterfsticas correspondentes as secgdes junto aos apoios.
Esta discretizacdo conduz a que as seccdes de extremidade se
desenvolvam ao longo de aproximadamente /s do comprimento
da viga a partir de cada extremidade. £ importante notar que, ao
contrario do que foi admitido no dimensionamento para cargas
graviticas, as agdes consideradas nos modelos numéricos foram
definidas com base na combinacdo de agdes para a agdo sismica
estabelecida pelo Eurocddigo 0 para edificios de habitagao [20].

Cada modelo numérico é entdo sujeito a andlises estaticas ndo-
-lineares adaptativas realizadas através do software de andlise
numérica SeismoStruct [19]. A Figura 3 apresenta trés exemplos de
edificios gerados aleatoriamente de acordo com os pressupostos
admitidos nas seccdes anteriores.

5 Comportamento estrutural dos edificios
analisados

Os resultados apresentados seguidamente foram obtidos com
base em 200 analises estdticas ndo-lineares, correspondentes as
analises realizadas segundo as duas dire¢des principais para cada
um dos 100 edificios considerados. A partir dos resultados das
analises realizadas, foram obtidas aproximadamente 10 000 curvas
de capacidade representativas do comportamento de cada um
dos pilares dos edificios. A Figura 4 apresenta uma descri¢do da
amostra de resultados em termos do nimero de edificios simulados
e do numero de pilares analisados por cada classe de edificio. Os
graficos permitem verificar que, embora as proporgdes relativas
ao numero de edificios simulados para cada classe de numero de
pisos sejam bastante proximas das percentagens preestabelecidas
(Tabela 1), o numero de pilares analisados ndo segue a mesma
propor¢ao. Esta diferenca deve-se ao facto de o nimero de pilares
por edificio crescer com o nimero de pisos dos edificios.

A andlise preliminar dos resultados obtidos relativamente ao
comportamento dos pilares revelou que o comportamento destes
¢ condicionado essencialmente pela ocorréncia de roturas por
corte para niveis de carregamento relativamente baixos. Assim,
a andlise de seguranca destes elementos apresentada em seguida
apenas foca o seu comportamento do ponto de vista da seguranca
ao esforco transverso, a qual foi analisada com base nas curvas de
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capacidade obtidas. Se o valor de esforgo transverso atuante (V)
for normalizado pelo valor da resisténcia ao esforgo transverso
(Vo) calculada de acordo com o EC8-3, é possivel determinar
um fator de seguranca (F, ) que permite avaliar a evolugdo do
nivel de seguranca de cada pilar ao longo do carregamento. Para
o caso das analises efetuadas, observa-se que este fator varia entre
0 e valores maximos entre 2 e 2,5, sendo que valores superiores
a 1 representam os casos em que a solicitacdo dum elemento é
superior a sua resisténcia. De modo a ilustrar os resultados obtidos, a
Figura 5 apresenta a evolugdo do fator de seguranca de todos os
pilares segundo as duas diregdes e para deslocamentos laterais
crescentes. No mesmo grafico é ainda representada a linha
horizontal correspondente a condigdo limite F, =1 que identifica o
nivel de deformacdo lateral para o qual os pilares atingem a rotura
por corte de acordo com a condigdo regulamentar do EC8-3.

4 pisos: 12 (12%)

1 piso: 33 (33%)

3 pisos: 17 (17%

2 pisos: 38 (38%) (@)

*isgs: 1152 (23%)

1 piso: 792 (16%)

2 pisos: 1824 (37%) s pisos: 1224 (25%)

(b)

Figura4 Numero de edificios simulados (a) e nimero de pilares

analisados (b) e por cada classe de numero de pisos
considerada (1 a 4 pisos)

Os resultados revelam que, contrariamente ao desejado num
dimensionamento  sismorresistente, existe uma quantidade
significativa de pilares que poderdo desenvolver rotura por corte
(resultando numa perda abruptade resisténcia e rigidezdo elemento).
Este cendrio é agravado pelo facto de, simultaneamente, outros
pilares apresentarem fatores de seguranca (F,,) significativamente
superiores a 1, 0 que indica que este tipo de rotura pode ocorrer
em fases bastante precoces de carregamento, i.e. muito antes de
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explorarem completamente a sua capacidade de deformacdo
em flexdo. Apesar de os pilares terem sido submetidos a niveis de
deformacdo bastante elevados para estruturas com ductilidade
reduzida, os resultados apresentados seguidamente focam
essencialmente a resisténcia ao corte dos pilares. Esta opgao resulta
do facto de este tipo de rotura fragil condicionar o comportamento
estrutural dos edificios para niveis de carregamento lateral
substancialmente inferiores aqueles necessarios para desenvolver
roturas ducteis.

2.5

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 4
Deriva (%)

Figura5 Curvas de evolugdo do fator de seguranga ao corte de

todos os pilares segundo as duas diregdes principais

A analise dos fatores de seguranga obtidos para os pilares em fungao
do numero de pisos dos edificios onde se encontram permite
estabelecer os resultados apresentados na Figura 6 (a) a partir dos
quais se verifica que a percentagem de edificios nos quais ocorrem
roturas em pelo menos um pilar cresce com o numero de pisos
(percentagem essa determinada em relagdo ao nimero de edificios
com o mesmo ndmero de pisos). A evolucdo das roturas torna-se
mais evidente quando estes resultados s&o analisados em fungdo
do numero total de pilares da amostra. Dessa forma, os resultados
apresentados na Figura 6 (b) revelam que apenas 7% dos pilares sao
suscetiveis de desenvolver rotura por corte nos edificios de 1 piso.
Por outro lado, em edificios de 3 e 4 pisos, os resultados indicam
que 25% e 34% dos pilares, respetivamente, poderdo desenvolver
este tipo de rotura.

Estaobservacdo parece estar diretamente relacionada com a redugdo
da percentagem de armadura transversal dos pilares, como se pode
observar na Figura 7. A medida que a percentagem de armadura de
esforco transverso diminui, a diferenca entre a resisténcia ao corte
e a resisténcia a flexdo do mesmo elemento torna-se cada vez mais
acentuada. Isto acontece porque as armaduras de esforco transverso
foram definidas apenas com base nas disposi¢des construtivas
(sem consideracdo da acdo sismica), as quais sdo essencialmente
estabelecidas para evitar a ocorréncia de encurvadura das
armaduras longitudinais. Paradoxalmente, este efeito pode conduzir
a que 0 aumento da secgdo transversal e diametro de armaduras
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longitudinais (resultado do aumento do numero de pisos) conduza
a uma reducdo dos requisitos relativamente a armadura de esfor¢o
transverso.
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Figura6 Variacdo do numero de edificios (a) e pilares (b) com
rotura por corte em fungdo do nimero de pisos
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Figura7  Variagdo do fator de seguranca F,, com a percentagem

de armadura transversal

Os resultados analisados para definir os fatores de seguranca ao
corte permitem ainda avaliar a evolugdo de diferentes parametros
da resposta a medida que os pilares se aproximam da rotura
por corte. Neste contexto, foram analisados dois indicadores da
resposta que correspondem a deriva e a tensdo transversal média
dos pilares. Atendendo ao tipo de andlise ndo linear realizada e
a tipologia dos edificios considerados, observa-se que a deriva
dos pilares corresponde a deriva entre pisos. A tensdo transversal
meédia dos pilares corresponde a forca de corte num pilar dividida
pela drea da sua secgdo transversal. Ao analisar estes indicadores
para o nivel de deformacéo lateral observada nos pilares que
atingem a rotura por corte (Fw =1), obtém-se os valores de tensdo
transversal média e de deriva entre pisos cujos histogramas se
apresentam nas Figuras 8(a) e 8(b), respetivamente. Para ambos
os histogramas, sdo ainda representadas as quatro distribuicoes
estatisticas que melhor se aproximam do histograma de acordo
com o Critério de Informacao Bayesiano [21].

Com base nos resultados apresentados na figura anterior, foi
possivel determinar valores de referéncia para a tensdo transversal
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média dos pilares e para a deriva entre pisos. A Tabela Il apresenta
os valores estatisticos relativos a distribuicdo lognormal, dado que
este modelo estatistico apresenta um bom ajuste as distribuicoes
obtidas para os dois indicadores de resposta. Dado que, visualmente,
as diferentes distribuicdes analisadas ndo apresentam diferencas
significativas, optou-se por considerar a distribuicdo lognormal,
tendo-se verificado que os dados seguem essa distribuicdo para
um nivel de significancia de 5%, através do teste de Lilliefors [22].
Os resultados revelam que a mediana da tenséo transversal média
dos pilares e da deriva entre pisos associados a rotura por corte sdo
proximos de t,= 0,5 MPae 8 = 0,85%, respetivamente.

47 T T T
\:| Histograma
~—— Ajuste da distribuigio Birnbaum-Saunders
— Ajuste da distribuicdo gaussiana inversa
Ajuste da distribuigio lognormal
— Ajuste da distribui¢a de valores ‘

35
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(@)
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Figura 8 Distribui¢des associadas a tensdo transversal média dos
pilares (a) e & deriva entre pisos (b) para F, =1
Tabela Il Parametros estatisticos de referéncia para a tensdo
transversal média dos pilares e para a deriva entre pisos
Moda Mediana Média CV (%)
T, (MPa) 0,48 0,52 0,54 26
0, (%) 0,71 0,86 0,94 45

Quando comparados com outros valores presentes na literatura,
estes resultados aparentam ser um pouco conservativos.
Nomeadamente, o regulamento japonés para a avaliacdo de
edificios existentes de BA [23] apresenta valores de referéncia para
a tensdo transversal média entre 0,7 e 1 MPa, enquanto o trabalho
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de Miranda et al., 2005 [24], identifica valores de deriva entre pisos
proximos de 1%. Parte desta diferenca esta certamente relacionada
com o facto de o critério de rotura ter sido estabelecido com base
no critério de resisténcia ao corte definido pelo EC8-3 que incorpora
diversos fatores de seguranga, os quais podem conduzir a uma
reducdo de aproximadamente 60% do valor médio da resisténcia.

Por fim, é importante notar que os valores dos indicadores
apresentados foram obtidos através de analises em que o
carregamento lateral aumenta progressivamente até os elementos
atingirem a sua capacidade ultima. Como tal, fornecem indicagdes
relevantes sobre o comportamento das estruturas sob agdo sismica
e representam indicadores equivalentes da capacidade ultima de
edificios compativeis com condi¢des de rotura por corte em pilares
que apenas poderdo ser usados comparando-os com niveis de
resposta estrutural obtidos por acdo duma solicitagdo compativel
com uma determinada condicdo de estado limite.

6 Conclusoes

O presente artigo apresenta um estudo numérico com vista a
identificagdo de potenciais vulnerabilidades sismicas duma classe
de edificios de BA do parque edificado portugués construido sem
disposicdes sismorresistentes. Para tal, foi desenvolvida uma
metodologia que se baseia num estudo numérico detalhado do
comportamento sismico dos edificios considerados, simulando de
forma adequada os principais aspetos da sua resposta estrutural.

Os resultados apresentados sdo representativos da andlise de 100
edificios cujo dimensionamento foi simulado e ndo considera
disposicdes sismorresistentes. A analise de seguranca apresentada
centra-se apenas nos pilares, dada a importancia destes elementos
na estabilidade global das estruturas. Os resultados indicam que os
pilares destes edificios sdo potencialmente vulneraveis a desenvolver
rotura por corte. Este tipo de vulnerabilidade parece estar
diretamente relacionado com a baixa percentagem de armadura
transversal identificada nestes elementos e que resulta dum
dimensionamento apenas para cargas graviticas sem disposicoes
sismorresistentes. Os resultados obtidos indicam ainda que os
elementos com percentagem de armadura transversal superior a
0,2% nao sdo propensos a desenvolver este tipo de rotura. Apesar
de apenas indicativo, este valor pode ser bastante Util para avaliar de
uma forma expedita a potencial vulnerabilidade sismica de pilares
de BA.

Por fim, os resultados obtidos permitiram ainda estabelecer
indicadores simplificados do desempenho estrutural dos edificios.
Os indicadores considerados foram a tensdo transversal média
dos pilares e a deriva entre pisos. Com base na analise da resposta
de aproximadamente 10000 pilares, verificou-se que a mediana
destes indicadores, compativel com um cenario em que ocorre
rotura por corte dos pilares, se aproxima de T, = 0,5 MPa e de
0, = 0,85%, respetivamente. Estes resultados diferenciam-se de
outros existentes na literatura pelo facto de, no conhecimento dos
autores, serem estimados pela primeira vez indicadores deste tipo
com base nas caracteristicas do edificado portugués.

No futuro, pretende-se analisar outros edificios que incorporem a
contribuicdo das paredes de alvenaria e que possuam configuracdes
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irregulares de modo a obter resultados mais focados no
comportamento global dos edificios. Por outro lado, existe ainda
a expectativa de conseguir modelar o efeito do escorregamento
das armaduras longitudinais (aspeto principalmente relevante em
situagdes em que existem armaduras lisas) através de um modelo
capaz de simular este fendmeno de uma forma explicita, que ira ficar
disponivel, num futuro préximo, na versao comercial do software de
analise numérica considerado.
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Metodologias para avaliacdo da seguranca estrutural
de obras de arte existentes — Aplicacdo ao caso
da reabilitacao da Linha de Sena

Methodologies for structural assessment of existing bridges —

Resumo

Neste artigo apresentam-se metodologias destinadas a avaliagdo
estrutural de obras de arte existentes e o caso concreto da sua
aplicacdo a avaliagdo da seguranga estrutural de pontes da Linha
de Sena, em Mogambique, efetuada pelo Laboratério Nacional de
Engenharia Civil, no ambito da reabilitagéo desta linha, trabalho que
foi levado a cabo pela Mota-Engil Ferrovias.

Para além do desenvolvimento das metodologias de avaliagdo da
seguranca estrutural, este estudo envolveu diversas vertentes,
designadamente a inspecdo e o levantamento geométrico das
obras, a sua modelagdo e o calculo dos esforcos devidos a circulagao
ferrovidria, considerando as caracteristicas do trafego que circula ou
se prevé que venha a circular nesta linha.

Nesta analise foram tidos em conta os fendmenos de fadiga, no caso
das pontes metalicas.

Palavras-chave: Seguranca estrutural / Fadiga / Método do dano acumulado /

/ Ponte ferroviaria / Linha de Sena
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Sena’s Line rehabilitation case study

Paulo Silveira
Tiago Coelho
Francisco Asseiceiro

Abstract

This article presents methodologies suited to perform the
assessment of existing bridges and a case study concerning the
application of these methodologies to the assessment of Sena’s line
bridges, in Mozambique.

This study was performed by Laboratério Nacional de Engenharia
Civil at request of Mota-Engil Ferrovias and it embraces several
aspects, such as the geometric survey of bridges, the structural
modelling and the structural safety verifications, taking into account
the live loads due to the trains that circulated and those that
presumably will circulate in this line.

In the assessment of the steel bridges the remaining fatigue life was
considered.

Keywords:  Structural safety / Remaining fatigue life / Damage accumulation

method / Railway bridge / Sena’s line
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1 Introducdo

No ambito da reabilitacdo da Linha de Sena e de outras atividades
com ela relacionadas, levadas a cabo pela Mota-Engil, foi necessario
fazer a avaliacdo da capacidade das obras de arte desta linha para
receberem trafego ferrovidrio com diversas caracteristicas.

Este estudo foi realizado pelo Laboratério Nacional de Engenharia
Civil (LNEC), entre 2012 e 2016, e foi sendo adaptado as modificacdes
nas condicionantes existentes e as alteragdes nos requisitos que
foram surgindo, por forca dos diversos cenarios possiveis para o
transporte do carvao para os portos maritimos mogambicanos.

Atipologia das obras de arte estudadas reflete o facto de a construgao
da Linha de Sena ter sido faseada, diferindo a configuracdo atual da
configuracdo inicial. Com efeito, o primeiro trogo a ser construido
ligava o porto da Beira ao Dondo. Apds a abertura deste troco
seguiu-se a construcdo, entre 1919 e 1922, do troco entre o Dondo
e Murraga, situada na margem sul do Zambeze. A construcao da
ligacdo de Murraca a Sena e a travessia do Zambeze, entre Sena e
Mutarara, materializada pela ponte Dona Ana, foi realizada entre
1930 e 1935. A ligagdo de Mutarara a Moatize foi construida entre
1939 e 1949 e permitiu concluir a ligagdo da zona mineira de Tete
ao porto da Beira.

Neste artigo apresentam-se as metodologias desenvolvidas e
utilizadas na avaliagcdo da seguranca estrutural de pontes e o caso
concreto da sua aplicagdo a avaliagdo da seguranca estrutural de
diversas obras de arte da Linha de Sena, cujo estudo compreendeu
cinco fases.

Numa primeira fase efetuou-se a verificagdo das condi¢des de
servico da ponte Dona Ana, o que implicou que em 2012 se tivesse
efetuado o levantamento geométrico da obra e dos respetivos
viadutos de acesso, com a finalidade de efetuar a modelacdo destas
estruturas [1].

