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SUMARIO

Apresenta-se neste trabalho o estudo da influéncia de painéis de enchimento de alvenaria no com-
portamento sismico de edificios simétricos com 4 pisos e estrutura em pértico de betdo armado.
Consideram-se 4 processos de dimensionamento diferentes e os resultados sio comparados com os
obtidos para estruturas sem painéis de enchimento. Conclui-se que a resisténcia da estrutura é fun-
damentalmente a resisténcia do pértico de betdo armado e que os painéis ndo agravam nem minoram
significativamente os efeitos da acgdo sismica.

INTRODUCAO

A presente comunicagdo sumaria um estudo efectuado para as Comunidades Econémicas Europeias
[1], no &mbito da preparagio do Eurocddigo 8, “Estruturas em Regides Sismicas, Parte 1 - Generali-
dades e Edificios” {2]. '

Devido ao facto deste Eurocédigo, na sua estrutura conceptual, ser muito semelhante a actual
regulamentagio nacional, verifica-se que este estudo tem interesse directo para o caso portugués.

Com efeito, tratou-se de avaliar a interacgdo entre estruturas constituidas por pérticos de betdo
armado dispostos em malha ortogonal e as paredes de enchimento de alvenaria e com o objectivo de
contribuir para a definigio de coeficientes de comportamento de edificios correntes de altura moderada.

'Assim, os edificios considerados possuem 4 pisos e tém uma dimens&o em planta de 20 x 15m?,
Foram usados quatro “métodos de dimensionamento” de forma a atribuir as resisténcias elasticas
limites aos diferentes elementos estruturais, ou seja, para uma determinada acgio sismica quantificada
pelo Eurocédigo 8 através de forgas estaticas equivalentes, escolheram-se diferentes participagoes das
alvenarias na capacidade resistente global dos edificios.

As anilises nao-lineares foram efectuadas por integragio passo-a-passo usando um conjunto de
movimentos sismicos representativos do processo estocéstico estacionario e gaussiano quantificado pela
densidade espectral de poténcia de aceleragdes derivada dos valores do espectro de resposta dados no
Eurocédigo 8. Valores méaximos da ductilidade exigida e dos deslocamentos maximos entre pisos
foram obtidos e analizados em relagdo as suas propriedades estatisticas. Valores dos coeficientes de
comportamento foram obtidos em termos das fungdes de vulnerabilidade dos edificios e por comparagao
com as respostas obtidas na anélise de pérticos sem enchimento. Neste contexto, entendeu-se por
fungio de vulnerabilidade uma aplicagdo cujo dominio é o conjunto formado pelos valores que podem
assumir os pardmetros que caracterizam a acgao sismica® e pelos valores dos parimetros caracteristicos
das diferentes solucdes estruturais? e cujo contra-dominio séo os valores das varidveis de controlo da
estrutura®(3).
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30 parametro escolhido para a caracterizagio da acgiio sismica foi a aceleragiio mdxima. No entanto, num Ambite
mais alargado de estudos desta natureza, poder-se-ia considerar mais parAmetros que levassem em conta outros azpectos
relevantes na acgio sfsmica nomeadamente: a duragio; a nio estacionaridade em distribuigio espectral 'unphtude

4Caracterizadas pelas diferentes participagdes das alvenarias na resisténcia global dos edificios.

SDuctilidade maxima e deslocamente maximo entre pises,
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ACCAO SISMICA

Utilizou-se uma representagio estocdstica dos movimentos sismicos. Esta representago foi derivada de
um processo gaussiano cuja densidade espectral de poténcia foi calculada de modo a que a ac¢do sismica
resultante possuisse um determinado espectro de resposta. A duragio escolhida foi de 10 segundos,
correspondente ao periodo de maior intensidade dos movimentos de um sismo de intensidade moderada
a uma distancia focal nao muito curta. Esta duragio corresponde a cerca de 1 /3 da duragio total do
sismo.

Na quantificagiio da acgo sismica foram consideradas trés componentes. Dois movimentos ortog-
onais iguais e independentes (z} e (y) e uma componente de rotagao em torno do eixo vertical.

Considerou-se o espectro de resposta do Eurocédigo 8 (art® 4.2.1) para o tipo de solo B. Utilizou-se o
método apresentado na referéncia 4 de forma a gerar um conjunto de 20 acelerogramas representativos
deste espectro de resposta.

Utilizou-se a hipétese cldssica de Newmark (1969) na quantificagio dos movimentos de rotagio.
De acordo com aquela hipdtese os movimentos de rotagio estdo relacionados, através da velocidade de
propagagdo das ondas, com as segundas derivadas em ordem ao tempo das componentes de translacgéo.
Assumindo, que estas componentes sdo predominantemente constitufdas por ondas S, propagando-se
com uma velocidade ¢ segundo as direcgbes horizontais e verticais e que a energia estd igualmente
repartida entre estas direcgdes, entdo as componentes de rotagio sio dadas por 6]:

8 = ~(dz/dt)/4c + (di/dt)/4c

Adoptou-se um valor de ¢ = 1000m/s como um valor médio possivel para velocidade das ondas S.

