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editorial

O numero 10 da série Ill da Revista Portuguesa de Engenharia de Estruturas (rpee) inclui oito artigos cientificos e uma
nota técnica. Os artigos cientificos cobrem areas distintas da engenharia de estruturas como fiabilidade e monitoriza¢do
estrutural, solugdes construtivas, comportamento de paredes e interagdo solo estrutura.

A inclusdo da nota técnica, que propde métodos expeditos para a avaliagdo da seguranca sismica de edificios existentes
em betdo armado, sem recurso a modelos numéricos, tendo o Eurocodigo 8 — Parte 3 como quadro de referéncia, é
particularmente oportuna face a muito recente publicacdo do Decreto-Lei n.° 95/2019. Este decreto revoga parcialmente
0 RSA e REBAP, o REAE e RSCS, e remete para Despacho do membro do Governo responsavel pela drea da construgdo as
condigdes para a aplicagdo dos Eurocodigos Estruturais aos projetos de estruturas de edificios. Este Decreto-Lei entra em
vigor 120 dias apds a sua publicagdo e contempla assim uma alteracdo muito significativa do quadro legal da engenharia
de estruturas.

A administracdo da rpee renova aqui o seu reconhecimento as entidades que apoiam a edicdo da revista (Infraestruturas
de Portugal, Associagdo Técnica da Industria do Cimento, Pretensa e AOF), a coordenagdo da comissdo cientifica
(Eng.@ Helena Cruz e Prof. Humberto Varum) e a todos os revisores da série Il que tém garantido a qualidade dos artigos
cientificos publicados. Este é o Ultimo nimero em que a Eng.2 Helena Cruz participa na coordenacdo cientifica, pelo que fica
aqui um agradecimento especial por todo o excelente apoio que prestou a rpee nas diversas séries.

A administragdo da rpee
José Manuel Catarino (LNEC)
Jodo Almeida Fernandes (APEE)
Manuel Pipa (GPBE)

Jodo Azevedo (SPES)
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Paredes resistentes de alvenaria de tijolo reforcadas

com revestimentos armados

Load-bearing brick masonry walls strengthened with reinforced renders

Resumo

As construgdes antigas fazem parte do tecido histérico das cidades,
pelo que é importante proceder a intervengdes de reabilitagdo
eficientes, mas ndo destruidoras da sua identidade e valor cultural
intrinseco. No contexto do reforco sismico, a utilizagdo de rebocos
armados apresenta-se como uma solugdo simples e pouco intrusiva.
Os rebocos armados em paredes conferem um aumento da
resisténcia e da ductilidade ao corte (no plano) e da ductilidade a
flexdo (fora do plano), um aumento da resisténcia superficial e
permitem ainda um melhor controlo da fendilhaggo.

Neste artigo serd apresentada a caracterizacdo experimental dos
materiais constituintes das alvenarias (argamassas de assentamento,
argamassas de revestimento e tijolos), e os resultados obtidos em
ensaios de compressao diagonal de pequenos provetes de alvenaria,
com e sem a aplicagdo de rebocos armados.

Palavras-chave: Paredes resistentes de alvenaria / Ensaios de compresséo diagonal /
/ Rebocos armados
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Ana Isabel Marques
Paulo Xavier Candeias
Joao Gomes Ferreira
Anténio Santos Silva
Maria do Rosario Veiga

Abstract

Old buildings are part of the historic heritage of cities, so it is
important to carry out efficient rehabilitation interventions, but not
destructive of their identity and intrinsic cultural value. In the context
of seismic strengthening, the use of reinforced plasters constitutes a
simple, effective and little intrusive solution. Reinforcement renders
supply increased strength and shear ductility (in-plane) and bending
ductility (out-of-plane), as well as surface strength and better
cracking control of masonry walls.

In this paper, the constituent materials of masonry (bedding
mortars, coating mortar and bricks) will be characterized, and the
results obtained in diagonal compression tests of small masonry
specimens, with and without the application of reinforced renders,
will be presented.

Keywords:  Load-bearing walls / Diagonal compression tests / Reinforced renders
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Aviso legal
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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.

MARQUES, A. I. [et al] - Paredes resistentes de alvenaria
de tijolo reforcadas com revestimentos armados. Revista
Portuguesa de Engenharia de Estruturas. Ed. LNEC. Série IlI.
n.210. ISSN 2183-8488. (julho 2019) 5-18.

1 Introducdo

Parte dos edificios de alvenaria da cidade de Lisboa apresenta um
elevado estado de degradacdo e, como consequéncia, uma maior
vulnerabilidade as agdes sismicas. Apesar de todos os avangos
cientificos que se tém alcangado no contexto da vulnerabilidade
sismica e do reforco estrutural desses edificios, verifica-se ainda a
necessidade de continuar a desenvolver investigacdo neste dominio,
tendo em conta a minimizagao do risco para as vidas humanas.

Por um lado, o conhecimento das caracteristicas das paredes
resistentes de alvenaria € um dos aspetos que ainda apresentam
lacunas, principalmente devido a dificuldade na obtencdo de
provetes representativos. Por outro lado, o crescente interesse na
reabilitacdo desses edificios contribui para a busca de solugdes
de reforco que sejam compativeis com as técnicas construtivas
originais, sendo igualmente importante garantir que essas técnicas
de reforco, para além da parte estética e funcional, permitam
também reduzir a vulnerabilidade sismica desses edificios.

Para além das técnicas tradicionais de reforco, tais como tirantes, lajes
metalicas, diafragmas horizontais, injegdes ou conectores transversais
[1], existem outras solucdes de reforco & base de argamassas e
compositos que oferecem uma melhoria significativa da resisténcia
sem modificar drasticamente a massa e a geometria estrutural.

Os materiais compdsitos reforcados com fibras sdo bastante
utilizados em edificios histdricos pois, para além de cumprirem
critérios especificos de preservagdo [2], melhoram a permeabilidade
ao vapor de agua, a compatibilidade entre materiais, tém uma
aplicabilidade mais rapida e custos mais baixos, assim como uma
maior resisténcia ao fogo.

Recentemente existem trabalhos de investigagdo sobre a
caracterizagdo mecanicade revestimentos armados, nomeadamente
no estudo sobre o comportamento a tracdo [3] e ligacdo entre
a argamassa e o suporte [4 e 5]. Alguns destes estudos tém sido
desenvolvidos em provetes de média escala [6 e 7].

Este artigo apresenta os resultados obtidos em termos de forca
maxima atingida em ensaios de compressdo diagonal de pequenos
provetes de paredes, designados por muretes, que foram retirados
diretamente de um edificio com paredes resistentes de alvenaria,
0 qual estava a ser submetido a obras de reabilitacdo. Como base
de comparagdo com os resultados obtidos nos provetes originais,
sdo também apresentados os resultados obtidos nos ensaios de
compressao diagonal em paredes construidas para o efeito e
reforcadas com reboco a base de cal hidraulica natural NHL 3,5 e
com reboco a base de cimento, em ambos os casos armados com
redes de fibra de vidro.

2 Identificagdo do caso de estudo

Foi localizado um edificio no centro da cidade de Lisboa cujas paredes
resistentes de alvenaria sdo representativas da tipologia de estudo e
que iria ser sujeito a obras de reabilitagdo. Dado que parte do edificio
se encontrava num estado muito avangado de degradacdo, houve
necessidade de proceder a demoli¢des localizadas. Destas zonas
de demoli¢des foram retiradas amostras de paredes reais, com a
finalidade de serem caracterizadas experimentalmente.

rpee | Série Il | n.°2 10 | jutho de 2019
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Figura1 Edificio de estudo: a) alcado principal; b) planta do piso tipo identificando o local de onde foram retiradas as amostras e c)
exemplo de uma parede do edificio

rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019 7
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Figura 2

O referido edificio é constituido por um piso térreo parcialmente
enterrado e cinco pisos elevados. As paredes do edificio sdo
resistentes, sendo que as fachadas sdo constituidas por alvenaria
de pedra ordindria, e as paredes interiores sdo constituidas por
alvenaria de tijolo macico, no piso térreo, e de tijolo furado, nos
pisos elevados. Na Figura 1 apresenta-se o al¢ado e uma planta tipo
do edificio alvo de estudo, assim como é identificada (retangulo
encarnado) a zona de onde foram retiradas as amostras de parede
dos diversos pisos escolhidos.

3 Caracterizagcdo dos materiais

31  Argamassas

Relativamente a recolha de argamassas de assentamento do
edificio de estudo, escolheram-se vdrias zonas das paredes onde
as juntas horizontais eram mais espessas. Para a recolha de
argamassas de revestimento foram escolhidas zonas aleatdrias
pois 0s revestimentos apresentavam em geral um 6timo estado
de conservacdo. As amostras retiradas do edificio de estudo
foram divididas em provetes de menor dimensao e devidamente
preparadas de acordo com o ensaio a que se destinavam, conforme

Preparagdo dos provetes de argamassa de revestimento e assentamento

se ilustra na Figura 2.

311

Os ensaios quimicos e mineralégicos realizados as argamassas
de assentamento e revestimento, nomeadamente os ensaios de
difracdo de raios X, analise termogravimétrica e térmica diferencial
e determinacdo do residuo insoluvel em acido, foram realizados
na Unidade de Caracterizacdo Mineraldgica e Microestrutural de
Materiais (U3M) do Departamento de Materiais do LNEC.

A analise por DRX baseia-se na propriedade de os raios X, radiacdes
de comprimento de onda da ordem de grandeza das distancias
interatomicas, poderem ser difratados pelos cristais, segundo
orienta¢des bem definidas. Esta técnica permite assim a identificacao
dos compostos cristalinos presentes nas amostras em po.

Ensaios quimicos e mineralégicos

Foram preparadas e ensaiadas duas amostras de argamassa, uma
de revestimento e outra de assentamento. Os fragmentos de cada
argamassa foram suavemente desagregados com martelo, de forma
a ndo partir os graos de agregado, tendo-se preparado dois tipos de
subamostras ou fragdes (fracdo global e fracdo fina). A fracdo fina
representa uma fragdo enriquecida nos compostos da pasta do
ligante. Os difratogramas das argamassas apresentam-se na Figura 3.

rpee | Série Il | n.°2 10 | jutho de 2019
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Figura3 Registos difratométricos dos provetes de argamassa
ensaiados: a) argamassa de revestimento (fracao global);
b) argamassa de assentamento (fracdo global + fragdo

fina)

Face aos resultados obtidos para a composicdo mineraldgica das
argamassas pode concluir-se que os minerais identificados em maior
propor¢ao foram o quartzo e o feldspato, que, associados com mica
e vestigios de caulinite, sdo compostos usuais duma areia siliciosa
com uma componente argilosa. Em termos dos compostos da pasta
do ligante detetou-se calcite, o que indica tratar-se duma argamassa
de cal aérea cdlcica.

Nas mesmas amostras foram também realizados ensaios de
analise termogravimétrica e térmica diferencial (TG/DTA). A
termogravimetria é uma técnica utilizada para medir de forma
continua as variagbes de massa de uma amostra durante o
aquecimento (ou arrefecimento) a uma velocidade constante.
Reacdes que impliquem uma perda de massa (evaporagao,
sublimacdo, decomposicéo, reducdo) ou ganho de massa (oxidacao,
adsor¢do de gas) podem ser quantificadas. Uma variante da TG
consiste em representar a sua derivada em fun¢do do tempo (DTQ),
a qual é muito util para interpretar eficientemente as perdas de
massa da curva termogravimétrica. Além da TG, foram ainda em
simultaneo registadas as diferencas de temperatura relativamente
a um material de referéncia — anélise térmica diferencial. Estas
diferencas de temperatura s&o causadas pela emissdo ou absor¢ao

rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019
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Figura4  Curvas TG/DTA/DTG das amostras de argamassa

de calor pela amostra, as quais podem ou ndo produzir variagdes de
massa (por ex: transformagdes estruturais).

Através do ataque acido das amostras de argamassa determinou-se
o valor de residuo insoltvel em acido, o qual corresponde ao teor de
areia siliciosa presente nas amostras em analise.

Da andlise dos resultados de TG/DTA/DTG (Figura 4) confirmam-
-se os resultados da DRX, nomeadamente com a principal perda
de massa a ser caracteristica da presenca de carbonatado de célcio
[8 e 9], comprovando que o ligante utilizado na argamassa foi uma
cal aérea calcica.

No Quadro 1 apresentam-se os teores dos constituintes das
argamassas, levando em consideracdo as perdas de massa e o teor
de residuo insoltvel obtido para cada tipo de argamassa.

Confrontando os resultados de TG/DTA/DTG, de DRX e de residuo
insoluvel, conclui-se que nas duas argamassas o traco em peso €
entre 1:8 e 1.9 (cal hidratada:areia), que traduzido em volume
¢ muito préximo de 1:3. Este calculo é realizado considerando
que foi utilizada uma cal hidratada em pé como seria comum no
periodo desta construcdo e que a relagdo entre a massa volumica do
agregado e a da cal aérea é muito préxima de trés.
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Quadro T Valores de perda de massa, teores dos constituintes e traco das argamassas

Perda de massa [%]

Tipo de
amostra

(O] O 9]
S ] S
[=] (=] (=]
(=) n n
3 oy o
o (= (=

(=) n
2 ¥ i

Argamassa de

012 0,34 0,43 0,61 6,28
assentamento

Argamassa de

. 0,20 0,74 0,38 0,57 5,60
revestimento

3.1.2 Ensaios fisicos e mecanicos

Os ensaios fisicos e mecanicos realizados as argamassas de
assentamento e revestimento, nomeadamente ensaio de resisténcia
a compressdo, ensaios de medicdo da velocidade de propagacdo
de ultrassons e ensaio para a determinacao da porosidade aberta
e massa volumica aparente, foram realizados na Unidade de
Revestimentos de Paredes (URPa) do Departamento de Edificios do
LNEC.

Para quantificar a resisténcia a compressdo de provetes de
argamassas irregulares procedeu-se a uma adaptagao para amostras
recolhidas in situ do método normalizado preconizado na norma
EN 1015-11: 1999 [10] com base na Ficha de Ensaio do LNEC FE
Pa 42 [11]. Este método consiste basicamente na colocagdo do
provete na maquina de ensaio para aplicacdo da carga sem choque,
de uma forma gradual, a fim de obter-se a rotura entre 30 e
90 segundos. Neste caso ndo foi necessario recorrer a uma
“argamassa de confinamento” para ajustar as dimensdes e forma
dos provetes, uma vez que os provetes selecionados tinham uma
area e espessura adequados para aplicagdo da forca de compressao.
Foram ensaiados seis provetes de argamassa de revestimento e
cinco provetes de argamassa de assentamento, conforme se ilustra
na Figura 5. Os resultados relativos a resisténcia a compressao

EDL_1

EDL_2

Figura 5
assentamento
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e deformagdo na rotura obtidos para os dois tipos de argamassas
sintetizam-se no Quadro 2.

Para a determinagdo do modulo de elasticidade dindmico das
argamassas foram realizados ensaios de medicdo da velocidade
de propagacdo de ultrassons. O objetivo deste ensaio consiste na
avaliacdo da compacidade e rigidez das argamassas. Foi utilizado
o aparelho Steinkamp Ultrasonic tester BP-7, para determinacao
da velocidade de propagacdo das ondas ultrassonicas. O aparelho
é constituido por dois transdutores (emissor e recetor) e um
modulo central, que emite as ondas e procede a leitura e registo
do tempo de propagacdo, conforme se ilustra na Figura 6b.
O ensaio foi executado utilizando o método indireto de acordo
com a Ficha de Ensaio do LNEC FE Pa 43 [11] baseada na norma
NP EN 12504-4 [12].

Foram ensaiados provetes de argamassa de assentamento e de
argamassa de revestimento através de 2 alinhamentos, conforme se
ilustra na Figura 6a. As velocidades de propagacdo dos ultrassons e
0 modulo de elasticidade dinamico obtido no ensaio sintetizam-se
no Quadro 2.

Foram também realizados ensaios para a determinacdo da

porosidade aberta e massa volumica aparente. Os procedimentos
deste ensaio baseiam-se na norma portuguesa NP EN 1936 [13]. A

b)

Provetes de argamassa sujeitos ao ensaio de resisténcia & compressdo: a) argamassa de revestimento e b) argamassa de
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Argamassa de revestimento
3) b)

Figura 6

alinhamentos; b) realizagdo do ensaio

&
Argamassa de assentamento
a) b)

Provetes de argamassa sujeitos ao ensaio de medicdo da velocidade de propagacdo de ultrassons: a) identificacdo dos

Quadro 2 Resultados médios e respetivos desvios padrao obtidos para os diversos ensaios realizados para cada tipo de argamassa

Argamassa de revestimento

Grandeza em estudo

Argamassa de assentamento

Valor médio
Resisténcia a compressdo [MPa] 1,54
Extensdo na rotura [-] 0,08
Velocidade de propagacéo dos ultrassons [m/s] 1275
Modulo de elasticidade dinamico [GPa] 2,53
Porosidade aberta [%)] 31,67
Massa volumica aparente [kg/m?| 1703

determinagao da porosidade aberta (P ), dada em percentagem, é
realizada de acordo com a equacdo (1) e sintetizada no Quadro 2:

ms—my

P, 100 (1)

mg—my
O valor de m_corresponde a massa do provete saturado, o valor de
m, corresponde a massa do provete seco, e o valor de m, corresponde
a massa hidrostatica do provete. A determinacao da massa volumica
aparente, dada em kg/m?, é realizada de acordo com equagdo (2) e
sintetizada no Quadro 2, considerando a massa volimica da dgua
(p,) correspondente & temperatura medida dentro do exsicador.

X prh (2)

3.2 Tijolos

Também das paredes recolhidas do edificio de estudo, selecionaram-
-se dez tijolos ceramicos macicos e dez tijolos ceramicos furados
para realizagdo de ensaios de resisténcia a compressdo e ensaios
para determinacdo do modulo de elasticidade estatico. Estes ensaios
foram realizados na Unidade de Comportamento de Estruturas do
Departamento de Estruturas do LNEC. Os tijolos tém uma dimensao
aproximada de 23 x 11 x 7 cm?® (comprimento, largura, altura). Por
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Desvio padrao Valor médio Desvio padrédo
0,83 1,27 0,19
0,02 0,16 0,01
110 1091 132
0,44 2,04 0,49
1,53 33,50 1,29
25 1615 47

observagdo visual dos varios elementos constituintes das paredes,
verificou-se que, dentro do mesmo tipo de tijolos ceramicos
(macicos e furados), existiam dois grupos diferentes provenientes de
duas fabricas distintas com métodos de fabrico também diferentes.
Por essa razdo, cada tipo de tijolos foi dividido em dois grupos: tijolos
furados do tipo 1 (TF1) e do tipo 2 (TF2) e tijolos macicos do tipo 1
(TM1) e do tipo 2 (TM2).

Para ambos os ensaios houve a necessidade de se recorrer a uma
regularizacdo de ambas as faces que estdo em contacto com os
pratos da prensa, evitando assim zonas de concentracdo de tensoes.

Para quantificar a resisténcia a compressdo dos tijolos ceramicos
procedeu-se a uma adaptacdo do método normalizado preconizado
na norma portuguesa NP EN 772-1:2002 [14]. Este método consiste
basicamente na colocacdo do provete na maquina de ensaio para
aplicacdo da carga sem choque, isto ¢, de uma forma gradual e
com uma velocidade controlada. A carga foi aplicada no sentido da
menor dimensao do provete, igual ao estado de carregamento a que
0s elementos em analise estdo a ser sujeitos quando estdo inseridos
em paredes nos edificios em uso.

Foram ensaiados 5 tijolos de cada um dos 4 grupos existentes,
conforme se ilustra na Figura 7. Os resultados obtidos no ensaio de
resisténcia a compressao sintetizam-se no Quadro 3.

Para quantificar o mddulo de elasticidade estatico de tijolos
cerdmicos, usaram-se os restantes 5 provetes de cada um dos grupos
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™1_4 ™Z2_6

TF_2

Figura7  Tijolos ceramicos selecionados para o ensaio de resisténcia a compressao

Quadro 3 Resultado dos ensaios de resisténcia a compressao e ensaio para determinacdo do modulo de elasticidade estdtico dos tijolos

ceramicos

Resisténcia & compressao [MPa]

Grandeza em estudo

Médulo de elasticidade estatico [GPa]

Valor médio
Tijolos macigos do tipo 1 (TM1) 35,43
Tijolos macicos do tipo 2 (TM2) 39,62
Tijolos furados do tipo 1 (TF1) 15,20
Tijolos furados do tipo 2 (TF2) 13,04

Desvio padrao Valor médio Desvio padrao
3,56 20,17 0,99
1,57 1514 0,72
4,43 16,99 * 6,74 *
2,82 15,29 * 3,87 *

* Trata-se de uma estimativa do modulo de elasticidade médio, que quantifica a relagdo forga vs. deformagao do tijolo furado e ndo do material constituinte do tijolo. A
deformabilidade do tijolo é bastante influenciada pela geometria da furagdo que é muito irregular em cada tijolo.

de tijolos e procedeu-se a sua instrumentacdo. O objetivo deste
ensaio é determinar os valores de deformacao do material para cada
nivel de forca. Fazendo um grafico que relaciona a tenséo imposta
com a deformagdo obtida, e tragando uma linha de tendéncia
obtém-se o valor do mdédulo de elasticidade dos tijolos ceramicos
furados e macicos utilizados nas paredes de alvenaria.

Para se obter a deformacdo colou-se um extensometro em cada
face dos provetes. A aplicacdo de carga foi realizada de acordo
com o posicionamento dos tijolos na parede de alvenaria e os
extensémetros foram colados de forma a ficarem alinhados com
a carga. Foram aplicados 4 ciclos de carga ao provete, o primeiro
ciclo é aplicado para um nivel de carga 100 kN acima do limite de
um terco da forca média de rotura para eventuais ajustes iniciais,
enquanto os trés ciclos seguintes sdo aplicados para niveis de carga
de um ter¢o da forca média de rotura. Os modulos de elasticidade
estaticos obtidos sintetizam-se no Quadro 3.

4  Caracterizagdo da alvenaria

41  Alvenaria ndo reforcada

As amostras de alvenaria foram retiradas diretamente das diversas
paredes do edificio usando uma serra elétrica arrefecida com
dgua com um disco de grandes dimensdes para que o corte fosse
realizado de uma Unica vez, conforme se ilustra na Figura 8a. O
processo de remocdo foi cuidadosamente realizado tentando
corresponder o mais possivel as diretrizes preconizadas na norma
ASTM C 1420 - 03a [15], sendo que as amostras de parede com
tijolo cerdmico macico (MOM#) foram retiradas do piso térreo e
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as amostras de parede com tijolo ceramico furado (MOF#) foram
retiradas dos pisos 1, 2 e 3, visto que os pisos 4 e 5 estavam bastante
danificados. Foram escolhidas as paredes originais sem danos e os
revestimentos existentes foram, sempre que possivel, preservados
junto das paredes. Ap6s a remogdo, a amostra da parede original foi
cuidadosamente colocada em caixas de madeira e pré-comprimida
com o auxilio de madeiras e cintas ajustaveis, com 0s espagos vazios
colmatados por plasticos de bolhas para que os eventuais impactos
do transporte fossem minimizados, conforme se ilustra na Figura 8b.
O aparelho de assentamento é realizado a “uma vez” conforme se
ilustra no esquema da Figura 8c.

Apds a sua recegdo as amostras foram colocadas na Unidade
de Comportamento de Estruturas (UCEst) do Departamento de
Estruturas do LNEC, local onde foram realizados os ensaios. As
amostras de paredes foram cuidadosamente observadas para
averiguar se existiam fissuras e todo o material que se encontrava
solto foi removido (nomeadamente as fiadas das extremidades de
forma a que a amostra fosse o mais representativa possivel de um
trogo de parede sem danos). Obtiveram-se assim provetes (muretes)
mais ou menos regulares, com uma dimensao aproximada de 70 cm
de largura por 80 cm de altura, que foram identificados tendo em
conta 0s ensaios a que seriam sujeitos.

As quatro faces dos muretes sujeitos ao ensaio de compressdo
diagonal foram regularizadas, conforme se exemplifica na Figura 9a.
Como a parede sera suportada através de dois cantos, todas as faces
estardo em contacto com o dispositivo de suporte, logo optou-se
por fazer a regularizagdo de todas as faces de forma a optar pelo
canto que melhor se ajusta ao dispositivo de suporte.
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b 0

Figura8 Remocdo das amostras no edificio de estudo e transporte para as instalacdes do LNEC: a) corte da amostra da parede
original; b) acondicionamento das paredes para transporte; ) tipo de aparelho de assentamento das amostras

No caso dos muretes de tijolo ceramico furado, antes da regularizagdo
lateral das faces, todos os furos foram tapados superficialmente com
poliestireno expandido por forma a que a argamassa de regularizagdo
ndo preenchesse os furos dos tijolos.

Foram realizados ensaios de compressdo diagonal com o objetivo
de avaliar a capacidade de distor¢do da parede no seu préprio plano
devido & atuacdo de uma forca horizontal (caso da agdo sismica).
Neste ensaio procedeu-se a uma adaptagdo do método normalizado
preconizado na norma ASTM E519/E519M - 10 [16)].

Dada a limitagéo de a ponte rolante da sala de ensaios s ter um
guincho, foi montada uma estrutura auxiliar para colocagdo de um
cadernal por forma a poder rodar os muretes com vista ao encaixe
dos cantos do provete nas pecas de suporte, conforme se ilustra
na Figura 9b. Apds colocagdo do murete na posicdo de ensaio,
procedeu-se a instrumentagdo do mesmo.

Dado que as pegas de suporte s6 permitem a colocagdo dos provetes
a45°eque ageometriados provetes é retangular com umadimensao

Figura9  Muretes originais: a) rotacdo do provete; b) pecas de suporte do provete; c) provete em ensaio
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aproximada de 70 cm de largura por 80 c¢m de altura, as diagonais
do provetes nao ficaram exatamente a 45°. Ou seja, a diagonal que
une os veértices ndo ficou exatamente vertical, sendo que os valores
dos angulos de desvio (relativamente a vertical) foram medidos e
variam entre 1.° e 3.2. O valor da forca para o calculo da tensdo de
corte foi posteriormente corrigido tendo em conta essa geometria.

O método de ensaio consiste basicamente na colocacdo do murete
na maquina de ensaio para aplicagdo da carga sem choque, isto
¢, de uma forma gradual e com uma velocidade controlada de
0,005 mm/s com uma frequéncia de amostragem de 50 Hz
A aplicacdo de carga foi realizada verticalmente com o murete
posicionado a 45° conforme se ilustra na Figura 9c. Foram ensaiados
trés muretes originais sem reforgo de cada tipo de parede (alvenaria
de tijolo cerdmico macico e furado).

Na Figura 10 apresenta-se o tipo de rotura de cada um dos muretes
originais apds o ensaio de compressao diagonal, onde as linhas a
amarelo representam a rotura pela argamassa de assentamento
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MOM4

MOM5

MOM6

Figura 10 Roturas obtidas nos diversos provetes originais ensaiados

e as linhas a vermelho representam a rotura do tijolo ceramico,
verificando-se que a rotura é na sua grande maioria pelas juntas de
argamassa. As tensdes maximas atingidas no ensaio de compressao
diagonal para os muretes originais sdo apresentadas no Quadro 4.

Dado ndo haver muretes originais em numero suficiente para os
ensaios das duas solugbes de reforco em estudo, foi necessario
construir novos muretes de tijolo ceramico macico com as
mesmas dimensdes simulando o melhor possivel a constitui¢do
e o comportamento dos muretes originais, conforme se ilustra na
Figura 11. Neste contexto foram utilizados os tijolos sobrantes da
demolicdo do edificio devidamente limpos e escovados e realizada
uma composicdo de argamassa de cal aérea ao trago 1:3 com
mistura de agregado (areia de rio e areia de areeiro) tendo por base
os resultados dos ensaios de caracterizagdo das argamassas de
assentamento apresentados anteriormente. Dois dos muretes novos
foram selecionados e regularizados com a mesma metodologia dos
muretes originais. Apds um processo de cura das argamassas de
assentamento de aproximadamente 1 ano, foram sujeitos a ensaios
de compressdo diagonal, conforme se ilustra na Figura 12, utilizando
a mesma metodologia descrita anteriormente, tendo como principal
objetivo a comparagéo dos resultados.

Na Figura 13 apresenta-se o tipo de rotura de cada um dos muretes
novos apos o ensaio de compressdo diagonal, onde as linhas a
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amarelo representam a rotura pela argamassa de assentamento,
verificando-se que a rotura é sempre pelas juntas de argamassa. As
tensdes maximas atingidas no ensaio de compressao diagonal para
0s muretes novos sdo apresentadas no Quadro 4.

Figura 11

Construcdo de muretes novos de tijolo ceramico macico
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Figura12 Murete novo durante o ensaio

M1M4

Figura 13 Roturas obtidas nos muretes novos ensaiados

4.2  Alvenaria reforcada

Foram selecionados 6 muretes novos para aplicacdo de dois tipos de
solugdo de reforco. As solugdes de refor¢o escolhidas séo compostas
por revestimentos armados constituidos por: i) argamassa a base de
cal hidrdulica natural NHL 3,5 ao traco 1:2 e rede de fibra de vidro
VIPLAS 275 [17] e ii) argamassa & base de cimento ao traco 1:3 e rede
de fibra de vidro VIPLAS 275 [17].

Os revestimentos armados foram aplicados nos muretes novos
7 meses apos a sua construgao, periodo este que corresponde a uma
cura considerada representativa das caracteristicas a longo prazo
das respetivas argamassas de assentamento. Os revestimentos
armados foram aplicados em ambas as faces dos muretes com uma
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espessura de 3 cm (2 cm para a camada de regularizagdo +1cm para
a camada de acabamento). Foi criada uma estrutura de madeira a
volta dos muretes por forma a que a rede de reforgo permanecesse
esticada durante a aplicacéo e respetiva cura do revestimento. A
rede foi fixada ao murete parede através de conectores plasticos,
com aproximadamente 7 cm de comprimento, numa malha de
50 cm de largura por 50 cm de altura centrada no murete, conforme
se ilustra na Figura 14.

Garantido um tempo de cura de pelo menos 28 dias para a argamassa
de cimento e pelo menos 90 dias para a argamassa de cal hidraulica,
os muretes reforcados foram sujeitos a ensaios de compressdo
diagonal utilizando a mesma metodologia descrita anteriormente,
conforme se ilustra na Figura 15. Na Figura 16 e Figura 17 apresenta-
-se o tipo de rotura de cada um dos muretes reforcados apds o
ensaio de compressao diagonal.

Figura 14 Aplicagdo dos revestimentos armados nos novos muretes

Apos a remogao dos revestimentos armados observou-se uma fissura
diagonal denteada na parede de alvenaria, tipica de uma rotura por
corte. As linhas a amarelo representam a rotura pela argamassa de
assentamento e as linhas a vermelho representam a rotura do tijolo
ceramico, verificando-se que a rotura é na sua grande maioria pelas
juntas de argamassa.
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Na Figura 18 ilustra-se a titulo de exemplo a rotura da parede para
cada tipo de murete reforcado. As tensées maximas atingidas no
ensaio de compressdo diagonal para os muretes reforcados sdo
apresentadas no Quadro 4.

Quadro 4 Tensdes maximas atingidas no ensaio de compressao
diagonal para todos os muretes ensaiados

Tipo de provete

Muretes originais de alvenaria de tijolo macico 0,15 0,03
Muretes originais de alvenaria de tijolo furado 0,17 0,04
Muretes novos 0,09 0,00
Muretes novos reforcados com argamassa de

. " ) 0,78 01
cimento e rede de fibra de vidro
Muretes novos reforcados com argamassa de 0,27 0,02

cal hidraulica natural e rede de fibra de vidro

A
” e

F 4
)
v <
"

M2M1 M2M2 M2M3

Figura 16 Roturas obtidas nos muretes reforcados com argamassa de cimento e rede de fibra de vidro

M3M1 M3M2 M3M3

Figura 17 Roturas obtidas nos muretes reforcados com argamassa de cal hidraulica e rede de fibra de vidro
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% BN R AN
Murete reforcado com argamassa de cal hidraulica e
rede de fibra de vidro

.

Murete refo rcad

g 4 »

0 com argamassa de cimento e rede de
fibra de vidro

Figura 18 Roturas obtidas na alvenaria dos muretes refor¢ados

5 Conclusoes

Relativamente aos ensaios realizados nas argamassas, os resultados
obtidos comprovam que as argamassas de revestimento e de
assentamento sdo do mesmo tipo, com ligante de cal aérea e
agregado essencialmente silicioso, provavelmente provenientes
de areeiro, como se verifica pela presenca de mica e caulinite. O
uso de areias com alguma argila é bastante corrente neste tipo de
argamassas, por conferir alguma “goma”, muito apreciada pelos
mestres que faziam a aplicagéo.

As argamassas apresentam resisténcias moderadas e deformacdes
na rotura relativamente elevadas, como expetdvel neste tipo de
argamassas [18 e 19]. Os valores dos modulos de elasticidade
dindmicos determinados através do ensaio de medi¢do davelocidade
de propagacdo de ultrassons sdo caracteristicos de uma argamassa
de cal sem a existéncia de fissuracdo. Os resultados obtidos para
porosidade aberta e massa volumica aparente comprovam mais
uma vez a semelhanga entre os dois tipos de argamassa, sendo
os valores obtidos concordantes com o tipo de argamassas de cal
utilizadas nesta época, com porosidades muito elevadas.

Relativamente aos resultados obtidos nos ensaios realizados nos
tijolos ceramicos verifica-se que este material é bastante resistente
(obtendo-se valores médios aproximados para a resisténcia a
compressdo de 40 MPa para os tijolos macicos e de 15 MPa para
os tijolos furados), em comparacdo com a argamassa que 0s une
(onde foi obtida uma resisténcia a compressao de aproximadamente
1 MPa). Sendo a resisténcia a compressdo bastante superior nos
tijolos macicos justifica-se plenamente a sua utilizagdo nas paredes
dos pisos inferiores pois sdo estas paredes que suportam o peso
de todo o edificio. Verificou-se ainda que os resultados relativos
ao modulo de elasticidade estatico tém maior variabilidade nos
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tijolos furados, visto que a furagdo e a irregularidade geométrica
influenciam bastante a medicao realizada pelo extensémetro.

Tendo em conta as tensdes maximas obtidas nos ensaios de
compressdo diagonal dos muretes originais, verifica-se que as
paredes de alvenaria resistente de tijolo ceramico apresentam uma
resisténcia ao corte reduzida quando solicitadas horizontalmente.
Verificou-se que em todos os ensaios de compressdo diagonal
realizados, todas as roturas ocorreram maioritariamente nas
ligacbes argamassa tijolo, quer nos muretes de tijolos furados quer
nos muretes de tijolo macigo, o que indica que a argamassa é o
elemento condicionante no comportamento das paredes sujeitas
as acgoes horizontais. O facto de se ter obtido aproximadamente a
mesma tensdo de corte nos dois tipos de muretes originais (macicos
e furados) ¢ consistente com o facto de a rotura ser condicionada
pela argamassa de assentamento

Os resultados obtidos nos muretes novos sdo mais reduzidos
do que nos muretes originais pois a aderéncia da argamassa de
assentamento é inferior, facto que se podera dever ao menor aperto
da argamassa na construgao dos provetes, ou a menor porosidade
superficial dos tijolos por terem j& sido utilizados. Nas paredes reais
a argamassa fica bastante apertada durante muitos anos devido ao
peso da parede subjacente, ndo sendo possivel simular este aspeto
aquando da construgdo dos muretes, o que contribui para justificar a
menor resisténcia das paredes novas.

Os resultados obtidos nos muretes reforcados permitem concluir
que ambos os reforcos escolhidos aumentam de uma forma
bastante satisfatoria a capacidade resistente da parede. Embora no
caso do reforgo de cimento essa capacidade resistente seja superior,
a compatibilidade entre o revestimento armado e o suporte ndo é
tdo satisfatdéria como no refor¢co com cal hidraulica.
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Verificou-se que no reforgo com argamassa de cimento houve maior
destacamento entre a primeira camada de revestimento e a parede
de alvenaria do que no reforco com argamassa de cal hidraulica,
evidenciando assim uma maior compatibilidade da argamassa de
cal hidraulica com este tipo de parede de alvenaria. No entanto,
no reforgo com argamassa de cal hidraulica verificou-se que a
ligacdo entre as duas camadas de revestimento nao foi tdo eficaz,
mostrando assim que a abertura da malha da rede deveria ser de
maior dimensao para facilitar a ligagdo entre camadas.
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Comportamento fora do plano de paredes de alvenaria
de pedra: analise experimental e numérica

Out-of-plane behaviour of stone masonry walls: experimental

Resumo

Tendo como principal objetivo contribuir para o melhor
entendimento do comportamento fora de plano dos elementos
de alvenaria de pedra, este artigo apresenta os resultados de uma
campanha experimental e numérica realizada em duas paredes em
forma de U e representativas da arquitetura vernacular portuguesa.
Foram realizados ensaios ndo destrutivos nas paredes de alvenaria
para a caracterizagdo dos materiais e dois ensaios destrutivos para
avaliagdo do seu comportamento mecanico quando submetidas a
acoes fora do plano. Os resultados experimentais foram utilizados
para a calibragdo de modelos numéricos de elementos finitos
assumindo comportamento isotrépico da alvenaria.

Palavras-chave: Paredes de alvenaria / Comportamento fora do plano / Ensaios
experimentais / Analise numérica
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and numerical analysis

Helena Maccarini
Graca Vasconcelos
Hugo Rodrigues
Javier Ortega

P.B. Lourenco

Abstract

The main objective of this paper is to contribute to a better
understanding of the out-of-plane behavior of unreinforced stone
masonry walls. This paper presents the results of an experimental and
numerical campaign carried outontwo U-shaped walls representative
of Portuguese vernacular architecture. The experimental campaign
included non-destructive tests for characterization of the material
and an out-of-plane cyclic loading test for the characterization of
the overall response of the walls. The experimental results were used
in the calibration of numerical models based on finite elements and
assuming isotropic behavior of masonry.

Keywords: Masonry walls / Out-of-plane behavior / Experimental tests /

/ Numerical analysis
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1 Introducdo

A alvenaria de pedra é uma técnica tradicional de construcdo que
tem sido usada em diversas construgdes historicas e edificios
correntes em todo o mundo. Frequentemente estes edificios tém
demonstrado um desempenho inadequado face as a¢des sismicas,
traduzindo-se em perdas humanas e economicas significativas. O
colapso das paredes face a agdes fora do plano sdo muito frequentes
e os danos sdo ainda mais evidentes em edificios onde a qualidade
de construgao é pobre.

Do ponto de vista estrutural, a alvenaria é considerada como
um material heterogéneo, com propriedades dependentes das
propriedades dos seus componentes individuais (unidades,
argamassa e material de enchimento) e da sua ligagdo. Apesar da
longevidade de muitos dos edificios de alvenaria de pedra, estes
apresentam em muitos casos um comportamento inadequado face
a agdo sismica, o que se traduz em diferentes tipos de colapso.

Os danos observados ap6s a ocorréncia de sismos recentes
demonstraram que as fachadas sdo os elementos mais vulneraveis
dos edificios de alvenaria. As fachadas tém tendéncia a separar-
-se das estruturas internas, como paredes transversais e pisos,
colapsando para fora do plano. Exemplos de possiveis colapsos de
paredes de alvenaria para fora do plano sdo apresentados na Figura 1.
Atualmente o estudo do comportamento fora do plano tem sido
alvo de maior atengdo por parte da comunidade cientifica em
particular com recurso a estudos experimentais laboratoriais e
in situ, que tém como objetivo obter dados de resisténcia, rigidez,
capacidade de deformagdo e mecanismos de colapso.

O conhecimento atual ainda é muito moderado, o qual se traduz
em dificuldades no processo de reforco e reabilitacdo deste tipo
de estrutura, devido a falta do conhecimento das propriedades
mecanicas para o calculo de projetos ou para adotar na modelagao
numeérica.

Através de ensaios laboratoriais, pretende-se avaliar o comporta-
mento de paredes de alvenaria a escala real ou reduzida sujeitas
a acdes para fora do plano. Estas acdes podem ser simuladas de
diferentes formas, nomeadamente como cargas distribuidas através
da aplicagdo de airbags ou através de cargas pontuais a partir da
utilizacdo de atuadores hidraulicos.

Podem ser referidos diferentes exemplos de ensaios fora do plano
em provetes de alvenaria. Martins et al. [2] obtiveram resultados
experimentais do comportamento de alvenarias de pedra de junta
seca de pano duplo sujeitas a a¢des fora do plano. Os provetes
foram ensaiados a uma escala reduzida com configuragdo em U
e com controlo de deslocamento, através de aplicacdo de forca
distribuida por um airbag de modo a similar a acdo sismica. Costa
et al. [3] realizaram testes em duas fachadas de construgdo de
alvenaria de pedra em grande escala. Os testes foram intercalados
com identificacdo dinamica modal para avaliar o dano da estrutura
de acordo com a modificacdo da frequéncia e da vibracdo principal.
Ferreira et al. [4] analisaram dois tipos de ensaios fora do plano:
aplicando uma carga uniformemente distribuida na superficie da
parede através de sistema de airbags de nylon e a aplicacdo de uma
carga linear recorrendo a um atuador hidraulico posicionado no
topo dos provetes de parede. Dois ensaios com o mesmo objetivo,
mas com diferencas significativas na forma como a agdo horizontal
é simulada.
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Com o intuito de se obter informagdo sobre os materiais e a
geometria das paredes de alvenaria assim como para uma melhor
compreensdo do comportamento mecanico das paredes de
alvenaria, recorre-se, sempre que possivel, a ensaios in situ. Estes
ensaios tém uma grande vantagem relativamente aos ensaios de
laboratério porque permitem a utilizagdo da alvenaria original,

quando em laboratério é necessario reproduzir as paredes com
novos materiais ainda que compativeis com os existentes.

Do ponto de vista de caracterizagdo do comportamento de paredes
dealvenaria paraforado plano foiimplementada por Ingham & Ismail
[5] a aplicacdo de uma carga distribuida com airbags em ensaios
in situ. Muitos destes foram realizados em edificios na Australia
e na Nova Zelandia, sendo de referir uma série de ensaios in situ
realizados em paredes refor¢adas com barras de ago NSM-TS numa
residéncia construida na Nova Zelandia em 1884. Posteriormente
os resultados foram confirmados através da realizacdo de ensaios
ciclicos em laboratdrio em paredes reconstruidas com as mesmas
caracteristicas técnicas daquelas do ensaio in situ.

Além da componente experimental, a avaliacdo da vulnerabilidade
no patrimonio construido também tem sido estudada com recurso
a modelos numéricos. Partindo do conhecimento de que a alvenaria
¢ um material heterogéneo e devido as caracteristicas das matérias
constituintes relacionadas com a elevada resisténcia a compressao,
baixa resisténcia a tracdo, comportamento anisotrépico e descon-
tinuidades, a sua modelagdo consiste numa tarefa complexa.
Segundo Lourenco [6], estas técnicas apresentam diferentes niveis
de complexidade, desde simples métodos graficos com recurso a
calculos manuais, formulagdes matematicas complexas e grandes
sistemas de equagdes nao-lineares. A escolha do método de analise
depende da qualidade da informacéo referente as caracteristicas
mecanicas e geométricas, da capacidade computacional e do
objetivo do trabalho.

Assim, o conhecimento das propriedades mecanicas da alvenaria
¢ fundamental para sua modelagdo numérica e previsdo do seu
comportamento estrutural, assim como para o apoio a escolha
de técnicas de reparagdo e reforco de modo a que os materiais
aplicados na intervencdo sejam compativeis com os materiais
existentes. O conhecimento das propriedades mecanicas da
alvenaria, principalmente alvenarias pertencentes a construcdes
historicas, é adquirido por meio de ensaios ndo destrutivos que
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Exemplos de modos de colapso de paredes de alvenaria de pedra em edificios apos o sismo de LAquila — 2009 [1]

devem ser interpretados de forma a contribuir para a calibragdo dos
modelos numéricos.

2 Metodologia
21  Introducgdo

A campanha apresentanda neste trabalho tem como objetivo
principal caracterizar o comportamento fora do plano de duas
tipologias de alvenaria de pedra, que sdo caracteristicas da
arquitetura vernacula. Assim os objetivos principais foram: (1)
Realizar um programa experimental composto por duas paredes
de alvenaria ligadas a paredes transversais (provete de alvenaria
em forma de U) com aparelhos distintos, (2) Realizar ensaios ndo
destrutivos a fim de obter dados de parametros mecanicos para
serem adotados na modelagdo numérica e (3) Calibrar um modelo
numérico com base nos resultados experimentais e na caracterizagao
das paredes por meio de ensaios ndo destrutivos. E ainda, (4) realizar
um estudo paramétrico para avaliar os parametros mais influentes
no comportamento fora do plano das paredes de alvenaria de pedra.
A metodologia utilizada ¢é detalhada na Figura 2.

Construgdo de
duas tipologias
de paredes de
pedra

Caracterizagdo
das paredes

(1) Parede de
paramento irregular
(2) Parede de

paramento regular

(1) Geometria
(2) Materiais

Ensaio
experimental
fora do plano

Ensaios ndo Modelagao
destrutivos numérica
(1) Calibragdo do
modelo

(2) Estudo

(1) Aplicagio de carga
horizontal quase
estitica

@) C:
fora do plano.

(1) Sénico
(2) Identificagdo
dinamica

Figura2 Metodologia aplicada

2.2 Geometria das paredes

Para o caso de estudo foram definidas duas paredes constituidas
pelo mesmo material, com morfologia diferente. Uma com
assentamento irregular composta por unidades irregulares e uma

21



Comportamento fora do plano de paredes de alvenaria de pedra: analise experimental e numérica
Helena Maccarini, Graca Vasconcelos, Hugo Rodrigues, Javier Ortega, P.B. Lourenco

segunda com paramento regular, com juntas horizontais alinhadas
e juntas verticais desalinhadas. Foi utilizado granito da regido norte
de Portugal e argamassa de cal natural pré-doseada. Dado que
um dos objetivos deste trabalho é simular o comportamento de
paredes de fachada para fora do plano, foram consideradas paredes
transversais para representarem as ligagdes das fachadas as paredes
perpendiculares, por isso foi adotada uma geometria em forma de
U, que liga o algado com paredes transversais por meio de cunhais,
ver Figura 3.