Na segunda fase, também em 2012, foram efetuados os ensaios
de carga da ponte Dona Ana e dos seus viadutos e acesso. Estes
ensaios tiveram como objetivo validar os modelos de célculo
elaborados e estudar o comportamento das estruturas quando
solicitadas por sobrecargas significativas, de modo avaliar as suas
condigoes de servico. Nesta fase foi ainda realizada a inspecao
destas estruturas e uma analise preliminar das suas condicdes de
servico [2], nomeadamente a capacidade para receber comboios de
20,5 tf/eixo.

Numa terceira fase, ainda em 2012, efetuou-se a inspecdo e
levantamento geométrico de treze pontes da Linha de Sena,
concretamente as de maior extensdo, localizadas entre o km
228+600, onde se situa a ponte de Nangue, proximo de Caia, e 0
km 504+560, ja ndo muito distante de Moatize (km 546 + 770) [3].

Na quarta fase do estudo, realizada em 2014, foi efetuada a
avaliacdo da capacidade para receber comboios com 20,5 toneladas
por eixo, tendo em conta os fendomenos de fadiga, para as principais
pontes metalicas previamente inspecionadas, nas quais se inclui a
ponte Dona Ana [4].

Na quinta e ultima fase realizada em 2016, foi efetuada a avaliagdo
da capacidade resistente de trinta e cinco pontes da Linha de Sena,
situadas entre Mutarara e Moatize, para receberem comboios com
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26 toneladas por eixo [5], no dmbito de um estudo efetuado para
um acesso portuario alternativo.

Nos estudos realizados foi contemplado o problema da fadiga
nas pontes metalicas, tendo-se em consideracdo o trafego que ja
circulou nesta linha e também os volumes de trafego previstos para
o futuro.

2 Metodologias utilizadas na analise da
seguranca das obras

Na defini¢do das metodologias utilizadas na avaliagdo da seguranca
estrutural de obras de arte existentes teve-se em consideracdo
a regulamentagdo nacional, designadamente o Regulamento de
Seguranca e Accdes para Estruturas de Edificios e Pontes [6] e o
Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-esforcado [7],
os Eurocddigos e ainda o preconizado no documento “Assessment
of Existing Steel Structures: Recommendations for Estimation of
Remaining Fatigue Life” [8], do Joint Research Centre, da Comisséo
Europeia.

21 Acdes consideradas

Na andlise da segurancga estrutural, utilizaram-se dois tipos de
comboio de carga, um constituido por vagdes HL6 rebocados por
locomotivas GE GT26 (Figura 1) e outro constituido por vagdes CC5
rebocados por locomotivas GE Dash9 (Figura 2).

Locomotiva GE GT26 - CU2

Peso total: 122,5 tf
[

e BT

- 7
02— 1816 135 e 8687

1816 = 1316 —= 2501 ~—

20,42tf 20,42tf 20,42tf 20,421tf 20,42tf 20,42 tf

A\l A} A\l A\l Al

Par de vagdes HL6
Peso carregado: 82 tf

Peso vazio: 19 tf

Volume: 70,9m*

T [ -

LI

LI

- 1312 — 1575 —L 1425 = 1575 -« 2821 -:— 1575 = 145 ——- 1575= 1312 =
= 240 -
20,50 tf 20,50 tf 20,50tf  20,50tf 20,50 tf 20,50 tf 20,50tf 20,50 tf

4,75 tf 4,75 tf 4,75t 4,75tf 4,751 4,75tf 4,75 tf 4,75tf
Al Al Al Al 1 AJ
Figural Geometria e peso por eixo das locomotivas GE GT26 e

vagdes HL6

O peso total e por eixo das locomotivas GE GT26 €, respetivamente,
de 122,5 tf e 20,42 tf. Os vagdes HL6 tém um peso total de 82 tf,
quando carregados e de 19 tf, quando vazios, sendo o seu volume
de carga 70,9 m®. Dado que estes vagdes tém quatro eixos, 0 peso
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por eixo, quando carregados, é de 20,5 tf enquanto, quando vazios,
éde 4,75 tf.

Locomotiva GE Dash 9
Peso total: 171,2 tf

EE| S e
= ==
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o o C]
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| |

Par de vagdes CC5, CC7, CC8 ou CC11

Peso carregado: 104 tf
Peso vazio: 20 tf
Volume: 85,66 m®

R

T

26tf| 26tf 26tf| 26tf| 26tf| 26tf 26tf|  26tf
5tf 5tf 5tf stf 5tf 5tf 5tf 5tf

Figura2 Geometria e peso por eixo das locomotivas Dash 9 e
vagoes CC5

No caso dos comboios rebocados por locomotivas Dash 9, o peso
total e por eixo das locomotivas é, respetivamente, de 171,2 tf e
21,4 tf. Os vagdes CC5 tém um peso total de 104 tf, quando
carregados e de 20 tf, quando vazios, sendo o seu volume de carga
85,66 m?. O peso por eixo destes vagdes, quando carregados, é de
26 tf e quando vazios de 5 tf.

No caso das pontes metalicas os esfor¢os foram calculados com base
na analise dindmica das estruturas efetuada de acordo com a NP
EN 1991-2. No caso das pontes de betdo armado foi efetuada uma
analise estatica tendo em conta os coeficientes dinamicos definidos
no Regulamento de Seguranca e Acgdes para Estruturas de Edificios
e Pontes, uma vez que as incertezas associadas as caracteristicas das
estruturas ndo justificam uma analise mais detalhada.

Em relagdo as sobrecargas ferroviarias foi também tida em conta a
respetiva forca de arranque e frenagem.

Para o calculo das cargas permanentes considerou-se:
YVietso ~ 22 kN/m?;

o v, - T8 KN/

Yoo~ 15 KN/M?;

e altura de balastro - 35 cm;

e armamento de via com travessas de betdo — 3,9 kN/m;
armamento de via com travessas de madeira — 3,1 kN/m.

O valor adotado para o peso volumico do balastro corresponde ao
valor medido a saida da pedreira utilizada para o seu fornecimento,
afetado de um coeficiente para ter em conta a sua compactagdo

17



Metodologias para avaliagdo da seguranca estrutural de obras de arte existentes — Aplicagdo ao caso da reabilitacdo da Linha de Sena

Paulo Silveira, Tiago Coelho, Francisco Asseiceiro

em obra. Relativamente ao armamento de via, os valores adotados
resultam dos materiais e equipamentos efetivamente aplicados.

Relativamente a majoracdo de acdes utilizou-se um coeficiente de
1,35 para as cargas permanentes e de 1,5 para as agdes variaveis.

Na reducéo dos valores resistentes das sec¢des das pontes metalicas
foram utilizados os coeficientes parciais de seguranca v,,,=1,0 e
Y, = 11, de acordo com a norma NP EN 1993-2.

2.2 Pontes de betdo armado

A avaliagdo da capacidade resistente das pontes de betdo armado
foi efetuada utilizando os critérios definidos no Eurocddigo 2 [9],
no Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Esforcado
(REBAP) [7] e no Regulamento de Seguranca e Ac¢bes para Estruturas
de Edificios e Pontes (RSA).

A quantificagdo das armaduras foi efetuada com base no observado
em dois tabuleiros de betdo armado, com vaos de 13,5 m (Figura 3)
e de 8,0 m (Figura 4), que se encontravam destruidos e que tinham
sido substituidos por tabuleiros metalicos. Com base no observado
nestes tabuleiros foi possivel verificar que a percentagem de
armadura longitudinal existente era de 0,70%.

Vao: 13,5m
500 500 1000 500 500

- ~ - - - ,

Por aima

4 estribos @ 10 // 0,20m
/

estiibos 210//0,20m
/ 4

/

2200

RE3

\ 3 camadas de 5 @ 38 \\\ 3 camadas de 5 @ 38

Figura3  Caracteristicas da antiga ponte do km 451+400

Vao: 8,0m
P 500 P 500 B 1000 . 500 ) 500

Por alma
”

5 estribos @ 10 // 0,25m estribos @ 10 // 0,25m
/

1650

\ 2 camadas de 6 @ 31,5 A\ 2 camadas de 6 @ 31,5

Figura 4  Caracteristicas da antiga ponte do km 460+940

Relativamente as armaduras de esforco transverso, tendo em conta
que o esforgo transverso resistente (V, ) é calculado somando o valor
do termo corretor relativo ao betdo (V) com o valor da resisténcia
das armaduras de esforco transverso (V, ) e tendo-se verificado
que a relagdo entre V. e V  era de cerca de 2,30, nos tabuleiros
destruidos, considerou-se que V,, seria aproximadamente igual a
3,30 x V_, para efetuar a determinagdo dos esforgos transversos
resistentes.

Sabendo-se que estas pontes foram construidas entre 1939 e 1949,
e desconhecendo-se quer a classe do aco das armaduras utilizadas,
quer a resisténcia do betdo a compressao, a relagdo entre os esfor¢os
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atuantes e resistentes foi estimada considerando que o aco utilizado
era da classe A235 e o betdo da classe C12/15.

2.3 Pontes metalicas

Tal como para as pontes de betdo armado, a verificacdo da seguranca
estrutural das pontes metalicas foi efetuada segundo os critérios
definidos no Eurocodigo 1[10] e no Eurocddigo 3 [11], [12], [13] e [14].
Em relacdo as pontes metalicas importa referir que, para além das
verificagdes em relacdo aos estados limites Ultimos de resisténcia,
foram também efetuadas verificacdes em relagdo aos estados
limites ultimos de fadiga. Nos pontos 2.31 e 2.3.2 apresentam-
-se, resumidamente, as metodologias utilizadas para efetuar as
verificagdes em relacdo a estes dois estados limites.

Nas pontes metalicas considerou-se o valor de 200 MPa para a
tensdo de cedéncia (fy) do ago, o qual corresponde a um limite inferior
das tensdes de cedéncia habitualmente adotadas nas verificacdes da
seguranca de estruturas contemporaneas das inspecionadas.

2.31 Verificacdo da seguranca em relacdo aos
estados limites ultimos de resisténcia

Na verificacdo de seguranca em relacéo aos Estados Limites Ultimos
de Resisténcia foram tidas em conta as ac¢des relativas a cada um
dos comboios ja referidos no ponto 2.1.

No que respeita a quantificacdo das acdes variaveis, definiram-se
dois tipos de comboio de carga, um rebocado por locomotivas GE
GT26 (Figura 1) e outro por locomotivas GE Dash9 (Figura 2). Para
cada um destes tipos de comboio foram obtidas envolventes de
esforgos para as diversas estruturas.

As envolventes dos esforcos de célculo atuantes foram calculadas
relativamente ao esfor¢o normal (N, ), a0 momento fletor em torno
do eixo de maior inércia (Myw) e ao esfor¢o transverso na direcdo
vertical (V).

Na analise da resisténcia das seccdes foram efetuadas as verificagdes
dispostas na norma NP EN 1993-2, mais especificamente as
verificacdes em relagdo ao esforco normal (N, , / pr), ao momento
fletor (M., / M,,), ao esforco transverso, a encurvadura da alma
(Shear,) e & encurvadura para elementos com flexdo composta
(N /M),

Da andlise efetuada concluiu-se que todas a pontes metalicas
verificavam a seguranca estrutural em relacdo ao Estado Limite
Ultimo de Resisténcia.

2.3.2 Verificacdo da seguranca em relagdo aos
estados limites ultimos de fadiga

Para a avaliacdo da resisténcia em relacdo aos Estados Limites
Ultimos de Fadiga utilizou-se o disposto nas normas NP EN 1993-1-9
e NP EN 1993-2, tendo-se ainda recorrido a NP EN 1991-2 para a
determinacdo da influéncia de fatores que afetam o comportamento
dinamico.

A avaliacdo da resisténcia a fadiga consiste, resumidamente, na
comparacao da variagdo das tensdes atuantes, nos varios elementos
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da estrutura, devidas a passagem de um comboio, com os respetivos
valores de resisténcia a fadiga para um determinado tipo de
categoria de pormenor construtivo, que ¢ definido em fungdo do
tipo de ligagdo ou do elemento utilizado [15].

Neste estudo a determinacdo da resisténcia a fadiga das pontes
metalicas foi efetuada utilizando o método do dano acumulado que
se rege pela regra de Palmgren-Miner a qual se baseia no somatdrio
dos danos referentes a cada classe de variagao de tensdo, de acordo
com a equacao (1).

n m o n n; ny N
D, = =424 540 1A (1)
Zl: NR/‘ NR1 NRZ NR3 NR4 NR/‘

em que n, representa o numero de ciclos de uma classe de variagdo
de tenséo (Figura 5), e N, 0 nimero maximo de ciclos obtido, em
fungdo da classe de amplitude de tensoes (Ac), através das curvas
de resisténcia representadas na Figura 7.

nt n

5 ciclos (método

[}
1
Contagem de ’
gota de agua) ’

Tempo Ao, Ao, Aoy Ac, Ao

Figura5 a) Historial de tensdes; b) Espetro de tensdes

A determinacdo dos espetros de tensdes para cada uma das sec¢des
transversais das diversas pontes foi efetuada com base na contagem
de ciclos, pelo Método da Gota de Agua (Figura 6), tendo-se para tal
desenvolvido um programa de célculo automatico.

Time

Figura6 Diagrama do Método da Gota de Agua

Em funcdo de um determinado pormenor estrutural é definida
uma categoria de pormenor a qual estd associada uma curva
de resisténcia a fadiga [14]. Relativamente ao caso pratico aqui
apresentado foi necessario adotar duas categorias de pormenor
estrutural distintas, uma para as pontes com elementos rebitados
e outra para pontes com elementos soldados. No caso de pontes
com elementos rebitados, tais como a ponte Dona Ana e 0s seus
viadutos de acesso, foi adotada a categoria de pormenor 80
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associada ao detalhe estrutural “Ligacdo de simples sobreposicdo e
parafusos injetados ndo pré-esforcados”, visto ser a mais adequada.
Para as restantes pontes foi adotada a categoria de pormenor 100
associada ao detalhe estrutural “Soldadura manual, automatica ou
totalmente mecanica ...”, que é a mais baixa para perfis soldados,
com soldadura continua. A categoria de pormenor 80 apresenta um
valor de resisténcia a fadiga de 80 MPa aos 2 milhdes de ciclos e um
valor limite de truncatura de 32,4 MPa. A categoria de pormenor
100 apresenta um valor de resisténcia a fadiga de 100 MPa aos 2
milhdes de ciclos e o seu limite de truncatura é de 40,5 MPa.

1000

—a—yMf=10 | ¥
: ——yMf=135

100 4

(Log Ac) [MPa]

Amplitude de tensdo normal

24.0

10 ; ; . ;
2
1.0E+04 1.0E+05 1.0E+06 1.0E+07 1.0E+08 1.0E+09
Duraciio a fadiga, niimero de ciclos (log N)

1000 .

_ —a— yMF=1.0

g —— yMf=1.35

=]

°g

=

g2

2 ~~

SE10 ]

E‘

E 30.0
10 : : :

5 T
1.0E+04 1.0E+05 1.0E+06 1.0E+07 1.0E+08 1.0E+09
Duracio a fadiga, niimero de ciclos (log N)

Figura7 Curvas de resisténcia a fadiga para tensdes normais,
afetadas dos coeficientes de seguranca, para categoria

de pormenor: a) 80 MPa; b) 100 MPa

As curvas de resisténcia a fadiga sdo ainda afetadas por um
coeficiente parcial de seguranca que é fungdo do tipo de método
de verificagdo adotado (NP EN 1993-1-9). Neste caso foi escolhido
o “Método do tempo de vida garantido” que procura assegurar,
com uma fiabilidade aceitdvel, um comportamento satisfatorio,
sem necessidade de definir um plano de manutencéo ou inspecdo.
A escolha deste método, conjugado com a assun¢do de que uma
eventual rotura terd consequéncias importantes, designadamente a
impossibilidade de utilizacdo da infraestrutura, implica a utilizagdo
de um fator de reducgdo da resisténcia de 1,35. Como resultado as
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curvas resisténcia a fadiga passam as ter os valores indicados na
Figura 7, representados pela série a vermelho.

A necessidade de efetuar a analise dinamica do comportamento
estrutural depende de diversos fatores, tais como, a velocidade do
trafego, as frequéncias proprias da estrutura e o seu coeficiente
de amortecimento. Os critérios utilizados para se verificar essa
necessidade encontram-se definidos no ponto 6.4.4 da NP EN 1991-2
e encontram-se sistematizados no fluxograma apresentado na
Figura 8.

Nesta figura estd representado o processo de decisdo utilizado
para determinar a necessidade de efetuar a andlise dinamica das
estruturas abrangidas por este estudo. Os dois primeiros critérios sdo
iguais para todas as pontes, visto que a velocidade de projeto é igual
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a 72 km/h e também porque se trata de estruturas simplesmente
apoiadas.

O terceiro critério depende da frequéncia do primeiro modo vertical
de vibragdo (n,) e do comprimento do vao (L). Neste caso devem
ser cumpridos os limites indicados na Figura 6.10 da NP EN 1991-2.

