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Avaliacao da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

Resumo

O parque habitacional de Portugal Continental contém algumas tipologias construtivas de
elevada vulnerabilidade sismica em relagdo as quais urge actuar no sentido de reduzir o risco
sismico a elas associado. No projecto de investigagdo “Mitigacdo do Risco Sismico em
Portugal Continental”, desenvolvido no Laboratorio Nacional de Engenharia Civil (LNEC) e
financiado pela Fundacdo para a Ciéncia e Tecnologia (FCT), foram identificados os edificios
“gaioleiros” como sendo aqueles que apresentavam o maior risco. Este tipo de edificios,
construidos entre meados do século XIX e principios do século XX, ¢ caracterizado pela
aplicac@o de materiais de construgdo de fraca qualidade e de técnicas construtivas deficientes
que tém como consequéncia uma elevada vulnerabilidade sismica. Atendendo ao elevado
numero de edificios existentes deste tipo, e as caracteristicas relativamente uniformes que eles
apresentam, justificava-se investigar solu¢des de refor¢o aplicaveis em larga escala que
permitissem reduzir a sua vulnerabilidade.

Partindo deste ponto, deu-se inicio aos trabalhos que sdo relatados na presente tese. Procedeu-
se ao estudo dos edificios “gaioleiros”, de modo a seleccionar prototipos representativos da
tipologia construtiva, e do comportamento sismico de edificios de alvenaria em geral. Foram
analisadas varias técnicas de reforco, definidas genericamente tendo em vista o objectivo de
aplicacdo em larga escala, e construidos modelos fisicos para ensaio na plataforma sismica
triaxial do LNEC. Foram ensaiados ao todo cinco modelos e testadas trés solucdes de reforgo
distintas no ambito do projecto supra citado, cujos resultados foram analisados
qualitativamente e quantitativamente de modo a retirar o maximo de informagdes sobre o
comportamento sismico dos modelos ndo reforcados e reforgados. Obtiveram-se assim
padrdes de danos, propriedades dinamicas, curvas de capacidade experimentais, evolugdes de
energias dissipadas, identificaram-se modos de colapso iminente e foram retiradas conclusdes
sobre a eficacia das solucdes de reforgo.

Efectuou-se a transposi¢do dos resultados experimentais para os modelos numéricos com o
objectivo de avaliar a vulnerabilidade sismica dos modelos e da tipologia. Foram realizadas
analises lineares estaticas e dindmicas com o objectivo de estimar o estado inicial dos

modelos fisicos, antes da realizacdo dos ensaios na plataforma sismica, e de avaliar a



influéncia de alguns parametros na sua resposta dindmica. Tomando os resultados
experimentais como referéncia, foram igualmente realizadas andlises ndo lineares com
modelos continuos e com modelos simplificados, baseados em macroelementos, que

permitiram captar a esséncia da resposta sismica em termos globais.

Palavras-chave: edificios ‘“gaioleiros”, ensaios sismicos, vulnerabilidade sismica, refor¢o

sismico
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Seismic vulnerability assessment of masonry buildings

Abstract

In the housing stock of Portugal Mainland there are several building typologies of high
seismic vulnerability that require urgent measures in order to reduce the seismic risk they
present. In the research project titled “Mitiga¢do do Risco Sismico em Portugal Continental”,
performed at “Laboratorio Nacional de Engenharia Civil” (LNEC) and funded by “Fundag¢édo
para a Ciéncia e Tecnologia” (FCT), the “gaioleiro” buildings have been identified as being
the ones that pose the highest risk. This kind of buildings, built between the end of the XIX
century and the beginning of the XX century, are characterised by the use of low quality
building materials and substandard building techniques which are in turn responsible for their
high seismic vulnerability. Since there is a large number of buildings of this kind existing
nowadays, and because they are relatively uniform in their characteristics, it was found
justifiable to search for strengthening solutions for large scale application in order to reduce
their vulnerability.

A state-of-the-art research was carried out on the “gaioleiro” buildings in order to select
representative building typology prototypes, and on the seismic behaviour of masonry
buildings in general. Several strengthening techniques were reviewed and defined in broad
lines to be in accordance with the scope of the project, and physical models were built to test
on the LNEC 3D shaking table. All in all, 5 models were tested as well as 3 strengthening
techniques as part of the above mentioned research programme, the results of which were
analysed in order to extract as much information as possible about the seismic behaviour of
the unreinforced and reinforced models. This way damage patterns, dynamic properties,
capacity curves and time-history energy dissipation were obtained, imminent collapse models
were identified and conclusions were drawn about the effectiveness of the strengthening
techniques.

The gap between experimental results and numerical models was transposed with the aim to
assess the seismic vulnerability of both the models and the typology. Different kinds of
analysis were performed with different numerical models. Initially, linear static and dynamic
analysis with 3D more or less refined models were performed in order to assess the original

condition of the experimental models and to test the influence of several parameters on their
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dynamic properties. Afterwards, 2D static nonlinear analysis were performed with both
continuous finite element models and simplified models based on macroelements, which were

able to capture the nature and essence of the experimental results.

Keywords: “gaioleiro” buildings, seismic testing, seismic vulnerability, seismic strengthening
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Abreviaturas e siglas

BA — Betdo armado

EC6 — Eurocddigo 6: Dimensionamento de estruturas de alvenaria

FRF — Fungao de resposta em frequéncia

GECoRPA — Grémio das Empresas de Conservacao e Restauro do Patrimoénio Arquitectdnico

RSCCS — Regulamento de Segurancga das Construgdes Contra os Sismos

RSA — Regulamento de Seguranca e Acgdes para Estruturas de Edificios e Pontes

SPES — Sociedade Portuguesa de Engenharia Sismica
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Glossario

Alvenaria — Material heterogéneo composto por unidades de alvenaria de dimensdes
variaveis, ligadas, ou ndo, por meio de argamassa que preenche, total ou parcialmente, os

vazios existentes

Alvenaria de pedra e cal — Alvenaria de pedra assente com argamassa de cal e areia ao trago

1:3 em média

Alvenaria ordinaria — Expressdo geralmente aplicada a alvenaria de pedra e cal

Argamassa — Mistura de cimento, cal, areia, 4gua e adjuvantes em diferentes propor¢des

Curva de capacidade — Evolug@o da resposta de uma estrutura, em termos de um pardmetro

quantitativo global, com o nivel de solicitagdo sismica

“Drift” — Razao entre o deslocamento relativo horizontal e a altura

Lintéis — Elementos horizontais que numa parede estdo compreendidos entre aberturas

Modelo experimental — Edificio construido a semelhanca do protétipo de acordo com a

aplicacdo de um factor de escala

Modelo fisico — O mesmo que modelo experimental (ver acima)

Modelo matematico — Idealiza¢do de um comportamento fisico

Modelo numérico — Simplificacdo de um modelo matematico utilizado para realizar

simula¢des

Nembos — Elementos verticais que numa parede estdo compreendidos entre aberturas

Prototipo — Materializagdo de um edificio com caracteristicas bem definidas

X1



Trago de uma argamassa — Relacdo entre o ligante e o agregado utilizada na preparacio de

uma argamassa

Unidades de alvenaria — Pedras naturais, tijolos ceramicos ou blocos de betdo utilizados na

alvenaria
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Simbolos

a —aceleragdo [g]

C — amortecimento [Ns/m]

d — deslocamento [mm]

E; — energia introduzida

E, — energia dissipada por mecanismos elasticos, de histerese e de amortecimento

Ex — energia cinética

E..r — energia de referéncia

f — frequéncia ciclica [Hz]

g — aceleragdo da gravidade [9,80665m/s%]

H — func¢do de resposta em frequéncia

K —rigidez [N/m]

M — massa [kg]

PGA — valor de pico da aceleragdo do solo [g]

PGD - valor de pico do deslocamento do solo [mm]

PGV — valor de pico da velocidade do solo [cm/s]

T — periodo [s]
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t —tempo [s]

Sa — aceleragao espectral [g]

Sd — deslocamento espectral [m]

Sv — velocidade espectral [m/s]

v — velocidade [cm/s]

W —peso [N]

o, — coeficiente sismico [-]

o — frequéncia angular [rad/s]

{ — coeficiente de amortecimento [-]
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1. INTRODUGCAO

1.1. Edificios de alvenaria

Os edificios de alvenaria estudados no ambito da presente tese ndo sdo os edificios que se
podem considerar como histéricos — monumentos ou qualquer outro patrimonio edificado —
nem, tdo pouco, os edificios novos construidos com alvenarias tradicionais ou inovadoras,
confinadas ou refor¢adas. O estudo realizado, e que se apresenta ao longo destas paginas,
incide sobre um tipo particular de edificios antigos de alvenaria, designado por “gaioleiros”,
ainda hoje presente no parque habitacional e cuja vulnerabilidade sismica' se estima elevada.
Duas questdes se colocam desde logo, “o que sdo edificios gaioleiros?” e “porque € que se
considera que t€ém uma vulnerabilidade sismica elevada?”, para as quais se dara resposta em
devido tempo. Outras questdes hdo-de surgir naturalmente no decorrer do texto, tais como
“qual € o comportamento sismico espectavel dos edificios gaioleiros?” ou “que solug¢des de
reforco sismico podem ser utilizadas para melhorar o seu comportamento?”, e que fazem
parte dos objectivos do estudo. Antes, porém, comega-se por uma questdo transversal e que,
como tal, foge ao ambito do presente trabalho: qual ¢ a representatividade dos edificios de
alvenaria no parque habitacional? Para esse efeito ¢ necessario recorrer a estudos realizados
com base no Censos 2001 [Sousa et al., 2003] para se analisar a distribuicdo do numero de
edificios em Portugal Continental segundo algumas varidveis como as que se apresentam na
Figura 1.1. Pode-se observar na Figura 1.1a) que, no que diz respeito ao tipo de estrutura,
foram contempladas cinco categorias das quais duas sdo identificadas como alvenaria, sem
“placa” e com “placa”, e uma terceira como adobe, taipa ou pedra. A alvenaria sem “placa”
aparece predominantemente nas épocas de construgdo anteriores a 1960, enquanto a alvenaria
com “placa” s6 comecga a ganhar relevancia nos edificios com época de constru¢do posterior a
1946. J4 na Figura 1.1b) € visivel que os edificios com 1 e 2 pavimentos estdo em maioria em

todas as épocas de constru¢do, logo seguidos pelos edificios com 3 e 4 pavimentos.

! No presente trabalho a vulnerabilidade sismica caracteriza a resposta de um edificio, ou conjunto de edificios, & ac¢do de diferentes sismos,

seja ela medida através de parametros mecanicos ou de indices de dano (adaptado de [Coburn ef al., 1994]).
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Figura 1.1 — Parque habitacional de Portugal Continental com base no Censos 2001

[Sousa et al., 2003]

Na Figura 1.2 apresenta-se, por sua vez, a distribuicdo geografica dos edificios por tipo de

estrutura em Portugal Continental [Sousa er al., 2003] onde se constata uma maior

concentragdo de edificios de alvenaria, quer com “placa” (ACP) quer sem “placa” (ASP), na

faixa litoral a norte de Lisboa e no Algarve e com particular incidéncia nas cidades de Lisboa

e Porto. Os edificios em alvenaria de taipa, adobe ou pedra solta (ATAPS), ttm uma

distribuicdo que pode ser considerada semelhante a dos edificios de alvenaria mas a qual

acresce a regido do Baixo Alentejo.

Todas estas informagdes sdo utilizadas para definir tipos de edificios de alvenaria, e ndo

s0, existentes no parque habitacional e para os classificar quanto a sua vulnerabilidade sismica

[Carvalho et al., 2001]. No caso de Portugal Continental, foram utilizadas as seguintes

tipologias construtivas no simulador de cendrios sismicos desenvolvido no LNEC [Carvalho

et al., 2002] [Sousa et al., 2004] para classificar o parque habitacional:

Edificios antigos de alvenaria e construgdo tradicional: neste grupo incluem-se os

edificios pré-Pombalinos, os edificios Pombalinos e os edificios “gaioleiros”;

Edificios de alvenaria com elementos de betdo armado: correspondem aos edificios de

“placa” e aos edificios de pequeno porte de alvenaria confinada;

Edificios com estrutura de betdo armado: compreendem os edificios anteriores aos

regulamentos de dimensionamento sismico, os edificios posteriores ao RSCCS e

anteriores ao RSA, e os edificios posteriores ao RSA.




Capitulo 1: Introducao

Outros

1-2
- £
|

N 4-5

% 5-10
10-20

20-5

50 -1

Edificios/km*2

=il
B
N

N
[=lele]
(=

'
=00

[olela)
o

50 0 5m w560 - 1000
e I 11000 - 2700]

Figura 1.2 — Distribuicado geografica dos edificios por tipo de estrutura em Portugal

Continental [Sousa et al., 2003]

Estas tipologias, que sdo ainda subdivididas atendendo a factores de vulnerabilidade
adicionais como sejam a época de construgdo € o numero de pisos, procuram satisfazer, entre
outros aspectos, a adequacgdo a realidade construtiva de Portugal Continental e a adaptagdo
aos inventarios disponiveis [Sousa, 2006]. Neste ultimo aspecto, a correspondéncia
estabelecida entre as tipologias construtivas e o tipo de estrutura do Censos 2001 foi do
primeiro daqueles grupos para os edificios de alvenaria sem “placa” e de alvenaria de taipa,
adobe ou pedra solta, do segundo para os edificios de alvenaria com “placa” e do terceiro para
os edificios de betdo armado, havendo ainda que fazer intervir a época de construcdo e o

numero de pavimentos para destringar entre os varios subgrupos.
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Na cidade de Lisboa, um pouco a semelhan¢a do que ocorre no resto do pais, estas
tipologias estdo também presentes. A Figura 1.3 apresenta uma correspondéncia entre as
tipologias e a evolugdo dos processos construtivos, que de certa forma espelha o que sucede
ao nivel do Pais, e a Figura 1.4 complementa com exemplos de plantas e cortes tipicos. Em
ambos os casos as datas apontadas sdo meramente indicativas, dado que ndo é possivel
estabelecer com precisdo quando acabam umas e comeg¢am as outras, embora as épocas
indicadas no Quadro 1.1 sejam as mais consensuais. Os edificios de pequeno porte de
alvenaria confinada, apesar de numerosos, ndo sdo aqui contemplados remetendo-se para

[Carvalho & Oliveira, 1999] o seu enquadramento.

o @ @ O 6

D QO e 0 O O o o o o o

OO O OO0 O O o o o o o

O —mm AN®™M I W O ~ 3} o Q
Legenda:

1 e 2 — Edificios anteriores a 1755

3 — Edificios Pombalinos

4 — Edificios “gaioleiros”

5 — Edificios com paredes de alvenaria e “placa”

6 e 7 — Edificios de betdo armado

Figura 1.3 — Evolugao dos processos construtivos correntes do edificado de Lisboa

[Silva, 2001a]
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Quadro 1.1 — Relagao entre tipologias construtivas e épocas de construgio

[Oliveira & Cabrita, 1985]

Tipologia construtiva Epoca de construgio
Edificios com estrutura de alvenaria de pedra (pré-Pombalinos) Anteriores a 1755
Edificios com estrutura de alvenaria da época Pombalina e similares Entre 1755 e 1870
Edificios com estrutura de alvenaria tipo “gaioleiro” Entre 1870 ¢ 1930
Edificios com estrutura mista de alvenaria e betdo armado (“placa”) Entre 1930 ¢ 1940
Edificios com estrutura de betdo armado e alvenaria de tijolo Entre 1940 e 1960
Edificios com estrutura de betdo armado Posterior a 1960

Chegados a este ponto ja ¢ possivel avangar com uma primeira defini¢do de edificios
“gaioleiros”: sdo edificios com estrutura de alvenaria construidos entre meados do século XIX
e principios do século XX, no periodo imediatamente posterior ao Pombalino (este aspecto ¢
particularmente importante, como se mostrard mais adiante®), com 4 pisos ou mais, planta
rectangular e pavimentos de madeira, que constituem uma reduzida frac¢do, mas mesmo
assim apreciavel, do parque habitacional. Falta ainda justificar o porqué de serem

considerados particularmente vulneraveis a accao dos sismos.

1.2. Avaliagcao da vulnerabilidade sismica

Nao cabe nesta introducdo apresentar uma revisdo exaustiva sobre avaliacdo da
vulnerabilidade sismica mas tdo somente fornecer umas breves indicacdes sobre o tema que
permitam qualificar os edificios “gaioleiros” neste contexto. A avaliacdo da vulnerabilidade
sismica tanto pode ser realizada num contexto individual, quando se analisa um dado edificio,
como num contexto colectivo, onde se recorre a um prototipo que simboliza as caracteristicas
de um conjunto de edificios [Candeias, 2000]. No primeiro caso, € por se tratar de um edificio
especifico, a avaliagdo resulta de um processo de recolha de informagdes sobre a sua
estrutura, de modelagdo dos eclementos estruturais ¢ ndo estruturais, de analise da sua
capacidade sismica e de comparagdo com a solicitagdo sismica pretendida para obter a

resposta expectavel. J4 no segundo caso a avaliagdo assenta na defini¢do de classes de

% A designagio “gaioleiro” pretende ser depreciativa relativamente a qualidade na construgio dos edificios pertencentes a tipologia quando

comparada com a “gaiola” pombalina utilizada na reconstrucdo da cidade de Lisboa logo apds o sismo de 1755.
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edificios, ditas tipologias construtivas, com caracteristicas comuns e distintivas das demais. A
cada uma delas ¢ associada um protdtipo, nada mais do que um edificio que incorpora um
conjunto de caracteristicas ditas “médias” e que define o comportamento considerado
“médio” da tipologia. E com base nestes protétipos que depois se processam as avaliagdes
que contemplam as indispensaveis dispersoes de resultados do edificio “médio” relativamente
ao conjunto de edificios incluidos na tipologia. Esta segunda abordagem ¢, no entanto,
conceptualmente equivalente a da avalia¢do individual, passando o protdtipo a representar
uma tipologia construtiva e a variabilidade nos dados a traduzir-se numa dispersdo de
resultados [Calvi, 1999].

Seja qual for o contexto, a avaliacdo da vulnerabilidade sismica pode ser realizada com
diferentes niveis de complexidade [Candeias & Coelho, 2001], consoante os objectivos
pretendidos e a informacdo disponivel, mas que podem ser classificados em dois grandes
grupos, os métodos de vulnerabilidade calculada e os métodos de vulnerabilidade observada
ou subjectiva [Sousa, 2006]. Nos primeiros incluem-se métodos onde se avaliam, em
sequéncia, a resposta sismica ¢ os danos como se ilustra na Figura 1.5. Em alternativa, os
danos podem ser representados directamente como uma func¢do da excitagdo, incorporando
logo a resposta sismica, designando-se entdo por curvas de vulnerabilidade. Nos segundos a
avaliacdo ¢ mais expedita, baseada em indicadores de vulnerabilidade a que se associam
classes de vulnerabilidade como se ilustra na Figura 1.6 (neste caso de A a F por ordem
decrescente de vulnerabilidade). As bases para este procedimento assentam, frequentemente,
em estatisticas de danos reais causados por sismos ou na opinido de especialistas em avaliacdo
da vulnerabilidade sismica. Em ambos os casos ¢ comum estabelecer estados limites de dano

descritivos, como os exemplificados na Figura 1.7, para classificar a resposta sismica dos

edificios.
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Figura 1.5 — Avalia¢do da vulnerabilidade sismica (adaptado de [FEMA & NIBS, 2003])
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Classe de vulnerabilidade
B|C|DJ|E|F

Tipo de estrutura

ALVENARIA

A

Alvenaria de pedra irregular e solta O

Adobe O-—(I)

Alvenaria de pedra (aparelhada) I-

Pedra aparelhada (monumentos) g-o- -l

Alvenaria nao reforgada de tijolo e blocos de betdo I

Alvenaria nao reforcada com placa |— 1" -é)_

Alvenaria refor¢ada ou confinada |- —I
O Classe mais provavel; ]

- (Classe provavel,

Classe pouco provavel ou casos excepcionais.

Figura 1.6 — Classes de vulnerabilidade de edificios de alvenaria (original de [Sousa, 2006]

traduzido de [Griinthal, 1998])

Danos negligenciaveis:
e Sem danos estruturais

e Ligeiros danos ndo estruturais

Danos moderados:
e Danos estruturais ligeiros

e Danos nio estruturais moderados

Danos substanciais a severos:

e Danos estruturais moderados

e Danos nio estruturais severos

Danos muito severos:

e Danos estruturais severos

e Danos ndo estruturais muito severos

Destruicao:

e Danos estruturais muito severos

Figura 1.7 — Classificacdo de danos em edificios de alvenaria (adaptado de [Griinthal, 1998])
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A vulnerabilidade sismica de uma tipologia construtiva pode entdo, numa primeira
analise, ser qualificada analisando os danos registados em edificios em consequéncia de
eventos sismicos ocorridos no passado. A ocorréncia bastante espagada no tempo de sismos
de grande intensidade em Portugal Continental, mau grado os danos que eles possam causar,
faz com que a informacdo de origem estatistica sobre o comportamento sismico das varias
tipologias, principalmente das mais recentes, seja escassa. Atendendo a época de construcdo
dos edificios “gaioleiros”, os sismos mais importantes em Portugal Continental aos quais eles
assistiram foram os de Benavente em 1909 e de Lisboa em 1969. No primeiro caso, 0 sismo
de 23 de Abril de 1909, as tipologias construtivas presentes no epicentro sdo maioritariamente
de alvenaria de taipa ou de tijolo cru e com um piso ([Choffat & Bensaude, 1913] citado por
[Sousa, 2006]) pelo que ndo ¢ possivel extrair qualquer informacdo relativa a edificios
“gaioleiros”. J& no sismo de 28 de Fevereiro de 1969, que foi, dos sismos ocorridos em
Portugal Continental no século XX, aquele que causou mais danos, tanto materiais como
pessoais, logo a seguir ao sismo de Benavente [Sousa, 2006], € possivel encontrar descrigdes
de danos em [Marécos & Castanheta, 1970] que podem ser relacionados com edificios
“gaioleiros”. Embora muitas das observagdes efectuadas em edificios de alvenaria se refiram
a igrejas, hospitais e fardis, encontram-se também algumas relativas a edificios “com
pavimentos de madeira e com idade, em geral, superior a 40 anos” que, atendendo a data da
observagdo, se enquadram na tipologia. Nestes edificios, e passando a citar os aspectos mais
relevantes, “[...] verificaram-se estragos consideraveis [...]. Tais estragos deverdo atribuir-se,
em grande parte, a ma qualidade da alvenaria, ao precario estado de conservagdo e a falta de
travamento entre paredes resistentes e entre estas e as divisorias. Frequentemente a ligagao
entre paredes ortogonais ¢ feita por simples encosto sem qualquer interligacdo dos elementos
entre si, do que resultam muitas vezes fendas nos cunhais, com o consequente desaprumo das
paredes mestras”. Mesmo sendo edificios de baixo porte, como se deduz da observacdo das
fotografias apresentadas em [Marécos & Castanheta, 1970] para ilustrar os danos, a fraca
qualidade dos materiais de construcdo e dos processos construtivos € a mesma que se encontra
em geral nos edificios “gaioleiros”, facto este que sustenta a hipotese da vulnerabilidade
sismica da tipologia ser elevada.