Figura3  Geometria e dimensdes das amostras

A seccdo transversal das paredes é constituida por um pano duplo
com ligagdo através de unidades travadoras. Para que a ligagdo entre
os panos fosse eficiente optou-se por distribuir em cada fiada duas
unidades travadoras ndo alinhadas verticalmente com as unidades
travadoras da fiada inferior e superior. Outro facto considerado foi a
posicdo das pedras nos cunhais, sendo que o assentamento de cada
camada é perpendicular ao assentamento das camadas inferior e
superior a esta.

As dimensdes definidas para as unidades foram de aproximadamente
0,28 m de comprimento, 0,23 m de altura e 0,17 m de espessura.
As dimensbes geométricas das paredes sdo semelhantes: 1,35 m de
altura, 0,3 m de espessura e 2,25 m de comprimento para as parede
frontal. Os elementos de parede laterais apresentavam 1,35 m
de altura, 0,3 m de largura e T m de comprimento. A razdo de
esbelteza da estrutura h/t equivale a 4,3 e o volume 1,47 m? cada. A
geometria esta baseada na reducdo das dimensdes de modelos reais
para a metade, também utilizados na bibliografia [2], assumindo a
realizacdo dos ensaios a escala reduzida 1:2.

2.3  Detalhes construtivos

Para a constru¢do das paredes foi utilizada uma argamassa pré-
-doseada a base de cal natural, ligante hidraulico e areias
classificadas. Para cada 30 kg de argamassa pré-doseada foram
adicionados 5 | de agua, conforme as instrucdes do fabricante.
Durante a mistura da argamassa, foram retiradas amostras para
caracterizar as propriedades mecanicas da mesma. Com base
no ensaio proposto pela Norma EN 1015 [7,8] foi determinada
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a consisténcia da argamassa no estado fresco obtendo-se uma
consisténcia de escoamento plastico. O resultado obtido de
resisténcia permitiu classificar a argamassa como uma argamassa
M5. Com os dados de massa e volume dos provetes destes ensaios
obteve-se a densidade da argamassa aos 28 dias correspondente
a 1833,76 kg/m®. O esquema geométrico obtido no final da
construgdo das paredes encontra-se ilustrado na Figura 4, onde as
unidades de cor cinzenta representam as pedras travadouras. Em
média foram adicionadas cerca de 6 pedras travadouras por m?.
Em ambos os casos foi utilizado material ndo coesivo (granito) para
preenchimento do nucleo. A Figura 5 mostra, como exemplo, o
levantamento geométrico da primeira fiada de cada parede.

i e
.@%% :

0.
1) 100

|

A

e
1L

35 }

i
CSOC %

(@)

+ 0x 4

il
[ EH

C I
(b)
Morfologia da primeira fiada: (a) Parede 1; (b) Parede 2

—
13

Figura 5
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A partir dos levantamentos da geometria efetuados, foi possivel
calcular, de forma aproximada, as éreas das pedras por m® de
cada parede e por conseguinte calcular o volume de argamassa
e pedra de cada parede. Conhecendo a densidade da argamassa
(1833,36 kg/m?), e admitindo a densidade da pedra de 2600 kg/m?
determinou-se a densidade das duas morfologias adotadas neste
trabalho, ver Tabela 1. As paredes foram construidas sobre uma viga
de fundacdo em betdo armado de 20 cm de espessura. As fases de
construgao das amostras sdo apresentadas nas Figuras 6 e 7.

Tabela1 Densidade das alvenarias

Pedra Argamassa
Alvenaria

*, 2
Parede valores em 1 m? de alcado

Volume Densidade Massa Volume Densidade Massa Densidade

(kg/m®) (kg) (kg/m?)

1833,8 123,66 24278

(m’)  (ke/m’) (kg) (%)

Parede 1 0,23256 2600 604,7 22,5

Parede 2 0,25818 2600 6713 139 18338 76,69 24933

2.4 Campanha de ensaios

As duas paredes foram caracterizadas através de ensaios ndo-
-destrutivos, nomeadamente ensaios sonicos e ensaios de
identificacdo dinamica, sendo estes realizados em duas etapas:
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(1) ap6s a construcdo das paredes e antes da realizacdo do ensaio
destrutivo para fora do plano (paredes sem dano) e (2) apos a
realizacdo do ensaio para fora do plano (paredes com dano).

Apo6s os ensaios ndo destrutivos foram realizados os ensaios
destrutivos paraforado plano com aplicagéo de uma carga horizontal
uniformemente distribuida na superficie interior da parede frontal
de forma a representar uma agao fora do plano.

3  Ensaios nio destrutivos

Os ensaios sénicos e a identificagdo dinamica fornecem informagao
qualitativa e quantitativa, que em conjunto permitem estimar as
propriedades elasticas da alvenaria, como o modulo de elasticidade,
ou as frequéncias e modos de vibracdo, que por sua vez constituem
dados importantes para calibracdo dos modelos numéricos.

EN Ensaios sonicos

O ensaios sonicos (diretos e indiretos) foram realizados 7 dias apos
a construgdo das paredes. O pulso sénico foi induzido por meio
de um martelo instrumental e posteriormente captado por um
acelerometro. O acelerémetro utilizado foi do tipo PCB 352B, a
placa de aquisicdo do tipo NI USB — 4431 de frequéncia 102,4 kHz
e o martelo instrumental de modelo 086D05 com frequéncia de
5000 Hz. A Tabela 2 apresenta os valores médios da velocidade de
propagacao das ondas sénicas obtidas por medicdo direta numa
malha 3 x 4 criada no alcado frontal de cada parede.
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Tabela2 Velocidade sénica — leituras diretas

Velocidade (m/s)
Amostra

Desvio Padrao

CoV (%)

Parede 1 1506,47 329,45 0,22

Parede 2 1955,85 230,49 012

Com base nos resultados das medicoes indiretas de velocidade de
propagagéo (V, e V,) obteve-se uma estimativa para o Coeficiente
de Poisson (v) e médulo de elasticidade () [9], tendo-se adotado
o valor mencionado anteriormente para densidade da alvenaria (p)

através das equagdes (1) e (2) respetivamente:

ﬁ:\/ 21=v)-(1=v)’ (1)

Ve \(1-2v)-(0,87+112v)°

v, [ EG-v) 2)
Ve \p-(+v)-(1-2v)

Os valores médios das propriedades elasticas de ambas as paredes
de alvenaria sdo apresentados na Tabela 3.

Tabela 3  Propriedades obtidas pela velocidade de propagacdo das
ondas sonicas (£, v)

Mddulo de Elasticidade

Aok i) Dinamico (MPa)
Amostra
e R
Parede 1 0,33 0,04 10,91 328377 743,03 22,63
Parede2 0,39 0,01 3,55 411565 46592 1132

Os valores apresentados na Tabela 2 indicam que as velocidades
obtidas na parede 1 sdo inferiores aos obtidos na parede 2. Isso pode
ser explicado pelo melhor imbricamento da parede 2, ja que a sua
morfologia possui um aparelho mais regular. A correlacdo da média
das velocidades de propagacao do pulso sénico com as caracteristicas
mecanicas (Tabela 3) confirma o melhor imbricamento da parede 2,
com um modulo de Elasticidade mais elevado.

3.2 Ensaio de identificacdo dindmica

O conhecimento das caracteristicas dindmicas de uma estrutura
pode ser importante para a avaliagdo do dano e para a calibragdo
de modelos numéricos [10]. Nesta seccdo é apresentado o processo
utilizado na identificacdo dinamica das paredes em estudo. A
identificacdo dinamica de cada parede foi realizada em duas fases:
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antes do ensaio destrutivo, em que a parede ndo apresentava dano,
e numa segunda fase, apds o ensaio, considerando o dano induzido
pela acdo fora do plano. A identificacdo dinamica foi realizada
com acelerémetros colocados em coordenadas predefinidas em
diferentes setups de acordo com configuragao da Figura 8b.

: o

Procedimento da identificagdo dindmica: (a) Fase do
ensaio; (b) Localizacdo dos acelerometros

Figura 8

Para os ensaios foram utilizados acelerometros piezoelétricos de
modelo PCB 393B12 e uma fonte de aquisicdo de dados (DAQ)
de 51,2 kHz. A estimativa das frequéncias foi feita a partir de duas
analises modais operacionais, nomeadamente FDD (Frequency
Domain  Decomposition) e SSI-UPC  (Stochastic  Subspace
Identification Unweghted Principal Components). Os resultados do
ensaio dinamico realizado antes da aplicagdo de carga horizontal
apresentam-se na Figura 9. A parede 1 (paramento irregular)
apresenta como frequéncia fundamental 25,8 Hz e a parede 2
(paramento regular) apresenta uma frequéncia de 26,7 Hz.

Como mencioado anteriormente, as paredes apresentam uma baixa
diferenca de massa, aproximadamente 2,6%. A Parede 2 apresentou
uma frequéncia superior, quando comparada com a Parede 1, apesar
de ter uma massa superior, 0 que indica uma maior rigidez deste
elemento, associado eventualmente a um melhor imbricamento
entre as unidades.
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25,80 Hz
(a)

4 Avaliagdo do comportamento para fora
do plano

Para caracterizar o comportamento de paredes de alvenaria para
acoes fora do plano foi efetuada uma campanha experimental de
aplicagdo de uma carga horizontal em cada uma das paredes de
granito. A aplicagdo de uma carga horizontal foi realizada de forma
quase estatica, aplicando uma carga uniformemente distribuida na
superficie interior da parede frontal. Na presente sec¢do apresenta-
-se a descri¢do do esquema de ensaio, modo de aplicagdo da carga e
os principais resultados obtidos nas duas paredes de alvenaria.

41  Esquema de ensaio

Com o objetivo de aplicar uma carga horizontal para simular a
acdo sismica, foi aplicada uma carga uniformemente distribuida
na superficie plana interior do alcado frontal (Figura 10a). Para
este efeito, foi utilizado um airbag de nylon com dimensdes de
1,65 m x 1,35 m. A estrutura de reagdo é constituida pela parede
de reacdo do laboratdrio e por uma estrutura metalica colocada
entre o airbag e a parede de reagdo, ver Figura 10b. Entre os perfis
metalicos verticais posteriores e a parede de rea¢do foram colocadas
4 células de carga para registar a carga horizontal aplicada na parede
através do airbag. A colocacdo destas células pretende ultrapassar
a dificuldade em calcular a area de contacto do airbag na parede,
dado que esta varia com a deformacdo da parede durante o ensaio.

No topo superior de cada parede transversal foi colocado um perfil
metdlico para permitir a aplicacdo de uma carga vertical uniforme
e constante. A carga vertical foi aplicada através de um atuador
colocado entre o perfil metalico e a laje de reacdo (Figura 10a
e Figura 10c), restringindo o deslocamento da parede lateral. Esta
carga vertical pretende simular o peso préprio da cobertura de
uma habitacdo tradicional. Assim, decidiu-se colocar uma carga
vertical nas paredes transversais de 10 kN, correspondente a uma
tensdo normal de aproximadamente 0,05 MPa. A aplicacdo do
carregamento horizontal é efetuada apds a estabilizacdo da carga
vertical aplicada nas paredes transversais.

A lei de carregamento aplicada na parede apresenta-se na Figura 11.
Ela é composta por repeticdes de cada nivel de deslocamento, sendo
esta uma forma de verificar a deformagdo pléstica da estrutura e
a eventual degradacdo de resisténcia. O deslocamento dos ciclos
obtém-se considerando um incremento de 1,4 mm em relagdo ao
carregamento anterior, correnpondendo a incrementos de drift de
0,1%, aproximadamente.
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Figura 10 Configuragdo do ensaio para fora do plano: (a) Esquema
em 3D; (b) Estrutura com perfil metalico HEB20O0;
(c) Aplicagdo da carga vertical nas paredes transversais
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Figura 11 Lei de carregamento do ensaio fora do plano
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Além do deslocamento registado no ponto de controlo, foram
obtidos deslocamentos em mais 20 pontos da parede com o
objetivo de obter a deformacao global da parede. Os deslocamentos
foram registados com recurso a transdutores de deslocamento
(LVDT) colocados em diferentes pedras da parede frontal e dois em
cada parede transversal (Figuras 12 e 13).

Controle

(b)

Figura13 Localizacdo dos LVDTs durante o ensaio de carga:
(a) Parede 1; (b) Parede 2

4.2  Andlise dos resultados

A andlise dos resultados dos ensaios para fora do plano foi feita
com base nos diagramas for¢a horizontal vs. deslocamento medido
para fora do plano no ponto de controlo. Os diagramas obtidos nas
duas paredes ensaiadas apresentam-se na Figura 14. Verifica-se que
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o comportamento para fora do plano das duas paredes apresenta
um ramo linear a partir do qual se regista um comportamento
ndo linear para deslocamentos muito préximos do deslocamento
correspondente a carga maxima. Apds a carga maxima ser atingida
existe uma reducdo progressiva da capacidade para aumento da
deformacdo.

50
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>

45 50
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Figura 14 Diagrama Forca vs. Deslocamento do LVDT de controlo:
(a) Parede 1; (b) Parede 2
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Figura15 Comparagdo da envolvente monoténica dos primeiros
ciclos do gréfico forca vs. deslocamento da Parede 1e da
Parede 2
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A capacidade de carga da parede 1 foi de 41,2 kN e da parede 2
foi de 47,8 kN. Os gréficos apresentam os deslocamentos maximos
até o ponto onde foi realizada a lei de carregamento, sendo o
deslocamento maximo de cerca de 41,6 mm na parede 1e 40,6 mm
na parede 2.

A envolvente do carregamento (Figura 15) mostra que a parede 2
tem uma resisténcia superior, em cerca de 11%, quando comparada
com a parede 1.

4.3 Padrdes de dano

Na presente secgdo sdo apresentados e analisados os padres de
dano (Figura 16) que caracterizam o comportamento para fora do
plano das paredes em estudo. Além disso, foram relacionados os
danos observados com o nivel de carga aplicado nas paredes nos
diagramas envolventes forca vs. deslocamento (Figura 17).

(b) (0)

Figura 16 Caminho das fendas, parede 1: (a) alcado frontal externo;
(b) e (c) alcados internos
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Na Parede 1 as fendas mais relevantes apresentam-se no pano
exterior do algado frontal, e desenvolvem-se de forma quase
simétrica (Figura 16a). As fendas na face interior s&o horizontais
e 0 alcado esquerdo (Figura 16b) apresenta uma fenda vertical na
ligacdo com o al¢ado frontal, indicando deficiéncias na ligagao entre
as unidades dos cunhais.

Na Parede 2 desenvolve-se uma fenda diagonal na parede frontal,
ver Figura 17. Ao contrario da Parede 1, o desenvolvimento das
fendas nao foi simétrico, o que podera estar relacionado com o
desenvolvimento de uma fenda de espessura consideravel na parede
transversal esquerda, como se ilustra na Figura 17a.

(b) ()
Figura 17 Padrdo de danos da parede 2

Verifica-se ainda que a superficie posterior da fachada principal
apresenta uma fenda horizontal na segunda fiada (1/3 da altura
da parede) em todo o comprimento da parede. A fenda na parede
transversal direita s¢ é visivel na lado interior da parede, o que
significa que ndo abrange a totalidade da espessura.

Nas Figuras 18 e 19 sdo apresentados os padrées de dano de cada
parede no estado final do ensaio. Em ambos os casos, a deformagao
é compativel com a deformacao de painéis apoiados em trés bordos.
Na parede 1a deformagdo é praticamente simétrica, o que se traduz
num padrédo de fendilhagdo simétrico da parede frontal. Na parede
1 os maiores deslocamentos desenvolveram-se ao meio do véo
superior da parede frontal.
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Figura 18 Danos dos al¢ados da parede 1 ao fim do ensaio de carga:
(a) externos; (b) internos

[

|
|

S e B

?f

(b)

Figura19 Danos dos alcados da parede 2 ao fim do ensaio de
carga: (a) externos; (b) internos

No caso da parede 2, a deformagdo ndo é simétrica devido a
localizagdo de uma fenda na ligacdo entre a parede transversal
esquerda e a parede frontal (Figura 19). A fenda da parede transversal
ocorreu pelo deficiente travamento do cunhal, o que levou a uma
maior deformac&o neste cunhal.

4.4  Ensaio de identificacdo dinamica

Como referido anteriormente, o ensaio de identificagdo dinamica
foi realizado em duas fases: a primeira fase quando a parede nao
apresentava dano, e a segunda fase apos a realizagdo do ensaio e
considerando o dano estrutural instalado no final do ensaio. Os
resultados obtidos apds os ensaios permitiram avaliar a degradagao
de rigidez introduzida pelo dano estrutural.

As frequéncias fundamentais e os respetivos modos de cada parede
sdo apresentados na Figura 20. Apos o ensaio destrutivo, a Parede 1
(parede de paramento irregular) apresentou uma frequéncia
fundamental de 23,01 Hz e a Parede 2 (parede de paramento
regular) apresentou uma frequéncia de 23,34 Hz.

As frequéncias obtidas neste ensaio sdo cerca de 3 Hz inferiores a
frequéncia obtida nas paredes sem dano, o que corresponde a uma
reducdo da rigidez de cerca de 20% no caso da parede 1 e de 24%
no caso da parede 2.

4.5 Analise de resultados

De acordo com o Eurocédigo 8, os niveis de dano de uma estrutura
podem ser descritos mediante trés estados limites (EL) denominados:
préximo do colapso (NC), dano severo (SD) e de limite de dano (DL).
Outra metodologia de identificacdo de estados limites de dano
foi introduzida por TomaZevi¢ [11]. Esta metodologia ¢ baseada
na identificacdo de trés estados limites da curva envolvente do
diagrama forga vs. deslocamento experimental. A metodologia de
Tomazevi¢ define os pontos de: fendilhagéo (H , d_), resisténcia
méxima (H ., d,, .) e deslocamento maximo (H, ., d ). Na Figura
21 séo identificados os estados limites de acordo com os limites de
deformacao (drift) apresentados na Tabela 4.

A localizagdo dos limites de cada referéncia permite verificar que os
pontos definidos sao proximos. O estado limite de dano (DL) adotado
pelo Eurocddigo apresenta a mesma carga e o mesmo deslocamento
que o estado limite de fendilhagdo (H_, d_), sendo identificado com
a primeira variagdo de rigidez da curva de envolvente. A comparacao
dos valores do drift para este limite de dano indica que a Parede
2 (0,1%) apresenta drift ligeiramente superior ao valor apresentado
para o mesmo estado limite da parede 1 (0,07%). O segundo ponto

23,01 Hz

2334 Hz
(b)

a
Figura 20 Modos das frequéncias fundamentais da parede pos-ensaio de carga: (a) Parede 1; (b)

Parede 2
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localizado é o ponto da carga maxima (H ., d, ) e a comparagdo
entre os resultados das duas paredes comprova que a parede 2
perde a resisténcia para uma deformacdo maior do que a parede 1.
O mesmo é verificado no estado limite SD definido pelo Eurocodigo.
No caso da parede 1 a deformagdo correspondente aos estados
limites SD e NC s&o préximos, enquanto que na parede 2 a variagdo
do drift entre esses limites é maior. Ou seja, a parede 2 apos atingir
o estado limite SD permite uma maior deformagdo que a parede 1

para atingir o colapso (NC).
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Figura 21 Estados limites de dano: (a) Parede 1; (b) Parede 2

Tabela 4 Drift dos estados limites segundo Eurocodigo 8-3 e
FEMA 356/357

Drift (%)

Amostra

Parede 1 0,07 0,71 0,86 0,07 014 0,86

Parede 2 0,10 0,78 1,09 0,10 0,28 1,09

5 Anadlise numérica

A modelagdo numérica pode ser uma ferramenta de analise do
comportamento estrutural da alvenaria de pedra sujeita a diferentes
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combinagdes de agdes. A simulacdo do comportamento estrutural
tem como base a adogdo de leis constitutivas adequadas capazes
de reproduzir o comportamento mecanico dos materiais que a
compdem.

Neste estudo, a modelagdo numérica teve dois objetivos: (1)
calibracdo de um modelo numérico com base nos resultados
experimentais obtidos; (2) realizagdo de um estudo paramétrico
para avaliagdo da influéncia de alguns fatores no comportamento
para fora do plano que ndo foram contemplados na campanha
experimental.

Neste contexto, esta seccdo apresenta a metodologia de calibragdo
do modelo numérico com base nos resultados experimentais. Numa
primeira fase comparam-se os modos e as frequéncias fundamentais
com os modos obtidos no modelo numérico. Numa segunda fase
compara-se 0 comportamento experimental obtido nos ensaios das
paredes de pedra para fora do plano com os resultados experimentais
tendo como base uma analise ndo linear (pushover). A comparagéo é
feita a partir nos diagramas forca vs. deslocamento, deslocamentos,
deformacdo global e padrdo de dano. Apos a calibragdo do modelo
numérico, procedeu-se ao estudo paramétrico para andlise da
influénciadas propriedades mecanicas e das propriedades geométricas
no comportamento para fora do plano das paredes de pedra.

51 Modelo numérico

O modelo numérico da parede utilizada nos ensaios para fora do
plano foi efetuado no software comercial Diana [12] considerando a
alvenaria como um material homogéneo. A modelagdo foi realizada
com elementos de volume de 20 nds (CHX60), ver Tabela 5. Dado
que se pretende efetuar a representacdo do modelo experimental
da parede e como esta se encontra apoiada numa viga de betdo
armado que apoia na laje do laboratdrio, optou-se por representar
também a base no modelo numérico. Como a viga de betdo da base
estd apoiada sobre a laje, optou-se por considerar elementos de
interface elasticos entre a superficie inferior da viga de betdo e a laje
de apoio. Para este efeito, e tendo em conta a compatibilidade com
os elementos de volume, optou-se por elementos de interface entre
dois planos de configuragdo tridimensional (CQ48I), ver Tabela 5.

Tabela 5 Tipos de elementos numéricos utilizados na malha do
modelo

CHX60

CQ48I

A malha de elementos finitos adotada para o modelo apresenta-
-se na Figura 22. Para ter uma boa representacdo da distribuicao
de tensdes e da deformagdo na espessura da parede optou-se por
utilizar uma divisdo de 3 camadas na espessura. A dimensdo dos
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(a)
Figura 22 Malha do elemento finito: (a) malha; (b) elementos CHX60; (c) elementos CQ48I

elementos finitos é aproximadamente de 10 cm de lado, que se
considera adequada face a dimensao da estrutura.

O comportamento ndo linear da alvenaria foi descrito através do
modelo de tensdes totais “total strain based in cracking model”,
que define uma relagdo ndo linear entre tensdes e extensodes totais
de tracdo e compressdo. Este modelo assume que o inicio da
fendilhagdo se inicia quando a tensdo é superior a resisténcia do
material. Apds a abertura de fenda pode optar-se por admitir que
a propagacdo da fenda tem sempre a mesma orientacdo “fixed
crack model” ou muda de direcdo “rotative crack model”, tendo
sido utilizada neste trabalho a opcdo de “rotative crack model”
[12]. O comportamento em compressdo ¢ descrito por uma fungéo
parabolica e o comportamento em tragdo é descrito através de uma
curva exponencial.

5.2 Calibragdo do modelo numérico

A calibracdo foi realizada em duas etapas: (1) aproximacdo das
frequéncias fundamentais de cada modelo a frequéncia fundamental
obtida em cada parede no ensaio experimental de identificacdo
dindmica (item 5.21), (2) comparagdo dos diagramas forca vs.
deslocamento obtidos nos ensaios experimentais fora do plano com
os diagramas obtidos na analise ndo linear (pushover) realizada no
modelo numeérico (item 5.2.2).

5.21 Comparagdo dos modos e frequéncias naturais

Inicialmente foi realizada uma andlise modal onde foram
consideradas as propriedades eldsticas dos materiais indicadas na
Tabela 6, a fim de obter os modos e as frequéncias fundamentais
da estrutura.

Tabela 6 Pardmetros lineares utilizados na modelagdo numérica

Propriedades Materiais Parede 1 Parede 2
E (MPa) 2850 3600
Maodulo de Poisson, v 0,33 0,39
Densidade (kg/m?) 242775 249318
30

A calibracdo da interface partiu do célculo da rigidez da curva forca
vs. deslocamento obtida através do LVDT localizado no canto inferior
esquerdo da parede 1. Apds a obtencdo do valor correspondente a
rigidez nos eixos horizontais (x e y) a rigidez da interface da base nos
trés eixos (x, y e z) foi calibrada de modo a alcancar as frequéncias do
ensaiodinamico experimental (rigidezdainterface de 3,97 x 108 N/m?
para os eixos horizontais (x e y) e 9,92 x 108 N/m? para a rigidez do
eixo vertical (z)).

Tabela 7 Resultados da calibragdo dinamica e comparagao entre
0s modos numéricos e experimentais

Experimental

Parede 1 Parede 2

Modo 1

Modo 1

Modo 2 Modo 2

_

25,80 Hz 33,26 Hz 26,70 Hz

Numérico

34,85 Hz

Parede 1 Parede 2

Modo 1 Modo 2 Modo 1 Modo 2

25,61 Hz 30,14 Hz 25,85 Hz 30,88 Hz

Erro (%)

0,7 9,4 3] 1,4

Valor do MAC

0,97 0,82 0,94 0,80
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A primeira frequéncia obtida na modelagdo numérica foi de
25,61 Hz para a parede 1 e de 25,85 Hz para a parede 2 e as suas
participacdes modais no eixo do sentido de movimento para fora do
plano foi de 73,72% e 74,68% respetivamente. A Tabela 7 apresenta
as comparagdes dos modos no modelo numérico e no modelo
experimental e a validagdo das frequéncias calculadas com base
na avaliagdo da consisténcia dos modos (MAC — Modal Assurance
Criterion). A andlise dos resultados permite concluir que os valores
elevados do MAC validam a adequabilidade do modelo desenvolvido
para as paredes de alvenaria de pedra.

5.2.2 Calibragdo do comportamento ndo linear

A segunda fase de calibracdo do modelo numérico consistiu
na comparacdo da resposta numérica com o comportamento
experimental das paredes sujeitas ao carregamento para fora do
plano. Esta calibracdo foi feita através de uma anélise ndo linear
estatica (analise pushover) tendo como base as condi¢des de fronteira
e carregamento adotadas na campanha experimental. Assim, foram
consideradas as cargas verticais, compostas pelo peso préprio de
cada amostra e pela carga aplicada nas paredes transversais, o que
equivale a 10 kN em cada parede. A carga horizontal adotada para
representar o ensaio fora do plano foi uma carga uniformemente
distribuida na superficie anterior da parede frontal correspondente
a area de contacto com o airbag. O deslocamento utilizado
para obter o diagrama forca vs. deslocamento representativo do
comportamento para fora do plano foi o deslocamento obtido na
mesma posicao do deslocamento medido pelo LVDT situado no
ponto de controlo do ensaio experimental.

As propriedades ndo lineares adotadas no modelo numérico estdo
resumidas na Tabela 8. A resisténcia a compressao foi assumida
usando o intervalo proposto por Tomazevi¢ [11], e o mddulo de
elasticidade foi considerado o mesmo ja calibrado na primeira fase.
Para a definicdo da resisténcia a tragéo (f,) foi considerado um valor
correspondente a 1% da resisténcia a compressdo. A energia de
fratura & compresséo (G,) foi calculada multiplicando a resisténcia &
compressao por um indice de ductilidade, consideradoiguala 1,6 mm
[13]. A energia da fratura de tracdo foi considerada igual a
12 N/m [13].

Tabela 8 Propriedades n&o lineares adotadas no modelo numérico

c fc
Amostra (MPa) (N/m)
Parede 1 2,8 4560 0,028 12
Parede 2 3,6 5760 0,036 12

Os diagramas forca vs. deslocamento obtidos no modelo
numérico sdo comparados com os diagramas obtidos nos ensaios
experimentais e sdo apresentados na Figura 23 para as duas paredes.
A comparacdo dos diagramas permite concluir que a resposta
numeérica é bastante proxima do comportamento experimental.
Verifica-se que o comportamento pré-pico obtido no modelo
numeérico é muito proximo do comportamento evidenciado pelas
paredes nos ensaios experimentais. Ambas as paredes apresentam
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um comportamento linear até um valor de carga muito préximo da
carga maxima. Isto indica que o desenvolvimento da fendilhacdo
acontece para valores proximos da carga maxima. Em termos de
carga maxima, o modelo numérico apresenta desvios equivalentes
em ambas as paredes, sendo de 7% para a Parede 1 e de 10% para
a Parede 2.

50

45 4

40 P Ry
d T~
S
35 e
e

30 \Q-\_-_‘

g T
= 25
S
5 20
[y
15 4
10
—e— Experimental
5] = = -Numérico
0 T T T T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
Deslocamento (mm)
(a)
55
50_4 R
~
454 !
41
40
3541
— 11
é 30—_
827
L 204
15
10 )
j —s— Experimental
5 - - -Numérico
0 T T T T T T T T

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
Deslocamento (mm)

(b)

Figura 23 Comparacdo da curva envolvente experimental x
analise numerica pushover: (a) parede de pedra irregular;
(b) parede de pedra regular

Da calibragdo do modelo numérico, verificou-se ainda que a parede 2
apresenta uma maior resisténcia a compressao e que as resisténcias
a tragdo nos dois modelos sdo préximas de zero. Isto significa que o
comportamento em tracdo parece condicionar o comportamento
global das paredes, o que seria de esperar dado o nivel baixo de
tensdes verticais e o comportamento em flexdo associado ao
carregamento para fora do plano. Em termos de comportamento
apos a carga maxima verifica-se que o modelo numérico apresenta
uma envolvente préxima da resposta experimental. A diferenca
observadatambém podera estar associada a carga ciclica considerada
nos ensaios experimentais e que tem associada uma degradacdo da
resisténcia, que nao foi considerada no modelo numérico.

No sentido de avaliar os resultados obtidos para os diagramas
forca vs. deslocamento, comparam-se de forma complementar
as deformagdes nas paredes obtidas no modelo numérico e as
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deformagdes registadas durante os ensaios experimentais. Na
Figura 24 apresentam-se os deslocamentos para fora do plano (TDty)
correspondentes ao final dos ciclos de aplicagdo da carga horizontal
no ensaio experimental. Verifica-se que as duas paredes apresentam
um perfil de deslocamento semelhante ao campo de deslocamentos
registados nos ensaios experimentais. O deslocamento mais elevado
ocorre na parte superior das paredes e a meio vao, apresentando
em ambos os casos uma deformacdo compativel com um painel
apoiado em trés bordos (topo em consola).

DY
()
0.00e+00
4 44e-03
880203
_1.33e02
178202
22002
267602
311e02
I 356002
-4 00e-02

Figura 24 Deformacdo fora do plano (TDty) ao fim da analise
pushover: (a) Parede 1; (b) Parede 2

A Tabela 9 apresenta uma comparacao da deformacdo da fachada
frontal obtida pelo modelo numérico e a superficie de deformacao
medida no ensaio experimental. Os resultados sdo proximos, mas
apresentam algumas diferencas, provavelmente relacionadas com o
tipo de modelagdo adotado. O facto de se adotar um macromodelo
faz com que a andlise ndo seja capaz de traduzir o comportamento
local entre as unidades de pedra e as juntas, nem das interfaces entre
as unidades. Verifica-se ainda que o modelo numérico ndo é capaz
de reproduzir a assimetria do deslocamento devida a fenda que se
desenvolveu no modelo experimental associada ao travamento
insuficiente das pedras.

Na Figura 25 sdo apresentadas as extensdes principais (E1) e a
Figura 26 apresenta as tensdes principais (S1) em ambas as paredes.
O objetivo da andlise das extensdes (E1) e tensdes principais
(S7) consiste em verificar se as fendas observadas nos modelos
experimentais se aproximam das zonas onde as extensdes numéricas
sdo maximas. De acordo com a modelagdo os pontos frageis sdo
na parte externa da fachada frontal ao meio do vao superior, nos
cunhais e na ligagdo de apoio entre as paredes transversais e a base
de betdo (parte interna).

A Figura 25 apresenta extensdes consideraveis na base de contacto
das paredes transversais com a viga de betdo. No final do ensaio
experimental foi analisada a base de contacto entre a parede e a viga
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de betdo, mas ndo foi possivel comprovar no ensaio experimental a
separagao destas superficies. De referir que uma das dificuldades em
detetar fendas esta relacionada com o facto de a parte interior das
paredes ndo ser visivel durante o ensaio.

Tabela9 Comparagdo dos deslocamentos entre o modelo
experimental e o numérico: (a) Parede 1; (b) Parede 2

Numérico Experimental

Dty
(rm)
0.00e+00
404803
-8.802.03
133202
178202
22262
267602
3.11e02
I 356802
400802

El
2.00e-02
I 1.76e-02
1.56e-02
1.33e-02
1.11e-02
8.89e-03
&.67e-03
4.44e-03
222603
0.00e+00

maior

principais  (ET)
deslocamento: (a) Parede 1; (b) Parede 2

Figura 25 Extensdes no ponto de

Na Tabela 10 sdo comparados os resultados em termos de padrao
de dano obtidos no ensaio experimental com as extensdes obtidas
no modelo numérico. A analise realizada resulta no conhecimento
do comportamento global da estrutura e do comportamento de
fendilhacdo de forma discreta. Mesmo assim, é possivel verificar
que as areas de tensdes maximas e extensdes no modelo numérico
correspondem as zonas onde se observaram as fendas nos ensaios
experimentais: nos cunhais, ao meio do vao e no lado interno das
paredes frontais, onde sdo visiveis fendas horizontais.
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SE1
(N/mA2)
2.85e+04
I 2.53e+04
222e+04
1.50e+04
1.58e+04
127e+04
9.50e+03
6.33e+03
3.17e+03
0.00e+00

SE1

(N/rmAn2]
3.60e+04
I 3.20e+04
2.80e+04
2.40e+04
2.00e+04
1.60e+04
1.20e+04
8.00e+03
400e+03
0.00e+00

(b)
Figura 26 Tensdes principais (S1) no ponto de carga maxima:
(a) Parede 1; (b) Parede 2

Tabela10 Comparagdo entre os danos experimentais e as
extensdes maximas (E1) da analise numérica

Alcado frontal Algado posterior

Parede 1

Alcado frontal

Algado posterior

Parede 2

5.3  Estudo paramétrico

O segundo objetivo da modelagdo numérica consistiu em efetuar
uma andlise paramétrica com variacdo de algumas propriedades
mecanicas dos materiais e geométricas para compreender como
estas afetam o comportamento para fora do plano das paredes.
Assim, foram realizadas analises considerando variagdo no modulo
de elasticidade (E), na resisténcia & tragéo (f) e na resisténcia &
compressdo (f,). Na Figura 27 apresentam-se os diagramas forca vs.
deslocamento para as diferentes variagdes efetuadas. Os resultados
confirmam que a variacdo do mddulo de elasticidade (Figura 27a)
permite aumentar ou diminuir a carga maxima. Além disso, como se
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pode observar no grafico da Figura 27b (deslocamento de 0 a 3 mm)
a rigidez ¢ muito influenciada pelo valor do mdédulo de elasticidade.
A resisténcia a tracdo (Figura 27¢) apresenta também uma influéncia
relevante no comportamento para fora do plano das paredes. O
aumento da resisténcia a tragdo para o dobro levou a um aumento
em 37% do valor da resisténcia, e conduz a um comportamento
mais fragil. A diminui¢do para metade da resisténcia a tracdo reduz
em 57% o valor da carga maxima. Assim, a energia de fratura do
modo 1 acaba por ser um dos parametros com maior influéncia
no comportamento da estrutura. O aumento da energia de fratura
faz com que as paredes resistam mais ciclos a aplicagdo da carga
maxima.

Também foram realizadas analises com a variagdo de alguns
pardmetros geomeétricos, nomeadamente: dimensdo do védo (V)
(Tabela 11) e escala (Tabela 12). S&o analisadas as extensdes em cada
caso para o mesmo nivel de carregamento e as tensdes aplicadas
no ponto de carga maxima de cada curva forga vs. deslocamento.
As tabelas dividem as analises por parametro geométrico e por
variagdo do parametro.

O grafico de forca vs. deslocamento da Tabela 11 compara a curva
envolvente para os casos de uma parede com a metade e o dobro
da dimensdo do vdo do modelo experimental. A geometria com
metade do vdo da parede apresenta uma resisténcia de 130% da
resisténcia da parede de referéncia, fazendo com que as tensdes (S1)
aumentem neste ponto e torne a estrutura mais rigida, mobilizando-
-se o efeito de arco. J& 0 aumento da dimensdo do véo para o dobro
resulta numa diminui¢do da resisténcia em 40%. Esta diminuicao
estd associada ao maior nivel de tensdes instalado na parede
frontal, com o comportamento em flexdo desta parede a governar a
resposta da estrutura.

Assim optou-se por variar a escala do modelo experimental para 2:1
(Tabela 12). Esta variacdo de escala faz com que o modelo numérico
se aproxime das dimensoes reais de uma estrutura de alvenaria que
se encontra em construgdes correntes.

A variacdo da geometria nesta escala conduziu a obtengdo de carga
maxima de 166 kN, cerca de 4 vezes superior ao valor obtido no
modelo experimental (escala reduzida). Este valor corresponde ao
fator de escala que deve ser considerado em termos de forca de
acordo com a lei de Cauchy, utilizada para definir modelos a escala
reduzida. A Tabela 13 apresenta fatores de escala para parametros
mecanicos e geométricos propostos por Cauchy. Um dos fatores que
estiveram na base da definicdo do modelo experimental a escala
reduzida foi a limitagdo da forca a ser aplicada pelo airbag, para além
de possibilitar um manuseamento mais facil dos provetes.

De modo a compreender o comportamento dos parametros em
funcédo da variagdo da escala, optou-se por relacionar as curvas de
aceleracdo equivalente (g) vs. drift (%) em cada escala. O gréfico
da Tabela 14 mostra que a aceleracdo equivalente (g) maxima
do modelo em escala 1:1 é o dobro da aceleracdo do modelo em
dimensdo duplicada. O modelo 2:1 apresenta uma aceleracdo de
0,59 g e 0 modelo 1:1 apresenta uma aceleragcdo maxima de 1,22 g.
Este resultado estd também de acordo com a lei de Cauchy uma
vez que a variagdo do modelo numérico a uma escala 2:1 (A = 2),
segundo Cauchy, resulta em um fator de escala para a aceleracdo
de .
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Figura 27 Influéncia dos parametros materiais das paredes sobre a curva de forga vs. deslocamento: (a) modulo de
elasticidade, E; (b) variagdo da rigidez com a variagdo do médulo de elasticidade; (c) resisténcia a tragao, f;; (d)

energia de fratura, G,;
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(e) resisténcia & compressdo, f; (f) energia de fratura G,
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Tabela 11 Influéncia da variag&o do vao (V) no comportamento mecanico da estrutura

Comportamento das curvas forca vs. deslocamento

©

o
1

.

.

Forga (kN)

LA A e e e B e e e e e i
0 5 10 156 20 26 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 90 95
Deslocamento (mm)

0,5V V 2V
Extensdo (E1) — Deslocamento de 20 mm

El
2 0e-02
1.78e-02
1.56e-02
1.33e-02
1.1e02
8.89e-03
6.67e-03
44403
22203
0.00e+00

Tens&o (S1) - Forca maxima

SE1
(N/mA2)
2.85e+04
I 2.63e+04
222e+04
150e+04
1.68e+04
127e+04
9.50e+03
6.33e+03
3.17e+03
0.00e+00
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Tabela 12 Influéncia da variacdo da escala no comportamento  Tabela 13 Fatores de escala de Cauchy
mecanico da estrutura

A . Protétipo/ Fator
Comportamento das curvas for¢a-deslocamento Parametro Simbolo /Modelo de escala
de Cauchy
180
160 S — ; 1 Comprimento L LP/LM A
1404 E;(perimenta| Modulo de elasticidade E EP/EM 1
120 ............................. Massa especifica p P,/Py 1
- P e .
g 1o Area A AJA, A
8 80+ Volume 1% V.V A2
o
w ~
g0 Massa m m,/m,, A3
40+ /& Deslocamento d d,/d, A
20 .
Velocidade v vp/vM 1
0 T T T T T T T T T T T ~
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 Aceleracao a ap/aM AT
Deslocamento (mm) Peso W W /w 2
P M
1 21 Forca F F,/F,, A
Extensédo (E1) — Deslocamento de 40 mm Momento M M /M, 2
E Tensdo c c,/o, 1
2.00e-02 5
I 1.78e-02 Extensao € sp/sM
1.568-02
133600 Tempo T TP/TM A
1.17e-02 Frequéncia F F /F, AT
8 .8%e-03 P
667803
444003
222603
0.00e+00
Tensdo (S1) — Forca méxima
SE1
(N/rmn2)
2.85e+04
I 2.53e+04
2.226+04
1.90e+04
1.68e+04
1272404
©.50e+03
6.33e+03
3.176+03
0.00e+00
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Tabela 14 Influéncia da variagdo da escala sobre o comportamento
mecanico da estrutura

Comportamento das curvas forca-deslocamento

=
o
!
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064] .~

Aceleragao equivalente (g)

: .
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El
200e-02
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1.11e-02
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6467203
4.44e-03
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0.00e+00
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Da mesma forma, a tabela de Cauchy relaciona os fatores de
escala para o deslocamento de A, ou seja, para uma escala 2:1, o
deslocamento da estrutura é o dobro do deslocamento obtido na
escala reduzida. Nesse sentido, pela andlise dos mapas de extensoes,
pode dizer-se que os comportamentos das extensdes variaram
conforme o fator de Cauchy. Tal como se verificou na andlise dos
mapas de extensdo (E1) (Tabela 14), verifica-se que os modelos tém
a mesma configuragdo de extensdes quando o modelo a escala 1:1
possui um drift equivalente a metade do drift do modelo 2:1.

6 Comentarios finais

Com o trabalho realizado foi possivel mostrar que os ensaios
nao destrutivos permitiram obter uma avaliacdo qualitativa da
morfologia das paredes de granito, e foram importantes para a
calibragdo do modelo numérico. No que se refere aos ensaios
sénicos, foram comparadas as velocidades de onda em cada parede,
onde os resultados apontam maior velocidade de onda na parede
2, j& que esta possui maior densidade e melhor imbricamento
das unidades. Salienta-se, no entanto, a importancia do ensaio
sénico para a previsdo do modulo de elasticidade e do mddulo de
Poisson por meio de uma correlagdo de estudos experimentais que
posteriormente foram utilizados para validar o modelo numérico.
Comosensaiosde caracterizagdo dindmica obtiveram-se os primeiros
modos e frequéncias fundamentais de 25,80 Hz para a parede 1e de
26,70 Hz para a parede 2.

Foram realizados ensaios ciclicos, aplicando uma agdo uniforme-
mente distribuida na superficie interior frontal de cada parede. A
analise do comportamento para fora plano permitiu verificar que
as duas paredes apresentam um ramo linear significativo e o fim
deste ramo linear termina muito préximo do ponto correspondente
a carga maxima. As paredes 1 e 2 apresentaram resisténcia de
41,2 kN e 47,8 kN respetivamente, alcangando um aumento de 11%
da resisténcia da parede 2 em relacao a parede 1. Os deslocamentos
alcancados foram proximos de 40 mm para as duas paredes,
correspondentes a um drift de 3%. Do ponto de vista do padrdo
de danos, verificou-se que a parede 1 teve uma fendilhacdo quase
simétrica no pano exterior da fachada frontal e revelou uma fraca
ligacdo nos cunhais notavel pelo desenvolvimento de fendas na
parte interna do alcado entre a ligacdo com as paredes transversais.
J& a parede 2 apresentou uma fenda de espessura consideravel na
fachada exterior de uma das paredes transversais, a qual fez com que
a parede frontal ndo obtivesse uma fendilhagdo simétrica, devido a
proximidade de alinhamento entre as juntas verticais (travamento
insuficiente) e que facilitou o desenvolvimento da fenda.

De forma a compreender melhor a influéncia das propriedades
optou-se por realizar um modelo numérico, cuja calibracdo
foi efetuada por comparagdo das frequéncias fundamentais e
modos de vibragdo e das curvas de forca vs. deslocamento do
ensaio experimental. Dos resultados verificou-se que a parede 2
apresenta maior resisténcia do que a parede 1, tal como verificado
experimentalmente, e que as resisténcias a tracdo nos dois casos
sdo muito proximas de zero. Os resultados relativos a deformacao,
distribuicdo de tensdes e extensdes permitiram concluir que, apesar
das simplificagdes inerentes a estratégia de modelacdo adotada,
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o modelo numérico utilizado consegue prever as zonas onde é
mais provavel o aparecimento de dano, e onde se podem formar
mecanismos de colapso.

No final, o estudo paramétrico permitiu avaliar a influéncia da
variacdo do comportamento da estrutura a partir de diferentes
valores para as propriedades mecanicas, comprovando que as
propriedades mais importantes sdo o mddulo de elasticidade e a
resisténcia a tracdo. O modelo em escala real aumenta a resisténcia
do modelo tipo em quatro vezes, alcancando uma carga maxima
de 166 kPa. Além disso, as variacdes obtidas nos parametros
de deslocamento e aceleracdo entre o modelo 1:1 e 2:1 foram
comparadas com os fatores de escala ja propostos na literatura.
Assim, foi possivel concluir que com a modelac&o a escala ou com o
ensaio experimental é possivel relacionar as propriedades mecanicas
para uma estrutura a escala real.
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Caracterizagcao das cascas em alvenaria
do Theatro Municipal do Rio de Janeiro

Characterization of masonry shells of the Theatro Municipal do Rio de Janeiro

Resumo

A caracterizagdo e avaliagdo da integridade estrutural sdo desafios
para a analise e preservacdo de edificios histdricos devido a escassez
de registros construtivos, diversidade de materiais, restricdes de
acesso, contato e extracdo de amostras. Técnicas ndo destrutivas
foram aplicadas com o objetivo de determinar as propriedades
geomeétricas, construtivas e mecanicas das cascas em alvenaria de
tijolos do Theatro Municipal do Rio de Janeiro, edificio construido
no inicio do século XX. Com pinturas de artistas renomados em seu
intradorso, as cascas estiveram em risco de colapso na década de
1970 devido a recalques diferenciais e umidade, comprometendo
suas pinturas, por isso as cascas foram reforcadas com concreto
projetado. Apresentam-se os resultados e discussdes do programa
experimental realizado com as seguintes técnicas: fotogrametria,
termografia infravermelha, pacometria, esclerometria, velocidade de
pulso ultrassdnico, Ground Penetrating Radar (GPR) e macaco plano
duplo. Os ensaios utilizados de maneira combinada, permitiram
alcangar os propdsitos almejados.