Na Figura 8 encontra-se representado a amarelo o percurso de
decisao correspondente a avaliagdo das vigas trelicadas e a vermelho
o percurso de decisdo correspondente a avaliagdo das pontes
constituidas por vigas retas de alma cheia. A diferenca entre os dois
percursos reside no facto de, nas vigas trelicadas, a frequéncia do
primeiro modo de tor¢do n, ser inferior a 1,2 vezes a frequéncia do
primeiro modo de flexdo n. Em resultado desta analise, concluiu-se
ser necessario efetuar a andlise dindmica de todas as pontes.
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Em funcdo das caracteristicas das estruturas e das agbes existentes
verificou-se ser necessario realizar uma anélise dinamica para todas
as estruturas. O amortecimento estrutural tem bastante influéncia
no pico de resposta de uma estrutura durante a passagem de
trafego com velocidades correspondentes ao carregamento de
ressonancia [6]. Deste modo foram determinados os coeficientes
de amortecimento para as varias estruturas. Este valor foi tomado
como 0,5% para estruturas com vao superior ou igual a 20,0 m e
para os restantes casos foi determinado de acordo com o Quadro
6.6 da NP EN 1991-2.

Para ter em conta a resposta dindmica da estrutura face a passagem
de um comboio de cargas, recorreu-se a uma andlise linear do
tipo Time History Analysis cuja resolugdo assentou no método da
sobreposicdo modal. Na discretizacdo da carga adotou-se um
intervalo de tempo igual a 0,02 s, permitindo deste modo identificar
as variagdes de tensdo a que as estruturas em causa estdo sujeitas.
O fator de amortecimento utilizado em cada um dos modelos é
funcdo do vao de cada uma destas estruturas.

Como referido, o coeficiente de dano acumulado permite
caracterizar a resisténcia a fadiga das pontes metdlicas. Para tal
foram determinadas séries temporais de tensdes com recurso ao
programa SAP2000.

Na verificagdo da resisténcia a fadiga calcularam-se as variagdes das
tensdes normais e das tensdes de corte das secgbes transversais.
No caso das tensdes normais devidas a flexdo nos perfis em /",
determinou-se o seu valor na fibra extrema mais tracionada,
admitindo uma distribuicdo de tensdes em regime eldstico. Quanto
as tensdes de corte, o seu valor maximo verifica-se no centro de
gravidade da secgdo transversal, tendo-se admitido igualmente
uma distribuicdo elastica. Deve referir-se que, no caso das pontes
com elementos rebitados, para a determinagdo de tensdes devidas
a flexdo e ao esfor¢o normal, consideraram-se valores da inércia e da
area inferiores aos correspondentes as secgdes brutas, para serem
tidos em conta os orificios de passagem dos rebites.

Em relagdo as vigas trelicadas da ponte Dona Ana, efetuou-se uma
analise preliminar que consistiu na determinagdo das barras que se
encontram sujeitas as maiores variagdes de tensdo, para cada tipo
de secgdo transversal. Nesse sentido aplicou-se uma carga movel,
composta por um comboio de vinte vagdes e, tirando partido da
simetria das pontes, determinaram-se as tensdes em metade
dos elementos das estruturas. As longarinas mais esforcadas
correspondem as situadas junto ao meio vao dos tabuleiros. No caso
das carlingas, as mais esfor¢adas situam-se sobre os apoios.

A determinagdo das tensdes nas vigas trelicadas compreendeu
o célculo de tenses normais devidas a esforcos de tracdo nos
elementos da corda inferior, diagonais e montantes, de tensdes
normais devidas a esforcos de flexdo, e de tensdes de corte na alma,
devidas ao esforgo transverso, nas carlingas e longarinas.

Na Figura 9 apresentam-se os historiais de tensdes para varios
elementos da corda inferior e das diagonais e montantes. Nestes
graficos verifica-se que a variacdo das tensdes devidas a entrada
do comboio na ponte, ou a sua saida, pode ser muito superior a
variacdo que resulta da passagem sucessiva dos eixos sobre um dado
elemento estrutural, dependendo de os elementos serem ou ndo
diretamente carregados.
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A partir da andlise deste tipo de figuras é possivel verificar que a
passagem dos sucessivos eixos dos vagdes ndo provoca variagdes de
tensdo superiores ao limite de truncatura (24 MPa).
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Figura9 Historial de tensdes nas barras da viga de 50 m

Da anélise preliminar verificou-se que as barras sujeitas a maiores
variagdes de tensdes sdo as representadas a vermelho na Figura 10,
tendo-se efetuado a verificagdo da resisténcia a fadiga somente
nestas barras.

(viga de 50 m)

= — A -y .‘_‘_-

e “\; LA
N\ l?‘x.ﬁ\ I,.\‘l;‘rﬁl:a!ﬁ.

(viga de 80 m)
Figura 10 Elementos mais solicitados nas vigas trelicadas

A titulo de exemplo, apresenta-se na Figura 11 um historial de
tensdes normais na secgdo de meio vdo para uma ponte com
10,77 m de comprimento. Nesta figura encontram-se duas séries
temporais, uma em que o comboio circula com os vagdes cheios
(linha vermelha) e a outra com os vagdes vazios (linha azul).

Relacionado com o historial de tensdes da Figura 11 esta o
histograma de tensdes (Figura 12) que caracteriza o nimero de
ciclos associado a cada variagdo de tensdo e a partir do qual ¢
possivel determinar o valor do dano acumulado em conjugacdo com
a curva de resisténcia a fadiga. Na Figura 12, o limite de truncatura
(30 MPa), para esta ponte, encontra-se representado pela linha
vertical a traco interrompido, indicando o valor abaixo do qual
as variagdes de tensdes ndo causam dano. Através da analise do
histograma de tensdes é possivel verificar que grande parte do
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dano associado a passagem de um comboio se deve as variagdes de
tensdo provocadas pela passagem dos vagdes cheios. Por outro lado,
o dano associado a passagem do comboio com os vagdes vazios esta
principalmente relacionado com a passagem das locomotivas, ja
que as variagbes de tensdo referentes aos vagdes vazios se situam
abaixo do limite de truncatura.

Comboio Cheio —— Comboio Vazio

WWWMWMWMMWNWWNWMMWW

0 50 100 150 200 250
Tempo [s]

0 |

Figura11  Exemplo de historial de tensdes, comboio GE Dash9 + CC5
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Figura 12 Histograma de tensdes, comboio GE Dash9 + CC5

Definidas as diversas estruturas e os comboios de carga determinou-
-se 0 dano acumulado (D) associado & passagem de um comboio
com os vagoes cheios e ao seu regresso com os vagoes vazios.

3 Levantamento geométrico e modelagdo
estrutural da ponte Dona Ana

31  Levantamento geométrico da ponte Dona
Ana

A ponte Dona Ana, incluindo os seus viadutos de acesso, tem um
comprimento total de 3680 m, e localiza-se entre as vilas de Sena
e de Mutarara, respetivamente nas margens sul e norte do rio
Zambeze. Esta ponte é constituida por um conjunto de estruturas
metalicas, simplesmente apoiadas, com elementos metalicos, de
aco, ligados por rebites. Os viadutos de acesso sdo constituidos por
vigas de alma cheia e a ponte por vigas trelicadas (Figura 13).

A Ponte Dona Ana apresenta a seguinte constitui¢ao:

e Viaduto Sul (Sena): 48 tramos de 9,70 m, 7 tramos de 12,10 m,
e 1tramo de 12,50 m;

e Ponte sobre o rio Zambeze: 7 tramos de 50,30 m e 33 tramos
de 80,00 m;

e Viaduto Norte (Mutarara): 6 tramos de 20,0 m.
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Mutarara

Figura 13 Vistas da Ponte Dona Ana e viadutos de acesso

Dada a grande extensao da obra de arte, o levantamento geométrico
da ponte Dona Ana foi feito exaustivamente num tramo de cada
tipo. No caso do viaduto Sul este foi efetuado em trés tramos, com
vaos diferentes. Para confirmar os dados obtidos foi realizada ainda
uma verificagdo aleatdria ao longo de toda a ponte.

3.2 Modelacdo estrutural da ponte Dona Ana

Para efetuar a andlise de comportamento estrutural e a verificagdo
das condicdes de servico da Ponte Dona Ana, elaboraram-se modelos
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numéricos, tendo-se para tal utilizado o programa SAP2000.

Os modelos de elementos finitos foram construidos com base nas
caracteristicas geomeétricas obtidas no levantamento efetuado,
tendo sido realizados ensaios de carga para aferir os modelos
numéricos elaborados (Figura 14).

Figura14 Modelos de um tramo do viaduto Norte e da viga
de 80 m

4 Inspecdo e ensaio de carga da ponte Dona
Ana

41  Inspecdo da ponte Dona Ana

Durante a inspegdo observaram-se os diversos componentes que
fazem parte desta obra de arte. Com base nas anomalias encontradas
definiram-se os trabalhos de manutencéo e reparacdo necessarios,
tendo-se igualmente definido a periodicidade com que devem ser
feitas as inspecdes e os pontos relativamente aos quais é essencial
ter um especial cuidado, de modo a garantir um despiste eficaz de
eventuais anomalias que possam surgir [3].

4.2 Ensaio de carga da ponte Dona Ana

4.21 Cargas de ensaio

Os comboios de carga utilizados nos ensaios da ponte Dona Ana
eram formados por duas ou trés locomotivas GE GT 26 — CU2 e por
pares de vagdes HL6 (Figura 1). Nos diversos ensaios, utilizaram-se
diferentes geometrias de acoplamento das locomotivas, tendo-se
também utilizado quer vagdes carregados, quer vagdes vazios [4].

4.2.2 Aparelhagem de medida

Durante os ensaios estaticos mediram-se deslocamentos verticais
em diversas secgdes, com recurso a transdutores de deslocamentos
potenciométricos e também por meio de um sistema de nivelamento
hidrostatico.
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Os transdutores utilizados na medicdo de deslocamentos verticais
do tabuleiro foram ligados a uma subunidade de aquisi¢do destinada
nao sé a sua leitura, mas também ao armazenamento dos valores
com eles obtidos. Esta subunidade de aquisi¢do era programada e
controlada a partir de um computador portatil (Figura 15).

Figura 15 Equipamento de leitura utilizado nos ensaios

4.2.3 Resultados obtidos no ensaio de carga

Durante os ensaios realizados efetuou-se o carregamento dos
tramos com as diversas tipologias existentes e procedeu-se a
comparacao entre os valores medidos e os valores calculados. A
titulo de exemplo, apresentam-se na Figura 16 os valores medidos e
estimados para a sexta posi¢do de carga de uma viga trelicada com
80 m.

10 -

flechas (mm)

Valores Calculados

15 4

®  Valores Medidos

20 =
Figura 16 Posicdo de Carga 6 de uma viga com 80 m

Os resultados obtidos nos ensaios de carga, juntamente com as
verificagbes de seguranca estrutural efetuadas, permitiram concluir
que a estrutura oferecia as condi¢des de seguranga necessarias para
a circulagdo de comboios com a geometria e cargas que circulavam
sobre a ponte, designadamente locomotivas com pesos totais
inferiores a 126 tf, ao que corresponde um peso por eixo ndo superior
a 21tf e vagdes HL6, com peso maximo por eixo de 20,5 tf, ndo se
tendo detetado elementos estruturais particularmente vulneraveis a
problemas de fadiga.

5 Inspecgdo e levantamento geométrico de

pontes da Linha de Sena
O LNEC efetuou a inspecdo principal de treze pontes, da Linha de
Sena, em Mocambique, tendo seguido o procedimento adotado

para o Sistema de Gestao da Conservacao de Obras de Arte da IP -
Infraestruturas de Portugal, SA.
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Em resultados das inspegdes efetuadas classificaram-se os diversos
componentes, e a obra no seu geral, quanto aos estados de
manutencdo e de conservacdo, tendo-se igualmente definido os
trabalhos de manutenc&o e de reparagdo necessarios.

Dado que durante as inspe¢des se aproveitou para efetuar o
levantamento geométrico dos tabuleiros, foi possivel efetuar
a modelacdo estrutural destas obras, o que permitiu realizar
posteriormente a andlise das suas condi¢des de servico, que se
apresenta nos pontos 6 e 7 deste artigo.

6 Avaliacdo da capacidade de pontes da Linha
de Sena para receberem comboios de
20,5 toneladas/eixo

A partir dos dados geométricos recolhidos durante as inspe¢des
realizadas nas pontes efetuou-se uma avaliacdo da sua capacidade
resistente para receberem comboios de 20,5 tf por eixo [2], [4].

Relativamente a ponte Dona Ana apurou-se que o comportamento
das vigas trelicadas é bastante bom em relacdo a fendmenos de
fadiga, apresentando valores de dano muito reduzidos. Verificou-se
que os valores de dano sdo mais elevados nos elementos transversais
visto que estdo sujeitos a maiores variagdes de tensdo normal do
que os restantes elementos da trelica. Verificou-se igualmente que o
dano relacionado com tensdes de corte é inexistente.

No caso dos viadutos de acesso a ponte Dona Ana e das restantes
pontes metalicas, constituidas por vigas de alma cheia, obtiveram-
-se valores de dano superiores aos calculados para os elementos
das treligas, devido a ocorréncia de maiores variacdes de tensdo.
Tomando como exemplo os dois viadutos desta ponte, verificou-se
que o tramo com vdo menor, situado do lado de Sena (12,50 m),
apresenta um valor de dano acumulado superior ao obtido para o
Viaduto de Mutarara (20,0 m), o que se deve ao facto de o tramo
do Viaduto de Sena permitir acomodar menos eixos do comboio, do
que resultam maiores variagdes de tensdo. Estes resultados devem-
-se ao facto de as variagdes de tensdo estarem relacionadas com o
comprimento do vao e com a distancia entre os eixos do comboio.

Deste modo foi possivel concluir que, relativamente a ponte Dona
Ana e as restantes pontes metdlicas situadas entre Caia e Sena,
na maior parte dos casos o seu comportamento era satisfatério,
apresentam as condi¢des de seguranca necessarias a circulagdo de
comboios com 20,5 tf/eixo, o que é reforcado pelo facto de ndo
se terem detetado, durante as inspe¢des efetuadas a estas pontes,
danos de natureza estrutural. Existem, no entanto, algumas pontes
em relacdo as quais os horizontes temporais estimados para o
aparecimento de danos relacionados com a fadiga foram inferiores a
50 anos, o que poderd obrigar ao seu refor¢o ou substitui¢do proximo
do ano de falha, podendo essa tomada de decisdo ser auxiliada pela
implementacdo de planos periddicos de manutencao e de inspecao.
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7  Avaliacdo da capacidade de pontes da Linha
de Sena para receberem comboios
de 26 toneladas por eixo

Na ultima fase do trabalho, o LNEC efetuou a avaliagdo da
capacidade resistente de trinta e cinco pontes da linha de Sena, para
receberem vagbes com 26 tf/eixo. Estas pontes situam-se entre
Mutarara e Moatize [5].

Neste estudo foi contemplado o problema da fadiga nas pontes
metalicas, tendo-se em consideragdo o trafego que ja circulou nesta
linha e também os volumes de trafego previstos para o futuro, de
modo a poder estimar os horizontes temporais para o aparecimento
de problemas de fadiga.

Tal como se referiu no ponto 1, o trogo onde se situam as pontes
em causa foi construido entre 1939 e 1949, sendo portanto mais
recente do que os restantes trogos da linha de Sena. Neste trogo as
pontes foram genericamente construidas em betao armado, embora
existam sete pontes metdlicas que substituiram as estruturas
originais.

71 Acdes consideradas

No calculo dos esforgos, para além das cargas permanentes,
tiveram-se em conta as sobrecargas ferrovidrias correspondentes a
comboios constituidos por locomotivas GE GT26 (20,4 tf/eixo) e
vagdes HL6 (20,5 tf/eixo) e também a comboios constituidos por
locomotivas GE Dash 9 (21,4 tf/eixo) e vagdes CC5 (26 tf/eixo).

Os comboios considerados no célculo tinham 2,5 km de extensdo e
eram compostos por:

e 2 locomotivas GE GT26 + 90 vagbes HL6 + 2 locomotivas
GE GT26 + 90 vagdes HL6 + 2 locomotivas GE GT26 (11 340 tf
de carvéo);

e 2 locomotivas GE Dash 9 + 98 vagdes CC5 + 2 locomotivas
GE Dash 9 + 98 vagdes CC5 + 2 locomotivas GE Dash 9
(16 464 tf de carvao).

7.2 Andlise de pontes de betdo

Para efetuar a analise estrutural das pontes de betdo recorreu-se a
modelacdo destas obras com base nos dados recolhidos durante as
inspecdes efetuadas pelo LNEC em 2012 (Figura 17).

No caso dos tabuleiros de betdo, verificou-se que as percentagens
das armaduras existentes eram superiores as das armaduras
necessarias a passagem de comboios com 26 tf/eixo.