Através da expressio, foram calculadas dez realizagSes das aceleragdes de rotagio em torno do eixo
vertical, correspondendo cada uma das realizagdes, a cada um dos pares formadas pelas realizagdes
dos movimentos de translacgio anteriormente citados.

DESCRICAO DO EDIFICIO

Neste estudo escolheu-se um edificio de 4 pisos e de dimensdes em planta de 20 x 15 m* que é um dos 22
ediffcios de betao armado estudados por Carvalho e Coelho (1986). Este edificio, com uma estrutura
porticada espacial e sem niicleo central possui uma solugdo estrutural caracteristica de edificios deste
porte. Na figura 1, apresenta-se a planta do edificio. ’ _

A inclus@o dos painéis de alvenaria corresponde a um aumento da rigidez da estrutura. A escolha _
da rigidez destes painéis, distribuida uniformemente pela estrutura quer em planta quer em altura,
foi assumida com um valor que conduzisse a um aumento da rigidez global do edificio, para forgas
horizontais, de 300% ; portanto as frequéncias préprias da estrutura preenchida por painéis de alvenaria
~ s3o duas vezes as frequéncias préprias da estrutura sem painéis. Assim enquanto que as frequéncias
préprias da estrutura sem alvenaria sdo de 1.45 Hz na direcgio longitudinal, 1.52 Hz na direcgao
transversal e 1.83 Hz em torgao, a estrutura com painéis de alvenaria tem frequéncias préprias de 2.90
Hz, 3.04 Hz e 3.65 Hz , respectivamente. :

A adopgiao deste quociente de rigidez, (4:1), para levar em conta a participagio dos painéis de alve-
naria no comportamento dindmico do edificio seleccionado, foi baseado nos resultados experimentais
sumariados por Vintzeleou (1988). No entanto considerou-se que os painéis possuiam aberturas, pelo
que o quociente adoptado é um pouco inferior a0s quocientes apresentadas no estudo referido.

MODELO ANALITICO DA ESTRUTURA

A resposta da estrutura a acgio anteriormente apresentada foi obtida através de um modelo analitico
de 3 graus de liberdade por piso. Este modelo encontra-se implementado em computador; através
de um algoritmo nio-linear de integragdo passo-a-passo das equagdes do movimento, sac obtidas as
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respostas ao longo do tempo, quer das varidveis de piso, deslocamentos velocidades e aceleragdes, quer
dos andamentos das respostas forgas-deslocamentos ao nivel dos pisos de cada estrutura ticoidal.

O modelo de 3 graus de liberdade por piso é o resultante da associagdo espacial das estruturas
ticoidais em que se discretizou a estrutura do edificio, sendo os deslocamentos ao nfvel de cada estru-
tura obtidos por simples transformagdo linear dos deslocamentos do piso. Cada estrutura ticoidal ¢
resultante da associagio de duas consolas com deformabilidade exclusiva por corte, uma representativa
do pértico de betdo armado e a outra dos painéis de alvenaria. Assim, no edificio em consideragao, ha
4 estruturas ticoidais na direcgfio longitudinal e 6 estruturas ticoidais na direcgao transversal, signif-
icando que existem 10 consolas com deformabilidade por corte representativas dos pérticos de betao
armado e 10 consolas com deformabilidade por corte representativas dos painéis de alvenaria (Fig. 1).

O facto de a idealizagio do comportamento nado-linear de um pértico ter sido efectuado através
de consolas com deformabilidade por corte implica que considerogx-sé" por um lado que a contribuigao,
para a rigidez de rotag8o dos nés do pértico, dada pelas suas vigas é superior & contribuigdo dada
pelos seus pilares; por outro lado, considerou-se que a resisténcia das vigas e pilares era tal que a
formagao de rétulas s6 poderia dar-se no topo e base dos pilares.

Estas limitagdes do modelo analitico nio sio tdo importantes como pode parecer & primeira vista.
A observagio de estruturas deste porte colapsadas pelos sismos mostra que efectivamente as rétulas
formam-se no topo e base dos pilares do piso térreo sem haver grandes rotagdes ao nivel das extrem-
idades das vigas. Além disso, a presenga de alvenarias ndo colapsadas em determinados pisos vai
impedir a rotagio dos pisos adjacentes favorecendo a formagao do mecanismo flexivel de piso °.

No entanto o modelo actualmente desenvolvido e implementado em computador tem a capacidade
de simular o comportamento de estruturas porticadas em que também a formacgdo das rotulas se efec-
tua ao nivel das extremidades das vigas. Essa simulagdo, é efectuada pela associagdo em paralelo de
uma consola com deformabilidade por flexdo. As incursdes ineldsticas ao nfvel das consolas por corte
representam as incursdes ineldsticas que se efectuam nas rétulas extremas dos pilares enquanto que
as relagies momentos-rotacdes dos graus de liberdade das consolas em flexdo representam as relagdes
momentos-rotagdes dos nés extremos das vigas. A determinagdo das capacidades de deformagao, em
rigidez e em resisténcia, e os limites em que ela se pode efectuar ¢ uma tarefa do dominio da identi-
ficagio de sistemas; ou seja, a avaliagio dos pardmetros que caracterizam o comportamento ineldstico
"de um modelo simplificado tem que ser efectuado através da minimizagio de uma norma que leve em
conta o afastamento da resposta desteé modelo simplificado & resposta de um modelo de referéncia.
Como a resposta de sistemas com histerese é extremamente dependente da histéria dos deslocamentos
que lhe sdo impostos entdo a identificagio s6 podera ser efectuada através da imposigac de séries com-
pletas de deslocamentos que consigam explicitar o mais exaustivamente possivel as particularidades do
sistema histerético-(degradagio de rigidez apds inversdao do carregamento, degradagio de resisténcia,
pequenos ciclos etc.). S . -