Palavras-chave: Cascas / Alvenaria / Ensaios ndo destrutivos / Theatro Municipal
do Rio de Janeiro
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Abstract

The characterization and evaluation of structural integrity are
challenges for the analysis and preservation of historical buildings
due to the shortage of constructive records, diversity of materials,
restrictions of access, contact and sample extraction. Non -
destructive techniques were applied with the purpose of determining
the geometric, mechanical and constructive properties of the brick
masonry shells of the Theatro Municipal do Rio de Janeiro, a building
constructed at the beginning of the 20th century, of high historical
and cultural value. With paintings by renowned artists in their
intrados, the shells suffered a risk of collapse in the 1970s due to
differential settlement and moisture, compromising their paintings,
so the shells were strengthened with projected concrete. The authors
present the results and discussions of the experimental program
performed with the following techniques: photogrammetry, infrared
thermography, pacometry, sclerometry, ultrasonic pulse velocity,
Ground Penetrating Radar (GPR) and double flat jack. The tests used
in a combined way, allowed to reach the study the desired goals.

Keywords:  Shells / Masonry / Non-destructive testing / Theatro Municipal do Rio

de Janeiro
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1  Introducgao

A preservacdo de edificios de patrimdnio histdrico tem um carater
multidisciplinar e a andlise estrutural pode ser Util para estimar o
estado de conservagdo da construgdo, assim como para avaliar a
eficiéncia de técnicas de intervencao, como recomenda o Conselho
Internacional de Monumentos e Sitios (ICOMOS) [1]. Nesse
contexto a caracterizacdo e avaliacdo da integridade dos elementos
estruturais se torna fundamental, embora seja uma tarefa
geralmente complexa devido a escassez de registros construtivos e
sobre o historico de intervencdes, além de existirem restricdes de
acesso, contato e especialmente de extracdo de testemunhos.

a)

Figura 1

(a) Foto da construgdo por Augusto Malta (1906);
(b) fachada atual

Fonte: O Theatro Municipal - Histéria. /n: http://www.theatromunicipal.
rj.gov.br/sobre/historia/, acesso: 10/12/2016

Os ensaios ndo destrutivos sdo recursos investigativos que ndo
causam danos permanentes ao elemento ensaiado, ndo provocando
perda da sua capacidade resistente. Esses ensaios sdo de grande
valia para o estudo de patriménio histérico, o qual ndo pode ser
submetido a alteragdes que comprometam sua autenticidade.
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Sem testemunhos e sem conhecer as propriedades do material e
dimensdes dos elementos, a precisdo das informacdes obtidas nos
ensaios nao destrutivos fica consideravelmente comprometida.
Porém, a combinagdo entre varios ensaios, os cuidados na execugdo
dos mesmos e o conhecimento dos fatores que influenciam nos
resultados podem facilitar a interpretacdo dos dados e validar a
estimativa das informacdes desejadas [2,3].

Cupulas em alvenaria com
|) afrescos de Henrique |
s Bernardelli, 1908 Abbbada de bergo em <l
X I~ alvenaria com pintura em /||
AN tela colada, de Eliseu
s Visconti, 1916,

| =
R
:

* Alvenaria
Colulnas de (| de tijolos
granito = T ‘m —_—
TEE T e
oSSV R
Alvenaria
(@) | [ de pedra
il
Baldrame
Figura2 Corte transversal da area nobre do TMR]

Fonte: adaptado a partir de desenho arquiteténico [9]

Uma das maiores referéncias do patriménio material brasileiro,
o0 Theatro Municipal do Rio de Janeiro (TMR]) exerce importante
funcédo para a cultura carioca e nacional brasileira. Foi construido
entre 1905 e 1909 (Figura 1), simultaneamente a outros edificios
monumentais do entorno como a Biblioteca Nacional, Museu
Nacional de Belas Artes e a antiga Caixa de Amortizacdo, que juntos
sdo tombados pelo Instituto de Patrimdnio Historico e Artistico
Nacional (IPHAN) como conjunto arquiteténico da Avenida Central,
desde 1973 [4]. Além desses edificios destacam-se também o
Clube Naval e o Palacio Monroe (demolido em 1976), construidos
na mesma época. O TMR] também é tombado pelo Instituto
Estadual do Patriménio Cultural (Inepac), desde 1972 [5]. Cintra et
al. (2017) descrevem o sistema de construgdo do edificio do TMR|
e a anamnese das intervengdes estruturais ocorridas ao longo dos
anos [6].

Com pinturas de artistas renomados como Eliseu Visconti e
Henrique Bernardelli no intradorso as cascas em alvenaria de
tijolos do TMR]J estiveram em risco de colapso na década de 1970
devido a recalques diferenciais e umidade, comprometendo suas
pinturas, segundo relatorios da época [7,8], tendo sido reforcadas
com concreto projetado. A grande parte dos elementos da estrutura
(Figura 2) tem propriedades desconhecidas e esta oculta pela
decoragdo caracteristica do estilo arquitetonico eclético, comum
aos edificios da época.

Para conferir e complementar informacdes de fontes documentais, o
objetivo deste trabalho é relatar como foram obtidas as propriedades
geométricas, mecanicas e construtivas da estrutura por meio de uma
campanhade ensaios in situ, para serem utilizados em etapa posterior
de analise numérica da estrutura visando investigar as causas dos
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danos da década de 1970, e avaliar a eficiéncia das intervencoes
ja realizadas. Apresentam-se a metodologia, as limitagdes, andlise
de dados e discussdes das técnicas aplicadas: fotogrametria,
termografia infravermelha, pacometria, esclerometria, ultrassom,
macaco plano duplo e Ground Penetrating Radar (GPR).

2 Cascas em alvenaria do TMR]

21  Descricdo

No pavimento superior do TMR], proximo ao centro da fachada
principal, Figura 3, existe o foyer, um saldo coberto por uma casca
cilindrica de berco, denominada abobada do foyer, com dimensodes
de 6,83 m x 17,48 m e flecha de 2,60 m, construida em alvenaria
de dupla camada de tijolos ceramicos assentados com argamassa
cimenticia. As duas rotundas laterais sdo cobertas por cascas
esféricas, denominadas cupulas, com diametro de 6,28 m, flecha
de 2,75 m e foram construidas em alvenaria de tijolos ceramicos
assentados e revestidos com argamassa de cimento e cal [8].

3467
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Figura3 Planta da parte frontal superior do TMR]

2.2 Anamnese

O tempo, os eventos festivos, vandalismo, infiltragdes no telhado, as
obras no entorno, como a construgdo do metré nas proximidades,
entre outras ocorréncias, danificaram esse edificio. Na década de
1970 as cascas encontravam-se em risco de desabamento devido as
fissuras e infiltracdes provenientes da cobertura, comprometendo as
pinturas do intradorso [7].

Nao foram encontradas referéncias a projeto de refor¢o, porém,
consta em relatério da época que o professor José Luiz Cardoso,
consultado para o caso, partiu da premissa de que ndo tendo ocorrido
ruina a estrutura apresentava um indice de seguranga a rutura > 1
e qualquer solugdo imediata, ainda que parcial, acrescentaria uma
seguranca adicional. Em 1976 as trés cascas foram reforcadas com
concreto projetado armado e toda a intervengao foi executada em
trés dias, sem pisar sobre as cascas, sem escoramento para ndo
danificar as pinturas no intradorso e consistiu nas seguintes etapas
(8):

a) etapa 1- construgdo de vigas laterais e uma casca sobreposta
em concreto projetado armado, a fim de suportar parte do
peso da casca original, conforme Figura 4a. Na concretagem,
deu-se prioridade a criacdo de arcos sobre as maiores fissuras
transversais (Figura 4b);
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b) etapa 2 - injecdo de epdxi nas fissuras para restabelecer o
monolitismo das cascas, por meio de purgadores plasticos,
conforme Figura 4b;

c) etapa3-ancoragem de conectores metalicos imersos em furos
preenchidos com epoxi, a fim de promover a aderéncia entre a
casca original em alvenaria de tijolos e a nova em concreto,
conforme Figura 4c e Figura 4d.

Sdo objetos deste estudo a abobada do foyer e a cupula da
Av. Rio Branco, a qual encontra-se coberta por uma manta de
impermeabilizacdo que, embora deteriorada e desprendendo da
casca em alguns trechos, ndo poéde ser removida, tendo sido os
ensaios realizados sobre a manta. A cipula da Av. Treze de Maio ndo
foi estudada pelos ensaios de contato, devido a impossibilidade de
acesso no extradorso, por isso suas caracteristicas séo consideradas
similares as da Av. Rio Branco.

Figura 4

Fotos do reforco das cascas na década de 1970 [8]

3  Programa experimental

31 Fotogrametria

A técnica de fotogrametria de curta distancia foi aplicada com
objetivo de obter a representacdo grafica dos elementos estudados
e indica¢des de danos na estrutura e pinturas. Todo levantamento
de fotogrametria foi realizado pelo intradorso das cascas, a partir do
nivel do piso das salas para o registro das imagens globais e sobre
andaime metalico para as imagens locais. Foi utilizada uma camera
com resolugdo nominal de 16 megapixels, um conjunto de lentes em
formato Full-frame tradicional e tripé calibrado com nivel bolha. Na
abdbada foram tiradas 1775 fotos com distancia focal de 150 mm.
Nas ctpulas da Av. Treze de Maio e da Av. Rio Branco foram tiradas,
respectivamente, 475 fotos e 250 fotos, ambas numa distancia focal
de 100 mm.

No processamento das imagens de fotogrametria foram utilizados
os softwares Visual Science from Motion, versdo V0.5.26, e Cloud
Compare, versdo 210. O software Agisoft Photoscan, versdo 1.31,
foi utilizado para a restituicdo fotogramétrica, correcdo digital e
montagem do material grafico gerado no levantamento in situ.
O agrupamento das imagens foi realizado a partir de pontos de
referéncia na pintura e em elementos da estrutura, medidos com
medidor eletronico de precisdo de £1,5 mm.
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As nuvens de pontos geradas tém uma densidade de 1 pixel por
mm, resolucdo de 9360 x 9360 pixels para as cupulas e de 44560 x
17000 pixels para a abdbada do foyer, com precisdo de £ 0,25 mm
(Figura 5a). D'Amélio e Brutto (2009) obtiveram preciséo de + 0,1
mm para ensaios realizados a uma distancia de 1,2 m, porém, com
tela de superficie plana [10].

O topo das paredes das salas em que foram realizados os estudos é
decorado por sancas em gesso, que prejudicaram o levantamento
das imagens na base das cascas, produzindo sombra, mesmo sobre
andaimes. A fotogrametria se mostrou eficaz como ferramenta para
reproducao digital e tridimensional da superficie dos elementos,
fornecendo alta definicdo na representacdo e registro graficos,
além de precisdo nos dados para a deteccdo de desniveis e de
descontinuidades na superficie de elementos com formas complexas.
Destaca-se o potencial da fotogrametria como ferramenta de
monitoramento estrutural de cascas por meio da implementacdo
de metodologia de comparagao de deslocamentos entre nuvens de
pontos, conforme sugerem Acikgoz et al. [11]. A alta definicdo das
ortofotos permite o registro de obras de artes (Figura 5b-d).

3.2 Termografia infravermelha

A técnica de termografia infravermelha foi empregada com o
objetivo de identificar caracteristicas construtivas, padrdo de
fissuracdo e intervencdes realizadas nas cascas.

Todo levantamento foi realizado no intradorso das cascas, utilizando
a técnica de termografia infravermelha passiva, isto ¢, considerou-
se a excitagdo térmica natural por insolagdo no telhado, no inicio
de uma tarde de verdo. A técnica ativa foi descartada, pois requer
um aquecimento artificial por meio de uma fonte de calor, o que
pode acelerar o processo de degradacdo da superficie da estrutura e
das pinturas, embora possa fornecer informagées mais detalhadas,
de acordo com Cortizo [12]. Conforme previsto na literatura [3,13],
as imagens termograficas do extradorso das cascas em concreto
projetado armado n&o apresentaram contraste de temperatura
entre seus materiais componentes por isso ndo foram consideradas
no levantamento.

Foram utilizados trés tipos de cameras infravermelhas: (a) FLIR
T1020, com sensor de 1024 x 768 pixels, lente FOL 36 mm e com
campo de visdo de 28° x 21°; (b) FLIR SC620, com sensor de 640 x
480 pixels, lente FOL 38 mm; (c) FLIR C2, com sensor de 80 x 60
pixels, lente FOL 2 mm. ATabela 1 apresenta os parametros gerais do
levantamento. As Figura 6 e 7 apresentam imagens infravermelhas
da cupula da Av. Rio Branco, a da Av. Treze de Maio e da abdbada do
foyer, respectivamente.

Tabela1 Pardmetros do ensaio de termografia infravermelha

Parametros Valores

Emissividade térmica 0,95
Distancia média de observacao 9,5m
Temperatura atmosférica 28,5 °C
Humidade relativa do ar 59%
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(©

Figura5 Intradorso das cascas: (a) nuvem de pontos; (b) ortofoto da abdbada do foyer; (c) ctpula da Av. Treze de Maio; (d) ctpula da

Av. Rio Branco
Imagens: produgdo de Adolfo B. Ib4fiez para esta pesquisa
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Figura6 Imagem infravermelha da cipula da Av. Rio Branco

Notas: (a) Dimensées dos tijolos: Li1-0145m; Li2-0,073 m;
Li3 - 0,142 m. (b) Alvenaria regular de tijolos com dimensdes provaveis de
15 cm X 7 cm em posicao de topo, dispostos em fiadas perpendiculares
a curva da casca. (c) Seta vermelha — fissura (ja tratada) no sentido dos

meridianos, passando pelo vértice.

19/01/2017 15:25:41

Figura7  Imagem infravermelha da abdbada do foyer

Notas: (a) Dimensdes dos tijolos: Li1-0,424m; Li2-0,203 m;
Li3-0,156m. (b) Alvenaria regular de tijolos com dimensdes de
40 cm X 20 cm. Fiada do vértice (Li3) cerca de 5 cm mais estreita do
que as demais. (c) Pontos escuros provavelmente sdo incertos metalicos
usados no reforco de 1976. (d) Seta vermelha: fissura continua (ja

tratada) no vértice da casca.

Na andlise das imagens de infravermelho foi utilizado o software
FLIR Tools+, que se mostrou versatil pelas op¢des de ferramentas
para edicdo de imagens e medicdes aceitaveis, considerando-se
uma tolerancia de + 3 cm para a distancia de 9,5 m entre a lente
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e o vértice dos elementos estruturais estudados. As dimensdes dos
tijolos sdo compativeis com as obtidas pelo ensaio de GPR. Destaca-
se a alta resolugdo das imagens obtidas com o recurso UltraMax
das cameras de infravermelho, que facilitou a visualizagdo de
descontinuidades.

A termografia infravermelha passiva mostrou-se eficaz na
caracteriza¢do de descontinuidades na alvenaria do intradorso das
cascas, em que houve sensibilidade de contraste de temperatura
entre os materiais. A técnica permitiu detectar a incidéncia de
umidade na alvenaria, a paginacdo da alvenaria de tijolos, fissuras
ja tratadas, além dos insertos metalicos utilizados para reforco em
1976 e outros detalhes construtivos, sendo uma ferramenta util para
o trabalho de inspecdo e avaliacdo qualitativa de alvenarias com
revestimento em argamassa.

As técnicas de termografia infravermelha e de fotogrametria
foram utilizadas na elabora¢do do mapa de danos, Figura 8, com o
objetivo de ser utilizado no planejamento e controle de intervengdes
futuras, complementando e confirmando informacdes encontradas
em pesquisa documental. A fotogrametria permitiu a corre¢ao
de distor¢des apresentadas nas imagens infravermelhas e nas
fotografias, provocadas pelas grandes dimensdes e pela curvatura
da estrutura, promovendo maior precisdo no posicionamento e
defini¢do do formato das fissuras.

Na abdbada observa-se uma fissura longitudinal praticamente
continua no vértice do intradorso. As fissuras transversais ocorreram
no centro e nos tercos médios, com maior incidéncia de ramificacoes
no lado oposto a fachada do edificio. Ocorreu uma fissura diagonal
proxima ao canto da fachada da Av. Rio Branco e outra proxima ao
primeiro terco médio.

As fissuras mais pronunciadas nas cupulas se apresentam na posi¢ao
diagonal, de maneira simétrica. A fissura da ctipula da Av. Rio Branco
é continua e passa pelo Vvértice, enquanto na ctpula da Av. Treze
de Maio sdo observadas fissuras com ramificagdes, posicionadas
abaixo do vértice. Destaca-se que as fissuras que foram detectadas
se encontram tratadas pelas intervengdes relatadas na anamnese.
Nao ha registros sobre a ocorréncia de fissuras no extradorso das
cupulas e abdbada.

-PERDA DE MATERIAL - SANCA (SCHIROS. 1878) .UM'WE DESCENDENTE

PATOLOGIAS: || FISSURAS, TRINCAS E RACHADURAS

AV. RIO BRANCO

AV. TREZE DE MAID

P‘;iAC.A FLC‘V.R\A.NO o

Figura8 Mapa de danos do intradorso das cascas

3.3 Pacometria

Ensaios de pacometria foram realizados no extradorso da abdbada
do foyer e nas suas vigas laterais com o objetivo de mapear as barras
de aco no concreto para a realizacdo de ensaios subsequentes.
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Foram determinados os cobrimentos de armadura, espacamentos e,
em alguns locais, o diametro das barras.

Os equipamentos utilizados foram os modelos Profoscope e
Profometer da Proceq, que sdo calibrados para detectar a posi¢ao
de vergalhdes de aco a uma profundidade maxima de 18 cm de
medicdo no concreto [14]. Para evitar o comprometimento das
medicdes devido a rugosidade do concreto projetado foi utilizado
um tapete de acetato-vinilo de etileno (EVA) de 3 mm de espessura,
a fim de minimizar problemas de contato do equipamento com a
superficie da casca.

Confirmando informagdes do relatério da época do reforco (Figura
4a), o espagamento médio de 9 cm foi medido entre vergalhdes
da malha metalica da casca (Figura 9a), indicando uma abertura
de malha considerada insuficiente para determinar o diametro dos
vergalhdes. A presenca de insertos metalicos também foi um ruido
para tal medicdo. Devido a rugosidade da casca e uso do tapete de
EVA, foi usada uma compensagao de cerca de 0,5 cm e considerada
a tolerancia de £ 2 mm na determinacdo de cobrimento das barras,
que foi estimado em 2,5 cm, o que sugere uma espessura minima
de camada de concreto projetado com cerca de 3 cm, sendo que
a tela soldada tem vergalhdes de & 3 mm, segundo o relatério da
época da intervencdo [8]. Os insertos metalicos foram detectados
a cada 20 cm, com cobrimento médio de 1 cm, ndo sendo possivel
confirmar seu diametro por estarem paralelos a propagacdo de onda
do equipamento, prejudicando a medic&o.

Na face superior das vigas laterais foram detectadas trés barras
longitudinais de & 18 mm, com cobrimento de 3,5 cm e estribos
de & 8 mm com espagamento médio de 10,8 cm e cobrimento de
2,5 cm.

A pacometria também foi empregada no intradorso, com uso de
andaimes, confirmando a presenca de vigas metalicas no apoio das
cascas, utilizadas na construgdo para vencer véos entre 2 e 3,5 m,
como indicado na Figura 2. Também foram detectadas as vigas
metalicas que compdem as lajes em abobadilhas com vdo de 6,9 m
e espacamento de Tm.
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Figura9 Posicao das barras na abdbada do foyer

3.4 Esclerometria

A esclerometria foi utilizada com o objetivo de estimar a dureza
superficial do concreto das vigas e cascas e das paredes em alvenaria
de tijolos e pedras, a fim de obter elementos para a avaliacdo
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da qualidade dos materiais, por meio da medicdo do indice
esclerométrico (IE).

O esclerdmetro utilizado foi 0 modelo SilverSchmidt PC tipo L e N
da Proceq, que é baseado num valor de coeficiente de rebote que
independe do angulo formado pela dire¢do do impacto do martelo
com a vertical, o que é bem apropriado para o caso de superficies
curvas. Foram utilizados émbolo convencional e do tipo cogumelo,
o qual é recomendado pelo fabricante para resisténcias entre 5 e 30
MPa e elementos com espessura de até 10 cm [15].

As medicdes foram realizadas ao longo das paredes em alvenaria
de tijolos e de pedra, da viga de concreto e da abdbada, sempre
coletando 16 valores individuais de IE, distribuidos em malha com
distancia de 3 a 4 cm, num total de 21 posices (Figura 10). Na
casca do foyer e na viga as medi¢oes foram desviadas das armaduras
localizadas no ensaio de pacometria. A rugosidade do concreto
projetado da casca dificultou a execugdo do ensaio, sendo que foi
realizado apenas nos locais em que a superficie apresentou menor
irregularidade.

Os valores do IE médio efetivo foram obtidos por meio da média das
16 medigdes correspondentes a cada drea de ensaio, desprezando-se
todo IE individual que estivesse afastado em mais de 10% do valor
médio, com no minimo de 5 valores individuais, conforme prescreve
a NBR 7584 [16].

O software Hammerlink foi utilizado para a avaliagdo dos resultados
(Figura 11). A parede lateral da abobada do foyer apresentou os
maiores valores de IE, enquanto a parede posterior da clpula da
Av. Treze de Maio, os mais baixos. Em cada elemento da estrutura
observa-se uma similaridade entre os valores de IE médio efetivo
obtidos com o mesmotipode émbolo, demonstrando a uniformidade
da qualidade e resisténcia dos materiais que compdem um mesmo
elemento. As medigdes feitas com émbolo cogumelo foram em
média 27% menores do que as obtidas com o émbolo convencional
em locais préximos.

Diante da impossibilidade da retirada de testemunhos para
ensaios destrutivos, os indices esclerométricos ndo puderam ser
correlacionados com propriedades mecanicas dos materiais. Assim, a
avaliacdo do ensaio foi apenas no ambito qualitativo, comprovando
a homogeneidade do comportamento dos materiais ao longo de
cada elemento estudado.
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Figura 10 Planta de locagdo dos testes
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3.5 Ultrassom

O ensaio de velocidade de propagagdo de onda ultrassénica foi
aplicado com o objetivo de avaliar a qualidade dos materiais das
cascas e das paredes em alvenaria de tijolos macicos e estimar suas
propriedades mecanicas.

Utilizou-se o equipamento Pundit PL-200 comtransdutoresde 54 kHz
de frequéncia de onda acuUstica longitudinal, com didmetro de
50 mm. O procedimento adotado foi o da norma NBR 8802 [17] e
foi empregada a transmisséo indireta de onda entre os transdutores,
isto é, estes foram posicionados na mesma face dos elementos
estudados. O ensaio foi empregado no extradorso da abobada, viga
de concreto e na parede lateral da abdbada em alvenaria de tijolos
revestida com cerca de 3 mm de reboco, nas posi¢des indicadas na
Figura 10, coletando-se de 4 a 6 velocidades sequenciais em cada
posi¢do.

O software PL-Link foi utilizado para andlise dos resultados. As
velocidades médias obtidas para as ondas longitudinais (VP) e
superficiais (V) pelo método de transmisséo indireta de onda
entre os transdutores sdo apresentadas na Figura 12 para a
andlise qualitativa. A parede em alvenaria de tijolos macigos
apresentou os menores valores de velocidade (Figura 13a e Figura
13b), provavelmente devido a maior porosidade do material e &
presenca de juntas de argamassa, porém, seus resultados tiveram
pequena variagdo, indicando homogeneidade nas caracteristicas
dos materiais ao longo do elemento. A regularizagdo por lixamento
da fina camada de reboco foi fundamental para o acoplamento do
equipamento na superficie da parede, sendo que o efeito do reboco
foi considerado desprezivel nos resultados.

A viga em concreto armado apresentou as maiores velocidades de
onda pela presenca de materiais com maior densidade e menor
incidéncia de vazios do que os demais elementos. A casca apresentou
velocidades intermedidrias entre a alvenaria de tijolos e o concreto
armado, indicando que as medicdes incorporaram esses dois tipos
de materiais que sdo componentes da casca. As extremidades da
casca apresentam materiais com caracteristicas similares, porém,
observam-se velocidades menores na posicdo 10, que corresponde a
regido central da abobada, possivelmente pela presenca de vazios ou
de fissuras que, embora ja tratadas, podem ter recebido a injecdo de

46

argamassa de menor densidade do que a alvenaria. A irregularidade
na superficie da casca dificultou o contato dos transdutores na
posicao 11 e seus dados foram descartados da analise.
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Figura12 Velocidade média das ondas longitudinais (V) e
superficiais (V)

A Figura 13c apresenta a relagdo entre a velocidade das ondas
longitudinais (P), superficiais (R) e de cisalhamento (S) em fun¢do
do coeficiente de Poisson para meios homogéneos, elasticos
e semi-infinitos. Embora sejam diferentes, as velocidades das
ondas superficiais (V) e de cisalhamento (V) sdo muito proximas,
fazendo com que a relagdo V/V, seja proxima da unidade. Assim,
considerando a razdo V /V, no grafico da Figura 13c, os valores
obtidos nos ensaios se encontram dentro dos limites esperados
para o coeficiente de Poisson dos materiais, correspondendo a cerca
de 0,2 para o concreto da viga, um valor entre 0,25 e 0,30 para a
alvenaria de tijolos da parede e cerca de 0,25 para o material da
casca, composta de tijolos e concreto armado.

A Tabela 2 apresenta o modulo de elasticidade dinamico estimado
a partir da velocidade de ondas longitudinais, utilizando a teoria
da elasticidade, apesar de ndo se tratar de materiais homogéneos,
isotrépicos e elasticos, porém, sugerido por Miranda (2011) na
falta de relagées mais adequadas [18]. Na literatura encontram-se
variagoes de até + 20% entre os modulos de elasticidade dindmicos
E e estaticos £_[18,19].

P Vi(1+v)(1-2v)

(1-v)

Ed

(1)

Tabela2 Modulos de elasticidade dinamicos £, e estaticos £,
estimados

E =+20%E,

Elemento

(kgf/m3) (Mpa)
Parede 1000 2191 189 027 6914 553128297
tijolos
Viga

2500 3131 1,68 020 19607 15685 a 23528
concreto
Abobada 2000 2632 176 025 11084 8867 a13300
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Figura 13 Pardmetros da velocidade da onda longitudinal (a)
e superficial (b) na posicdo 4 da alvenaria de tijolos
macicos; (c) relagdes entre coeficiente de Poisson e
velocidades de ondas longitudinais (P), superficiais (R) e
de cisalhamento (S) [18].

3.6 Macaco plano duplo

O ensaio de macaco plano duplo monoténico foi realizado na
parede em alvenaria de tijolos como indicado na Figura 10, em
parceria com a Universidade Federal de S&o Carlos. O objetivo do
ensaio foi estimar o modulo de elasticidade e a tensao admissivel
a compressdo da alvenaria, assumindo que as paredes ensaiadas
sejam representativas da estrutura da parte frontal do TMRJ.

A calibracdo dos dois macacos planos com capacidade de tenséo
de 6,9 MPa e dimensoes de 10 x 40,6 cm? foi realizada segundo as
prescricdes da norma ASTM C1197-14 [20]. Os fatores obtidos para
correlagdo entre pressdo interna e externa dos macacos constam
na Tabela 3. Os rasgos na parede foram executados com furadeira
e esmirilhadeira. Foram utilizados quatro relégios comparadores
na vertical e um na horizontal, todos com precisdo de 0,005 mm
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(Figura 14a). A primeira fissura foi observada no canto a direita do
macaco inferior correspondente a tensdo estimada na parede de
4,8 MPa, e em seguida outras pequenas fissuras surgiram na mesma
regidgo. O ensaio foi interrompido por limitacdo da capacidade
de pressdo medida no equipamento em 8 MPa, atingindo uma
tensdo de compressao na parede correspondente a 6,0 MPa. Néo
foi encontrado um valor de referéncia para comparar a resisténcia
a compressdo desse tipo de alvenaria no Rio de Janeiro, porém, os
resultados sdo similares aos relatados na literatura para edificios
europeus no inicio do século XX [21].

Tensdo x deformagdo - amostra 4

o y=5,6213+1,165
2,
- R?=0,998
—50 ——N1
o
o
240 -
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Figura 14 (a) Ensaio de macaco plano duplo; (b) diagramas tenséo
x deformacéo especifica da alvenaria de tijolos.

Tabela3 Fatores de correlagdo entre pressdo interna e externa
do macaco
Parametros Valores Unidades
K__ (coeficiente de calibragao) 0,910 -
K, (coeficiente de area) 0,812 -
A (area total do macaco) 0,0406 m?
A (érea dos rasgos) 0,0500 m?
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Os diagramas tensdo x deformacdo especifica com a estimativa de
modulo de elasticidade da alvenaria local por meio do coeficiente
angular da linha de tendéncia estabilizada em cerca de 5600 MPa
sao apresentados na Figura 14b. A precisdo da linha de tendéncia
¢ aceitavel, com aproximadamente 99,8% para o valor de R2.
O comportamento em fase crescente de aplicagdo de carga foi
bastante linear. O primeiro desvio da linha de carga do relogio
comparador horizontal foi observado a uma tensdo de 3,0 MPa,
indicando o aparecimento da primeira micro-fissuragao. As fissuras
visiveis surgiram com uma tensao de 4,8 MPa, que corresponde ao
segundo desvio na linha de carga do reldgio comparador horizontal.
Verifica-se que os modulos de elasticidade obtidos pela técnica de
macacos planos e pelo ensaio de ultrassom na alvenaria de tijolos
sd0 muito proximos. Essa semelhanga oferece maior consisténcia
aos resultados obtidos nos ensaios de ultrassom e no ensaio de
macaco plano duplo.

3.7 GPR

Aplicou-se a técnica de Ground Penetrating Radar (GPR) com o
objetivo de estimar a espessura total das cascas, de suas camadas
constituintes e aferir as dimensées dos tijolos com dados de outros
ensaios, assim como detectar eventuais materiais incorporados nos
elementos e danos.

Todo levantamento de dados com GPR foi realizado no extradorso
das cascas, utilizando o sistema da MALA GeoScience, constituido
por antenas de frequéncia de 1,2 GHz, providas de odémetro. Uma
faixa de espuma sintética de etileno acetato de vinila (EVA) de
espessura de 3 mm foi utilizada para facilitar o movimento das rodas
da unidade das antenas sobre as cascas.

radargrama;  (b)

Figura15 Parede lateral da clpula: (a)
determinagao da espessura.

Utilizou-se o software Reflex2Dquick para o processamento
das imagens por meio da imediata aplicacdo do filtro Dewow e
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funcdo de ganho para compensar a atenuacdo do sinal ao longo
da profundidade. O procedimento padréo para calibracdo da
velocidade de propagacdo de ondas eletromagnéticas num material
é realizado pela medicdo do tempo de percurso de ida e volta na
secdo, posicionando uma chapa metalica na superficie oposta do
elemento. Porém, devido as dificuldades de acesso a superficie
oposta das cascas, tal procedimento foi impraticavel no presente
estudo. Como se tratam de elementos compostos por diversos
materiais, adotou-se a velocidade da alvenaria como padrdo para a
se¢do, por ser o material predominante na constituicdo das cascas.
A velocidade da onda na alvenaria v foi estimada em 0,15 m/ns, a
partir do tempo de ida e volta registrado no radargrama da parede
lateral da cupula da Av. Rio Branco, trecho proximo a um shaft,
em que a alvenaria de tijolos se encontrava exposta e foi possivel
observar as caracteristicas tipicas da alvenaria de tijolos e medir
sua espessura Figura 15. A velocidade adotada é compativel com
as determinadas por Fernandes em alvenarias de tijolo cerdmico de
construgdes historicas [22].

Espessura total ] Espessura
entre 28 e 31 cm total entre
20e23cm

/ \, Espago entre barras ><
1 i | del0allcm

l Espaco entre tijolos ( /
de 16 a 20 cm

(a)

Figura 16 Secdo transversal da abdbada: (a) detalhe construtivo;
(b) radargrama.

O sinal eletromagnético perdeu energia ao incidir nas barras da
tela metalica, gerando dispersdo significativa ao longo da sec¢do
das cascas. Apenas nos trechos em que a armadura se apresentou
transversal ao percurso das antenas o sinal foi propagado
suficientemente, sendo possivel estimar a espessura das cascas e
suas camadas, assim como a dimensdo das unidades da alvenaria.
A Figura 16 representa as caracteristicas construtivas e radargramas
tipicos da abdbada do foyer. Observou-se um padrdo de parabolas
consecutivas com espagamento entre 16 a 20 cm no alinhamento do
intradorso, indicando ser os tijolos, cujas dimensoes séo compativeis
com as encontradas no ensaio de termografia infravermelha. As
barras da tela metdlica apresentam espagamento entre 10 e 11
cm, informacdo confirmada em ensaio de pacometria e descrito
no relatorio de Schiros (1978) [8], assim como a presenca de pinos
metalicos, com espacamentos tipicos de 20 cm. Foi identificada
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camada intermediaria, confirmando as informacdes de relatério da
época do reforgo sobre duas camadas de tijolos [8], possivelmente
com espessura entre 10 a 12 cm. Por se tratarem de elementos
compostos por diversos materiais ndo foi possivel detectar danos
como vazios e fissuras nas cascas investigadas pelo GPR, utilizando-
se antenas de 1,2 GHz. Para tal finalidade sugere-se o uso de antenas
de maior frequéncia, com resolugdo mais adequada.

4  Conclusoes

Técnicas ndo destrutivas foram aplicadas com o objetivo de
determinar as propriedades geométricas, construtivas e mecanicas
das cascas em alvenaria de tijolos do Theatro Municipal do Rio de
Janeiro, edificio construido no inicio do século XX. Com pinturas
de artistas renomados em seu intradorso, as cascas tiveram risco
de colapso na década de 1970 devido a recalques diferenciais e
umidade, comprometendo suas pinturas, por isso as cascas foram
reforcadas com concreto projetado. A metodologia, os resultados
obtidos e as limitagdes de cada técnica foram apresentados.

A fotogrametria se mostrou eficaz para a reproducdo digital e
tridimensional da superficie das cascas, além de precisdo na
deteccao de desniveis e de descontinuidades em superficies, sendo
util para o monitoramento estrutural. A alta defini¢do das ortofotos
permite o registro de obras de artes.

A termografia infravermelha permitiu detectar a incidéncia de
umidade na alvenaria, a paginacdo da alvenaria de tijolos, fissuras ja
tratadas, insertos metalicos ocultos e outros detalhes construtivos,
sendo uma ferramenta Util para o trabalho de inspecdo e avaliagdo
qualitativa de alvenarias com revestimento em argamassa e de
dificil acesso. Com o auxilio da fotogrametria para a correcdo de
distor¢des nas imagens térmicas provenientes da curvatura das
cascas, a termografia foi Util na elaboracdo do mapa de danos, a ser
utilizado no planejamento e controle de intervengdes futuras.

A pacometria foi Util para mapear as barras de ago imersas no
concreto e como apoio para a realizagdo de ensaios subsequentes.
Foram identificadas vigas metdlicas ocultas pela decoracdo e
determinados os cobrimentos de armadura, espacamentos e, em
alguns locais, o diametro das barras dos vergalhdes.

A esclerometria se mostrou Util apenas para a avaliagdo no
ambito qualitativo da estrutura, demonstrando a homogeneidade
do comportamento dos materiais ao longo de cada elemento
estudado. Diante da impossibilidade da retirada de testemunhos
para ensaios destrutivos, os indices esclerométricos ndo puderam
ser correlacionados com propriedades mecanicas.

O ensaio de velocidade de propagacdo de onda ultrassonica foi
aplicado na avaliagdo da qualidade dos materiais das cascas, das
vigas e das paredes em alvenaria de tijolos macicos, estimando
propriedades mecanicas.

O ensaio de macacos planos duplos estimou o modulo de
elasticidade da alvenaria de tijolos de paredes em 5 600 MPa, valor
compativel com os resultados do ensaio de ultrassom. A tensdo
de compressdo atingida no ensaio da parede foi cerca de 6 MPa,
correspondente ao limite de capacidade de pressao do equipamento
utilizado.
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O ensaio de GPR foi util na estimativa da espessura das cascas,
na afericdo das dimensdes dos tijolos com dados do ensaio de
termografia, confirmacdo de caracteristicas construtivas e na
deteccdo de materiais ocultos na estrutura. Por se tratarem de
elementos compostos por diversos materiais ndo foi possivel
detectar danos como vazios e fissuras nas cascas investigadas pelo
GPR, utilizando-se antenas de 1,2 GHz. Para tal essa finalidade
sugere-se 0 uso de antenas de maior frequéncia, com resolu¢do mais
adequada.

O programa experimental forneceu dados que confirmaram e
complementaram as informagdes de pesquisa documental, além de
dados geomeétricos, construtivos e de propriedades mecanicas que
puderam ser aferidas por diferentes ensaios, sem causar danos nos
elementos estruturais e decorativos. Essas informacdes foram uteis
para a elaboracdo de modelo numérico em etapa subsequente da
pesquisa.
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Avaliacdo experimental do comportamento
mecanico de paredes de tabique

Experimental assessment of mechanical behaviour of tabique walls

Resumo

Um grande nimero de edificios construidos em Portugal até os anos
40 e 50 do século XX, tradicionalmente em alvenaria de pedra e
com pavimentos e cobertura em estrutura de madeira, apresenta
paredes interiores, nalguns casos exteriores, em tabique. Trata-se
de elementos muito esbeltos, constituidos por tabuas de madeira
verticais e/ou diagonais justapostas, e por vezes sobrepostas, sobre
as quais existe um ripado horizontal que recebe o reboco. Apesar
da sua forte presenca, as paredes de tabique sdo vulgarmente
consideradas como elementos secundarios substituiveis, sem valor
material/mecanico/estrutural particular. Este artigo quantifica o
“valor estrutural” destas paredes, apresentando resultados de uma
campanha de ensaios experimentais a compressdo e de ensaios
experimentais ao corte no plano sob compressdo constante realizada
no LESE-FEUP, em prototipos de paredes de tabique a escala
real. Estes resultados evidenciam o potencial destas paredes para
funcionarem como elementos portantes e/ou de contraventamento
horizontal.

Palavras-chave: Paredes de tabique / Ensaio a compressdo / Ensaio ao corte /
/ Reabilitagdo
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Abstract

A large number of buildings built in Portugal until the 40s and
50s of the 20th century, traditionally made of masonry walls and
with timber floors and roof structures, has interior partition walls,
and sometimes exterior walls, in tabique. These are very slender
elements, consisting of vertical and/or diagonal timber boards
juxtaposed, sometimes overlapping, on which there are horizontal
slats that receive the plaster. Despite their strong presence, tabique
walls are commonly regarded as replaceable secondary elements
with no particular material/mechanical/structural value. This paper
quantifies the "structural value" of these walls, presenting results of
a campaign of experimental compression tests and in-plane shear-
compression tests performed in LESE-FEUP, in real-scale tabique
walls prototypes. These results evidence the potential of these walls
to function as load bearing and/or horizontal bracing elements.

Keywords:  Tabique walls / Compression tests / Shear-compression tests /

/ Rehabilitation
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1 Introducdo

Em Portugal atravessa-se um periodo de grande atividade de
reabilitagdo, nomeadamente de edificios construidos até meados
do século XX. Trata-se de edificios tipicamente constituidos por
paredes resistentes de alvenaria e pavimentos e coberturas em
estrutura de madeira, e representam uma tipologia construtiva cujo
valor histérico-cultural importa reconhecer, valorizar e preservar.
Como tal, as a¢des de reabilitagdo destas tipologias construtivas
devem apoiar-se em procedimentos que incluam levantamentos
prévios exaustivos das caracteristicas e do estado de conservacao
das existéncias [1]. Para isso, ¢ fundamental que a comunidade
técnica que atua no terreno conhega estas tipologias, os materiais e
as técnicas construtivas associadas, os elementos estruturais que as
sustentam e o seu comportamento face as solicitagdes a que estdo
sujeitos.

O trabalho apresentado neste artigo contribui para um maior
conhecimento da comunidade técnica e cientifica sobre as
caracteristicas mecanicas de um dos elementos estruturais menos
valorizados nestas edificacdes: as paredes de tabique. Apesar da
sua forte presenca no interior de edificios antigos, Figura 1 [2,3],
sdo vulgarmente consideradas como elementos secundarios
substituiveis, sem valor material/mecanico/estrutural particular.
Contribui para esta perce¢do a desvalorizagdo da madeira como
material estrutural e o facto de na maioria das situacdes estas
paredes funcionarem como elementos de particdo sem uma fungao
estrutural clara, propositada. Apesar disso, assumem muitas vezes
funcdes estruturais, auxiliando no suporte dos pavimentos de
madeira sobrejacentes, quer intencionalmente, quer como resultado
da deformacdo/fluéncia da estrutura de madeira dos pavimentos que
acabam ao longo dos anos por se apoiar nessas paredes [4]. Nalguns
casos, quando bem ligadas a estrutura dos pavimentos, funcionam
como tirantes, suspendendo parcialmente os pavimentos inferiores.

A consulta da bibliografia, nomeadamente [5]-[12], permitiu obter
informacdo importante sobre as caracteristicas geométricas e
mecanicas dos componentes isolados que constituem as paredes de
tabique. De um modo geral, e embora existam variantes, os tabiques
apresentam duas tipologias distintas: tabique simples e tabique
duplo. Estes dois tipos de paredes sdo construtivamente andlogos,
variando na forma como s&o posicionadas e distribuidas as tabuas
principais, habitualmente costaneiras e assim designadas por serem
retiradas das laterais dos troncos: o tabique simples apresenta
apenas tabuas verticais e o tabique duplo apresenta um conjunto de
tabuas diagonais sobrepostas e pregadas as anteriores. Em qualquer
um dos casos, as tdbuas sdo posicionadas lado a lado criando
intervalos que sdo preenchidos por terra, ou por argamassa de cal.
Este sistema de tabuas é normalmente enquadrado por prumos
verticais localizados nas zonas das aberturas (portas e janelas), ou
eventualmente em zonas centrais das paredes, delimitando painéis
de menores dimensdes. Sobre este conjunto de tabuas existem
ripas de seccdo transversal habitualmente trapezoidal pregadas na
horizontal (vulgarmente designadas por fasquio), sobre as quais &
aplicada a argamassa/reboco de acabamento a base de cal.

Contudo, existe ainda muito pouca informagdo experimental
sobre o comportamento mecanico das paredes de tabique no
seu conjunto, fator que motiva e justifica largamente o presente
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trabalho de investigacdo. Recentemente foram realizados estudos
numéricos que apontam para que as paredes de tabique possam
apresentar um bom comportamento quando submetidas a
cargas verticais e a cargas horizontais no plano sob compressao
constante [13,14]. Em particular, mostram que uma parede de
tabique constituida por um alinhamento Unico de tabuas verticais
com 4,0 cm de espessura e 3,0 m de altura, sem reboco, possa
apresentar uma capacidade resistente a compresséo de 46,4 kN/m.
Relativamente ao corte no plano, esse estudo aponta para que a
capacidade resistente seja particularmente sensivel a tipologia da
parede, nomeadamente a existéncia, ou ndo, de tabuas diagonais
pregadas sobre as tabuas verticais. Considerando paredes com a
mesma espessura e altura total, a existéncia das tabuas diagonais
fez aumentar consideravelmente a rigidez horizontal, passando de
997 kN/m para 23363 kN/m, ou seja, para um valor cerca de 23
vezes superior.

{ !lll!.
|I||= IIIIIIHHL..;...,':I....

(b)

Figura1 Interior de edificios antigos com paredes de tabique
e pavimentos em estrutura de madeira no Porto:
a) paredes de tabique com reboco; b) paredes de tabique

apos remocao do reboco (créditos: NCREP)
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O presente artigo suporta estes estudos numéricos, apresentando
resultados de uma campanha experimental realizada no Laboratério
de Engenharia Sismica e Estrutural (LESE) da Faculdade de Engenharia
da Universidade do Porto (FEUP) sobre protétipos de paredes de
tabique a escala real com o apoio técnico do NCREP, Consultoria
em Reabilitacdo do Edificado e Patrimonio, Lda. (www.ncrep.pt) e
financeiro das empresas CS Construtora (www.csconstrutora.com) e
PORTILAME (www.portilame.com).

2 Campanha experimental

21  Caracterizagdo geométrica e material
dos modelos de paredes

Foram ensaiadas 4 paredes de tabique designado como simples (PTS)
e 4 paredes de tabique designado como duplo (PTD), com 3,0 m de
altura por 2,5 m de comprimento, construidas com Pinus pinaster
(espécie de madeira mais comummente utilizada no contexto das
paredes de tabique), Figura 2. Os espécimes construidos retratam
de forma representativa, média, as paredes de tabique existentes
nas construgdes antigas, em particular na cidade do Porto, quer nas
dimensdes quer na disposicdo dos seus elementos [15].

A designacéo de tabique simples e duplo esta associada ao nimero
de camadas de tdbuas de madeira que constituem o esqueleto
principal portante destas paredes. No presente caso, as PTS sdo
constituidas por um conjunto de 9 tabuas verticais justapostas e
separadas entre si de cerca de 2,0 cm. Ja as PTD, sobre o conjunto
de tabuas verticais apresentam uma camada de 35 tabuas diagonais
com diferentes comprimentos que pregam contra as tabuas
verticais, utilizando pregos de aco com cabeca, corpo quadrangular
com 3 mm de lado e 6,5 cm de comprimento. As tabuas diagonais
sao dispostas nas duas direcdes, fazendo um angulo de cerca de
60° em relacdo a horizontal, e descrevem um desenho geomeétrico,
Figura 2c e d. Na ligacdo, foram utilizados 2 a 3 pregos em cada
cruzamento entre tabuas.