Com efeito, na época da construcdo da linha, o dimensionamento
das seccbes de betdo armado era efetuado por tensdes de
seguranca, sendo as tensdes maximas admissiveis muito inferiores
as hoje adotadas. Pode, por exemplo, referir-se que no Regulamento
Portugués do Betdo Armado, de 1935 [16], preconizava-se para a
resisténcia a compressao do betdo, para pontes de caminho de ferro,
o valor de 50 kgf/cm?.
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Figura17 Ponte do km 333+300: Exemplo do modelo e de um
resultado obtido

7.3 Analise de pontes metalicas

Tal como para as pontes de betdo armado, a modelagdo estrutural
das pontes metalicas foi efetuada com base nos dados recolhidos
durante as inspe¢des efetuadas pelo LNEC. Na modelagdo destas
estruturas foram definidas vigas simplesmente apoiadas utilizando
elementos finitos de barra (Figura 18).

Figura 18 Modelo genérico de elementos finitos para estruturas
metalicas

As verificagbes de seguranca para as pontes metalicas foram feitas
em relacdo aos Estados Limites Ultimos de Resisténcia (ELU) e aos
Estados Limites Ultimos de Fadiga (ELU Fadiga), de acordo com as
metodologias respetivamente referidas nos pontos 2.31e 2.3.2. Para
realizar estas verificagdes considerou-se que o volume transportado
entre 2009 e 2013 foi de 3 Mton/Ano e entre 2014 e 2019, 6 Mton/
Ano.

Através do dano referente a passagem de cada comboio, estimado
a partir das tensdes normais e tendo em consideracdo a estratégia
prevista para o transporte de carvao, foi possivel estimar o periodo
de vida das estruturas em relagdo a fenémenos de fadiga, o nimero

rpee | Série Il | n.° 3 | margo de 2017

total de passagens de cada comboio e ainda o volume total
transportado de carvao.

Foram igualmente determinados os danos associados as tensdes
de corte, tendo-se definido a categoria de pormenor 100 associada
a tensdes de corte nas almas. Dos resultados obtidos para ambos
os comboios verificou-se que os valores de dano s&o inferiores a
0,04E-06 ndo sendo por isso condicionantes.

8 Conclusbes

As metodologias utilizadas mostraram-se adequadas tendo
permitido esclarecer as questdes relacionadas com a seguranca
estrutural das obras de arte estudadas, da Linha de Sena.

Relativamente a ponte Dona Ana e as restantes pontes metalicas
situadas entre Sena e Caia, para as quais se prevé apenas a
passagem de comboios até 20,5 tf/eixo, concluiu-se que retinem
as condi¢des necessarias a circulagdo ferrovidria, devendo ter-se
em atengdo os horizontes temporais estimados para o eventual
aparecimento de problemas de fadiga que, no caso de algumas das
pontes, podera obrigar ao seu refor¢o ou substitui¢do, de modo a
garantir o funcionamento destas estruturas sem que surjam danos
num horizonte temporal ndo inferior a 50 anos. Presume-se que
este reforco ou substituicdo so venha a ser necessario no periodo
proximo do ano de falha de cada uma das estruturas em causa,
podendo essa tomada de decisdo ser auxiliada pela implementagao
de planos peri¢dicos de manutengao e de inspegao.

Relativamente as pontes situadas entre Mutarara e Moatize, os dados
existentes indiciam que os tabuleiros de betdo armado estudados
permitem a utilizagdo da linha por comboios com 26 tf/eixo.

Os requisitos de armadura, para as pontes relativamente as quais
ndo foi possivel efetuar a sua quantificacdo, sdo aceitaveis e
consentaneos com os observados nas pontes onde foi possivel
efetuar a medicdo dos vardes utilizados.

Tendo em conta os resultados obtidos nas verificagoes da
seguranca estrutural, concluiu-se que, para além de ser necessario
efetuar inspecdes periddicas a estas obras, convém observar o seu
comportamento in situ sob a acdo de cargas crescentes, dadas as
incertezas que resultam do facto de esta avaliacdo ter sido realizada
sem ter sido possivel obter a totalidade dos dados referentes a
algumas destas obras.

No que diz respeito as estruturas metalicas igualmente situadas
entre Mutarara e Moatize, concluiu-se ser satisfatoria a verificacdo
da seguranca em relacdo aos estados limites ultimos de resisténcia,
para ambos os tipos de comboio.

No que concerne as verificagdes efetuadas em relagdo aos estados
limites ultimos de fadiga pode concluir-se que a utilizagdo de
comboios com 26 tf/eixo abrevia a vida Util destas estruturas,
podendo tal facto vir a ser melhorado se forem efetuados reforgos,
com o objetivo de aumentar a inércia, nas zonas das vigas onde se
verificam as maiores variagdes de tensao.
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Implementag¢ao de amortecedores de liquido
sintonizado na mitigacao de vibragdes
em estruturas: Orientagdes praticas

Implementation of tuned liquid dampers for vibration
mitigation in structures: Practical guidelines

Resumo

Neste trabalho é proposta uma metodologia simplificada para
o dimensionamento e implementacdo de ALS em estruturas
novas ou existentes. Propde-se que as diretrizes para o projeto
desses dispositivos sejam baseadas em taxas de eficiéncia obtidas
experimentalmente ou através de simulagdes numéricas em
ferramentas desenvolvidas para o efeito [1]. Para finalizar s&o tecidas
algumas consideragdes sobre as orientagdes propostas.

Palavras-chave: Amortecedores de liquido sintonizado / Sistemas Passivos /
/ Dissipagdo de energia / Mitigagdo de vibragdes /

/ Dimensionamento e implementagéo
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Maria Joao Falcao Silva

Abstract

In this paper is defined a simplified methodology for the design
and implementation of TLDs to new or existing structures. It is
proposed that the design guidelines should be based on efficiency
rates obtained experimentally or through numerical simulations. By
the end of the paper are presented some final remarks about the
proposed guidelines.

Keywords:  Tuned liquid dampers / Passive devices / Energy dissipation /

/ Vibration mitigation / Design and implementation guidelines
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1 Introducdo

Nos ultimos anos, dispositivos passivos de protecdo sismica tais
como amortecedores de liquido sintonizado (ALS) tém recebido
atencgdo suplementar como sendo uma forma simples mas eficiente
de reduzir a resposta de estruturas para cargas dindmicas. No
entanto, torna-se cada vez mais importante definir algumas regras
para melhorar e agilizar o dimensionamento destes dispositivos para
a aplicagdo em estruturas novas ou existentes.

Ainteracdo entre ALS e as estruturas em que se encontram incluidos
deve ser avaliada para evitar que durante o seu funcionamento os
referidos dispositivos potenciem a obtencdo de configuragdes
modais de frequéncias indesejaveis que podem restringir seriamente
o desempenho e a eficacia dos dispositivos, bem como exacerbar
determinado comportamento dindmico no sistema primario cuja
vibragdo dinamica se pretende mitigar.

Na sequéncia de estudos anteriores [1], complementados com o
trabalho desenvolvido no &mbito de uma tese de doutoramento
[2], foi possivel comprovar a eficiéncia de dispositivos do tipo ALS
na mitigagdo de vibragdes e propor algumas orientagdes para o seu
projeto e implementacdo pratica em estruturas.

As linhas orientadoras para o dimensionamento adequado de
dispositivo ALS devem basear-se em medidas ou indices de
eficiéncia obtidos experimentalmente ou por via de simulagdes
numeéricas. Podendo os referidos indices ser definidos baseados
na reducdo de valores de pico, de deslocamento (Ef_desl) ou
aceleracgdo (Ef_acel), naredugdo de valores RMS, de deslocamento
(Ef_RMS_desl) ou aceleracdo (Ef_RMS_acel) e, ainda, reducéo de
valores de pico da funcdo de resposta em frequéncia (Ef_FRF).
Muito embora em termos praticos a redugdo de um valor de
pico seja um parametro mais facil de concretizar, a reducdo dos
valores RMS, seja de deslocamentos ou de aceleracdes, surge,
para as acbes sismicas, como uma medida bastante adequada,
uma vez que ndo da énfase a valores de pico isolados atingidos
muito pontualmente ao longo da série temporal, mas ao
conteudo energético total da série.

Para além do referido, e uma vez que os ALS serdo colocados em
sistemas estruturais para mitigacdo de vibragdes induzidas, a
interacdo entre eles deve ser estudada preliminarmente para ndo se
correr o risco de se obterem ajustes entre frequéncias indesejaveis
que possam condicionar gravemente o desempenho e eficacia dos
dispositivos, bem como agravar determinados comportamentos
dindmicos observados no sistema em que se encontram incluidos e
cujas vibragdes dinamicas se pretende mitigar.

2 Implementacdo e manutengdo de ALS em
estruturas reais
A implementacdo de ALS na mitigacdo de agdes dinamicas em

estruturas reais necessita de consideracdes cuidadas e de certas
restricdes de ordem pratica ao nivel do seu dimensionamento [2].

Mais se adianta que os varios intervenientes no processo (donos
das estruturas, os projetistas, os arquitetos e os engenheiros de
obra) necessitam de estar sensibilizados e conhecer os riscos
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associados e os custos envolvidos no processo de escolha e decisao
de determinada alternativa disponivel para o efeito pretendido, seja
ele a protecdo contra ventos fortes ou qualquer outra solicitagao
dindmica (por exemplo agdes sismicas).

Apesar da necessidade de um dimensionamento, analise,
montagem e manutengao cuidados, qualquer que seja o dispositivo
escolhido, as vantagens obtidas com a sua implementacdo sdo,
na grande maioria das vezes, inegdveis, sendo, portanto, uma
boa escolha para fazer face as solicitagdes dindmicas impostas as
estruturas.

Na realidade s&o vérios os fatores que influenciam a selegdo de
dispositivos dissipadores de energia, e consequentemente ALS, para
mitigacdo de vibragdes dinamicas em estruturas, nomeadamente:

i.  Eficiéncia dos dispositivos com o mesmo tipo de caracteristicas
ou conjuntos de dispositivos;

ii. Tamanho dos dispositivos a nivel e correspondente grau de
compactacdo, isto é, o niumero de dispositivos e a sua colocagdo
no local pretendido;

ii. Capital envolvido, isto é, custo de dimensionamento,

construgao e montagem;

iv. Custos operacionais ou de funcionamento, isto é, custos
decorrentes da sua operacionalidade durante a vida util da
estrutura em que se encontram implementados;

v.  Custos de manutencdo, que incluem inevitavelmente todo o
trabalho relacionado com as reparacdes a efetuar ao longo dos
anos sobre os dispositivos individuais ou sobre conjuntos de
dispositivos;

vi. Condicbes de seguranca estrutural e ndo-estrutural;

vii. Grau de fiabilidade do tipo de dispositivos implementados.

Na implementagdo e manutencdo de ALS, deverdo ser observados
0s aspetos que se passam a enumerar.

21  Localizacdo

Os dispositivos de mitigagdo de vibragdes do tipo ALS devem ser
colocados em zonas de facil acesso, devendo necessariamente
ser deixados caminhos de circulacdo de dimensdes razodveis que
permitam facil acessibilidade em qualquer circunstancia.

Independentemente de a localizacdo definida pela andlise de
dimensionamento ser nos pisos inferiores, intermédios ou mais
elevados da estrutura, os dispositivos devem ser colocados em
compartimentos fechados e vedados de forma a garantir a sua
estanquidade, manutencdo do nivel do fluido no interior do
dispositivo ou evitar a infiltragdo de 4guas pluviais.

Afixacao dos dispositivos podera ser feita diretamente ndo so a lajes,
e elementos horizontais, mas também, em determinadas situa¢des
particulares, a elementos verticais.

Na proximidade das zonas destinadas a colocagdo de dispositivos de
mitigacao de vibragdes do tipo ALS, devera ser garantida a existéncia
de pontos de abastecimento de 4gua e escoamento de esgoto, para
permitir assegurar, em qualquer altura e com a rapidez necessaria, o
ajuste do nivel do liguido de amortecimento.
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2.2 Solucdo construtiva

Em termos de solugdo construtiva, deve ser adotada uma construgdo
do tipo modular, isto ¢é, pequenos elementos individuais de
frequéncias de funcionamento facilmente ajustdveis a frequéncias
dos sistemas estruturais cujas vibracdes dinamicas se pretende
mitigar.

O agrupamento dos mddulos indicados permite a obtengdo das
relagbes de massa pretendidas e definidas como ideais para cada
caso especifico.

Os dispositivos ALS modulares deverdo ser arrumados e acoplados
em estruturas de suporte do tipo estantes ou bastidores metalicos,
devendo ser garantida a correta fixagdo entre a estrutura de suporte
e o sistema estrutural principal. No caso das estruturas de suporte,
as zonas de ligagdo deverdo ser dimensionadas e verificadas para os
esforgos que surgem em presenca de agdes dindmicas intensas.

O recurso a uma solugdo do tipo modular para os dispositivos
ALS permite um facil ajuste da massa de atenuacdo, retirando
ou colocando modulos, conforme pretendido, se se verificar, ao
longo da vida util da estrutura, alguma alteracdo ao nivel das suas
caracteristicas dinamicas, nomeadamente pelo desgaste de alguns
elementos estruturais ou fruto de alguma agdo acidental ndo
prevista.

O volume de liquido total a instalar devera ser dividido em mddulos
transportaveis, no caso de ser agua com um maximo entre 20 e 25
litros, pelo facto de estas quantidades corresponderem a um valor
perfeitamente razodvel para transporte manual, se necessario.
A solugdo proposta adapta-se sem quaisquer reservas a edificios
preexistentes e novos.

2.3 Material dos dispositivos modulares
e estruturas de suporte

O material usado nos dispositivos devera ser: i) leve e
ii) transparente. Leve, por motivos de reducdo da massa e facilidade
do manuseamento para montagem e manutencdo. Transparente,
por motivos de controlo do nivel do liquido de amortecimento e
inspecdo visual do seu estado de salubridade. Como exemplo de
materiais com estas caracteristicas apontam-se o Acrilico, Perspex
e PVC.

As estruturas de suporte deverdo ser metalicas com uma esbelteza
adequada aos esforgos de fixacdo e pesos globais do conjunto.

Para além do referido, e por uma questdo de protecdo face as
radiagoes solares que podem danificar o material, dever-se-a
acondicionar a estrutura de suporte de protegdo. Como exemplo
referem-se redes de sombra, amplamente utilizadas em zonas
ajardinadas e terracos acessiveis.

2.4  Controlo quimico do fluido

Atendendo a que, numa implementagdo em edificios, os dispositivos
ALS ficardo colocados junto dos utilizadores finais das estruturas em
que estardo incluidos, devem ser tidos alguns cuidados com a sua
manutencdo, nomeadamente ao nivel do controlo das propriedades
quimicas dos fluidos usados no seu interior.
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O adequado controlo quimico do fluido existente no interior dos
amortecedores de liquido sintonizado poder-se-a traduzir numa
boa relagdo custo-eficacia dos dispositivos. Tal permitird que o
fluido se mantenha com a qualidade requerida e ndo acarrete
mais um condicionalismo a implementacdo dos dispositivos
convenientemente dimensionados para cada situacdo especifica.

Em termos financeiros, interessa uma solucdo sustentavel
desenvolvida, dimensionada e instalada para cada situagdo, em
particular. De facto, esta especificidade pode ser um condicionalismo
a implementacdo deste tipo de medidas de dissipagdo/mitigacdo de
vibragdes.

Tentando alargar o espectro das interven¢des ao nivel do controlo
de qualidade do fluido, pode-se mencionar o desenvolvimento
de tecnologias que permitam a desinfestacdo, oxidagdo e/ou
reciclagem e reutilizacdo do fluido.

Na linha do que foi enunciado, pode-se pensar, por exemplo, na
colocagdo de pastilhas ou outro tipo de elemento que permita a
eliminagdo de particulas em suspensdo, pequenos insetos, ou até
mesmo pequenos liquenes, algas ou musgos, formados com o
passar do tempo.

Porém, atendendo a exigéncias que possam ser identificadas,
nomeadamente ao nivel da implementagdo de ALS a estruturas que
apresentem importancia comprovada, como instalagdes industriais
ou centrais termoelétricas ou nucleares, deverd efetuar-se um
controlo de qualidade ainda mais rigoroso. Nestes casos, solu¢des
que passem por filtragdo fina, biofiltracdo e até mesmo tratamento
de odores podem ser a alternativa.

3 Regras de dimensionamento de ALS para
implementagdo em estruturas reais

Passa-se a indicar em seguida, de uma forma sumaria,
algumas disposicdes que devem ser observadas aquando do
dimensionamento, constru¢do e manutencdo de dispositivos do
tipo ALS para implementacdo em estruturas reais.

31 Tipo de fluido

Desde a sua primeira implementagdo em estruturas reais, tem
sido usual a utilizacdo de 4gua como liquido preferencial em ALS
[1]. Foi também observado, na sequéncia de alguns trabalhos de
investigacdo anteriores, que a utilizacdo de liquidos de viscosidade
elevada ndo oferece vantagens adicionais, quando comparados
com a agua [3]. De facto, isto acontece porque, para cada uma
das diferentes geometrias de dispositivos ALS existe um nivel de
amortecimento associado, denominado de “amortecimento 6timo”.
Este “amortecimento &timo” serd responsavel por fornecer o nivel
maximo de reducdo da resposta estrutural, seja em termos de valores
de pico de deslocamentos, aceleragdes ou RMS. No entanto, em
algumas circunstancias, ultrapassado esse valor de “amortecimento
6timo”, nem sempre a elevada viscosidade dos liquidos se revela
como efetiva para a mitigagdo de vibracoes [4].