As relagdes forgas-deslocamentos das consolas foram idealizadas por um modelo de Takeda modifi-
cado {10} aonde se incluiram a degradagao de resisténcia e o efeito de “pinching” (Fig. 2). Os valores
qua quantificam a degradagio de rigidez para as alvenarias foram escolhidos de acordo com resultados
experimentais apresentados na referéncia 8. A intensidade do efeito de' “pinching”, utilizado somente
nas alvenarias, foi bastante elevado de forma a simular o efeito de “slipping” que estas apresentam
quando fendilham. Na figura 3 mostra-se a titulo de exemplificagao, a evolugdo forcas-deslocamentos
do nivel do 1° piso de uma das estruturas ticoidais.

METODOLOGIA DE ANALISE

A metodologia de anélise utilizada compreendeu as seguintes etapas:

— Definicdo das resisténcias em termos dos efeitos da acgdo sismica calculados pelo Eurocédigo
8 para um valor de 100cm/s2 de aceleragdo maxima; as resisténcias foram escolhidas de
acordo com determinados critérios de dimensionamento; '

®Do anglo-saxdnico “soft-storey”, (9],




.-Dét’et‘mxﬁagéo das respostas para valores cada vez maiores da acg¢io sismica; estas respostas
-sdo caracterizadas pelas suas propriedades estatisticas, ndo se tendo tentado identificar
caracteristicas particulares de cada respoata individualizada;

— Identificagao da fungido de vulnerabilidade correspondente a cada método de dimensiona-
mento;

— Céleulo dos coeficientes de comportamento tomando por base a fungio de vulnerabilidade
identificada na etapa anterior e tendo em atengio a fungao de vulnerabilidade da estrutura
de betao armado nao preenchida por painéis de alvenaria.

Os efeitos da acgao sismica sobre a estrutura foram calculados de.acordo com as prescrigdes no
Eurocédigo 8. As forgas sismicas horizontais, para uma aceleragio na base de 250cm/s?, foram
distribuidas pelas estruturas ticoidais e aumentadas por um factor £ de acordo com o parégrafo 3.3.3,
Parte 1.2. Os esforgos de corte resultantes sdo apresentados no Quadro I. Conforme se pode observar
o valor do corte basal é de 2819 kN na direcgdo longitudinal e de 2893 kN na direcgo transversal.
Fstes valores sdo ligeiramente diferentes do produto da massa do edificio pela aceleragio espectral
(2500 kN) devido ao aumento contabilizado pelo factor £ para levar em conta a torgao.

METODOS DE DIMENSIONAMENTO

Foram utilizados quatro métodos de dimensionamento distintos SA, CA, AD1 e AD2. No primeiro
método (SA) a estrutura de betdo armado foi dimensionada como se ndo existissem painéis de al-
venaria. No segundo método (CA) o dimensionamento da estrutura de betdo armado, foi efectuado
levando em conta as resisténcias da alvenaria; o valor desta resisténcia foi contudo calculado para
0.2N/mm? de tensido admissivel e uma espessura de parede de 20 cm. Nos tltimos métodos (AD1 e
AD2), as resisténcias dos painéis foram contabilizadas de uma forma idéntica & dos pérticos de betdo
armado; duas situagdes diferentes foram contudo contempladas: estrutura forte- painel fracos, em que
a resisténcia do pértico foi dimensionada para 70% das forgas sismicas cabendo aos painéis os restantes
30% daquelas forgas (AD1); e estrutura fraca-painel forte aonde estas percentagens foram invertidas
(AD2). Em todos os métodos um coeficiente de ductilidade de 3 foi utilizado para as estruturas de
betdo armado.

As resisténcias obtidas pelos diferentes métodos, em termos de corte basal, sio apresentados no
Quadro II. Conforme pode ser observado hi algumas diferengas entre as resisténcias na direcgao
longitudinal e transversal. .

Nas analises que se efectuaram utllxzou-se a estrutura sem painéis de alvenaria (SP) como termo de
comparagao dos resultados. As consolas representativas dos pérticos de betdo armado possuem, neste
caso, resisténcias iguais as dos pérticos de betdo armado dimensionados de acordo com o primeiro
método (SA).