A Figura 3 apresenta as dimensdes médias dos elementos dos
modelos fisicos de ambas as tipologias testadas. N&o se introduziu
qualquer material de enchimento ou revestimento, tal como se
ilustra na Figura 4b. Nas PTS, e sobre a fileira de tabuas verticais
¢ pregado um fasquio (no presente caso de seccdo retangular,
A =B) constituido por ripas de sec¢do trapezoidal e utilizando pregos
de ago com cabeca, corpo quadrangular com 2,0 mmde lado e 4,0 cm
de comprimento. Foi utilizado um prego na ligagdo de cada
ripa a cada tabua; na extremidade de cada ripa existe um prego,
independentemente de ja existir, ou ndo, um outro prego a ligar a
ripa a tabua onde se efetua a emenda. Tal como se encontra in situ
em paredes reais, existemn ripas mais largas, com 6,0 cm de largura,
dispostas a cerca de 1/3 e 2/3 da altura da parede; neste caso foram
utilizados dois pregos na ligagdo de cada uma destas ripas a cada
tabua.

Nas extremidades superior e inferior da parede existem frechais
com 8x8 cm? pregados as tabuas (sentido de pregagem: das tabuas
para o frechal, Figura 2a, tal como era efetuado in situ) utilizando
pregos de aco com cabega, corpo quadrangular com 3,5 mm de lado
e 7,5 cm de comprimento. As PTD apresentam a mesma estrutura,
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Figura2 Construgdo das paredes de tabique em fabrica: a) PTS ligagdo das tabuas ao frechal; b) PTS pregagem do fasquio a fileira de tabuas
verticais; ¢) PTD pregagem das tabuas diagonais contra as tabuas verticais; d) PTD pregagem do fasquio (créditos: Andreia Rebelo)

Tabuas (cm)
L e=e=e; f
25 25 2,0

Ripas (cm)
A B € D
25 25 13 45

Figura3 Dimensdo média dos elementos de madeira constituintes das paredes (adaptado de [13])

54 rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019



Avaliagdo experimental do comportamento mecanico de paredes de tabique

Mafalda Amorim, Jodo Miranda Guedes, Bruno Quelhas, Tiago Ilharc

diferindo apenas na existéncia das tabuas diagonais, dispostas a
60° em relagdo a horizontal, que pregam e se sobrepdem as tabuas
verticais. Mais informagéo sobre estas paredes pode ser encontrada
em [15].

2.2  Setup experimental no LESE

Os ensaios foram realizados no LESE da FEUP, no ambito de duas
dissertacdes de mestrado [15,16], tiveram o apoio técnico do NCREP
e foram financiados pelas empresas CS Construtora e PORTILAME.
O setup, Figuras 4 e 5, procurou representar as condigdes de
fronteira das paredes de tabique encontradas in situ. O sistema é
composto por dois atuadores que se encontram representados
esquematicamente na Figura 4a: um vertical situado no piso
inferior e que utiliza o pavimento como estrutura de reagdo; e um
horizontal ligado a um pértico vertical de reagdo. A carga vertical é
exercida através da tracao de dois vardes verticais que transmitem a
forca a um cabego metalico que a desmultiplica em 4 forcas iguais
equidistantes que foram aplicadas no topo da parede e que, de
acordo com [15], exercem na parede um efeito aproximadamente
equivalente ao do carregamento uniformemente distribuido que
era pretendido aplicar-se. A desmultiplicagdo da forca é conseguida
através dum sistema constituido por trés perfis metalicos (Figura 4)
de 2,0 m e 1,0 m de comprimento. Cada varao vertical contém duas
“rétulas”, Figura 5a, que permitiram que, durante o deslocamento
horizontal do topo da parede nos ensaios ao corte sob compressao
constante, a forca vertical fosse aplicada sem distor¢do do setup.

Uma base em madeira fixada ao pavimento com recurso a quatro
perfis metalicos, um em cada extremidade, encastra o frechal
inferior dos protdtipos numa calha, Figura 5b. Durante os ensaios,
estes frechais s&o impedidos de se deslocar nas dire¢des horizontal
e vertical através de uma estrutura metélica que abraca as
extremidades dos frechais a base, Figura 5b. Este esquema obriga
as tabuas da parede a deslocarem-se em relacdo ao frechal, i.e, a
solicitar os pregos da ligacdo, tal como se julga acontecer numa
situacdo real. O frechal superior das paredes encaixa no negativo
de uma viga/cabeco de madeira idéntico ao da viga central da
estrutura da base, Figura 5c. Para bloquear o deslocamento do
topo da parede para fora do seu plano, construiu-se um portico
metalico que suportava trés “bracos” horizontais em consola
(Figura 5¢) que tocavam no cabeco de madeira através de esferas
em trés pontos na face anterior da parede e em dois pontos na face
posterior, e adicionaram-se trés escoras diagonais como elementos
suplementares de travamento.

A pressao/forca vertical exercida pelo atuador durante o ensaio
foi medida por uma célula de carga interna do préprio atuador e
por duas células de carga externas colocadas uma em cada varao
vertical. Por sua vez, para medir a presséo/forca horizontal aplicada
foi interposta uma célula de carga entre o émbolo do atuador
horizontal e a parede. Para avaliar as deformagdes das paredes
durante os ensaios, mediram-se, com recurso a transdutores de
deslocamento (LVDT - Linear Variable Differential Transformers),
deslocamentos horizontais, verticais e diagonais de um conjunto de
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pontos distribuidos na parede, conforme se ilustra na Figura 6. Foi
ainda medida a rotagdo do cabeco de madeira (que coincide com
a rotagdo do frechal superior) em torno dos dois eixos horizontais
com recurso a um clinémetro que foi colocado no centro do cabego.

PORTICO DE REACAD
LATERAL
- 1
/ | | ]
] e———
1 . ,—n—'.—I e I—.'_I—| .
Y I aTuspor o
HORIZONTAL
PAREDE
[ T T ]
LAJE DE PISO
ATUADOR
VERTICAL

Figura4 Setup experimental no LESE: a) esquema em al¢ado;
b) vista geral
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Figura5 Detalhes do setup experimental
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Figura 6

Todos os ensaios foram realizados com controlo de deslocamentos.
Os ensaios de compressdo terminaram quando a respetiva curva
forca vertical aplicada vs. deslocamento vertical medido tendeu
para uma linha horizontal. A forca vertical maxima exercida nessas
condi¢des é referida no texto como carga critica. No caso dos
ensaios de corte, os ensaios terminaram quando: (i) a curva for¢a
horizontal aplicada vs. deslocamento horizontal medido tendeu
para uma linha horizontal, (ii) o deslocamento horizontal obtido
se considerou representativo de uma situagdo de dano claro, ou
(iii) o deslocamento maximo do atuador foi atingido. Em qualquer
dos casos, intencionalmente os ensaios pararam antes da rotura
das paredes e sem causar danos importantes nas estruturas para
que pudessem ser facilmente reabilitadas e reutilizadas em novas
campanhas experimentais.

Antes da apresentacdo dos resultados, importa salientar que
as paredes de tabique (i) sdo compostas pela justaposicdo/
sobreposicdo de elementos de madeira, ou seja, de elementos
constituidos por um material natural com defeitos inerentes, e (ii)
encaixam-se no grupo dos non-engineered elements, ou seja, sdo
elementos estruturais que seguem procedimentos construtivos,
mas sem um dimensionamento associado. E por isso expectavel
que as paredes de tabique apresentem uma maior variabilidade no
comportamento estrutural e nos resultados obtidos nos ensaios
mecanicos, relativamente a outros materiais mais fidveis e/ou
elementos estruturais de dimensionamento regulamentarmente
estabelecido.

rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019

Posicionamento dos LVDT nas paredes durante os ensaios

2.3 Resultados experimentais

2.31

Foram realizados oito ensaios experimentais de compressdo no
plano: dois monoténicos (MC) e dois ciclicos (CC) em cada tipologia
de parede de tabique. Cada ensaio consistiu na aplicacdo de uma
carga vertical descendente, igualmente distribuida em 4 pontos
equidistantes, no plano e no topo da parede. A forca vertical foi
imposta com controlo de deslocamento que foi aplicado a uma
velocidade constante de 0,01 mm/s durante a carga e 0,05 mm/s
durante a descarga. A Figura 7 apresenta as curvas forca vertical
aplicada vs. deslocamento vertical medido obtidas para ambas as
tipologias de parede de tabique [15].

Ensaios de compressdo

A partir dos resultados experimentais apresentados na Figura 7 e na
Tabela 1 extrairam-se as seguintes principais conclusées:

e a carga critica de Euler, ou carga critica de encurvadura
(Pcr) das PTS e das PTD & cerca de 20,0 kN/m e 22,6 kN/m,
respetivamente;

e asPTD, com o dobro da espessura das PTS, ou seja, com metade
da esbeltez, apresentam uma carga critica que ¢, em média,
apenas cerca de 15% superior a carga critica das PTS. Este
resultado mostra que as tabuas diagonais possuem capacidade
para resistir as acgdes verticais muito inferior a das tabuas
verticais;

57



Avaliagdo experimental do comportamento mecanico de paredes de tabique

Mafalda Amorim, Jodo Miranda Guedes, Bruno Quelhas, Tiago Ilharc

70
60
Z 50
=
J a0
et
£ 30
m
&
Q20 PTS 1-MC
———PTS_ 5-MC
10 ---=PTS 2-CC
PTS 6-CC
0
0 5 10 15 20 25 30
Deslocamento vertical (mm)
(a)
Figura 7

e utilizando os ensaios ciclicos como referéncia, os deslocamentos
residuais imediatamente apds a descarga foram cerca de 18%
e 26% dos respetivos deslocamentos maximos para as PTS e
para as PTD, respetivamente. No entanto, estes deslocamentos
tenderam a diminuir ao longo do tempo;

e a rigidez a compressdao na fase elastica (inicial) das PTS,
considerando a espessura total da parede, é maior do que a
rigidez das PTD. A menor rigidez das PTD reflete o layout ndo
simétrico das tabuas em relacdo ao plano médio da parede
e a posicdo de carga. Como o lado das tabuas diagonais é
mais flexivel as forcas verticais, promove a flexdo da parede,
antecipando o fenémeno de encurvadura;

e como consequéncia do ponto anterior, e dos maiores
deslocamentos verticais impostos, as PTD exibem maiores
deformacgdes de flexao para fora do plano quando comparadas
com as PTS, como se mostra na Figura 8.

Osresultados expressos pelos perfis transversais da Figura 8 mostram
ainda que as paredes rodam em ambas as extremidades. Apesar de
a estrutura da fundagdo poder impedir a rotacdo do frechal inferior,
ndo impede a rotagdo das tabuas, ou seja, a ligagdo entre as tabuas
e o frechal inferior (através de pregos, como acontece na realidade)
é flexivel; restringe, mas ndo impede completamente que as tabuas
rodem em torno do frechal.

Quanto ao frechal superior, o setup foi estabelecido para permitir a
sua rotagdo livre. Note-se, no entanto, que o setup ndo conseguiu
evitar deslocamentos residuais para fora do plano, no instante da
carga maxima aplicada. Finalmente, importa referir que, apds a
descarga, as PT recuperam a sua forma inicial (os deslocamentos
residuais apos a descarga tenderam para zero ao longo do tempo),
confirmando que os ensaios ndo causaram danos relevantes nas
paredes.
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Forga vertical aplicada vs. deslocamento vertical medido: a) PTS; b) PTD

Tabela1 Carga critica vertical das paredes

Carga critica
vertical média

Carga critica vertical

(kN) (kN/m) (kN/m)
PTS_1-MC 46,8 18,7
PTS_2 -CC 47,2 18,9
PTS 20,0
PTS_5-MC 54,0 21,6
PTS_6-CC 51,7 20,7
PTD_3 -MC 60,8 24,3
PTD_4 -CC 51,2 20,5
PTD 22,6
PTD_7 - MC 54,6 22,6
PTD_8 -CC 573 22,9

Em termos comparativos com os resultados das simulacdes
numéricas efetuadas em [13] em paredes de tabique com a mesma
altura de 3,0 m, conclui-se que o valor experimental obtido se
encontra dentro dos valores expectdveis, estimados com base na
relagdo entre inércias e comprimentos de encurvadura. Em particular,
0 racio entre as cargas criticas do protdtipo PTS experimental e
numérico: (20,0 kN/m / 46,4 kN/m) = 0,43, é idéntico ao racio
entre as espessuras dos dois protdtipos ao cubo (relagdo entre
inércias), multiplicado pela relacdo inversa entre os comprimentos
de encurvadura: (2,5 cm /4,0 cm)*x (3,0 m / (0,7 x 3,0 m)) = 0,35.
Nesta operacdo supde-se que o protdtipo experimental tem,
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de algum modo, a rotacdo da base restringida/encastrada e ndo
rotulada como acontecia no protdtipo numérico.
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Figura 8 Perfis/deslocamentos transversais das 8 PT no instante

de aplicacdo da forca vertical maxima

2.3.2 Ensaios de corte com compressdo constante

Foram realizados oito ensaios experimentais de corte no plano
sob compressdo constante: dois monotdnicos (MC) e dois ciclicos
(CC) em cada tipologia de parede de tabique. Cada ensaio consistiu
na aplicacdo de uma carga horizontal varidvel no topo e plano da
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Figura9 Comportamento experimental das paredes submetidas a carga horizontal (Fh), incluindo fotografias da base para
o instante de aplicacdo da carga horizontal maxima: a) PTS; b) PTD

rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019

parede combinada com uma carga vertical descendente que se
manteve constante ao longo de todo o ensaio. A carga horizontal
pretende simular uma eventual acdo, ou evento que possa causar
impulsos horizontais sobre a parede; a carga vertical representa a
acao gravitica resultante da descarga de um pavimento de madeira,
da estrutura de um telhado e/ou de outras eventuais paredes de
tabique, em condicdes de servigo. No presente caso, foi aplicada
uma carga vertical de 10 kN que pretende representar o peso-préprio
e a sobrecarga aplicada num pavimento de madeira com 50 m
de vdo que utiliza a parede como apoio intermédio.
Nos ensaios monotonicos, a forca foi aplicada com controlo de
deslocamento e a uma velocidade constante de 0,01 mm/s durante
a carga e 0,04 mm/s durante a descarga. Nos ensaios ciclicos foi
adotada a lei de deslocamentos horizontais indicada na Tabela 2,
com ciclos de amplitude crescente e velocidade varidvel por ciclo,
e repetindo cada ciclo duas vezes. O deslocamento horizontal foi
considerado positivo quando se empurra a parede, i.e. quando se
move a parede na direcdo oposta a do atuador [16].
Como primeira conclusdo, os ensaios mostram que as duas tipologias
de paredes de tabique apresentam comportamentos distintos.
Quando sujeitas a agdes horizontais, as PTS comportam-se como
uma sequéncia de elementos verticais (tabuas) independentes que
rodamemtornoda base, Figura9a. Aligagdo entre as tabuas conferida
pelos frechais superior e inferior e pelas barras horizontais (fasquio)
apenas obrigam as tdbuas a inclinar-se da mesma forma, fazendo
com que a parede sofra, essencialmente, distor¢do por corte. Este
comportamento é confirmado pela leitura do grafico da Figura 10a
que mostra deslocamentos relativos simétricos medidos pelos dois
LVDT dispostos na diagonal. Salienta-se que este resultado é valido
para as condi¢des ensaiadas, ie. para as paredes sem qualquer

reboco de revestimento.
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Tabela2 Lei de deslocamentos imposta nos ensaios ciclicos

de corte com compresséo constante

Amplitude do deslocamento

. Velocidade
horizontal (mm) de aplicagdo
(mm/s)
1-2 25 25 0,04
3.4 75 7,5 0,06
5.6 15,0 15,0 0,08
7.8 275 22,5 0,08
9-10 40,0 30,0 Uitk

Ao contrario das PTS, as tabuas verticais das PTD estdo bem
ligadas entre si e funcionam em conjunto gragas a contribui¢cdo
das tadbuas diagonais que providenciam o comportamento
monolitico esquematizado na Figura 9b. Os deslocamentos quase
nulos medidos pelos LVDT dispostos na diagonal, Figura 10b, e o
destacamento da parede em relagdo ao frechal inferior, Figura 9b,
confirmam o movimento de corpo rigido, sem distor¢do relevante
ocorrido nas PTD. O levantamento da parede para o instante de
carga maxima aplicada variou entre 9 mm e 12 mm.
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Figura10 Deslocamento diagonal relativo medido no plano vs.
deslocamento horizontal imposto: a) PTS; b) PTD

Estes dois comportamentos distintos justificam as curvas forca
horizontal aplicada vs. deslocamento horizontal medido obtidas e
apresentadas na Figura 11 (alerta-se para a escala diferente em que
foram representadas). A Tabela 3 apresenta os valores maximos da
forca horizontal aplicada e do deslocamento horizontal medido e
ainda o deslocamento horizontal residual obtido, para cada ensaio.
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Figura 11 Forca horizontal aplicada vs. deslocamento horizontal
medido: a) PTS; b) PTD
Tabela3 Forca horizontal maxima aplicada e deslocamentos

horizontais maximos e residuais medidos

Forca Deslocamento Deslocamento
horizontal horizontal residual
(kN) (mm) (mm)
PTS_2-MC 3,2 62,8 50,0
PTS_6-MC 3,8 57,5 35,1
PTS
PTS_1-CC 3,1/-3,0* 36,0/-36,0* =
PTS_5-CC 3,3/-3,0* 35,7 /-34,9* =
PTD_7 -MC 12,9 259 4,0
PTD_8 -MC 13,1 26,6 4,5
PTD
PTD_3-CC  115/-153*  358/-339* =
PTD_4-CC  95/-13,2*  26,7/-24,8* =

*Valores correspondentes a empurrar/puxar a parede
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As curvas anteriores mostram a diferente capacidade resistente
horizontal das paredes PTS e PTD e salientam o seu comportamento
bi e trilinear, respetivamente. A cada regime “linear” corresponde
uma rigidez horizontal tangente distinta (racio entre variacdo
de forca horizontal e correspondente variagdo de deslocamento
horizontal), nomeadamente valores médios em situacdo de carga
no regime ‘“linear” inicial de 240 kN/m para as PTS e 1100 kN/m
para as PTD, e de 45 kN/m e 70 kN/m para as mesmas paredes no
regime “linear” final. Constata-se ainda que:

e gracas ao contributo das tabuas diagonais, as PTD, com o dobro
da espessura das PTS, tém uma capacidade para resistir a agdes
horizontais cercade 3,5 vezes superior. Faz-se notar que este racio
é bastante inferior ao obtido nas simulagdes numéricas referidas
em [13], j& que esses resultados ndo tiveram em consideracdo
o levantamento do frechal em relagdo a base, situacdo que
determina e influencia fortemente o comportamento das PTD;

e 0 valor médio do deslocamento horizontal maximo aplicado as
PTS sem atingir dano visivel foi de 60 mm, enquanto nas PTD
o deslocamento atingido nas mesmas condi¢des foi cerca de
metade desse valor, ou seja, as PTS aparentam ser capazes de
acomodar maiores deslocamentos;

e ao contrdrio das PTS, as PTD apresentam alguma
heterogeneidade na forma das curvas forca horizontal aplicada
vs. deslocamento horizontal medido. No entanto, ambas as
PTD responderam com maior capacidade resistente no sentido
negativo de aplicagdo da agdo horizontal e esse resultado esta
relacionado com as condi¢des do setup; ao empurrar a parede, a
extremidade oposta do frechal superior move-se mais para fora
do plano do que quando a parede é puxada, exigindo menor
carga para provocar 0 mesmo deslocamento;

e entre ciclos, a redugdo de resisténcia para a mesma amplitude
é quase nula, indicando que as paredes ndo sofreram danos
significativos. A reducdo de rigidez observada, embora pouco
significativa, resulta do “desgaste” das ligagdes, em particular
das tabuas do frechal inferior cujos pregos sdo continuamente
pregados e despregados durante os movimentos ciclicos.

3  Conclusoes

O artigo apresenta os resultados de uma campanha experimental
de ensaios a compressdo e de ensaios ao corte sob compressdo
constante realizada no LESE, FEUP, em paredes de tabique
representativas de duas tipologias construtivas diferentes: paredes
de tabique simples (PTS) e duplo (PTD). Estes resultados constituem
ferramentas fundamentais de apoio a modelos de intervencdo
sustentados no conhecimento do verdadeiro comportamento dos
materiais e elementos estruturais; contribuem para a valorizagdo
desta técnica construtiva e apoiam a manutencdo das paredes de
tabique nas construgdes reabilitadas.

Em particular, os resultados dos ensaios realizados mostram que
as paredes de tabique, mesmo sem o reboco de revestimento,
apresentam uma boa capacidade portante a cargas verticais. Com
efeito, as PTS, com tdbuas verticais de 2,5 cm de espessura, e as
PTD, com tdbuas verticais de 2,5 cm de espessura mais tabuas
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diagonais de 2,5 cm de espessura, apresentam cargas verticais
criticas de encurvadura médias de cerca de 20,0 kN/m e 22,6 kN/m,
respetivamente. Note-se, no entanto, que as PTD, com o dobro da
espessura das PTS, apresentam uma carga critica que é apenas cerca
de 15% maior (em média) do que a carga critica das PTS, mostrando
que a contribui¢do das tabuas diagonais para a capacidade resistente
a acoes verticais € muito inferior a das tabuas verticais.

No que diz respeito aos ensaios ao corte no plano das paredes
sob compressdo constante, os resultados mostram que o
comportamento das paredes de tabique é condicionado, em
primeiro lugar, pela existéncia ou ndo de tabuas diagonais pregadas
as tabuas verticais e, em segundo, pelas ligacdes pregadas entre as
tabuas e o frechal inferior. Os valores maximos médios da forca e
do deslocamento horizontais aplicados as PTS foram de 3,5 kN e
60 mm, respetivamente, enquanto as PTD apresentaram valores de
12,6 kN e 30 mm. Estes resultados mostram que as PTD resistem a
uma carga horizontal aproximadamente 3,5 vezes superior, embora
as PTS sejam capazes de acomodar maiores deslocamentos. De
facto, quando submetidas a cargas horizontais, as PTD respondem
com uma rigidez horizontal inicial cerca de cinco vezes superior
a das PTS. Estes resultados mostram que as tabuas diagonais sao
fundamentais para a capacidade resistente ao corte no plano das
paredes de tabique, permitindo que estas paredes possam funcionar
como elementos de contraventamento horizontal.

Por fim, importa salientar que esta campanha experimental mostra
que as paredes de tabique tém capacidade para desempenhar
um papel estrutural importante no comportamento global das
construgbes onde estdo inseridas, devendo a sua remogdo ser
devidamente ponderada e justificada. Decisdes que contemplam a
sua remogao arbitraria para dar lugar a novos elementos devem por
isso ser combatidas.
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Comportamento de blocos de concreto armado sobre
duas estacas com calice parcialmente embutido:

estudo experimental

Behavior of reinforced concrete two pile caps with partially embedded socket:

Resumo

Em estruturas de concreto pré-moldado, a ligagdo pilar-fundagdo
pode ocorrer por meio do cdlice de fundagdo, que por sua vez
pode estar embutido, parcialmente embutido ou externo, com o
colarinho saliente em relagdo ao bloco de fundagdo. Apresenta-se
nesse trabalho resultados de um estudo experimental de blocos de
fundacdo sobre duas estacas com calice parcialmente embutido
submetido a agdo centrada, utilizando modelos em escala reduzida
1:2. Nos modelos analisados, considerou-se a existéncia de chave
de cisalhamento nas paredes do cdlice e do pilar, e também a
conformacdo de paredes lisas nos elementos. Os resultados sdo
comparados com o de blocos de fundagdo que apresentam ligagdes
monoliticas. Observa-se que os blocos com chave de cisalhamento
apresentam forca ultima superior a dos blocos com ligagdo
monolitica, e que os blocos com interface lisa apresentam forca
ultima até 26% menor do que a dos blocos com ligagdo monolitica.

Palavras-chave: Concreto armado / Bloco sobre estacas / Célice parcialmente
embutido
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experimental study

Rodrigo Barros
Daniel Nelson Maciel
José Samuel Giongo

Abstract

On precast concrete structures, the column foundation connections
can occur through the socket foundation, which can be embedded,
partially embedded or external, with socket walls over the pile caps.
This paper present an experimental study about reinforced concrete
two pile caps with partially embedded socket submitted to central
load, using 1:2 scaled models. In analyzed models, it was considered
shear keys in the socket walls and column interface, as well as a
smooth interface on this elements. The results are compared with
monolithic pile caps connections. It is observed that the pile caps
with shear keys on sockets has ultimate load greater than pile caps
with monolithic connections, but the pile caps without shear keys
has ultimate load up to 26% less than pile caps with monolithic
connections.

Keywords:  Reinforced concrete / Pile caps / Partially embedded socket
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1 Introducdo

Blocos de fundacdo ou blocos de coroamento sdo utilizados em
edificagdes cujas fundagdes precisam atingir as camadas profundas
do terreno. Os elementos de fundacdo profunda mais utilizados
sd0 as estacas e os tubuldes. A ligacdo entre esses elementos e a
superestrutura de uma edificagdo, por sua vez, ocorre por meio do
bloco de fundacao.

Em estruturas de concreto pré-moldado, essa ligagdo pode ocorrer
por meio do uso de chapa de base, por emenda da armadura com
graute e bainha, ou por meio de calice. Dentre esses tipos, destaca-
-se a ligagcdo por meio de calice de fundacdo, a qual apresenta relativa
facilidade de construgdo, possibilidade de ajuste e de transmissdo de
momentos dos pilares para as estacas.

O célice é a parte do bloco que recebe o pilar pré-moldado,
funcionando como um encaixe entre esses elementos, podendo ter
as paredes apresentando rugosidades ou ndo. O pilar permanece
em contato com o calice num trecho denominado comprimento de
embutimento €_ . Nesse tipo de ligacdo, trés situacbes de calices
sdo possiveis, conforme Figura 1. externo ao bloco, ou seja, com
colarinho saliente; parcialmente embutido, em que o comprimento
de embutimento ¢é dividido na parte referente ao colarinho externo
e na parte embutida no bloco; ou embutido no bloco, sem presenca

VS
BN
U U w

¢ Calice parcialmente

Calice externo
embutido

colarinho

L
U U

Calice embutido
Figura1l Bloco de fundagbes com calice externo, parcialmente
embutido e embutido

Os modelos teodricos utilizados para o dimensionamento de blocos
de fundacdo baseiam-se na teoria da flexdo para as situagdes em
que se tém blocos flexiveis, e em modelos de bielas e tirantes para
o0s casos de blocos rigidos. Na literatura técnica s&o encontrados
diversos estudos a respeito do dimensionamento do cdlice de
fundacdo, dentre os quais se destacam os trabalhos de Canha [1],
Campos [2] e Canha et al. [3]. Entretanto, existe pouca informagao
na literatura técnica a respeito do comportamento estrutural dos
blocos de fundagdo com a presenca de calice, dentre as quais pode
destacar-se as pesquisas de Delalibera et al. [4], Barros e Giongo [5]
e Delalibera et al. [6]. Em relagdo a blocos de fundagéo utilizados
em ligagdes monoliticas, destacam-se os trabalhos com foco no
desenvolvimento de modelos de bielas e tirantes, os quais sdo
utilizados no dimensionamento desse tipo de bloco. Delalibera e
Giongo [7] apresentam um estudo sobre a influéncia que a secdo
reta dos pilares provoca nos modelos de bielas e tirantes para blocos
sobre duas estacas. Ja Munhoz e Giongo [8] realizaram um estudo
semelhante a respeito da influéncia da se¢do transversal dos pilares,
bem como sua taxa de armadura, na armadura longitudinal do
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tirante de blocos sobre duas estacas. Souza et al. [9] apresentam
um modelo adaptado para consideracdo de excentricidades em
modelos de bielas e tirantes aplicados a blocos sobre quatro estacas.
Buttignol e Almeida [10] desenvolveram um estudo numérico em
blocos de fundagdo sobre trés estacas no qual verificaram que a
resisténcia caracteristica a compressao do concreto pouco influencia
na capacidade resistente do bloco. Barros et al. [11] realizaram
simulacdo numérica em blocos de fundacdo com concreto pré-
moldado. Tomaz et al [12] analisaram o comportamento das
tensdes nodais no encontro das bielas com os pilares, considerando
0 comportamento multiaxial do concreto.

Por esse motivo, desenvolveu-se uma pesquisa tedrico-experimental
a respeito de blocos de fundagdo com cdlice, na qual alguns
resultados dos blocos com célice parcialmente embutido sdo
apresentados ao longo deste trabalho.

2 Metodologia

A metodologia utilizada para este trabalho foi a analise tedrica e
experimental de blocos sobre duas estacas. Apresentam-se neste
trabalho os resultados dos ensaios experimentais de quatro blocos
de fundacdo em escala 1:2. Dois desses blocos apresentaram calice
parcialmente embutido com a presenca de colarinho, sendo que um
dos blocos apresentava rugosidade nas paredes do célice e do pilar,
enquanto o outro ndo apresentava nenhum tipo de rugosidade.
Foram analisados outros dois blocos os quais ndo possuiam calice
de fundagdo, isto &, blocos em que a ligagdo entre o pilar e o
bloco ocorre de forma monolitica. Esses blocos, por sua vez, foram
denominados blocos de referéncia, e serviram para comparagao
dos resultados entre os blocos com cdlice de fundagdo e blocos
monoliticos. A necessidade de se apresentar dois blocos monoliticos
se deu pela diferenca nas dimensdes dos blocos com célice rugoso e
liso, necessaria para manter o angulo tedrico de inclinagdo da biela
igual para os dois modelos analisados.

21 Modelos fisicos

Os ensaios ocorreram no Laboratdrio de Estruturas (LE) da Escola de
Engenharia de S&o Carlos, Universidade de Sdo Paulo. Os modelos
com calice parcialmente embutido possuiam a altura do bloco
igual a altura dos blocos de referéncia, ficando o comprimento de
embutimento £_ dividido, estando metade desse valor em uma
parcela externa ao bloco e a outra metade embutida no mesmo. Os
quatro modelos analisados foram divididos em duas séries, sendo
denominados de M1 e M2 os blocos da série sem rugosidade, e M3
e M4 os blocos da série com rugosidade, conforme apresentado no
Quadro 1. A consideragdo dos modelos com e sem rugosidade se
deu pelo fato de a ABNT NBR 9062:2006 [13] permitir essas duas
configuracdes para o cdlice.

Quadro 1 Modelos ensaiados em laboratério

Tipo de cilice Modelo

. Referéncia M1

Sem Rugosidade (SR) . i
Parcialmente embutido M2
' Referéncia M3

Com Rugosidade (CR) ' '
Parcialmente embutido M4
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2.2 Dimensionamento dos modelos

O dimensionamento dos blocos foi feito a partir das medidas de um
protétipo com aresta do pilar medindo 30 cm de comprimento e
estacas quadradas cujas arestas tinham a mesma medida do pilar.
A altura dos blocos foi definida a partir do comprimento minimo de
embutimento recomendado pela ABNT NBR 9062:2006 [13] para
forca normal com pequena excentricidade, e o dimensionamento a
partir das recomendacdes da ABNT NBR 6118:2007 [14] e de Blévot
e Frémy [15]. O modelo de bielas e tirantes adotado considera a for¢a
aplicada no pilar dividida em duas partes iguais, cada qual aplicada
a uma distancia de um quarto da aresta da se¢do do pilar, e a biela
chegando no centro de cada estaca. A partir dessa definicao, foi
possivel definir o modelo de Bielas e Tirantes, e calcular a forca em
cada elemento. A Figura 2, apresentada a seguir, ilustra as medidas
dos blocos em escala real, cujas medidas estdo apresentadas em

centimetro.
0 3
o e i i £ Y 2 (==
[—-— [
15| 30 40 40 30 |15 15| 30 47.5 47.5 30 |15
30 110 30 l \ 30 725 30 l
Figura2 Dimensdes dos modelos em escala real (medidas em cm)

Para obtencdo da forca normal tedrica suportada pelo bloco,
utilizam-se como limitadores os valores das tensdes limites nas
regides nodais, isto é, no encontro da biela com o pilar e da biela
com a estaca. Os valores de F, representam valores de calculo,
isto ¢, valores utilizados nas etapas de projeto. Como se trata do
dimensionamento de elementos que serdo ensaiados em laboratorio,
utilizou-se o valor do coeficiente de seguranca majorador das agoes
v=1 sendo admitida como forca de avaliagdo, £, .

Em relacdo ao valor limite das tensdes nas regides nodais, os
coeficientes redutores das tensées indicados em normas ndo foram
considerados, sendo adotado o valor da resisténcia caracteristica a
compresséo do concreto (f,), conforme equagdes 1 e 2. Em outras
palavras, o coeficiente minorador y, do concreto e do ago foi
tomado iguala 1.

Foa=Fy-A,-5en°49,2=0,57-f,-A, (SR) m

Foo = Fi-Ap-51°49,8=0,58- £, -4, (CR) 2)

Como as estacas e o pilar apresentam a mesma area, verifica-se
que a condicdo limitante para o dimensionamento é a tensdo
no encontro da biela com o pilar. Utilizou-se concreto usual com
resisténcia caracteristica a compressdo, f,, igual a 25 MPa.

O calculo da forca no tirante foi feito por meio do equilibrio do
triangulo de forgas no encontro da biela com a estaca, sendo que
a forga R, € obtida a partir da relagdo com a tangente do angulo
de inclinacdo da biela e da for¢a atuante na mesma. O calculo
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da armadura necessaria é obtido a partir da relacdo da forca no
tirante R, e da resisténcia ao escoamento das barras da armadura
de aco, fyk. Pelas mesmas razbes admitidas anteriormente para
0 concreto, adotou-se para o ago o coeficiente de minoragdo da
resisténcia y, = 1. Como os modelos reduzidos mantém a escala
1:2, o dimensionamento desses modelos é feito do mesmo modo,
alterando a geometria dos blocos, resultando para a série sem
rugosidade os seguintes valores:

F..=0,57-2,5-15-15=320,625 kN 3)

, =220 138 34N (4)
219 49,2

A=222_277 (5)

Semelhante ao resultado anterior, obtém-se na situagdo do bloco
com rugosidade:

Fue =0,58-2,5-15-15=326,25 kN (6)

s[=ﬂ2’|37,8 kN (7)
219 49,8

A, =208 o76 e (8)

Portanto, a armadura principal do bloco foi detalhada com 4¢ 8,0
e 1¢ 10,0 totalizando 2,78 cm? O dimensionamento dos pilares e
estacas seguiu as recomendagées da ABNT NBR 6118:2007 [14] com
a consideracdo de momento minimo aplicado nesses elementos, o
que resultou em 4¢ 10,0 para as estacas e 4¢ 12,5 para os pilares.
Em relacdo ao dimensionamento do cdlice consideraram-se as
recomendacdes de pequena excentricidade, uma vez que nos
ensaios a forca foi aplicada centrada no pilar. Em relagdo a chave
de cisalhamento para conformacdo rugosa das paredes do célice,
considerou-se os detalhes apresentados na Figura 3.

Figura3 Detalhe da chave de cisalhamento (medidas em cm)

3  Programa experimental

31 Formas

As formas utilizadas na construgdo dos blocos, pilares e estacas
utilizaram madeira compensada plastificada com 17 mm de
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espessura, e foram feitas na marcenaria da EESC-USP. Além da
madeira compensada, foram utilizados caibros para contencado
lateral das formas, pregos, parafusos e cola. Para a construcdo da
chave de cisalhamento, utilizou-se poliestireno expandido (Isopor)
para o calice e madeira para a forma dos pilares. As Figuras 4a) e
4b) apresentam, respectivamente, a forma interna do calice com
rugosidade do modelo M4, e a forma de um dos blocos com as
estacas posicionadas antes da concretagem.

Formas do calice e dos blocos

Figura 4

3.2 Armaduras

Foram utilizadas barras de aco da categoria CA-50 com diametros
de 6,3 mm, 8 mm, 10 mm e 12,5 mm e fios de aco CA-60 com
diametro nominal de 5,0 mm. Foi necessario proceder a montagem
das armaduras, a qual ocorreu no LE. A sequéncia de montagem
se iniciou pelas estacas, uma vez que as mesmas ndo possuiam
extensdmetros nas suas barras. Em seguida foram montadas as
armaduras dos pilares e, por ultimo, as armaduras dos blocos
de fundacdo juntamente com as dos calices. As Figuras 5a) e 5b)
apresentam a etapa de projeto, e as armaduras dos pilares apos
montagem bem como seu posicionamento na forma, enquanto
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as Figuras 6a) e 6b) apresentam o processo de montagem das
armaduras de um dos blocos ensaiados. A Figura 7, por sua vez,
apresenta o detalhamento completo das armaduras utilizadas no
modelo M4.

Figura 6 Detalhes da armadura dos blocos
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Figura7  Detalhamento da armadura de um dos blocos

3.3 Concretagem

Inicialmente foram moldadas as estacas, pois precisavam
estar posicionadas na forma antes da concretagem dos blocos.
Posteriormente, foram concretados os blocos e cdlices de fundacdo
e, por ultimo, os pilares. O concreto utilizado para as estacas e
pilares apresentava resisténcia a compressao superior a resisténcia
dos blocos. Para pilares e estacas utilizou-se concreto da classe
C50 e para os blocos e para o calice utilizou-se concreto da classe
C25. A diferenca na resisténcia dos elementos tinha por objetivo
evitar que a ruina ocorresse nas estacas e nos pilares. O concreto
da classe C50 foi feito no laboratorio de estruturas enquanto o
concreto da classe C25 foi adquirido em empresa fornecedora de
concreto usinado.

O trago utilizado para os concretos da classe C50 foi estabelecido
de acordo com AITCIN [16]. A dosagem utilizada para os pilares e
estacas foi de 1:2, 36:2, 54:0, 33:0,03 (cimento, areia, pedra britada,
a/c e aditivo superplastificante).

Utilizou-se cimento CPV-ARI (Cimento de alta resisténcia inicial). O
agregado mitdo utilizado foi areia quartzoza disponivel na regido de
Séo Carlos. O agregado graudo foi pedra britada de origem basaltica
com diametro méaximo de 19 mm. A &gua utilizada nas dosagens foi
a fornecida pela rede publica de distribuicdo de dgua da cidade de
Séo Carlos, e o aditivo superplastificante utilizado foi o Glenium 51.

No posicionamento das barras das armaduras nas formas dos blocos
foram utilizados espacadores plasticos, de modo a garantir um
cobrimento minimo de 2,50 cm para as armaduras. As pontas dos
fios dos extensometros foram envolvidas com plasticos, evitando
que os fios fossem danificados pelo concreto fresco. A Figura 8a)
apresenta o bloco do modelo M4 antes da concretagem, enquanto
a Figura 8b) apresenta o mesmo bloco apds a concretagem.

A concretagem dos pilares ocorreu apds a etapa de concretagem
dos blocos. Conforme dito anteriormente, o concreto utilizado nos
pilares foi o mesmo utilizado nas estacas. Foram concretados os
pilares pré-moldados separadamente, sendo um com rugosidade
e outro sem rugosidade, os quais foram utilizados posteriormente
para os blocos com célice parcialmente embutido. Outros dois
pilares foram moldados para os blocos de referéncia, os quais foram
moldados diretamente sobre os blocos, conforme apresentado nas
Figuras 9a) a 9¢).
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a)

Figura8 Concretagem dos blocos de fundagdo (modelo M4)

Figura9 Concretagem dos pilares

Ap6s a desforma de todos os elementos, foi preciso realizar a
ligacdo dos pilares com os blocos de fundacdo. Essa ligacdo foi feita
posicionando os pilares dentro dos célices de fundagdo. Inicialmente
procedeu-se a limpeza e retirada do p6 que havia se acumulado
dentro dos cdlices. As paredes dos cdlices foram limpas com um
pano Umido. Em seguida, procedeu-se ao posicionamento dos
pilares que foram moldados separadamente.

Para o posicionamento dos pilares foi necessario verificar o nivel e o
prumo dos mesmos em relacdo a superficie. Em seguida, o espaco
existente entre os pilares e os calices foi preenchido com graute
autoadensavel da marca Botagrout. Esse graute possui densidade da
argamassa seca igual a 2,28 g/cm?, tempo de trabalhabilidade de
30 minutos e um consumo estimado de 2000 kg/m?®.

3.4 Equipamentos e instrumentacao

Os ensaios foram realizados no Laboratorio de Estruturas da EESC-
-USP, utilizando a maquina universal de ensaios servo-controlada
Instron 8506, com capacidade nominal de forca igual a 2500 kN. A
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aplicacdo daforca nos pilares foi feita com deslocamento controlado,
e velocidade constante e igual a 0,002 mm/s. Este equipamento
também foi utilizado para realizagdo dos ensaios para obtengéo
das propriedades das barras e fios de aco. Para obtencdo dos dados
referentes as medidas de deformacéo e deslocamento obtidos com
0s extensdmetros elétricos de resisténcia e com os transdutores de
deslocamento, foi utilizado o sistema System 5000 para aquisicao
automatica dos dados.

As propriedades mecanicas dos materiais concreto, ago e graute
foram obtidas por meio de ensaios de caracterizacdo. Para os
concretos dos blocos, pilares e estacas foram utilizados corpos-de-
-prova cilindricos medindo 10 cm de didmetro por 20 cm de altura,
enquanto para o graute utilizaram-se corpos-de-prova cilindricos
medindo 5 cm de didmetro e 10 cm de altura. Estes ensaios seguiram
as recomendacdes das normas ABNT NBR 5738:2008 [17], ABNT
NBR 5739:2007 [18] e ABNT NBR 7222:2011 [19].

As medidas de deformagdes nas barras das armaduras dos modelos
foram obtidas por meio de extensémetros elétricos de resisténcia
uniaxiais da marca Kyowa, com base de medida de 5 mm e fator
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de extensdmetro igual a 2,10, os quais foram colados nas barras
das armaduras dos blocos e pilares. Em todos os blocos foram
instrumentadas as barras das armaduras principais do tirante. Esses
extensdmetros foram posicionados em 3 se¢des especificas, sendo
duas delas posicionadas sobre o centro geométrico das estacas e a
outra na regido central do bloco.

A armadura dos pilares pré-moldados foi instrumentada em duas
barras longitudinais com trés extensdmetros em cada barra,
totalizando seis extensdmetros por pilar. O objetivo da utilizacdo
desses extensdmetros era verificar, por meio das medidas das
deformacgdes, se a forca proveniente do pilar era transferida para o
bloco ao longo do embutimento do pilar, ou se a transferéncia de
forca ocorria diretamente pela regido inferior do pilar.

As medidas dos deslocamentos nos modelos foram obtidas por
meio da utilizagdo de transdutores de deslocamento com curso
de 50 mm, posicionados na regido inferior do bloco para medir
o deslocamento na direcdo vertical. A Figura 10a) apresenta
os transdutores de deslocamentos, enquanto as Figuras 10b) e
10c) apresentam a maquina universal Instron 8506 com o bloco
preparado para o ensaio

‘)

Figura 10 Maquina universal Instron 8506 utilizada nos ensaios
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4  Resultados

41  Propriedades mecanicas

Apresentam-se os resultados das propriedades dos materiais
utilizados na construgdo dos modelos. Os ensaios foram feitos em
corpos-de-provacilindricos comdimensdesiguais adez centimetros
de didametro e vinte centimetros de altura. Sdo apresentados
no Quadro 2 os resultados de resisténcia a compressdo média
(f.,), resisténcia a tragdo por compresséo diametral média (f, ),
resisténcia média a tragéo direta (f, ) e modulo de deformacao
tangente inicial experimental médio (Edwm), 0s quais foram
obtidos a partir de 4 corpos-de-prova. O resultado para resisténcia
média de 37,7 MPa para o concreto dos pilares foi muito aquém do
esperado, ndo correspondendo ao trago utilizado. Em virtude desse
resultado, o topo dos pilares foi travado por chapas metélicas com
o intuito de prover confinamento do concreto, e evitar uma ruina
prematura desse elemento, o que prejudicaria 0 ensaio como um
todo.

Quadro 2 Resultados da caracterizagdo dos materiais

Flemento (:}bma) (S;a) (:4P";) (GPa)
Pilar 377 3,09 278 3005
Estaca 70,5 4,89 4,40 429
Graute 642 3,56 3,20 Mg
Bloco 33] 2,47 2,22 25,2

4.2

O modelo M1 apresentou comportamento de bloco rigido. Foi
registrada uma pequena excentricidade na forca aplicada no pilar
da ordem de 1,65 cm. A ruina do modelo se deu por escoamento
de todas as barras da armadura principal do tirante, localizadas na
regido central do bloco. A forga maxima registrada para esse modelo
foi de 756 kN. O modelo apresentou resisténcia crescente até atingir
uma forga de 743 kN, quando houve uma pequena diminuicdo no
seu valor, porém voltou a apresentar aumento de forga, até atingir a
ruina para uma forca igual a 756 kN.

Série de modelos sem rugosidade

A primeira fissura visivel no modelo apresentou abertura da ordem
de 0,05 mm, e ocorreu na regido inferior da face lateral do bloco,
para uma forga no pilar igual a 230 kN. Nessa etapa, a deformagao
maxima nas barras das armaduras do tirante foi de 0,596%o, 0 que
resulta numa tensdo igual a 119 MPa. Observou-se que o modelo
apresentou perda de rigidez com uma forga proxima de 210 kN,
conforme pode ser observado na Figura 11, que apresenta o grafico
forca versus deformacdo das barras das armaduras posicionadas na
regido central do bloco. Essa diminuicdo de rigidez se deve a fissuras
internas no bloco de fundagdo A Figura 11a) apresenta o grafico
forca versus deformacao em cada barra, enquanto que a Figura 11b)
apresenta a curva forga versus deformagdo média em relagdo as
armaduras posicionadas na se¢do central do bloco
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Figura 11 Curva forca versus deformacdo nas armaduras da regido
central do modelo M1

O modelo M1 apresentou um deslocamento maximo proximo a
2,3 mm, o qual ocorreu na regido central do bloco. A Figura 12a)
apresenta o modelo M1 durante o ensaio, e a Figura 12b) mostra o
panorama de fissuragdo apds o ensaio.