A utilizacdo de fluidos diferentes da dagua pode acarretar
condicionalismos de caracter econémico, uma vez que nem sempre
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os referidos liquidos apresentam custos tdo apelativos como a
dgua corrente, e de caracter ambiental, por serem solugdes que
envolvem cuidados adicionais em questdes relacionadas com o
proprio dimensionamento, implementacdo e manutencdo, pelo que
a opgao pela utilizacdo da dgua em ALS tem vindo a ser tomada de
uma forma continuada em detrimento de outras.

Deve-se tanto quanto possivel escolher uma dgua isenta de
impurezas, para que a sua utilizagdo em situagdes de emergéncia
possa ser efetuada sem qualquer reserva. Para além disso, deve-se
garantir a manutengdo das suas caracteristicas pelo maior tempo
possivel. Esta situacdo serd referida e apresentada mais adiante na
presente seccdo aquando da descri¢do do controlo quimico a efetuar
ao fluido no interior dos dispositivos.

3.2 Relagdo entre massas ()

A relagdo entre massas ¢ definida como a razdo entre a massa
do(s) dispositivo(s) ALS e a massa do sistema estrutural em que
este(s) se encontra(m) incluido(s), revelando-se muito diretamente
relacionada com a eficiéncia pretendida nos dispositivos para um
determinado nivel de mitigacdo de vibragdes dinamicas.

Tendo por base estudos anteriores [1] [5], se se pretender que
o dispositivo de mitigacdo de vibragdes dinamicas do tipo ALS
apresente uma eficiéncia de aproximadamente 50%, quando
solicitado por agdes de periodo de retorno elevado entdo ¢é
necessario considerar uma relagdo entre massas entre 1% e 5%. Essa
relagdo é denominada de relacdo de “massa étima”, por permitir que
se obtenha um excelente compromisso entre mitigacdo de vibragdes
e a verificagdo da seguranga ao nivel dos elementos estruturais. Para
este intervalo de relagdo entre massas, considerando os coeficientes
de seguranca usados no dimensionamento das estruturas em que
se pretende incluir os dispositivos ALS, assume-se que a seguranca
estrutural se continuard a verificar, mesmo em estruturas que ndo
tenham sido dimensionadas para a componente de carga adicional
correspondente aos ALS.

Para além disso, e também justificativos dos valores referidos,
consideram-se 0s resultados obtidos do programa de ensaios
experimentais desenvolvido no &mbito de uma tese de doutoramento [2].
Assim, e tendo por base o trabalho referido, verificou-se que, tanto
para os ALS com geometria retangular como para os ALS circulares
estudados, se assiste a uma melhoria do desempenho com o
aumento da relacdo entre massas.

A titulo de exemplo referem-se indices de eficiéncia, em termos de
reducdo da funcdo de resposta em frequéncia (Ef_FRF), variaveis
entre 50% e 90% para ALS retangulares, perfeitamente ajustados,
considerando relagdes entre massas variaveis entre cerca de 3% e
7,5%, e variaveis entre 50% e 75% para ALS circulares, perfeitamente
ajustados, considerando relagdes entre massas variaveis entre 1,25%
e 3%. No estudo efetuado [2], e que serviu de base para a definicdo
das regras apresentadas no presente artigo, as relagdes de massa
ensaiadas estiveram intimamente relacionadas com o dispositivo
de ensaio adotado para cada caso, razdo pela qual apresentam as
diferencas verificadas.

Outra questdo que se coloca, quando em programas experimentais
para determinacdo da eficiéncia de ALS, ¢ a verificacdo da seguranca
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estrutural, em virtude de o excesso de massa adicional poder
condicionar o desempenho da estrutura principal em que os
dispositivos se encontram incluidos.

Na maioria dos casos, e por questdes de seguranga estrutural, ndo
é possivel colocar sobre estruturas preexistentes muito mais do que
1-3% da massa total da estrutura, uma vez que, como ja referido, as
estruturas ndo foram dimensionadas para contemplar sobrecargas
adicionais ao nivel dos pisos superiores ou de cobertura, nem t&o-
-pouco nos restantes pisos. Muitas vezes, nos casos referidos, para a
adequada utilizagdo de sistemas de prote¢do do tipo ALS, pode ter
de ser necessario associar outras medidas de protecdo passiva para
garantia da completa seguranca estrutural.

E de referir que, no programa experimental realizado [2], como
a estrutura de transmissdo sobre a qual foram colocados os
dispositivos ALS apresentava grande capacidade resistente, a
verificacdo da seguranca estrutural foi uma questdo que ndo se
colocou, tendo sido possivel ensaiar razdes entre massas superiores
aos valores definidos em estudos anteriores [1] como étimos e tirar
as respetivas conclusoes.

Contudo, tem vindo a ser verificado que, em algumas situacoes,
mesmo apenas 1% da massa pode ser suficiente para garantir um
nivel de mitigacdo de vibracoes, de deslocamentos e de aceleracdes
desejavel, traduzindo niveis de eficiéncia muito aceitaveis.

3.3 Relagdo entre comprimentos

Define-se como relagdo entre comprimentos a relagdo entre duas
dimensdes nos ALS, sejam elas:

i.  Desenvolvimento longitudinal ou na direcdo do movimento
preferencial, L, e a largura ou desenvolvimento transversal ou
desenvolvimento na dire¢cdo do menor movimento, b;

ii.  Desenvolvimento longitudinal e altura do fluido em repouso, h;

iii. Diametro da seccdo circular do dispositivo, 2R, e altura de
fluido em repouso.

Destas relagbes é possivel obterem-se diferentes classes que
correspondem a diferentes tipos de funcionamento no interior dos
dispositivos. Assim, admitindo h/L ou h/2R inferior a valores de 0,15
o funcionamento do fluido no interior dos ALS é semelhante as
ondas de aguas rasas (shallow water waves) da engenharia costeira,
enquanto para valores de h/L superiores a 0,20 o fluido no interior
do ALS comporta-se como as ondas de aguas profundas (deep water
waves) da engenharia costeira [6] [7]. Em alguns casos, na literatura,
determinadas teorias de onda preconizam que para h/L ou h/R entre
0,15 e 0,20, se trata de ondas de 4guas profundas. Outras teorias,
pelo contrario, defendem que entre esses valores ainda se estd em
presenca de ondas de dguas rasas. Para as diferentes classes obtém-
-se diferentes comportamentos caracteristicos e diferentes niveis
de mitigagdo de vibragdes. Assim, para as ondas de aguas rasas a
mitigacdo de vibragdes encontra-se mais associada ao movimento
da parcela de 4gua convectiva, enquanto para as ondas de dguas
profundas a mitigacdo de vibragdes encontra-se mais associada a
parcela de dgua impulsiva [2].

Tendo em conta o trabalho desenvolvido e os resultados
experimentais obtidos [2] foi possivel definir uma classe de
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dispositivos adicional (shallow-deep), que congrega caracteristicas
de ambos os casos definidos previamente na literatura. Esta
designacdo permitiu explicar situacdes anteriormente ndo definidas
que se apresentavam como dubias e para as quais ndo existiam
resultados experimentais que comprovassem o seu funcionamento.

Dos resultados obtidos [2] ficou claro que a relacdo entre
comprimentos caracteristicos €, sem ddvida, um parametro a
considerar no dimensionamento deste tipo de dispositivos para
posterior implementacdo na mitigacdo de vibragdes dinamicas em
estruturas.

A verificacdo da relacdo entre comprimentos caracteristicos traduz
uma regra de grande importancia, por se encontrar diretamente
relacionada com o ajuste de frequéncias.

Desta forma, deve-se procurar estabelecer uma relacdo entre
comprimentos caracteristicos que permita alcancar um ajuste de
frequéncias otimo, conforme serd indicado na secgdo seguinte,
para que o funcionamento deste tipo de dispositivo na mitigacdo de
vibragdes dindmicas seja o mais adequado e melhor possivel.

3.4  Ajuste de frequéncias (yopt)

Tipicamente, ajusta-se a frequéncia fundamental de vibragdo
dos ALS a frequéncia do modo de vibragdo da estrutura cujo
movimento se pretende controlar. De facto, na maioria dos casos
este modo corresponde ao 1° modo de vibragdo da estrutura ou
modo fundamental de vibragdo da estrutura. O ajuste é feito muito
diretamente com base nas dimensdes geométricas do dispositivo e
na altura de fluido em repouso no interior do recipiente. Considera-
-se um dimensionamento adequado aquele em que se garanta que
0 ajuste de frequéncias é proximo da unidade (0,9 < yopt < 1,1), para
uma razdo de massas entre 1% e 5% [1].

Verifica-se, de facto [2], que, de uma maneira geral, os indices de
eficiéncia mais elevados correspondem a ocorréncia de uma relagao
entre frequéncias em torno do valor unitario.

Observou-se também que o intervalo definido como 6timo nem
sempre é 0 mesmo [2], apresentando dependéncia direta com o tipo
de dispositivo, isto é, se é shallow, shallow-deep ou deep. Também
foram verificados ajustes de frequéncias fora do limite definido
(0,9<yopt <1,1) [2], 0 que permitiu comprovar que, em determinadas
circunstancias, e desde que ndo muito afastados do limite atras
definido, é possivel reduzir muito consideravelmente as vibragdes de
sistemas estruturais sujeitos a a¢des dinamicas.

Em virtude do tipo de solicitagdo imposta, unidirecional ou
bidirecional, e das suas caracteristicas geométricas, os ALS podem
funcionar em mais do que uma dire¢do em simultaneo, razdo pela
qual se deve tentar sempre ajustar as suas frequéncias fundamentais
de vibragdo as frequéncias de vibragdo das estruturas em que se
encontram incluidos. O ajuste, a semelhanca do referido para uma
direcdo apenas, deve ser efetuado para valores proximos da unidade,
0 que permite ser atingido um nivel de eficiéncia mais elevado na
mitigacdo de vibragdes dinamicas de intensidade variavel.

A sintonizacdo da frequéncia dos ALS a frequéncia da estrutura
principal pode ser efetuada preliminarmente de uma forma
aproximada, e ajustar-se in situ, aquando da colocacdo final dos
dispositivos na estrutura cuja vibragdo se pretende mitigar.
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3.5 Razdo de amortecimento ({opt)

Para um dispositivo do tipo amortecedor de massa sintonizado
(AMS) corrente a razdo de amortecimento apresenta-se como
linear. No entanto, em ALS simples ou multiplos o amortecimento
varia de uma forma claramente ndo-linear com a amplitude de
excitagdo [2] [8].

Com base nos resultados das analises propostas e desenvolvidas
verificou-se que a otimizacdo do amortecimento apresenta alguma
dependéncia da relacdo entre massas definida para cada situacdo,
estando, portanto, intimamente relacionada com o descrito em 3.2.

De facto, tendo por base os resultados obtidos, a definicdo do
amortecimento étimo para implementacao em sistemas estruturais
reais carece de verificacbes experimentais preliminares em
prototipos analogos aos que se pretenda colocar. Os resultados
obtidos permitem a calibracdo do amortecimento para cada
situacdo especifica, tendo em conta a geometria considerada para
cada caso particular.

3.6 Numero de dispositivos (N)

O numero de dispositivos a colocar numa estrutura para mitigacao
de vibra¢des dinamicas tem vindo a ser investigado, tendo sido
conduzidos estudos numéricos em conjuntos de ALS simples
ou multiplos e amortecedores de coluna de liquido sintonizado
(ACLS) caracterizados por distribui¢des de massas ndo uniformes
e espagamento de frequéncias também néo uniforme, obtidos por
diferencas consideraveis ao nivel das alturas de fluido em recipientes
também de geometria diferente [9]. Esses estudos levaram a
concluir que tais sistemas passivos ndo ofereciam grandes vantagens
quando comparados com sistemas com distribuicdo de massas e
espagamentos de frequéncias uniformes, obtidos pela mesma altura
de fluido em recipientes apresentando as mesmas caracteristicas
geométricas.

O nimero de dispositivos usados em cada estrutura esta diretamente
relacionado com a relagdo entre massas e depende de varios fatores,
tais como:

i.  Espaco disponivel para colocagdo do conjunto de dispositivos
no sistema estrutural principal;

ii. Forma geométrica dos dispositivos a implementar;
ii. Tamanho de cada dispositivo;

iv. Espaco disponivel para circulagdo e acessibilidade a todos os
dispositivos por questées de manutencdo.

Em casos em que se opte pela implementacdo de varios ALS foi
mostrado em [1] e comprovado em [2] que 0 aumento indiscriminado
do numero de dispositivos nem sempre é garantia de melhoria de
desempenho.

O numero de dispositivos devera ser definido em concordancia com
a relacdo entre massas especificada e com o ajuste entre frequéncias
pretendido, ja que ele préprio também se relaciona indiretamente
com a relacdo entre massas uma vez que esta relagdo depende da
altura de fluido.
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3.7 Orientacdo dos dispositivos

Em estruturas que apresentem diferentes frequéncias fundamentais
nasdirecdes principais, é bastante Utila consideracdo de alternativas
com recurso a ALS de geometria retangular [2]. Nestas situagdes, a
colocagdo dos dispositivos com uma orientagdo preferencial, bem
como o desenvolvimento de um processo de dimensionamento
adequado para as duas dimensdes do dispositivo, permite que
as frequéncias fundamentais em ambas as direcdes possam ser
convenientemente ajustadas ou pelo menos aproximadas com
um certo rigor. Isto é bastante importante na medida em que a
teoria subjacente ao dimensionamento de tanques, estendida
aos amortecedores de liquido sintonizado sdo exatas apenas para
tanques sujeitos somente a excitagdes de caracter unidirecional.

Em estruturas que apresentem a mesma frequéncia ou valores
de frequéncias fundamentais muito proximos em duas ou mais
diregdes, o recurso a dispositivos com geometria radial, por
exemplo ALS circulares, surge como mais adequado, como
pode ser verificado e comprovado por estudos numéricos em
desenvolvimento em [10].

4 Metodologia simplificada para o
dimensionamento de ALS

Tendo em conta estudos desenvolvidos anteriormente [1] [5] e as
ferramentas de calculo desenvolvidas [2] para simulagdo numérica
do comportamento de: i) ALS quando isolados; ii) ALS inseridos
em sistemas estruturais existentes de um grau de liberdade e
iii) ALS inseridos em sistemas estruturais existentes de mais graus
de liberdade, torna-se possivel definir as linhas gerais de uma
metodologia simplificada para suporte ao dimensionamento e
implementacdo de ALS para mitigacdo de vibragdes em sistemas
estruturais.

Complementarmente foram também desenvolvidas rotinas para
estimar a resposta de sistemas de um ou mais graus de liberdade
sem qualquer dispositivo de mitigacdo de vibragdes a eles acoplado,
para efeitos de comparagdo com as situagdes com ALS acoplados.

A metodologia simplificada proposta assenta nos seguintes

principios:

i.  Estimativa da frequéncia natural do sistema estrutural a
proteger, por via de simulagdes numéricas para estruturas novas
ou por meio de medigdes in situ para estruturas existentes;

ii. Predefinicdo das dimensdes do(s) dispositivo(s) com base
em modelos tedricos para que o ajuste entre frequéncias (da
estrutura principal e do dispositivo de mitigacdo) seja tdo
proximo quanto possivel do valor unitario;

ii. Verificar a relagdo entre a altura de fluido em repouso e o
comprimento do dispositivo na dire¢do da solicitacdo dindamica
imposta. Se ndo se encontrarem dentro de limites aceitaveis
para que o seu funcionamento seja o pretendido (shallow water
waves, shallow-deep ou deep water waves), dependendo da
funcionalidade exigida para cada caso, é necessario proceder-
-se a um ajuste da altura de fluido em repouso ou das dimensdes
do dispositivo;
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iv. Definir o numero de dispositivos a instalar na estrutura
principal, tendo em conta condicionalismos geométricos da
estrutura em que vao ser incluidos (principalmente o espaco
disponivel) e relagdes entre massas adequadas e compativeis
com os valores definidos como ideais para ser alcangado um
desempenho 6timo (1% a 5%). Se se verificar ser necessario,
e a seguranga estrutural do sistema em que se encontram
incluidos o permitir, estes valores de relacdo entre massas
poderdo eventualmente ser aumentados até 10%, conforme
proposto em alguns trabalhos desenvolvidos [11];

v. Introduzir as caracteristicas dindmicas estimadas em i) nas
rotinas adequadas, o que permite a obtencéo da simulacdo da
resposta do sistema estrutural principal, em termos de valores
de pico e RMS de deslocamentos, velocidades e aceleracoes;

vi. Com base em ii), iii) e iv) introduzir as caracteristicas dindmicas
dos ALS para serem consideradas na rotina proposta:

a) Obter a nova resposta do sistema estrutural principal
em termos de valores de pico e RMS de deslocamentos,
velocidades e aceleragdes;

b) Obter as forcas resultantes no ALS (forgas dissipativas) com
vista a contabilizar e considerar a agdo que os dispositivos
exercem diretamente sobre o sistema estrutural;

c) Verificar se os elementos estruturais (lajes, vigas, pilares)
e se os elementos de suporte e fixagdo dos dispositivos
ALS se encontram dimensionados para suportar as forgas
adicionais obtidas em b);

vii. Determinacdo de eficiéncias por comparagdo entre os
resultados obtidos de v) e vi). Se por qualquer razdo (ajuste de
frequéncia, relagdo entre massas, amortecimento, niimero de
dispositivos, orientacdo dos dispositivos) n&o forem alcancados
indices de eficiéncia dentro de determinados limites deve-
-se repetir o procedimento a partir de ii) fazendo as devidas
alteragdes nos parametros que se verifique serem adequadas
para a obtencdo da mitigagdo pretendida.