Concluido este primeiro retrato dos edificios “gaioleiros”, como tipologia construtiva e
relativamente a sua vulnerabilidade sismica, propde-se uma brevissima pausa para reflexao.
Considerando que esta ¢ uma tipologia construtiva do parque habitacional de Portugal
Continental que possui uma vulnerabilidade sismica elevada, ndo se justificaria a procura de

solugdes de reforgo simultaneamente simples e eficazes, com pormenores pré-definidos e
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facilmente adaptaveis caso a caso, que pudessem ser aplicadas em larga escala? Em 2001 a
SPES e o GECoRPA apresentaram uma proposta conjunta [SPES & GECoRPA, 2001] de um
plano de redu¢do da vulnerabilidade sismica do edificado que contemplava esta hipotese.
Efectivamente, operacdes de reforco das construgdes em larga escala ja ocorreram no
passado, embora despoletadas por eventos sismicos com efeitos devastadores. Tais foram os
casos dos sismos de 1 de Janeiro de 1980 [Oliveira et al., 1985] e de 9 de Julho de 1998
[Carvalho ef al., 1998], ambos no Arquipélago dos Acores, donde resultaram danos avultados
e, por isso mesmo, se procuraram solugdes de reforco que, mais do que resolver casos
individuais, fornecessem regras gerais para aplicag@o colectiva. A reabilitacdo em larga escala
das tipologias construtivas mais vulneraveis ¢ uma da solu¢des que mais contribui para a
mitigacdo do risco sismico global [Appleton, 2001], justificando-se, por isso mesmo, a
procura de solucdes de reforco genéricas e a identificacdo das mais eficazes. Com esta ideia

em mente, estd definido o enquadramento para o plano de trabalhos da tese.

1.3. Avaliagao da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

A presente tese dedica-se ao estudo do comportamento sismico dos edificios “gaioleiros”,
sem e com refor¢co sismico, recorrendo a ensaios experimentais e a simulagdes numeéricas,
tendo em vista a avaliacdo da vulnerabilidade sismica destes edificios de alvenaria. A
motivacdo para realizar tal estudo resultou ndo s6 do desafio de dar resposta as questdes
colocadas anteriormente, como também da possibilidade de contribuir para estudos
complementares no dominio da engenharia sismica. O trabalho desenvolvido na presente tese
insere-se, por isso, numa actividade de ambito mais lato de avaliacdo da perigosidade, da
vulnerabilidade e do risco sismico que vem sendo realizada desde longa data no LNEC
[Carvalho, 2001] e da qual as suas expressdes mais recentes se reflectem, mas ndo se
esgotam, nas Teses de Doutoramento de [Sousa, 2006] e [Carvalho, 2007].

Os edificios antigos de alvenaria tém merecido a atencdo da comunidade cientifica e
técnica nacional, espelhada nos estudos que t€ém vindo a ser realizados sob varios aspectos e
que, numa listagem claramente ndo exaustiva, incluem a avaliacdo da vulnerabilidade sismica
e estudo de solug¢des de refor¢o dos edificios Pombalinos [Silva, 2001b] [Cardoso, 2002]
[Valluzzi et al., 2006] e “gaioleiros” [Silva & Soares, 1997] [Branco, 2007] [Jesus, 2007] e
ainda o efeito de quarteirdo [Silva ef al., 2001] [Ramos & Lourenco, 2004] [Neves et al.,
2006] [Monteiro et al., 2006]. As paredes de alvenaria, um dos componentes fundamentais
destes edificios, tém sido estudadas sob o ponto de vista da caracterizacdo [Pinho, 2000] e

reabilitacdo estrutural de paredes antigas de alvenaria [Roque, 2002], da determinacdo das
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propriedades mecanicas de paredes de alvenaria tradicional [Costa, 2002] e da investigagdo
experimental e numérica na mecanica da alvenaria de pedra [Oliveira, 2003]
[Vasconcelos, 2005]. Em relacdo ao comportamento dindmico podem mencionar-se a analise
modal de estruturas antigas com modelos de blocos rigidos [Lemos, 2003] e a deteccdo do
dano através de técnicas de medi¢do de vibragdes [Ramos, 2007]. Num dominio diferente
refere-se a andlise de edificios monumentais [Gago, 2004], a modelagdo de monumentos com
reforgos estruturais [Lemos, 2000] ou a utilizagdo de indicadores para avaliacdo expedita da
vulnerabilidade de edificios antigos [Loureng¢o & Roque, 2006]. Para concluir, a
caracterizagdo dos sistemas construtivos e sua reabilitagdo também t€m merecido atengao,
referindo-se a reabilitacdo de edificios antigos [Appleton, 2003] e de edificios “gaioleiros”
[Appleton, 2005] e a caracterizagdo dos sistemas construtivos dos edificios Pombalinos
[Mira, 2007].

No que diz respeito aos edificios “gaioleiros”, e apesar dos exemplos citados, hd aspectos
que se considera ndo terem sido ainda investigados ou que se julga necessdrio aprofundar.
Nesse sentido, foi elaborado um plano de trabalhos, abrangendo varios dominios, que
permitisse analisar o comportamento sismico destes edificios, avaliar a influéncia de
diferentes solucdes de reforgo, e contribuisse para a avaliagdo da vulnerabilidade sismica.
Para comegar, refere-se a necessidade de relacionar as caracteristicas da tipologia construtiva
com o comportamento sismico observado noutros edificios de alvenaria no passado de modo
a obter um prototipo representativo dos edificios “gaioleiros” que reproduzisse
simultaneamente o seu comportamento sismico global. Depois, o planeamento e realizacdo de
ensaios na plataforma sismica triaxial do LNEC com modelos em escala reduzida, sem e com
reforgo, e interpretacdo da sua vulnerabilidade sismica a partir dos resultados experimentais
[Coelho et al., 1999] [Coelho, 2004] constituiu um grande estimulo e uma oportunidade
unica. Em paralelo, destaca-se o desafio de procurar solu¢des de refor¢o aplicaveis numa
reabilita¢do sismica em larga escala de estruturas de edificios [Coelho, 2003] e a avaliagdo da
sua eficacia e influéncia no comportamento sismico e nos mecanismos de colapso observados
nos ensaios experimentais. Para terminar, ndo menos importante ¢ a passagem da
experimentacdo para a modelagdo numérica [Lourengo, 2004], com a possibilidade aliciante
de proceder a avaliagdo do estado inicial e a simulacdo do comportamento sismico global dos
modelos experimentais, abrindo o caminho a aplicagdo pratica dos resultados alcangados
[Lourengo, 2002].

A presente tese estd estruturada em seis Capitulos nos quais se descrevem as actividades

realizadas e se apresentam os resultados alcangados. No segundo Capitulo, j& a seguir a esta
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introdugdo, ¢ feita uma revisdo dos conhecimentos mais relevantes para o trabalho realizado.
A1l serdo descritos, genericamente, os edificios de alvenaria com interesse para o presente
trabalho e, de forma mais pormenorizada, os edificios “gaioleiros”, nomeadamente a sua
estrutura tipica, as principais deficiéncias construtivas € o modo como elas afectam o
comportamento sismico. Adicionalmente serd revisto o comportamento sismico tipico de
edificios de alvenaria bem como as soluc¢des de reforco aplicaveis com o objectivo de reduzir
a sua vulnerabilidade. A terminar este Capitulo s@o resumidos os aspectos mais relevantes de
varios ensaios experimentais com edificios de alvenaria, sem e com reforco, realizados num
passado recente.

No terceiro Capitulo descrevem-se os ensaios realizados na plataforma sismica triaxial do
LNEC. Sao definidos, em primeiro lugar, os prototipos representativos da tipologia
construtiva, com base em informagdo detalhada sobre edificios “gaioleiros”, e deduzidos, a
partir deles, os modelos fisicos que, atendendo as capacidades da plataforma sismica, sdo em
escala reduzida. S@o apresentadas as solugdes de reforco consideradas e os conceitos por
detras da sua idealizacdo. O processo de construgdo dos modelos ¢ ilustrado e sdo
apresentados os dados relativos as propriedades dos materiais empregues. A fechar este
Capitulo ¢ descrito todo o procedimento de ensaio e estabelecida a equivaléncia entre ensaios
no que diz respeito as acgdes impostas.

No quarto Capitulo sdo apresentados e analisados, segundo a metodologia que ¢ descrita
logo no inicio, os principais resultados experimentais obtidos nos ensaios realizados na
plataforma sismica. Entre eles contam-se os danos observados, o comportamento dindmico, e
a resposta global em termos de for¢a na base, deslocamento no topo e energia dissipada. Os
modelos reforcados e ndo reforcados sdo comparados entre si de modo a se poder apreciar os
efeitos e a eficacia das diferentes solugdes de refor¢o sismico.

No quinto Capitulo procede-se a transposi¢do dos resultados experimentais para o
dominio das simula¢des numéricas. Em primeiro lugar sdo apresentados os resultados de
analises lineares realizadas com o intuito de avaliar o estado inicial dos modelos fisicos, antes
da realizagdo dos ensaios na plataforma sismica, e de avaliar a importancia de alguns factores
no seu comportamento dindmico. Posteriormente, os resultados em termos de comportamento
global dos modelos fisicos obtidos nos ensaios experimentais na plataforma sismica sdo
tomados como referéncia para a realizagdo de andlises ndo lineares utilizando modelos
continuos ¢ modelos de macroclementos comummente utilizados na avaliagcdo da

vulnerabilidade sismica de edificios
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No sexto e ultimo Capitulo sdo passadas em revista as principais conclusdes retiradas do
trabalho realizado e, porque se detectaram aspectos que vao para além do ambito da presente
tese mas merecem uma analise mais aprofundada, sdo apontadas novas direc¢des a tomar na

investigacao da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria.
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Universidade do Minho, Guimaraes

17






2. REVISAO DE CONHECIMENTOS

2.1. Edificios “gaioleiros”

Os edificios “gaioleiros” foram definidos no Capitulo 1 enquanto tipologia construtiva,
situando-os no tempo ¢ indicando algumas das suas caracteristicas basicas, mas a descri¢do ai
avangada ¢ demasiado genérica para se poder prosseguir com a avaliagdo da sua
vulnerabilidade sismica no ambito do presente trabalho. De facto, hd toda uma série de
aspectos complementares relacionados com os edificios que € necessario detalhar para definir
adequadamente a sua estrutura resistente ¢ compreender o seu comportamento sismico. Entre
eles contam-se os materiais de construcdo e os processos construtivos utilizados, a
identificacdo dos elementos estruturais ¢ ndo estruturais, ¢ ainda a forma como os varios
elementos se interligam. Apesar dos edificios poderem ser, no limite, todos diferentes, ¢
possivel detectar padrdoes dominantes em cada um daqueles aspectos, os quais definem a
tipologia construtiva. Ha outros aspectos, no entanto, tais como o estado de conservagdo dos
edificios ou as alteracdes neles introduzidas ao longo dos tempos, que, pelo contrario, nao
podem ser incluidos directamente na defini¢do da tipologia construtiva, pois variam muito de
edificio para edificio, representando, por isso mesmo, uma dispersdo e ndo uma média. Nesta
seccdo descrevem-se, agora com mais detalhe, os edificios “gaioleiros”, dando maior atengéo
aos aspectos de natureza estrutural em detrimento de outros relacionados, por exemplo, com o
seu aspecto estético ou funcional. Esta descricdo fornecera uma defini¢do da tipologia
construtiva que permitird compreender o comportamento sismico e a vulnerabilidade destes
edificios a luz dos conceitos que serdo apresentados na sec¢do seguinte e servird de referéncia
a defini¢do dos prototipos considerados no programa experimental realizado e que sera
apresentado no Capitulo 3.

Dadas as semelhancgas, nos materiais de constru¢do utilizados, dos edificios “gaioleiros”
com os das épocas precedentes — pré-Pombalinos e Pombalinos —, ¢ também como forma de
acompanhar a evolugdo nos processos construtivos dos edificios antigos de alvenaria, estes
aspectos serdo descritos, inicialmente, englobando as trés €pocas para, posteriormente, se
evidenciarem as diferencas especificas dos “gaioleiros” e o modo como elas influenciam a
vulnerabilidade sismica da tipologia. Os materiais utilizados correntemente na constru¢io dos
edificios naquelas épocas eram a alvenaria e a madeira, dado que o ferro € o0 ago sé surgiram
no século XIX, aparecendo fugazmente nos edificios “gaioleiros” mais recentes, € o betdo ja

no século XX [Appleton, 2003], o qual, alids, marca o fim da tipologia, dando lugar aos
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edificios de “placa” e, posteriormente, aos edificios de betdo armado. Quer isto dizer que os
materiais utilizados na constru¢do dos edificios antigos eram naturais, ou pouco
transformados, e que ndo tiveram uma evolugdo substancial durante séculos. Os processos
construtivos, por sua vez, eram condicionados ndo s6 pelos materiais utilizados mas também,
e aqui sim, pela evolugdo na arte de construir, com a introdug¢do da gaiola de madeira na
constru¢do da época Pombalina e a posterior degradagdo da qualidade de construg@o a que se
assiste nos edificios “gaioleiros”. Este ¢ um assunto ao qual se regressara um pouco mais
adiante, primeiro descrevem-se os materiais de construcao.

A alvenaria utilizada na constru¢do dos edificios antigos apresenta diversas combinagdes
de materiais utilizados na sua composicdo bem como de técnicas de aplicagdo
[Appleton, 2003]. A alvenaria pode ser, por exemplo, de pedra, de tijolo ou mista. A pedra
pode ser de granito, xisto, calcario ou outra consoante a disponibilidade na regido. Os tijolos
podem ser de barro cozido ao sol, caso do adobe, ou em fornos. A argamassa pode variar
entre a terra mais ou menos argilosa, o barro e as misturas de areia e cal aérea, sendo as areias
mais ou menos argilosas consoante a regido, o local e a forma de extrac¢do. A alvenaria de
pedra talhada, assente a seco ou com argamassa de cal e areia, coexiste com a alvenaria de
pedra irregular, em que a matriz de argamassa ¢ muito mais extensa, € mesmo com a terra que
¢ a base das construcdes de taipa. Todas estas variantes tém, no entanto, uma caracteristica
comum que condiciona a utilizacdo da alvenaria enquanto material estrutural: a sua reduzida
capacidade resistente a trac¢ao.

A alvenaria, sendo um material heterogéneo, composto por unidades de alvenaria e
argamassa, tem uma capacidade resistente que depende, naturalmente, da resisténcia de cada
um dos componentes mas também da qualidade de construg¢do da propria alvenaria. A sua
resisténcia a compressao € variavel mas bastante superior a resisténcia a traccdo que €, muitas
das vezes, praticamente nula. A resisténcia ao corte usualmente ¢ também baixa a moderada.
Estas caracteristicas contribuem para que a alvenaria seja um material de eleicdo para
aplicagdo em elementos sujeitos a esforcos fundamentalmente de compressdo. Por este
motivo, nos edificios antigos a alvenaria esta presente em fundacdes, paredes, pilares, arcos e
abobadas. Dada a importancia das paredes no contexto dos edificios antigos de alvenaria,
dedicar-se-4 especial atenc¢do a estas.

As paredes de alvenaria t€ém um aspecto e uma qualidade bastante varidvel, dependendo
do tipo de aparelho, do tipo de assentamento e do nimero de panos [Pinho 2000]
[Roque, 2002]. Na Figura 2.1 sdo apresentados alguns exemplos de alvenaria, desde as

alvenarias de tijolo (a) até as alvenarias de pedra aparelhada (b) ou irregular (c), bem como de
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uma sec¢do transversal (d) de uma parede de dois panos exteriores e um nucleo interior
preenchido com fragmentos de pedra ou de tijolo e argamassa. A Figura 2.2 ilustra mais
alguns exemplos de sec¢des transversais de paredes de alvenaria [Mascarenhas, 2003], pano
simples, pano duplo sem e com enchimento, alvenaria mista e alvenaria de enchimento com

fileira de travamento.
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Figura 2.1 — Exemplos de alvenaria [Loureng¢o & Zucchini, 2001]
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Figura 2.2 — Exemplos de sec¢des transversais de paredes de alvenaria de pedra

[Mascarenhas, 2003]

Qualquer que seja a solug¢do construtiva adoptada, hd um conjunto de boas regras que

devem ser cumpridas de modo a garantir a qualidade da alvenaria, das paredes e do edificio
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[Appleton, 2003]. O desfasamento das juntas entre unidades de alvenaria, de modo a criar um
imbricado que dificulte a progressdo das fendas, ¢ aplicado tanto nas alvenarias de pedra
aparelhada como de pedra irregular ou de tijolo (ver Figura 2.3a). O perpianho, pedra que
atravessa a espessura da parede de um lado ao outro, utilizado nas alvenarias de pedra
aparelhada, e mesmo na alvenaria de pedra irregular de boa qualidade, ¢ fulcral para garantir a
integridade da parede (ver Figura 2.3b). Nas paredes de alvenaria de tijolo esta fungdo ¢

desempenhada por tijolos colocados atravessados.

a) Montagem de blocos com junta desfasada b) Abaulamento da parede sem perpianho

Figura 2.3 — Pormenores de paredes de alvenaria [Appleton, 2003 ]

O contraventamento do edificio, através da ligagdo entre paredes, € outro aspecto
essencial para garantir a sua resisténcia e estabilidade (ver Figura 2.4). O imbricamento das
unidades de alvenaria pode ser complementado com a colocacdo de pecas metélicas de
ligacdo que, nas construgdes antigas, eram de ferro forjado. Uma solug@o corrente consiste na
aplicacdo de vardes de ferro ancorados nas extremidades, funcionando estes tirantes como
uma armadura passiva (ver Figura 2.5). Para informagdes adicionais sobre as técnicas de
constru¢do e dimensionamento das alvenarias sugere-se a consulta de [Pinho 2000] e de

[Mateus, 2002].

Figura 2.4 — Mecanismos de colapso de paredes quando sujeitas a forcas horizontais para fora

do seu plano ilustrados por Rondelet em 1834 (citado por [Carocci, 2001])
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Figura 2.5 — Exemplos de pec¢as metélicas de ligag¢ao

A madeira também possui uma resisténcia que é variavel, neste caso de espécie para
espécie, mas que ¢ usualmente da mesma ordem de grandeza em trac¢do e em compressao
considerando a mesma direc¢do do carregamento, sendo as resisténcias maiores na direc¢ao
das fibras do que na direc¢do perpendicular [Machado et al., 1997]. Quer isto dizer que a
madeira pode ser utilizada em elementos sujeitos ndo s6 a tracgdo ou a compressao mas, mais
importante ainda, também a flexdo, permitindo aplicagdes distintas da alvenaria, para além de
ser mais leve.

Nos edificios antigos de alvenaria a madeira era utilizada, principalmente, na construgao
de pavimentos, compostos por vigas e soalhos, asnas de cobertura e escadas, sendo possivel a
sua utilizagdo também como prumos. Dadas as espécies disponiveis em Portugal, as pecas de
madeira eram limitadas, quer em comprimento quer em sec¢do transversal, o que, por sua vez,
condicionava as dimensdes das estruturas de madeira e dos vaos que elas podiam vencer. Na
época Pombalina a madeira passa a ser utilizada na gaiola, uma estrutura tridimensional que
contribui para a solidariza¢do do edificio. Na Figura 2.6 sdo ilustrados dois exemplos,
remetendo-se para [Pinho, 2000] a leitura de descri¢des mais detalhadas sobre a construgdo
Pombalina. Nos edificios “gaioleiros” estes elementos sdo deturpados, ou até eliminados, o
que acarreta graves consequéncias para o comportamento global como se apresentara mais
adiante. Por agora, vai dedicar-se alguma atencdo aos varios elementos estruturais e nio

estruturais que compdem os edificios antigos de alvenaria.
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Fasquiado

Em cima: alcado de uma parede de frontal Camada de
exibindo a gaiola de madeira s
A direita: sec¢io de um tabique de madeira com

revestimento sobre fasquiado (prancha ao alto)

Figura 2.6 — Exemplos esquematicos da utilizacdo de madeira em paredes na construcao

Pombalina [Appleton, 2003]

Comecando pelas fundagdes, estas podem ser directas, semi-directas ou indirectas
dependendo das caracteristicas do terreno [Appleton, 2003]. No primeiro caso, quando o
terreno de fundagdo se encontrava a superficie, as fundag¢des eram construidas recorrendo a
sapatas isoladas ou continuas, consoante apoiavam pilares ou paredes, em alvenaria de pedra
ou de tijolo mais pobre do que a utilizada nas paredes e com uma sobrelargura relativamente a
elas. No segundo caso, quando um terreno de funda¢do adequado ndo se encontrava a
superficie, eram escavados pocos quadrangulares com cerca de 1 metro de lado e a
profundidade necessaria para atingir aquele. Os pocos eram cheios com boa alvenaria de
pedra e no topo eram construidos arcos de tijolo macico, de pedra ou mistos, sobre os quais
nasciam as paredes estruturais. No terceiro caso, quando o terreno ndo apresentava
caracteristicas adequadas, a fundacdo era constituida por estacas de madeira cravadas,
situacdo esta que ¢ condicionada pela natureza das camadas de solo atravessadas pela estaca,
antes de se atingir o firme, e pelo limite de resisténcia das estacas. Esta solug@o, que pode ser
também considerada como uma técnica de consolida¢do do terreno de fundagdo, tem como
bom exemplo aquele que se encontra numa parte da Lisboa Pombalina. Na Figura 2.7

ilustram-se os dois primeiros casos.
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Parede

Parede

R de alvenaria
de alvenariz

Pavimento
Fundagdo

Arco de alvenaria
de tijolo ou de pedra

Pogo de fundagdo

Nivel de fundagdo
Solo de
fundagao

a) Fundacido directa corrente b) Fundacdo semi-directa com pogos e arcos

Figura 2.7 — Tipos de fundacdo de edificios antigos de alvenaria [Appleton, 2003 ]

As paredes dos edificios sdo classificadas como principais, ou mestras, ¢ de
compartimentacdo. As paredes principais sdo normalmente consideradas paredes resistentes e
tém grande espessura, condicionada, entre outros aspectos, pelos esforgos actuantes,
principalmente de compressdo mas também de corte e de flexdo, e pela esbelteza. As paredes
de compartimentacdo, por sua vez, sdo geralmente tabiques e, no caso dos edificios
Pombalinos e até de alguns pré-Pombalinos, desempenham um papel importante no
contraventamento horizontal gracas a sua interligagdo com os pavimentos e as paredes
mestras [Appleton, 2003]. A partir da segunda metade do século XIX assiste-se ao
desaparecimento desta solugdo, a qual se sucedem outras solugdes cada vez mais simples em
alvenaria de tijolo, primeiro maci¢o ¢ mais tarde furado, e mais leves mas com uma menor
contribui¢do para o contraventamento dos edificios ja que as ligagcdes entre paredes, e destas
aos pavimentos e a cobertura, sdo limitadas ou inexistentes.

Os pavimentos térreos apresentam uma constituicdo muito simples, geralmente baseada
em terra batida ou enrocamentos de pedra arrumada a mao, sobre a qual era colocada o
revestimento em lajedo de pedra, ladrilhos, tijoleiras ceramicas ou sobrados de madeira
[Appleton, 2003]. No que diz respeito aos pavimentos elevados, a madeira é o material
predominante embora haja um numero apreciavel de casos em que o principal elemento da
estrutura do pavimento é constituido por arcos e abobadas de alvenaria. Sobre os arcos e
abdbadas colocavam-se os revestimentos, recorrendo-se a dois tipos de solugdes conforme se

ilustra na Figura 2.8.
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a) Pavimento em arcos com estrutura de b) Pavimento em abdbadas com enchimento
madeira que recebe soalho que recebe revestimento de pedra ou ceramico

Figura 2.8 — Pavimentos em arcos e abdbadas [Appleton, 2003 ]

Os pavimentos elevados sdo fundamentalmente em madeira recorrendo a sistemas de
vigas paralelas, colocadas a distancias variaveis entre 0,20m e 0,40m, e apoiadas em paredes
resistentes de alvenaria [Appleton, 2003]. Observa-se na Figura 2.9 o esquema estrutural de
um pavimento de madeira onde o afastamento das vigas ¢ igual a sua altura, regra esta que se
manteve ao longo do tempo apesar das vigas utilizadas serem cada vez mais estreitas. O
tarugamento da estrutura dos pavimentos, conjunto de elementos colocados entre o vigamento
na direc¢do perpendicular a este, visa impedir a encurvadura das vigas por razdes de natureza

estrutural ou para minimizar os efeitos que ocorrem durante o periodo de secagem da madeira.