O modelo M2 registrou uma excentricidade na forca aplicada no
pilar da ordem de 1,17 cm. A ruina do modelo se deu por escoamento
de todas as barras da armadura principal do tirante, localizadas na
regido central do bloco. O modelo apresentou resisténcia crescente
até uma forca de 460 kN, quando houve diminui¢do no seu valor até
400 kN. Em seguida, o bloco voltou a apresentar aumento de forga,
até atingir a ruina para uma forca igual a 563 kN. Observa-se que
o valor da forca ultima do modelo M2 foi inferior ao valor da forca
ultima de 756 kN obtida no bloco de referéncia do modelo M1, ou
seja, com uma reducdo da ordem de 26% na capacidade portante
do bloco.

A primeira fissura visivel no modelo M2 surgiu na regido central
inferior do bloco, apresentando abertura de 0,05 mm para uma
forca de 210 kN. Nessa etapa, a deformagdo maxima nas cinco
barras das armaduras do tirante foi de 0,26%o, 0 que resulta numa
tensdo igual a 53 MPa. Observou-se que o modelo apresentou perda
de rigidez com uma forga de 190 kN, conforme pode ser observado
nos graficos forca versus deformacdo das barras das armaduras
posicionadas na regido central do bloco.

A Figura 13 apresenta o grafico forca versus deformacdo média em
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relagdo as armaduras posicionadas na secdo central do bloco para
0s modelos M2 e M1. Observa-se por meio dessa figura que o bloco
com cdlice parcialmente embutido apresentou rigidez semelhante,
porém apresentou forca ultima menor que a do bloco de referéncia.

b)
Figura 12 Modelo M1 durante o ensaio e panorama de fissuragao
apos o ensaio
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Figura 13 Curva forca versus deformagdo nas armaduras da regido

central do modelo M2

rpee | Série Il | n.2 10 | jutho de 2019



Comportamento de blocos de concreto armado sobre duas estacas com calice parcialmente embutido: estudo experimental

Rodrigo Barros, Daniel Nelson Maciel, José Samuel Giongo

O modelo M2 apresentou um deslocamento maximo préximo a
4,0 mm, o qual ocorreu na regido central do bloco. Verificaram-se
diversos caminhos de fissuras na regido central do bloco, sendo que
uma dessas fissuras atravessou o bloco passando pela regido inferior,
e surgindo na face oposta, provocando separacao do concreto dos
blocos, conforme Figura 14. Observou-se ainda formacéo de fissuras
na face inferior, e ndo foram encontradas fissuras na regido superior
do célice de fundacéo.

b)

Figura 14 Fissuras na face lateral e inferior do modelo M2

4.3  Série de modelos com rugosidade

O modelo M3 apresentou comportamento de bloco rigido de
acordo com o modelo tedrico previsto. Inicialmente foi detectada
uma excentricidade na forca aplicada no pilar, a qual foi diminuindo
e se estabilizando a medida que a forca no modelo aumentava.
Ao final, foi registrada uma pequena excentricidade da ordem de
0,45 cm. A ruina do modelo se deu por escoamento de todas as
barras da armadura principal do tirante.
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A forca maxima registrada para esse modelo foi de 728 kN, forca
essa superior a forga calculada com o modelo tedrico utilizado para
o dimensionamento. O modelo apresentou resisténcia crescente até
atingir a forca ultima, sem apresentar diminuicdo no seu valor ao
longo do ensaio.

A primeira fissura visivel no modelo apresentou abertura da ordem
de 0,05 mm, e ocorreu na regido inferior da face lateral do bloco,
para uma forca no pilar igual a 208 kN. Nessa etapa a deformagao
méxima nas cinco barras das armaduras do tirante foi de 0,34%o, 0
que resulta numa tensdo igual a 69 MPa. Observou-se que o modelo
apresentou perda de rigidez com uma forga préxima a 200 kN,
conforme pode ser observado nos graficos forca versus deformacao
das barras das armaduras posicionadas na regido central do bloco.
A Figura 15a) apresenta o grafico forca versus deformagdo em
cada barra, enquanto a Figura 15b) apresenta a curva forca versus
deformagdo média em relagdo as armaduras posicionadas na se¢ao
central do bloco para os modelos M3 e MT. Verifica-se ainda que
o modelo M3 apresentou deformagdes médias nas armaduras
inferiores as deformacdes obtidas no modelo M1.
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Figura 15 Curva forca versus deformagdo nas armaduras da regido
central do modelo M3

O modelo M3 apresentou um deslocamento méaximo préximo a
3,1’ mm, o qual ocorreu na regido central do bloco. Nesse modelo ndo
houve perda de nenhum dos extensémetros elétricos de resisténcia.
As Figuras 16a) e 16b) apresentam o modelo M3 ap6s a realizacdo
dos ensaios.
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b)

Figura 16 Fissuras na face lateral e inferior do modelo M3

O modelo M4 apresentou comportamento de bloco rigido. Foi
registrada uma excentricidade na forca aplicada no pilar da ordem
de 1,03 cm, e a ruina do modelo se deu por ruptura do concreto do
bloco, com escoamento de todas as barras da armadura principal do
tirante, localizadas na regido central do bloco. O modelo apresentou
resisténcia crescente ao longo de todo o ensaio, até atingir a ruina
para uma forca igual a 888 kN. Observa-se que o valor da forca
ultima do modelo M4 foi superior ao valor maximo de 728 kN do
bloco de referéncia dessa série.

A primeira fissura visivel no modelo M4 surgiu na regido inferior
central do bloco, para uma for¢a de 310 kN, e apresentou abertura da
ordem de 0,05 mm. Nessa etapa, a deformagdo maxima nas cinco
barras da armadura do tirante foi de 0,92%o, 0 que resulta numa
tensao igual a 187 MPa. Observou-se que o modelo apresentou
perda de rigidez com uma forca préxima de 340 kN, conforme pode
ser observado nos graficos forca versus deformagédo das barras das
armaduras posicionadas na regido central do bloco.

A Figura 17 apresenta o grafico forca versus deformagdo média em
relagdo as armaduras posicionadas na se¢do central do bloco para
0s modelos M4 e M3. Observa-se por meio dessa figura que o bloco
com célice parcialmente embutido se apresentou mais rigido do que
o bloco de referéncia.
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Figura 17 Curva forca versus deformagédo nas armaduras da regido
central do modelo M4

O modelo M4 apresentou um deslocamento maximo proximo a
2,0 mm, o qual ocorreu na regido central do bloco. Diferente do
ocorrido no modelo M2, verificou-se a ocorréncia de fissuras na
regido superior das paredes do colarinho. As Figuras 18a) e 18b)
apresentam o modelo M4 apos a realizagdo dos ensaios, com o
panorama de fissuragao.

Figura 18 a) Fissuras na face lateral do modelo M4, b) fissuras na
parte superior do colarinho do modelo M4
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4.4  Transferéncia de forca do pilar

No intuito de verificar o modo de transferéncia da forca aplicada no
pilar para o interior do bloco de fundagao, foram medidos valores
de deformacédo em duas das quatro barras das armaduras do pilar.
Os extensémetros foram posicionados em 3 alturas diferentes,
conforme é possivel se observar na Figura 19.

Figura19 Localizagdo dos extensdmetros ao longo das armaduras
do pilar
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Figura 20 Deformacdo nas armaduras do pilar
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Observou-se de um modo geral que as deformagdes encontradas
nas barras das armaduras dos pilares dos blocos com conformagao
das paredes do cdlice com e sem rugosidade se apresentaram
de modo semelhante, porém com intensidades diferentes. Tais
deformacgdes nas barras das armaduras dos pilares, por sua vez,
tornaram-se menores a medida que o pilar se aproxima do fundo do
calice, indicando que a biela de compressao ¢ formada ao longo da
altura do calice, e ndo totalmente a partir do topo do calice

Verifica-se que no modelo com rugosidade a deformagdo média
correspondente a forga ultima foi inferior a deformagao média do
modelo sem rugosidade, indicando que a formacao da biela ocorreu
de modo mais eficaz no modelo com rugosidade. Tais resultados
podem ser observados nas Figuras 20a) e 20b) para os modelos com
e sem rugosidade, respectivamente, que apresentam as curvas forca
versus deformacdo nas barras das armaduras dos pilares dos modelos
M2 e M4. Observa-se, nos modelos analisados, que a transferéncia
da forca do pilar para o calice com rugosidade ocorre de modo mais
efetivo do que nos blocos da série sem rugosidade.

5 Conclusao

Verificou-se por meio dos resultados obtidos nos ensaios que o
bloco com calice parcialmente embutido da série sem rugosidade
apresentou valor de forga ultima aproximadamente 26% inferior
ao valor obtido no bloco de referéncia com ligacdo monolitica.
Verificou-se ainda que a rigidez e as deformagdes nas barras da
armadura principal do tirante apresentaram comportamento
semelhantes ao ocorrido no bloco de referéncia dessa série.

Em relagdo ao bloco com calice parcialmente embutido da série com
rugosidade, verificou-se um aumento na capacidade resistente do
bloco da ordem de 22% quando comparada ao bloco de referéncia
dessa série. Ao contrario do bloco da série sem rugosidade,
constatou-se maior rigidez e menor deformacdo nas barras da
armadura principal do tirante. Este fato indica que a formacdo da
biela de compresséo ao longo do célice ocorre de modo mais efetivo
quando da existéncia de rugosidade na ligagdo pilar fundagdo.

Em relagdo as deformacdes medidas nas barras das armaduras
dos pilares, verificou-se que, no modelo sem rugosidade, as
deformacgdes apresentaram valores maiores do que as verificadas
na série com rugosidade, portanto uma parcela da forca aplicada
no pilar era transferida ao bloco diretamente por meio do fundo do
pilar em contato com o bloco. Este fato indica que a transferéncia
da for¢a oriunda do pilar em direcdo ao bloco ocorre ao longo do
comprimento do cdlice e de modo diferenciado de acordo com a
existéncia ou ndo de rugosidade no pilar, ocorrendo de modo mais
eficaz na situagdo em que ha rugosidade.

Ha de se destacar que uma analise com um ndmero maior de
blocos seria o ideal, uma vez que fica dificil inferir conclusdes de
maneira mais contundente considerando o pequeno numero de
ensaios realizados. Todavia, hd de se considerar as dificuldades e
custos envolvidos na realizacdo de experimentos desse porte. Uma
alternativa é a realizacdo de simulagées com modelos numeéricos
calibrados com os resultados experimentais aqui apresentados.

Os resultados apresentados alertam quanto a utilizagdo de blocos
com calices sem rugosidade, os quais usualmente sdo dimensionados
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de modo semelhante aos blocos com ligagdo monolitica. Pode-
-se inferir ainda que, na situagao de bloco com calice embutido, o
comportamento do bloco de fundagdo poderd ser muito diferente
da situagao de bloco com ligagdo monolitica.
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Calibracao dos coeficientes parciais de seguranca
para vigas curtas de concreto armado por meio

da analise de confiabilidade

Calibration of partial safety factors

for short reinforced concrete beams by reliability analysis

Resumo

O objetivo deste trabalho é calibrar os coeficientes parciais de
seguranga para o dimensionamento ao cisalhamento em vigas
curtas de concreto armado. Realizou-se o dimensionamento
semiprobabilistico das armaduras longitudinais de seis vigas
submetidas a uma forga cortante solicitante constituida por duas
parcelas definidas por meio de percentuais de carga permanente kg
e variavel kqA O dimensionamento semiprobabilistico foi conduzido
a partir de coeficientes parciais de seguranca v, e, Realizou-
-se a andlise de confiabilidade do sistema em série por meio do
método analitico FORM. Posteriormente aplicou-se a interpolagdo
polinomial de Lagrange para gerar superficies de respostas em
termos dos indices de confiabilidade obtidos. Os coeficientes
parciais de seguranca foram calibrados para minimizar a diferenca
entre os valores dos indices de confiabilidade do sistema em
série, funcdo de v,ev,€0 indice de confiabilidade de referéncia
B, = 3,8. Os coeficientes parciais de seguranca obtidos foram
v,=151ey, =177

Palavras-chave: Coeficientes parciais de seguranga / Anélise de confiabilidade /
/ Forga cortante / Vigas curtas
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Esdras Pereira de Oliveira
Emil de Souza Sanchez Filho
Osvaldo Luiz de Carvalho Souza

Abstract

This work aims to calibrate the partial safety factors by applying the
reliability analysis to the short reinforced concrete beams requested
by the shear force. The design was carried out according to a semi-
probabilistic approach of the longitudinal reinforcement of six
beams requested by shear force consisting of two plots defined by
means of percentages of dead load kg and variable kqA The semi-
probabilistic design is carried out from partial safety factors Y, and
Y, The reliability analysis of the serial system was carried out by
means of the analytical method FORM. Afterwards, the Lagrange
polynomial interpolation was applied to generate response surfaces
in terms of the reliability indexes obtained. The partial safety factors
were calibrated in order to minimize the difference between the
values of the serial system reliability indices, function of Y, and Yy
and the reference reliability index B, = 3,8. The partial safety factors
obtained were ¥,=157 and ¥, =177

Keywords:  Partial safety factors / Reliability analysis / Shear force / Short beams
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1 Introducdo

O objetivo principal do projeto estrutural é buscar que, sob as diversas
formas de carregamento, os elementos estruturais apresentem
um bom desempenho quanto a sua funcionalidade, seguranca e
durabilidade. O tratamento dado as incertezas existentes nesse
contexto, intensidade e distribuicdo das acbes, propriedades
mecanicas dos materiais e outras, traduz-se num maior ou menor
atendimento aos objetivos citados.

O métododos estados limites contempla indiretamente as incertezas
das variaveis envolvidas no dimensionamento com a adogdo de
coeficientes parciais de seguranca que majoram as acdes e minoram
a resisténcia dos materiais. Os valores obtidos com a aplicacdo dos
coeficientes parciais de seguranga, valores de calculo, séo tratados
como deterministicos no dimensionamento, caracterizando-o como
um método semiprobabilistico, Oliveira [1].

A NBR 6118 (2014) [2] adota como filosofia de dimensionamento
o método dos estados limites e utiliza, respectivamente, com o
proposito de contemplar a aleatoriedade existente na definicao
dos valores caracteristicos das agdes f,, resisténcia caracteristica a
compressao do concreto [, e tensdo de escoamento do aco fyk, 0s
coeficientes parciais de seguranca RAE

O dimensionamento semiprobabilistico das estruturas confere as
mesmas uma margem de seguranc¢a quantificada por meio de um
indice de confiabilidade . As estruturas devem ter uma margem de
seguranca caracterizada pelo indice de confiabilidade de referéncia
B, com valor intrinseco a mesma e definido por fatores que por
vezes extrapolam o ambito da engenharia civil, Souza [3].

Este artigo avalia os valores dos coeficientes parciais de seguranca
Y,€ Y, a serem utilizados no dimensionamento semiprobabilistico
de viga curta de concreto armado, tendo como objetivo principal
um indice de confiabilidade de referéncia B, = 3,8. Para tanto sdo
avaliadas vigas curtas de vaos 50 cm a 100 cm, variando a cada
10 cm, submetidas a uma carga composta por por duas parcelas
definidas por meio de percentuais de carga permanente kg e variavel
k,» que assumem os valores 10% & 90%, com incrementos de 10%.

2 Descricdo do modelo teérico adotado

Utilizou-se um modelo de bielas e tirantes, com bielas prismaticas
representando o fluxo de tensdes de compressdo, nos tipo
CCT (compressdo — compressdo — tracdo) no apoio e, no tipo
CCC (compressdo — compressao — compressdo) abaixo da placa de
aplicacdo da forca concentrada. A geometria do modelo de bielas e
tirantes esta mostrada nas Figuras [1] e [2], FIB 61 [4].

A profundidade da linha neutra x, o braco de alavanca z, o angulo de
inclinagdo da biela comprimida 0, a alturado n6 CCC a,, a largura da
biela do n6 CCC a,, a altura do n¢ CCT u e a largura da biela do nd
CCT a,, séo definidos, respectivamente, por:

— As[fy (1)
0,8f.b
z=h-d,—0,4x (2)
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e:tgf@ ©)

as=2(h—d4-1) (4)
a,=0,5a,sinB+ascoso (5)
u=2d,+a,(n 1) (6)
a; =a,5in 0+ucos0 (7)
onde

A, area de aco da armadura longitudinal;

b largura da viga;

resisténcia a compressao média do concreto;

resisténcia a tragdo média do ago da armadura longitudinal;
diametro das barras da armadura longitudinal;

cobrimento;

f.
f,
o
c
d

posicdo do centro de gravidade das armaduras a partir do bordo

K .
inferior;

a, espacamento vertical entre as camadas de armadura;
n_ namero de camadas de armadura.

Linha neutra

| eeoee iv
deg c
|8

T \ I

Figural Modelo tedrico adotado para vigas curtas

N6 CCT

Figura2 Geometria dos nds e bielas

O brago de alavanca z em geral é definido segundo a experiéncia
do projetista. Neste trabalho z foi definido por meio de equilibrio
do momento em relacdo a armadura. Na Equacdo [2] a posicdo
do centro de gravidade das armaduras dcg, ¢ definida respeitando-
-se critérios da NBR 6118 (2014) [2] quanto aos espacamentos
horizontal e vertical, ou seja, o maior valor entre 2 cm e o diametro
da armadura longitudinal.
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A forga na armadura longitudinal 7, a forca de compresséo na biela
de concreto F, atuando ao longo das dimensdes a, e a,, e a forga de
compressdo no banzo superior f,, atuando ao longo da dimensdo a,,
sao dadas, respectivamente, por:

T=0,5Fcotg® (8)
0,5F

F == 9

" sind ©)

Fn=0,5Fcotg® (10)

3  Analise de confiabilidade

A andlise de confiabilidade estrutural visa a avaliagdo qualitativa
da seguranca fundamentada na analise quantitativa da falha da
estrutura, segundo o indice de confiabilidade B e a probabilidade
de falha P O acréscimo de 3 implica no decréscimo de P, esse fato
possibilita definir a confiabilidade estrutural como o complemento
da probabilidade de falha.

C=1-p, m)

A probabilidade de falha ¢ definida a partir de um valor minimo do
indice de confiabilidade de referéncia 8, que esta vinculado a fatores
que ultrapassam o ambito de atuagdo do engenheiro, tais como:
fatores sociais, econémicos, politicos e outros.

O problema basico de confiabilidade estrutural é definido por duas
varidveis independentes que representam uma resisténcia R e uma
solicitacdo S. Esse problema é resolvido com a defini¢do da margem
de seguranca representada por uma variavel g, assim:

g=R-S (12)

A violagdo do estado limite ultimo é representada por valores
negativos de g, caracterizada pela resisténcia R inferior a uma
solicitagao S, sendo, portanto, a probabilidade de falha P, obtida
por:

P =p(g9<0) (13)

Para uma situagdo particular em que R e S sdo variaveis aleatdrias
normais estatisticamente independentes, com médias p, e p, e
variancias o e 6, a margem de seguranca € representada por uma
variavel aleatdria normal g, com media p, e variancia o, obtidas,
respectivamente, por:

Mg =Hr —Hs (1 4)
& =i+ (15)

A Figura [3] apresenta a fungdo densidade de probabilidade
da margem de seguranca, onde se encontram representados a
probabilidade de falha P. e o indice de confiabilidade B para esse
problema. A partir da Figura [3] verifica-se que:

g:Hg_BGg:O (16)
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4 felR,5)
glR.S) <o | g(R.S) >0
falha | seguro

ﬁﬁﬂ '

g(R,5) =0

Probabilidade
de falha
0 Mg g(R.S)
Figura3 Funcdo densidade de probabilidade da margem de
seguranca

Considerando-se que a falha se d4 a partir de g = 0, o indice de
confiabilidade 3 do problema basico é obtido.

p=te (17)
69
[3 — He —Hs (1 8)

\Joi+ot

Ressalta-se que a probabilidade de falha pode ser também obtida a
partir da integral da fungdo densidade de probabilidade da margem
de seguranca, area hachurada na Figura [3].

A Figura [4] ilustra o problema basico de confiabilidade no espago
das variaveis normais reduzidas ndo-correlacionadas, representado a
partir de uma funcao de falha linear. O ponto sobre a fung¢do de falha
g(r,s) = 0 mais proximo a origem no espaco reduzido é definido
como ponto de projeto y*. A distancia de y* a essa origem ¢ o valor
do indice de confiabilidade  do modo de falha considerado.

= .
Fungdo de Falha
Girs)=0

Falha
Grsr=0

Fonto de projeto y‘

irsi
8 Segura
Girs)=0
r
Figura4 Problema basico de confiabilidade no espago reduzido

q(rs)
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Aseguranca estrutural a partir dadefinicdo do indice de confiabilidade
B, que ¢ associado a probabilidade de falha é dada por:

Pf=P(h=R-S<0)D(-B) (19)

O problema geral da anélise de confiabilidade parte da definicdo
de uma fungdo de falha G(X), onde X representa o vetor das
variaveis aleatdrias que podem ter diferentes fun¢des densidade de
probabilidade, serem correlacionadas ou ndo e apresenta fungdes de
fatha ndo lineares, o que torna a obtencédo do indice de confiabilidade
complexa.

A falha se d& quando se tem a funcéo de falha G(X) < 0, sendo a
probabilidade de falha associada a G(X) < 0 dada por:

Xfinal

Pf=P(G(X)<0)=["" F(x)dk (20)

onde f(X) é a funcdo densidade de probabilidade multivariavel, e o
intervalo [x, ., x;,.,| corresponde ao dominio multivariavel.

inicial’
O célculo do indice de confiabilidade do problema geral pode ser
obtido com a solucdo do problema de otimizacdo que fornece o
ponto de projeto y* e o valor de B, entdo:

Min B =y | 27)
st: G(y*)=0

O algoritmo mais utilizado para resolver esse problema de
otimizag&o é o HLRF, desenvolvido por Hasofer e Lind [5] e Rackwitz
e Fiessler [6]. Esse algoritmo possibilita o calculo do indice de
confiabilidade B a partir da transformacao das variaveis aleatorias X
(espago original), podendo essas ter distribui¢des quaisquer e serem
dependentes entre si ou ndo, em varidveis normais equivalentes
reduzidas ndo correlacionadas y (espaco reduzido), e vice-versa, em
cada iteracdo. Uma vez obtidos B, y* e seu valor correspondente
no espaco original x*, a probabilidade de falha P, ¢ calculada com
0 uso da Equacdo [19], o que representa uma aproximagdo, uma
vez que esse valor corresponde a probabilidade de uma funcdo de
falha linear que passa por y* e é tangente a fungdo de falha original
nesse ponto (Haldar e Mahadevan [7]). A Figura [5] ilustra o indice
de confiabilidade com a lineariza¢do da funcéo de falha no ponto
de projeto y*.

4T
GX)<0 G(X)>0
y*  Fungiodefalha
ndo linear
G{X)=0
B §
Figura5 Indice de confiabilidade com a linearizaco da funcdo de

falha

Este trabalho utiliza 0 método analitico FORM (first order reliability
method), cuja ideia original baseia-se no significado geométrico no
espaco reduzido do indice de confiabilidade 3 do problema basico,
com variaveis normais independentes, Figura [5].
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O interesse da engenharia estrutural recai sobre o estudo de sistemas
em série, onde devem ser respeitadas as diversas funcoes de falha
para o estado limite ultimo e de servico. A probabilidade de falha
P.e o indice de confiabilidade B, séo comumente calculados pelo
método FORM ou SORM para cada modo de falha. Depois se calcula
a probabilidade do sistema falhar como um todo considerando-se
a contribuicdo de todos os modos de falha. A Figura [6] apresenta
dois sistemas em série considerando-se duas funcées de falha
linearizadas no ponto de projeto. A drea hachurada corresponde ao
dominio de falha.

Ay,
g:(0=0
()=
: i
B2 _
B h
B
Figura6 Exemplos de sistema em série composto por duas

fungdes de falha

A probabilidade de falha de um sistema em série é expressa por:
P =P[(G,(V)<0)u(G*(Y)<0)u...(G(V)<0)] (22)

Expandindo-se a Equagdo [22] tem-se:

RPN EDWWEIINIPIN L @3)
i=1 =1 j=i+] i=1 j=itlk=j+1

Os significados de P, P, e P, sdo definidos, respectivamente, por:

p=P[G(v)<0]
p=P{P[G(V)<0]nP[G,(Y)<0]} (24)
P =P{P[G,(Y)<0]~P[ G, (V) <0]nP[G (V) <0]}

Como as probabilidades de fatha dos eventos individuais s&o baixas,
as probabilidades de falha das interse¢des dos eventos trés a trés sdo
tdo pequenas que podem ser desprezadas. Na pratica a probabilidade
de falha é calculada tomando-se somente as interse¢des dos eventos
dois a dois, resultando em:

p=dr-2 3R @s)
i=0 i=1 j=i+1

Segundo o método FORM, todas as variaveis aleatérias sdo
transformadas em normais padrao estatisticamente independentes.
A probabilidade de falha P, de cada modo de falha ¢ dada pela
funcdo cumulativa normal padrdo ®(-p.). A probabilidade de falha
dois a dois P, dos modos de falha ¢ dada pela funcdo cumulativa
bidimensional normal padrao:

P =®(-p.—B,.p,) (6)

A funcdo cumulativa bidimensional normal padréo é dada por:
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pi.j
(D(_B”_B/’pu):q)(_ﬁ/)q)(_ﬁj)+jo ¢(_Bw_B/'Z)dZ (27)
A funcdo de densidade de probabilidade bidimensional normal
padrdo ¢(x,y,z) é dada por:

1[x7+y7—21xy]
e 2! -7

1
boyt)=g— o

Na Equagéo [26] o pardmetro p, é o coeficiente de correlagdo
entre duas fungdes de falha i e j,/ sendo calculado em funcgdo da
componente do vetor unitario normal a a superficie de falha de cada
funcdo de falha, calculado em cada ponto de projeto. p,ea ficam
definidos, respectivamente, pelas equagoes:

p, =cos0, =o,0] (29)
o _V.o), (30)
VyG(y)|

onde 9// € o0 angulo entre os vetores unitarios normais aos planos
tangentes as funcdes de falha i e j, respectivamente.

4  Descricdo da analise

41  Dimensionamento semiprobabilistico

Neste trabalho é realizado o dimensionamento, segundo um
enfoque semiprobabilistico, das armaduras longitudinais de seis
vigas curtas, tomando-se, nas Figuras [1] e [2], a dimenséo a igual
a 25 cm, 30 cm, 35 cm, 40 cm, 45 cm e 50 cm, a largura da viga
b=20cm, aaltura h=50 cm, o cobrimento ¢ = 2 cm, a largura do
apoio a, =10 cm e a largura da placa de aplicagdo da carga a, =10
cm. Utilizou-se o modelo tedrico descrito no item 2.

Considerou-se no dimensionamento um valor médio da forca
caracteristica solicitante £, = 100 kN, constante e constituida por
uma parcela permanente £ e uma parcela varidvel £ Os valores
de F_e F_utilizados na andlise foram obtidos segundo uma razao
de carga variavel kq, cujos valores adotados foram 10% a 90%, com
incrementos de 10%.

Para o dimensionamento  semiprobabilistico os valores
caracteristicos das parcelas £ e f, constituintes da forca f,, foram
majorados pelos coeficientes parciais de seguranca y, e y,, aos quais
foram atribuidos os valores 1,1 a 1,9, variando a cada 0,1. Os valores
da resisténcia caracteristica do concreto e da tensdo caracteristica
de escoamento do aco foram minoradas, respectivamente, pelos
coeficientes parciais de seguranca y = 1,40 e y_=1,15.

Com essas consideragdes foram realizados 4374 dimensionamentos
semiprobabilistico, (seis dimensdes a para nove razdes de carga K,
para nove valores de y, para nove valores de yq) permutados dois
a dois.

4.2  Andlise de confiabilidade

Apos o dimensionamento semiprobabilistico para a obtencdo das
armaduras longitudinais utilizou-se o método analitico FORM para
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Tabela1 Propriedades estatisticas das variaveis aleatdrias

Variaveis
aleatdrias

Resisténcia a compressao

Valor

caracteristico

do concreto (MPa) 30 366
Tens&o de escoamento —

armadura longitudinal (MPa) >00 260
Solicitagdo permanente var var
Solicitacdo Variavel var var
Fator de modelagem — solicitagao 1,0 1,0
Fator de modelagem - resisténcia 1,4 14
Desv[o da largura da viga em B 0,003 b
relagdo ao seu valor nominal (cm)

Desvlo da altura da viga em _ 0,003 h
relagdo ao seu valor nominal (cm)

Desvio do cobrimento em relacao B _05
ao seu valor nominal (cm) ’
Area de aco da armadura - 1

a realizacdo da andlise de confiabilidade; o sistema foi considerado
em série, sete funcdes de falha, onde a falha de uma resulta na falha
do sistema. A andlise possibilitou a obten¢do da confiabilidade do
sistema em série B para cada um dos 4374 dimensionamentos
semiprobabilisticos.

Nas analises realizadas foram consideradas como variaveis aleatérias
a resisténcia a compressdo do concreto f, a tensdo de escoamento
das armaduras longitudinaisfy, as solicitagcdes permanente e variavel
por meio dos fatores kg e kq, respectivamente, o fator de modelagem
aplicado a solicitagdo ¢, o fator de modelagem aplicado a resisténcia
¢,, a largura da viga b, a altura da viga h, o cobrimento c e a drea de
ago da armadura longitudinal A_. ATabela [1] resume as propriedades
estatisticas das varidveis aleatdrias consideradas nas analises.

Os valores da média e do desvio padrao das varidveis b, h e ¢, Tabela
[1], correspondem ao desvio da dimens&o em relagdo ao seu valor
nominal; logo tais variaveis quando consideradas nas equagdes sao
compostas de uma parcela fixa somada a parcela variavel, cujas
propriedades estatisticas foram apresentadas na Tabela [1]. De
acordo com 0JCSS [8] as variaveis b e h tém coeficiente de correlagao
de 0,12, a tensdo de escoamento do aco da armadurafy e aareade
aco da armadura A tém coeficiente de correlacdo de 0,5. Todas as
propriedades estatisticas das variaveis aleatdrias foram consideradas
de acordo com as recomendagdes do JCSS [8], com excecdo da
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Coeficiente de
varia¢ao

Funcao densidade
de probabilidade

Lognormal

40 on NBR 6118 [2]

Lognormal

30 0,0536 1Css [g]

Normal
JCSS [8]

Gumbel
JCSS [8]

Lognormal

ol ol 1Css [g]

Lognormal

0.35 1Css [8]

0,25

Normal

0,4 +0,006b = JCss [g]

Normal

0,4 +0,006h = JCss [g]

Normal
JCSS [8]

Normal
JCSS [8]

resisténcia a compressao do concreto que foi considerada de acordo
com a NBR 6118 (2014) [2].

Apos o calculo das armaduras de ago, segundo o método de
dimensionamento semiprobabilistico, selecionou-se os pares de
bitola — quantidade de barra que retornassem a area mais proxima
a drea necessaria. As bitolas comerciais 5 mm, 6,3 mm, 8 mm,
10 mm, 12,5 mm, 16 mm, 20 mm, 22 mm 25 mm, 32 mm e 40 mm
foram as utilizadas.

No modelo teorico adotado foram definidas as fun¢des de falha
que determinam o limite de violagdo de um estado limite quando a
solicitagdo S se iguala a R, sendo dadas por:

o relativa ao escoamento da armadura longitudinal
Gi=0r Ay f, —050,5F (k, +k, )cot © (31)

o relativa a perda de aderéncia da ancoragem (escorregamento
das armaduras longitudinais)

G, =gx MM 30,3/ nn¢[—i)—¢5 0,5F(k,+k;)cot®  (32)
o
e relativa a ruptura da biela de concreto no n6 CCC
Gy =0x 1,2/, 0,85ba, — s 0,5F(/<g+/<q)_ie (33)
sin
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e relativa a ruptura do banzo comprimido de concreto no né CCC
Gs =z 1,2f. 0,85bas — s 0,5F (k, +k, )cot © (34)

e relativa a ruptura do concreto abaixo da placa de aplicagdo de
carga no n6 CCC:

Gs =0z 1,2f. 0,85ba, — s F (k, +k, ) (35)
e relativa a ruptura da biela de concreto no n6 CCT
Gs =04 0,85 f, bas —¢:0,5F (k, +kq)¥ (36)
sin®
e relativa a ruptura do concreto acima do apoio no n6 CCT
G =0, 0,85 f. ba; —§0,5F (k, +k; ) (37)
onde
M, = 1 (coeficiente relacionado & ancoragem fungao do tipo de
barra);
M, = 1 (coeficiente relacionado & ancoragem funcéo do didmetro
da barra);
n, = 2,25 (coeficiente relacionado a ancoragem funcao da posicao
da barra);
a, = 0,7 (coeficiente que considera o efeito favoravel do gancho &
90°);
[, = 22cm (comprimento de ancoragem reta).

No que diz respeito a resisténcia do concreto para as regides
nodais utilizou-se a recomendacdo do FIB 61 [4], no n6 CCC e CCT,
respectivamente, iguais a 1,2 £ 0,85 e 0,85 f.

Ressalta-se que as variaveis a,, a,, a, e 0, apresentadas nas Equacoes
[1] a [7], também s&o varidveis aleatérias, pois sdo funcdes das

varidveis aleatorias apresentadas na Tabela [1].

4.3  Superficies de resposta

Aos resultados do indice de confiabilidade do sistema aplicou-se o
método de Newton-Cotes utilizando-se a interpolagdo polinomial
de Lagrange para gerar superficies de resposta em termos de indice
de confiabilidade do sistema em série. As fun¢des aproximadoras
utilizando-se a interpolacdo polinomial de Lagrange para o caso
bidimensional sdo dadas por:

ZZL (7o)

i=1 j=1

(vs =75, )(¥e =Y,

Yo Ym)yfa Y9,

(re-

91
Yo, Yoy )(¥e, Yo

(Yo )Bass, (Yo, Ya,) (38)
( ygm) (
Yo, Yo ) (Yo, =Vou ) (Yo, Yo, )

)

( )

)( z) (Vq Ya,w) (Yq ng) (Yq_an)
)

(Yg/ Yqﬂ) ( Yq/”) .(Yq/ _Y‘*”)

¢Bmkq Yg/Yq

L(ve)= ( Vg,ﬂ) (ve=4,) (39)

(40)

L(ve)= (

onde

(I)Bs,ﬁk (v, v,) superficie de resposta em termo de indice de
confiabilidade do sistema relacionada aos coeficientes

rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019

parciais de seguranca Y, e Y, referente a uma
determinada razdo de carga variavel kq;

L (y) polinémio de Lagrange definido em funcdo dos
coeficientes parciais de seguranca aplicados as acoes
permanentesy, sendo nesse exemploi=1...9;

L (y) polinbmio de Lagrange definido a partir dos

coeficientes parciais de seguranca aplicados as agdes

variaveis y,, sendo nesse exemploj =1...9;

indice de confiabilidade do sistema obtido a partir dos

coeficientes parciais de seguranca Y, e, referente a

uma determinada razdo de carga variavel kq.

Biay, (15 7,)

Nas Equacdes [39] e [40] v, 8%, €7, ay, assumem os valores
definidos no item 41. As superficies de resposta possibilitam a
obtencdo dos indices de confiabilidade para valores de v, e,
diferentes dos definidos no item 4.1.

q

4.4 Calibragdo dos coeficientes parciais
de seguranca

Para a calibracdo dos coeficientes parciais de seguranca aplicados
as solicitagdes fez-se necessaria a definicdo das frequéncias relativas
de carregamento W referente a todos os percentuais de carga
variavel k. Segundo Souza 3] e Pantoja [9] os percentuais de carga
variavel mais frequentes sdo 40%, 50% e 60%. Assim no estudo
realizado as frequéncias relativas de carregamento W, referentes a
todos os percentuais de carga varidvel, foram representadas por uma
funcdo de densidade de probabilidade normal com médiap=0,5e
desvio padrao o = 0,12, conforme adotado por Souza [3] e Pantoja
[9]. A Figura [7] apresenta a funcdo de densidade de probabilidade
da frequéncia do carregamento varidvel, e a Tabela [2] apresenta a
frequéncia relativa do carregamento variavel.

4

do carregamento varidvel
8
=

,..

o9
0 02 04 05 08
kg
Razdo de carga variavel
Figura7  Funcdo de densidade de probabilidade da frequéncia de

carregamento variavel
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Tabela 2  Frequéncia relativa do carregamento variavel
kq Wy, k'7 w, kq W,
0,1 0,001285 0,4 0,235 0,7 0,083
0,2 0,015 0,5 0,332 0,8 0,015
03 0,083 0,6 0,235 09 0,001285

A calibragdo dos coeficientes parciais de seguranca aplicados as
solicitagbes é definida a partir de um problema de otimizagdo.
Esses coeficientes sdo calibrados de tal forma que os indices de
confiabilidade do sistema em série se apresentem o mais proximo
possivel do indice de confiabilidade de referéncia B = 3,8. O
problema de otimizagdo é expresso por:

minW (15,1) =2 Wi, (#Bus, (16,0 )-B.) (41)

onde

W(yg,yq) superficie de erro obtida em funcao dos fatores parciais de
seguranca;
W, fator de frequéncia do carregamento variavel, conforme a
‘ Tabela [2].
O valor minimo da Equagao [41] foi obtido testando-se valores para
os coeficientes parciais de seguranca aplicados as solicitacdes. Os
valores testados foram considerados pertencentes aos intervalos
11<y,<19e11<y, <19, variando-se cada valor de 0,01.
A aplicacdo da Equacdo [41] possibilita encontrar o par (y,, v,) que
minimiza o erro para cada uma das dimensées a. Com o objetivo de
se encontrar o par (yg, yq) que minimizasse o erro para qualquer das
dimensdes a estudadas, criou-se a Equacdo [42], considerando que
todas as dimensdes a possuem a mesma probabilidade de ocorréncia
(1/6). Cada p diz respeito a uma das dimensdes a estudadas.

minW(yg,vq)= Z{%szq, (¢Bmkq,. (Va; Y )=Bs )2} (42)

=105

4.5 Andlise de sensibilidade

Ap6s os calculos dos coeficientes parciais de seguranca Y, e,
que minimizaram o erro, dado pela Equacdo [42], realizou-se a
analise de sensibilidade, objetivando avaliar o fator de importancia
I, das variaveis aleatérias k envolvidas. Para tanto foi realizado
o dimensionamento semiprobabilistico,  considerando-se os
coeficientes parciais de seguranca v,e, encontrados para todos os
percentuais de carga variavel e vaos considerados.

Para tal, fez-se necessario, por meio da Equacdo [30], obter-se o
vetor unitario normal a, perpendicular a cada superficie de falha.
Uma nova andlise de confiabilidade para todos os casos até
entdo abordados foi conduzida. O fator de importancia /, de cada
varidvel aleatoria k envolvida na andlise de confiabilidade indica a
importancia relativa de cada variavel no valor final da probabilidade
de falha, sendo dado por

lo= (li (43)
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Para se obter o grau de importancia /,, que expressasse de forma
geral a importancia de cada varidvel aleatoria considerando-se o
sistema de falha e ainda todos os seis vdos e nove percentuais de
carga variavel k , tem-se

1

6 9

&S, 2,1 ,
" :[gzzwkq, //} / ngzzwkq, ,j*/,,,.,k}

j=1i=1 =12 ==

(44)

5 Resultados

Em todos os casos estudados o sistema de falha foi governado
pela funcdo de falha G,, associada ao escoamento da armadura
longitudinal.

Foram obtidas 54 superficies de resposta, considerando-se as seis
dimensdes a para nove razbes de carga variavel k. Em todos os
casos estudados as superficies de resposta apresentam variagoes
moderadas no indice de confiabilidade. Essa constatacdo deve-
-se ao fato da transformagdo da érea de aco calculada em bitolas
comerciais. Tal transformacdo muitas vezes ocasionou em uma
mudan¢a no numero de camadas de armaduras e na posicdo do
centro de gravidade das mesmas, alterando a geometria do modelo
teorico. As superficies de resposta mostraram que quanto maiores
sdo os valores dos coeficientes parciais de seguranga maiores sdo os
indices de confiabilidade do sistema obtido.

Os resultados para o minimo da Equacao [41], assim como os valores
dos coeficientes parciais de seguranca aplicados as solicitacdes
que conduziram a esse valor minimo, para cada dimens&o a, estdo
apresentados naTabela [3]. Também naTabela [3] sdo apresentadas a
variagdo percentual dos valores encontrados em relacdo aos valores
normativos: NBR 6118 (2014) 2] (v,=1,4 ey,=1,4) ACI 318 (2014) [10]
(v,=12 e¥,=16) e EUROCODE 2 (1992) i (v,=135ey,=15)

Tabela 3 Coeficientes parciais de seguranga calibrados, erro
minimo e variagdo percentual em relagdo aos valores
normativos

NBR 6118
(2014)

q
Ay, (%) Ay (%) Ay (%) Ay (%) Ay, (%) Ay, (%)

ACI 318
(2014)

EUROCODE 2

E] min (1992)

(cm) W(x,7,)

25 0,005972 1,54 1,71 10,0% 221% 283% 69% 141% 14,0%

30 0,0013351,531,78 93% 271% 275% 113% 13,3% 18,/%

35 0,003853 1,551,71 10,7% 221% 292% 69% 14,8% 14,0%

40 0,004969 1,751,64 250% 171% 458% 25% 296% 93%

45 0,002213 1,46 19 43% 357% 21,7% 188% 8]1% 267%

50 0,003237 1,46 1,9 43% 357% 21,/% 188% 81% 26,/%
Ressalta-se que a existéncia de ndo conformidade nos valores obtidos
para os referidos coeficientes parciais de seguranca inerentes a
a =40 cm ¢é justificada pelo fato da transformacdo da area de aco

calculada em bitolas comerciais.

Aplicando-se a Equacdo [42] obteve-se o par de coeficientes parciais
de seguranca (yg =151y,= 1,77) que minimizou o erro para qualquer
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das dimensdes a estudadas. A Figura [8] apresenta a superficie de
erro obtida aplicando-se a Equacdo [42].

Figura 8

Superficie de erro

Apos a obtencao dos coeficientes parciais de seguranca calibrados
(yg =151, y,=177), realizou-se a analise de sensibilidade mediante
o procedimento descrito no item 4.5. Aplicando-se a Equacao [44]
obteve-se os fatores de importancia para cada uma das variaveis
aleatérias envolvidas, Figura [9].

Fatores de Importéncia das Variaveis Aleatérias

b h ¢ Asl
0% o 0%0% 0%

W kg 2.51%

0% M kg 15.51%
fy Hfc |0.0019%
as, | Efy | 359%
oS | 9.70%

H$R 67.81%

Wb 0.0043%

h 0.21%

Hc 0.24%

M Asl 0.42%

Figura 9

Fatores de importancia das variaveis aleatorias

Verifica-se que o fator de modelagem aplicado as resisténcias
apresentou maior fator de importancia 68%, seguido da solicitagao
varidvel 15% e do fator de modelagem aplicado as solicitagdes 10%,
respectivamente. Os demais fatores ndo se mostraram relevantes
para o condicionamento da falha.
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Salienta-se que neste trabalho o método FORM foi utilizado
ao invés de métodos mais adequados as fungdes de falha que
apresentam grande ndo linearidade, como o método SORM
ou Monte Carlo. Essa decisdo foi tomada devido ao alto custo
computacional necessario a execucado de tais métodos. Os autores
estudaram a possibilidade da ndo consideragdo de algumas fungdes
de falha, que apresentaram 3 muito maiores que o 3 que governou
o sistema de falha, de modo a reduzir o custo computacional e
assim ser possivel aplicar o método SORM. Entretanto, as fun¢des
de falha que apresentaram (3 elevados n&o se comportaram assim
em todos os 4374 casos considerados, sendo necessaria a analise
dos B envolvidos em cada um dos casos. Assim a aplicacdo do
método SORM foi descartada.

6 Conclusbdes

O estudo de sensibilidade mostra expressiva importancia do fator
de modelagem de resisténcia ¢, e da carga variavel kq, dado ao fato
do valor adotado para os seus coeficientes de variacdo. Destaca-
-se que, em consequéncia da relevancia atribuida a carga variavel
k, a introdugdo de maiores coeficientes parciais de seguranca k
asseguram ao sistema maiores valores do indice de confiabilidade,
assim como, o acréscimo da mesma conduz a uma diminui¢ao
generalizada da seguranga do sistema.

A Tabela [3] ilustra os coeficientes parciais de seguranca a serem
aplicados as solicitacdes permanentes e varidveis, calibrados
segundo as dimensdes de a e razoes de carga variavel k , com o
proposito de atender a uma maior convergéncia em relacdo ao
indice de confiabilidade de referéncia B, = 3,8. Os valores obtidos
para os coeficientes parciais de seguranca k e k demonstram,
respectivamente, tendéncia de decréscimo e acréscimo em relacdo
adimensdo a e a razao de carga variavel k .

Destaca-se que, os valores utilizados para o dimensionamento
semiprobabilistico adotados pelas referéncias bibliograficas NBR
6118 (2014) [2]; ACI 318 (2014) [10] e EUROCODE 2 (1992) [11],
k, e k,, assim como os valores obtidos neste estudo ndo diferem
significativamente, ressaltando, no entanto, a necessidade e a
relevancia desta pesquisa com o proposito de aprimorar o estado
da arte da mesma.

Agradecimentos

Os autores agradecem a Universidade Federal Fluminense (UFF) por
meio de seu programa de pds-graudacdo em engenharia civil, ao
Professor Luiz Eloy Vaz (in memoriam) e ao CNPq e CAPES.

Referéncias

1] OLIVEIRA, EP. — “Andlise de Confiabilidade de Modelo de Bielas e
Tirantes: Vigas Curtas de Concreto Armado” — Tese de Doutorado
(Universidade Federal Fluminense). Niterdi, 2016.