CRITERIOS DE COLAPSO

O critério para assegurar o cumprimento da exigéncia de nao- -colapso depende do tipo de andlise
efectuada [11]. O critério proposto no Eurocédigo 8, consistindo na verificagio da capacidade resistente
e dictil dos edificios nao é adequado 2o estudo em consideragdo.  De facto, as capacidades resistentes
sdo arbitradas e as ductilidades ao nivel das secgdes néo sio calculadas directamente. Assim, neste
estudo foram adoptados dois critérios de colapso: o primeiro, critério de ductilidade, leva em conta
que existe um limite fisico para além do qual nio se pode explorar ductilidade (esgotamento da ductil-
idade disponivel); o segundo, critério de deslocamento, leva em conta a impossibilidade da estrutura
acomodar grandes deslocamentos sem que as forgas associadas &s nio-linearidades geométricas (efeito
P — §) causem o colapso. Considerou-se que ocorreria colapso se fosse ultrapassado pelo menos um
dos limites estabelecidos para os dois critérios.




O valor limite de ductilidade para o primeiro critério de colapso foi calculado através da expressio
apresentada por Park e Pauley (1975):

§=1+6r(1-r){p~1)<15

em que § é a ductilidade disponivel expressa em termos de deslocamentos entre-pisos, p a ductil-
idade disponivel em momentos curvaturas das rétulas no extremo dos pilares e r o quociente entre o
comprimento da rétula plastica e altura do piso.

Partindo de valores de 27 para p, valores razoéveis para secgdes com percentagens de armaduras tais
que asg rotagdes iltimas estejam relacionadas com as extensdes ultimas dos agos, e para comprimentos
de rétulas plasticas nas extremidades dos pilares de 30 ou 40 cm (altura da secgio dos pilares) chega-se
& um valor limite de 15 para a ductilidade disponivel em termos de deslocamentos entre-pisos, Este
valor fol considerado representative do maior valor que pode ser alcangado em condigdes normais.

O limite para o critéric de deslocamento foi estabelecido de uma forma heurfstica, uma vez que
nao existe até a data nenhuma forma de o calcular. Assim, achou-se razoavel limitar a distorgao
méxima entre pisos a 3% de altura do piso o que corresponde a um deslocamento entre pisos de 9 cm.
A conveniéncia de incluir este limite prendeu-se mais com as limitagdes do modelo analitico utilizado
visto este utilizar uma aproximagao de 1% ordem para os efeitas P — §. Por outro-lado os efeitos P - §
dependem também da aceleragao vertical que néo foi levada em conta. Devido a estas limitagdes nao
havia razdo para considerar uma sofisticagao demasiada no estabelecimento dos limites provenientes
deste critério.

RESPOSTA NAO-LINEAR

A resposta dos edificios, dimensionados de acordo com os métodos anteriormente apresentados, foram
calculados para valores crescentes da aceleragic maxima na base; 50 cm/s?, 100 em/s?, 150 em/st,..,
450 cm/ 2. ' . '
Algumas respostas txplcas sio apresentadas nas figuras 4 e 5 para valores de 200 em/s® e 450
¢m/s® respectivamente. Nestas figuras foram desenhadas as respostas ao longo do tempo em termos
" de esforgos transversos, deslocamentos horizontais e de ductilidades impostas em distor¢io ao nivel
" dos 4 pisos das consolas representativas dos pérticos de bet3o armado e dos painéis de alvenaria.

A andlise das diferentes respostas mostrou que devido i pequena amplitude dos movimentos de
rotagao dos nds dos pisos, a desintegragio dos painéis de alvenaria’ ocorre simultaneamente em todos
os painéis na mesma direcgio, nio induzindo por conseguinte movimentos de rotagdo que acarretem
a desintegragio dos painéis na outra direcgio. _

A observagio destas figuras torna também evidente as grandes concentragdes de exigéncias de
ductilidade neste nivel. Esta observagido é ainda mais evidente apds a ruptura das alvenarias no 1°
piso. Isto é claramente um mecanismo de ruptura do tipo mecanismo flexivel de piso agravado pela
presenga de painéis de alvenaria desintegrada. Apds a desintegragdo das alvenarias é que se iniciam
as grandes exploragdes de ductilidade.

As caracteristicas da resposta antes e depois da desintegragio das alvenarias do piso inferior sio bas-
tante diferentes quer em amplitude quer em frequéncia. De facto, observa-se um aumento do periodo
aparente da estrutura acompanhada, como é ébvio, de umn aumento dos deslocamentos. Note-se que
este fendmeno de amplificagio, acompanhado do aumento das ductilidades exigidas ja é conhecido ha
muito como um efeito penalizador do comportamento das estruturas rigidas.

Comparando as respostas para 200 ¢m/s? e 450 cm/s* de aceleragao maxima da acgao sismica
observa-se a desintegracio das alvenarias mais cedo a4 medida que a aceleragiio aumenta. A ocorréncia
deste facto explica-se pela entrada em regime nio-linear dos pérticos de betao antes da desintegragio
total das alvenarias o que fez com que a frequéncia aparente tivesse um decréscimo que acarretou a um
aumento dos deslocamentos relativos logo desde o inicio da série e por conseguinte uma desint;egragé.o

"Considerada quando a rigidez dada pela relagio entre o valor miximo da resisténcia e o valor maximo da clzﬂtorgwo
se reduza a 1% do valor da rlgldez inicial. "




total das alvenarias um pouco mais cedo. Contrariamente, para a aceleracio da base de 200 em/s?,
verifica-se que sé comegou a haver exploragéo de ductilidades nos pérticos apés a desintegragdo das
alvenarias.