Caso ndo se verifique a seguranca de elementos estruturais ou de
estruturas de suporte dos ALS, deve-se proceder a alteracdes em ii)
e iii) e repetir o procedimento de modo a encontrar a solu¢do mais
equilibrada em termos dos beneficios que a introdugdo de ALS possa
trazer face aos efeitos adversos que por eles possam também ser
potencialmente introduzidos.

O procedimento atrads descrito, embora pressuponha a utilizagdo
das ferramentas de calculo desenvolvidas e propostas no ambito do
presente trabalho, pode ser facilmente efetuado através da utilizagdo
de outras ferramentas de calculo de estruturas que permitam
conceptualizar macroelementos mecanicos representativos dos
dispositivos em concordancia com os modelos propostos na
literatura [10] [12]. Convém, no entanto, referir que estes macro
elementos mecanicos ndo traduzem o comportamento exato dos
ALS, em termos dos fendmenos ndo-lineares que possam ocorrer no
interior do fluido em movimento, contrariamente ao que acontece
nos modelos matematicos que se encontram subjacentes as rotinas
desenvolvidas e propostas [2].
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Convém que no dimensionamento destes dispositivos se utilizem
as bases da modelacdo matematica previamente definidas e
apresentadas em [2], pois s6 assim é que se torna possivel obter com
maior exatiddo a variacdo do seu comportamento e dos fenémenos
que ocorrem no seu interior.

Para verificacdo da seguranca estrutural (pilares, vigas e lajes) e ndo
estrutural (estruturas de suporte) podem ser sempre introduzidas
medidas de protegdo passiva adicionais, como por exemplo sistemas
de contraventamento simples junto de zonas onde o colapso se
possa encontrar mais potenciado. No entanto, ndo é seguramente
este o objetivo da introducdo de ALS em sistemas estruturais para
mitigacdo de vibragdes resultantes de a¢des dinamicas, uma vez que
se pretende, pelo baixo custo associado a sua implementagdo, que
sejam utilizados sem qualquer reserva e sem medidas adicionais de
prote¢do.

5 Consideragodes finais

A aplicacdo de sistemas passivos ALS é muito flexivel, tanto para
integrar em estruturas novas como em estruturas preexistentes,
beneficiando de uma instalacdo simples e de inimeras vantagens
[2]. As construcdes existentes tém normalmente amortecimento
muito reduzido, pois aquando do seu dimensionamento ndo existia
ainda regulamentacdo sismorresistente. Por essa razdo, a introducao
de unidades de amortecimento adicionais é sem duvida uma escolha
muito adequada.

No que respeita a construgdes novas, observam-se as mesmas
vantagens que para as estruturas existentes, com o beneficio de os
projetistas poderem usar tanques de armazenamento ou piscinas
existentes em algumas estruturas altas e esbeltas como sistema
secundario, isto é, como amortecedor de liquido sintonizado.

Ap0s a instalacdo, os amortecedores de liquido sintonizado podem
exigir medidas de manutencdo periddica no sentido de assegurar
niveis adequados de altura do liquido. No entanto, na grande
maioria das vezes, correspondem a medidas muito simples e pouco
dispendiosas.

A capacidade de alterar a localizagdo e nimero de dispositivos dentro
daestrutura, a massa de agua nos dispositivos e o ajuste da frequéncia
sao opgoes vidveis. Mesmo a inclusdo de dispositivos de controlo
surge como uma opcao possivel em determinadas circunstancias [2].
A remocao dos dispositivos em caso de necessidade é igualmente
simples, ndo deixando o espago com marcas permanentes.

A escolha de dissipadores de vibra¢des dinamicas com funciona-
mento assente no movimento de uma determinada altura de fluido,
como é o caso de ALS, serd tanto mais proveitosa quanto se optar
pela inclusdo de esquemas que permitam a sua integracdo em bom-
bas, tanques de armazenamento de dgua ou dispositivos de incéndio
previamente escolhidos e dimensionados para o efeito.

As razbes apresentadas justificam a adequabilidade e facilidade
de implementacdo deste tipo de medida de protecdo passiva na
mitigacdo de vibragdes dinamicas em estruturas novas, existentes
ou durante a fase de construgdo. Trata-se, sem duvida, de uma
medida que apresenta um ambito de aplicagdo bastante alargado e
com grande potencial.
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A nova geragdo de Eurocédigos Estruturais

The new generation of Structural Eurocodes

Resumo

Os primeiros Eurocédigos Estruturais publicados na ultima década
formam um conjunto abrangente e tecnicamente avangado de 58
normas europeias a aplicar no projeto de estruturas de edificios e de
outras obras de engenharia civil.

Considerando que importa garantir a atualizacdo técnico-cientifica
destes documentos e que o Comité CEN/TC 250 divulgou em 2013
a abordagem prevista para dar resposta as exigéncias do Mandato
M/515 enviado pela Comissdo Europeia ao Comité Europeu de
Normalizacdo, a presente comunicacdo apresenta as diferentes
etapas previstas para o desenvolvimento da nova geracdo de
Eurocddigos Estruturais, a forma como estdo a ser preparadas e
quais as principais questdes as quais esta geracdo de normas deve
responder.

Simultaneamente apresentam-se, por Eurocodigo, as tarefas mais
importantes que estdo incluidas no mandato, com o objetivo de
dinamizar a participacdo nacional na elaboracéo destes documentos,
em articulagdo com a Comissdo Técnica 115 — Eurocddigos
Estruturais, e também antecipar eventuais necessidades de
investigacdo pré-normativa, designadamente para a elaboragdo dos
anexos nacionais das normas.

Palavras-chave: Normalizagdo / Eurocédigos estruturais / Investigacdo pré-

-normativa
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Abstract

The first Structural Eurocodes published in the last decade form
a comprehensive and technically advanced set of 58 European
standards to be applied in the design of building structures and other
civil engineering works.

Whereas it is important to ensure scientific updating of these
documents and that the CEN / TC 250 Committee published in
2013 the approach envisaged to meet the requirements of the
M/515 Mandate sent by the European Commission to the European
Committee for Standardization, this paper presents the different
steps planned for the development of the new generation of
Structural Eurocodes, how they are being prepared and what are the
main issues to which this generation of standards should respond.

Simultaneously the most important tasks that are included in the
mandate are presented by Eurocode, with the aim of boosting
national participation in the preparation of these documents, in
liaison with the Portuguese Technical Commission 115 — Structural
Eurocodes, and to anticipate possible pre-normative research needs,
in particular for the preparation of the national annexes to the
standards.

Keywords:  Standardization / Structural eurocodes / Pre-standard research

135



A nova geracao de Eurocédigos Estruturais
Ana Sofia Louro, José Manuel Catarino, Manuel Pipa, Pedro Pontifice

Ana Sofia Louro

Bolseira de Pés-Doutoramento
LNEC
analouro@lnec.pt

José Manuel Catarino

Investigador-Coordenador
LNEC
jmcatarino@lnec.pt

Manuel Pipa

Investigador Principal
LNEC
mpipa@lnec.pt

Pedro Pontifice

Investigador Principal
LNEC
pedropontifice@lnec.pt

Aviso legal

As opinides manifestadas na Revista Portuguesa de Engenharia de
Estruturas sdo da exclusiva responsabilidade dos seus autores.

Legal notice

The views expressed in the Portuguese Journal of Structural Engineering
are the sole responsibility of the authors.

LOURO, Ana Sofia [et al.] — A nova geracdo de Eurocddigos Estruturais.
Revista Portuguesa de Engenharia de Estruturas. Ed.LNEC.
Série I1I. n.2 3. ISSN 2183-8488. (marco 2017) 135-146.

136

1 Introducdo

Os primeiros Eurocddigos Estruturais publicados na Ultima
década representam o culminar de mais de 30 anos de trabalho
normativo, estimando-se que afetem a atividade de mais de 500 mil
engenheiros em toda a Europa. Estas 10 normas europeias (EN 1990
a EN 1999), que se dividem em 58 partes, formam um conjunto
abrangente e tecnicamente avangado de normas para a concegdo
estrutural e geotécnica.

Considerando que importa garantir a atualizacdo técnico-cientifica
destes documentos para preservar a confianca dos cidadaos e
cumprir os objetivos globais de seguranca e de regulacdo do
mercado interno, em 2010 a Comissdo Europeia enviou ao Comité
Europeu de Normalizagdo (CEN) um mandato (M/466, 2010) que
visava assegurar a evolucdo dos atuais Eurocodigos Estruturais.
Com base na resposta enviada pelo CEN ao referido mandato, a
Comisséo decidiu solicitar ao CEN a definicdo de um programa de
normalizacdo tendo em vista a revisdo dos Eurocddigos existentes e
o alargamento do ambito destas normas (M/515, 2012).

Em 20713, na resposta preparada pelo Comité responsavel por estas
normas (CEN/TC 250), divulgada pelo documento Towards a second
generation of EN Eurocodes, foi apresentada a abordagem prevista
para dar resposta as exigéncias do mandato (M/515, 2012).

Tendo em conta que a resposta ao mandado (M/515, 2012)
sistematiza as diferentes etapas previstas para o desenvolvimento
da nova geracdo de Eurocddigos Estruturais, pretende-se com a
presente comunicagdo divulgar ao meio técnico nacional a forma
como serdo preparadas e quais as principais questdes as quais esta
nova geragdo de normas deve responder.

Simultaneamente pretende-se divulgar, para cada Eurocddigo, as
tarefas mais importantes que estdo incluidas no contrato e com
isso dinamizar a participagdo nacional na elaboracdo destes docu-
mentos, em articulagdo com a Comissdo Técnica 115 — Eurocodigos
Estruturais, e também antecipar eventuais necessidades de
investigacdo pré-normativa, designadamente para a elabora¢do dos
anexos nacionais das normas.

2 Mandatos M/466 e M/515

Apods a publicacdo das 58 partes que constituem os Eurocddigos,
estd atualmente em curso um conjunto de agdes que visam o
desenvolvimento dos Eurocodigos, para uma designada nova
geracdo de Eurocddigos Estruturais.

Este processo arrancou em maio de 2010, altura em que a
Comissdo Europeia enviou ao CEN um mandato Programming
Mandate addressed to CEN in the field of the Structural Eurocodes
(M/466, 2010) cujo principal objetivo era desencadear o processo
de atualizagdo da primeira geracdo de Eurocddigos. Com base nos
comentarios recebidos dos operadores de mercado e na avaliagdo
inicial de viabilidade/relevancia do processo, a Comissao Europeia
considerou que novos Eurocddigos Estruturais ou novas adi¢des aos
Eurocodigos existentes deveriam abranger pelo menos:

e Avaliacdo, reutilizagdo e reforco de estruturas existentes;
e Fortalecimento dos requisitos relativamente a robustez;
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e Novos materiais/novas utilizagdes de materiais (como, por
exemplo, o vidro, os polimeros reforcados com fibras e os betdes
de muito alto desempenho);

e Novos tipos de estruturas (como, por exemplo, as estruturas
tensionadas);

e Incorporagdo de normas ISO na familia dos Eurocddigos, como
sejam as normas relativas a acdo do gelo atmosférico sobre as
estruturas e as acdes das ondas e das correntes nas estruturas
costeiras.

Desta forma, a Comissdo Europeia incumbiu o CEN de desenvolver
um programa de normaliza¢do baseado nos Eurocodigos existentes,
que deveria envolver:

e odesenvolvimento de novas normas ou novas partes das normas
existentes, abordando em profundidade, por exemplo, um
novo material de construgdo e a correspondente metodologia
de projeto ou um novo procedimento de calculo (abordagem
vertical);

e aincorporagdo de novos requisitos de desempenho e métodos
de dimensionamento, em mais do que uma das normas
existentes, para que se consiga prosseguir com a harmonizagdo
da aplicagdo das normas existentes (abordagem horizontal).

Apos a consulta das diversas partes interessadas no processo, do
Joint Research Centre (JRC) e dos Organismos de Normaliza¢do
Nacional dos Estados-membros do CEN, envolvendo o CEN/TC 250,
a Comisséo considerou que o programa de normalizagdo a preparar
pelo CEN deveria desenvolver-se em duas frentes e incluir os
seguintes aspetos:

e Novos Eurocddigos ou novas partes

e Alargamento das atuais regras relativas a avaliagdo de
estruturas e edificios existentes e seu reforco;

e Dimensionamento de estruturas que incluam elementos
estruturais de vidro;

e Dimensionamento de estruturas que incluam elementos
estruturais feitos de polimeros refor¢ados com fibras;

e Dimensionamentos de estruturas tensionadas;
e Alargamento das atuais regras relativas a robustez.

e Desenvolvimento dos Eurocodigos existentes (EN 1990 a
EN 1999)

e Avaliacdo de todos os Eurocddigos existentes tendo em
vista a reducdo significativa do numero de Parametros de
Determinacdo Nacional (NDP), em articulagdo com o JRC
e com base nos parametros definidos por cada pais e que
constam da base de dados gerida pelo JRG;

e Incorporagdo de desenvolvimentos recentes resultantes
de estudos internacionais e de programas de investigacdo
relevantes para a inovagao (incluindo os conceitos baseados
no desempenho e sustentabilidade, no dimensionamento e
na construgdo);

e Incorporagdo de desenvolvimentos recentes resultantes
de estudos internacionais e de programas de investigagdo
relevantes que contribuam para assegurar a sustentabilidade
ao nivel do dimensionamento estrutural;
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e Adogao, se for caso disso, de normas ISO para complementar
os Eurocddigos, tendo sido identificadas logo a partida a
acdo do gelo atmosférico sobre as estruturas e as agdes das
ondas e das correntes nas estruturas costeiras;

e A possivel simplificacdo de regras, quando for apropriado,
para campos de aplicacdo limitados e bem definidos;

e Apossivel existéncia de documentos de orientagdo auxiliares
que facilitem a obtencdo de comentarios por parte dos
diversos intervenientes e a aplicacdo pratica das normas;

e Os trabalhos em curso e os resultados do mandato
M/420 nomeadamente o Guia 6 CEN/CENELEC (Guide
for addressing accessibility in standards) e a norma
ISO/DIS 21542 — Accessibility and usability of the built
environment.

Ap6s um periodo de debate alargado, a Comissdo Europeia enviou
em 2012 um novo Mandato ao CEN (M/515, 2012), que visava a
revisdo dos Eurocddigos existentes e o alargamento do ambito
destes documentos normativos.

Este mandato (M/515, 2012) considera que a confianca dos
utilizadores nos documentos técnicos assenta na capacidade de
os Eurocddigos evoluirem de forma a poderem abranger novos
métodos, novos materiais, novos requisitos regulamentares, tendo
em conta os novos desafios da sociedade. Desta forma, a Comissao
julgou pertinente que os Eurocodigos fossem avaliados para se
identificarem as melhorias necessarias a sua atualizacdo técnico-
-cientifica, mas também para se alargar a sua harmonizagdo, por
exemplo através da reducdo do nimero de NDP's e da exploragao
da entrada de novos parceiros no mercado, nomeadamente de
empresas de pequena e média dimensao.

Portanto, com base na resposta preparada pelo CEN ao mandato
(M/466, 2010), a Comissdo considerou que devia ser preparado
pelo menos um novo Eurocodigo relativo ao vidro estrutural
e incorporadas adi¢bes considerdveis as normas existentes,
contemplando as tematicas ja identificadas no primeiro mandato
relativas a avaliacdo, reutilizagdo e reforco de estruturas existentes,
a robustez, a melhoria da facilidade de utilizagdo pratica para os
célculos mais frequentes e a incorporacéo de normas ISO na familia
dos Eurocddigos.

3 O CEN/TC 250 e aresposta ao mandato
M/515

O CEN/TC 250 — Structural Eurocodes é o comité responsavel pela
elaboragdo dos Eurocodigos a nivel europeu, e a sua atual estrutura
(Figura 1) conta com 1 grupo de coordenacéo (CG), 11 subcomissées
(SC), 5 grupos de trabalho (WG) e 2 grupos horizontais (HG)
relativos a temas transversais aos diversos Eurocddigos: pontes e
acao do fogo.