[2] ASSOCIA(;AO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS — Projeto de
Estruturas de Concreto — Procedimentos: NBR 6118. Rio de Janeiro,
Brasil, 2014.

83



Calibragdo dos coeficientes parciais de seguranga para vigas curtas de concreto armado por meio da anélise de confiabilidade

Esdras Pereira de Oliveira, Emil de Souza Sanchez Filho, Osvaldo Luiz de Carvalho Souza

Bl

(4]

(6]

[7]

(8]

[

[10]

SOUZA, O.L.C. - “Aplicagdo da Teoria da Confiabilidade as Vigas de
Concreto Armado Reforgadas a Tor¢do com Compdsito de Fibras de
Carbono”. Tese de Doutorado (Universidade Federal Fluminense).
Niteroi, 2011.

International Federation for Structural Concrete — “fib Bulletin No. 61:
Design examples for strut-and-tie models”. 2011.

HASOFER, AM.; LIND, N.C. — Exact and Invariant Second Moment
Code Format, Journal of the Engineering Mechanics Division, ASCE,
vol. 100, No EM1, pp. 111-121, 1974.

RACKWITZ, R.; FIESSLER, B. — Structural Reliability under Random
Load Sequences, Computers and Structures, vol. 9, No 5, pp. 484-494,
1978.

HALDAR, A; MAHADEVAN, S. - Reliability Assessment Using Stochastic
Finite Element Analysis. John Wiley & Sons, 2000.

Joint Committee On Structural Safety — “JCSS: Probabilistic Model
Code”, 2001.

PANTOJA, J.C. — “Geragdo automatica via otimizacdo topoldgica
e avaliagdo de seguranca de modelos de bielas e tirantes” — Tese de
Doutorado (Pontificia Universidade Catolica do Rio de Janeiro). Rio de
Janeiro, 2012.

AMERICAN CONCRETE INSTITUTE - “ACI 318 - Building Code
Requirements for Structural Concrete”, 2014.

[11] EUROCODE 2 - “Design of Concrete Structures”, 1992.

[12]

84

ROBERT, E. MELCHERS; ANDRE, T. BECK — “Structural Reliability
Analysis and Prediction”, 3rd Edition". New York, Wiley, 2018.

rpee | Série Il | n.° 10 | jutho de 2019



Andlise da estabilidade de edificios altos em lajes lisas
e nervuradas com o efeito da interacao solo-estrutura

Stability analysis of tall buildings with flat and waffle slabs

Resumo

Os edificios de concreto armado no passado eram construidos com elementos
robustos, conferindo grande rigidez a estrutura no que tange a estabilidade
da mesma. Com o avango tecnolégico na construgao civil ao longo dos anos,
surgiram sistemas construtivos que proporcionaram a construgao de edificios mais
altos e esbeltos. Dentre essas novas tecnologias, destacam-se as lajes lisas, lajes
nervuradas e as lajes nervuradas com vigas faixa. Estas edificagdes carecem de um
estudo de estabilidade para garantir sua seguranca e desempenho. Nos projetos
usuais de edificios, onde ndo se considera o efeito da agdo sismica, comumente a
estrutura é calculada pelo engenheiro de estruturas, o qual considera a estrutura
sobre apoios indeslocaveis, resultando assim num conjunto de cargas que é
passado para o engenheiro geotécnico. Entretanto, a hipétese de que o sistema
de fundacdo apresenta comportamento rigido e indeslocavel ndo se enquadra
com a realidade geotécnica. Portanto, é necessario que o modelo de calculo
seja ajustado, ou seja, integrar o solo com as fundagdes e a superestrutura da
edificagdo para uma melhor avaliagdo do comportamento estrutural. Chama-se
esse processo de interagdo solo-estrutura, sendo este o mecanismo de influéncia
mitua superestrutura-sistema de fundagéo. Através do coeficiente y, (Gama Z),
busca-se avaliar a estabilidade global de edificagdes altas com sistema construtivo
em lajes lisas, lajes nervuradas e lajes nervuradas com vigas faixa a partir da
variacao de paradmetros tais como: tipo de laje, espessura da laje, geometria dos
pilares, coeficiente de redugdo de inércia dos elementos para considerar a nao
linearidade fisica. Ndo obstante, avaliar a influéncia da interacdo solo-estrutura
na estabilidade global das edificagdes propostas. Para a modelagem e analise dos
resultados serd utilizado o programa comercial CAD/TQS.

Palavras-chave: Estabilidade global / Gama Z / Interagdo solo-estrutura
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with soil-structure interaction effect

Elcio Cassimiro Alves
Vinicius de Mello Passos

Abstract

Reinforced concrete buildings in the past were built with robust elements,
providing great rigidity to structure regarding the stability of the same. With
technological advances in construction over the years, arose construction systems
that provided taller and slender buildings. Among these new technologies, there
are the flat slabs, waffle slabs and waffle slabs with band beams. These buildings
lack a stability study to ensure their safety and performance. In the design of
buildings, the structure is commonly calculated by the structural engineer, where
the seismic action isn’'t considered, which considers the structure upon rigid
supports, thereby resulting in a set of loads which is passed to the geotechnical
engineering. However, the hypothesis that the foundation system features rigid
behavior does not fit with the Geotechnical reality. Therefore, it is necessary
that the calculation model is adjusted, i.e., integrating the soil with foundations
and the superstructure of the building for a better evaluation of the structural
behavior. This process is called soil-structure interaction, which is the mechanism
of mutual influence foundation-superstructure system. Through the coefficient y,
(Gamma Z), seeks to assess the overall stability of high buildings with flat slabs,
waffle slabs and waffle slabs with band beams from the variation of parameters
such as: type of slab, the slab thickness, geometry of the pillars, inertia reduction
coefficient of the elements to consider physical nonlinearity. However, evaluate
the influence of soil-structure interaction in the overall stability of the buildings
proposed. For modeling and analysis of the results will be used the commercial
software CAD / TQS.

Keywords: ~ Global stability / Gamma Z / Interaction soil-structure
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1 Introducdo

A partir do desenvolvimento da engenharia estrutural ao longo
das ultimas décadas, houve grande modernizagdo na execugdo de
edificagdes, possibilitando estruturas mais altas e esbeltas. Entretanto
este tipo de edificagdo se tornou menos rigido. A exemplo pode-se
citar as edificagdes compostas por lajes lisas, lajes nervuradas e lajes
nervuradas com vigas-faixa. Uma das caracteristicas mais relevantes
destes tipos de lajes é que as mesmas sao desprovidas de vigas altas,
fato que leva a uma reducgdo da rigidez quanto aos deslocamentos
horizontais e também a estabilidade global.

Assim, uma analise da viabilidade da execucdo de edificios altos e
esbeltos no que tange a estabilidade global é importante quando
sao utilizados sistemas estruturais desprovidos de vigas altas.

Nos escritorios de calculo estrutural uma pratica muito comum é
utilizar a simplificacdo de que a superestrutura das edificacdes esta
apoiada em uma base rigida e indeformavel. Esta simplificacdo
ndo representa o comportamento real que a estrutura terd quando
apoiada no macigo de solo através de sua infraestrutura. Assim, a
interagdo solo-estrutura é um fator importante no ajuste do modelo
de cdlculo das estruturas. A interacdo solo-estrutura implicard em
efeitos na estabilidade global da estrutura, tendo em vista que
havera um aumento dos deslocamentos, pois a edificacdo estara
sendo calculada em uma base flexivel.

A partir da variacdo de parametros tais como: a espessura das lajes,
secdes dos pilares, coeficientes que simulam a néo linearidade fisica
dos elementos estruturais, altura do pavimento tipo e consideragao
dos efeitos da interagdo solo-estrutura, buscou-se avaliar a influéncia
destes na estabilidade global da estrutura proposta.

O objetivo deste trabalho consiste no estudo da estabilidade global
de edificios com relagdo de esbeltez de um para seis, onde sera
variado o tipo de sistema construtivo da laje, a saber, lajes lisas,
lajes nervuradas e lajes nervuradas com vigas-faixa. Para a analise
dos parametros de instabilidade serdo variadas a espessura das lajes,
secdes dos pilares, coeficientes que simulam a ndo linearidade fisica
dos elementos estruturais, altura do pavimento tipo e também a
consideracdo da interagdo solo-estrutura. Sera utilizado o software
comercial CAD/TQS versdo 1712.3.

Vale ressaltar que os modelos de laje lisa e laje nervurada serdo
reestudados a partir dos modelos propostos por [1]. Neste estudo
nao é considerado o efeito de sismos, os quais podem impactar nos
resultados aqui apresentados.

2 Revisdo da literatura

21  Andlise ndo linear

Simplificadamente, diz-se que uma analise ndo linear ¢ um calculo
em que a resposta da estrutura, seja em deslocamentos, tensdes
ou esforgos, possui comportamento desproporcional a medida
que um carregamento é aplicado, ou seja, comportamento ndo
linear [2].

Este comportamento desproporcional é relevante em estruturas
de concreto armado e deve ser sempre levado em consideracdo na
etapa de analise da estrutura.
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2.2 Nao linearidade geométrica (NLG)

As estruturas podem apresentar comportamento ndo linear ao sofrer
grandes deslocamentos mesmo sendo constituidas de materiais que
apresentem relagdo de tensdo-deformacdo linear. Os momentos
fletores adicionais na estrutura, ora nomeados de momentos de
segunda ordem, sdo oriundos da nova posicdo do esforgo vertical
devido a deformagao da estrutura. Tal comportamento é nomeado
de ndo linearidade geométrica por ndo apresentar relacdo linear
entre esforgos e efeitos.

A norma brasileira de concreto de 2014 [3] considera a nao
linearidade geométrica através de uma formulacdo de seguranca
para a combinacdo de a¢des, sendo estas acdes majoradas pelo fator
Y /vy, € em seguida, os esforcos solicitantes sdo majorados pelo
fator Vo sendo este fator igual a 1,1.

2.3 Nao linearidade fisica (NLF)

Por ser constituido de materiais com propriedades fisicas variadas,
o concreto armado apresenta comportamento ndo linear, sendo
este comportamento caracterizado como ndo linearidade fisica.
Ademais, a grande diferenca na resisténcia a esforcos de tracdo e
compressdo leva a formagdo de fissuras por tragdo.

Para considerar a ndo linearidade fisica do concreto armado, a norma
brasileira de concreto de 2014 [3] utiliza coeficientes de redugdo no
célculo da rigidez para cada tipo de elemento (lajes, vigas e pilares),
sendo esta rigidez chamada de rigidez efetiva ou rigidez secante.

E obrigatdria a consideracdo da ndo linearidade fisica na analise
das estruturas de concreto armado. A norma supracitada indica os
valores a serem adotados para reducdo da rigidez dos elementos
estruturais, como mostrado abaixo:

Lajes:
(E/)Sec =03E,l
Vigas:
(B, =El paraA ' #A
(E),. =05E_ | paraA’ =A
Pilares:
(E/)Sec =08E,/
onde:

/. Momento de inércia da se¢do bruta de concreto;
E_, Mddulo de deformagao tangencial inicial do concreto.

Na norma brasileira de concreto de 2007 [4] a rigidez efetiva de
pilares e vigas pode ser reduzida pelo coeficiente de redugdo com
o valor de 0,7, conforme observado por [1]. Propdem também a
possibilidade de utilizar este coeficiente de reducdo para as lajes
lisas, quando estas forem protendidas devido a menor fissuragdo.

2.4  Estabilidade global

Define-se estabilidade global de uma estrutura como sendo
sua sensibilidade aos efeitos de 2.2 ordem, onde esta relacdo é
inversamente proporcional, ou seja, a estrutura € menos estavel
quanto mais sensivel esta for aos efeitos de 2.2 ordem.
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Os efeitos de 2.2 ordem sdo provenientes da deformagdo da
estrutura, ou seja, a partir da consideracdo da configuragdo
geomeétrica deformada da estrutura, surgem solicitagdes adicionais
no sistema estrutural, sendo estes efeitos adicionais a estrutura.

A norma brasileira de concreto de 2014 [3] dispensa a consideracdo
das solicitacdes de 2.2 ordem se estas ndo forem em intensidade
maiores que 10% das solicitagdes de 1.2 ordem. Assim, é sempre
necessaria a realizacdo da analise 2.2 ordem, independente se estes
efeitos serdo, ou ndo, utilizados para dimensionar a estrutura. A
norma prevé o coeficiente y, (Gama Z) e o pardmetro a. (alfa) para
auxiliar na decisdo de se considerar os efeitos de 2.2 ordem.

O coeficiente de instabilidade v, foi introduzido por [5], o qual
mensura a sensibilidade da estrutura aos efeitos de 2.2 ordem,
também podendo ser utilizado para majorar os efeitos de 1.2 ordem
devido as cargas horizontais para obtencéo de efeitos aproximados
de 2.2 ordem. O coeficiente y, ¢ definido por:

1
Y=y 1
AM T (M
My 11
onde:

A, £ a soma dos produtos de todas as foras verticais que atuam
na estrutura, pelos deslocamentos horizontais aplicados em
seus respectivos pontos, os quais sdo obtidos na analise de 12
ordem;

M. . E o momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos
produzidos pelas forcas horizontais em relagdo a base da
estrutura.

O parametro o foi deduzido em 1967 por Hurbert Beck e GertKénig
(apud [5]) sendo definido como parametro de instabilidade por
[6]. Este parametro ¢ um meio para avaliar a estabilidade global
das estruturas de concreto, entretanto ndo é adequado para se
estimar os efeitos de segunda ordem. Basicamente, a verificacdo da
estabilidade das estruturas de concreto passa a ser a verificagdo de
um pilar de rigidez equivalente.

A norma brasileira de concreto de 2014 [3] define a por:

o= Hm[ * Nk (2)
(Ecs */c )

E a altura da estrutura, medida a partir do topo da fundagéo ou
de um nivel pouco deslocavel do subsolo;

E 0 somatdrio de todas as cargas verticais atuantes na estrutura
(a partir do nivel considerado para o calculo de H, ), com seu
valor caracteristico.

E | E o somatério dos valores de rigidez de todos os pilares na
direcdo considerada.

2.41 Principais fatores que influenciam
na estabilidade global

Podem-se destacar como principais fatores que influenciam a
estabilidade global de edificios os carregamentos verticais aos quais
a estrutura estd submetida e a rigidez da estrutura.
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O parametro v, indica essa relevancia em sua formulagao, pois,
quando do aumento do carregamento vertical, verifica-se um
aumento no valor do coeficiente y, para um mesmo carregamento
horizontal. Ja 0 aumento do carregamento horizontal ndo gera um
aumento no valor do coeficiente y, pois os esforcos de 1.2 ordem
e 2.2 ordem aumentam na mesma propor¢ao, ou seja, AM, / M,
permanece constante.

d

Quanto a rigidez da estrutura, quanto mais rigida esta for, menores
serdo seus deslocamentos, e consequentemente menores serdo os
momentos de 2.2 ordem, resultando na diminuicdo do coeficiente y,.
A presenca de elementos que colaborem com o aumento de rigidez
da estrutura impacta de forma a reduzir os valores do coeficiente y,,
logo, melhoram a estabilidade conforme observado por [7].

2.5 Interagdo solo-estrutura (ISE)

A interagdo solo-estrutura consiste no mecanismo que integra a
superestrutura da edificagdo (lajes, vigas e pilares), a estrutura de
fundagdo (sapatas, blocos e estacas) e o macico de solo onde estdo
assentadas as fundacdes.

Na pratica atual de projetos, utiliza-se a simplificacdo de que a
superestrutura da edificagdo estd apoiada sobre uma superficie rigida
indeformavel, ou seja, é suposto que a fundagdo em conjunto com
o solo garanta a indeslocabilidade da base dos pilares. Entretanto,
o comportamento real do solo submetido ao carregamento de
uma edificagdo é de se deformar, portanto ndo indeslocavel. Esta
simplificagdo leva a um subdimensionamento dos elementos
estruturais isolados e também subestima os deslocamentos da
edificacdo provenientes da deformagdo dos apoios.

Ao ser considerada a ISE em edificagdes de concreto armado,
verifica-se uma tendéncia a uniformizagdo dos esforcos horizontais
[8]. Nos pilares mais rigidos, observa-se uma importante
redistribuicdo das reacdes horizontais, considerando a dire¢do da
acao do vento. Verifica-se a mesma tendéncia a uniformizagdo para
os deslocamentos horizontais. Delalibera et al. (2005) apud [9] e [8],
concluem que a interagdo solo-estrutura influencia na estabilidade
global da estrutura, uma vez que, com a subtracdo da simplificagdo
do engastamento da superestrutura na fundacéo, os deslocamentos
horizontais da estrutura s&o maiores, afetando diretamente os
resultados obtidos a partir da andlise de 2.2 ordem.

2.6 Interacdo solo-estrutura no CAD/TQS

O programa CAD/TQS possui um modulo de analise dedicado a
analise da Interacdo Solo-Estrutura denominado SISE — Sistema de
Interagdo Solo Estrutura. O SISE dispde de rotinas de célculo para
a determinagdo da capacidade de carga do sistema estaca-solo,
célculo de recalques e calculo dos coeficientes de reacao vertical e
horizontal do solo, isto é, de maneira simplificada, quando se utiliza
0 SISE, os pilares do pdrtico espacial ndo estardo mais engastados na
fundacdo, ao invés disso, estardo apoiados em molas cujas rigidezes
serdo exatamente os valores dos coeficientes de reacdo vertical e
horizontal. A Figura 1 mostra uma representacdo esquematica do
conceito.

Os métodos para a determinagdo da capacidade de carga do
sistema Estaca-Solo implementados no SISE sdo mostrados na
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Figura 2. Dentre estes, foram utilizados nos modelos, os métodos
de Aoki e Velloso de 1975 propostos em [10] e o de Alonso de 1996
proposto em [11], sendo estes adequados para estacas cravadas e
estaca hélice continua respectivamente.

Método de Calculo
pacidad 5 Fim ﬂ
(+ Método Aoki & Yelloso [1975]
tétodo Decourt & Quaresma (1978)

I

r
{~ Método Antunes & Cabral - SEFE 11 [1996)
(" Métada Philippannat [1985)

" Método Pedro Paulo Yellozo [1931)
 Método Alonso [1996]

" Método David Cabral [1986]

R 1 tical estimad
F

Método Aoki & Lopes [1975)
’7 v Considera efeito d= grupo ﬂ

-T feréncia axial de
 Modelo & @ ModeloB 7|
— Consid def ¢ao el da estaca:
 MNao @ Sim

Lancelar |

Figura2 Métodos para determinagdo da capacidade de carga;
Calculo de recalque vertical e transferéncia axial de

carregamento estaca-solo. Fonte: Manual TQS (2013)

O método para a transferéncia de carga axial estaca-solo é o
proposto por Aoki em 1979 apud Manual TQS (2013) [12] como
mostrado na Figura 3. O programa ainda permite ao usuario definir
0 modelo de diagrama a ser adotado: o Modelo A que admite
uma distribuicdo parcial da carga a medida que vai vencendo a
resisténcia lateral maxima ao longo do fuste, e 0 Modelo B onde se
admite que a distribui¢do se manifeste ao longo do fuste da estaca,
redistribuindo as cargas, como mostrado na Figura 4. Em todos
os edificios processados com o modulo do SISE, o Modelo B foi o
adotado, sendo esta a opgao padrdo do programa.
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Transferéncia axial de carregamento (Modelos A ¢ B) =]
T éncia axial de [Modelos A e B)
P<PL P P<PL
[——
HE
i i
o
R otz
[N
F (2)
'
Y
P
\ i \
5 |
FL 3 PP PL | PP
FRuptura PR Ruptura PR

Noiz)=P- PL{z) No(&)=P[1-PL{z)/PL]

Figura3 Modelos para o diagrama de forca normal da estaca em

fungdo da profundidade. Fonte: Manual TQS (2013)

Citeios Gerais | Materisis | Elementos de Fundagdin| Tabelss pera CRY s CRH  Capacidade de Carga | Resuados |

Solo/C-o- PEl Fundacies Superficiais I Tubuides Estacas

=] Método de calculo =
Método de cilculo para estacas
=] Aoki & Velloso
O |Alfa eBeta
Limites minimos e maximos de SPT
=] Antunes & Cabral (SEFE ITI - 1996)
B1(%) e B2 (kaf/cm3)
=] Philipponnat (1986)
Alfa f
Alfa s
Alfap
Limite inferior de bulbo 0
Limite superior de bulbo [1]
= Pedre Paulo Velloso (1981)
a-b-a-b'

Limite inferior de bulbo
Limite superior de bulbo
=] Alonso (1996)

w @

Limite m&ximo de Torque (Kgf.m) 40
Limite inferior de bulbo 8
Limite superior de bulbo B
R limite (kPa) 250
Alfa AL 0,6
Beta AL -> Areia = 250 Argila = 150 Outros = 200
=] David Cabral (1986)
B1e B2 - Estaca Raiz
= Coeficiente de seguranga
Capacidade de carga de estacas 2
= Majoragio de cargas / Recalque
Majoracdo de cargas admissiveis (Combinagdo de carregamento) 30

Recaloues totsis limite:

Figura4 Métodos para a determinagdo da capacidade de carga do
sistema estaca-solo. Fonte: Manual TQS (2013)

3  Modelos e discussdes

Os modelos da edificacdo sdo divididos em trés séries, sendo a
primeira série composta por modelos com laje lisa, a segunda
série composta por modelos com laje nervurada e a terceira série
composta por modelos com laje nervurada com vigas-faixa. A
edificacdo possui largura de 24 metros medida pela extremidade dos
pilares de canto e altura de 144 metros (Figura 5), ou seja, adotou-
-se relagdo de esbeltez de um para seis (Figura 6). Ressalta-se que
esta relacdo de esbeltez retrata a geometria da torre, ndo incluindo
0 embasamento da edificagdo modelo.
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Figura7  Perfis de sondagem

A modelagem dos edificios foi feita no software CAD/TQS versdo
1712.3 e buscou-se avaliar através das variagdes propostas nos
modelos a influéncia no resultado do coeficiente de instabilidade y,.

Tendo em vista que as variagbes propostas sdo para melhorar
a estabilidade global da estrutura, foi feita a redugdo na secdo
transversal dos pilares, quando conveniente, reduzindo a maior
dimens&o dos pilares. Para consideragdo do efeito da interagdo solo-
-estrutura, sdo propostos dois perfis de sondagem para a edificagao
em questdo conforme Figura 7.

Além do mdédulo do Sistema de Interacdo Solo-Estrutura, a TQS
Informatica LTDA desenvolveu um coeficiente, o qual foi nomeado
RM2M1, com a finalidade de representar a intensidade dos esforcos
de 2.2 ordem em relacdo aos esforgos de 1.2 ordem. Para tanto, sdo
considerados os esforcos de 2.2 ordem oriundos do método iterativo
P-Delta. O parametro RM2M1 é dado por:

RM2MI=1+ 2 3)

1
onde:

M, E o momento das forcas horizontais em relacdo & base do

edificio;
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M, E o somatério das forcas verticais multiplicadas pelo
deslocamento dos nds da estrutura sob a agdo das forcas

horizontais, resultantes do célculo de P-Delta em uma

combinagdo ndo linear, TQS Informatica LTDA (2013).

31 Descricdo dos modelos

O primeiro modelo, nomeado 01/01, teve como base a edificagao
proposta na Figura 5, sendo esta composta por laje lisa. Variou-se
a secdo transversal dos pilares a fim de atingir um valor préximo do
limite do coeficiente y, preconizado por [3]. Este modelo foi a base
dos modelos subsequentes e o valor do y, encontrado foi de 1,301
(vento 90°-270°). Os dados dos modelos com laje lisa seguem na
Tabela 1.

No Modelo 01/02, alterou-se a espessura do pilar do elevador
(ntcleo rigido), a fim de avaliar se o acréscimo de rigidez deste
geraria uma reducdo significativa no valor do coeficiente y,.

Para o Modelo 01/03, aumentou-se a espessura da laje, devido a
rigidez a flexdo transversal da mesma ser considerada no portico.
Assim, as lajes passam a contribuir na resisténcia aos esforgos
horizontais. Deste modo, 0 aumento da espessura da laje significaria
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um aumento na rigidez do sistema de contraventamento. O
acréscimo de peso decorrente do aumento da espessura da laje
seria compensado pelo aumento da rigidez da mesma, conforme foi
observado nos trabalhos de [1] e [13].

J& no Modelo 01/04, reduziu-se o pé-direito dos pavimentos tipo,
aumentando assim a rigidez do portico, dada a diminuicdo do
comprimento destravado dos pilares.

Em elementos protendidos o nivel de fissuracdo é menor que no
concreto armado [1]. Assim, no Modelo 01/05, aumentou-se o valor
dos coeficientes que consideram a n&o linearidade fisica das lajes no
caso particular de estas serem protendidas.

No Modelo 01/06, contemplaram-se todas as alteracdes dos
modelos anteriores a fim de reduzir a secdo dos pilares e avaliar
a reducdo de consumo de concreto dos pilares em relagdo ao
consumo total.

Finalmente, tomando como base o Modelo 01/06, inseriu-se a
interacdo solo-estrutura para avaliar o comportamento da estrutura
em relagdo a sua estabilidade. O novo modelo foi chamado de
Modelo 01/07.

Tabela 1

Dados dos modelos de laje lisa

Espessura Coeficiente
q . : Espessura
pilar ndo linearidade .
Modelo Laje
elevador el
[em] Lajes Vigas
01/01 40 0,3 0,4 18
01/02 50 03 @A 18
01/03 40 03 0,4 20
01/04 40 03 0,4 18
01/05 40 0,7 0,7 18
01/06 50 0,7 0,7 20
01/07 50 0,7 0,7 20
Tabela2 Dados dos modelos de laje nervurada
Espessura Coeficiente
pilar nao linearidade
elevador
[em] Lajes Vigas
02/01 40 03 0,4 21
02/02 50 03 0,4 21
02/03 40 0,3 0,4 23,5
02/04 40 03 0,4 21
02/05 50 03 0,4 235
02/06 50 03 0,4 235
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Tomando como base o Modelo 01/01, alterou-se o método
construtivo para lajes nervuradas conforme apresentado na Figura 8
(Modelo 02/01), sendo a altura das formas de dezesseis centimetros
e capa de cinco centimetros. Variou-se a secdo transversal dos
pilares e o valor de y, encontrado foi de 1,298 (vento 90°-270°). Os
dados dos modelos com laje nervurada seguem na Tabela 2.

Nos Modelos 02/02, 02/03 e 02/04, as alteracbes foram as
mesmas efetuadas anteriormente para os modelos de laje lisa.
N&o foi implementada a alteracdo dos coeficientes que levam em
consideracao a ndo linearidade fisica, dada a auséncia de elementos
protendidos nos Modelos 02 (Figura 8).

No Modelo 02/01, buscou-se reduzir ao maximo as secbes
transversais dos pilares mantendo o coeficiente y, abaixo do limite
preconizado por [3]. Neste modelo, inseriu-se a interacdo solo-
estrutura para avaliar o comportamento da estrutura em relagdo a
sua estabilidade. O novo modelo foi chamado de Modelo 02/06.

Tomando como base o Modelo 01/06, alterou-se o método
construtivo para lajes nervuradas com vigas-faixa conforme
apresentado na Figura 8 (Modelo 03/01). Variou-se a secdo

fu Pé-direito Interacio
[MPa] Pavimento ¢
. Solo-

tipo -estrutura

Lajes Vigas Pilares [m]

30 30 40 3,24 Nado
30 30 40 3,24 Ndo
30 30 40 3,24 N&o
30 30 40 2,88 Néo
30 30 40 3,24 Néo
30 30 40 2,88 Ndo
30 30 40 2,88 Sim

f Pé-direito

ck 3
[MPa] Pavimento "icragdo
. Solo-
tipo -estrutura
Lajes Vigas Pilares [m]

30 30 40 3,24 Nao
30 30 40 3,24 Nao
30 30 40 3,24 Nao
30 30 40 2,88 Nao
30 30 40 2,88 Nao
30 30 40 2,88 Sim
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Figura8 Arquitetura x Estrutura — Pavimento tipo — Laje nervurada — Modelo 02/01
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Figura9 Arquitetura x Estrutura — Pavimento tipo — Laje nervurada com vigas-faixa — Modelo 03/01
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Tabela3 Dados dos modelos de laje nervurada com vigas-faixa

Espessura Coeficiente
- T Altura
pilar nao linearidade
Modelo
elevador
[em] Lajes Vigas
03/01 50 0,7 0,7 21
03/02 50 0,5 0,7 21
03/03 50 0,5 0,7 21
03/04 50 0,5 0,7 21

transversal dos pilares e o valor de y, encontrado foi de 1,295 (vento
0°-180°). Os dados dos modelos com lajes nervuradas com vigas
faixas seguem na Tabela 3.

O coeficiente de ndo linearidade fisica das lajes foi reduzido de 0,7
para 0,5 nos modelos 03/02, 03/03 e 03/04 tendo em vista que
somente as vigas-faixa seriam protendidas. Assim, o Modelo 03/01
foi criado para avaliar o impacto que esta reducdo tem sobre o
coeficiente y, (Figura 9).

No Modelo 03/03, alterou-se as se¢des transversais dos pilares para
atingir um valor préximo do limite do coeficiente y, preconizado
por [3]. Finalmente, introduziu-se a interacdo solo-estrutura neste
modelo para avaliar o comportamento da estrutura em relagdo a
sua estabilidade. O novo modelo foi chamado de Modelo 03/04.

31 Resultados dos modelos 01/01 a 01/07

A partir do projeto proposto na Figura 5 e dos modelos descritos,
analisaram-se os resultados obtidos que seguem concatenados na
Tabela 4, Tabela 5, Tabela 6 e Tabela 7.

Observa-se que 0 aumento de espessura do pilar do elevador (nicleo
rigido) no Modelo 01/02, ndo gerou uma reducao significativa no
coeficiente y, sendo esta reducdo de aproximadamente 0,615%
(vento 90°-270°) e 0% (vento 0°-1809).

O aumento de espessura da laje considerado no Modelo 01/03 teve
relevancia na reducdo do coeficiente de instabilidade y, sendo esta
redugdo de aproximadamente 4,535% (vento 90°-270°) e 4,013%
(vento 0°-180°). Esta reducdo demonstra a importancia de se
considerar a rigidez transversal da laje para a estabilidade global da
estrutura.

A partir da reducdo do pé direito dos pavimentos no Modelo
01/04, obteve-se uma redugéo aproximada no vy, de 1,998% (vento
900-270°) e 2,203% (vento 0°-180).

Observa-se que a maior redugdo no coeficiente de instabilidade v,
foi no Modelo 01/05 que considera coeficientes de ndo linearidade
fisica maiores, sendo a reducdo de aproximadamente 9,762%
na direcdo do vento 90°-270° e de 8,025% na direcdo do vento
0°-180¢. Este resultado corrobora com a hipdtese de se estender
as lajes lisas quando protendidas, o aumento no coeficiente de ndo
linearidade fisica quando esta atuar no sistema de contraventamento
da estrutura através da consideracdo de sua rigidez transversal.
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Pé direito -
X Interagao
Pavimento
- - - . Solo-
tipo -estrutura
Pilares [m]

30 30 40 2,88 Nao
30 30 40 2,88 Nao
30 30 40 2,88 Nao
30 30 40 2,88 Sim

No Modelo 01/06 conseguiu-se reduzir as se¢des dos pilares
mantendo o coeficiente y abaixo do limite do coeficiente vy,
Comparado ao Modelo 01/01, o Modelo 01/06 resultou numa
redugdo de aproximadamente 35,63% no volume de concreto
utilizado nos pilares e uma redugdo de aproximadamente 29,53%
nas formas utilizadas nos pilares.

Finalmente, no modelo 01/07 houve um aumento no coeficiente y,
de 58,88%(vento 90°-270°) e 40,52% (vento 0°-180) comparado
ao Modelo 01/06 devido a consideragdo da interacdo solo-estrutura.
Tal fato demonstra a grande importancia de se considerar esta
interacdo ajustando o modelo de célculo.

3.2 Resultados dos modelos 02/01a 02/06

A partir do projeto proposto na Figura 3 e dos modelos descritos,
analisaram-se os resultados obtidos que seguem concatenados na
Tabela 8, Tabela 9 e Tabela 10.

Assim como no modelo de lajes lisas, observa-se que no modelo de
lajes nervuradas (Modelo 02/02) o aumento de espessura do pilar
do elevador (nucleo rigido), ndo gerou uma reducdo significativa no
coeficiente y, sendo esta redugdo de aproximadamente 0,694%
(vento 90°-270°) e 0% (vento 0°-180°).

O aumento da capa da laje no Modelo 02/03 resultou numa
redugdo do coeficiente y, de aproximadamente 3,392% (vento
900°-270°) e 3,014% (vento 0°-180°). Nota-se que o acréscimo de
peso decorrente do aumento da capa da laje foi compensado pelo
aumento da rigidez da mesma.

Com a redugdo do pé direito dos pavimentos no Modelo 02/04,
obteve-se uma redugdo aproximada no y, de 4,086% (vento
900-270°) e 3,632% (vento 0°-180).

Comparando com o Modelo 02/01, com a redugdo dos pilares
no Modelo 02/05 obteve-se uma reducdo de aproximadamente
10,5% no volume de concreto utilizado nos pilares e uma reducédo
de aproximadamente 6,22% nas formas utilizadas nos pilares. Vale
ressaltar que o coeficiente Gama Z do Modelo 02/05 também esta
abaixo do limite do coeficiente y, preconizado por [3].

Por fim, no modelo 02/06 houve um aumento no coeficiente
y, de 12750% (vento 90°-270°) e 81,79% (vento 0°-180)
comparado ao Modelo 02/05 devido a consideragdo da interagao
solo-estrutura.
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Tabela4 Resultados dos modelos 01/01 e 01/02

Modelo 01/01 Modelo 01/02

Coeficientes Estado limite Coeficientes Estado limite
de instabilidade de servigo - ELS de instabilidade de servigo - ELS
Vento Gama Z Alfa Deslol;ig?ento Desl;)lcoabr;wisnto Vento Gama 7 Alfa Deslcicc)i;rrento Deslglcoaglento
90°-270° 1,301 1,271 0,06 (3861) 2,89 (5230)  90°-270° 1,293 1,262 0,12 (2142) 2,84 (5324)
0°-180° 1,271 1,201 0,05 (6286) 1,83 (8262) 0°-180° 1,271 1,202 0,09 (2695) 1,82 (8322)
RM2M1 - 1,336 RM2M1 - 1,330
Volume de concreto Area de formas Volume de concreto Area de formas
[m’] [m’] [m’] [m’]

Pilar Total Pilar Total Pilar Total Pilar Total
8415,9 14974,5 35918,6 73769,7 8579,5 15136,9 35888,8 737269
Taxa volume de concreto Taxa area de formas Taxa volume de concreto Taxa area de formas

56,20% 48,69% 56,68% 48,68%

Tabela5 Resultados dos modelos 01/03 e 01/04

Modelo 01/03 Modelo 01/04

Coeficientes Estado limite Coeficientes Estado limite
de instabilidade de servigo - ELS de instabilidade de servigo - ELS

Vento Gama 7 Alfa Deslc:gig?ento Desl;)lcoabn;lento Vento Gama 7 Alfa Deslolgig?ento Desl(g)lcoabnaﬁlento
90°-270° 1,242 1,147 0,12 (2662) 2,21(6827)  90°-270° 1,275 1,224 0,05 (4730) 2,36 (6306)
0°-180° 1,220 1,089 0,07 (3452)  1,38(10920)  0°-180° 1,243 1143 0,04 (7662) 1,43 (10442)

RM2M1 - 1,282 RM2M1 - 1,324
Volume de concreto Area de formas Volume de concreto Area de formas
[m?] [m?] [m?] (m?]

Pilar Total Pilar Total Pilar Total Pilar Total
8415,9 15593,7 35918,6 73753,8 8306,2 15568,9 35395,7 77290,2
Taxa volume de concreto Taxa area de formas Taxa volume de concreto Taxa area de formas

53,97% 48,70% 53,35% 45,80%
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Tabela6 Resultados dos modelos 01/05 e 01/06

Coeficientes Estado limite Coeficientes Estado limite
de instabilidade de servigo - ELS de instabilidade de servigo - ELS
Vento Gama Z Alfa Deslolgig'l]ento Desl;)lf)ag;w[snto Vento Gama 7 Alfa Deslcicc)i;rllento Deslglc:glento
90°-270° 1174 0,982 0,06 (3861) 2,89 (5230)  90°-270° 1,280 1,185 0,12 (2160) 4,25 (3506)
0°-180° 1,169 0,977 0,05 (6286) 1,83 (8262) 0°-180° 1,293 1135 0,16 (1517) 2,73 (5469)
RM2M1 - 1,194 RM2M1 - 1,373
Quantitativo dos pilares Quantitativo dos pilares
Volume de concreto Area de formas Volume de concreto Area de formas
[m’] [m?] [m?’] [m?]
Pilar Total Pilar Total Pilar Total Pilar Total
8415,9 14974,5 35918,6 73769,7 54177 13463,9 253117 67762,7
Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas
56,20% 48,69% 40,24% 3735%

Tabela7 Modelo 01/07

Modelo 01/05
Coeficientes Estado limite
de instabilidade de servico - ELS
Vento Gama Z Alfa Deslocamento  Deslocamento
local global

90°-270° 2,067 1,754 0,28 (1165) 9,06 (1646)

0°-180° 1,786 1,556 0,16 (1552) 4,98 (2996)
RM2M1 - 2116

Quantitativo dos pilares

Volume de concreto Area de formas
[m?] [m?]
Pilar Total Pilar Total
54177 13463,9 253117 67762,7
Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas
40,24% 3735%
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Tabela 8 Resultados dos modelos 02/071 e 02/02

Coeficientes Estado limite Coeficientes Estado limite
de instabilidade de servigo - ELS de instabilidade de servigo - ELS
Vento Gama 7 Alfa Desl(i(c)ig?ento Desl;)lcoabn;lento Vento Gama 7 Alfa Deslcicc)ig?ento Deslgﬁ;agzlento
90°-270° 1,298 1,282 0,14 (1821) 3,35 (4510) 90°-270° 1,289 1,271 0,08 (3188) 3,28 (4603)
0°-180° 1,296 1,254 0,12 (2096) 2,18 (6930) 0°-180° 1,296 1,253 0,06 (5419) 2,17 (6975)
RM2M1 - 1,354 RM2M1 - 1,344
Volume de concreto Area de formas Volume de concreto Area de formas
[m’] [m] [m?] [m’]
Pilar Total Pilar Total Pilar Total Pilar Total
8598,8 13224,8 36650,3 39880,4 8762,4 133872 36620,5 398378
Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas
65,02% 91,90% 65,45% 91,92%

Tabela9 Resultados dos modelos 02/03 e 02/04

Coeficientes Estado limite Coeficientes Estado limite
de instabilidade de servico - ELS de instabilidade de servigo - ELS
Vento Gama 7 Alfa Desl(:gig?ento Desl(g)lcoabn;lento Vento Gama 7 Alfa Deslcicc)ig?ento Desl;)lcoagzlento
90°-270° 1,253 1,188 0,07 (3726) 2,72 (5551) 90°-270° 1,246 1178 0,11 (2236) 4,90 (3042)
0°-180° 1,258 1,180 0,05 (6422) 1,80 (8417)  0°-180° 1,250 1174 0,07 (3461) 3,15 (4731)
RM2M1 - 1,305 RM2M1 - 1,291
Volume de concreto Area de formas Volume de concreto Area de formas
[m’] [m’] [m?] [m’]

Pilar Total Pilar Total Pilar Total Pilar Total
8598,8 140891 36650,3 398591 8488,2 13612,0 36123,4 39621,8
Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas

61,03% 91,95% 62,36% 91,17%
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Tabela 10 Resultados dos modelos 02/05 e 02/06

Estado limite
de servigo - ELS

Coeficientes
de instabilidade

Deslocamento Deslocamento

Vento Gama Z Alfa local global
90°-270° 1,284 1,249 0,07 (3705) 2,82 (5294)
0°-180° 1,296 1,228 0,05 (6226) 1,80 (8268)
RM2M1 - 1,362

Estado limite
de servigo - ELS

Coeficientes
de instabilidade

Deslocamento Deslocamento

Vento Gama Z Alfa local global
90°-270° 2,953 2,045 0,13 (1499) 7,48 (1993)
0°-180° 2,356 1,869 0,09 (2306) 4,07 (3662)

RM2M1 - 3,174

Quantitativo dos pilares Quantitativo dos pilares

Area de formas
[m?]

Volume de concreto

(m?]

Pilar Total Pilar Total

7680,7 13764,4 34329,6 37798,9

Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas

55,80% 90,82%

3.3 Resultados dos modelos 03/01a 03/04

A partir do projeto proposto na Figura 9 e dos modelos descritos,
analisaram-se os resultados obtidos que seguem concatenados na
Tabela 11 e Tabela 12.

Comparando o Modelo 03/01 com o modelo base (01/06) nota-se
que se conseguiu reduzir as se¢des dos pilares do Modelo 03/01 e
manter o limite do coeficiente vy, abaixo do valor preconizado por
[3]. Assim, é notdrio que o sistema de laje nervurada com vigas-
-faixa é mais estavel. A reducdo foi de aproximadamente 5,95%
no volume de concreto utilizado nos pilares e uma redugdo de
aproximadamente 5,11% nas formas utilizadas nos pilares.

No Modelo 03/02 onde foi reduzido o coeficiente de ndo linearidade
fisica das lajes para 0,5 houve um aumento do coeficiente y,

rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019

Area de formas
[m?]

Volume de concreto
[m?]

Pilar Total Pilar Total

7680,7 13764,4 34329,6 37798,9

Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas

55,80% 90,82%

comparado ao Modelo 03/01, sendo este aumento de 5,72% (vento
90°-270°) e 6,41% (vento 0°-180°). Assim, o coeficiente v, ficou
maior que o limite preconizado por [3].

A fim de reduzir o coeficiente y e atender ao limite da norma
supracitada, aumentaram-se as se¢des dos pilares no Modelo
03/03. Com este aumento de se¢do transversal dos pilares houve
um decréscimo no coeficientey, de aproximadamente 4,00% (vento
90°-270°) e 6,25% (vento 0°-180°) comparado ao coeficiente y,
do Modelo 03/02. Houve aumento de aproximadamente 12,95%
no volume de concreto utilizado nos pilares e 12,77% nas formas
utilizadas nos pilares comparados ao quantitativo do Modelo 03/02.

Finalmente, no modelo 03/04 houve um aumento no coeficiente y,
de 53,63% (vento 90°-270°) e 32,38% (vento 0°-180) comparado
ao Modelo 03/03 devido a consideragdo da interagdo solo-estrutura.
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Tabela 11 Resultados do modelo 03/01e 03/02

Coeficientes Estado limite Coeficientes Estado limite
de instabilidade de servico - ELS de instabilidade de servigo - ELS
Vento Gama 7 Alfa Deslolgig?ento Desl;)li)abrzfnto Vento Gama 7 Alfa Deslcicc)i;rrento Desl;;al;;lento
90°-270° 1,276 1,197 0,11 4,36 90°-270° 1,349 1,325 0,11 (1499) 4,36 (1993)
0°-180° 1,295 114 01 2,91(8268) 0°-180° 1,378 1,238 0,11 (2306) 2,91 (3662)
RM2M1 - 1,365 RM2M1 - 1,454
Quantitativo dos pilares Quantitativo dos pilares
Volume de concreto Area de formas Volume de concreto Area de formas
[m’] [m?] [m’] [m?]
Pilar Total Pilar Total Pilar Total Pilar Total
5095,3 12465,7 240174 551681 5095,3 12465,7 240174 551681
Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas
40,87% 43,53% 40,87% 43,53%

Tabela 12 Resultados do modelo 03/03 e 03/04

Modelo 03/03 Modelo 03/04
Coeficientes Estado limite Coeficientes Estado limite
de instabilidade de servigo - ELS de instabilidade de servigo - ELS
Vento Gama 7 Alfa Desl(:gig?ento Desl(g)lcoabnawlento Vento Gama Z Alfa Deslcigig?ento Deslglcoa;;lento
90°-270° 1,298 1,245 0,09 3,72 90°-270° 2,799 1,995 0,29 9,07
0°-180° 1,297 1159 0,07 2,28 0°-180° 1,918 1,644 0,10 4,42
RM2M1 - 1,375 RM2MT1 - 3,294
Quantitativo dos pilares Quantitativo dos pilares
Volume de concreto Area de formas Volume de concreto Area de formas
[m?] [m?] [m?] (m?]
Pilar Total Pilar Total Pilar Total Pilar Total
7680,7 13185,9 27085,0 582211 58,531 13185,9 27085,0 582211
Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas Taxa Volume de Concreto Taxa Area de Formas
44,39% 46,52% 44,39% 46,52%
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4  Conclusoes

A partir da andlise dos resultados dos modelos de lajes lisas e lajes
nervuradas, observou-se que o acréscimo de espessura no pilar do
elevador (ntcleo rigido), ndo resultou numa reduggo significativa no
coeficiente de instabilidade y,.

O aumento da espessura das lajes lisas e 0 aumento da capa das lajes
nervuradas proporcionaram reducoes significativas no coeficiente
v, sendo que o aumento de carga vertical devido ao acréscimo de
espessura das lajes é compensado pelo maior enrijecimento das
ligacdes das lajes com os pilares e também pelo aumento da rigidez
transversal a flexdo. Outros trabalhos apresentaram resultados
semelhantes como os apresentados em [1], [13] e [14].

A reducdo do pé direito entre os pavimentos nos modelos de lajes
protendidas e lajes nervuradas resultou no decréscimo do coeficiente
v, haja vista a diminui¢do do comprimento destravado dos pilares.

A aplicagdo de um valor maior do coeficiente que considera a ndo
linearidade fisica nas lajes protendidas resultou numa redugdo
significativa do coeficiente v, sendo essa redugdo a maior entre 0s
modelos “01” e “02”. Assim, como dito anteriormente, é interessante
estudar pormenorizadamente a utilizacdo de coeficientes de redugao
com valores maiores que os apontados pela norma atual, tendo em
vista que a fissuracdo de elementos protendidos é menor quando
comparada a fissuragdo de um elemento de concreto armado.