Em cima: tarugamento

A esquerda: vigamento principal

Figura 2.9 — Esquema estrutural de um pavimento de madeira [Appleton, 2003]

A utilizag¢do de perfis com altura igual ou inferior a 0,20m, condicionada pelas espécies
florestais, limita os vdos maximos a cerca de 4m [Appleton, 2003]. Quando ¢ necessario
vencer vaos maiores utiliza-se um ou mais alinhamentos de vigas principais de grande altura

transversais as vigas do pavimento (Figura 2.10a) que, com o desenvolvimento da tecnologia
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do ferro e do ago, sdo substituidos nas construgdes do século XIX por vigas de ferro de sec¢do
em I (Figura 2.10b). Os pavimentos com estrutura constituida por vigas de ferro afastadas
cerca de 0,50m e pequenas abdbadas (ver Figura 2.11) s@o uma solugdo caracteristica da
construgdo do final do século XIX mas correspondem geralmente a uma pequena por¢ao da

area do piso.

a) com viga de madeira b) com viga de ferro

Figura 2.10 — Esquema estrutural de pavimentos com vaos multiplos [Appleton, 2003]

Figura 2.11 — Pavimento com vigas de ferro e pequenas abobadas [Appleton, 2003 ]

Na Figura 2.12 ilustram-se varias possibilidades de ligagdo dos pavimentos as paredes
[Appleton, 2003]. A solucdo mais simples (Figura 2.12a), consiste no encaixe das vigas de
madeira em aberturas dispostas nas paredes em posi¢do e com a dimensdo conveniente. Nas
paredes de alvenaria de pedra irregular era criada uma base para apoio de cada viga através de
um bloco de pedra com a face superior aparelhada e horizontal. Quando se pretendia que o
pavimento tivesse um papel importante no travamento horizontal do edificio (Figura 2.12b), a
liga¢do podia ser melhorada através da incorporagdo de pegas metélicas pregadas as vigas de
madeira e embebidas nas paredes, por vezes mesmo atravessando-as do interior para o

exterior e ancorando-as nesta face de modo a mobilizar forcas de atrito e de compressdo. Nas
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paredes com frechal (Figura 2.12c¢), a ligag¢do entre a parede e o pavimento fazia-se através
deste elemento que, por sua vez, ¢ cuidadosamente ancorado a parede através de pregagem ou

recorrendo a tirantes de madeira embebidos nas paredes.

a) Apoio directo b) Apoio com ancoragem ¢) Apoio com frechal

Figura 2.12 — Ligacdes entre pavimentos e respectivas paredes de apoio [Appleton, 2003]

As coberturas dos edificios podem ser em terrago ou coberturas inclinadas
[Appleton, 2003]. No primeiro caso as estruturas a base de pedra e de tijolo (arcos e
abdbadas) predominam, enquanto no segundo caso a solu¢do estrutural que predomina sdo as
asnas de madeira com configuracdes e constitui¢do muito variada consoante a pendente da
cobertura ou a possibilidade de aproveitamento dos sotaos.

E chegada a altura de descrever, por ordem cronoldgica, os edificios tipicos das 3 épocas
em andlise. Comegando pelos edificios pré-Pombalinos, estes costumam ter 2, 3 ou no
maximo 4 pisos, geralmente com um pé-direito reduzido, uma grande densidade de paredes e
poucas aberturas para o exterior. As paredes exteriores sdo de alvenaria, com alguns “tragos”
de gaiola pombalina. Verifica-se ainda a existéncia, em fachadas principais e empenas
acessiveis, de ferrolhos metalicos de contraventamento correspondentes a obras de reparagao
relacionadas com o terramoto ou com o aumento do nimero de andares. Estes edificios
podem dividir-se ainda nos seguintes tipos [Cabrita et al., 1993] [Pinho 2000]:

e [Edificios de qualidade, apresentando paredes de alvenaria bem cuidada, pedra

aparelhada pelo menos nos cunhais, com elementos de travamento;

e [Edificios de baixa qualidade, com paredes de alvenaria pobre, taipa mal conservada,
muito deformados e sem elementos de travamento. Em geral as paredes tém grande
espessura, existindo em muitas situagdes contrafortes ou gigantes;

e Edificios com andar de ressalto, constituidos basicamente por um rés-do-chdo com
alvenaria de pedra, e pavimento em arcos (ver Figura 2.8) que suporta um ou dois

pisos com estrutura reticulada de madeira, salientes em relacdo ao rés-do-chdo. Este
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tipo de edificios tem ja um aspecto menos maci¢o como que a antever a tecnologia
pombalina.

Passando para os edificios Pombalinos, estes t€ém geralmente cinco pisos e a altura das
fachadas ¢ sempre a mesma dentro de cada quarteirdo [Cabrita ef al., 1993] [Pinho, 2000]. O
pé-direito do rés-do-chdo e do 1° andar ¢ de cerca de 3,70m, sendo o dos outros pisos o que
coubesse na altura disponivel prevista para o quarteirdo. O material predominante, para além
da alvenaria ordinaria, ¢ a madeira onde prevalecem as ligagdes por encaixe reforcadas com
pregagens de ferro forjado. Nestes edificios existem também elementos de reforco
constituidos por pegas de ferro fixadas as paredes exteriores de alvenaria e ligadas aos
vigamentos de madeira que se destinam a garantir a efectiva transmissdo de forcas entre
elementos estruturais através dos pavimentos.

Estes edificios possuem, na generalidade dos casos, um piso térreo com arcaria em pedra
ou abdbada de tijolo assente em fundacdes construidas em alvenaria de pedra. O tecto do rés-
do-chéo é, em regra, constituido por arcos ou abdbadas de alvenaria de pedra ou de ladrilho.
Acima do rés-do-chdo existe um sistema de travamento tridimensional que confere ao
conjunto uma boa ductilidade. Este sistema ¢ formado, no plano horizontal, pelas estruturas
de madeira dos pisos e da cobertura e, no plano vertical, pelas paredes em gaiola exteriores e
interiores. A gaiola ¢ formada por varios elementos que interligam paredes interiores, paredes
exteriores, vigamentos de pavimentos e asnas de cobertura, formando um sistema de
solidarizacdo dos diferentes elementos estruturais. Em todo este sistema, a caixa de escada
tem também uma contribuicdo importante, sendo a sua concep¢do bastante compacta, com
paredes em gaiola solidamente ligadas aos degraus.

Finalmente, os edificios “gaioleiros”. Estes edificios sdo caracterizados pela auséncia de
continuidade estrutural e tridimensional, onde raramente se encontram solucdes adequadas
para a ligacdo entre as estruturas das paredes das fachadas, das paredes ortogonais e dos
pavimentos [Cabrita et al., 1993] [Pinho, 2000]. Assiste-se igualmente ao aumento da altura
dos edificios, atingindo os 5 ou 6 pisos elevados, e a deteriorag@o das praticas construtivas nas
paredes de alvenaria acompanhada pela sistemdtica redug¢do da sua espessura ao longo da
altura do edificio. Na Figura 2.13 apresenta-se um corte tipo das paredes exteriores onde se
ilustra essa reduc@o, realizada através de ressaltos no paramento interior ao nivel dos pisos, e
no Quadro 2.1 apresentam-se as espessuras usuais das paredes resistentes e de

compartimentacdo dos edificios de rendimento resultantes da observacao de diversos casos.
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0,207

3,00

0,207

Figura 2.13 — Transi¢do em altura da espessura das paredes num edificio “gaioleiro”

[Appleton, 2003 ]

No que diz respeito as propriedades mecanicas da alvenaria, a informacdo disponivel ¢
relativamente escassa. Para além de valores tipicos da resisténcia a compressao de paredes de
alvenaria em constru¢do nova e de boa qualidade utilizados naquela época [Pinho, 2000],
ensaios realizados mais recentemente em paredes resistentes de edificios “gaioleiros” [Silva &
Soares, 1997] apontam para valores da tensdo de rotura a compressdo (f;) de 0,8 MPa a
1,5 MPa e do mddulo de elasticidade inicial (£;) de 700 MPa a 1000 MPa, ou seja, cerca de

1000 vezes o valor da tensdo de rotura a compressao.
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Quadro 2.1 — Espessura das paredes de alvenaria dos edificios de rendimento, em metros

([Segurado, 1908] citado por [Pinho, 2000])

Parede Parede Paredes Altura dos pisos
Parte da parede
anterior posterior | divisérias | (entre vigamentos)
Fundacao 0,75-1,00 | 0,75-1,00 | 0,70 — 0,85 -
Subterraneo 0,65 -0,80 | 0,50 -0,80 | 0,45 - 0,60 2,10 -3,00
Rés-do-chao 0,50 -0,65 | 0,45-0,50 | 0,35-0,50 3,25-5,00
1° andar 0,45-0,5510,35-0,50 | 0,35-0,40 3,25 -5,00
2° andar 0,35-0,45 | 0,25-0,40 | 0,25-0,35 3,00 — 4,25
3° andar 0,25-0,40 | 0,25-0,35 | 0,25-0,35 2,85 -3,50
4° andar 0,25-0,40 | 0,25-0,30 | 0,15-0,30 2,75-3.25
5° andar 0,25-0,30 | 0,25-0,30 | 0,15-0,25 2,75 -3,00
6° andar sempre de mansarda ou atico -
Rés-do-chdo, em edificios
0,65-1,00 | 0,65-1,00 | 0,45—-0,55 -
mais importantes
Rés-do-chdo, em edificios
1,00 — 2,00 | 1,00 —2,00 | 0,70 — 1,00 -
com abobadas superiores

As fundacdes dos edificios “gaioleiros” sdo constituidas por caboucos cheios de alvenaria
de pedra rija, com uma largura de cerca do dobro da espessura das paredes que suportam e
altura suficiente para encontrar terreno firme. As paredes sdo de diferentes tipos, consoante a
sua posicdo no edificio, podendo ser classificadas da seguinte forma [Cabrita et al., 1993]
[Pinho, 2000]:
e Paredes-mestras em alvenaria de pedra irregular como o exemplo que se apresenta na
Figura 2.14. Estas paredes localizam-se nas fachadas principal e posterior do edificio e
a sua espessura ¢ variavel em altura;
e Paredes resistentes de tijolo macico. Estas paredes possuem uma espessura entre
0,15m a 0,30m e sdo utilizadas nas empenas e em varios locais no interior do edificio;

e Paredes interiores de tabique com uma espessura média de 0,15m.
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Figura 2.14 — Pormenor de um cunhal das paredes resistentes de alvenaria

Ao nivel do rés-do-chdo, as paredes interiores sdo quase todas resistentes mas, nos andares
superiores, sdo substituidas por estas divisorias leves. A solidarizacdo parcial das paredes ¢
conseguida embebendo uma prancha da periferia do pavimento na parede. Alguns edificios
dispdem também de sistemas de travamento lateral das paredes através de “ferrolhos”
metdlicos [Cabrita et al., 1993] [Pinho, 2000]. A estrutura dos pavimentos, por sua vez, ¢ de
madeira e constituida por barrotes, dispostos na direc¢do de menor vao, que assentam
directamente sobre as paredes através de entregas com alguns centimetros. Apresenta-se na
Figura 2.15 um pormenor de uma parede de um edificio onde ocorreu um colapso parcial

evidenciando a ligacdo do pavimento.

Figura 2.15 — Pormenor de uma parede evidenciando a ligacdo do pavimento
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Na fase final desta época os edificios apresentam grandes éareas de implantacdo,
desenvolvendo-se principalmente em profundidade, dando origem ao aparecimento dos
sagudes de forma a ser possivel o arejamento e a iluminacdo de zonas interiores, localizados
na zona central ou, por vezes, através de uma reentrancia na zona de empena [Pinho, 2000]. A
tipologia dos edificios “gaioleiros” termina com o advento do betdo armado, material de
constru¢do que foi inicialmente introduzido nos pavimentos, dando origem aos edificios de
“placa”, mas que acabou, eventualmente, por substituir a alvenaria como principal material
estrutural.

A Figura 2.16 ajuda a acompanhar a evolucdo gradual registada ao longo do tempo nos
edificios antigos de alvenaria e que dita a transicdo da tipologia Pombalina para os edificios
“gaioleiros”. A simplificagdo da estrutura, com o progressivo aligeiramento da gaiola,
primeiro apenas nalgumas paredes interiores e depois na sua totalidade, a par de outras
modificagdes, ¢ um exemplo dessa evolucdo que, no caso presente, corresponde a uma
regressdo em termos de qualidade. As regras instauradas na constru¢do apds o sismo de
Lisboa de 1755 foram-se perdendo a medida que a memoria dos acontecimentos se
desvaneceram, podendo-se, por isso, falar em edificios da época Pombalina, edificios
Pombalinos tardios e edificios “gaioleiros”. Interessa também apreciar nas plantas, mais do
que a compartimentagdo interna, que ¢ variavel, a forma geral dos edificios, a distribuicdo das
paredes e a localizag@o das escadas. De facto, assiste-se nos edificios “gaioleiros” a plantas de
maiores dimensdes, obrigando nos lotes mais fundos a criacdo de sagudes para iluminagdo e
ventilagdo das divisdes interiores, € a colocacdo das escadas em posicdo relativamente central

no edificio resultando numa certa simetria estrutural.
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Recapitulando, pode-se dizer que os edificios “gaioleiros” resultam de um processo
evolutivo no que diz respeito, fundamentalmente, a arquitectura e as técnicas de construgdo
utilizadas nos edificios do periodo precedente, os edificios Pombalinos, onde, consideragdes
estéticas aparte, as alteragdes mais importantes se processaram ao nivel da estrutura. Assiste-
se neste periodo ao abandono progressivo das técnicas construtivas implementadas na
reconstru¢do da cidade de Lisboa apds o sismo de 1755 e a introdugdo de alteragdes
significativas com graves consequéncias no comportamento dos edificios [Cabrita et al.,
1993]. Sao exemplo disso a alteragdo da gaiola pombalina, em que alguns dos elementos de
solidarizacdo horizontal das paredes mestras chegam mesmo a desaparecer, o aumento da
altura dos edificios, atingindo os 5 ou 6 pisos elevados, e a diminuicdo da espessura das
paredes resistentes em altura [Pinho, 2000]. Este ultimo aspecto, que poderia ser interpretado
como um processo de racionalizagdo, resulta naquilo que ¢ considerado um desastre
construtivo, traduzido no elevado nimero de colapsos de edificios registados ao longo do
tempo, alguns ainda durante a construgdo [Appleton, 2003]. Como se ndo bastassem estes
factos, ha ainda a acrescentar o estado de conservag¢do dos edificios, muitas das vezes
deficiente, e as alteragdes a que estes foram sujeitos ao longo do tempo, quer no uso quer na
propria estrutura [Silva, 2001a]. Concluindo, pode-se afirmar que estes edificios, que se
procuram ilustrar na Figura 2.17, apresentam fraca qualidade, importando agora perceber
como sera o seu comportamento sismico e relacionar as deficiéncias apontadas com a

vulnerabilidade de edificios de alvenaria, algo que se fard na sec¢do seguinte.

Figura 2.17 — Exemplos de edificios “gaioleiros” em Lisboa
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2.2. Comportamento sismico

2.2.1. Factores que influenciam o comportamento sismico de um edificio

O comportamento sismico de um edificio € complexo dado que a sua resposta a ac¢do
sismica resulta da combina¢do de multiplos factores relacionados com a estrutura resistente e
as suas propriedades dindmicas, com as propriedades mecéanicas dos materiais e o
comportamento dos elementos, e ainda com a geometria do edificio e a sua envolvente. A
vulnerabilidade sismica do edificio resulta, em ultima andlise, da conjugacdo, no sentido
favoravel ou desfavoravel, destes factores. Para ajudar a perceber a sua influéncia, ¢
conveniente descrever o comportamento sismico de um edificio genérico onde os varios
factores estejam presentes. Comecando pela estrutura resistente, esta condiciona toda a
resposta do edificio pois define o sistema estrutural — portico, parede ou mista -, quais os
elementos principais para resistir a accdo dos sismos, € quais os secundarios, ¢ ainda o nivel
de redundancia indispensavel a redistribui¢do de efeitos entre elementos. Das varias
propriedades dindmicas, a massa esta associada as forgas de inércia que se geram no edificio
devido a ac¢do dos sismos e, em conjunto com a rigidez ¢ o amortecimento, controlam a
resposta em regime linear. As propriedades mecanicas dos materiais € 0 comportamento dos
elementos determinam, em conjunto, a transi¢cao da resposta para o regime nao linear e o nivel
de dano instalado em fungdo da solicitacdo. A titulo de exemplo, a Figura 2.18 ilustra relagdes
de for¢a-deslocamento genéricas em elementos com varios niveis de ductilidade, e indicagao
dos niveis de dano associados, enquanto a Figura 2.19 ilustra a relagdo entre resisténcia e
ductilidade numa estrutura. A simplicidade, regularidade e continuidade, sdo conceitos que,
quando aplicados a geometria da estrutura, se traduzem numa melhor resposta sismica. De
facto, a configuracdo em planta e em altura do edificio (ver Figura 2.20) pode determinar a
existéncia de efeitos locais desfavoraveis, nomeadamente tor¢do global ou concentracdo de
dano num determinado piso. As varias formas de interaccdo resultam das condigdes de
fronteira impostas ao edificio, quer ao nivel das funda¢des quer em altura, cuja importancia se
revela quando o edificio tem um comportamento sismico que €, de outra forma, considerado

deficiente.
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A importancia de cada um dos factores enumerados ¢ reconhecida na moderna
regulamentagdo [OPCM, 2003] [EC8-1, 2004] [FEMA & ATC, 2005] onde ¢ apresentado um
conjunto de regras de concepg¢do, de dimensionamento e de pormenorizagdo que os procuram
controlar de modo a obter um comportamento sismico compativel com a importancia e a
utiliza¢do do edificio e garantindo, a0 mesmo tempo, um mecanismo de colapso adequado
através de uma selecgao criteriosa da capacidade resistente dos varios elementos. Os edificios
antigos, pelo contrario, ndo foram construidos para resistir expressamente as ac¢des sismicas,
pelos menos de acordo com os conhecimentos actuais [Pinho, 2000] [Mateus, 2002], pelo que
0 seu comportamento sismico ¢ na maioria das vezes deficiente e a sua vulnerabilidade
elevada. Os edificios antigos de alvenaria ndo sdo excep¢do, embora tenham algumas
especificidades associadas aos materiais de constru¢do e aos processos construtivos neles
utilizados, a qualidade de constru¢do e ao estado de conservagdo, que se traduzem num

comportamento  sismico relativamente complexo [Paulay &  Priestley, 1992]
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[Tomazevi¢, 1999] [Carvalho & Oliveira, 1999] [Carocci, 2001] conforme se vai procurar
descrever de seguida. Antes, porém, ha trés aspectos que importa esclarecer. Em primeiro
lugar, as fundagdes, as paredes resistentes e ndo resistentes, os pavimentos, as coberturas, as
escadas, enfim todos os elementos estruturais € ndo estruturais tém influéncia, embora
varidvel, no comportamento sismico do edificio. No que adiante se vai apresentar, considera-
se que as fundagdes, caso ndo tenham suficiente capacidade resistente, sdo objecto de estudo
individual e que, por sua vez, a cobertura e as escadas sdo, em geral, menos condicionantes
que os demais, pelo que as atengdes estardo concentradas fundamentalmente nas paredes e
nos pavimentos. Em segundo lugar, o comportamento destes elementos vai ser analisado
considerando a actuag@o de forcas, ou deslocamentos, horizontais que simulam as forcas de
inércia, ou os deslocamentos impostos, geradas pela solicitagdo sismica. A componente na
direcgdo vertical ¢ também importante porque, entre outros aspectos, faz variar o esfor¢o de
compressdo nos elementos verticais, o que tem consequéncias directas na sua capacidade
resistente, mas considera-se que os seus efeitos se resumem a isso mesmo. Em terceiro lugar,
a qualidade de construgdo e o estado de conservacdo sdo dois factores de grande relevo dado
que ambos afectam a capacidade resistente dos elementos estruturais e ndo estruturais. Esta
ultima condi¢do ndo serd, no entanto, contemplada, pelo que se assume que a qualidade de

constru¢do e o estado de conservacdo sao ambos bons.

2.2.2. Influéncia dos materiais no comportamento das paredes e pavimentos

As propriedades dos materiais constituintes foram j& abordadas, mesmo que de uma forma
superficial, na sec¢do anterior e ndo serdo mais detalhadas aqui com excep¢do do modo como
influenciam o comportamento dos varios elementos. As paredes e os pavimentos sdo, por
definicdo, elementos laminares, dado que a sua espessura ¢ muito inferior as restantes duas
dimensdes, pelo que o seu comportamento pode ser descrito tomando o plano médio como
referéncia. Em ambos os elementos o comportamento no plano e para fora dele ¢ distinto,
interessando caracterizar, sobretudo, o primeiro por razdes que se tornardo evidentes mais
adiante. A descricdo dos modelos de comportamento fisico e mecanico depende,
habitualmente, da escala em que ¢ realizada, mais refinada ao nivel dos materiais do que ao
nivel dos elementos, sendo a transposi¢do realizada, na sua expressdo mais simples,
admitindo que o material ¢ homogéneo. No caso particular dos materiais heterogéneos, como
a alvenaria, sdo frequentemente utilizadas técnicas de homogeneizagdo ao nivel do material
[Lourengo & Zucchini, 2001] de modo a que possam ser utilizadas as mesmas formulagdes ao

nivel do elemento. Obtém-se desta forma os valores indicativos para algumas propriedades
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das alvenarias de pedra e de tijolo apresentados no Quadro 2.2 [Tomazevi¢, 1999]. Contudo, e
recordando a Figura 2.1, o comportamento da alvenaria ndo é, em geral, independente da
direc¢do considerada nem da combinagdo de esfor¢os actuantes. A disposi¢cdo regular das
unidades na alvenaria de tijolo tem reflexo tanto na resisténcia (ver Figura 2.21) como nos
modos de ruptura (ver Figura 2.22). Nas alvenarias de pedra regular ¢ possivel obter também
comportamentos semelhantes aqueles enquanto que nas alvenarias de pedra irregular ¢
praticamente indiferente dado que ndo ha uma direcgao preferencial. Pode por isso considerar-
se que, no que diz respeito ao comportamento no plano das paredes de alvenaria, estas sdo
ortotrdpicas no caso das paredes de alvenaria aparelhada e de tijolo e isotropicas no caso das
paredes de alvenaria de pedra irregular [Magenes ef al., 2000]. Relativamente as paredes de
tabique e aos pavimentos de madeira (ver Figura 2.23a), ambos sdo compostos por pecas de
madeira com diferentes caracteristicas dispostas, habitualmente, em duas direccdes
ortogonais, pelo que o comportamento resultante no seu plano ¢ ortotrdpico. As propriedades
mecanicas destes elementos tém de ser estimadas caso a caso, pois ndo hd informacdo
disponivel, podendo apenas apontar-se valores para a sua massa que rondam,
respectivamente, os 135kg/m” e os 110kg/m’ [Farinha & Reis, 1998]. Comparando estes
valores com os apontados para a massa volumica da alvenaria, compreendidos entre
1700kg/m® ¢ 2200kg/m’ [Pinho, 2000], ¢ conjugados com as espessuras das paredes do
Quadro 2.1, € possivel constatar que as paredes de alvenaria tém consideravelmente mais

massa por unidade de superficie do que as paredes de tabique ou os pavimentos de madeira.