QUANTIFICACAO DA RESPOSTA

A severidade da acgdo sismica sobre os edificios dimensionados de acordo com cada método foi
medida através dos valores méximos das ductilidades maximas impostas e das distor¢des maximas
entre-pisos para as direcgdes longitudinal e transversal.

Estes valores maximos sdo os valores médios dos méximos obtidos para as dez realizagdes. No
Quadro IV, sdo apresentados os valores relativos as distorgSes maximas entre-pisos. No Quadro III
apresentam-se os valores obtidos para as ductilidades impostas mékimas para os pérticos de betdo
armado. As razdes que justificam a escolha do valor médio para representar a resposta de uma
estrutura a um modelo estocastico da acgo sismica encontram-se na referéncia 14.

Observou-se que as ductilidades impostas méximas verificavam-se sempre nos pérticos da periferia.
Este facto é provavelmente devido a que a contribuigéo das vibragdes de rotagio é maior na perife-
ria; assim as maiores distorsSes ocorrem af. Por outro lado, a ocorréncia das ductilidades impostas
miximas nos pérticos interiores significa que os pérticos da periferia estao sobredimensionados se a
influéncia da variabilidade das propriedades estruturais na resposta de torgao for desprezdvel.

A variabilidade das respostas pode ser avaliada em termos dos coeficientes de variagdo das dis-
torgdes maximas. Verifica-se que estes coeficientes apresentem valores compreendidos entre 0,31 e
0,73. Esta dispersdo explica-se pela pequena robustez do estimador dos coeficientes de variagdo. Com
efeito, admitindo certas hipdteses, pode-se calcular que se o verdadeiro coeficiente de variagio fosse
0,5, o nivel de confianga de 95% correspondia ao intervalo (0,28, 0,83); assim admitir-se-& que 0,5é0
valor do coeficiente de variagio. o

Da anélise dos quadros III e IV pode-se verificar que os valores das varidveis de controlo crescem
com & intensidade sismica, excepto num pequeno ndimero de casos, o que pode ser atribuido 4 dimenséo
relativamente pequena da amestra usada; também se pode observar que os valores para as direcgoes
longitudinal e transversal sio muito semelhantes. '

Admitindo que a ductilidade maxima e a distorsio maxima ocorrem gempre na mesma estrutura
ticoidal e no mesmo piso, como indicam os resultados das diversas realizagdes, a variabilidade da
ductilidade e distorsao maximas pode ser identificada com a variabilidade dos méximos nessa estrutura
ticoidal e piso. Nestas condigdes, pode-se admitir que a distribui¢do probabilistica da ductilidade
imposta maxima é assimptoticamente gaussiana, o que Jjustifica que adoptem aos estimadores usuais.
Escolhendo um nivel de confianga de 95% ter-se- '

P(Z - tys/\/n < a <T+1ty8//n) =0,95

er1 que P ¢ a probabilidade de o verdadeiro valor a da média dos méximos estar compreendido no
intervalo centrado no valor médio © da amostra de dimensio n e com uma extensio gue depende
do desvio padrio s e da constante ¢, que para n = 10 e um nivel de conflanga de 95% vale 2,26.

Relembrando que se tinha admitido um valor de 0,5 para o coeficiente de variagao, obtém-se:
P(0,64% < a < 1,36%) = 0,95

Este resultado, devido ao ntmero de hipdteses admitidas, nio deve ser considerado senio como
uma indicagdo das incertezas associadas a uma amostra com apenas dez elementos.

De acordo com os critérios de colapso atras apresentados (ductilidade imposta maxima < 15
e distorsdo méaxima < 0,03) é possivel determinar os valores minimos da aceleragao maxima {por
_ interpolagéo linear dos quadros II a IV) que provocam o colapso das diferentes estruturas de acordo
com um dos critérios e para uma dada direcgio; estes valores designar-se-io por valores criticos e s3o
apresentados no quadro V. Tem interesse verificar que estes valores criticos sio praticamente iguais nas
duas direc¢des. Como é dbvio, para a estrutura entrar em colapso, é apenas necessario que entre em
colapso numa Unica direcgio, portanto, o menor dos valores criticos da aceleracio maxima representa
a “aceleragao de colapso”, que para os diferentes casos tem os seguintes valores:
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Estrutura sem painéis (SP): 368 cm/s%;

Estrutura dimensionada sem contar com as alvenarias (SA): 371 cm/s?;
Estrutura dimensionada contando com as alvenarias (CA): 157 cm?,
Estrutura forte-painel fraco (AD1): 276 em?;

Estrutura fraca-painel forte (AD2): 143 cm/s?.

Todas as estruturas, excepto a estrutura sem painéis, entraram em colapso devido ao esgotamento
da ductilidade. Para as estruturas SP e SA as aceleragdes criticas sao semelhantes para o critério de
ductilidade e critério de deslocamento; para as outras estruturas a sua ductilidade é ultrapassada para
valores da aceleracio maxima claramente inferiores aos correspondentes ao critério de deslocamento.