Ao se comparar o volume total de concreto entre os modelos 01/06
e 02/05, nota-se que o volume total de concreto do modelo 01/06
é menor aproximadamente 2,18%. Essa mesma comparagao feita
com volume de concreto dos pilares mostra que no modelo 01/06
€ menor aproximadamente 29,46%. Assim, percebe-se a grande
influéncia da consideragdo de um valor maior do coeficiente de ndo
linearidade fisica na laje protendida, possibilitando, para edificios
altos e esbeltos, competir com o sistema de lajes nervuradas em
consumo de concreto.

Ao se comparar os sistemas de lajes lisas com o sistema de lajes
nervuradas com vigas-faixa (Modelo 01/06 e Modelo 03/01),
conclui-se que o sistema de lajes nervuradas com vigas-faixa foi
mais estavel, tendo em vista que conseguiu-se reduzir as secoes
transversais dos pilares e atender ao limite do coeficiente v,
preconizado por [3].

Ao se considerar o efeito da interagdo solo-estrutura, o valor do
coeficiente y, aumentou muito comparado aos respectivos modelos
base. Tal fato aponta que deveria ser revista ou melhor estudada
as consideracdes das simplificacdes adotadas pelos escritérios
de calculo estrutural, onde os mesmos tem por pratica separar o
célculo da superestrutura e da infraestrutura das edificagdes.
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Avaliacao experimental dos efeitos dinamicos
induzidos pelo vento na torre de telecomunicagdes do
Monte da Virgem baseada em modelos autorregressivos

Experimental evaluation of the wind-induced dynamic effects on Monte da Virgem
telecommunications tower based on autoregressive models

Resumo

Este artigo descreve a avaliagao experimental dos efeitos dinamicos
induzidos pelo vento numatorre de telecomunicagdes com base num
sistema de monitorizagdo continua. A torre de telecomunicagdes
do Monte da Virgem é composta por um fuste em betdo armado
e um mastro em ac¢o, com uma altura total de 177 m. O sistema
de monitorizagdo inclui acelerometros, anemoémetros e uma
estacdo meteoroldgica, permitindo a caracterizagdo das aceleragdes
maximas da estrutura e dos regimes de vento durante um periodo
de 6 meses. A analise dos resultados possibilitou a identificagdo de
eventos especificos, denominados de eventos extraordinarios, para
0s quais a resposta dinamica da torre sob a¢des do vento surge
amplificada. A identificagdo automatica dos eventos extraordinarios
baseou-se na aplicagdo aos registos de aceleragdo de um modelo
autorregressivo (AR) e na estimativa da sua ordem de modelo étima
com base numa decomposicdo de valores singulares (SVD). Os
resultados comprovaram a robustez e eficiéncia da técnica proposta
na identificagdo do numero, duragdo e amplitude maxima das
aceleragdes associadas aos eventos extraordinarios, visando a sua
potencial integragdo em sistemas de monitorizacdo da integridade
estrutural (SHM).

Palavras-chave: Torre de telecomunicagdes / Sistema de monitorizagdo continua /
/ Eventos extraordinarios / Modelo autorregressivo / Decomposicao
em valores singulares
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Abstract

This article describes the experimental evaluation of the
windinduced dynamic effects on a telecommunications tower
based on a continuous monitoring system. Monte da Virgem
telecommunications tower consists in a reinforced concrete shaft
and a steel mast, with a total height of 177 m. The monitoring system
includes accelerometers, anemometers and a meteorological station,
allowing the characterization of the maximum accelerations of the
structure and wind regimes during a period of 6 months. The analysis
of the results enabled identifying specific events, denominated as
extraordinary events, for which the dynamic response of the tower
under wind actions appears significantly amplified due to wind
aeroelastic instability phenomena in the steel mast. The automatic
identification of the extraordinary events was based on the
application to the acceleration’s records of an autoregressive model
(AR) and estimation of its optimal order number based on a singular
value decomposition (SVD). The results proved the robustness and
efficiency of the proposed technique in identifying the number,
duration and maximum amplitude of accelerations associated to
the extraordinary events, envisaging its potential integration in
Structural Health Monitoring (SHM) systems.

Keywords:  Telecommunication tower / Continuous monitoring system /
/ Extraordinary events / Autoregressive model / Singular value

decomposition
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1 Introducdo

Nas ultimas décadas, a aplicagdo de sistemas SHM a edificios altos
e torres de telecomunicagdes permitiu methorar significativamente
as suas condicdes de seguranca e de operacionalidade [1]. Neste tipo
de estruturas, os indicadores de desempenho contruidos a partir das
respostas medidas através dos sistemas SHM tém sido utilizados em
diferentes aplicacdes: a) na identificacdo de danos, possibilitando
a otimizagdo das operagdes de inspecdo e manutencdo, b) na
avaliacdo das condi¢des de operacionalidade das estruturas,
sobretudo no que diz respeito a fendmenos de vibragdes excessivas,
e as suas consequéncias para o conforto, saide e seguranga dos
utilizadores, seguranca dos equipamentos e também ao nivel da
qualidade da comunicacdo e transmiss&o de sinal, e ¢) na avaliagdo
do desempenho estrutural sob cendrios de a¢des extraordinarias.

Breuer et al. [2] realizaram ensaios dindmicos na torre de televisdo
de Estugarda, na Alemanha, que possibilitaram a medicdo dos
deslocamentos no topo da torre causados pela acdo do vento e
pela influéncia combinada da radiacdo solar e da variacdo diaria
da temperatura do ar, durante diferentes estacdes do ano e
condicdes climatéricas. Os resultados dos ensaios demonstraram
que os valores do deslocamento, assim como o valor frequéncia
fundamental da torre (019 Hz), eram idénticos aos valores
estimados experimentalmente 50 anos antes, revelando que a
condigdo estrutural permanece inalterada.

Beirow e Osterrieder [1] realizaram investigacdes experimentais
na torre de televisdo de Cottbus, na Alemanha, que contribuiram
para um melhor conhecimento acerca dos fenémenos de vibragées
excessivas induzidas pelo vento, e a sua influéncia na manutencao
da estrutura. As vibragdes excessivas da torre, em algumas situagoes
da ordem de 3 m/s2, e detetadas por intermédio de varios geofones
posicionados ao longo do fuste em betdo, foram associadas ao
desprendimento de vortices na antena metélica localizada na
parte superior da torre. O estudo permitiu ainda a avaliagdo do
conforto do pessoal técnico durante os eventos de vibragdo da
torre, classificado de satisfatorio, e viabilizou o aumento da sua
capacidade de transmissdo, por intermédio do aumento do ndmero
de plataformas externas, mesmo durante ocorréncia de fenémenos
de vibragdo excessiva.

Chen et al. [3] e Guo et al. [4] realizaram medigdes continuas das
vibragdes ambientais da torre de televisdo de Guangzhou, na China,
com o objetivo de caracterizar o seu comportamento dindmico
em condi¢des de normal operagdo. Com base nas aceleragdes
medidas em diferentes locais ao longo da altura da torre, o sistema
SHM detetou com sucesso varios tipos de eventos extraordinarios
nomeadamente relacionados com a ocorréncia de sismos, ventos
fortes e tufées. O desempenho da torre sob a agdo de tufdes foi
considerado satisfatério considerando um intervalo de confianca de
90% em relacdo ao limite regulamentar.

Relativamente as metodologias de identificagdo de eventos
extraordinarios, a maioria dos autores omite ou fornece poucos
detalhes acerca da sua implementacdo computacional e aplicacdo,
no entanto, de entre os poucos estudos disponiveis sdo utilizadas
geralmente ferramentas semiautomaticas ou manuais, que requerem
a intervencdo de um utilizador, com limitagdes ao nivel do tempo de
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processamento de dados, e por isso com dificuldades na integragdo
em sistemas SHM. Neste contexto assume especial importancia o
desenvolvimento de metodologias automaticas de identificacdo
de eventos extraordindrios que permitam, por exemplo, o registo
sistematico do numero de eventos, da sua duracdo e dos valores
das amplitudes maximas das aceleracdes, ao longo de periodos
alargados de tempo e com a possibilidade de emisséo de avisos e
alarmes. Neste ambito, importa ainda salientar a escassez de estudos
experimentais que reportem cendrios de amplificagdo da resposta
dinamica das estruturas devidos a fendmenos de instabilidade
aeroelastica sob acdo do vento, sobretudo em condi¢des de normal
operacionalidade das estruturas.

O presente artigo visa a caraterizagdo da resposta dindmica de
uma torre de telecomunica¢des sob da agdo do vento com base
num sistema de monitorizagdo continua, complementado com
um ensaio de vibragdo ambiental. O sistema de monitorizagdo
continua possibilitou a caracterizacdo das aceleragdes maximas da
estrutura e dos regimes de vento atuantes durante um periodo de
6 meses. O processamento automatico dos dados experimentais
possibilitou a identificagdo automatica de eventos extraordinarios,
associados a niveis de aceleracdo elevados da estrutura, com base
num modelo autorregressivo (AR) e na estimativa do seu nimero
de ordem 6timo a partir de uma decomposicao de valores singulares
(SVD). Esta técnica inovadora permitiu de uma forma precisa e
eficiente registar o numero, a duragdo e as aceleragdes maximas dos

17.0m
(VHF)

23.0m
(FM)

a)

Figura 1
travamento da parede do fuste e pormenor do apoio
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eventos extraordindrios ocorridos ao longo do periodo de medicao,
demonstrando potencialidades para a sua integracdo num sistema
SHM.

2 Atorre de telecomunicagdes
do Monte da Virgem

A torre de telecomunicagdes do Monte da Virgem é uma torre de
transmissdo construida pela Teledifusora de Portugal (atual Altice)
no ano de 1995 e localizada em Vila Nova de Gaia, no norte de
Portugal. A estrutura da torre é composta por um fuste de betdo
armado com 126 m de altura, e uma torre metalica de 51 m de
altura, perfazendo uma altura total de 177 m, constituindo a mais
alta estrutura do género existente em Portugal (Figura 1a) [5].

O fuste de betdo armado apresenta a forma de um hiperboloide,
com uma secgdo circular oca, e um didmetro variavel entre 14,3 m,
junto a base, e 7,7 m no topo. A fundacao do fuste é do tipo direto e
a sua base esta localizada a 3,5m de profundidade em relacdo a cota
do terreno. O fuste é dotado de cinco pisos técnicos, formados por
uma laje em consola em betdo pré-esforcado (Figura 1c). No interior
do fuste existe uma caixa de elevadores e uma escada metalica, que
se apoiam em perfis metalicos, distribuidos intercaladamente ao
longo da altura do fuste, e por sua vez ligados a consolas metalicas
fixadas na parede (Figura 1d).

Torre de telecomunicagdes do Monte da Virgem: a) vista geral; b) torre metalica; ¢) pisos técnicos; d) vista de topo das vigas de
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A torre metalica é constituida por uma trelica espacial de barras
metalicas e formada por trés trogos ao longo da sua altura (Figura
1b). O primeiro troco, para montagem do sistema de transmissao
FM, tem 23 m de altura e uma dimensdo transversal maxima de
cerca de 2,20 m. O segundo trogo, para montagem do sistema
de transmissdo VHF, apresenta 17 m de altura e uma dimensdo
transversal maxima de cerca de 1,20 m. O terceiro e ultimo troco,
para montagem do sistema de transmissao UHF, tem 12 m de
altura e uma secgdo transversal quadrada de 0,64 m de lado, e
esta envolvido por uma manga cilindrica, de secgdo circular e em
polyester, de 1,80 m de didmetro e com uma massa de 2 t. A torre
tem uma base em forma octogonal e é fixada ao fuste de bet&o por
intermédio de chumbadouros. A transi¢do da torre metalica para o
fuste é realizada por meio de uma laje de betdo.

3 Ensaio de vibragdo ambiental

O ensaio de vibragdo ambiental teve como objetivo a identificagdo
das propriedades modais da torre, em particular as frequéncias
naturais e os modos de vibragdo.
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Figura2 Ensaio de vibracdo ambiental: posicionamento dos

sismografos e detalhes das posicdes 3,9 e 13

O ensaio foi realizado com recurso a uma técnica com um ponto de
referéncia fixo e pontos de medicdo moveis, envolvendo a utilizagdo
de 2 sismografos da marca GeoSIG, modelo GMS Plus+, munidos
de acelerémetros triaxiais do tipo force-balanced. Os sismografos
possuem uma gama de medicdo de £ 0,5 g, sensibilidade igual a
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2,5 V/g, uma frequéncia de aquisi¢do de 200 Hz e um sistema de
sincronizacgao por GPS.

As aceleragdes foram medidas segundo duas dire¢oes radiais e
ortogonais entre si, em correspondéncia com as dire¢des Norte-Sul
(N-S) e Este-Oeste (E-O), tendo sido instrumentados 13 pontos de
medigdo: doze localizados no fuste de betdo e um situado na torre
metdlica, conforme esquematizado na Figura 2.

O ensaio envolveu 12 configuracdes experimentais baseadas num
ponto de referéncia fixo localizado no pavimento do piso técnico
a cota 104,4 (ponto 10). Os pontos de medi¢do moveis do fuste
foram posicionados sobre as vigas metalicas de travamento
(pontos 1 a 8), devido a impossibilidade de aceder diretamente &
parede do fuste, e no pavimento dos pisos técnicos (pontos 9, 11
e 12). O ponto de medi¢do movel localizado na torre metélica foi
posicionado a aproximadamente 4 m acima da sua base (ponto
13). A limitacdo do acesso a pontos da torre metélica localizados
a cotas superiores prendeu-se com razdes de seguranca e devido
a interferéncias eletromagnéticas no equipamento de medicao
causadas pela proximidade dos emissores dos sinais radio. Na Figura
2 sdo apresentados os detalhes do posicionamento dos sismdgrafos
nos pontos de medicdo 3,9 e 13.

A identificacdo dos parametros modais foi realizada por aplicacdo
da versdo melhorada do método da decomposicdo no dominio
da frequéncia (EFDD) [6], com recurso ao programa comercial
ARTeMIS [7]. Na Figura 3 apresentam-se as curvas dos valores
singulares médios e normalizados da matriz dos espectros de todas
as configuragdes experimentais, obtidas por aplicacdo do método
EFDD, e considerando os registos de aceleragdes obtidos em duas
direcdes ortogonais (N-S e E-O). Foram identificados 6 modos de
vibragdo associados a torre em correspondéncia com os 6 picos
assinalados nas curvas do primeiro valor singular. Adicionalmente,
a analise das curvas do primeiro e segundo valores singulares
permitiu identificar a existéncia de modos duplos (1-1a, 2-2a, 3-3a
e 4-4a), isto €, pares de modos de vibragdo com valores idénticos
de frequéncias naturais, configuragdes modais semelhantes, mas
ocorrendo em dire¢des ortogonais. A existéncia de modos duplos é
justificada pelo facto de a torre ser uma estrutura axissimétrica. Os
modos de vibracdo 1a, 2a, 3a e 4a estdo associados a direcdo N-S
enquanto os modos 1 a 6 estdo associados a diregdo E-O.

dB | (1 m/s*F / Hz Singular Values of Speciral Densilies of All Test Setups

2
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Figura3  Método EFDD -valores singulares médios e normalizados
da matriz dos espetros

Na Figura 4 sdo ilustrados os valores médios das frequéncias e as
correspondentes configuragdes modais da torre obtidos com base
nas curvas de valores singulares. O desvio-padrdo das frequéncias é
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£ £ [FIA]

Modos 1 | 1a
f,=0.478Hz

£ £ [FTEN

Modos 2 | 2a
£,=0.709Hz

Modo 5
£=5.979Hz

Figura4 Parametros modais experimentais
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£ F [FIAA

Modos 3 | 3a
£,=2.364Hz

£ £ [FIAH

Modo 6
f,=7.324Hz

£ £ [FTEN

Modos 4 | 4a
f,=2.786Hz
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inferior a 0,002 Hz em todos os modos de vibragdo identificados. Os
constrangimentos nas medi¢des na torre metalica condicionaram
a representacdo das suas configuracdes modais que foram
caraterizadas em um Unico ponto.

A andlise das configuragdes permite identificar movimentos
associados a flexdo da estrutura. A distingdo entre os modos 1e 2 foi
possivel gracas a informagdo modal recolhida no ponto de medigdo
localizado na torre metdlica. Esta informagdo possibilitou escalar
0s movimentos da torre em relagdo aos movimentos do fuste em
betdo, permitindo compreender que o modo 1 envolve movimentos
do fuste enquanto o modo 2 é um modo de flexdo local da torre
metalica com repercussdes nos movimentos do fuste, uma vez que
ambas as subestruturas estéo ligadas do ponto de vista estrutural. O
mesmo se verifica com os modos 3 e 4, em que o modo 3 envolve
movimentos do fuste, enquanto o modo 4 é um modo local da torre
metdlica. Os modos 5 e 6 envolvem sobretudo movimentos de
flexdo do fuste de betdo.

4 Sistema de monitorizagdo continua

41  Descricao

O sistema de monitorizacdo instalado na torre do Monte da Virgem
tem como objetivo a caracterizacdo das aceleragdes maximas da
estrutura e dos regimes de vento atuantes.

An 1 (SW)

An 2 (NW)

122 5
~~ Anl ¢
1044

Ad DirY’
A2 DirX

00

Figura5 Sistema de monitorizacdo continua: posicionamento

dos sensores

Para o efeito, foram instalados na torre 2 acelerémetros
piezoelétricos, marca PCB modelo 393B12, 2 anemoémetros, marca
VAISALA modelo WM302, e uma estacdo meteoroldgica PCE-
FWS-20 (Figura 5). Os acelerémetros foram posicionados a cota
104,4 (acelerometros A1 e A2), fixos diretamente ao pavimento,
e protegidos das radiacdes eletromagnéticas por intermédio de
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uma caixa protetora em aluminio. Os anemoémetros (An1 e An2)
e a estacdo meteoroldgica (Em) foram instalados no piso exterior a
cota 112,2 e em posicdes distintas, nomeadamente sudoeste (SW),
noroeste (NW) e norte (N), e fixos ao guarda corpos por intermédio
de estruturas auxiliares ou diretamente com abragadeiras metalicas.
A localizagdo dos anemometros foi definida de modo a minimizar
as perturbacdes nas medicdes devidas aos efeitos turbulentos da
acao do vento, por influéncia da geometria da torre. Esta decisdo foi
suportada com base num modelo numérico calibrado da torre e em
analises de dindmica computacional de fluidos (CFD) [8].

A aquisicdo dos sinais provenientes dos acelerometros e
anemometros foi realizada através de um sistema de aquisicdo de
dados cDAQ-9172 da National Instruments, por meio de modulos
de entrada analdgica, NI 9233 e NI 9205, respetivamente. Este
sistema liga a um computador, através de um protocolo USB, que
por sua vez estd ligado a Web através de um router. A estacdo
meteorologica transmite os dados através de um protocolo sem
fios a um recetor local, que por sua vez envia a informagdo para o
computador via protocolo USB.

4.2 Resultados

Com base na andlise dos registos em aceleragdes medidos na
estrutura durante um periodo de 6 meses, de 1 de agosto de 2017
a 31 de janeiro de 2018, foram identificados dois tipos de eventos,
designados de eventos correntes e de eventos extraordinarios.

Os eventos correntes est&o relacionados com ocorréncias frequentes,
que ocorrem na grande maioria do tempo de vida da estrutura, e
onde os picos maximos das aceleracdes variam entre 1,0 mg e
5,0 mg. A titulo exemplificativo, s&o apresentados nas Figs. 6 e 7 0s
registos de aceleracdes tipicos de dois eventos correntes (C1 e C2),
incluindo os correspondentes auto espetros médios e normalizados
entre DC e 5 Hz, e os registos da dire¢do e velocidade do vento.

O evento C1 retrata uma ocorréncia tipica do periodo diurno, onde
o vento é predominantemente oriundo de Norte, com muito ligeira
variagdo de direcdo, e com uma velocidade variavel entre 10 km/h
e 35 km/h. O conteudo em frequéncia da resposta dinamica da
estruturadistribui-se numagamade frequéncias entre DCe 5 Hz, com
preponderancia para os modos de vibracdo 1e 2, correspondentes a
flexdo do fuste e da torre metélica respetivamente.

Por sua vez, o evento C2 retrata uma ocorréncia tipica do periodo
noturno, onde o vento é predominantemente oriundo de Sul, com
variagdo de direcdo geralmente pouco pronunciada, e com uma
velocidade variavel entre 10 km/h e 30 km/h. O conteldo em
frequéncia da resposta dindmica da estrutura, a semelhanca do
evento anterior, também se distribui numa banda de frequéncias
entre DCe 5 Hz.

Os eventos extraordindrios estdo relacionados com ocorréncias
de menor frequéncia, associadas a uma amplificacdo da resposta
dindmica, e onde os picos maximos das aceleragdes variam entre
5,0 mg a 15,0 mg. A titulo exemplificativo, sdo apresentados nas
Figuras 8 e 9 os registos de aceleragdes tipicos de dois eventos
extraordinarios (E1e E2), incluindo os correspondentes auto espetros
médios e normalizados entre DC e 5 Hz, e os registos da direcdo e
velocidade do vento. S&o ainda apresentados detalhes de ambos os
registos de aceleracdes para um intervalo de tempo de 10 s.
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A observacdo das figuras permite constatar que a ocorréncia de
eventos extraordinarios esta geralmente associada a vento oriundo
de Este, praticamente sem variagdo de direcdo, e com velocidades
aproximadamente constantes e situadas no intervalo entre 20
km/h e 35 km/h. O contetido em frequéncia da resposta dinamica
da estrutura apresenta o contributo Unico do modo de vibragdo 2
(f2 = 0,709 Hz) associado a flexdo da torre metdlica e com
repercussdes nos movimentos do fuste, uma vez que ambas as
subestruturas estdo ligadas do ponto de vista estrutural.

4.3 Andlise da estabilidade aeroelastica sob acdo
do vento

A estabilidade aerodinamica da torre metalica quanto solicitada
pela acdo do vento é essencialmente condicionada pelo involucro
cilindrico que envolve o troco UHF, na sua extremidade superior. Da
interagdo entre o escoamento do vento com um corpo cilindrico
pode resultar, em algumas situacdes, e a jusante do corpo, a
formagdo de uma zona de escoamento turbulento, fortemente
perturbada, denominada estrada de von Karman, e caraterizada
pela distribuicdo organizada de pares de vdrtices desfasados que
se libertam da superficie do corpo [9]. A libertacdo alternada de
vortices, de um lado e outro do cilindro, modifica a distribuicdo de
pressdes em seu redor, gerando uma forga transversal oscilante com
a mesma frequéncia a que se libertam os vdrtices. Os fendmenos
de instabilidade aeroelastica ocorrem quando os movimentos
induzidos, ou as forcas aplicadas, conduzem ao aumento da
amplitude do movimento. Nestas circunstancias a frequéncia de
libertacdo dos vortices (f) é proxima da frequéncia natural do corpo
(neste caso f2) e as oscilagdes deste tornam-se de grande amplitude,
condicGes ditas ressonantes, em que f (= f,) se mantém constante
mesmo que U aumente, sendo a libertacdo de vortices controlada
pelo proprio movimento do corpo. Na Figura 10 apresenta-se a
ilustracdo deste fendmeno denominado de lock-in.

Frequéncia

Zona de

Lock-in
E -
Zle F'requengla de
= = libertagio de
i1 0 vortices
5|3
@
=1 =

=l

S
59

Velocidade do escoamento

Figura 10 Variagdo da frequéncia de libertagdo de vértices com a
velocidade do vento e zona de lock-in

A caraterizacdo dos fendmenos de instabilidade aeroelastica
é realizada, de forma aproximada, com base num parametro
adimensional, o nimero de Strouhal (St) que envolve os valores
caracteristicos da velocidade do escoamento (U), do didmetro do
cilindro (D) e da frequéncia de libertacdo dos vortices (f):

S,

t

_P
-2 (1

rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019

Considerando que f=f, = 0,709 Hz, D = 1,8 m e que para cilindros
de secg¢do circular o nimero de Strouhal toma o valor de 0,20 [9],
resulta que a velocidade critica do vento para a torre metalica é
aproximadamente igual a 23,0 km/h.

5 Identificagcdo automatica de eventos
extraordinarios

51  Metodologia

A metodologia de identificagdo automdtica de eventos
extraordinarios tem como objetivo a quantificagdo do numero de
eventos, e da correspondente duragdo, além do valor maximo da
amplitude da aceleracdo. NaFigura 11, ilustra-se, esquematicamente,
0s passos de aplicagdo da metodologia desenvolvida para a
identificagdo automatica de eventos extraordinarios. A metodologia
proposta assenta num modelo autorregressivo (AR) e na estimativa
do seu numero de ordem 6timo a partir de uma decomposicao
de valores singulares (SVD) [10]. A técnica SVD tem a vantagem
de ndo requerer o conhecimento prévio dos coeficientes do
modelo autorregressivo para as varias ordens do modelo, e por
isso, é geralmente mais eficiente do ponto de vista computacional
comparativamente a outras técnicas que o requerem, cOmo € o
caso da AIC (critério de informacdo de Akaike), PAF (funcdo de
autocorrelacdo parcial) e RMS (raiz do erro quadratico médio).
Detalhes adicionais acerca da formulacdo matematica dos modelos
autorregressivos e da decomposi¢do em valores singulares sao
descritos em Farrar e Worden [11].

t (minates)

Passos:

1. Divisdo de cada registo de 60 minutos em sub-registos correspondentes a
intervalos de tempo (At) de 1 min.

2. Para cada sub-registo um modelo AR é ajustado e um nimero de ordem p
é determinado por aplicagiode uma aproximagdo SVD:

2.1. Assumindo o nimero de ordem méaximo (por ex. 100) determinam-se os
valores singulares da matriz M:

V1 Yoo ¥
| ¥ Y3 " ¥paa|_
Minxpy = | 5 fo P Vi)
Yn-p Yn-p+1 ™" Yp_q

onde né o nlimero de registos, Ue V séo matrizes quadradas e A contém os
valores singulares nos termos da diagonal.
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Figura11 Metodologia de identificagdo automatica de eventos
extraordinarios
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A definicdo de limites para os numeros de ordem do modelo
autorregressivo, especificamente para a classificacdo de eventos em
correntes ou extraordinarios, foi baseada numa avaliagdo preliminar
do numero de ordem 6timo de 23900 sub-registos, cada um com
1 min de duragdo, no periodo entre 15 e 31 de outubro de 2017,
conforme apresentado na Figura 12.

16k
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942 385, 963
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Figura12 Numero de ordem ¢timo do modelo AR dos sub-registos
de aceleragdo no perfodo entre 15 e 31 de outubro de
2017

A observacdo do histograma permite identificar dois clusters
principais, um relacionado com os eventos extraordinarios,
associado a nimeros de ordem baixos, geralmente menores que 5,
e outro relacionado a eventos correntes, associado a numeros de
ordem mais altos, tipicamente entre 15 e 25.

5.2 Aplicagdo

Na Figura 13 apresenta-se o resultado da aplicacdo da metodologia
de identificacdo de eventos extraordindrios com base em
dois eventos registados no periodo de andlise e selecionados
aleatoriamente (eventos E3 e E4). Na figura, apresenta-se, além
dos registos temporais de aceleragdes, com a duragdo de 60 min,
os histogramas que retiinem os valores dos numeros de ordem do
modelo autorregressivo correspondentes a cada sub-registo, além
da identificacdo do limite para o numero de ordem 5.

No registo apresentado na Figura 13a foi identificado um evento
extraordinario com a duracdo de 19 min e com uma amplitude
maxima de vibracdo igual a 6,6 mg. No caso do registo apresentado
na Figura 13b foram identificados trés eventos extraordinarios
com as duragdes de 15 min, 18 min e 20 min, a que correspondem
amplitudes maximas de vibragdo iguais a 7,4 mg, 8,7 mg e 11,2 mg
respetivamente.

Nas Figs. 14 e 15 apresentam-se os resultados da identificagdo
de eventos extraordinarios com base nos registos de aceleracdes
recolhidos durante um periodo de 6 meses, que decorreu de
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1 de agosto de 2017 a 31 de janeiro de 2018. Na Figs. 14a e 14b
ilustram-se os valores maximos das aceleragbes dos eventos
extraordinarios identificados, em mg, enquanto nas Figs. 15a e 15b
as correspondentes duragdes temporais, em min. No caso de existir
mais de um evento extraordinario no periodo de 1 hora a duracdo
dos eventos refere-se a soma da duragdo de cada um dos eventos
identificados.
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Figura 13 Aplicacdo da metodologia de identificacdo de eventos
extraordinarios: a) evento E3, b) evento £4

No periodo em andlise foram identificados 258 eventos
extraordinarios sendo que aceleragdo maxima registada foi de
14,4 mg. A duracdo total dos eventos foi de 6359 min,
aproximadamente 2,4 % do periodo de tempo das medicoes.
Importa também notar que a maioria dos eventos extraordinarios,
cercade 70%, decorreu em periodo noturno, entre as 20h00-07h00,
enquanto que cerca de 30% decorreram em periodo diurno, entre
as 08h00-20h00. A distribuicdo dos eventos extraordinarios pelos
meses analisados revelou que o més onde foi registado o maior
numero de eventos foi dezembro, enquanto que o més de setembro
registou o menor ndmero de eventos.
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6 Conclusoes

No presente artigo foi apresentada a avaliagdo dos efeitos dinamicos
da acdo do vento na torre de telecomunicacdes do Monte da Virgem
com base num sistema de monitorizagdo continua.

A campanha experimental da torre envolveu a realizacdo de
um ensaio de vibragdo ambiental, com vista a identificacdo das
frequéncias naturais e modos de vibracdo, e a medicdo continua das
aceleracoes, e da velocidade e direcdo do vento, por meio de um
sistema de monitorizagdo continua, instalado na torre durante um
periodo de 6 meses.

O ensaio de vibragdo ambiental permitiu a identificacdo de 6 modos
de vibracdo da estrutura, envolvendo sobretudo movimentos de
flexdo do fuste em betdo e da torre metdlica, com frequéncias
compreendidas entre os 0,478 Hz e 7,324 Hz.

O sistema de monitorizagdo continua possibilitou a identificacdo de
eventos extraordinarios associados a fenémenos de amplificagdo da
resposta dindmica da estrutura com valores maximos da aceleragdo
compreendidos entre 5 mg e 15 mg, e associados a um importante
contributo do modo de vibragdo local associado aos movimentos
da torre metalica, com repercussdes nos movimentos do fuste de
betdo. Os eventos extraordinarios ocorrem sobretudo para regimes
de vento oriundos de Este, praticamente sem variagdo de dire¢do, e
para velocidades aproximadamente constantes ao longo do tempo
e situadas no intervalo entre 20 km/h e 35 km/h. No entanto, a
existéncia destas condicdes especificas de velocidade e direcdo
do vento ndo é condicdo suficiente para a ocorréncia de eventos
extraordinarios. Essa constatagdo é ainda uma questdo em aberto e
faz parte dos trabalhos de pesquisa em curso.

Os efeitos de ressonancia observados parecem estar relacionados
com fenémenos de instabilidade aeroeldstica da torre metalica,
nomeadamente devido ao desprendimento alternado de vortices
no cilindro do troco UHF. A andlise da instabilidade aeroelastica foi
realizada, de forma aproximada, com base no nimero de Strouhal,
que para cilindros de secgdo circular toma o valor de 0,20, resultando
uma velocidade critica do vento igual a 23 km/h, e que podera
estender-se para velocidades superiores em virtude do fendmeno de
lock-in. Este valor enquadra-se na gama de velocidades identificadas
experimentalmente como estando associadas a ocorréncia dos
eventos extraordinarios.

A metodologia desenvolvida para a identificagdo automatica de
eventos extraordindrios baseou-se na aplicacdo aos registos de
aceleragdes de um modelo autorregressivo (AR), e na estimativa
do seu nimero de ordem 6timo a partir de uma decomposi¢ao de
valores singulares (SVD). A metodologia demonstrou eficiéncia e
robustez na quantificagdo do nimero de eventos, e da sua duragdo
e maxima amplitude. Ao longo de um periodo de 6 meses foram
identificados 258 eventos extraordinarios, com a duracéo total de
6359 min, sendo a aceleragdo maxima registada igual a 14,4 mg. Os
eventos extraordindrios ocorreram tipicamente em periodo noturno
e sobretudo nos meses de outubro, novembro e dezembro.

A informacao recolhida e a metodologia desenvolvida neste estudo
tém sido de especial importancia para o dono da infraestrutura
no ambito da gestdo otimizada das operacdes de inspecdo e das
intervencdes de manutencao.
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Como desenvolvimentos futuros ao presente trabatho importa
ainda destacar o estudo da influéncia dos fenémenos de vibragdes
excessivas na estabilidade e seguranca da estrutura, sobretudo ao
nivel do comportamento a fadiga dos elementos de ligagdo da torre
metalica com o fuste, além do estudo de um sistema de controlo
das vibragoes.
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Avaliacao da seguranca sismica de edificios existentes

em betdao armado

Seismic assessment of existing reinforced concrete buildings

Resumo

A avaliagdo da seguranca sismica de edificios existentes tem como
quadro de referéncia o Eurocddigo 8 — Parte 3. Tendo em conta
que uma parte significativa do territério nacional apresenta uma
sismicidade moderada a baixa, a aplicagdo dos procedimentos
definidos neste codigo conduz a andlises demasiado complexas para
a maioria dos edificios existentes de pequeno a médio porte. Neste
trabalho sdo propostos dois métodos expeditos que permitem
avaliar a resisténcia sismica de edificios de betdo armado sem
recurso @ modelos numéricos, apenas com base nas propriedades
geométricas (Método 1) e também mecénicas (Método ) dos
pilares dos edificios. Ndo obstante a simplicidade destes métodos,
utilizaram-se no seu desenvolvimento analises probabilisticas
de avaliacdo de seguranga sismica, aplicadas a um universo de
estruturas representativas de uma fracdo relevante do parque
habitacional portugués. Os métodos aqui propostos permitem
assegurar idéntico nivel de fiabilidade estrutural para diferentes
graus de perigosidade sismica em Portugal, com avaliagdes mais
conservativas para métodos com graus de simplificagdo crescente.

Palavras-chave: Edificios existentes / Avaliagdo da seguranca sismica / Metodologias
expeditas / Andlise de fiabilidade estrutural
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Romain Ribeiro de Sousa
Alfredo Campos Costa
Anibal Guimaraes Costa

Abstract

The Eurocode 8 — Part 3 establishes a framework for performing
the assessment of the seismic safety of existing buildings. Given
that a significant part of the national territory presents moderate
to low seismicity, the application of the procedures defined in this
code leads to overly complex analyses for most small to medium
sized existing buildings. In this work two expeditious methods are
proposed that allow the seismic safety assessment of reinforced
concrete buildings without using numerical models, based only on
the geometrical (Method 1) and mechanical (Method I1) properties
of the building columns. In spite of the simplicity of these methods,
probabilistic analyses of seismic safety assessment were applied to
a universe of structures representative of a relevant fraction of the
Portuguese housing stock. The methods proposed herein ensure
identical level of structural reliability for different degrees of seismic
hazard in Portugal, with more conservative evaluations for methods
with increasing degree of simplification.

Keywords:  Existing buildings / Seismic assessment / Simplified methods /

/ Structural reliability analysis
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Nota prévia

Este estudo foi realizado ao abrigo do Protocolo de Colaboragdo
no ambito do Estudo de Procedimentos para Certificagdo Sismica
de Edificios Existentes, de 2014, entre o LNEC e a SPES, com o
objetivo de definir procedimentos alternativos expeditos que,
ndo pretendendo substituir a aplicagdo da regulamentagao
existente para a totalidade dos edificios, permitem avaliar a
seguranca sismica de uma subclasse consideravel de edificios de
forma mais conservativa comparativamente aos procedimentos
regulamentares de referéncia. Os autores deste trabalho contaram
com a colaboragdo dos professores Jodo Azevedo, Luis Guerreiro,
Xavier Romao, Jodo Estévao e Daniel Oliveira, do investigador do
LREC-Acores Francisco Fernandes e dos investigadores do LNEC José
Manuel Catarino, Manuel Pipa, Paulo Candeias e Antonio Correia.

No relatério do LNEC “Metodologia para a Avaliagdo da Seguranca
Sismica de Edificios Existentes Baseada em Andlises de Fiabilidade
Estrutural” [1], elaborado no ambito do protocolo referido,
apresenta-se uma descricdo detalhada das diferentes fases do
estudo desenvolvido, terminando com um exemplo de aplicagdo
dos diferentes métodos a um edificio existente de betdo armado
e com uma avaliagdo do grau de aproximacdo dos resultados
obtidos com os métodos expeditos propostos relativamente
a metodologia de avaliagdo sismica de referéncia definida na
NP EN 1998-3 (2017) [2]. Este trabalho pretende divulgar os
métodos expeditos, aconselhando-se a leitura do relatorio do LNEC
(a publicar brevemente) para o conhecimento da fundamentagéo
desses métodos.

1 Disposi¢oes gerais

11 Objeto e campo de aplicagdo

O presente trabalho estabelece regras para a avaliagdo da seguranca
sismica de edificios existentes de betdo armado. As disposi¢oes
definidas neste trabalho ndo podem ser consideradas para efeitos de
dimensionamento de elementos estruturais novos ou para o refor¢o
de elementos estruturais existentes.

1.2 Enquadramento dos procedimentos de
avaliacdo sismica

Aavaliacdo estrutural de edificios de betdo armado pode ser realizada
através de 4 metodologias, Métodos | a IV, que apresentam niveis
crescentes de precisdo e complexidade [1]. A escolha do método de
avaliagdo a utilizar depende da classe de importancia do edificio, das
condigbes geotécnicas locais, da interagdo com edificios adjacentes,
do niimero de pisos e da regularidade estrutural.

Dos 4 métodos admissiveis, o Método Il representa o método de
avaliagdo de referéncia e correspondente a metodologia estabelecida
na NP EN 1998-3 (2017) [2]. Os procedimentos e parametros dos
Métodos | e Il foram definidos de forma a que os resultados das
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avaliagdes tendam a produzir resultados mais conservativos em
relacdo ao método de referéncia da NP EN 1998-3 (2017) [2]. O
estudo desenvolvido para a definicdo e calibracdo dos métodos
pode ser consultado em [1].

A avaliagdo estrutural pode ainda ser realizada através do Método IV,
que corresponde a uma analise explicitamente probabilistica. Este
método permite quantificar niveis de desempenho sismico com
maior precisdo e detalhe, nomeadamente quanto ao nivel de dano
e operacionalidade expectdvel para diferentes niveis de intensidade
sismica.

Tendo em conta a complexidade das analises envolvidas no
Método IV, a sua aplicabilidade é recomendada apenas a estruturas
da Classe de Importancia Ill ou IV, sendo sempre uma deciséo a
tomar pela entidade gestora de risco da estrutura. Dada a sua
especificidade, os procedimentos associados a este método ndo sdo
apresentados neste trabalho, estando descritos detalhadamente no
Capitulo 3 de [1]. A Tabela 1 e a Figura 1 apresentam um resumo
das principais caracteristicas dos Métodos |, Il e Ill bem como um
fluxograma que descreve as principais etapas do procedimento de
avaliacdo.

2  Critérios de aplicabilidade dos
procedimentos de avaliagdo sismica

A escolha dos métodos de avaliagdo admissiveis depende de 5
critérios, apresentados nas sec¢des seguintes, e que s3o:

e Classe de importancia;

e Numero de pisos;

e Regularidade estrutural;

e Interacdo com edificios adjacentes;

e Condigdes geotécnicas locais.

21  Classe de importancia dos edificios

A classe de importancia dos edificios é definida de acordo com a
Tabela 2, a imagem do que é estabelecido na NP EN 1998-1 (2010)
[3]. Na coluna da direita s&o apresentados os métodos de avaliagdo
propostos em fungdo da classe de importancia. O critério da
classe de importancia categoriza os edificios de acordo com a sua
relevancia tendo em conta as consequéncias do colapso em termos
de vidas humanas, da importancia para a seguranca publica e para a
protecdo civil em situa¢des de socorro e emergéncia apds um sismo.
Assim, sdo propostas avaliagdes por metodologias mais sofisticadas
em fungdo dessa relevancia. Naturalmente, os métodos de avaliagdo
mais sofisticados podem também ser usados para avaliar edificios
de classes de importancia inferiores de forma a obter uma avaliagdo
mais precisa e detalhada.

2.2 Numero de pisos

A aplicabilidade dos Métodos | e Il restringe-se apenas a edificios que
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ndo excedam 4 pisos e com drea de implantagdo igual ou inferior
a 400 m?. Neste contexto, um piso é definido como cada um dos
planos sobrepostos, acima da cota do terreno, nos quais se divide
um edificio e que se destinam a satisfazer exigéncias funcionais
ligadas a sua utilizagdo. Desta forma, para aplicagdo das presentes
metodologias expeditas, caves ou subcaves totalmente enterradas
nao sdo consideradas como pisos.

A limitagdo do nimero de pisos pretende garantir que os métodos
expeditos sdo usados apenas em edificios que apresentem um
comportamento dindmico que ndo seja condicionado pela
contribuicdo de modos de vibracdo de ordem superior, cujos efeitos
sdo dificeis de ter em conta através de métodos de analise expeditos.

2.3 Critérios de regularidade

Um edificio é considerado regular se verificar os critérios de
regularidade em planta e em altura estabelecidos na NP EN 1998-1
(2010) [3], e que se apresentam de forma sucinta nas subsec¢des
seguintes.

Excluem-se da verificacdo destes critérios de regularidade os
edificios de habitacdo com 1 ou 2 pisos. Estes sdo considerados de
pequeno porte dada a reduzida esbelteza e elevada compacidade
que os caracteriza.

2.31

Sdo considerados regulares em planta os edificios que satisfacam os
seguintes critérios:

Regularidade em planta

e No que se refere a rigidez lateral e a distribuicdo de massas, a
estrutura do edificio deve ser aproximadamente simétrica em
planta em relacdo a dois eixos ortogonais;

e A configuracdo em planta deve ser compacta, isto é, deve ser
delimitada, em cada piso, por uma linha poligonal convexa. Se
existirem recuos em relacdo a essa linha (angulos reentrantes ou
bordos recuados), podera considerar-se que existe regularidade
em planta se esses recuos ndo afetarem a rigidez do piso no
plano e se, para cada um deles, a area entre o contorno do piso
e a linha poligonal convexa que o envolve ndo é superior a 5 %
da érea do piso;

e Arigidez dos pisos no plano deve ser suficientemente grande
em relacdo a rigidez lateral dos elementos estruturais verticais,
para que a deformagdo do piso tenha um efeito reduzido na
distribuicdo das forcas entre os elementos. Assim, as formas L,
C, H, I e X em planta deverdo ser cuidadosamente examinadas,
em particular no que diz respeito a rigidez dos ramos laterais
salientes, que devera ser comparavel a da parte central, de
forma a satisfazer a condicdo de diafragma rigido;

e Aesbelteza A =L __ /L . do edificio em planta ndo deve ser
superior a 4, emque L _ el sdo, respetivamente, a maior e
a menor dimensao em planta do edificio, medidas em direcdes
ortogonais;
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Tabela1 Resumo dos principais parametros e requisitos associados aos métodos de avaliagéo |, Il e Il

- Conhecimento necessario Parametros de avaliacdo Modelo estrutural

Geometria do edificio

) +  Geometria dos elementos estruturais * Rotacdo da corda e resisténcia . Preferencialmente
Método Il . o ao corte de todos os elementos modelo ndo-linear
+  Propriedades dos materiais ESES

+  Disposicao das armaduras

+  Geometria do edificio
Seccdo transversal dos pilares

Método Il ; _ ' +  Coeficiente sismico -
+ Quantidade e resisténcia das armaduras
longitudinais e transversais
NI Geometria do edificio - Percentagem da area de pilares ~
+ Seccdo transversal dos pilares relativamente adrea dos pisos

Ainda assim,
garantir que a
vulnerabilidade

Intervencéo requer
avaliagéo?

Néo néo é agravada
Sim
Condigdes de
aplicabilidade
Classe de importancia
v
Classe Il | | Classellell | | Classelllllelv

Terrenao

Y
beE Sim

n.° pisos > 4 —
Sim

=

£

o
-

”h

N&o ,L

Interacéo
de edificios

Sim

=

£

o
€

-
Avaliacéo |
estrutural |

1

1

1

1

Figura1 Descricdo integrada do procedimento de avaliagdo
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Tabela2 Classes de importancia para edificios

Classe de
importancia

Edificios

Métodos propostos

I Edificios de importancia menor para a seguranca publica, como por exemplo edificios agricolas, etc.

Il Edificios correntes ndo pertencentes as outras categorias.

Todos

Edificios cuja resisténcia sismica é importante atendendo as potenciais consequéncias associadas ao seu colapso,

como por exemplo escolas, salas de reunido, instituictes culturais, etc.

hospitais, quartéis de bombeiros, centrais elétricas, etc.

e Acadanivel e para cada dire¢do de calculo x e y, a excentricidade
estrutural e, e o raio de torgao r devem verificar as duas
condigdes seguintes, aqui expressas para a dire¢do de calculo y:

€, <0,301, (1)
>l (2)
em que:

e, distancia entre o centro de rigidez e o centro de massa, medida

segundo a direcdo x, perpendicular a direcdo de célculo
considerada (“excentricidade estrutural”);

r. raiz quadrada da relacdo entre a rigidez de tor¢do e a rigidez
lateral na direcdo y (“raio de tor¢do”);

[ raio de giragdo da massa do piso em planta (raiz quadrada da
relacdo entre (a) o momento polar de inércia da massa do piso
em planta em relacdo ao centro de gravidade do piso e (b) a
massa do piso).