Quadro 2.2 — Valores tipicos de algumas propriedades mecénicas da alvenaria (adaptado de

[Tomazevic, 1999])

Propriedade mecanica Alvenaria de pedra Alvenaria de tijolo
Resisténcia a compressdao [MPa] 03-09 1,5-10,0
Resisténcia a trac¢do [MPa] 0,08 - 0,21 0,10-0,70
Moédulo de elasticidade [MPa] 200 — 1000 1500 — 3800
Modulo de distor¢do [MPa] 70 —90 60— 165
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2.2.3. Comportamento das paredes e pavimentos sujeitos a ac¢des horizontais

Passando agora para o comportamento das paredes e dos pavimentos quando sujeitos a
accdes horizontais, analisa-se inicialmente cada um dos elementos em separado, e
posteriormente os seus efeitos combinados. Comecando pelos pavimentos, a sua fun¢do
primordial ¢ a de vencer vaos, transmitindo as cargas verticais para as paredes, a qual ¢
complementada, durante um sismo, com a transferéncia de forcas horizontais entre paredes. O
seu comportamento para fora do plano, associado a flexdo e corte, resulta principalmente da
actuacdo das cargas verticais e, geralmente, ndo tem influéncia no comportamento sismico do
edificio. Quanto ao comportamento no plano, no qual as ac¢des horizontais introduzem
esforcos de corte e de traccdo/compressdo, os pavimentos de madeira apresentam uma
flexibilidade que, sendo variavel como se ilustra na Figura 2.23b) e c), é sempre elevada
quando comparada com outro tipo de pavimentos como, por exemplo, os de vigas de ferro e
pequenas abobadas ilustrados anteriormente na Figura 2.11. A sua resisténcia para acgdes no
plano, que depende da disposi¢do das vigas de madeira ¢ do soalho, ¢ também variavel
embora a resisténcia das ligagdes as paredes seja, geralmente, condicionante, tanto mais que,
recordando a Figura 2.12, a forma como sdo realizadas ndo estd, em geral, preparada para
transmitir forgas horizontais. Estes dois aspectos combinados, flexibilidade e resisténcia,
podem limitar a capacidade dos pavimentos em compatibilizar deslocamentos e transferir
forcas horizontais pelas varias paredes, efeitos este que sdo muito importantes quando se

pretende explorar ao maximo a capacidade resistente de todos os elementos.
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Figura 2.23 — Flexibilidade/Rigidez dos pavimentos de madeira no seu plano [Carvalho &
Oliveira, 1999]

Nas paredes, ao contrario do que sucede nos pavimentos, as ac¢des verticais actuam no

plano, causando fundamentalmente compressdo, enquanto as ac¢des horizontais podem actuar
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em diversas direc¢des relativamente ao plano, provocando corte e flexdo, resultando numa
interac¢do com consequéncias para a capacidade resistente tanto no plano, ja apresentada na
Figura 2.21, como para fora do plano, em flexdo composta. Para além disso, ha paredes
resistentes, em alvenaria de pedra ou de tijolo, destinadas a transmitir as cargas, verticais €
horizontais, para as fundagdes e outras ndo resistentes, de tabique, mas que tém capacidade,
embora limitada, para suportar cargas, principalmente horizontais. Interessa, por isso, apreciar
o comportamento das paredes considerando duas situacdes extremas, ac¢des horizontais no
plano e perpendiculares ao plano, até porque o comportamento no plano apenas para as acgdes
verticais ndo ¢ por si so relevante do ponto de vista sismico. Comecando pelo comportamento
para fora do plano das paredes, este ¢ caracterizado por uma baixa rigidez e resisténcia dado
que ambos estdo associados ao eixo de menor inércia da seccdo horizontal. A rigidez ¢
fundamentalmente associada a flexdo da parede, dada a esbelteza nesta direc¢do, ¢ a
resisténcia ¢ condicionada pelos esfor¢os de trac¢do/compressdo na base resultantes da flexdo
composta originada simultaneamente pelas ac¢des horizontais e verticais. O comportamento
da parede no seu plano apresenta uma rigidez e resisténcia substancialmente superiores as
anteriores dado que agora estdo associados ao eixo de maior inércia da seccdo horizontal.
Neste caso contribuem para a rigidez da parede néo so6 a flexdo como também o corte, parcela
esta cuja importancia é tanto maior quanto menor for a esbelteza da parede medida no seu
plano. A resisténcia estd associada a interaccdo entre as tensdes normais e tangenciais que se
desenvolvem devido a combina¢do das acg¢des verticais com as acg¢des horizontais. A
Figura 2.24 ilustra estas duas situagdes extremas no caso de uma parede baixa obtendo-se,
obviamente, para qualquer outra orientacdo da forca horizontal um comportamento que é
intermédio. A cada uma das direc¢des corresponde um diferente mecanismo de dano, ambos
activados durante um sismo, embora seja geralmente reconhecido que, para alcangar um
comportamento sismico satisfatorio, o mecanismo para fora do plano (Figura 2.24a) deve ser
evitado e o mecanismo no plano (Figura 2.24b) explorado na sua totalidade [Magenes, 2006].
Ha, inclusivamente, uma tendéncia para classificar o primeiro como um mecanismo local, no
sentido em que estd associado a resposta local das paredes, embora possa, por seu turno, gerar
um colapso global. A resisténcia de um edificio as acg¢des horizontais deve, pois, ser
preferencialmente assegurada pelo efeito combinado da resposta no plano das paredes com os

pavimentos a funcionarem como diafragmas, como se verd um pouco mais adiante.
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Pouca resisténcia Alguma resistencia

Fendas na parede
inclinadas

Fenda na base

~L

a) Comportamento para fora do plano b) Comportamento no plano

Figura 2.24 — Comportamento de paredes de alvenaria isoladas actuadas por forcas

horizontais [Carvalho & Oliveira, 1999]

Os modos de colapso observados nas paredes de alvenaria sujeitas a ac¢des horizontais
sdo influenciados pela esbelteza ou, dito de outra forma, pela relagdo entre a altura e a largura
da base na direc¢do considerada. Conforme se apresenta na Figura 2.25, nas paredes menos
esbeltas o mecanismo de colapso estd associado ao deslizamento ao longo da base (Sliding
shear) ou a traccdo diagonal (Shear) enquanto nas paredes mais esbeltas esta associado a
flexdo da parede (Flexural). Quer isto dizer que os modos de colapso observaveis nos
mecanismos de dano para fora do plano e no plano sao diferentes. O mecanismo de dano para
fora do plano, na direccdo em que a relacdo entre a altura da parede e a largura da base ¢
maior, tem um modo de colapso apenas associado a abertura de uma fenda aproximadamente
horizontal ao longo da base, onde os esforcos de flexd3o sdo maximos, seguido do
derrubamento da parede. J& o mecanismo de dano no plano ¢ mais complexo pois a relacdo
entre a altura da parede e a largura da base medida no seu plano ¢ bastante variavel. Nos casos
das paredes baixas, ocorrem mecanismos de colapso associados a corte no plano, que tanto
podem ser de trac¢do diagonal como de deslizamento na base. Ao invés, no caso das paredes

altas, o modo de colapso ¢ dominado pela flexdo da parede no seu plano.
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Bending

Sliding shear

Figura 2.25 — Modos de colapso no plano das paredes de alvenaria (original de [Virdi &
Rashkoff, 2008] citando [Tomazevic, 1999])

Considere-se agora o caso, como nos edificios, em que duas ou mais paredes sdo
utilizadas para resistir a ac¢do sismica. Uma questdo que se coloca desde logo, no seguimento
do que foi dito sobre os mecanismos de dano a evitar e a explorar, ¢ a da orientacdo a dar as
paredes para resistir a uma ac¢do horizontal cuja orientagdo ndo ¢ conhecida de antemao
como ¢ o caso dos sismos. Uma possibilidade consiste em colocar as paredes em duas
direcgdes ortogonais, tal como se apresenta na Figura 2.26, solucdo esta que s6 sera eficaz se
as paredes estiverem ligadas entre si. Procura-se desta forma mobilizar a rigidez e a
resisténcia no plano das paredes, que sdo muito superiores as para fora do plano, garantindo,
no caso ilustrado, a contribui¢do méxima de duas delas em cada uma das direc¢des ortogonais
e uma combinacdo das quatro para qualquer outra direc¢do. Todavia, ¢ indispensavel a ligagdo
das paredes entre si, apoiando-se mutuamente, para poder assegurar um bom comportamento

ao conjunto através da exploragdo, ao maximo, dos mecanismos de dano no plano e evitar,

também ao maximo, os mecanismos para fora do plano.
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As paredes B sfo resistentes nesta
direcglo mas ndo apoiam a parede (A
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Figura 2.26 — Efeitos da ligacao entre paredes (adaptado de [Carvalho & Oliveira, 1999])

A ligagdo entre paredes pode, mesmo assim, ndo ser suficiente para evitar a formagao dos
mecanismos de dano para fora do plano. A Figura 2.27 ilustra esta situagdo onde, devido ao
comprimento excessivo de duas das paredes, o apoio das duas paredes ortogonais ndo ¢
efectivo em toda a extensdo. Uma forma de resolver esta situacdo € colocar paredes interiores
que, dispostas transversalmente, asseguram o contraventamento das paredes mais compridas,
dividindo-as em vérios trogos mais pequenos, desde que, mais uma vez, haja interligacdo
entre elas. E precisamente nestes casos que as paredes ditas ndo resistentes podem ser
importantes pois, apesar de terem uma capacidade resistente limitada, podem ajudar a
contraventar as paredes resistentes. A outra forma de resolver a situagdo envolve a
contribui¢do dos pavimentos, como se ilustra na Figura 2.28, para contraventar as paredes ao
nivel dos pisos. Se os pavimentos forem rigidos e tiverem resisténcia suficiente, bem como as
ligacdes destes as paredes, as paredes passam a comportar-se como apoiadas na base € no
topo em vez de s6 na base. Estas novas condi¢des de fronteira traduzem-se numa maior
rigidez e resisténcia das paredes e num mecanismo de dano que continua a envolver uma
fenda horizontal mas que agora esta posicionada sensivelmente a meia altura da parede. Esta
accdo combinada das paredes, pavimentos e respectivas interligacdes favorece o designado

efeito de “caixa” indispensavel ao bom comportamento sismico dos edificios de alvenaria

[Carvalho & Oliveira, 1999] [Binda & Saisi, 2005].
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Se as paredes forern muito longas a zona \

central ndc se pode apoiar nas paredes trans-
versais (A). Funcionard isoladamente e serd
derrubada oferecendo pouca resisténcia.

Figura 2.27 — Efeito da auséncia de contraventamento nas paredes

[Carvalho & Oliveira, 1999]

A rigidez da laje permite o travamento
superior da zona central das paredes B
transferindo a forga para as paredes A

Figura 2.28 — Efeito de pavimentos rigidos [Carvalho & Oliveira, 1999]

Nos edificios com varios pisos, o comportamento para fora do plano das paredes pode ser
mais ou menos complexo dependendo, mais uma vez, das ligagdes das paredes aos
pavimentos e da flexibilidade dos prdéprios pavimentos no seu plano [Paulay & Priestley,
1992]. Quando os pavimentos sdo rigidos e tém resisténcia suficiente, bem como as ligacdes
destes as paredes, as paredes comportam-se de forma isolada entre pisos adjacentes, conforme
se ilustra na Figura 2.29, donde semelhante ao dos edificios s6 com um piso. Ao invés, se

alguma daquelas condicdes ndo estiver reunida, as paredes passam a ter um comportamento
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de conjunto, agrupando dois ou mais pisos consecutivos, €, por iSso mesmo, apresentam uma

rigidez e uma resisténcia mais baixas.

Figura 2.29 — Vibragao das paredes para fora do plano [Tomazevic, 1999]

A Figura 2.30 ilustra diferentes mecanismos de colapso para fora do plano de paredes de
alvenaria de pedra e que resultam, habitualmente, na sua projec¢do para o exterior do edificio.
E possivel observar o colapso de paredes com ligagdo deficiente a cobertura ou pisos, e ainda
de um cunhal onde duas paredes ortogonais sdo projectadas para o exterior do edificio.

A presenga de aberturas nas paredes altera substancialmente o seu comportamento no
plano dado que, nesta situacdo, a parede perde a sua continuidade, enquanto elemento
laminar, passando a ser condicionado pelo comportamento dos nembos e dos lintéis
delimitados pelas aberturas [Carvalho & Oliveira, 1999]. Relativamente aos nembos de
alvenaria, os principais mecanismos de rotura no plano, ilustrados na Figura 2.31, podem ser
resumidos da seguinte forma [Magenes & Calvi, 1997]:

e Flexdo (rocking): a medida que as exigéncias em forca ou deslocamento horizontal
aumentam, as juntas horizontais fendilham devido a trac¢do, e o esforgo transverso ¢
suportado pela alvenaria comprimida. O colapso final ocorre com o derrubamento da
parede e esmagamento simultaneo do vértice comprimido (toe crushing);,

e Deslizamento (sliding): devido a formacdo de fendas nas juntas horizontais por
traccdo, sujeitas a acgdes sismicas alternadas, podem formar-se potenciais planos de
deslizamento ao longo das juntas fendilhadas. Este modo de colapso pode ocorrer para
baixos niveis de carga vertical e/ou coeficientes de atrito;

e Traccdo diagonal (diagonal tension): a resisténcia maxima ¢ comandada pela
formacdo e propagacdo de fendas diagonais, que podem seguir o caminho das juntas
horizontais e verticais ou atravessar os tijolos, dependendo da resisténcia relativa das

juntas de argamassa, da interface tijolo-argamassa, e dos tijolos.
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Legenda:

a) Parede com ligagdo deficiente a cobertura
b) Colapso do cunhal

c¢) Parede com ligagdo deficiente num piso

intermédio
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Rocking Sliding Diagonal tension Toe crushing

Figura 2.31 — Mecanismos locais em nembos no plano da parede (original de [Y1, 2004])
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A Figura 2.32 ilustra dois exemplos tipicos do comportamento, obtidos por via
experimental, de nembos de alvenaria de tijolo sujeitos a ac¢des horizontais ciclicas no plano,
que permitem apreciar as diferengas existentes entre uma rotura por flexdo e uma rotura por
tracgdo diagonal. Os dois nembos foram ensaiados com o mesmo nivel de esfor¢co axial
(0,6MPa), mas com diferentes relagdes altura/largura (valores de H/D indicados na figura)
[Magenes & Calvi, 1997]. No primeiro caso (Figura 2.32a), observa-se uma capacidade de
dissipagdo de energia histerética bastante moderada e um comportamento ndo linear, quase
elastico, com uma redugdo da resisténcia negligenciavel em ciclos subsequentes com o
mesmo deslocamento de pico. Se ndo ocorrer nenhum outro mecanismo de rotura, os
deslocamentos que podem ser alcancados sdo apenas limitados pela redugdo de resisténcia
devida aos efeitos de 2* ordem associados ao derrubamento. No segundo caso (Figura 2.32b),
o comportamento pré-fendilhagdo € caracterizado por uma histerese moderada e por uma
redugdo da rigidez e da resisténcia negligencidveis. O inicio das primeiras fendas diagonais
visiveis corresponde a uma for¢a de pelo menos 90% da forg¢a lateral maxima. O
comportamento pos-pico € caracterizado por uma maior dissipacdo de energia mas também
por uma relativamente rapida degradagao da resisténcia e da rigidez. Esta-se, portanto, perante
dois comportamentos distintos, um comportamento mais ductil no caso da rotura por flexdo e

um comportamento mais fragil no caso da rotura por corte.

force (KN)
(=]
force (KN)

displacement (mm) displacement (nmum)
a) Rotura por flex@o (H/D = 2) b) Rotura por trac¢do diagonal (H/D = 1,35)
Figura 2.32 — Resposta ciclica de nembos (original de [Magenes et al., 2000] citando
[Anthoine et al., 1995])

O comportamento dos lintéis as ac¢des horizontais ndo tem merecido, sobretudo em
estudos experimentais, a mesma atencdo que tem sido dedicada aos nembos porque a
contribuicdo destes ultimos para o comportamento sismico das paredes tem sido considerada

mais importante [Magenes et al., 2000]. Todavia, os lintéis desempenham uma fung¢ao
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estrutural importante pois, ao ligarem os nembos, podem influenciar consideravelmente o
comportamento de uma parede com varios pisos, conforme se ilustra na Figura 2.33, sendo

essa influéncia tanto maior quanto maior for o numero de pisos.
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Figura 2.33 — Modelos estruturais de paredes de alvenaria (original de [Tomazevic, 1999])

O comportamento de um lintel pode ser considerado andlogo ao de um nembo desde que
se tenham em considera¢do as diferengas existentes entre ambos: i) o eixo do lintel é
horizontal e ndo vertical como nos nembos; ii) o nivel de esfor¢co axial introduzido pelas
cargas verticais nos lintéis ¢ muito inferior ao dos nembos, praticamente nulo. O primeiro
aspecto € particularmente importante nas alvenarias regulares, dado o seu comportamento
ortotrdpico, enquanto que nas alvenarias irregulares o material tende a apresentar um
comportamento isotropico e, portanto, indiferente a uma rotagdo do eixo de 90°. O nivel de
esforco axial, por outro lado, tem consequéncias em ambos os tipos de alvenarias em virtude
de, tal como nos nembos, afectar a capacidade resistente dos lintéis. A Figura 2.34 ilustra o
mecanismo de funcionamento dos lintéis para acgdes horizontais no plano da fachada.
Inicialmente desenvolvem-se esfor¢os de corte nos lintéis (Figura 2.34a) que rapidamente

conduzem a sua rotura (Figura 2.34b) e ao subsequente derrubamento da parede que passa a
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estar dependente apenas do comportamento dos nembos. No caso de haver elementos
horizontais resistentes a traccdo que se oponham a tal mecanismo (Figura 2.34c) ¢ introduzida
uma compressao nos lintéis que, simultaneamente, aumenta a sua resisténcia a flexao. Nestas

condig¢des, hd dois mecanismos de rotura possiveis nos lintéis, em paralelo com os existentes

nos nembos:

e Rotura por compressdo excessiva na biela inclinada indicada na Figura 2.34¢ (andloga

a uma rotura por flexdo composta de um nembo);

e Rotura por trac¢do diagonal (corte).

Figura 2.34 — Mecanismo de funcionamento dos lintéis (original de [Magenes et al., 2000])

Em seguida ilustra-se a rotura no plano das paredes através de alguns exemplos. Na
Figura 2.35 sdo visiveis dois exemplos de mecanismos locais em nembos, o de rotura por
flexdo e o de rotura por trac¢do diagonal (corte). No primeiro caso observam-se duas fendas
aproximadamente horizontais nas extremidades dos nembos, uma na parte inferior e outra na
parte superior, originadas por esforcos de flexdo elevados que conduziram a rotura da
alvenaria por trac¢do. No segundo caso sdo bem evidentes duas fendas diagonais, passando
pelas juntas e ndo pelas unidades de alvenaria, que se cruzam sensivelmente a meia altura do
nembo, desenhando um caracteristico padrdo em forma de “X”, e que estdo associadas a
rotura por corte aplicado alternadamente nos dois sentidos. A Figura 2.36 mostra, por sua vez,
como 0s mecanismos locais podem ser combinados para obter mecanismos globais, um por

rotura dos lintéis e o outro por rotura dos nembos, na sequéncia dos modelos estruturais

referidos na Figura 2.33.
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i
i
» 4
a) Rotura por flexdo b) Rotura por trac¢do diagonal

Figura 2.35 — Exemplos de mecanismos em nembos no plano da parede [Penna, 2008]

LN

a) Rotura dos lintéis b) Rotura dos nembos

Figura 2.36 — Exemplos de mecanismos no plano da parede [Penna, 2008]

A Figura 2.37 resume o que foi dito anteriormente em relagdo ao comportamento no plano
de paredes de alvenaria [FEMA & ATC, 1998]. Nas paredes de empena (URMI1) os modos de
rotura estdo associados as dimensdes globais da parede. J& nas fachadas ¢ a relacdo entre as
dimensdes dos nembos e dos lintéis que determina o tipo e localizagdo dos mecanismos de
rotura, seja nos nembos (URM2 e URM4) ou nos lintéis (URM3). Por fim, ha ainda o caso,
menos habitual, em que a rotura, por trac¢do diagonal, ocorre nos “nds” de ligacdo entre os

nembos e os lintéis (URMS).
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Figura 2.37 — Comportamento no plano de paredes de alvenaria (original de [FEMA & ATC,
1998])

2.2.4. Comportamento de edificios de alvenaria

Veja-se finalmente o comportamento sismico de um edificio completo com paredes de
alvenaria e de tabique e varios pisos com pavimentos em madeira. Para comegar, ¢ util passar
em revista os factores enumerados no inicio desta sec¢do mas, desta feita, aplicados a
edificios antigos de alvenaria compostos pelos elementos cujo comportamento ja foi
apresentado. Sobre a estrutura resistente, viu-se que o sistema estrutural ¢ formado por
paredes de alvenaria, de pedra irregular e de tijolo, e por pavimentos de madeira, que
constituem sem duvida os elementos primarios, aos quais € necessario adicionar as paredes de
tabique, como elementos secundarios, ¢ todos os demais que ndo foram considerados nesta
analise, nomeadamente a cobertura e as escadas, por se admitir que ndo tém, em geral, grande
influéncia no comportamento sismico global do edificio. A redundancia ndo parece ter sido
um conceito muito explorado, tanto mais que ndo ¢ requerido para que a estrutura resistente
suporte as cargas verticais de natureza quase estatica que lhe sdo aplicadas correntemente, o
que se reflecte negativamente no comportamento sismico. As propriedades dindmicas dos

edificios derivam de algumas particularidades que interessa detalhar. A massa esta
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praticamente toda distribuida pelas paredes, o que implica, desde logo, que as principais
forcas de inércia sdo geradas nas pesadas paredes e ndo nos pavimentos leves. Ao nivel da
rigidez ha também um contraste elevado entre as paredes, bastante rigidas no plano e nédo
tanto para fora do plano, e os pavimentos, bastante flexiveis, o que tem implicag¢des, por um
lado, na compatibilizagdo dos deslocamentos horizontais entre as varias paredes e, por outro
lado, na redistribui¢do das forgas de inércia que s@o geradas, maioritariamente, nas paredes.
Quanto ao amortecimento, esse ¢ assegurado pelo atrito interno nos materiais e pela histerese
nos elementos. As propriedades mecanicas dos materiais € o comportamento dos elementos
foram ja descritos, embora ndo seja de mais sublinhar a importancia que a resisténcia das
interligacdes tem na redistribuicdo de efeitos e, consequentemente, no comportamento
sismico global. A geometria dos edificios ¢ geralmente regular, mais na configuracdo em
planta do que em altura, de acordo com a descricdo apresentada na sec¢do anterior. Sobre a
envolvente dos edificios ndo ha muito que possa ser dito aqui dado que as interacgdes solo-
estrutura e com os edificios adjacentes dependem das condi¢des especificas de cada edificio e
ndo sdo generalizaveis. Todavia, a inser¢cdo dos edificios em quarteirdes regulares e com
edificios idénticos ¢ geralmente favoravel ao seu comportamento sismico.