Tem interesse comparar o valor das aceleragdes criticas correspondentes ao critério de ductilidade
com o valor das resisténcias ao esforgo de corte global das diferentes estruturas. Esta comparagao pode
ser feita em termos do quociente entre a resisténcia ao corte global e a aceleragio critica, multiplicado
pela massa da estrutura (1000 t); o valor assim calculado designar-se-4 por coeficiente sismico. No
quadro VI sio apresentados os valores do coeficiente sfsmico para as virias estruturas calculadas
tendo em conta apenas a resisténcia da estrutura de betfo armado ou contabilizando também a
resisténcia dos painéis de alvenaria. Verifica-se que os valores do coeficiente sismico sao praticamente
constantes quando sdo calculados em termos da estrutura de betao armado e apresentam grandes
varia¢des quando também se consideram os painéis de alvenaria. Isto significa que a resisténcia global
do edificio é conferida pela estrutura de betdo armado e a existéncia ou inexisténcia de painéis de
alvenaria tem uma influéncia muito pequena.

Com base nos valores dos quadros III a IV podem-se tragar as fungdes de vulnerabilidade que se
apresentam na figura 6. Rigorosamente estas figuras ndo apresentam as fungdes de vulnerabilidade mas
as fungdes de vulnerabilidade amostradas (“as sampled”). Utilizou-se uma escala vertical logaritmica
para se obter uma melhor legibilidade nas zonas dos pequenos valores e uma representagio grafica
constante do intervalo de confianga (correspondendo 1.36/0.64 = 2.13 vezes o valor médio da amostra
para um nivel de confianga de 95%}. '

Verifica-se que as fungdes de vulnerabilidade podem ser classificadas em duas famlhas A primeira
familia compreende as estruturas SP, SA e AD1 e a segunda familia as estruturas CA e AD2. Con-
siderando o valor dos intervalos de confianga nao parece possivel distinguir entre as vulnerabilidades
relativas dentro de cada familia, mas poder-se-4 concluir que as diferengas entre as duas familias ndo
sao resultado da aleatoriedade da amostra.

A hipétese das duas familias é valida para intensidades sismicas duficientemente elevadas para
ocorrer a desintegragao dos painéis de alvenaria do 1° piso. Para intensidades tais que esses painéis.
. ndo sio destruidos, o comportamento do edificio é regido pela sua presenga, como se pode veriﬁcaﬁ‘
em termos das distorsdes méximas onde, para uma aceleracio de 50 ¢cm/s%, o edificio sem painéis
apresenta distorsdes muito mais elevadas que os outros edificios, porque para estes outros edificios o
valor total das resisténcias (estrutura de betdo armado + painéis de alvenaria) é maior que o valor
médio da acgao sismica.

Em termos de comportamento geral, podem-se identificar trés fases. Uma primeira fase, em que o
comportamento é linear e é portanto controlado pela rigidez dos painéis de alvenaria. Assim, os efeitos
da acgdo sfsmica nos pérticos de betio armado decrescem com o aumento da rigidez dos painéis. Uma
fase de transigao, definida pelo inicio do comportamento ineldstico e pelo fim da rigideificagac devida
aos painéis de alvenaria {devido 4 sua desintegragdo) ou pelo desenvolvimentodo comportamento do .
comportamento inelstico do pértico de betdo armado, conforme o que ocorrer mais posteriormente.
Uma terceira fase, em que os painéis do 1° piso estdo desintegrados, e o comportamento é regido pelo'
pértico de betdo armado, funcionando em regime histerético. '

Quantificagdo de coeficientes de comportamento

De acordo com a definigao usual, os coeficientes de comportamnto, 7, sao supostos transformar_'

os valores que se obtém numa analise linear nos valores que se obteriam numa analise nao-hnear No-

entanto, os problemas associados & quantificagio dos parametros dos modelos supostamente usadosf e




nos modelos néo-lineares devem ser adequadamente compreendidos. Com efeito, a relagio entre a
severidade da acgdo sismica e & distorsio méxima ou a ductilidade imposta méxima é nio-linear e
muito dependente da relagio entre o valor eldstico limite da resisténcia da estrutura e a severidade da
acgdo sismica. Assim, a quantificagio de coeficientes de comportamento sé se pode efectuar tendo em
conta esta segunda relagio e ainda o valor da probabilidade de colapso.

Num processo de dimensionamento as propriedades da estrutura sio representadas pelos seus
valores de célculo e a intensidade da acgio é representada por um valor caracteristico. Procede-se &
verificagdo da seguranga, comparando o valor de célculo da resistincia com o produto dos efeitos da
acgdo por um coeficiente de seguranga «*. Os valores de célculo fa sdo geralmente obtidos dividindo
o quantilho inferior das resisténcias f; por um coeficiente parcial ¥m de modo a obter o quantilho de
0,005 da distribuigao (Ferry Borges e Castanheta, 1971}, Considerando um coeficiente de variagao de
0,1, o valor médio f (considerado representativo da estruturac construida) toma um valor superior em
25% ao valor de célculo. O coeficiente de seguranga 7" é quantificado com o objectivo de se obter
uma probabilidade de colapso suficientemente baixa. Quando a acgio dos sismos é quantificada pelo
‘quantilho de 95% da distribuigdo dos valores maximos num periodo de referéncia de 50 anos (1000
anos de perfodo de retorno), um valor de 4* = 1,5 conduz a uma probabilidade de colapso de 0,0001
que é considerada ser suficientemente baixa (Ferry Borges e Castanheta, 1971).