2.3.2 Regularidade em altura

Séo considerados regulares em altura os edificios que satisfagam os
seguintes critérios:

e Todos os sistemas resistentes a agdes laterais, tais como nucleos,
paredes estruturais ou pérticos, sdo continuos desde a fundagao
até ao topo do edificio ou, se existirem andares recuados a
diferentes alturas, até ao topo da zona considerada no edificio;

e Arigidez lateral e a massa de cada piso permanecem constantes
ou apresentam uma redugdo gradual, sem altera¢des bruscas,
desde a base até ao topo do edificio;

e Nos edificios com estrutura porticada, a relagdo entre a
resisténcia real do piso e a resisténcia exigida pelo calculo ndo
deverd variar desproporcionadamente entre pisos adjacentes.
Neste contexto, os aspetos particulares das estruturas em
portico com enchimentos de alvenaria sdo tratados na clausula
4.3.6.3.2 da NP EN 1998-1(2010) [3];

e Quando a construgdo apresenta recuos aplicam-se as seguintes
condi¢bes adicionais:

e No caso de sucessivos recuos que mantém uma simetria
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Métodos Ill e IV

Edificios cuja integridade em caso de sismo é de importancia vital para a protegéo civil, como por exemplo

axial, o recuo em qualquer piso ndo deve ser superior a
20 % da dimenséao em planta do nivel inferior na direcdo do
recuo (ver Figura 2 a) e Figura 2 b));

e No caso de um Unico recuo localizado nos 15 % inferiores da
altura total do sistema estrutural principal, o recuo ndo deve
ser superior a 50 % da dimens&o em planta do nivel inferior
(ver Figura 2 c)). Neste caso, a estrutura da zona inferior
situada no interior da projecdo vertical dos pisos superiores
devera ser calculada para resistir a, pelo menos, 75 % da
forca horizontal que atuaria a esse nivel num edificio
semelhante sem alargamento da base;

e No caso de recuos ndo simétricos, a soma, em cada lado,
dos recuos de todos os pisos ndo deve ser superior a 30 %
da dimensdo em planta ao nivel do piso acima da fundacéo
ou acima do nivel superior de uma cave rigida, e cada recuo
ndo deve ser superior a 10 % da dimensdo em planta do
nivel inferior (ver Figura 2 d)).

2.4 Interacdo com edificios adjacentes

Os critérios relativos a interagdo com edificios adjacente ndo se
aplicam a edificios isolados ou a edificios em que a presenca de
juntas estruturais permitam uma deformacdo lateral, sem restricoes,
correspondente a um deslocamento igual ou superior a 2,2 % da
altura do mais baixo de entre o edificio em avaliacdo e o adjacente.

Em edificios em banda ou de gaveto, em que as juntas de
dilatagdo ndo garantam um comportamento dinamico do edificio
independente relativamente a qualquer dos edificios que lhe sejam
adjacentes, os Métodos | e Il podem ser aplicados apenas se o
edificio satisfizer os limites definidos de acordo com os seguintes
aspetos construtivos:

e Alinhamento entre lajes de edificios adjacentes: Considera-
-se que ofs) edificio(s) adjacente(s) pode(m) interferir com o
comportamento sismico se a sua altura for igual ou inferior a
50 % da altura do edificio a ser avaliado;

e Diferenca de altura entre edificios adjacentes: os efeitos da
interacdo ndo podem ser desprezados quando a(s) laje(s) do(s)
edificios(s) adjacente(s) apresentam um desnivel superior aos
limites definidos na Figura 3.
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a) recuos sucessivos b) o recuo localiza-se acima de 0,15 H
A
L%
Y
- 1
Critério para o recuo em qualquer piso na situagao a):
=L Critério para b):
——2<0,20 Ll
b 271<0,20
L
c) o recuo localiza-se abaixo de 0,15 H d) recuos ndo-simétricos
3
= L3 Ll
‘—»‘ o > }4—‘
-0,15H
[ | e
’4—]4—»‘ Critérios para d):
L=l _
Critério para c): T— 0,30
L3+L —
=—1<0,50 b7k 10
L L

Figura2  Critérios de regularidade dos edificios com recuos (NP EN 1998-1; 2010) [3]
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Figura3 Disposicdes para avaliar a interagdo com edificios adjacentes (adaptado de EPPO; 2013) [4]
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2.5 Condicoes geotécnicas locais

Os métodos expeditos | e I s&o aplicaveis apenas a edificios situados
em terrenos do Tipo A, B ou C, como definidos na NP EN 1998-1
(2010) [3].

3 Avaliagdo estrutural

Neste capitulo sdo apresentadas as linhas gerais do método de
referéncia (Método IIl), descrito em detalhe na NP EN 1998-3 (2017)
[2], bem como os procedimentos relativos aos métodos expeditos
(Métodos I e lI).

31 Método de referéncia

O Método Il é considerado o método de referéncia e corresponde
ao processo de avaliagdo detalhado na NP EN 1998-3 (2017) [2].
Nesta sec¢do é apresentado apenas um sumario dos procedimentos,
ndo dispensando a consulta da norma em caso de aplicagdo deste
método.

De acordo com este método, a avaliacdo da seguranca de edificios
pertencentes as classes de importancia | e Il deve ser realizada para
o estado limite de Danos Severos (SD, do inglés Significant Damage).

Os efeitos das agdes devem ser determinados considerando uma
agao sismica correspondente a um periodo de retorno 7, = 308
anos.

A capacidade dos elementos estruturais deve ser verificada tendo
em conta possiveis roturas frageis (resisténcia ao corte V,) e dlcteis
(rotagdo da corda 6 ), definidas através das expressdes (3) e (4),
respetivamente, cujo significado das varidveis pode ser consultado
em NP EN 1998-3 (2017) [2].
h—x . ) ol
Zmln(N,O,SSAC/‘;)+(1—O,OS min(5,u2))-

1
v=—

(3)
Ve -[0,16 max(o,5,100pm)(1—0,16mm(5,%nﬁ A +va

o, Lt |00 (LY (o g

max(0,0T,w) h

O valor de 0, a considerar para avaliacdo de seguranca para o estado
limite de danos severos deve corresponder a % do valor determinado
através da expressao (4).

O reforco sismico é obrigatério se a capacidade resistente do edificio
for insuficiente para a verificagdo da seguranca relativamente a agao
sismica definida na NP EN 1998-3 (2017) [2].

Em edificios cujo comportamento dinamico possa ser significa-
tivamente influenciado por modos de vibra¢do superiores ao modo
fundamental em cada direcdo, deve ser adotado um modelo que
permita considerar a contribui¢do dos diferentes modos (e.g. analise
modal por espectro de resposta).

Os resultados de analises lineares podem ser bastante imprecisos
quando aplicados a edificios com irregularidades estruturais,
especialmente se estes responderem fora do dominio eldstico.
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Nestes casos, deve ser adotado um modelo n&o linear.

E recomendado que o modelo numérico considere os painéis
de alvenaria como parte do sistema resistente para agoes
sismicas, especialmente se estes possam ter um efeito adverso
no comportamento global ou local da estrutura (e.g. potenciem o
desenvolvimento de mecanismos de soft storey).

3.2 Métodos expeditos
3.21

A aplicagdo dos métodos expeditos, nomeadamente dos Métodos |
e |, apresenta as seguintes caracteristicas e requisitos:

Principios gerais

e A avaliagdo da seguranca ndo requer a definicdo de modelos
numeéricos. A seguranga estrutural é avaliada apenas em
fungdo das propriedades geométricas (Método 1), acrescidas
da pormenorizacdo das armaduras dos elementos verticais
(Método II);

e Sem prejuizo das restantes condi¢des de aplicabilidade destes
métodos, podera adotar-se a acdo sismica definida para
terrenos do Tipo B se a drea de construgdo for igual ou inferior a
1000 m?. Define-se area de constru¢do como o valor resultante
do somatério das areas de todos os pavimentos, acima e abaixo
do solo, medidas pelo extradorso das paredes exteriores com
a exclusdo das seguintes dreas: s6tdos nao habitaveis, areas
destinadas a estacionamento, areas técnicas (PT, central
térmica, compartimentos de recolha de lixo, etc.), terragos,
varandas e alpendres, galerias exteriores, arruamentos e outros
espacos livres de uso publico cobertos pelo edificio;

e Para o calculo da resisténcia do edificio a acdo sismica devem
ser considerados apenas os elementos verticais continuos ao
longo dos pisos desde a fundacéo até ao ultimo piso;

e A aplicagdo dos Métodos | ou Il é permitida apenas se, de entre
os elementos verticais continuos, ndo existirem pilares curtos
Ccuja rotura possa comprometer a estabilidade local ou global
da estrutura. Sdo considerados pilares curtos aqueles que,
em virtude da sua geometria ou da interagdo com elementos
estruturais ou ndo estruturais, apresentem uma relagdo

M -
%sz,s, em que M e V sdo os esforcos atuantes nas

extremidades dos elementos para a combinagdo sismica de
acoes e h é a maior dimensdo da seccdo transversal. Como
ilustrado na figura abaixo, para um elemento com altura
livre L, a relagdo M/(V h) depende das condi¢des de fronteira
do elemento, sendo esta equivalente a L/2h e L/h, para
elementos biencastrados e em consola, respetivamente;

e Aavaliagdo da seguranca sismica esta dispensada em estruturas
secunddrias dedicadas a zonas técnicas, depdsitos de agua,
entre outras, geralmente localizadas no topo dos edificios
e ndo comprometendo a sua seguranga. Por outro lado, a
massa de todos os elementos principais e secundarios deve ser
devidamente contabilizada para o calculo da massa sujeita a
acao sismica.
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3.2.21 Exigéncia estrutural relativamente a a¢do
sismica

Os valores do coeficiente sismico global exigido (CS,) sao
apresentados na Tabela 3 em fun¢do do numero de pisos do
edificio, zona sismica e tipo de terreno onde o edificio se encontra
implantado.

Os valores do coeficiente sismico a considerar ao nivel de cada piso

(CS, ) sdo obtidos atraves da expressao (6), multiplicando o valor de
CS, pelo valor do coeficiente n, definido na Tabela 4:

CSej=m; CS (6)

Tabela 4 Valores do coeficiente n em funcéo do nimero de pisos
do edificio e do piso em analise

Figura4 Relagdo M/V para diferentes condicdes de fronteira de
pilares (biencastrado e consola)

Numero de pisos do edificio

3.2.2 Avaliagdo da seguranca estrutural de acordo

com o Método Il 4
De acordo com o Método Il, a seguranca estrutural relativamente 4 040 _ 5 5
a acgdo sismica é avaliada em termos do coeficiente sismico. Um '
edificio existente verifica a seguranca relativamente a acdo sismica : - 550 ~ ~
se, ao nivel de cada piso j e em cada uma das duas dire¢des principais ' '
do edificio, a capacidade resistente do edificio estimada em termos
do coeficiente sismico (CSC/) for igual ou superior ao coeficiente 2 0,90 083 067 -
sismico exigido (CS, ):

1 1,00 1,00 1,00 1,00

CSc;2CSe; ()

Tabela3 Valores do coeficiente sismico exigidos para cada zona sismica, tipo de terreno e nimero de pisos do edificio

1 piso 2 pisos 3 pisos 4 pisos
Zona
Sismica rreno  Terreno  Terreno  Terreno rreno  Terreno rreno  Terreno  Terr Terreno  Ter Terreno
A B C A B C A B A B C
11 0,26 0,37 0,45 0,24 0,32 0,39 0,22 0,29 0,35 0,22 0,27 0,32
12 0,19 0,28 0,35 0,18 0,25 0,31 0,17 0,23 0,28 0,16 0,22 0,26
13 0,12 0,19 0,24 012 0,18 0,22 0,11 0,17 0,20 0,11 0,16 0,19
14 0,06 0,11 0,14 0,07 0,10 0,13 0,06 0,10 0,12 0,06 0,09 0,12
1,5 0,02 0,05 0,06 0,03 0,05 0,06 0,03 0,05 0,06 0,03 0,05 0,06
1,6 0,01 0,02 0,02 0,01 0,02 0,03 0,01 0,02 0,03 0,01 0,02 0,03
2,1 014 0,22 0,26 0,12 0,16 0,19 0,10 0,13 0,15 0,08 0,10 0,12
2,2 0,09 0,15 0,19 0,08 0,12 0,15 0,06 0,10 0,12 0,05 0,07 0,09
23 0,05 0,09 0,12 0,05 0,08 0,10 0,04 0,07 0,08 0,04 0,05 0,07
2,4 0,02 0,04 0,06 0,02 0,04 0,06 0,02 0,03 0,05 0,01 0,03 0,04
2,5 0,01 0,02 0,03 0,01 0,02 0,04 0,01 0,02 0,03 0,01 0,02 0,02
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3.2.2.2 Capacidade resistente do edificio
relativamente a a¢do sismica

A imagem do Método lll, a avaliagdo da capacidade resistente
de acordo com o Método Il tem em conta a possibilidade de os
elementos estruturais desenvolverem mecanismos de flexdo ou
de corte. Assim, a capacidade resistente do edificio medida em
termos do coeficiente sismico pode ser definida como o racio entre
a resisténcia horizontal de um piso V., €0 peso total do edificio
correspondente a combinagdo sismica de agbes W,

V., " min Vei Ve
Csc,j Zi:zlﬂ ( RisYC ) (7)
We We
em que:
Vo Ve resisténcia a flexdo e ao corte, respetivamente, de cada
elemento vertical /, de um dado piso j;
w, peso total do edificio dado pela Equagéo (12).

Aresisténcia dos elementos verticais devido a mecanismos de flexao
e corte pode ser determinada através das expressoes (8) e (9),
respetivamente:

2 0,73
Ve =1,24(—b" f p“fﬂj ®
v =o,87AC,,.(r{1—o,16 min[S,Lhiﬂ+ P fw,-} (9)
em que:

b, dimensdo da seccdo transversal perpendicular a direcdo de

carga em consideracao;

h. dimensao da seccdo transversal segundo a direcao de carga em
consideragao;

p, taxa total da armadura longitudinal;

valor médio da tensao de cedéncia das armaduras longitudinais;

distancia entre a extremidade dos pilares e o ponto de inflexao.

Pode considerar-se L igual a metade da altura livre do pilar,

quando b|encastrado ou a altura livre total do pilar, quando em

consola;

A_. dreada seccdo transversal do pilar j;

T tensdo transversal equivalente associada a mecanismos de
corte dos pilares, conservativamente considerada igual a
0,24 MPsg;

p,, taxatotal daarmadura transversal;

fyw/ valor médio da tensdo de cedéncia das armaduras transversais

dividido por um fator de seguranca de 1,55 (resultante da

multiplicacdo do fator de seguranca para o ago de 1,15 por um

fator de conhecimento de 1,35).

f
L

vi

De acordo com o disposto na clausula 3.2.4 da NP EN 1998-1 (2010)
[3], os efeitos inerciais resultantes da acdo sismica devem ter em
conta a presenga, em cada piso j, das massas associadas a todas as
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forgas graviticas que surgem na seguinte combinagdo de agoes:

W, =ZGK/ "+ z \meka (10)

em que as acbes permanentes G, devem ser definidas de acordo
com a memdria descritiva do prOJeto e complementadas com
observacbes realizadas in situ, de forma a identificar possiveis
alteracbes em relacdo ao projeto original. Por outro lado, as a¢des
variaveis g, devem ser definidas de acordo com a Tabela 5.

Tabela5 Sobrecargas distribuidas (g,) e concentradas (Q,
em pavimentos, varandas e escadas de edificios
(NP EN 1991-1-1; 2009) [5]

Categorias de zonas

carregadas )
Categoria A
Pavimentos 15a20 20a3,0
Escadas 20a4,0 20a4,0
Varandas 25a4,0 2,0a3,0
Categoria B 2,0a3,0 15a45
Categoria C
al 20a30 3,0a4,0
C2 3,0a40 2,5a70 (4,0)
c3 3,0a50 4,0a70
c4 45a5,0 35a70
() 50a75 35a45
Categoria D
D1 40a5,0 3,5a70 (4,0)
D2 40a50 35a70

A sublinhado, os valores recomendados para aplicacdo separada de g, e Q,

O coeficiente de combinagdo para o cdlculo dos esforgos sismicos,
v, , deve ser determinado com base na seguinte expressdo.
Yern=0Won (11)

Os valores de y, e ¢ sdo definidos nas Tabelas 6 e 7,
respetivamente. As categorias de edificios encontram-se descritas
mais detalhadamente na cldusula 6.311 da NP EN 1991-1-1
(2009) [5].
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Tabela 6 Valores de y, para o célculo de y, (NP EN 1990,  em que:
2009) [6] A, éreado piso ;
w, peso por unidade de superficie do piso j, drea resultante da

Categoria W, R - ) )
combinagdo sismica de acdes e determinado através das

Categoria A: zonas de habitacdo 03 expressdes (10) e (11).

Categoria B: zonas de escritérios 0,3

, D 3.2.3 Avaliagdo da seguranca estrutural de acordo
Categoria C: zonas de reunido de pessoas 0,6 ,
com o Método |
Categoria D: zonas comerciais 0,6

De acordo com o Método |, a seguranca estrutural relativamente
Categoria E: zonas de armazenamento 0,8 a acgdo sismica ¢ avaliada em termos de percentagem de area de

: ) ) pilares em relagdo a drea do piso.
Categoria F: zonas de trafego (peso dos veiculos < 30 kN) 0,6 o ) - ) )
Um edificio existente verifica a seguranca relativamente a agdo

Categoria G: zonas de trafego (30 kN < peso dos veiculos <160 kN) 0,3 sismica se, ao nivel de cada piso j, a percentagem de &rea de pilares
existentes relativamente a area do piso (APC.) for igual ou superior a

Categoria H: coberturas 0 ) L
g percentagem de area de pilares exigida (APD,/ :

Tabela7 Valores de ¢ para o calculo de v, (NP EN 1998-1, 2010) Aoy > Aoy, (13)

Tipo de agdo variavel Os valores da percentagem de area de pilares exigida (4,) séo

apresentados na Tabela 8, em funcdo do numero de pisos do

Cobertura 1,0 o L . o
edificio, zona sismica e tipo de terreno onde o edificio se encontra
Categorias A-C Pisos com ocupacdes correlacionadas 0,8 implantado.
Pisos com ocupages independentes 0,5 Os valores da percentagem da area de pilares exigidos a considerar
ao nivel de cada piso (A, ) sdo obtidos através da expressdo (14),
Categorias D-F e arquivos 1,0 - piso | PDJ) . P o (14)
multiplicando o valor de A, pelo valor do coeficiente 1, definido na
Assim, o peso total do edificio pode ser estimado através da Tabela 4:
expressao (12): Ao =M, Arp (14)

n

W=D (we; A,) (1)

i=1

Tabela 8 Valores da percentagem de area de pilares exigidos em funcdo da drea de implantacéo dos edificios para cada zona sismica e tipo
de terreno

2 pisos 3 pisos 4 pisos

Zona
Sismica  Terreno Terreno Terreno Terreno Terreno Terreno Terreno Terreno Terreno Terreno Terreno Terreno
B C A B C A B C A B C

1.2 0,6 09 12 1,2 1,7 2,0 1,7 23 2,8 2,2 2,9 3,5
13 0,4 0,6 0,8 0,8 12 1,5 11 1,6 2,0 1,5 21 2,5
1,4 0,2 03 0,5 0,4 0,7 0,9 0,6 1,0 12 0,8 13 1,6
15 0,1 0,2 0,2 0,2 0,3 0,4 0,3 0,5 0,6 0,4 0,6 0,8
1,6 0,1 0/ 0,1 0/ 0,1 0,2 0,1 0,2 0,3 0,1 0,3 0,4
2,1 0,5 0,7 0,9 0,8 11 13 1,0 13 15 1,0 13 1,6
2,2 03 0,5 0,6 0,5 0,8 1,0 0,6 09 12 0,7 1,0 1,2
23 0,2 0,3 0,4 0,3 0,5 0,7 0,4 0,7 0,8 0,5 0,7 0,9
2,4 01 01 0,2 01 03 0,4 0,2 03 0,5 0,2 0,4 0,5
2,5 01 01 0,1 01 0,2 0,2 0,1 0,2 03 0/ 0,2 03

124 rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019



Avaliagdo da seguranca sismica de edificios existentes em betdo armado

Romain Ribeiro de Sousa, Alfredo Campos Costa, Anibal Guimaraes Costa

—
| =1
'ﬂ“ iR 30 e 35 | o
@- e -
o 28 HE2
| ‘
L L
P o 30350 B} P24
@_ | e —
& n.:;l
| Lad
|
: F13 P16
ny l\ | m |
[FoN ]
£
i. B
d’j
—:m—-l'
’ # ek £.58
Figura5 Planta tipo do edificio
P18 P19 P20
Cobertura
S crtan w8441
91 | B | B
bas] 0. 20,4\ o020,
Piso 3 s o072 o 067115 ot 887735
-
) g
=1 oz,
PiSO 2 tos: ©6//.2 cintas: #6//.15 cintas: #6//.15
91| B | B
L Joo) 1020}
PiSO 1 cintas: #6//.2 cintas: #6//.15 cintas: #6//.15
ORI wotssiers w2
ol Lo, 020
PiSO o cintas: 96//.15 cintas: #6//.15 cintas: #6//.15

rpee | Série Il | n.2 10 | julho de 2019

Figura6 Exemplo de quadro de pilares do edificio

125



Avaliagdo da seguranca sismica de edificios existentes em betdo armado
Romain Ribeiro de Sousa, Alfredo Campos Costa, Anibal Guimaraes Costa

4 Exemplo de aplicacdo

O exemplo apresentado neste capitulo pretende descrever de uma
forma objetiva a aplicacdo dos diferentes métodos de avaliagdo da
seguranca sismica a um edificio real.

41  Descricdo do edificio

Sendo construido nos finais da década de 90 do século passado,
o edificio apresenta uma altura total de 12,3 m acima da cota do
terreno sendo que o primeiro piso, dedicado a comércio, tem
3,3 m de altura enquanto os 3 pisos superiores, para habitacdo,
tém 3 m cada. O edificio possui ainda um piso de estacionamento
enterrado cuja deformabilidade lateral poder ser negligenciada, pelo
que ndo foi considerado na avaliagdo da seguranga sismica.

A planta do edificio apresenta uma érea de implantagdo com
aproximadamente 250 m? (12,7 m x 19,8 m). A &rea dos pisos acima
do R/C é superior em cerca de 24 m?, devido a presenca de varandas
num dos al¢ados do edificio. As Figuras 5 e 6 apresentam a planta
de um andar tipo acima do R/C, e um excerto do quadro de pilares,
retirados do projeto original.

A estrutura do edificio assenta numa malha de porticos que se
desenvolvem nas duas dire¢des, e que ddo suporte as cargas
graviticas. O edificio apresenta ainda uma caixa de elevador que
pode conferir alguma resisténcia e rigidez ao edificio quando sujeito
a cargas sismicas. No entanto, a contribui¢do desta, bem como das
escadas, ndo foi considerada na avaliagdo uma vez que os desenhos
técnicos e a memdria descritiva ndo apresentam informacao
necessaria relativamente aos materiais e disposi¢des construtivas
que permitam garantir que estes elementos se encontram
devidamente ligados a restante estrutura resistente do edificio.

Os materiais previstos em projeto sdo o betdo da classe B25 e 0 ago
dotipoA400 NR para as armaduras em geral. Dada a impossibilidade
de proceder a uma determinacdo mais precisa, os valores médios
foram determinados com base em relagdes propostas na literatura.
No que diz respeito as propriedades do betdo, a tensdo média foi
definida como sendo 8 MPa superior a tensdo caracteristica (REBAP;
1983 e NP EN 1998-3; 2017). Por sua vez, a tensdo media das
armaduras foi estimada como sendo 1,1 vezes a tensdo caracteristica
(f,, = 440 MPa) enquanto para 0 médulo de elasticidade foi
assumido um valor de £s = 200 GPa.

4.2 Condigdes de aplicabilidade dos métodos
expeditos

De acordo com o procedimento de avaliagdo proposto, ilustrado
na forma de um fluxograma na Figura 1, a aplicacdo dos diferentes
meétodos de andlise estrutural depende da verificagdo de uma série
de critérios relacionados com a classe de importancia do edificio,
numero de pisos, regularidade estrutural, interacdo com edificios
adjacentes e condi¢des geotécnicas locais.

De acordo com a memodria descritiva do projeto, o piso térreo
¢ dedicado a comércio enquanto os restantes sdo dedicados a
habitacdo, pelo que, de acordo com a Tabela 2, o edificio pertence a
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Classe de Importancia |.

Apesar de o edificio possuir 5 pisos no total, apenas os 4 superiores
foram considerados na avaliagdo do comportamento sismico da
estrutura, dado que o piso enterrado esta restringido de se deformar
lateralmente devido ao terreno circundante.

O edificio apresenta uma distribui¢do de rigidez horizontal e uma
distribuicdo de massas aproximadamente simétrica em relacdo aos
dois eixos ortogonais. A configuragdo em planta é compacta, ndo
apresentando recuos ou avancos em relacdo a forma da estrutura
principal.

O edificio ndo apresenta uma esbelteza em planta pronunciada,
sendo a relagdo entre as duas dimensdes ortogonais (A ~ 19,8 /
/10,6 = 1,9) bastante inferior ao limite de 4. O edificio satisfaz
ainda os critérios de regularidade em planta definidos em 2.3.1. No
que diz respeito a regularidade em altura, o edificio ndo apresenta
irregularidades relativamente a geometria global do edificio nem
pilares que, devido as suas propriedades geométricas, potenciem
mecanismos de pilares curtos.

O edificio em analise encontra-se num extremo de uma banda
de edificios, ndo apresentando junta sismica na fronteira com o
edificio adjacente. No entanto, os diferentes pisos do edificio ndo
apresentam desniveis em relagdo aos pisos do edificio adjacente,
ndo sendo, portanto, expectavel a ocorréncia de danos locais
decorrentes da eventual interacdo com o edificio adjacente.

Por fim, o edificio esta fundado em terrenos que se enquadram nas
caracteristicas de terreno tipo B pelo que, com base na verificagdo
dos critérios descritos anteriormente, o edificio ndo estd impedido
de ser avaliado através dos Métodos | e II.

De seguida sdo apresentados os procedimentos de avaliagdo de
acordo com o Método |, Il e Ill, considerando valores da agdo sismica
relativos a 4 zonas sismicas, nomeadamente zona sismica 1,1, 1,3,
1,5e1,6.

4.3 Avaliacdo de acordo com o Método llI

Para a verificagdo da seguranca de acordo com o Método Il
foi definido um modelo numeérico do edificio no software de
analise estrutural SeismoStruct [7]. Uma vez realizadas analises
estaticas ndo-lineares nas duas dire¢des principais e definidas as
correspondentes curvas de capacidade, o ponto de desempenho
correspondente aos diferentes niveis de perigosidade foi
determinado de acordo com o Método N2, sugerido na NP EN
1998-1 (2010). Este ponto de desempenho permite identificar
o instante, ao longo da curva, correspondente a solicitagdo
imposta pela acdo sismica, representada através do espectro
de resposta regulamentar. Por sua vez, a capacidade dos
elementos estruturais foi determinada através das expressdes
definidas na NP EN 1998-3 (2017) para mecanismos de corte
e flexdo, apresentadas anteriormente nas expressdes (3)
e (4).

A verificagdo da seguranca sismica foi analisada comparando o
instante em que os efeitos das acdes nos elementos estruturais
atingiram o limite regulamentar relativamente as forgas de corte
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e rotacdo da corda, com o instante correspondente ao ponto de
desempenho determinado para as diferentes zonas sismicas. A
Figura 7 apresenta, para as duas dire¢bes principais, os pontos de
desempenho associados a cada zona sismica, bem como o instante
em que pelo menos um elemento vertical atinge a sua resisténcia.
De acordo com os resultados obtidos, o edificio verifica a seguranga
para as zonas 1,5 e 1,6, enquanto para as zonas 1,1 e 1,3 este ndo
satisfaz os requisitos definidos na NP EN 1998-3 (2017).

1400
f_-—
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= 1000 -
éﬂ' 200 //./ + Rotura pilar
3 @7ona 1.6
3 600
5 i{ @®7onals
< 400
/ ®Zonal3
200 / ®7ona 1.1
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Figura7 Curvas de capacidade e pontos de desempenho para
diferentes zonas sismicas segundo a direco X (esquerda)
e direcao Y (direita)

4.4  Avaliagcdo de acordo com o Método |l

De acordo com o Método I, a acdo sismica é definida através de um
coeficiente sismico exigido (CS,) associado as diferentes sismicidades
e condi¢des geotécnicas locais. Estes valores encontram-se
definidos na Tabela 3, sendo que para as zonas sismicas e tipo de
terreno considerados no presente exemplo os valores encontram-se
resumidos na Tabela 9.

Tabela9 Exigéncia estrutural em termos de coeficiente sismico
para as diferentes zonas sismicas

Zona Sismica cs,
11 0,27
13 0,16
19 0,05
16 0,02
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Uma vez identificada a exigéncia é possivel determinar o valor de
coeficiente sismico exigido ao nivel de cada piso através da expressao
(6), multiplicando o valor global (Tabela 9) pelos diferentes valores
do coeficiente 1 apresentado na Tabela 4. A Tabela 10 apresenta o
resumo dos valores de coeficiente sismico a considerar ao nivel de
cada piso (CS, ).

Tabela 10 Coeficiente sismico exigido ao nivel de cada piso para as
diferentes zonas sismicas

1,6
4 omn 0,06 0,02 0,01
3 0,19 omn 0,04 0,01
2 0,24 014 0,05 0,02
1 0,27 016 0,05 0,02

Por sua vez, a capacidade do edificio em termos de coeficiente
sismico (CS,) ¢ definida como o racio entre a resisténcia v, de cada
piso j e o peso total do edificio, sendo que o valor da resisténcia deve
refletir a possibilidade de os elementos estruturais desenvolverem
um mecanismo de flexao (V, ) ou de corte (V. ), e cujo valor pode ser

Fi
determinado através das expressoes (8) e (9).

Mecanismo de flexdo

Tomando como exemplo o Pilar 20 apresentado na Figura 6, o valor
de V., pode ser facilmente determinado para as duas diregdes
principais do edificio, como apresentado na Tabela 11. Recorda-se
que as armaduras sdo de aco A400 (fy[ =440 MPa) e que 0 primeiro
piso tem 3,3 m de altura enquanto os 3 pisos superiores tém
3 m cada.

Tabela 11 Calculo do valor de V,

£20"

propriedades do Pilar 20

tomando como exemplo as

Vardes @,
(m)

AC
(m?)
4 02 04 008 8

0,012 0,0009 113 225 374
3 02 04 008 8 0,012 0,0009 113 22,5 374
2 02 04 008 8 0,012 0,0009 113 225 374

1 02 05 01 8 0,012 0,0009 0,90 21,0 41,0

Mecanismo de corte

Considerando o mesmo Pilar 20, os valores da resisténcia associados
ao mecanismo de corte foram determinados com base na expressao
(9), e encontram-se tabelados na Tabela 12.
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Tabela 12 Calculo do valor de V_,,

propriedades do Pilar 20

tomando como exemplo as

P, ramos,x ramos.,y :
(m) ‘ 7 (m)

4 0,006 3 2 015 014 019 31,3 439
3 0,006 3 2 015 014 019 31,3 439
2 0,006 3 2 015 014 019 31,3 439
1 0,006 3 2 015 o1l 019 321 564

Uma vez estimada a resisténcia do pilar para os dois mecanismos
(Tabela 11 e Tabela 12), identificou-se o valor minimo das duas
resisténcias, para os diferentes pisos e segundo as duas direcdes
principais. A forca horizontal resistente ao nivel de cada piso V,,,
e correspondente coeficiente sismico CS, foi entdo estimada
considerando a soma da resisténcia de todos os pilares de cada piso
(Tabela 13).

Tabela13 Caélculo da capacidade do edificio em termos de
coeficiente sismico de acordo com o Método Il

4 488 781 0,05 0,08 0,05
3 513 835 0,05 0,09 0,05
2 542 923 0,06 0,10 0,06
1 732 ner 0,08 012 0,08

Com base nos resultados obtidos, e resumidos na Tabela 14, é
possivel verificar que, de acordo com o Método |l, o edificio verifica
a segurangca sismica apenas nas zonas sismicas 1,5 e 1,6, dado que
apenas para estas zonas o valor da capacidade ao nivel de cada piso
é igual ou superior ao valor da exigéncia.

Tabela 14 Verificacdo da seguranca de acordo com o Método I
para diferentes zonas sismicas

Exigéncia Capacidade
Zona 1,1 Zona 1,3 Zona 1,5 Zona 1,6
4 0 0,06 0,02 0,01 0,05
3 0,19 01 0,04 0,01 0,05
2 0,24 0,14 0,05 0,02 0,06
1 0,27 0,16 0,05 0,02 0,08

4.5

De acordo com o Método |, a seguranga sismica ¢é avaliada através
da comparacdo da percentagem de drea de pilares ao nivel de cada
piso com o valor exigido para cada zona sismica e tipo de terreno.
Para as zonas sismicas e tipo de terreno considerados, os valores
encontram-se resumidos na Tabela 15.

Avaliacdo de acordo com o Método |
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Tabela 15 Exigéncia estrutural em termos de percentagem de érea
de pilares para as diferentes zonas sismicas

Zona Sismica Area de pilares (%)
11 3,6
1,3 2]
1,5 0,6
1,6 0,3

Por sua vez, o valor exigido ao nivel de cada piso pode ser
quantificado através da expressdo (14). A Tabela 16 apresenta o
resumo dos valores exigidos para todos os pisos e diferentes zonas
sismicas, bem como a percentagem de area de pilares medida em
cada piso do edificio (A,.). De acordo com os resultados obtidos, o
edificio verifica a seguranca sismica apenas nas zonas sismicas 1,5
e 1,6, dado que apenas para estas zonas a percentagem de area de
pilares ¢ igual ou superior ao valor exigido.

Tabela 16 Verificacdo da seguranca de acordo com o Método | para
as diferentes zonas sismicas

Exigéncia Capacidade
Zona 1,1 Zona1,3 Zona 1,5 Zona 1,6
4 1,4 0,8 0,2 01 0,6
B 2,5 15 0,4 0,2 0,7
2 3,2 19 0,5 03 0,8
1 3,6 2,1 0,6 03 09
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ATIC

ASSOCIAGAO TECNICA DA
INDUSTRIA DE CIMENTO

A ATIC — Associacao Técnica da Industria de Cimento é a
organizacgao representativa da industria cimenteira portuguesa. Tem
como Associadas a CIMPOR - Industria de Cimentos S.A., a SECIL
- Companhia Geral de Cal e Cimento, S.A. e a CMP - Cimentos

Maceira e Pataias, S.A.

A industria cimenteira € fundamental para a sociedade actual e
impacta significativamente a economia local, nacional e europeia. A
ATIC assume essa responsabilidade em total consonancia e respeito
pelos principios de sustentabilidade expressos pela sociedade
portuguesa e reflectidos no actual enquadramento legislativo.
Questdes como alteracdes climaticas, economia circular, reducao de
emissoes, descarbonizacido da economia e construcio sustentavel,
entre outras, estdo na linha da frente das preocupacdes do sector e

sao consideradas em todas as praticas e processos de decisao.

A ATIC, desde o seu inicio, colabora activamente com as instituicoes
e empresas nacionais no desenvolvimento de produtos e na

implementagao de novas solugdes construtivas e estruturais.



ENCORE 2020

4° encontro de conservacdo e reabilitagcdo de edificios

Lisboa | LNEC | 12-15 maio 2020
http://encore2020.lnec.pt

.
N Conservacgao do Patriménio com valor cultural
< Patologia, Diagnéstico e Solugées na reabilitagao de edificios
Ambiente e Economia circular na conservacgao e reabilitagdo
> Inovagdo e novas tecnologias aplicadas & conservagao e a reabilitagdo
Habitacdo e cidade: Politicas de regulagao e preservagao
- Gestdo e manuten¢do do ambiente construido e do patriménio com valor cultural
I~ Reabilitagdo: uma prdtica integrada

DE ENGENHARIA CIVIL b tel: +35121844 3483  email: encore2020@lnec.pt
E 3 LNEC | Av. do Brasil 101 | 1700-066 Lisboa | Portugal

: [=] et [§] CONTACTOS
LABORATORIO NACIONAL -%;é?!n Secretariado do ENCORE 2020 | DIDCT
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Convénio de colaboracao técnica entre a APEE e a ABECE

A Associacao Portuguesa de Engenharia de Estruturas (APEE) estabeleceu recentemente um convénio de
colaboragao técnica com a Associagao Brasileira de Engenharia e Consultoria Estrutural (ABECE). O documento
foi assinado pelos Presidentes de ambas as associagoes, Antonio Adao da Fonseca (APEE) e Joao Alberto de
Abreu Vendramini (ABECE).

A ABECE (http://site.abece.com.br/) € uma sociedade civil sem fins lucrativos fundada em 17 de outubro de
1994 que assume como missao os seguintes objetivos: promover a valorizacdo do engenheiro de estruturas;
estimular o intercambio de experiéncias profissionais (técnicas, administrativas e empresariais); canalizar as
manifestacdes e articulacdes do setor perante os agentes institucionais; criar mecanismos de desenvolvimento
e fortalecimento das empresas do setor; estabelecer padroes minimos reconhecidos de desempenho dos
profissionais do setor; fomentar a mais irrestrita ética entre os profissionais da area.

O objetivo deste convénio é o estabelecimento de uma parceria das duas instituicbes para divulgacao de
conhecimento técnico e cientifico da area de engenharia estrutural. Entre as diversas formas de cooperagao
previstas neste convénio destacam-se:

* apoio reciproco das entidades nos eventos promovidos por ambas as partes,

* atribuicdo dos mesmos valores de inscricao para os associados de ambas as instituicbes nos eventos
organizados por uma das associacoes

* desenvolvimento conjunto de cursos de interesse para ambas as associagoes.

Prémio Ferry Borges 2019

A APEE esta a promover a 102 edicao do "Prémio Ferry Borges", com a
colaboracao do Laboratério Nacional de Engenharia Civil (LNEC) e da
Ordem dos Engenheiros. Este prémio visa perpetuar a memoéria da agao
do engenheiro investigador Julio Ferry Borges em prol da engenharia
de estruturas portuguesa, promover o reconhecimento publico da
qualidade da engenharia de estruturas portuguesa e incentivar o
esforco da continuada superacao dessa qualidade, contribuindo assim
para a divulgacao e aceitacao da engenharia de estruturas portuguesa
no pais e no estrangeiro.

O "Prémio Ferry Borges" é atribuido a trabalhos de divulgacao dos
conhecimentos no dominio da engenharia de estruturas, desenvolvidos
em ligacado com entidades portuguesas. Poderao candidatar-se a
presente edicao os trabalhos que tenham sido publicados nos anos de
2016, 2017 ou 2018.

As candidaturas ao "Prémio Ferry Borges" deverao ser formalizadas por
via eletronica para o endereco apee@Inec.pt. Serao constituidas pelos
trabalhos, como publicados, enviados no formato pdf. O prazo para
submissao de candidaturas termina a 31 de outubro de 2019, podendo
o respetivo regulamento ser consultado na pagina eletronica da APEE
(www.apee.org.pt/).
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IABSE

International Association for
Bridge and Structural Engineering

The
Evolving
Metropolis

www.iabse2019.com

2019 IABSE Congress

New York City . September 4 - 6, 2019
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LS E MO IABSE 2020

Synergy of Culture and Civil Engineering
- History and Challenges www.iabse.org/Wroclaw2020

O Simpésio da IABSE que tera lugar em Wroctaw, Poldnia, de 20 a 22 de maio de 2020, com o tema
Synergy of Culture and Civil Engineering — History and Challenges, visa criar um férum para debate
sobre o desenvolvimento de pontes e engenharia estrutural como parte da cultura mundial e sobre
os desafios atuais nessa area. O programa cientifico inclui os seguintes topicos:

» Civil engineering structures as monuments of culture and technical development

* Condition assessment of contemporary and historical structures

* Conservation, upgrading and management of contemporary and historical structures
* Future of civil engineering structures

Call for Abstracts open www.iabse.org/Christchurch2020

A IABSE CO ngl"ess Christchurch, New Zealand - 2 - 4 September 2020

Resilient Technologies for Sustainable Infrastructures

O Congresso da IABSE de 2020, com o tema Resilient Technologies for Sustainable Infrastructures,
pretende abordar os mais recentes desenvolvimentos tecnoldgicos visando o incremento da
resiliéncia e da sustentabilidade das estruturas. A submissao de resumos podera ser realizada até
ao proximo dia 15 de outubro num dos seguintes topicos:

» Earthquake engineering; * Forensic engineering;

* Developments of codes and standards; * Sustainability;

* Bridge engineering; * Performance-based fire engineering;

* Multi-storey buildings; » Digital technology and fabrication;

* Durability; * Innovative forms, technologies and materials;

¢ Rehabilitation and modification of structures; ¢ Performance under multi-hazards.
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GPBE

ORGAOS SOCIAIS 2019-2021

"

GPBE

A eleicdo dos novos Orgdos Sociais para o triénio 2019/2021 teve lugar na Assembleia Geral do GPBE do passado

dia 17 de maio.

DIRECAO

Presidente
Eduardo Julio
(IST)

Vice-Presidente
Mario Pimentel
(FEUP)

Vice-Presidente
Pedro Cabral
(ARMANDO RITO)

Tesoureiro
J. Sena Cruz
(UNIV. MINHO)

Vogal
Angela Nunes
(SECIL)

Vogal
Paulo Rocha
(CIMPOR)

Secretaria
Ana Sofia Louro
(LNEC)

CONSELHO FISCAL ASSEMBLEIA GERAL
Presidente Presidente
Valter Lucio Manuel Pipa
(FCT/UNL) (LNEC)
Vogal Secretario
Ricardo do Carmo A. Pinho Ramos
(ISEC/IPC) (FCT/UNL)
Vogal
Alexandre Bogas
(IST)

A direcao eleita tem como principais objetivos para o triénio 2019-2021:

1. Mobilizar a industria para as atividades do GPBE

Redefinir as classes e respetivas quotas e beneficios dos sécios do GPBE
(a semelhanca do 776-UK);

Promover reunioes com gabinetes de projeto e empresas para identificar as
necessidades de formacao e de desenvolvimento de produtos e métodos;

Promover a organizacao de cursos de formacao e de atualizacao. Mobilizando
o LNEC, universidades, politécnicos e a industria;

Promover a submissao de candidaturas a projetos de investigacao aplicada,
fazendo a ponte entre a industria e os centros de investigacao nacionais e
0s congéneres estrangeiros.

2. Definir uma estratégia de intervencao nacional na 7ib.

Identificar os principais especialistas nacionais em betao estrutural;
Promover a sua integracao nas atividades da 76 (COM e TG);

Promover, através dos membros do GPBE envolvidos em 7/ Commissions
and Task Groups, a divulgacao em Portugal do trabalho produzido no
seio da 77bh.

www.gpbe.pt



\Vantagens de ser Socio do GPBE

Os associados do GPBE beneficiam de uma reducao no valor da inscricao nas
agoes organizadas pelo GPBE, ou nas quais o Grupo presta patrocinio (os socios
coletivos podem inscrever 3 participantes ao valor reduzido).

A qualidade de socio permite também o acesso a uma area reservada no portal
do GPBE (www.gpbe.pt) onde é 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 aqui.

Quota de socio individual: € 25,00
Quota de socio coletivo: € 250,00

Se ja é socio do GPBE e nao tem a sua situagao regularizada, por favor regularize
as suas quotas para manter os beneficios de socio.

Socios Coletivos do GPBE

sz Qafaconsult IA

: AQUALOGUS
estudos e projectos Engenharia e Ambiente
D . Betar
. ASSOCIAGAD TECNICA DA
ANIPB INDUSTRIA DE CIMENTO
o Nacional dos Industriais de Prefabricaglo em Betin

Bcoba  'IEEY g

@ newtr™T M P

LABORATORIO NACIONAL —
DE ENGENHARIA CIVIL PRETENSA

[ TEIXEIRA DUARTE =~ &



http://www.gpbe.pt/index.php/component/users/?view=registration

http://www.a2p.pt/
http://www.afaconsult.com/
http://www.aqualogus.pt/
http://www.anipb.pt/
http://www.jornadasatic.com
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/
https://www.tpf.pt/pt/building-the-world-better-c-1-1----197.html
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Monitorizagao inteligente

e em tempo real da cura do Betao

Temperature

Strength ————
wwwmaturix.com

Maturity

39.76 / 36 MPa 9h 12m 36.3°C

Strength Production time Average temperature

O que é o Maturix?
Maturix € um solugdo simples para a monitorizagdo em tempo
real para a cura do Betdo, que permite estabelecer uma relagao
o TM entre amaturidade eresisténcia.
Sensores robustos e um software de facil utilizagédo aliados a
a u r I x uma conectividade verdadeiramente wireless, sdo uma
ferramenta poderosa e de facil utilizagéo.
A maturidade e a resisténcia sdo estimadas em tempo real
permitindo ganhos de produtividade, diminuicdo de defeitos de
qualidade e custos de produgéo.

O sistema possui software dedicado tanto para betonagem In
Situ como para o betao Pré Fabricado.

PRETENSA, LDA - Rua Eng. Frederico Ulrich 3210 - Sala 314
4470-605 Moreira da Maia - PORTUGAL

. +351229416 633 comercial@pretensa.com.pt

www.pretensa.com.pt



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, coloquios
e conferéncias ou outras iniciativas
de caracter analogo.

b) Assegurar a representagcao
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

* Realizagdo do 11° Congresso
Nacional de Sismologia e
Engenharia Sismica, Lisboa,
2018

* Candidatura a organizagdo da
17° Conferéncia Europeia de
Engenharia Sismica

» Estudo de procedimentos com
vista a futura certificacdo sismica
de edificios existentes

SOCIEDADE
PORTUGUESA DE
ENGENHARIA
SISMICA

Q

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
verao 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, apdés o sismo
de 1 de Novembro de 1755, uma
vez que na reconstrucdo 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 redaccado do primeiro
cédigo de construgdo anti sismica
em Portugal, o Regulamento de

Seguranca das Constru¢des Contra
os 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 servico desse objectivo
ético.

SER SOCIO SPES

* Usufruir de descontos no
valor da inscrigdo em eventos
organizados pela SPES

e 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

Av. do Brasil, 101
1700-066 Lisboa « Portugal
Tel. (+351) 21 844 32 91
spes@Ilnec.pt
http://spes-sismica.pt/
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