O comportamento sismico dos edificios antigos de alvenaria resulta de uma interac¢io
complexa entre as paredes, dispostas habitualmente em duas direc¢cdes ortogonais, € o0s
pavimentos flexiveis [Paulay & Priestley, 1992]. Considere-se, como referéncia, o edificio
apresentado na Figura 2.38, o qual possui apenas os elementos até aqui considerados como
principais, paredes e pavimentos, € onde, por simplicidade, se supde que a ac¢cdo horizontal
devida ao sismo, definida sob a forma de aceleracdes impostas na base, se faz sentir apenas
numa direc¢do. Estas aceleragdes sdo responsaveis pela geragdo de forgas de inércia e pela
introducdo de energia na estrutura, processo este que ¢ iniciado nas paredes cujo plano esta
alinhado com as aceleragdes (in-plane wall), dada a diferenca de rigidez no plano e para fora
do plano das paredes, prossegue através dos pavimentos (floor diaphragm), onde a sua
flexibilidade no plano tem uma grande influéncia sobre a distribuicdo daquelas grandezas pela
estrutura, e termina nas paredes cujo plano € perpendicular as aceleragdes (face load wall),
cuja rigidez para fora do plano € baixa. A transmissdo das forcas de inércia e a dissipagdo da
energia introduzida sdo, por sua vez, afectadas pelo comportamento das paredes e dos
pavimentos, bem como pela resisténcia das ligacdes entre eles. A medida que a resposta da
estrutura transita do regime linear para o ndo linear o dano cresce progressivamente. Este ¢
um processo que ocorre gradualmente até que, no limite, se forma o mecanismo de colapso da

estrutura. Quer isto dizer que, num edificio antigo de alvenaria que seja o mais simples
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possivel no que diz respeito aos varios factores analisados, as principais contribui¢cdes para o
seu comportamento sismico advém da distribuicdo e orientagcdo das paredes, da qualidade da
alvenaria e da sua capacidade para resistir aos esfor¢os actuantes e absorver as deformagdes
impostas, da flexibilidade e resisténcia dos pavimentos de madeira e da capacidade das
ligagdes entre os varios elementos estruturais e ndo estruturais em transmitir forgas e garantir
a integridade do conjunto. No final, o comportamento sismico dos edificios de alvenaria
depende do funcionamento integrado e harmonioso de todos os elementos que o compdem,

sejam eles considerados estruturais ou ndo [Carvalho & Oliveira, 1999].
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Figura 2.38 — Transmissao, entre elementos, da energia introduzida num edificio de alvenaria

(original de [Paulay & Priestley, 1992])

A natureza dindmica da resposta da estrutura a solicitacdo sismica faz com que a
quantificagdo do comportamento do edificio se revista de grande complexidade. Contudo,
para efeitos de avalia¢do da vulnerabilidade € possivel representar o comportamento global de
uma forma simplificada mediante certas e determinadas hipdteses. Entre elas contam-se a
possibilidade de assimilar o comportamento de um edificio ao de um sistema dindmico mais
simples, que reproduza as principais caracteristicas da resposta sismica, e a de poder substituir
a solicitagdo dindmica por uma solicitacdo estatica que lhe seja equivalente. Nestas
circunstancias obtém-se uma designada curva de capacidade que representa a resposta global

do edificio para diferentes niveis de solicitacdo sismica, na pratica uma curva de
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comportamento global, em termos de, por exemplo, esfor¢co transverso na base (corte basal)
em fun¢do do deslocamento no topo (ponto de referéncia). A Figura 2.39 ilustra uma curva de
capacidade esquematica, ndo linear, sobre a qual ¢ tracada uma idealizagdo bilinear

equivalente, uma hipdtese simplificativa utilizada correntemente.
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Figura 2.39 — Comportamento sismico global de um edificio representado sob a forma de uma

curva de capacidade (original de [Magenes, 2006])

2.2.5. Vulnerabilidade sismica

A observacao dos danos causados pelos sismos permite retirar licdes importantes sobre o
comportamento dos edificios e os factores que influenciam a sua vulnerabilidade sismica. Por
exemplo, uma das ligdes mais importantes que pode ser retirada da andlise dos danos
causados no sismo de Molise ¢ o da importancia das ligagdes entre elementos estruturais
[Decanini et al., 2004]. No caso dos edificios integrados em quarteirdes, isso inclui a ligagao
entre edificios de modo a que os sismos ndo os afastem causando o colapso dos edificios das
esquinas ou das extremidades. Outra li¢do € a de que a vulnerabilidade sismica pode ndo estar
relacionada com a idade dos edificios mas que outros factores, escondidos na sua estrutura,
podem ter uma profunda influéncia. Apesar das tipologias de edificios de alvenaria variarem
de pais para pais e de regido para regido, conforme se pode constatar em [EERI & IAEE,

2008], os danos resultantes da accdo dos sismos podem ainda assim ser classificados de um
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modo uniforme [Tomazevi¢, 1999]. Através da andlise de padrdes de danos sismicos
observados foram identificados os seguintes tipos de danos:

e Fendas entre paredes e pavimentos;

e Fendas nos cunhais e nas intersec¢des de paredes;

e (Colapso para fora do plano de paredes exteriores;

e Fendas nos lintéis e/ou nos parapeitos;

e Fendas diagonais em paredes estruturais;

e Colapso parcial ou total de paredes estruturais;

e Colapso parcial ou total do edificio.

A Figura 2.40 ilustra alguns mecanismos de colapso identificados em levantamentos de
danos em edificios na sequéncia de sismos ocorridos em Italia e utilizados na avaliagdao da
vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria com base em analise limite [D’Ayala &
Speranza, 2002a]. Os mecanismos assinalados A a G sdo mecanismos para fora do plano das
paredes, o mecanismo H ocorre no plano das paredes, os mecanismos I e L estdo associados a
colapsos localizados e os dois ultimos referem-se ao colapso de coberturas e das proprias
paredes de alvenaria. Este ultimo, em particular, esta relacionado com a qualidade da propria
alvenaria. A posicdo relativa do edificio no quarteirdo também influencia os mecanismos de
colapso [Carocci, 2001] conforme se ilustra na Figura 2.41. Estes mecanismos sdo utilizados

para estimar as cargas de colapso das estruturas e, assim, avaliar a vulnerabilidade dos

edificios [Binda & Saisi, 2005].
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Figura 2.40 — Mecanismos de colapso em edificios de alvenaria (original de [D’Ayala &

Speranza, 2002a])
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Inner house Comer house

Head house

Figura 2.41 — Mecanismos de colapso considerando a posicéo relativa do edificio dentro do

quarteirdo (original de [Carocci, 2001])

A vulnerabilidade dos edificios de alvenaria é, naturalmente, resultado do comportamento

sismico descrito, onde os diversos factores, tomados no sentido favoravel ou desfavoravel,

sdo combinados entre si. O Quadro 2.3 resume a forma como os diferentes factores

influenciam a vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria [Magenes, 2006].

Quadro 2.3 — Factores que influenciam a vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

(adaptado de [Magenes, 2006])

Factor Vulnerabilidade elevada Vulnerabilidade baixa
Qualidade dos materiais insuficiente
‘ Unidades de alvenaria regulares e
(argamassa fraca, unidades de ) )
robustas, boa ligagdo e encaixe entre
alvenaria fracas/frageis), baixa
Alvenaria as unidades de alvenaria,
coesdo interna (alvenaria de pedra '
. . comportamento monolitico da
irregular, parede de dois panos sem
seccdo da parede
travamento)
Pared Esbelteza elevada (instabilidade para | Esbelteza reduzida, restri¢cdes ao
aredes

fora do plano)

colapso para fora do plano
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Quadro 2.3 (continuag@o) — Factores que influenciam a vulnerabilidade sismica de edificios

de alvenaria (adaptado de [Magenes, 2006])

Factor Vulnerabilidade elevada Vulnerabilidade baixa
Boa ligacao nas interseccoes,
_ . presencga de tirantes e de vigas de
Falta de ligacdes eficientes entre )
contorno em cada piso favorecendo
' paredes e entre estas e 0s ' ‘ _
Ligagdes ‘ ' o efeito de “caixa”, ligagdes
pavimentos, falta de redundancia _ '
eficientes entre os pavimentos e as
estrutural
paredes que reduzem a concentragio
de esforgos
Rigidez e resisténcia suficiente para
impedir a vibrag@o das paredes para
Pavimentos | Nao fornecem efeito de diafragma fora do plano, aumentar a
redundancia estrutural e favorecer a
redistribuicao de esfor¢os
Impulsos Absorvidos no plano das paredes ou

horizontais de

Equilibrados apenas pela resisténcia

através de elementos estruturais

coberturas, adequados (tirantes, diafragmas) de
para fora do plano das paredes '
arcos ou modo a formar um sistema auto-
abdbadas equilibrado
' Limitados, paredes espacadas
Excessivamente grandes, paredes ‘
Viaos regularmente e dispostas em pelo

com espagamento irregular

menos duas direc¢des ortogonais

Relagdo entre

solicitacdo e

Elevadas massas estruturais € ndo

estruturais e baixa resisténcia

Massas e pesos produzem uma

relagdo esforgo/resisténcia baixa

capacidade
Irregularidade em planta (torgao, Estrutura regular, com suficiente
Regularidade | concentragdo de esfor¢os) e em resisténcia a tor¢do e transmissdo de
estrutural altura (concentracdo de esforgos, forcas assegurada desde o topo até

transmissao de forcas ineficiente)

as fundacoes
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Do grande nimero de edificios de alvenaria sujeitos a sismos de grande intensidade,
muitos foram severamente danificados ou colapsaram, pelo que s3o considerados
desadequados para constru¢do nova em zonas sismicas [ Tomazevic, 1999] [Magenes, 2006].
Merecem, por isso, uma referéncia especial os edificios antigos de alvenaria que, tal como os
edificios Pombalinos, combinam uma estrutura em madeira com as paredes resistentes em
alvenaria. Apesar destes edificios ndo terem sido dimensionados para a ac¢do sismica, t€ém
revelado, em varias partes do mundo, um adequado comportamento sismico
[Langenbach, 2006]. Tal facto deve-se precisamente as estruturas de madeira que confinam as
paredes de alvenaria, e as ligam entre si e aos pavimentos, dando um claro indicio da sua
influéncia no comportamento sismico dos edificios antigos de alvenaria. Os exemplos da
Figura 2.42, embora sejam de edificios com estado de conservacdo claramente deficiente,
revelam que este sistema de utilizar as estruturas de madeira embebidas nas paredes de

alvenaria foi difundido nacionalmente e ndo ¢é exclusivo de Lisboa.

a) Edificio no Porto, na zona dos Clérigos b) Edificio em Caminha

Figura 2.42 — Pormenores de paredes com estrutura mista de alvenaria e madeira

Termina-se aqui a descrigdo do comportamento e dos factores que influenciam a
vulnerabilidade sismica dos edificios de alvenaria, nos quais se incluem os edificios
“gaioleiros”. O facto de um edificio de alvenaria possuir algumas das deficiéncias apontadas
ndo deve ser considerado uma fatalidade pois € possivel aplicar solugdes de reforco que as

corrijam ou eliminem, conforme se apresenta na préxima secg¢ao.
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2.3. Solugées de reforgo

As solugdes de reforco sismico sdo aplicaveis ndo s6 quando se pretende reabilitar um
edificio com comportamento sismico deficiente, como também quando um edificio se
encontra danificado por um sismo anterior, situacdo esta em que ¢ necessario realizar
adicionalmente algum tipo de reparag@o. Na pratica, ambas as situagdes implicam o refor¢o da
estrutura pois, no primeiro caso, ¢ necessario melhorar o comportamento sismico dos edificios
para atender a novas exigéncias, regulamentares ou outras, e, no segundo caso, o
comportamento do edificio foi entretanto afectado pelo dano causado. As solugdes existentes
para um e outro caso ndo diferem grandemente, notando-se mais na sua aplicacdo dado que na
reparagdo €, obviamente, necessario ter em consideracdo o dano existente nos elementos. As
deficiéncias a resolver estdo genericamente relacionadas com o comportamento local, em
termos de rigidez, resisténcia e/ou ductilidade dos elementos, bem como com o
comportamento sismico global do edificio, principalmente com a sua regularidade em planta e
em altura. A aplicacdo de qualquer solug¢do de refor¢o pressupde, no entanto, a realizacdo de
obras no edificio que, na pratica, perturbam a sua utilizacdo normal, sendo, por isso, um factor
frequentemente condicionante na sua selec¢do. Algumas destas questdes de natureza técnica e
ndo técnica serdo afloradas nesta sec¢do, primeiro conceptualmente para um edificio genérico
e depois especificamente para os edificios de alvenaria, com o objectivo de fundamentar a
selec¢do das solugdes de refor¢o consideradas mais apropriadas para aplicacdo, em larga
escala, a tipologia construtiva dos edificios “gaioleiros” e contempladas nos ensaios
experimentais apresentados no proximo Capitulo. Mais do que exemplos de aplicacdo
concretos, ir-se-a procurar dar uma visao das diferentes possibilidades que existem em termos
de refor¢o sismico de edificios de alvenaria. As questdes relacionadas especificamente com as
fundacdes ndo serdo analisadas, tal como na sec¢do anterior, por se admitir que estas t€ém
suficiente capacidade resistente.

As decisdes a tomar relativamente a interven¢do sobre um edificio devem basear-se nas
conclusdes obtidas na avaliagdo da estrutura e/ou da natureza e extensdo dos danos. A
seleccdo do tipo, técnica e extensdo da intervencdo deve ser baseada na informacgdo obtida
sobre a estrutura, durante a avaliacdo do edificio, e tomar em consideragdo os seguintes
aspectos [EC8-3, 2005]: 1) devem ser corrigidos todos os erros locais grosseiros que sejam
identificados; 1i) no caso dos edificios muito irregulares, em termos da distribui¢do tanto da
rigidez como da resisténcia, deve ser melhorada a regularidade estrutural, na medida do
possivel, em planta e em altura; iii) as caracteristicas requeridas de regularidade e resisténcia

podem ser alcangadas através da modificagdo da resisténcia e/ou rigidez de um numero
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apropriado de elementos existentes ou da introdug¢@o de novos elementos estruturais; iv) deve
ser aumentada a capacidade em ductilidade local onde necessario; v) o aumento da resisténcia
apos a intervengdo ndo deve reduzir a ductilidade global disponivel; vi) no caso especifico dos
edificios de alvenaria devem ser substituidos os lintéis nao ducteis, melhoradas as ligag¢des
entre as paredes e os pavimentos e eliminados os impulsos horizontais sobre as paredes.

Na procura de solugdes de reforco vidveis para um edificio, os elementos verticais
merecem, na maioria dos casos, um destaque especial dado o duplo papel que desempenham
ao assegurar tanto a estabilidade lateral como a resisténcia as acgdes graviticas. A excessiva
deformagdo horizontal relativa entre pisos gera solicitagdes nestes elementos, tanto em forga
como em deslocamento, que sdo elevadas face as suas capacidades. Noutros casos,
dependendo do tipo de edificio, as paredes e os pilares podem ser adequados para resistir as
accOes horizontais e verticais mas o edificio ndo tem a integridade adequada, constituindo
uma ameaca o seu colapso parcial ou total durante um sismo. No sentido tradicional de
melhorar o desempenho da estrutura existente, ha trés tipos de solucdes basicas para reforgar
um edificio [FEMA & NIST, 2006]: 1) adi¢do de elementos, habitualmente para aumentar a
resisténcia ou rigidez; ii) melhoria do desempenho de elementos existentes, aumentando a
capacidade resistente ou de deformacgdo; iii) melhoria das ligagdes entre elementos,
assegurando que eles ndo se separam nem caem € que existe uma completa transmissdo de
cargas. Os varios tipos de solugdes de refor¢co frequentemente contrabalancam-se uns aos
outros na medida em que ao se utilizar mais de um significa que ¢ necessario menos de outro.
Assim sucede quando, ao se aumentar a rigidez global, se torna menos necessario aumentar a
capacidade de deformacdo local dos elementos, mas ja ¢ menos Obvio que a colocagdo
judiciosa de novos elementos horizontais pode minimizar um problema de ligagdes tal como
uma deficiéncia no efeito de diafragma. Aspectos importantes relacionados com as ligagdes
entre as paredes e os pavimentos sdo frequentemente independentes dos demais e devem ser
tratados de forma adequada. Para além de aumentar a resisténcia ou a ductilidade dos
elementos estruturais existentes, ha outros métodos menos tradicionais para melhorar o
desempenho da estrutura global [FEMA & NIST, 2006]: 1) diminuicdo da solicitacdo sismica
removendo os pisos superiores ou outras massas da estrutura, adicionando dispositivos de
amortecimento para reduzir os deslocamentos ou isolando parte ou a totalidade da estrutura;
i1) remog¢d0 ou enfraquecimento de elementos seleccionados para evitar o dano causado pela
interaccdo entre diferentes sistemas, para eliminar o dano nos elementos e para minimizar as
irregularidades verticais e horizontais. As intervengdes podem ser seleccionadas a partir dos

seguintes tipos indicativos [EC8-3, 2005]: 1) modifica¢do dos elementos danificados ou nao
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danificados (reparagdo, refor¢o ou substitui¢do integral) considerando a rigidez, resisténcia
e/ou ductilidade destes elementos; ii) adi¢do de novos elementos estruturais; iii) modificagdo
do sistema estrutural; iv) adicdo de um novo sistema estrutural para suportar parte ou a
totalidade da accdo sismica; v) possivel transformagdo de elementos ndo estruturais existentes
em elementos estruturais; vi) introducdo de dispositivos de proteccdo passivos através de
contraventamentos dissipativos ou isolamento de base; vii) reducdo da massa; viii) restri¢ao
ou alteracdo da utilizagdo do edificio; ix) demoli¢do parcial. Para além destes tipos de
intervencdes, que podem ser utilizados isoladamente ou combinados entre si, devem ser
também tomadas decisdes relativamente a reparagdo e reforco dos elementos ndo estruturais
sempre que, para além das exigéncias funcionais, 0 comportamento sismico destes elementos
coloque em perigo vidas ou afecte o valor dos bens armazenados no edificio. Em tais casos o
colapso parcial ou total destes elementos deve ser evitado por meio de [EC8-3,2005]:
1) ligacdes apropriadas aos elementos estruturais; ii) aumento da resisténcia dos elementos nao
estruturais; iii) medidas a adoptar para evitar a possivel queda de parte destes elementos. As
consequéncias possiveis destas medidas no comportamento dos elementos estruturais devem,
naturalmente, ser tidas em consideragio.

A escolha da solugdo de refor¢o ndo ¢ ditada exclusivamente por aspectos técnicos dado
que ha outros, relacionados com a utilizagdo do edificio, que sdo tdo ou mais influentes. H4,
geralmente, cinco aspectos basicos que preocupam tanto proprietdrios como utilizadores
[FEMA & NIST, 2006]: o custo das obras, o desempenho sismico, a perturbagdo dos
ocupantes a curto prazo, a funcionalidade do edificio a longo prazo e os aspectos estéticos
incluindo a preservacdo historica. Todas estas condicionantes sdo sempre consideradas mas a
importancia de cada uma delas € valorizada de forma diferente e a combinagao das diferentes
ponderacdes determina a solucdo final. Outros aspectos hd ainda a considerar, igualmente
importantes, relacionados com a exequibilidade, o ensaio dos materiais, a perturba¢do dos
equipamentos e a reposicdo dos acabamentos, a existéncia de deficiéncias dissimuladas, a
garantia da qualidade, a pormenoriza¢do dos novos elementos, a vulnerabilidade do edificio
durante as obras, a determinacdo da capacidade dos elementos por meio de ensaios € o
faseamento das obras de reabilitagao.

Os edificios de alvenaria apresentam deficiéncias de comportamento sismico especificas,
identificadas na sec¢@o anterior, cuja resolugdo se procura alcancar através de solugdes de
refor¢o a elas dirigidas. Nao se pode afirmar que haja uma solucdo de refor¢o capaz de
resolver todos os problemas simultaneamente mas sim que héd vdarias solugdes de reforgo

enderecadas a cada uma das suas fontes, isto €, as paredes, aos pavimentos e as interligagcdes
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entre ambos, ou, eventualmente, a uma combina¢do de duas ou mais. Apresentam-se de
seguida algumas solug¢des de reforgco para paredes de alvenaria, umas de pedra e outras de
tijolo, para pavimentos, maioritariamente de madeira, ¢ para edificios, como a interliga¢do
entre paredes e pavimentos. Utilizaram-se, como referéncia, manuais de reabilitagdo e
regulamentos de refor¢o sismico que, apesar do seu numero restrito, t€ém a vantagem de
apresentar uma pandplia de solugdes de reforco, por vezes repetidas entre eles, solu¢des estas
que se procuraram resumir €, nalguns casos, ilustrar também. Comega-se por [Carvalho et al.,
1998], ja referido no Capitulo 1, onde sdo apresentadas regras gerais de reabilitacdo e
reconstru¢do de edificios correntes afectados pela crise sismica do Faial, Pico e S. Jorge
iniciada pelo sismo de 9 de Julho de 1998. Estas regras sdo divididas em medidas para
consolidagdo dos elementos de construgdo e outras de solidarizagdo a aplicar
cumulativamente ou alternativamente em func¢do da gravidade dos danos. Nas primeiras
contam-se: 1) eliminacdo de deformagdes recorrendo a cabos, tirefonds ou macacos
hidraulicos para aplicar forcas perpendiculares ao plano das paredes; ii) consolida¢do de
paredes de alvenaria, com a substitui¢do parcial da argamassa existente por outra de maior
resisténcia, resultando num aumento da resisténcia e, especialmente, da rigidez ao corte das
paredes de alvenaria de pedra irregular [Corradi ef al., 2008], a execu¢do de um reboco de
argamassa de cimento incorporando uma rede metalica de ago galvanizado e, nos casos das
paredes de dois panos com enchimento, com a colocagdo de elementos metélicos transversais
a parede, ancorados nos rebocos por meio de ganchos ou cotovelos, abracando pelo exterior a
respectiva malha metalica; iii) consolidacdo de estruturas de madeira através da reconstitui¢io
das ligagdes danificadas. Nas segundas sdo contempladas: i) cintas de solidarizagdo no
coroamento das paredes exteriores em toda a periferia do edificio; ii) cintas de solidarizacdo
entre elementos novos e existentes; ii1) montantes de solidarizagdo, em betdo armado,
colocados nos cantos do edificio, em zonas de liga¢do das paredes ou com afastamentos nao
excedendo os 5 metros; iv) refor¢o de paredes no coroamento através de bandas; v) tirantes de
travamento de paredes muito longas, interligando as paredes exteriores opostas e com
afastamento ndo superior a 5 metros; vi) contraventamentos de pavimentos ou de coberturas
por meio de elementos diagonais de madeira ou, preferivelmente, por meio de vardes de ago
convenientemente protegidos contra a corrosdo e, pelo menos, dispostos nas diagonais de
alguns dos painéis definidos pela malha estrutural dos elementos de madeira, tendo em
atencdo, na disposicao destes elementos, a necessidade da sua efectiva ligagdo as paredes.