Seja p a ductilidade disponfvel i.e. a razio entre a aceleragdo crftica e o valor da aceleragio
maxima correspondente ao inicio do regime naoc-linear; este wltimo valor corresponde a 33.3 cm/g?
(aceleragéio de dimensionamento de 100 em/a* e um coeficiente de ductilidade igual 2 3). Os valores da
ductilidade disponivel podem ser entdo facilmente calculados a partir do quadro III sfo apresentados
no quadro VIIL Pode-se também escrever f; = Ey/n,f =125f,e f = v*E, /1 em que £} é o efeito
da acglo dos sismos considerada com o seu valor caracteristico, A primeira destas 3 equacdes nio
contém o coeficiente de seguranga v* porque a regra de combinagio do Eurocddigo 8 também o nao
contém; em consequéncia o coeficiente de seguranga tera que ficar “escondido” no valor do coeficiente
de comportamento; por isto se considera v* E) na ditima equagdo. Destas 3 equacdes pode concluir-se
que 7 = 1,25u/4" = 0,834, apresentando-se os seus valores no quadro VIII. E interessante notar
que os.valores dos coeficientes de comportamento sao essencialmente proporcionais is resisténcias ag
esforgo de corte global dos pérticos de betdo armado.

CONCLUSOES

Apesar das limitagdes e hipdteses que t&m que se aceitar num trabalho desta natureza, nio deixa
de ser oportuno apresentar as seguintes conclusdes. ‘

O desenvolvimento do estudo mostrou que a metodologia escolhida é adequada para avaliagao do
comportamento pds-eldstico de estruturas em pédrtico de betio armado preenchidas por painéis de
alvenaria.

O comportamento sismico destas estruturas compreende trés fases sucessivas; uma fase em regime
linear, uma fase de transigdo e uma fase final; na fase final, ficam destruidos os painés de enchimento
do primeiro piso (e em alguns casos, também os do segundo piso), formando-se um mecanismo flexivel
de piso.

A capacidade de dissipagio de energia do mecanismo flexivel de piso pode ser explorada até niveis
muito elevados devido 4 auséncia de fenémenos de instabilidade global. Em consequéncia, a ductilidade

. global do edificio é controlada pela ductilidade disponivel na estrutura de betio ao nivel do primeiro
piso (ou, em alguns casos, do segundo piso); a ductilidade disponivel depende de varios parimetros
como a extensao do desenvolvimento da rétula pldstica nas colunas e a extensao méxima aceitivel no
ago.

A definigio da extensio méxima aceitavel no ago, para cargas repetidas e alternadas, tem uma
importancia fundamental no modelo adoptado neste estudo. Em face das escassez da informacao
existente sobre esta matéria, torna-se urgente desenvolver os estudos experimentais necessarios.
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Verificou-se que a ductilidade imposta méxima dependia quase exclusivamente da resisténcia ao
esforgo transverso global da estrutura de bet3o armado; em consequéncia, os coeficientes de comporta-
mento para porticos de betdo armado preenchidos por painéis de alvenaria poderao ter valores muito
semelhantes aos de pérticos de betdo armado nao preenchidos.

Se a resisténcia dos painés de alvenaria nos dois pisos superiores for mais elevada que a intensidade
das forgas que lhes poderem transmitir os dois pisos inferiores, poder-se-4 aceitar que a estrutura de
betao nos dois pisos superiores nao seja dimensionada para acgao dos sismos.

O dimensionamento sismico de pérticos de betdo armado podera desenvolver-se do seguinte modo:

— Dimensionamento para estados limites de utilizagio: apenas se considera a resisténcia dos
painéis de alvenaria ¢ admitem-se métodos de analise myito simplificados;

— Dimensionamento para estados limites Gltimos: apenas a resisténcia do pértico de betio
armado € considerada. Considera-se que a estrutura se comporta em regime linear, para
efeitos de anilise, e corrige-se os resultados assim obtidos pelo coeficiente de comportamento
das estruturas de betdo armado nio preenchidas por alvenarias ou, mais apropriadamente,
por um coeficiente de comportamento ligeiramente inferior; nesta anlise, as frequéncias
préprias a considerar sdo as correspondentes i estrutura rigidificada pelos painéis de alve-
naria,

E também possivel dimensionar os pérticos de betdo armado com painéis de alvenaria considerando
a resisténcia dos painéis. Neste caso, o valor do coeficiente de comportamento deve decrescer 3 medida
que cresce a contribuigdo dos painéis para a resisténcia total. _

Verificou-se que a influéncia da torsio, devida quer 4s componentes rotacionais quer a possibilidade
de um dos lados do edificio entrar em regime ineldstico antes do outro, era praticamente desprezdvel.
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Quadro II - Resisténcias ao corte na base das estruturas de betio