Este Comité continua a assegurar a manutencdo dos atuais
Eurocodigos, respondendo a questdes de seguranca emergentes
através da publicagdo de emendas, e a apoiar a promogdo da
utilizagdo destas normas fora da Europa. E, para além de ter
preparado o programa de normalizacdo solicitado pela Comissao
Europeia no mandato (M/515, 2012), é também responsavel pela
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CEN/TC 250
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Convenor: B Zhao

SC 10 - EN 1990
Chairman: P Formichi
Secretary: V Melaysund [SN]

SC 6 - EN 1996
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Secretary: S Kempa [DIN]
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Chairman: F Mazzolani
Secretary: R Saegrov [SN]

WG 4 Fibre reinforced polymer
Convenor: L Ascione [UNI]

WG 5 Membrane Structures

SC 4 -EN 1994
Chairman: G Couchman
Secretary: J Duncan [BSI]

SC 11 - EN "Structural Glass'
Chairman: M Feldmann
Secretary: S Tiedtke [DIN]

Convenor: M Mollaert [NBN]

WG 6 Robustness

SC5-EN 1995
Chairman: S Winter
Secretary: A Stenmark [SIS]

Figura 1

Convenor: R Van der Pluijm [NEN]

Estrutura do Comité Técnico CEN/TC 250 em fevereiro de 2017

(fonte: http://eurocodes.jrc.ec.europa.eu)

revisdo periddica dos atuais Eurocodigos que se iniciou em 2014 e
que, sendo uma atividade complementar a definida no mandato, foi
programada para ser compativel com o planeamento previsto para
a elaboracdo da nova geragdo de Eurocéddigos.

Por sua vez, a resposta ao mandato, apresentada no documento
Towards a second generation of EN Eurocodes (CEN/TC250-N993,
2013), que foi divulgada em maio de 2013 e contou com a
participagdo de mais de 1000 peritos de toda a Europa, inclui o
desenvolvimento de um novo Eurocddigo relativo a vidro estrutural
e a revisdo dos atuais Eurocddigos, tendo as seguintes prioridades:

e Melhoria da facilidade de utilizagdo dos Eurocodigos nos
célculos mais frequentes (ease of use);

e Aumento da harmonizacdo, através da reducdo dos Parametros
de Determinacdo Nacional ou da convergéncia dos valores
usados;

e Aspetos relacionados com a avaliacdo, reutilizacdo e reforco de
estruturas existentes;

e Fortalecimento dos requisitos relativamente a robustez.

O programa proposto pelo CEN/TC 250 envolve também a

incorporagdo de normas ISO na familia dos Eurocodigos e trabalhos

preliminares tendo em vista a elaboragdo de novos Eurocodigos

relativos a estruturas tensionadas e a aplicagdes estruturais de
polimeros reforcados com fibras.
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4 Desenvolvimento da nova geragao
de Eurocdédigos Estruturais

A publicacdo da nova geracdo de Eurocodigos Estruturais é uma
responsabilidade do CEN/TC 250 que este partilha com o grupo de
coordenacao (CG), com as subcomissdes (SC) e com os grupos de
trabalho (WG/HG). No entanto, em face da extensdo dos trabalhos
previstos, o desenvolvimento da nova geracdo de Eurocddigos
Estruturais assenta na composi¢do de equipas (Project Teams)
constituidas tipicamente por 6 peritos, para garantir a adequada
representa¢do dos Estados-membros e promover simultaneamente
a relacdo custo-eficdcia. Estas equipas desenvolverdo as tarefas
previstas para cada uma das 4 fases de execucdo do mandato
(Figura 2), em articulacdo com a subcomissdo ou grupo de trabalho
a qual a tarefa prevista diz respeito. As subcomissées ou grupos
de trabalho sdo depois responsaveis por finalizar os documentos,
submetendo-os a voto formal, de acordo com as regras do CEN.

A constitui¢do destas equipas é feita através de concursos publicos,
tendo o primeiro sido langado em abril de 2015 e o segundo no final
de dezembro de 2016. Nesta data, equaciona-se a hipotese de se
lancar em simultaneo o concurso para a constituicdo das equipas
que irdo desenvolver as tarefas previstas para as duas ultimas fases
de execugdo do mandato.
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Tendo em conta o elevado ndmero de intervenientes no processo,
para assegurar uma abordagem comum, relativamente as questoes
transversais aos diversos Eurocddigos, foram preparadas orientagdes
para que as diferentes equipas envolvidas na execucdo das tarefas
previstas no mandato tratassem da mesma forma as exigéncias
da Comissdo, ao nivel da reducdo do nimero de Pardmetros de
Determinacdo Nacional e da melhoria da facilidade dos Eurocddigos
na utilizacdo quotidiana (ease of use).

=
Setembro Maio 2020
2015 2017
Figura2 Planeamento do desenvolvimento da nova geracdo de

Eurocddigos Estruturais (adaptado de Towards a second
generation of EN Eurocodes)

Nesta data, a informagdo disponivel aponta para que haja uma
redugdo consideravel do corpo das normas, passando para anexos
toda a informagdo necessaria, para que o texto fique tanto quanto
possivel reduzido a clausulas obrigatorias, eliminando-se assim as
clausulas (P) da primeira geracdo. A este nivel salienta-se também
que ainda ndo ha consenso, no seio do CEN/TC 250, relativamente
ao caracter obrigatdrio ou ndo dos termos shall, should e may. Em
Portugal, em face das orientagdes definidas pelo Instituto Portugués
da Qualidade (IPQ, 2010), s6 as clausulas em que se aplica o termo
shall devem ser entendidas como obrigatorias.

Os peritos responsaveis por cada uma das tarefas terdo também que
incluir os aspetos de sustentabilidade relevantes para o ambito dos
Eurocddigos, respondendo aos requisitos para a sustentabilidade
desenvolvidos por exemplo no seio do CEN/TC 350 — Sustainability
of construction works.

O CEN/TC 250 decidiu ainda ter em conta o Guia 32 (CEN/CENELEC,
2016) recentemente publicado, que propde uma abordagem passo
a passo baseada no conceito de ciclo de vida (Figura 3). Este guia
considera que, para se ter em consideragdo os aspetos associados
as alterages climaticas, é preciso olhar para além das fronteiras
dos Eurocodigos, de forma a identificar e compreender os principios
basicos que devem ser considerados quando se pensa na adaptagao
as alteracbes climaticas, para integrar nas normas disposicdes de
adaptacéo as alteragbes climaticas.
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Resultado

Normas que s&o adequadas aos efeitos
das alteracgdes climaticas

e

Usando arvores de deciséo, fontes de informagéo,
orientagdes para a elaboragao de disposicdes
sobre a adaptacao as alteragdes climaticas,
aumentando a consciéncia sobre aspetos de
adaptac&o as alteracdes climaticas

Como

O qué

Integrar disposi¢des relativas aos novos efeitos das
alteragdes climéaticas sobre os produtos

Os impactos das alteracdes climaticas podem
afetar os produtos e a resiliéncia dos
produtos deve ser melhorada

Porqué

Figura3 Abordagem prevista pelo CEN/CENELEC para ter em
conta as alteragdes climaticas (adaptado de Guide 32
CEN/CENELEC, 2016)

5 Tarefas previstas no mandato M/515

Para além das questdes transversais aos diversos Eurocodigos, a
resposta elaborada pelo CEN ao mandato (M/515, 2012) identificou,
desde logo, quais as tarefas que deveriam ser desenvolvidas pelas
equipas contratadas em cada uma das 4 fases de preparacdo desta
nova geracdo de normas. Assim, nas secgdes seguintes sistematizam-
-se as tarefas em curso (Fase 1) e as tarefas previstas para as restantes
fases de execugdo do mandato.

Considerando que nem todas as partes das normas referidas nos
quadros que se seguem se encontram j4 traduzidas para portugués,
optou-se por ndo traduzir a descri¢do das tarefas, de forma a evitar
conflitos com as futuras versdes portuguesas das normas.

Tarefas em curso: Fase 1

As Tabelas | e Il apresentam uma descricdo geral das tarefas em
curso (CEN-bsi-NEN, 2016), bem como os resultados que s&o
expectaveis obter no ambito de cada norma, no final da primeira
fase de execugdo do mandato.

Na Tabela Ill apresentam-se as diversas tarefas previstas ainda no
ambito da primeira fase mas que ndo estdo, até a data, associadas
a nenhuma norma.

Restantes tarefas: Fase 2 e Fases 3 e 4

Com o objetivo de promover a participacdo nacional na elaboracdo
desta nova geracdo de normas para o projeto de estruturas
de edificios e de outras obras de engenharia civil, divulgam-se
nos quadros seguintes as tarefas que se considerou necessario
desenvolver no dmbito das restantes fases de execug¢do do mandato.
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Tabelal Tarefas da Fase 1 no ambito das normas EN 1990 a EN 1996 e EN 1998

Descrigdo geral da tarefa Resultados expectaveis

EN 1990 SC10.T1 - Evolution of EN1990 - General Reed N (B0 hadud g new Aneies
Background information
Revised EN 1991-1-2 with modified clauses

SC1.T1 - EN 1991-1-2 (Fire) Background document(s

Report
EN 1991 SC1.T5 — Climate Change Recommendations for EN 1991-1-3, -1-4, -1-5
and EN 1991-1-9 (and possibly other Eurocode Parts)

Revised EN 1991-2 with new and/or modified clauses

SC1.T9 - EN 1991-2 (Road and rail traffic loads) R ——

New and modified content in EN 1992-1-1, EN 1992-2 and

EN 1992 SC2.T1 - New Items in EN 1992-1-1, EN 1992-2, EN 1992-3 EN 1992-3 including new Annexes
SC3.T1 - Design of Sections and Members according to Revised EN 1993-1-1
EN 1993-1-1 Background documents

EN 1993

Revised EN 1993-1-8

SC3.T2 - Joints and Connections according to EN 1993-1-8 e T TS

SC4.T1 - Respond to demands from industry, including needs for Revised EN 1994-1-1, EN 1994-1-2
harmonization with EN1992 and EN1993 and EN 1994-2

New part of EN 1994 or revised EN 1994-1-1and -1-2

SC4.T2 - Composite beams with large web openings Baciorolraldoauents

EN 1994
SC4.T3 - Revised rules for shear connection in the presence of Revised EN 1994-1-1
modern forms of profiled sheeting Background documents
SC4.T4 - Develop new rules for composite columns (concrete Revised EN 1994-1-2 Annex H
filled tubes) in fire Background documents
SC5.T1 - New items in revised Eurocode 5, part 1-1 favlzzd B TSER 1wl e dialses
Background documents
EN 1995
SC5.T2 - New Eurocode 5 Part on Timber Concrete Composites New Eurocode part in EN 1995
Background documents
EN 1996 SC6.T1 - Revised version of EN 1996-1-1 Revised EN 1996-1-1 with new
and revised clauses
SC8.T1 - Material independent sections of EN 1998-1 Redrafting of Section 3 and Annex B of EN 1998-1
EN 1998
SC8.T3 Evolution of EN 1998-3 Revision, update and extension of EN1998-3
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Tabela ll

Tarefas da Fase 1 no ambito das normas EN 1997 e EN 1999

Descrigdo geral da tarefa

Resultados expectaveis

SC7T1 - Harmonization and ease-of-use

EN 1997

SC7.T2 - General rules

SCI.T1 - Update and Simplification of all parts of EN 1999

EN 1999

SC9.T2 New types of Connection

Reorganized framework of EN 1997
Split EN 1997-1 into two parts: EN 1997-1 General rules;
EN 1997-3 Geotechnical constructions

Revised EN 1997-1
Modification to the text and annexes of EN 1997-2;
additions to the text of EN 1997-1 section 2 and Annexes A
and B Scientific and Technical Report on Practical Examples

Partially revised EN 1999-1-1 and revised EN 1999-1-2,
EN 1999-1-3, EN 1999-1-4, EN 1999-1-5 with new and/or
modified clauses

Further revised EN 1999-1-1
with new clauses

Tabela Il Tarefas da Fase 1 no ambito do Vidro estrutural, Pontes, Fogo, Estruturas Existentes e Robustez

Subcomissao / Grupo
de trabalho

Descrigdo geral da tarefa

Resultados expectaveis

SC11 Structural
Glass

HGB Bridges

HGF Fire

WG2 Existing Structures

WG6 Robustness

SCT11.T2 - Structural Glass — Preparation of CEN TS

HG-B.T1 - Bridges - consultation activities and ease of use
review

HG-F.T1 - Harmonization of fire parts of Structural Eurocodes

WG2.T1 - Assessment and Retrofitting of Existing Structures —
General Rules / Actions

WG6.T1 - Robustness Framework
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Conversion of the Report into CEN TS on Structural Glass
(parts 1, 2 and 3)

Report containing specific recommendations to other SCs
Series of papers setting out discussion points and specific
recommendations for other SCs, WGs etc.

Harmonized sections 1to 3 of the parts 1-2 of all related
Eurocodes
New informative Annexes in EN 1992-1-2, EN 1993-1-2 and
EN 1994-1-2

Scientific and Technical Report. Conversion of the Report into
CENTS for general rules and actions

New and revised clauses in EN 1990 and EN 1991-1-7
Report
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Tabela IV Tarefas da Fase 2 no &mbito das normas EN 1990 a EN 1996 e EN 1998 a EN 1999
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Norma Descrigdo geral da tarefa Resultados expectaveis
Revised EN 1990 Annex A2 including two new Annexes to
EN 1990 SC10.T2 - Evolution of EN1990 - Bridges specific issues EN 1990
Background information
SC1.T2 — EN 1991-1-3 (Snow loads) RRevised EN 1991-1-3 with new and modified clauses
Background document(s)
SC1.T3 - EN 1991-1-4 (Wmd) Revised EN 1991-1-4 with new and modified clauses
Background document(s)
EN 1991
SC1.T4 - EN 1991-1-5 (Thermal actions) Revised EN 1991-1-5 with new and modified clauses
Background document(s)
SC1.T10 - EN 19974 (Silos and Tanks) Revised EN 1991-4 with new clauses and sections
Background document(s)
SC2.72 - New Items in EN 1992-1-2 New chapter in EN 1992-1-2
EN 1992
SC2.T3 - Further new items in EN 1992-1-1, EN 1992-2, EN 1992-3  New and modified content in EN 1992-1-1, EN 1992-2 and
EN 1992-3
. Revised EN 1993-1-3
SC3.T3 - Cold-formed members and sheeting Revised EN 1993-1-3 with modified Annex D
Background documents
Revised EN 1993-1-5
SC3.T4 Stability of Plated Structural Elements Revised EN 1993-1-5
EN 1993 Background documents
S.C3'.T5 - Harmonisation and Extension of Rules for Shells and Revised EN 1993-1-6
Similar Structures Revised and restructured EN 1993-1-7
Revised EN 1993-1-6 and EN 1993-1-7 Background documents
SC3.T6 - Fire design of Steel Structures Revised EN 1993-1-2
Background documents
SC4.TS - Development of rules covering shal-low floor ‘
EN 1994 construction, and other flooring types using precast concrete New part of EN 1994 or revised EN 1994-1-1and -1-2
dlamaTis Background documents
EN 1995 SC5.T3 - Revised Eurocode 5, part 1-1 Revised EN 1995-1-1 with new and modified clauses.
Background documents
EN 1996 SC6.T4 - Revised version of EN 1996-3 Revised EN 1996-3 with new and modified clauses
SC8.T2 - Material dependent sections of EN 1998-1 Revision and update of Sections 5 to 9 of EN 1998-1 with new
Section
EN 1998
SC8.T4 - Evolution of EN 1998-5 Revision and update of EN1998-5
SCO.T3 - Roofing Further revised EN 1999-1-1 by new Annex
EN 1999
SC9.T4 - Bridging Further revised EN 1999-1-1 by new Annex
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TabelaV Tarefas da Fase 2 no ambito da norma EN 1997

Descrigdo geral da tarefa Resultados expectaveis

Revised EN 1997-2 with new/revised paragraphs and annexes
SC7.T3 - Ground investigation New content in EN 1997-1 with new Annex
Scientific and Technical Report on Practical Examples

Sections 2-5 and new Annexes in (new) EN 1997-3
EN 1997 SC7.T4 - Foundations, slopes and ground improvement Alignment with EN 1992, EN 1993, EN 1995 and EN 1996
Scientific and Technical Report on Practical Examples

Sections 6-8 and new Annexes in (new) EN 1997-3
SC7.TS - Retaining structures, anchors, and reinforced ground Alignment with EN 1992, EN 1993, EN 1995 and EN 1996
Scientific and Technical Report on Practical Examples

Tabela VI Tarefas da Fase 2 no ambito das Estruturas Existentes

Subcomissdo / Grupo
de trabalho

Descricao geral da tarefa Resultados expectaveis

WG2.T2 - Assessment and Retrofitting of Existing

G2 BT S G Structures — Concrete Structures

Conversion of the Report into CEN TS for concrete structures

Tabela VIl Tarefas das Fases 3 e 4 no ambito das normas EN 1991, EN 1994 e EN 1995