No anexo C da parte 3 do EC8 [EC8-3,2005] sao apresentadas algumas técnicas de

reparacdo e reforco de edificios de alvenaria que se resumem aqui: i) reparagdo de fendas,
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dependendo a técnica a utilizar da dimensdo das fendas, da espessura da parede, e da
orientacdo das juntas e das proprias fendas (ver Figura 2.43); ii) reparacdo e reforgo de
intersecgdes de paredes através da construgdo de cintas em betdo armado, da adi¢do de chapas
ou redes de aco nas juntas (ver Figura 2.44), da inser¢do de vardes de ago inclinados em furos
realizados nas paredes e preenchidos com argamassa, ou da aplicagdo de pré-esforco;
iii) refor¢o e rigidificagdo dos pavimentos de madeira através da pregagem de um soalho
adicional numa direc¢do ortogonal ou obliqua, da colocagdo de uma lamina de betdo armado
com rede de ago e ligada ao pavimento e as paredes, ou da colocacdo de uma malha de
tirantes de aco colocados diagonalmente e ligados as vigas e as paredes periféricas (ver
Figura 2.45); iv) adicdo de vigas de contorno; v) reforco de edificios por meio de tirantes
metalicos colocados ao longo das paredes ou transversalmente, exteriormente ou dentro de
furos abertos nas paredes, como forma de ligar eficientemente as paredes e melhorar o
comportamento sismico global de edificios de alvenaria (ver Figura 2.46, Figura2.47 e
Figura 2.48); vi) reforco de paredes de alvenaria de pano duplo com enchimento através da
injeccdo de calda de cimento complementada, em caso de necessidade, com vardes de aco que
atravessam a espessura da parede e ligam os panos exteriores [Modena et al., 2000];
vii) reforco de paredes por meio de encamisamento com betdo armado (ver Figura2.49 e
Figura 2.50), refor¢ado com redes electrossoldadas ou vardes de aco e utilizando betdo
projectado, ou com perfis metalicos, aplicado numa ou, preferencialmente, nas duas faces e
ligados entre si através da parede; viii) refor¢o de paredes por meio de encamisamento com
redes de polimero (ver Figura 2.51).
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Figura 2.43 — Reparagdo de paredes fendilhadas (original de [Virdi & Rashkoff, 2008] citando
[Tomazevic, 1999])
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Figura 2.44 — Reforg¢o das intersec¢des de paredes utilizando chapas de ago (original de [Virdi
& Rashkoff, 2008] citando [Tomazevic, 1999])
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Figura 2.45 — Reforgo e rigidificagdo de pavimentos de madeira (originais de [Virdi &
Rashkoff, 2008])
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Rashkoff, 2008] citando [D’Ayala & Speranza, 2002b])
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Figura 2.48 — Refor¢o do edificio por meio de tirantes metalicos (original de [D’Ayala et al.,
2004])
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Figura 2.49 — Encamisamento de alvenaria de pedra com betdo armado (originais de [Virdi &

Rashkoff, 2008] citando [Tomazevic¢, 1999])
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Figura 2.50 — Encamisamento de alvenaria de tijolo com betdo armado (original de [Virdi &

Rashkoff, 2008] citando [Tomazevic, 1999])
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Figura 2.51 — Esquema de aplicacdo da rede RichterGard® (original de [RichterGard, 2002])

A utilizagdo das diferentes solugdes de reforco depende das deficiéncias existentes no
comportamento sismico dos edificios. Estas estdo relacionadas com caracteristicas globais do
edificio, como a resisténcia e rigidez globais e a configuragdo do edificio, ou com
caracteristicas locais como a transferéncia de cargas, os detalhes dos elementos ou os
pavimentos. No Quadro 2.4 apresenta-se uma correspondéncia possivel entre deficiéncias
sismicas e técnicas de reabilitacdo potenciais ¢ onde se considera que nos edificios de
alvenaria nao ha deficiéncias em termos da rigidez global [FEMA & NIST, 2006]. Nele se
considera que as paredes de alvenaria sdo geralmente bastante rigidas embora nas paredes
com aberturas possam surgir alguns problemas, primeiro com a resisténcia e depois com a

rigidez.
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Quadro 2.4 — Deficiéncias sismicas e técnicas de reabilitacdo potenciais em edificios de

alvenaria (adaptado de [FEMA & NIST, 2006])

Categoria Deficiéncia Técnica de reabilitagdo

Adic¢do de novos elementos

Resisténcia Resisténcia insuficiente das paredes . .
Melhoria dos elementos existentes
global no seu plano
Reducdo da solicitagdo
Rigidez global - -
Configuracao Pisos fracos, tor¢ao excessiva Adigdo de novos elementos
Ligacdes parede-pavimento Melhoria das ligagdes entre
Transferéncia inadequadas ou inexistentes elementos
de cargas Falta de sistema de transferéncia de '
Adigdo de novos elementos
cargas

Paredes inadequadas para flexdo para

fora do plano
Melhoria dos elementos existentes
Comportamento indesejavel das

paredes no seu plano

Detalhes dos
elementos Parapeitos ndo apoiados Melhoria dos elementos existentes
Chaminés ndo apoiadas Reducio da solicitagdo
Acabamentos e apéndices mal Remocao de elementos
fixados seleccionados
Resisténcia e/ou rigidez no plano Adigao de novos elementos
inadequada Melhoria dos elementos existentes
. Esforcos localizados excessivos Adigdo de novos elementos
Pavimentos

Adic¢do de novos elementos

Cantos reentrantes Melhoria das ligacdes entre

elementos
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No FEMA 547 [FEMA & NIST, 2006] sdo descritas algumas solugdes de refor¢o sismico
para edificios de alvenaria ndo armada' que podem ser resumidos da seguida forma: i) fixagdo
ou remoc¢ao de parapeitos de modo a reduzir o risco de queda; ii) adicdo de ligagdes entre as
paredes e os pavimentos (ver Figura 2.52 e Figura 2.53), habitualmente de dois tipos, de
trac¢do’, para transmitir as for¢as de inércia para fora do plano das paredes para os
pavimentos ¢ impedir o derrubamento das paredes para fora do seu plano, e de corte’, para
transmitir as forcas dos pavimentos para o plano das paredes e impedir o deslizamento do
pavimento ao longo das paredes [Paquette et al., 2003]; ii1) adi¢do de contraventamentos para
aumentar a resisténcia para fora do plano das paredes de alvenaria, que podem ser diagonais,
reduzindo a altura efectiva da parede de alvenaria, ou verticais, vencendo toda a altura entre
pisos pela face interior da parede, estes ultimos colocados a superficie ou embebidos na
parede quando as questdes estéticas sdo condicionantes; 1v) refor¢o dos nucleos das paredes
de alvenaria para aumentar a sua capacidade resistente tanto no plano como para fora dele,
utilizando furos no interior da parede, realizados a partir da cobertura, com subsequente
colocagdo de vardes de aco e argamassa no seu interior, permitindo evitar, assim, impactos
estéticos; v) adicdo de laminas de betdo as paredes de alvenaria, aumentando ndo sé a
capacidade resistente no plano como também para fora do plano, com o betdo a ser colocado
normalmente ou projectado contra a superficie [ElGawady et al., 2004]; vi) adi¢do de laminas
de polimeros de fibra de vidro (FRP), solugdo esta que tem efeitos semelhantes a anterior,
com o material aplicado directamente sobre a superficie da parede, previamente preparada
para o efeito, e posteriormente protegido contra a ac¢do dos raios ultravioletas [Paquette &
Bruneau, 2004] [Paquette et al., 2004]; vii) preenchimento das aberturas existentes em
paredes com betdo simples, ou com painéis de alvenaria de blocos/tijolos, com o objectivo de
aumentar a resisténcia das paredes no seu plano, principalmente ao corte; viii) adicdo de
paredes resistentes de betdo armado ou de alvenaria devidamente ligadas aos pavimentos, para
fornecer rigidez e resisténcia adicionais ao edificio, reduzir a solicitagdo sobre as paredes
existentes e diminuir potencialmente a solicitagdo sobre os pavimentos devido a reducdo dos
vaos; ix) adi¢do de porticos metélicos, colocados na face interior das fachadas ou noutro local
no interior do edificio desde que ligados ao pavimentos, com o objectivo de aumentar a
resisténcia global, diminuir a solicitagdo sobre as paredes de alvenaria existentes e reduzir

também a solicitagdo sobre os pavimentos devido a redugdo dos vios; x)adi¢do ou

' URM (UnReinforced Masonry) no original.
% Tension ties no original.

® Shear ties no original.
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melhoramento do comportamento de paredes divisérias com o objectivo de dissipar energia,
fornecendo amortecimento e reduzindo os deslocamentos, em edificios onde os pavimentos
tém resisténcia inadequada ou deformacdo excessiva; xi) adicdo de apoios verticais, na forma
de prumos, sob treligas ou grelhas de modo a diminuir as cargas verticais concentradas dos
apoios nas paredes e a transferi-las directamente para as fundagdes, a semelhanga dos
escoramentos; xii) ligagdo dos panos das paredes de alvenaria de modo a evitar o seu colapso
prematuro; xiii) refor¢o de pavimentos de madeira através da substituicdo do soalho existente
por outro com melhores caracteristicas mecanicas, ou adicdo de um novo sobreposto ao
original, aumentando, simultaneamente, a resisténcia e/ou rigidez do pavimento; xiv) adi¢ao
ou melhoramento do contraventamento das forgas para fora do plano das paredes através de
tirantes colocados nos pavimentos a ligar paredes opostas; xv) melhoramento dos pavimentos
de alvenaria em arco abatido, como os exemplificados na Figura 2.11, de modo a evitar a
perda do efeito de arco; xvi) adicdo de estruturas de contraventamento horizontais com o

objectivo de aumentar a resisténcia do pavimento (ver Figura 2.54).
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Figura 2.52 — Reforco das ligagdes das paredes aos pavimentos (originais de [Virdi &

Rashkoff, 2008])
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Ainda relativamente a rigidificacdo e refor¢co dos pavimentos de madeira, € embora nio
seja propriamente necessario [Tomazevi¢, 1999], estes sdo frequentemente substituidos por
lajes de betdo armado, com vigas de bordadura utilizadas em alternativa aos tirantes de

ligacdo das paredes (ver Figura 2.55).

Section A- A . wall thickness

Existing stone masonry wall

Timber boards  Possible floor

e AT e 10, Steel plate
F —t— I I L 10 mm thick
o 3 — —=
Ts --*/f D (L Y S
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grip wedge
1 Steel plate | . .
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Horizontal section E,%
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C_ 0 Al
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Figura 2.53 — Refor¢o das ligagdes das paredes aos pavimentos (original de [Virdi &
Rashkoff, 2008] citando [D’Ayala & Speranza, 2002b])
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Figura 2.54 — Rigidificacdo de um pavimento de madeira através de uma trelica metélica

(original de [Virdi & Rashkoff, 2008] citando [Tomazevic, 1999])
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Figura 2.55 — Substitui¢do de um pavimento de madeira por uma laje de betdo armado

(original de [Virdi & Rashkoff, 2008] citando [Tomazevi¢, 1999])
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Aproveita-se ainda a oportunidade para apresentar mais dois exemplos, o primeiro porque
foi utilizado num dos modelos ensaiados na plataforma sismica do LNEC no ambito do
presente trabalho, e o segundo porque € uma aplicacao pratica de uma solugdo de refor¢o que
permite, simultaneamente, confinar as paredes de alvenaria de pano duplo com enchimento e
liga-las umas as outras através de cintas metalicas. O sistema COMREHAB foi desenvolvido
pela firma STAP para o refor¢o sismico de edificios de alvenaria através da aplicacdo de
faixas de fibra de vidro (GFRP) [Silva, 2001b]. As caracteristicas geométricas dos modelos e
as cargas verticais aplicadas durante o ensaio procuraram reproduzir as condigdes reais de um
nembo de alvenaria de um edificio “gaioleiro” [Silva & Soares, 1997]. Genericamente, o
reforco dos modelos ¢ superficial, sendo constituido por faixas de material composito (fibra
de vidro com matriz em resina epoxy), sem ou com conectores metalicos para melhorar a
ligacdo entre as faixas de refor¢o e a parede de alvenaria. Na Figura 2.56 observa-se o aspecto

geral dos modelos antes dos ensaios.

a) Nio refor¢ado b) Reforgado sem conectores  ¢) Reforgado com conectores

Figura 2.56 — Aspecto geral dos modelos antes dos ensaios

Os resultados obtidos permitiram concluir que a utilizagdo dos conectores conduziu a um
comportamento ciclico, a carga repetida e alternada, inequivocamente mais ductil que o
resultante da técnica de refor¢o sem conectores, sendo os acréscimos no deslocamento ultimo
tanto mais elevados quanto menor € o esforco axial [Campos Costa et al., 2004]. Além disso,
0 aumento substancial da energia dissipada até ao colapso, em particular nos modelos menos
carregados axialmente, revela que o comportamento ciclico ¢ mais estdvel do que nos
restantes modelos. Concluiu-se ainda que a eficacia do sistema de refor¢o, com a ancoragem

efectiva das faixas de refor¢o nas suas extremidades, garante um aumento da capacidade
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ductil e de dissipacdo de energia, e evita a ocorréncia de modos de colapso subitos apds o
inicio de fendilha¢do do modelo. Com base na progressdo de danos observados até a rotura, e
como forma de evitar o colapso dos modelos decorrente da fragmentacdo em blocos e
consequente esmagamento da parte central do modelo, sugeriu-se a utilizacdo de conectores,
eventualmente s6 de confinamento, a meia altura dos nembos. Procurou-se desta forma
aumentar localmente a capacidade resistente a compressdo da argamassa devido ao efeito
benéfico do confinamento lateral.

O sistema de reforco CAM [Dolce ef al., 2001] baseia-se na ideia de cintar, através de um
sistema tridimensional, as paredes de alvenaria irregulares ou de duas folhas sem ligadores
que caracterizam os edificios antigos de alvenaria. O sistema foi desenvolvido a partir da
observagdo dos mecanismos de colapso destes edificios e tem como objectivos principais
melhorar a liga¢do transversal entre as duas folhas de pedra, aumentar a sua resisténcia e
ductilidade no plano e para fora do plano e melhorar as ligagdes entre paredes. O sistema,
ilustrado na Figura 2.57, é composto por umas fitas de ago inoxidavel, que sdo pré-
tensionadas de modo a aplicar um estado de baixa compressao inicial benéfico na alvenaria, e
por um conjunto de pegas de ligagdo especiais que permitem a colocagdo das cintas, tanto na
direc¢do horizontal como na vertical, que melhoram a resisténcia ao corte e a flexdo no plano

e para fora do plano de painéis ou de paredes inteiras.

1
\
-~ 1 \ i
!l - 'i l
|
[ ‘Iq
!l
a) Arranjo basico
mil
c¢) Peca de ligagao d) Pecga de canto

Figura 2.57 — Sistema CAM [Dolce et al., 2001]
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O sistema CAM apresenta algumas vantagens tais como: 1) as fitas de aco inoxidavel
desempenham um papel activo devido a pré-tensdo inicial, explorando-se a resisténcia do aco
na totalidade; i1) ¢ assegurada a continuidade do sistema de refor¢o entre varios pisos; iii) a
ligacdo entre paredes ortogonais € resolvida automaticamente; iv) a utiliza¢do do aco
inoxidavel garante a durabilidade a longo prazo; v) € pouco intrusivo e totalmente reversivel;
vi) a facilidade nos atravessamentos dada a espessura e flexibilidade das fitas. Na Figura 2.58
apresenta-se um caso de aplicagdo real onde se podem ver as cintas aplicadas ndo sé na
direc¢do horizontal e vertical mas também noutras direcgdes de modo a garantir um maior

confinamento e uma melhor ligagdo.

Legenda:
a) Ligacdo entre paredes ortogonais
b) Ligagdo a volta de uma viga de madeira

c¢) Ligagdo da fachada a cobertura

Figura 2.58 — Exemplo de aplica¢do do sistema CAM [Dolce et al., 2001]

A fechar esta sec¢do, um pequeno comentario sobre a influéncia das solucdes de reforco
nos mecanismos de colapso dos edificios de alvenaria. A utiliza¢do de tirantes ou de vigas de

bordadura, ou até a simples melhoria das ligagcdes entre paredes, altera os mecanismos de
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colapso para fora do plano das paredes, conforme se ilustra na Figura 2.59, e aumenta a
correspondente capacidade resistente. Do ponto de vista do edificio, esta alteracdo tem a
vantagem de favorecer os modos de colapso globais, cuja capacidade resistente associada ao
plano das paredes € muito superior, em detrimento dos modos locais, conforme se exemplifica
na Figura2.60 para o caso do reforco com tirantes. Esta situacdo ¢ comparativamente
vantajosa pois os modos locais, para fora do plano, sdo quase sempre ruinosos, dado que
implicam o colapso completo da parede e a, bastante provavel, consequente ruina de todos os
elementos por ela suportados, enquanto os modos globais, no plano, ndo determinam
necessariamente o colapso do edificio, embora continuem a implicar fendas pequenas, médias

e até grandes nas paredes paralelas aos tirantes [Carocci, 2001].

OP1 OP2 OP3 OP4
free-standing wall with ties at thetop " connected to side-walls with ringbeam and side walls

Figura 2.59 — Mecanismos para fora do plano das paredes (original de [D’Ayala, 1999])

Figura 2.60 — Mecanismos de colapso para fora do plano (A) e no plano (B) das paredes

[Carocci, 2001]
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A influéncia das solugdes de refor¢o pode ser apreciada através dos mecanismos de
colapso observados nos edificios em situacdes reais apos 0s sismos mas, para avaliar a sua
eficacia, ¢ indispensavel a realizacdo de ensaios experimentais. Estes, levados a cabo em
ambientes controlados em laboratdrio, permitem determinar ndo s6 a resposta dos edificios a
solicitagdo sismica, quantificando o comportamento sismico descrito na sec¢@o anterior, como
comparar os efeitos devidos as vérias solugdes de reforco. E precisamente sobre estes

aspectos que se vai debrucgar a proxima secg¢ao.

2.4. Investigagao experimental

A investigacdo experimental sobre o comportamento sismico de edificios de alvenaria
assume diversas vertentes, seja sobre modelos completos ou elementos isolados, seja em
escala real ou reduzida, seja com ac¢des dindmicas ou quase estticas, ndo sendo possivel,
nem desejavel, abordar aqui todas elas. Relativamente aos objectivos da investigagdo,
constata-se que incidem, fundamentalmente, sobre a avaliagdo e o reforco de edificios
existentes, dado que se considera frequentemente que as estruturas de alvenaria ndo sdo
adequadas para resistir a ac¢do dos sismos [Magenes, 2006], e sobre novas solugdes
construtivas em alvenaria. Atendendo aos objectivos do presente estudo, interessa concentrar
as atencdes sobre o0s ensaios experimentais em laboratdério com modelos de alvenaria
representativos de edificios existentes para dai extrair informagdes uteis para o planeamento
dos ensaios realizados e a interpretacdo dos resultados que serdo apresentados nos proximos
capitulos. No Quadro 2.5 apresenta-se uma lista de alguns dos ensaios sismicos mais recentes
realizados com modelos em alvenaria de pedra ou de tijolo representativos de edificios
existentes. Conforme se pode observar, os modelos ensaiados s3o na sua maioria em escala
real mas, em contrapartida, tém apenas um ou dois pisos em virtude de limitagdes existentes
em termos de capacidade de ensaio. O tipo de ensaios difere, desde o ensaio dindmico, onde
os fenomenos de natureza dindmica sdo naturalmente gerados durante o ensaio, até aos
ensaios quase estaticos, onde sdo impostas séries de deslocamentos alternados habitualmente
crescentes, passando pelos ensaios pseudo-dinamicos, onde as forcas de inércia e as forgas
dissipativas sdo simuladas através de modelos numéricos da estrutura. Por outro lado os
ensaios sdo uniaxiais (1D) ou biaxiais (2D) conforme as capacidades de ensaios existentes ou
o interesse do estudo. Apresentam-se de seguida alguns destes ensaios de forma sucinta, nos
quais se procura destacar aspectos relacionados com a realizagdo dos proprios ensaios, o
tratamento de resultados e as conclusdes obtidas. Relativamente aos ensaios realizados no

Georgia Tech em 2001, e CERL e OCEERC em 2002, apresentam-se apenas alguns aspectos
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dos modelos ensaiados na Figura 2.61, Figura 2.62 e Figura 2.63, respectivamente, bem como
referéncias bibliograficas que podem ser consultadas para obter mais informagdes sobre eles.
Destes, os dois primeiros correspondem ao mesmo protédtipo, pelo que os modelos tém um
aspecto semelhante, embora tudo o resto seja diferente (escala geométrica, tipo de solicitagdo

e de ensaio).

Quadro 2.5 — Ensaios sismicos recentes com modelos em alvenaria de pedra ou de tijolo

Local e data Modelos Escala | Solicitagao Ensaio

4 edificios de 2 pisos em alvenaria de
ZAG, 1993 . 1:4 Sismica 1D | Dinamico
tyolo

2 edificios de 2 pisos em alvenaria de

NCEER, 1994 - 3:8 Sismica 1D | Dinémico
tijolo
1 edificio de 2 pisos em alvenaria de Quase
UPavia, 1994 1:1 Ciclica 1D
tijolo estatico

ISMES, 1993, | 8 edificios de 2 pisos, 4 em alvenaria
By ) 1:1 Sismica 2D | Dinamico
1994 e 1995 de tijolo e 4 em alvenaria de pedra

6 edificios de 2 pisos, 3 em alvenaria
NTUA, 1995 1:1 Sismica 2D | Dinamico
de tijolo e 3 em alvenaria de pedra

Georgia Tech, | 1 modelo de 2 pisos em alvenaria de Quase
By ) 1:1 Ciclica 1D )
2001 tijolo (ver Figura 2.61) estatico

1 modelo de 2 pisos em alvenaria de
CERL, 2002 . ' 1:2 Sismica 2D | Dinimico
tijolo(ver Figura 2.62)

OCEERC, 1 modelo de 1 piso em alvenaria de Pseudo
. ' 1:1 Sismica 1D o
2002 tijolo (ver Figura 2.63) dindmico
1 modelo de 1 piso em alvenaria de
LNEC, 2005 1:1 Sismica 2D | Dinamico
pedra

2 modelos de 2pisos em alvenaria de
LNEC, 2006 1:1 Sismica 2D | Dinamico
blocos e tijolos
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Roof diaphragm

Em cima: vista do modelo

A direita: componentes do modelo Foundation

Figura 2.61 — Modelo ensaiado no Georgia Institute of Technology (Georgia Tech) [Y1i, 2004]

Figura 2.62 — Vista do modelo ensaiado no Construction Engineering Research Laboratory
(CERL) do U.S. Army Engineer Research and Development Center (ERDC), U.S. Army
Corps of Engineers (USA CE) [Sweeney et al., 2004]
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e) Vista do pavimento f) Refor¢o do modelo

Figura 2.63 — Modelo ensaiado no Ottawa Carleton Earthquake Engineering Research Centre
(OCEERC) [Paquette ef al., 2003] [Paquette & Bruneau, 2004] [Paquette et al., 2004]

2.4.1. Ensaios realizados no ZAG

No Zavod za gradbenistvo Slovenije (ex-ZRMK e actual ZAG) foram construidos e
ensaiados 4 modelos em alvenaria de tijolo com 2 pisos, em escala reduzida 1:4, cujas
caracteristicas sdo apresentadas no Quadro 2.6 [Tomazevic ef al., 1996]. Os modelos A ¢ B

sdo considerados modelos de referéncia, enquanto os modelos C e D, idénticos ao modelo A,
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foram reforcados com tirantes metalicos, que sdo pré-esfor¢cados no modelo C, colocados ao

nivel dos pisos. Os ensaios tinham por objectivo investigar a influéncia do refor¢o dos

pavimentos no comportamento sismico de edificios de alvenaria de tijolo. A Figura 2.64

ilustra o ensaio dos modelos A e D na plataforma sismica uniaxial.

Quadro 2.6 — Caracteristicas estruturais dos modelos ensaiados [Tomazevi¢ et al., 1996]

Tipo de pavimento

Tirantes metalicos

Tirantes pré-

Modelo
1° piso 2° piso Ao longo das paredes | Diagonais esforcados
A Madeira Madeira Nao Nao Nao
B Laje de BA | Laje de BA Nao* - -
C Madeira Madeira Sim Nao Sim
D Madeira Madeira Sim Sim Nao

* Foram utilizadas viga de betdo armado (BA) no contorno em vez de tirantes

a) Modelo A

b) Modelo D

Figura 2.64 — Fotografias dos ensaios na plataforma sismica uniaxial [Tomazevi¢ et al., 1996]
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Os modelos foram instrumentados com acelerometros, transdutores de deslocamento e
extensometros, 0 que permitiu analisar o seu comportamento sob varios aspectos. Para o
efeito, foram colocados trés acelerometros e trés transdutores de deslocamento por piso, dois
de cada nos cunhais e mais dois a meio do modelo, de modo a captar a resposta no plano e
para fora do plano das paredes, enquanto os extensometros foram utilizados para medir a
deformacdo dos tirantes metélicos, pré-esfor¢ados ou ndo. De entre as grandezas deduzidas a
partir dos resultados experimentais refere-se, em particular, a energia introduzida pelo

movimento imposto na base (£;) durante o ensaio, com duracao total #,, calculada como
lo .. .
E =mx L abs(ug (t)Xug (t))dt (2.1)

Nesta expressdo, m ¢ a massa total do modelo, e i, (t) e u, (t) sdo, respectivamente, a

aceleracdo e a velocidade impostas na base. Esta definicdo corresponde, na pratica, a soma do
trabalho realizado pela plataforma sismica ao deslocar os modelos idealizados como corpos
rigidos fixos a plataforma.