Quadro I - Efeito da acgiio sfamica expresso armado {BA} e dos paineis de alvenaria (AL); expressos em % do
em esforgos transversos (kIN) ac nivel des pisos. esforgo transverso total actuante.
: Mttodo OiR. LONG. Difi. TRANS.
E;:c':i;‘:'l" - — 3 n de Dim. [BA | AL | BAFAL ["BK | AL | BAFAL
1.3 750.85 | 675.74 | 535,68 | 300,33 f“‘ 33 | 59 39 33 | St 24
3.4 555,80 | 603,00 | 461,22 | 263.55 A'D" 1; 26 7; ;; :; :5
5.6 531,20 | 47807 | 371.84 | 212.48 e £ 22 o e
7.3 483.16 | 438.94 | 837,61 | i62.87 CA Y Bt 1 A
5,10 FEERE BB0.31 303.10 173,35 Notas: a) Vejn Fig.l para localizagio das estruturae ticoidais.

c) Beforgo tranverso actuante; dir. long. 2863kN; dir. trans. 2810 kN,

Quadro III - Valores m4ximos das ductilidades impostas

DIRECCAO LONGITUDINAL: DIRECUAO TRANSVERSIAL 0
ACELERAGAC (cm/e? ACELERAIIAD (cm/n?)
-1} 1Ty 180 00 250 ELHN 300 400 450 3] I Lon E 1Y 250} i 340 A1) 43577

[1EL 1.23 1.33 3.63 5.42 7.0 1.9 13.7 1a.8 18.9 1.23 3.11 4.18 | 4.01 6.02 9.70 13,2 16.2 21
SA 0.47 .70 4.00 6.18 a.7n 11.8 12.7 18.2 17.2 0.45 1.6} 4.1 5.78 8.75 10,3 13.1 17.1 20.90
1A 3.14 5.08 12.6 19.4 20.0 37.9 38.2 56.0 §7.4 3.24 G.34 13.9 28071 35.2 47.3 56G.4 71.3 81.2

AD1L 0.78 3.36 .06 T.62 i1l.0 14.6 18.4 231.3 25.4 181 3.24 5.20 | 7.34 12.4 i7.4 21.0 26.5 an7?
AD2 1.36 3.07 11.9 27.6 390.2 50.0 54.6 76.3 T7.6 1.35 2.03 17.0 21.0 47.0 G8.0 Ti.5 TG.4 108,

Quadro IV - Valores maximos das distorgSes entre - piscs

DIRECGAOD LONGITUDINAL BIREJAQ TRANSVERSAL
ACELERAGAQ (cui/e2) ACELERAGAC {co/s%)
1) 1Mk 150 P10} 250 301) 350 A} 450 & i ) 150 Juh 250 3010 KEAT) EIN 450

SP 2.40 3.06 G6.GO 11.1 15.6 22.1 27.8 33.8 40.4 2.40 4.0 g0 8.73 13.4 17.3 3.5 20.7 35.7
SA 0.04 3.83 8.14 12,6 17.8 4.8 5.7 34,5 35.0 0.80 2.87 7.19 16.8 15.6 18.4 23.4 32.7 37.2
A n.81 3.35 11.4 17.6 6.3 34.3 35.3 50.9 521 0.67 1.87 .01 18.8 25.6 34.3 42.0 51.0 58.8
AD: L1 4.79 3.06 0 16.0 20.7 26.1 31.7 36.1 1.18 4.06 .60 9.24 | 15.6 21.6 26.2 33.2 38.2
AD2 U.83 1.8% 7.36 16.8 23.8 35.0 33.3 4G.4 47.0 0.73 1.5¢ 0.14 ;1 14.5 25.3 36.3 37.0 411.0 57.8

N ¢ . - 1H i i
Quadro V - Aceleragio critica {cm/s2) Quadro VI - Coeficiente sismico Quadro YII Ductilidade disponivel (g
e coeficiente de comportamento {n).
CRIT, DUGTIL. CRIT. DISTOR. ] . LONG. DIR. TRANS, DI, ; 3
DIR. | LONG. | TRAN. | LONG, [ TRAN. | EDIFICIO | BA | TOTAL | BA | TOTAL T Edificiv = 7
SP 371 380 368 403 | SP 0.25 - ©.25 - i =P Lo | 0.2
2A 371 aT4 374 a8b i SA 0.25 0.63 0.2¢ 0.73 SA 1L | 9.2
CA 168 187 273 275 | OA 0.25 1,10 0.26 1.28 i A 4.7 § 8.0 |
AD1 B0% 276 385 377 ' AD1 0.32 0,49 0.24 0.56 | AD1 8.3 6.9 |
AD2 igu 143 276 271 AD2 .18 1.43 &.30 1.62 ! AD2 4.3 3.8 |t
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Fig. 2 - Modelo de Takeda.

Fig. 1 - Planta do edificio
Pérticos {1-10); painéis (11-20).

FORCE (ki)

L . ] ]

DISPLACEMENT (cm)

Fig. 3 - Relagio forga-deslocamento
para um piso de uma estrutura ticoidal.
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Fig 6 - Fungfo de vulnerabilidade
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