Norma Descrigao geral da tarefa Resultados expectaveis

Recommendations for EN 1991-1-3, -1-4, -1-5 and
EN 1991-1-9 (and future Eurocode for Structural Glass)
Background document(s)

SC1.T6 - Interdependence of climatic actions (wind, snow,
thermal and atmospheric icing) and glass structure

EN 1991
SC1.T11 - Evolution of existing parts of EN 1991 not included in Revised EN 1991-1-1, EN 1997-1-6, EN 1991-1-7, EN 1991-3
the other tasks
SC4.T6 - Extended scope of shear connector and materials SN 1994—1—1Ea,\r‘1d19p;)ig>ly EN1994-1-2 and
guidance to cover current industrial needs
Background documents
EN 1994 SCA.T7 - Development of rules for composite frames and Revised EN 1994-1-1 and -1-2
prestressed elements Background documents
SC4.T8 - Further harmonization with EN 1992 and EN 1993 Revised EN 1994
574 - Rl Aeele 5, e 12 () Revised EN 1995-1-2 with new and modified clauses
Background documents
EN 1995 ST - Reysad Furseede 5, Gam o Revised EN 1995-1-1 with new or modified clauses

Background documents

SC5.T6 - Evolution of existing parts of EN 1995 not included in

the other tasks Revised EN 1995-2
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Tabela VIII Tarefas das Fases 3 e 4 no &mbito das normas EN 1993 e EN 1996 a EN 1999

Norma

EN 1993

EN 1996

EN 1997

EN 1998

EN 1999

144

Descrigdo geral da tarefa

SC3.T7 - Stainless Steels
Revised EN 1993-1-4

SC3.T8 - Steel Fatigue
Revised EN 1993-1-9

SC3.T9 - Material and Fracture
Revised EN 1993-1-10

SC3.T10 - Steel bridges and tension components
Revised EN 1993-2 and EN 1993-1-11

SC3.T11 - Consolidation and rationalisation of EN 1993-3

SC3.T12 - Harmonisation and Extension of Rules for Storage
Structures
Revised EN 1993-4-1 and EN 1993-4-2

SC3.T13- Evolution of existing parts of EN 1993 not included in
the other tasks

SC6.T2 - Revised version of EN 1996-1-2

SC6.T3 - Revised version of EN 1996-2

SC7.T6 - Rock mechanics and dynamic design

SC8.T5 - Evolution of EN 1998-4 and EN 1998-6

SC8.T6 - Evolution of existing parts of EN 1998 not included in
the other tasks

SCO.T5 - Facades

Resultados expectaveis

Revised EN 1993-1-4 with new and modified clauses
Background documents

Revised EN 1993-1-9 with new clauses and modified Annex B
Background documents

Revised EN 1993-1-10 with new and modified clauses
Background documents

Revised EN 1993-2 with modified Annexes A, B, C, D
Revised EN 1993-1-11 with modified Annex A
Background documents

Revised EN 1993-3-1and EN 1993-3-2
New Annex in EN 1991-1-4
Background documents

Revised EN 1993-4-1
Revised and redrafted EN 1993-4-2
Background documents

Revised EN 1993-1-12, EN 1993-4-3,
EN 1993-5, EN 1993-6

Revised EN 1996-1-2 Annexes B, C, D

Revised EN 1996-2 with new
and modified clauses

New/revised content in EN 1997-1, -2, and -3
and (possibly) in EN 1998-5
Scientific and Technical Report on Practical Examples

Revision and update of EN 1998-4 and EN 1998-6

Revised EN 1998-2

Further revised EN 1999-1-1 by new Annex
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Tabela IX Tarefas das Fases 3 e 4 no &mbito do Vidro estrutural, Pontes e Estruturas Existentes

Subcomisséo / Grupo
de trabalho

Descricdo geral da tarefa

Resultados expectaveis

SC11.T3 - Structural

SC11 Structural Glass Glass — Preparation of EN

HG-B.T2 - Bridges - ease of use and technical consistency

HGB Bridges vty

Conversion of CEN TS into EN on Structural Glass
(parts 1, 2 and 3)

Recommendations for other SCs / WGs on improvements to
draft new and revised Eurocode parts

WG2.T3 - Assessment and Retrofitting of Existing Structures

— General Rules / Actions

WG2 Existing Structures
Preparation of EN

Conversion of CEN TS into EN on Assessment and Retrofitting
of Existing structures for general rules and actions

Tabela X Tarefas das Fases 3 e 4 no ambito das Estruturas de polimeros reforcados com fibras, Estruturas tensionadas e Robustez

Subcomissao / Grupo
de trabalho

Descrigao geral da tarefa

Resultados expectaveis

WG4 Fibre Reinforced
Polymers

WG5 Membrane
Structures

WG6 Robustness

6 Consideragoes finais

Com o ponto de situagdo apresentado neste artigo pretendeu-se
divulgar a forma como estd a decorrer a elaboragdo desta nova
geragao de normas, para que os técnicos que desenvolvem atividade
nas diferentes dreas possam conhecer o processo.

O LNEC, na qualidade de Organismo de Normalizagdo Sectorial para
esta drea, por designacdo do Instituto Portugués da Qualidade, para
além de assegurar a coordenagdo da Comissao Técnica Nacional de
Normalizagdo CT 115 - Eurocodigos Estruturais, apoia a participagdo
de peritos portugueses nas subcomissdes e grupos de trabalho do
CEN.

Considera-se também importante destacar que a apresentacdo de
candidaturas nos concursos previstos para a elaboracdo das tarefas
previstas nas restantes fases de execu¢do do mandato é uma boa
oportunidade para dinamizar a participagdo nacional nesta atividade,
uma vez que esta colabora¢do permite estabelecer contactos com
inimeros peritos internacionais, o que é de manifesta utilidade para
o desenvolvimento do ensino e da investigacdo em Portugal.

Referéncias

1] CEN-bsi-NEN, 2016 — Call for Tenders - Grant Agreement CEN/2014-02,
Volume 3 - Specifications. CEN-bsi-NEN. [Consult. 20 de setembro
de 2016]. Disponivel em https://www.nen.nl/Normontwikkeling/
Eurocodes-2020.htm
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LNEC ¢+ ccvoeceeenen

LABORATORIO NACIONAL I I
DE ENGENHARIA CIVIL /0 anos a construir conheumento

Plataforma tri-axial (3 eixos ortogonais independentes)

dimensdes uteis: 4,6x5,6 m* capacidade maxima: 40 ton gama de frequéncias: 0 e 40Hz.
deslocamentos controlados ativamente, rotagdes restringidas passivamente (barras de tor¢ao)

www.lnec.pt 0 g @



https://www.facebook.com/pages/LNEC-Laborat%C3%B3rio-Nacional-de-Engenharia-Civil-IP/395181000653683
https://twitter.com/LNEC_PT
https://www.linkedin.com/company/lnec

m@ ASSOCIACAO PORTUGUESA DE
C ENGENHARIA DE ESTRUTURAS

PORTUGUESE GROUP OF IABSE

Towards a Resilient Built Environment - Risk and Asset Management

IABSE Conference

Guimaraes, 27-29 March 2019
Centro Cultural Vila Flor

email: secretariat@iabse2019.org

Sob o tema genérico de “Towards a Resilient Built Environment — Risk and Asset Management”,
a Conferéncia tem como objetivos constituir um forum internacional para o debate sobre, entre
outros, assuntos tao importantes como a sustentabilidade do ambiente construido, a avaliagao de
risco e a gestao de ativos nas infraestruturas, motivando os engenheiros para temas como Risco,
Construcao, Qualidade, Resiliéncia e Gestao.

Para este efeito a Conferéncia tera os seguintes temas principais:
* Novel Management Tools for the Built Environment

* Lifecycle Quality Control of new and existing Infrastructures

* Advanced Frameworks for a Sustainable Built Environment

* Risk Analysis Procedures, from Theory to Practice

A Conferéncia incluira diversas palestras sobre os temas abordados, proferidas por diversos peritos
mundiais, bem como a apresentacdo de comunicagdes propostas, aprovadas pela Comissao
Cientifica. Para este efeito, oportunamente tera lugar a submissao de resumos.




IABSE

International Association for
Bridge and Structural Engineering

A International Association for Bridge and Structural Engineering (IABSE),
com o objetivo contribuir para o progresso da engenharia estrutural, promove
anualmente um conjunto de iniciativas, suportada nas suas diversas comissoes
e grupos de trabalho, que incluem a organizagao de eventos técnico-cientificos
e a edicao de diversas publicacoes.

Os eventos organizados pela IABSE compreendem, designadamente, um
congresso, com periodicidade quadrienal, um simpédsio, nos anos intercalares,
e uma conferéncia. Destes eventos resultou um relevante espodlio técnico-
cientifico, reunido em duas séries de publicacoes: “Congress Reports”, que
abrange os 19 congressos realizados; e 'lABSE Reports' que reine em 99
volumes os trabalhos apresentados nos seminarios e conferéncias realizados
desde 1969. Esta informagao esta disponivel na pagina eletrénica da IABSE
(www.iabse.org), parte significativa da qual, como as atas dos congressos
realizados entre 1932 e 1996, pode ser descarregada gratuitamente na seccao

IABSE Publications Archive.

Proximas reunioes da IABSE

www.iabse.org/vancouver2017

IABSE Conference Kuala Lumpur
April 25-27, 2018
"Engineering the Developing World"

THEMES AND TOPICS

Large scale infrastructure projects
Engineering innovations for rapid
urbanisation

Towards achieving a low carbon
footprint

Harmonising new and old

The future of aesthetic design

Submission of Abstracts
by April 30, 2017

www.iabse.org/KualaLumpur2018



~Z=>  Grupo Portugués
GPBE  deBetio Estrutural

50 Anos de historia

O GPBE - Grupo Portugués de Betao Estrutural
deu continuidade as atividades anteriormente
desenvolvidas pelo GPPE - Grupo Portugués

de Pré Esforcado, que foi oficialmente constituido
em 1966. Assim, em 2016, celebrou 50 anos de
atividade.

JUlio Ferry Borges foi o principal dinamizador da ideia
de criar o GPPE, um agrupamento portugués do betao
pré-esforcado.

O Grupo, com a designacao presente de GPBE - Grupo
Portugués de Betao Estrutural, surge no ano de 1998,
passando a cobrir a area do Betao Estrutural, e tendo
como objetivos:

a) Promover a cooperacao cientifica e técnica nos
dominios do betao armado e do betao pré-esforcado
e suas aplicacoes.

b) Assegurar a representacao Portuguesa na Fédération
Internationale du Béton (fib).

Veja em http://www.gpbe.pt/phocadownload/50anosGPBE.pdf
a histdria dos 50 anos do GPBE, apresentada durante o Encontro
Betao Estrutural 2016.



Vantagens de ser Socio do GPBE

Os associados do GPBE beneficiam de uma reducao no valor da inscricao nas
acoes organizadas pelo GPBE, ou nas quais o Grupo presta patrocinio (os sécios
coletivos podem inscrever 3 participantes ao valor reduzido).

A qualidade de sdcio permite também o acesso a uma area reservada no portal
do GPBE (www.gpbe.pt) onde € disponibilizada diversa informacao cientifica

e técnica, nomeadamente dos Encontros Betao Estrutural e, em especial, 0s
boletins da fib - International Federation for Structural Concrete, da qual o GPBE
é membro nacional.

Se ainda nao é socio e deseja associar-se ao Grupo registe-se em:
http://www.gpbe.pt/index.php/component/users/?view=registration

Quota de socio individual: € 25,00
Quota de socio coletivo: € 250,00

Se ja é socio do GPBE e nao tem a sua situacao regularizada, por favor regularize
as suas quotas para manter os beneficios de socio.

Socios Coletivos do GPBE

Qafaconsult ,A

AQUALOGUS

Engenharia e Ambiente

b APREDS

2

PRETENSA

DTEXERADUARTE = —,

!
FLANEGE CENOR



http://www.a2p.pt/
http://www.afaconsult.com/
http://www.aqualogus.pt/
http://www.anipb.pt/
http://www.atic.pt/index.asp
http://www.betar.pt/pt/
http://www.coba.pt/
http://gapres.com/
http://www.infraestruturasdeportugal.pt/
http://www.lnec.pt/pt/
http://www.newton.pt/
http://www.pretensa.com.pt/
http://www.teixeiraduarte.pt/
http://www.tpfplanegecenor.pt/

Na Salvaguarda
do
Nosso Patriménio

Para além do seu valor histérico e
simbdlico, um edificio é um

conjunto de materiais sabiamente
interligados.

Paredes de alvenaria de pedra, gaiolas ou
tabiques sao exemplos de técnicas
complexas, praticamente esquecidas com a
constru¢do nova e materiais

associados.

E obrigagao de todos zelar para que os
edificios que integram o nosso
Patriménio continuem a sua vida util e
intervir de modo a manter-lhes a
dignidade.

Reabilita-los é preservar a

transmissao de valor.

A AOF é uma empresa com mais de 60
anos de existéncia, sempre ligada a
salvaguarda do

Patrimoénio. Soube adaptar-se as novas
maneiras de entender a

intervencao, apostando

fortemente na formagao dos seus
colaboradores.

A AOF possui um grupo técnico alargado
e altamente

especializado na area de conservagao e
estauro.

Parque da Boavista / Avenida do Cdvado n°160 - 4700-690 Braga / Tel. +351 253 263 614/ www.AOF.pt
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Local - Sede Ordem dos Arquitectos Norte — Fotografia de Rui Pereira
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A SPES

A SPES, é uma associagdo de
caracter cultural e cientifico de
pessoas individuais e colectivas,
com 0s seguintes objectivos:

a) Fomentar, em Portugal, o
desenvolvimento da Engenharia
Sismica, Sismologia e Prevencao
e Defesa contra o0s Sismos,
promovendo a divulgacdo da
informacédo, o intercambio cientifico
e técnico entre os seus associados e
a organizacao de reunides, coléquios
e conferéncias ou outras iniciativas
de caracter analogo.

b) Assegurar a representacao
Portuguesa nas Associagdes
Europeia e Internacional de
Engenharia Sismica (EAEE e IAEE).

INICIATIVAS 2016 - 2018

e Prémio Carlos Sousa Oliveira,
destinado a premiar o melhor
trabalho na area da Sismologia e
Engenharia Sismica

* Realizacdo do 11° Congresso
Nacional de Sismologia e
Engenharia Sismica, Lisboa,
2018

* Candidatura a organizacdo da
17° Conferéncia Europeia de
Engenharia Sismica

* Estudo de procedimentos com
vista a futura certificacdo sismica
de edificios existentes

SOCIEDADE
PORTUGUESA DE
ENGENHARIA
SISMICA

e Estudo relativo a analise das

Zonas Sismicas e respetivos
parametros, para Portugal
Continental: comparacdo das

varias propostas e implicagbes
para a perigosidade sismica

* Realizagcdo dos seminarios de
verdao SPES, em parceria com
Pretensa e LNEC

* Realizagao de workshops
em parceria com a ordem
dos Arquitetos, ordem dos
Engenheiros e LNEC

HISTORIA

A Engenharia Sismica teve o seu
inicio, em Portugal, apés o sismo
de 1 de Novembro de 1755, uma
vez que na reconstrugdo da cidade
de Lisboa foram utilizados sistemas
estruturais e construtivos que
garantiam seguranga acrescida em
relacéo as acgdes sismicas (edificios
pombalinos).

O desenvolvimento, em Portugal, da
Engenharia Sismica moderna, com
base em critérios cientificos, remonta
a década de 50, impulsionado
pelo Eng. Julio Ferry Borges que,
em 1958, e apds a realizagao do
Simpdsio sobre os Efeitos dos
Sismos e a sua Consideracdo no
Dimensionamento das Construcoes,
participou na redac¢ado do primeiro
cédigo de construgdo anti sismica
em Portugal, o Regulamento de

Av. do Brasil, 101
1700-066 Lisboa « Portugal
Tel. (+351) 21 844 32 91
spes@Inec.pt
http://spes-sismica.pt/

Seguranca das Constru¢des Contra
0s Sismos.

A Sociedade Portuguesa de
Engenharia Sismica, SPES, foi
criada em 1973 com o apoio do
Laboratério Nacional de Engenharia
Civil, LNEC, e do Instituto Nacional
de Meteorologia e Geofisica, na
continuidade do Grupo Portugués de
Engenharia Sismica que ja cumpria,
embora informalmente, os objectivos
estatutarios da SPES.

Hoje a SPES acolhe todos os
que, das diferentes areas do
conhecimento, se preocupam com
a tarefa de minimizacdo do risco
sismico, colocando a ciéncia e a
técnica ao servigo desse objectivo
ético.

SER SOCIO SPES

* Usufrur de descontos no
valor da inscrigdo em eventos
organizados pela SPES

* Receber as newsletters da SPES
por correio electrénico

* Aceder a biblioteca de recursos
privilegiados na area da
Sismologia e da Engenharia
Sismica

» Concorrer ao Prémio Carlos
Sousa Oliveira

» Participar em féruns de discussao
de assuntos de interesse
nacional na area da Sismologia e
da Engenharia Sismica
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