Os ensaios realizados permitiram confirmar que o comportamento sismico dos edificios
antigos de alvenaria depende da rigidez dos pavimentos e da ligagdo das paredes. Apesar da
configuracdo das paredes estruturais ser idéntica em todos os modelos, os diferentes tipos de
pavimentos e ligacdes entre paredes deram origem a comportamentos distintos.

No modelo A os pavimentos de madeira ndo evitaram a separagdo das paredes, a vibragdo
para fora do plano e o colapso do piso superior, enquanto os modelos C e D, com estrutura
idéntica mas reforgados com tirantes, mantiveram a sua integridade até ao colapso final. Os
tirantes metalicos, pré-esforcados ou ndo, evitaram, de forma eficiente, a separacdo das
paredes e a vibragdo excessiva para fora do plano. Para além disso, concluiu-se que, quando
as paredes sdo bem ligadas, é possivel explorar a sua capacidade resistente na totalidade e,
consequentemente, a resisténcia sismica dos edificios antigos ¢ significativamente melhorada
mesmo sem reforgar as proprias paredes.

Nos modelos C e D observaram-se danos nos cunhais pelo que, quando se reforgam os
edificios com tirantes, deve ser dada alguma atencdo a essas zonas. Concluiu-se, com base no
comportamento observado, que o reforco dos cunhais ndo melhora significativamente a
capacidade resistente embora aumente a dissipacdo de energia por parte do edificio.

O modelo B, com lajes de betdo armado em substituicdo dos pavimentos de madeira

representou uma estrutura completamente diferente. A propagagdo do dano do primeiro para o
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segundo piso ¢ dificultada pela resisténcia e rigidez dos pavimentos. Isto indica que, no caso
da substituicdo de pavimentos de madeira por lajes de betdo armado, ¢ importante que seja
garantida uma boa ligag¢do entre a nova laje e as paredes de alvenaria existentes ao longo do
seu contorno. As lajes, ao promoverem uma distribuicdo uniforme das forgas de inércia dos
pavimentos para as paredes, proporcionam a exploracdo total da capacidade resistente do
edificio.

Por ultimo, a comparag¢do do comportamento sismico entre todos os modelos revelou que,
quando as paredes sdo adequadamente ligadas e os tirantes sdo pré-esfor¢ados, nao ¢
necessario substituir os pavimentos por lajes de betdo armado para garantir um
comportamento sismico adequado. O pré-esfor¢o nos tirantes metalicos, por sua vez, foi

responsavel pela redistribuicao das forgas entre paredes na proximidade do colapso.

2.4.2. Ensaios realizados no NCEER

Os ensaios realizados no National Center for Earthquake Engineering Research (NCEER)
enquadravam-se num programa de investiga¢do sobre a resposta sismica de edificios com
paredes resistentes de alvenaria ndo armada e pavimentos flexiveis [Abrams, 1994]. Foram
construidos, e ensaiados na plataforma sismica, dois modelos de dois pisos em escala
reduzida 3:8 [Abrams & Costley, 1996] [Abrams, 1997]. As paredes, em alvenaria de tijolo de
argila e argamassa tipo O*, eram de pano duplo com uma espessura total de 94mm. Os pisos
tinham uma estrutura metédlica flexivel dimensionada para resistir as ac¢des verticais e
horizontais. As duas paredes alinhadas com a direc¢do da solicitagdo possuiam aberturas e
eram ligadas entre si pelos pavimentos flexiveis. As aberturas nestas paredes eram diferentes
nos dois modelos, conforme se pode ver na Figura 2.65, com o propdsito de variar a sua
rigidez e resisténcia, apresentando-se no Quadro 2.7 as dimensdes dos nembos em ambos 0s
casos. As restantes duas paredes, ortogonais, foram avaliadas quanto a sua resisténcia as

forcas de inércia para fora do plano e ao efeito de interligag@o entre paredes perpendiculares.

* Argamassa de base cimenticia com adigdo de cal.
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242m

a) door wall (b) window wall

a) Modelo S1

242m

a) door wall (b) window wall

b) Modelo S2

Figura 2.65 — Geometria dos modelos fisicos [Abrams & Costley, 1996]

Quadro 2.7 — Dimensdes [mm] e relacdo altura/largura (A/L) dos nembos [ Abrams & Costley,

1996]
Nembos exteriores Nembos interiores
Estrutura | Parede
Altura Largura A/L Altura Largura A/L
S1 Porta 812 440 1,85 812 686 1,18
S1 Janela 456 240 1,90 456 340 1,34
S2 Porta 812 440 3,38 812 340 2,39
S2 Janela 456 440 1,04 456 686 0,66
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Foram colocadas massas adicionais nos dois pisos de modo a que as for¢as de inércia
fossem suficientemente grandes ao ponto de causarem danos no modelo para as aceleragdes
impostas na base dentro dos limites da plataforma sismica. O peso total de cada modelo era de
68,5kN dos quais 65% localizados nos pisos e os restantes 35% nas paredes. Os ensaios foram
realizados impondo, na direc¢do longitudinal, uma série de aceleragdes real modificada, para
ter em consideragdo o factor de escala geométrica, e escalada para varios valores de PGA.

As aceleragdes e deslocamentos medidos no modelo, bem como as aceleracdes impostas
na base durante os ensaios, foram utilizadas para investigar a aplicacdo dos seguintes
procedimentos na avaliacdo do desempenho sismico de edificios reais [Abrams, 1997]:
1) calculo dos espectros de resposta a partir das aceleracdes na base medidas no local;
i1) determinagdo das frequéncias de vibracdo a partir dos espectros de Fourier das respostas ao
longo do tempo; iii) dedu¢do dos factores de participagdo modal a partir das configuracdes
modais; iv) determinacdo do esforco transverso na base a partir dos espectros de resposta e
dos factores de participacdo modal; v) visualizagdo das relagdes forga-deslocamento a partir
das relacdes entre esfor¢o transverso na base e deslocamentos horizontais; vi) utilizagdo dos
quocientes entre as forcas calculadas admitindo um comportamento linear e as forgas
maximas medidas para sugerir coeficientes de comportamento aparentes; vii) comparacdo das
capacidades estimadas com a maxima forca medida; viii) comparacdo dos deslocamentos
horizontais com os deslocamentos elésticos previstos para inferir a ductilidade aparente.

A resposta global de cada modelo ¢ apresentada na Figura 2.66 onde os méximos do
esforco transverso medido na base sdo representados em fung¢do dos maximos do
deslocamento horizontal relativo do 1° piso em cada ensaio. Apesar dos maximos de forga e
de deslocamento poderem nao ser simultaneos, esta relacdo de valores maximos d4a uma visao
da historia do carregamento e do desempenho obtido.

Aproveitando os resultados destes ensaios, foi também investigada a utilizacdo de varios
modelos analiticos na avaliagdo sismica de edificios de alvenaria com pavimentos flexiveis
[Abrams & Costley, 1996]. Foram realizadas quatro andlises distintas — estatica linear,
dinamica linear, estatica ndo linear e dindmica ndo linear — e as principais conclusdes obtidas
na comparagdo entre os resultados experimentais e analiticos foram: 1) uma andlise estatica
linear baseada num coeficiente sismico equivalente ¢ conservativa; ii) uma analise dindmica
linear capta as amplificacdes dindmicas nas paredes e nos pavimentos; iii) uma analise
estatica ndo linear reproduz o enfraquecimento progressivo das paredes de alvenaria desde

que seja utilizada uma estimativa realista do comportamento pds-cedéncia; iv) uma analise
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dindmica ndo linear, baseada no modelo ilustrado na Figura 2.67, ¢ necessaria para reproduzir

a interaccdo entre os pavimentos flexiveis e a flexdo dos nembos no seu plano.
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Figura 2.66 — Resumo da resposta global dos modelos [Abrams & Costley, 1996]

Figura 2.67 — Modelo utilizado na anélise dindmica ndo linear [Abrams & Costley, 1996]

2.4.3. Ensaios realizados na UPavia

Os ensaios realizados na Universidade de Pavia (UPavia) com um modelo de dois pisos

em escala real [Calvi et al., 1992] [Magenes et al., 1995] estdo relacionados com os ensaios

89



Avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

do NCEER dado que as licdes retiradas destes foram utilizadas na preparagdo daqueles
[Abrams, 1994]. As paredes, de pano duplo com uma espessura total de 250mm, eram em
alvenaria de tijolo macigo de argila cozida e argamassa de cal hidrdulica e areia. Os
pavimentos, compostos por uma série de perfis metalicos com seccdo em “I”, eram
propositadamente flexiveis. Na Figura 2.68 apresenta-se a geometria do modelo, onde se
observa que as aberturas nas paredes B e D ndo sdo simétricas. Para além disso, as paredes A,
B e C estdo ligadas entre si através dos cunhais, formando um “U” invertido na figura,

enquanto a parede D esta desligada das restantes.
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Figura 2.68 — Planta e alcados do modelo (dimensdes em cm) [Magenes et al., 1995]
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Os pisos foram carregados com, aproximadamente, 10kN/m” de modo a simular as cargas
verticais actuantes nos pavimentos antes de realizar os ensaios quase estdticos onde foram
impostos deslocamentos ciclicos ao nivel dos pisos nas posi¢des indicadas na Figura 2.69a).
A Figura 2.69b), por sua vez, ilustra os ciclos de deslocamentos com amplitude crescente
impostos no segundo piso. O modelo foi ensaiado uma primeira vez e posteriormente
reforcado antes de repetir o ensaio. As solucdes de reparagdo e refor¢o utilizadas
contemplaram o aumento da rigidez dos pavimentos, a ligacdo entre as paredes e a execucao
de vigas de ligacdo. Os resultados experimentais foram tratados de modo a obter, nas paredes
B e D, deformadas horizontais normalizadas ao deslocamento no topo do modelo e ciclos de
forca na base em fun¢do do deslocamento no topo. Para além disso foram registados os danos
observados durante os ensaios como se exemplifica na Figura 2.70.

Os resultados experimentais confirmaram que os mecanismos de colapso de estruturas de
alvenaria ndo armada podem ser bastante complexos, dependendo da interac¢do dos
componentes horizontais e verticais e da influéncia das cargas axiais tanto constantes como
variaveis [Magenes et al., 1995]. Os componentes sem cargas axiais, tais como os lintéis,
eram propicios a fendilhagcdo prematura por corte mas, mesmo assim, a resisténcia ultima foi
definida pela rotura dos nembos. Aos nembos com altura superior & de uma janela estavam,
por sua vez, associados mecanismos de rotura a flexdo, resultado este que estd relacionado

com os apresentados na Figura 2.32.

FULL SCALE
TEST STRUCTURE

Tirme

a) Pontos de imposicao de b) Sequéncia dos deslocamentos aplicados no

deslocamentos segundo piso

Figura 2.69 — Sequéncia dos deslocamentos aplicados no segundo piso [Magenes et al., 1995]

91



Avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

st 03 1500611994

|
i
]

l] I f I 1 ¥ r I I I LI I |[W=
| il o
r 1 | ;|
: o
| I
"
;HJ _\_‘H
T I I I I I I I I I I I |%=

a) Final da série 3 (drift maximo de 0,075%)

Test OT 070704

%

g

—

b) Final da série 7 (drift maximo de 0,43%)

Figura 2.70 — Padrdes de danos observados no modelo [Magenes et al., 1995]

2.4.4. Ensaios realizados no ISMES e na NTUA

O programa experimental realizado no centro de investigagcdo Istituto Sperimentale
Modelli E Strutture (ISMES) tinha por objectivo analisar o comportamento sismico de
edificios existentes em alvenaria e a eficiéncia de diferentes técnicas aplicadas quer no reforgo
prévio quer na reparacdo de edificios danificados [Benedetti & Pezzoli, 1996] [Benedetti et
al., 1998] [Benedetti et al., 2001]. Os ensaios foram realizados na plataforma sismica do

ISMES com modelos a escala 1:2 que reproduziam edificios de pequeno porte das regides do
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Mediterraneo afectadas pelos sismos e cuja configuracdo geométrica se apresenta na
Figura 2.71. Foram construidos 8 modelos com 2 andares, 4 em alvenaria de tijolo (Br) e 4 em
alvenaria de pedra aparelhada (St), todos eles com paredes de 45cm de espessura, na escala
real, e utilizando uma argamassa de fraca qualidade para simular os edificios reais. As

propriedades mecanicas médias dos materiais sdo as apresentadas no Quadro 2.8.

2 acceleromelers on the 2™ fioar slab

9 sccelerometers on the 1% floor slab
G accelerometers on the base
NORTH Total number of accalarometers @ 24

Figura 2.71 — Configuracdo geométrica e instrumentacdo dos modelos [Benedetti & Pezzoli,

1996]

Quadro 2.8 — Resisténcia da alvenaria e da argamassa

Provetes Dimensdes [cm] | Compressdo [MPa] | Trac¢do diagonal [MPa]
Alvenaria de pedra | 100x150x22,5 0,27 0,043
Alvenaria de tijolo | 100x150x22,5 2,20 0,151

Argamassa - 0,80 -
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Os critérios adoptados no dimensionamento e constru¢do dos modelos foram os de
reproduzir de tipologias predominantes de edificios antigos existentes no Continente Europeu
e Mediterraneo. Os modelos de alvenaria de pedra foram construidos com ma qualidade, por
exemplo sem preocupacdo de ligar paredes perpendiculares, para simular os edificios
existentes nas zonas rurais. O primeiro modelo deste tipo a ser ensaiado, modelo G1, colapsou
para um nivel baixo da ac¢do sismica devido a separacdo das paredes pelo que os restantes
modelos de alvenaria de pedra foram todos refor¢ados antes de serem ensaiados. Em todos os
modelos os pisos sdo em madeira, apoiados em vigas de madeira. Contudo, nalguns modelos
a ligagdo entre os pavimentos e as paredes foi melhorada através de conectores metalicos nas
vigas e no pavimento. Depois de danificados os modelos foram reparados e/ou refor¢ados por
meio de varias técnicas que consistiram na utilizagao de:

e Conectores metalicos de ligagdo das lajes as paredes (s.c.);

e Injeccdo das principais fendas com argamassa fluida;

e Faixas ao nivel de cada piso com rede metélica e uma camada de betdo (r.b.);

e Tirantes horizontais (h.t.);

e Rede metalica e camada de betdo sobre as lajes (s.n.).

Os 4 modelos em alvenaria de tijolo (A, B, C, D) foram ensaiados duas vezes cada, antes e
depois de serem reforcados enquanto que os edificios de alvenaria de pedra (E, F, G, H) foram
ensaiados apenas depois de reforcados. Foram realizados ao todo 12 ensaios. Ao mesmo
tempo foram realizados na National Technical University of Athens (NTUA) ensaios em mais
6 modelos idénticos aos de ISMES. Das conclusdes obtidas neste estudo destacam-se as
seguintes:

e Podem ser obtidos significativos acréscimos da capacidade resistente, em relagdo ao

modelo original, utilizando técnicas de reforco relativamente simples;

e A qualidade original da constru¢do desempenha um papel fundamental nos beneficios

que podem ser retirados dos refor¢os, em termos de for¢a horizontal maxima;

e Os tirantes horizontais sdo bastantes eficientes na prevencdo do colapso devido a

separacgdo das paredes.

2.4.5. Ensaios realizados no LNEC

Para concluir esta curta lista de ensaios experimentais referem-se, por ordem cronoldgica,
dois programas experimentais realizados recentemente no LNEC com modelos de alvenaria.
No primeiro foi construido um modelo de um piso em alvenaria de pedra, representativo de

uma tipologia de edificios comum em certos paises do Leste da Europa, como por exemplo a
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Roménia, cuja planta é apresentada na Figura 2.72 [Silva ef al., 2006] [Bairrdo et al., 2007].
As paredes foram construidas em alvenaria de pedra calcaria com argamassa M1, de acordo
com o Eurocodigo 6 [EC6-1, 2005], e rede de polimero RichterGard® 20 colocada em juntas
horizontais espacadas entre 0,24m e 0,40m. As paredes tinham 3,6m de altura, 0,24m de
espessura ¢ 4 aberturas, uma porta com 1,0mx2,0m na parede Sul, duas janelas com
1,0mx1,0m na parede Este e uma janela com 1,0mx1,0m na parede Oeste. O modelo nédo

contemplava laje de cobertura.
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Figura 2.72 — Geometria do modelo ensaiado [Silva et al., 2006] [Bairrdo et al., 2007]

Os objectivos do projecto de investigacdo eram os seguintes:

1. Demonstra¢do da qualidade de uma técnica do refor¢o de alvenaria de pedra natural
através da utilizagdo de redes de polimeros;

2. Andlise do comportamento de estruturas novas em alvenaria de pedra e refor¢adas
com camadas horizontais de redes de polimeros;

3. Andlise do comportamento da alvenaria de pedra reparada coberta com redes de
polimeros;

4. Recolha de resultados para a validacio de analises numéricas.

O modelo foi inicialmente ensaiado na plataforma sismica triaxial, com acelera¢des de

amplitude crescente até cerca de 0,36g, tendo-se observado um bom comportamento apesar

do aparecimento de algumas fendas junto das aberturas e na argamassa entre blocos de pedra.
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Ap0s esta primeira fase de ensaios o modelo foi refor¢ado verticalmente utilizando as mesmas
redes de polimero RichterGard® 20 e um reboco de argamassa com adicdo de fibras numa
percentagem de 0,03% da sua massa total. Pretendia-se desta forma confinar as paredes, em
conjugacdo com o refor¢co horizontal utilizado nas juntas, e aumentar a resisténcia a
compressdo e ao corte dos elementos estruturais [Juhdsova et al., 2006]. A Figura 2.73 ilustra
o processo de reforco do modelo com a preparagdo da superficie, a colocagdo da rede

utilizando espacgadores e a aplicacdo do reboco armado.

¢) Aplicacdo da rede nas paredes do modelo d) Execuc¢do do reboco armado

Figura 2.73 — Reforco do modelo com a rede RichterGard® 20 [Silva et al., 2006]

O modelo foi ensaiado novamente, com aceleragdes de amplitude crescente que atingiram
cerca de 1,29g. Nesta segunda fase de ensaios observou-se uma melhoria significativa do

comportamento local e global da estrutura que permitiu que fossem atingidos valores de PGA
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muito mais elevados do que na primeira fase sem que isso correspondesse a um aumento
significativo dos danos.

O segundo projecto de investigagdo realizado no LNEC tinha por objectivo estudar
solucdes de refor¢co para edificios em alvenaria tipicos do Norte da Europa, onde a
sismicidade ¢ baixa a moderada [Degée & Plumier, 2006] [Degée ef al., 2007]. Foram
construidos, em escala real, dois edificios em alvenaria de blocos/tijolos, um ndo refor¢ado e
o outro reforcado, com dois pisos, um com lajes pré-fabricadas de betdo e o outro com
estrutura de madeira, representativos das construcdes de pequeno porte na Bélgica e ilustrados
na Figura 2.74. Embora estes ensaios se destinassem fundamentalmente a construgdo de
edificios novos, interessa destacar aqui os pormenores de reforco utilizados no pavimento de
madeira que se apresentam na Figura 2.75. Este pavimento apresenta vigas de madeira
orientadas na direc¢do do menor vao e tarugos de solidarizagcdo na direccdo perpendicular.
Para aumentar a rigidez no plano do pavimento foram colocados vardes metalicos na direc¢@o
das tarugos ligando as vigas do pavimento duas a duas (Figura 2.75a). Adicionalmente, foram
colocadas chapas metélicas no lado exterior da parede resistente (Figura 2.75b) de modo a
melhorar a ligacdo do pavimento as paredes. Os ensaios realizados na plataforma sismica
triaxial do LNEC permitiram confirmar que o comportamento sismico do modelo reforcado
foi superior ao do modelo ndo refor¢ado, registando-se menores deslocamentos relativos nos
pisos, embora ndo seja possivel atribuir esta melhoria exclusivamente a estes dois reforgos

dado que outras solugdes foram utilizadas simultaneamente.

,__E..!

Figura 2.74 — Vista dos 2 modelos construidos [Degée et al., 2007]
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a) Ligacdo entre vigas b) Ligacdo das vigas as paredes

Figura 2.75 — Aspecto dos reforgos utilizados no pavimento de madeira [Degée et al., 2007]

2.5. Notas finais do Capitulo 2

No presente Capitulo reviram-se os conhecimentos existentes sobre o comportamento
sismico de edificios de alvenaria considerados mais relevantes para o trabalho realizado no
ambito da presente tese € que se vai apresentar nos préximos capitulos. Os edificios
“gaioleiros” foram descritos de uma forma mais detalhada tendo em vista a defini¢do dos
prototipos que servem de base ao programa experimental. Foi apresentada uma descri¢io
detalhada sobre os materiais de constru¢do e processos construtivos utilizados nos edificios
antigos de alvenaria, com destaque para os edificios “gaioleiros” que serdo o objecto principal
do estudo. O comportamento sismico dos edificios de alvenaria foi descrito genericamente e
os factores condicionantes foram referenciados. Apresentaram-se algumas solucdes de refor¢o
destinadas a resolver algumas das deficiéncias apontadas no comportamento sismico dos
edificios de alvenaria. Por fim, fez-se uma breve descricdo de alguns ensaios experimentais
realizados recentemente com o intuito de obter indica¢des uteis a preparacdo dos ensaios €

tratamento de resultados que se apresentam nos proximos dois capitulos.
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3. DESCRIGAO DOS ENSAIOS

3.1. Selecgao de protétipos

A seleccdo de prototipos constitui um dos primeiros passos na preparacdo de qualquer
programa experimental dado que eles materializam o objecto, frequentemente idealizado, que
se pretende ensaiar. Para o efeito, ¢ necessario ter uma ideia bem definida do que sdo os
edificios “gaioleiros” que sdo objecto deste estudo. Recorda-se que estes foram inicialmente
definidos como tipologia no Capitulo 1 e que, posteriormente, descreveram-se genericamente
os principais elementos estruturais e ndo estruturais bem como as deficiéncias que
condicionam a sua vulnerabilidade sismica no Capitulo 2. Vejam-se agora alguns casos reais
recorrendo a um estudo realizado num quarteirdo de Lisboa [Appleton, 2005] onde foram
analisados vinte edificios “gaioleiros” construidos entre 1908 e 1930. Estes edificios tém
entre quatro e oito pisos acima do solo e um ou dois fogos por piso, ambos distribuidos da
forma indicada na Figura 3.1, e um pé direito variavel entre 2,7 m e 4,5 m. As éreas de
implantacdo dos edificios oscilam entre 127,8 m’ e 529,0 m’, estando as larguras

compreendidas entre os 6,5 m e os 15,2 m e as profundidades entre os 16,5 m e os 28,0 m.

Distribuigao dos edificios pelo nimero de pisos Distribui¢do dos edificios pelo numero de fogos
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Figura 3.1 — Distribui¢do de uma amostra de 20 edificios “gaioleiros” pelo nimero de pisos e

pelo numero de fogos [Appleton, 2005]

O quarteirdo inclui, naturalmente, edificios de gaveto e edificios de correnteza.
Relativamente aos primeiros ndo foi possivel encontrar aspectos comuns entre eles mas nos

segundos foram identificados trés tipos:
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Tipo 1 — Edificios de pequena/média dimensdo, em lotes de frente estreita, com
sagudo e escada interior laterais (em paredes opostas), com um fogo de pequena/média
dimensao por piso;

Tipo 2 — Edificios de grande dimensdo, em lotes de frente larga, com dois sagudes ou
sagudo e patio estreito, escada lateral, com um fogo de grande dimensao por piso;

Tipo 3 — Edificios de grande dimensdo, em lotes de frente larga, com dois sagudes
laterais e eventualmente um central, com escada central, com dois fogos de média

dimensao por piso.

As caracteristicas dos varios elementos constituintes destes edificios, estruturais e¢ nio

estruturais, podem ser resumidas da seguinte forma:
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As fundagdes sdo construidas em alvenaria de pedra, com argamassa de areia e cal na
propor¢do aproximada de uma parte para o seu dobro. A largura das fundacdes ¢
varidvel e influenciada geralmente pela altura do edificio, sendo mais largas nas
paredes anterior e posterior € mais estreitas nas paredes meeiras e de empena, e sendo
as das paredes dos sagudes semelhantes a estas ultimas;

As paredes exteriores sdo em alvenaria de pedra, com argamassa de cal e areia, no
caso das paredes anterior e posterior ou entdo em alvenaria de tijolo no caso das
paredes de empena, meeiras ou de sagudo. As paredes anterior e posterior sdo
geralmente as mais espessas do edificio, sendo as paredes de empena e meeiras
bastante mais finas do que elas e as paredes dos sagudes ainda mais finas. Para além
disso, ¢ frequente as paredes anterior e posterior reduzirem a sua espessura ao longo
da altura;

As paredes interiores mais importantes ¢ algumas das paredes paralelas a fachada
principal, classificadas como “frontais”, sdo sempre em tijolo enquanto as paredes
mais finas e perpendiculares a fachada principal, designadas como “tabiques”, sdo,
nalguns casos, também em tijolo ou, entdo, em tdbuas de madeira fasquiadas e
rebocadas;

Os pavimentos correntes tém estrutura de madeira composta por: frechais, através dos
quais ¢ descarregado o peso nas paredes, vigamentos, que sdo os elementos principais
da estrutura, tarugos, utilizados para travar os vigamentos na direccdo perpendicular, e
soalhos. Nas zonas “humidas” dos fogos e nas varandas esta estrutura ¢ substituida por
uma estrutura metalica com perfis de diversas dimensdes que apoiam abobadilhas;

As coberturas sao todas em madeira, com asnas simplificadas.
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As dimensdes minimas, médias e maximas de alguns destes elementos construtivos sdo

apresentadas no Quadro 3.1.

Quadro 3.1 — Dimensdes minimas, médias € maximas de alguns elementos construtivos

[Appleton, 2005]

Elemento Tipo Dimensao | Minima | Média | Maxima
Anterior e Posterior 0,80m | 0,96m | 1,50m
Fundagdes | Empena ¢ Meeiras Largura 0,50m | 0,60m | 0,80m
Sagudes 0,50m | 0,66m | 1,00m
Anterior e Posterior 0,50m | 0,68m | 1,00m
Paredes Espessura
Empena e Meeiras 0,20m | 041m | 0,50m
exteriores (no R/C)
Sagudes - 0,38m -
Frontais (tijolo) - 0,16m -
Paredes
Tabiques (tijolo) Espessura 0,10m - 0,15m
interiores
Tabiques (madeira) - - 0,10m
Afastamento | 0,35m - 0,40m
Vigamento Altura 0,16m - 0,22m
Largura 0,07m - 0,08m
Pavimentos
0,08m x 0,08m
Frechais Secg¢do 0,10m x 0,07m
0,10m x 0,08m

A seleccdo dos prototipos foi baseada nas caracteristicas enumeradas anteriormente € na
sua representatividade face a tipologia construtiva e distribui¢do geografica. Os prototipos
seleccionados correspondem por isso a edificios com paredes resistentes de alvenaria de
pedra, com quatro pisos e cobertura. Os pisos apresentam uma estrutura em madeira e tém um
pé direito de cerca de 3,60 m. As fachadas apresentam aberturas regulares de formato

rectangular que podem assumir diversas dimensdes mas cuja area total ocupa cerca de 25% a
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35% da superficie da fachada. Embora as plantas destes edificios apresentem variagoes,
considerou-se que as dimensdes do lote onde estdo implantados os protdtipos sdo de cerca de
9m por 12 m. Atendendo as diferentes posi¢des que os edificios podem assumir num
conjunto edificado, foram idealizados trés tipos de prototipos:

1. Edificio isolado de planta rectangular, com duas fachadas opostas com aberturas numa
percentagem de 28,6% da area, duas empenas cegas e cobertura de duas aguas
inclinadas com pendente no sentido das fachadas;

2. Edificio em banda de planta rectangular, com duas fachadas opostas com uma
percentagem de aberturas de 28,6% da area das fachadas, duas empenas opostas com
sagudo e uma abertura por piso, e duas aguas inclinadas com pendente no sentido das
fachadas;

3. Edificio de esquina de planta rectangular, com duas fachadas perpendiculares entre si
com uma percentagem de aberturas de 30,8% da darea das fachadas, duas empenas
perpendiculares entre si com sagudo e uma abertura por piso, € quatro dguas inclinadas
com pendente no sentido das fachadas.

A seleccdo destes prototipos permite considerar explicitamente edificios com geometrias
diferentes e estudar os efeitos locais e globais no seu comportamento. Um primeiro aspecto ¢
o da influéncia das diferentes paredes exteriores devido ao contraste existente entre grandes
empenas sem aberturas e fachadas com uma grande percentagem de aberturas. Dado que nos
protétipos de edificio isolado e de edificio em banda as duas empenas e as duas fachadas sdo
paralelas entre si, esta diferenga no aspecto das paredes implica que o edificio apresente uma
rigidez e uma resisténcia diferente segundo as respectivas direc¢des horizontais, o que
condiciona o seu comportamento as componentes horizontais da ac¢do sismica. Um segundo
aspecto ¢ o da influéncia dos sagudes no comportamento das empenas dado que, ao dividi-las
em duas paredes distintas cada uma com menos de metade da dimensao original, se diminui
significativamente a sua rigidez e resisténcia no plano. Em contrapartida, como a
configuracdo geométrica em planta do sagudo forma uma espécie de contrafortes, melhora-se
o comportamento da empena na direc¢do perpendicular ao seu plano. Um terceiro aspecto € o
da influéncia das assimetrias nos edificios de esquina dado que, neste caso, as duas fachadas
sdo perpendiculares entre si, bem como as duas empenas, resultando um edificio assimétrico
em que os efeitos da tor¢do global se fardo sentir. Um quarto aspecto a ter em conta é o da
influéncia da forma como os pisos € a cobertura estdo ligados as paredes de empena e de
fachada. Esta ligacdo podera servir apenas para transmissdo das cargas verticais da estrutura

de madeira dos pisos e da cobertura para as paredes ou também para impedir o deslocamento
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horizontal das paredes e prevenir, consequentemente, o colapso das paredes para fora do seu
plano. Por ltimo, mas ndo menos importante, ¢ de referir o efeito de quarteirdo que resulta do
facto dos edificios partilharem frequentemente as paredes meeiras', pelo que o
comportamento de cada edificio ¢ influenciado pelo dos edificios contiguos. Este efeito, que ¢
observado experimentalmente em ensaios de campo, faz-se sentir principalmente em edificios
que apresentam boas ligagdes entre os varios elementos estruturais e ndo estruturais, como por
exemplo nos edificios Pombalinos [Silva et al., 2001], ao contrario do que sucede na tipologia
em estudo e, como tal, ndo ¢ contemplado nos modelos a ensaiar. Estes sdo alguns dos
aspectos que deveriam, na medida do possivel, ser contemplados nos modelos experimentais

que se definem na sec¢@o seguinte.

3.2. Definigao de modelos

A defini¢do de modelos experimentais resulta da, por vezes indispensavel, adaptacdo dos
prototipos as limitagdes impostas pelas capacidades reais em termos de realizagdo de ensaios,
nos quais se introduzem algumas simplificagdes sem, no entanto, colocar em causa a validade
dos resultados obtidos. No presente caso, pretendia-se avaliar a vulnerabilidade sismica dos
edificios “gaioleiros”, enquanto tipologia, e testar a eficacia de diferentes solucdes de reforco
aplicadas aos varios prototipos. Os modelos a construir € ensaiar na plataforma sismica
triaxial do LNEC deveriam reproduzir os aspectos mais relevantes do comportamento dos
edificios “gaioleiros” quando sujeitos as ac¢des sismicas, o qual ¢ influenciado nio s6 pela
geometria do edificio como também pelas caracteristicas dos diversos materiais utilizados na
sua construcdo. Por este motivo, a geometria dos modelos, bem como os materiais utilizados
na sua construcdo, estdo directamente relacionados com os dos protdtipos. Apesar disso,
alguns pormenores que podem afectar o comportamento, como sejam a variacdo da espessura
das paredes em altura, a cobertura com vérias vertentes, a existéncia de tabiques interiores ou
de massas ao nivel dos pisos, ndo foram contemplados dada a dificuldade em os reproduzir
nos modelos. Nao obstante estas limitacdes, os modelos deviam simular adequadamente a
influéncia que a flexibilidade dos pavimentos, as ligagdes entre pavimentos e paredes, ¢ a
existéncia de refor¢os nos nembos tém no comportamento sismico destes edificios. Pretendia-

se, desta forma, conduzir o estudo de investigacdo experimental num contexto relativo, em

! Paredes de empena utilizadas simultanecamente para dividir os lotes de construgdo e como parede resistente

comum a dois edificios contiguos.
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que a eficiéncia de diferentes técnicas de reforg¢o ¢ avaliada por comparagdo com situagdes de
referéncia ndo reforcadas.

Os modelos tém todos quatro pisos e paredes resistentes exteriores, podendo possuir, ou
nao, sagudes. Os modelos tém sempre duas fachadas com aberturas distribuidas regularmente,
correspondentes a portas, e, nos edificios com sagudes, uma abertura centrada no sagudo,
correspondente a uma janela. Os ensaios seriam realizados em modelos repartidos por trés
tipos consoante a geometria, em correspondéncia directa com os diferentes prototipos, e
designados da seguinte forma:

1. Modelo tipo S: correspondente ao protdtipo de edificio isolado;

2. Modelo tipo B: correspondente ao prototipo de edificio em banda;

3. Modelo tipo E: correspondente ao prototipo de edificio de esquina.

O numero de modelos a construir de cada tipo resulta directamente do nimero de técnicas
de refor¢o a ensaiar. Desta forma, previu-se a constru¢do de um total de quinze modelos,
cinco de cada um dos tipos, dos quais o primeiro a ser ensaiado de cada tipo seria ndo
reforgado, de forma a estimar o comportamento dos protdtipos originais. Os restantes quatro
modelos de cada tipo seriam refor¢ados por meio de diferentes técnicas, de forma a
determinar as alteracdes introduzidas no desempenho dos prototipos e permitir a sua
apreciag@o e comparag@o. Numa das técnicas estava previsto utilizar uma solu¢do com faixas
de fibras de vidro e conectores metalicos a semelhan¢a ensaios anteriores sobre nembos
isolados [Silva, 2001] [Campos Costa et al., 2004]. Conforme se vera mais adiante, acabaram
por ser realizados apenas cinco dos quinze ensaios inicialmente previstos e apenas com um
tipo de modelo e trés técnicas de reforgo.

A plataforma sismica triaxial do LNEC, onde estava previsto ensaiar os modelos, mede
4,6 mx5,6 m e tem uma capacidade maxima de cerca de quarenta toneladas [LNEC, 2006].
Dado que as dimensdes ¢ a massa dos protdtipos sdo superiores a capacidade da plataforma
sismica, os modelos a ensaiar tém de ter uma escala reduzida. A utilizacdo deste tipo de
modelos em ensaios dindmicos obriga ao cumprimento de leis de semelhanga
[Carvalho, 1998] [Harris & Sabnis, 1999], resultando as propriedades geométricas, fisicas e
mecanicas dos modelos da combinacdo de uma lei de semelhanca com factores de escala
aplicados aquelas propriedades utilizadas na construgdo dos modelos. Atendendo as
dimensdes em causa e a natureza dindmica dos fendmenos envolvidos, foi adoptada a lei de
semelhanca de Cauchy, um factor de escala de 1:3 e um material com os mesmos médulo de
elasticidade e massa especifica no prototipo e no modelo, pelo que as relacdes entre os varios

parametros de interesse sdo os apresentados no Quadro 3.2.
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Quadro 3.2 — Factores de escala para satisfacdo da lei de semelhanga de Cauchy

Parametro Simbolo | Unidades | Factor de escala
Comprimento L L Ly/Lin=A=3
Massa especifica ) p Pp/Pm=p=1
Moébdulo de elasticidade E FL? Ey/En=e=1
Area A L’ A*=9
Volume A% L’ =27
Tempo t T =3
Frequéncia f T V=173
Deslocamento d L =3
Velocidade v LT 1
Aceleragao a LT A'=1/3
Massa M pL’ =27
Forga F F A*=9
Peso W F A*=9
Momento M FL =27
Tensao o E ou FL™ 1
Extensao e - 1

Em consequéncia da aplica¢do destes factores de escala, os modelos apresentam uma
largura total de 3,15 m, um comprimento total de 4,15 m e uma altura total de 4,80 m. A
espessura das paredes ¢ de 0,15 m, constante em toda a altura dos modelos, e os sagudes,
quando existem, tém uma largura de 0,85 m e uma profundidade de 0,50 m. A altura piso a
piso € de 1,20 m, e a dimensdo das aberturas nas fachadas ¢ de 0,30 mx0,90 m, posicionadas
imediatamente acima dos pisos, enquanto a dimensdo das aberturas nos sagudes ¢ de
0,30 mx0,60 m, posicionadas 0,30 m acima dos pisos. Apresenta-se na Figura 3.2 a geometria

dos modelos tipo S e B e na Figura 3.3 a geometria do modelo tipo E.
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As paredes resistentes dos modelos sdo construidas com uma argamassa especialmente
preparada para o efeito, cujas caracteristicas simulam o comportamento das paredes de
alvenaria dos prototipos, a semelhanga do que foi feito em ensaios anteriores sobre nembos
isolados [Silva, 2001] [Campos Costa et al., 2004]. Esta op¢do ¢ motivada pela dificuldade
em reproduzir nos modelos as técnicas de construcdo das paredes de alvenaria resistente dos
protétipos. E de referir que se optou por ndo colocar a estrutura da cobertura nem as paredes
que sobem além do nivel do ultimo piso para dar lhe apoio pois iriam dificultar a construgao
do modelo sem apresentar vantagens do ponto de vista da reproducdo do comportamento
sismico do modelo.

Os pisos dos modelos sdo constituidos por uma estrutura de madeira, construida com
barrotes de madeira de pinho dispostos na menor dimensdao do modelo em planta. Para se
evitar a utilizagdo de vigas com uma seccdo transversal de pequenas dimensdes em
consequéncia da aplicagdo directa do factor de escala, optou-se por as agrupar em conjuntos
de trés obtendo-se assim barrotes com uma seccao transversal de 0,100 mx0,075 m espacados
de 0,25 m. A ligacdo dos barrotes as paredes de alvenaria € realizada por apoio simples em
vigas de madeira denteadas salientes das paredes onde encaixam os barrotes. A ligacdo destas
vigas denteadas as paredes € conseguida por meio de vardes roscados que as apertam contra a
parede com a ajuda de tacos de madeira colocados no lado exterior. O soalho propriamente
dito ¢ simulado através de painéis de MDF com 0,012 m de espessura pregados ou agrafados
aos barrotes. Para simular a flexibilidade do pavimento os painéis de MDF sdo cortados em
pecas com cerca de 0,57 mx1,05 m colocadas de forma desencontrada com juntas de cerca de
Imm entre elas. Apresenta-se na Figura 3.4 os desenhos de defini¢do da estrutura do
pavimento dos modelos tipo S, B e E.

As solugdes de reforgo a testar ndo fazem parte da definicdo dos proprios modelos, pois
pretende-se que a sua aplicagdo seja de ambito geral e ndo especifica de um determinado

modelo, merecendo, por isso, um tratamento separado ao qual se dedica a proxima secg¢ao.
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3.3. Descrigao das técnicas de reforgo

As técnicas de refor¢o que se descrevem de seguida foram estudadas de modo a permitir
ndo so6 reduzir a vulnerabilidade sismica dos prototipos seleccionados como também a serem
de aplicagdo facil e generalizada a toda a tipologia dos edificios “gaioleiros”. Embora cada
edificio possa apresentar individualmente diferentes combinacdes dos factores que
influenciam negativamente a sua vulnerabilidade, nem todas podem ser consideradas quando
se realiza um estudo que se pretende aplicar a um conjunto de edificios, tanto mais que o
numero de ensaios é forgosamente limitado. E necessario pois classificar aqueles factores
quanto a sua contribuicdo relativa para a vulnerabilidade sismica de um edificio e quanto a
sua representatividade no conjunto de edificios em analise para se poderem seleccionar os
mais significativos. Neste contexto sdo considerados como factores principais aqueles que
conduzem ao colapso prematuro dos edificios quando sujeitos a ac¢do dos sismos, e que estdo
fundamentalmente relacionados com as paredes de alvenaria e sua interligacdo com os

restantes elementos do edificio, deixando os restantes para serem tratados caso a caso.
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As solugdes de refor¢o idealizadas procuram melhorar o comportamento sismico da
tipologia ao evitar o colapso das paredes para fora do seu plano, melhorar o comportamento
das paredes no seu proprio plano e controlar a fendilhagdo generalizada das paredes
relacionada com a fraca resisténcia a trac¢do do tipo de alvenaria utilizado. Assim, foram
definidas trés solug¢des de reforgo distintas:

1. Reforco das ligagdes das paredes aos pavimentos, por meio de conectores metalicos e
faixas de fibras de vidro coladas com resinas epoxy: o refor¢o das ligagdes ¢
executado nos pisos 3 e 4 junto aos nembos (fachadas) e nos apoios das vigas de
madeira (empenas);

2. Ligagdo de paredes opostas por meio de tirantes ao nivel dos pisos: os tirantes sdo
colocados ao nivel dos pisos 3 e 4, ligando fachadas opostas com 3 tirantes por piso e
empenas opostas com 4 tirantes por piso;

3. Reforco dos nembos existentes nas fachadas por meio de faixas de fibras de vidro
coladas com resinas epoxy e conectores metalicos [Silva, 2001]: os reforcos sdo
colocados pelo lado exterior em toda a altura dos nembos, formando uma malha
cruzada em duas direcgoes.

Conforme se descreve adiante, cada uma destas técnicas procura controlar pelo menos um
dos aspectos desfavoraveis do comportamento sismico deste tipo de edificios acima
mencionados. Os pormenores apresentados foram desenvolvidos pela firma STAP
[STAP, 2003] com a colabora¢dao do LNEC.

A primeira técnica de reforco utiliza conectores metalicos e faixas de fibras de vidro
coladas com resinas epoxy para reforg¢ar as ligacdes das paredes aos pavimentos. Dada a
diferenca nas ligacdes do pavimento as fachadas e as empenas, os pormenores de refor¢o sido
de dois tipos: junto as fachadas os reforcos sdo colocados no alinhamento dos nembos,
simultaneamente nas faces superior e inferior do pavimento (ver Figura 3.5), enquanto nas
empenas os refor¢os sdo colocados no alinhamento das vigas de madeira do pavimento e
apenas na face inferior destas (ver Figura 3.6). Caso seja necessdrio refor¢ar também o
pavimento, esta prevista a aplicagdo de uma tela de fibra de vidro colada com resina epoxy
sobre o soalho. Os refor¢os serdo colocados apenas nos dois ultimos andares, isto €, nos pisos
3 e 4, e distribuidos da forma indicada na Figura 3.7. Conforme se pode ver nestas figuras, a
maior parte das pecas de reforco ¢ aplicada no interior do edificio, apenas os discos metalicos
sdo colocados pelo exterior, o que tem como vantagem reduzir as alteragdes na envolvente do

edificio.
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Com esta técnica procuram melhorar-se as ligacdes entre as paredes e os pavimentos para,
dessa forma, limitar os movimentos das paredes para fora do seu plano tirando partido de um
certo efeito de diafragma dos pavimentos que permita redistribuir as for¢as horizontais para as
paredes perpendiculares apesar da flexibilidade inerente aos soalhos de madeira. A partida a
sua aplicacdo s sera viavel nos casos em que a estrutura do edificio e a qualidade dos
materiais estruturais, alvenaria de pedra e madeira, o permitir visto que apenas se actua ao
nivel local das ligacdes.

A segunda técnica de refor¢o utiliza tirantes nos pisos 3 e 4, posicionados por baixo das
vigas do pavimento e a ligar paredes opostas, i. €., empena com empena e fachada com
fachada (ver Figura 3.8). Sdo colocados ao todo sete tirantes em cada piso, trés na direc¢do
longitudinal e quatro na direc¢do transversal, dispostos de forma a impedir a abertura de
fendas nas paredes, como ¢ o caso dos tirantes junto as fachadas e empenas, € os movimentos
das paredes para fora do seu plano nos restantes casos. Por estes motivos estd prevista a
aplicacdo de um pré-esforco inicial nos tirantes de forma a garantir a eliminag@o de eventuais
folgas prejudiciais ao bom funcionamento do sistema de refor¢o e assegurar o confinamento

do conjunto. As pecas de ligag@o dos tirantes as paredes (ver Figura 3.9) foram desenhadas de
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forma a que a transmissdo de forgas ndo provoque o pungoamento destas, o que inviabilizaria
a solucdo. Conforme se pode ver nestas figuras, estas pecas estdo localizadas no exterior do
edificio, ao contrario das da técnica de refor¢o anterior, o que tem como vantagem limitar as
obras a executar no interior do edificio praticamente apenas a abertura de furos nas paredes

para o atravessamento dos tirantes.

A A A 7V A 1A A4 7TV
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b) Algados Norte (a esquerda) e Este (a direita)

Figura 3.8 — Localizag@o dos refor¢os do Modelo 2
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ALCADO PLANTA

230 . Sistema porca-contraporca
Chapa metalica ¢90 Perfil UNP 65

Varéo ¢12

@

40

L= Perfil UNP 65

Varéo 12
Placa de neoprene

Figura 3.9 — Pe¢as de fixacdo dos tirantes as paredes colocadas nos pisos 3 ¢ 4

Esta técnica pode ser considerada “classica” no sentido em que tem sido utilizada em
estruturas de alvenaria para resolver patologias como a abertura de fendas e o controlo da
deformac¢do, mas também no refor¢o sismico de edificios de alvenaria [Modena et al., 2000].
A colocagdo dos tirantes, funcionando a trac¢do, aliada ao funcionamento dos pavimentos
como diafragmas, mesmo que flexiveis, permite limitar os movimentos das paredes para fora
do seu plano e redistribuir as forcas horizontais pelas paredes perpendiculares. Esta
conjugacdo de efeitos traduz-se num confinamento do edificio ao nivel dos pisos 3 ¢ 4
favoravel ao seu comportamento sismico mas, novamente, a viabilidade desta técnica depende
da qualidade da estrutura do edificio e dos materiais estruturais que terdo de suportar na
totalidade os esforgos induzidos.

A terceira e ultima técnica de refor¢o vem no seguimento de trabalhos experimentais
realizados anteriormente para a firma STAP sobre nembos isolados carregados no proprio
plano [Silva, 2001] [Campos Costa et al., 2004]. Os nembos serdo refor¢cados por meio de
faixas de fibras de vidro dispostas em diagonais e coladas com resina epoxy. Adicionalmente
serdo colocados tirantes no piso 3 ligando apenas fachadas opostas e no piso 4 ligando tanto
fachadas opostas como empenas opostas. Na Figura 3.10 apresenta-se um esquema com a
localizagdo dos reforgos. Esta € a tnica das trés técnicas em que se procura melhorar um dos
materiais estruturais, a alvenaria de pedra, para aumentar a capacidade resistente do edificio.
Conforme ficou demonstrado nos ensaios referenciados, a utilizagdo desta técnica assegurou o
confinamento dos nembos de alvenaria isolados e permitiu melhorar a sua capacidade de
deformacdo e de dissipacdo de energia quando sujeitos a ac¢des no proprio plano, pelo que se

perspectiva um melhor comportamento sismico dos modelos particularmente no plano das
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paredes de fachada. Contudo, dado que a nivel do comportamento global subsiste uma
deficiéncia na resposta as ac¢des para fora do plano das paredes, serdo colocados tirantes a

semelhang¢a do que acontece na anterior técnica de refor¢o para fazer face a este problema.

A 1A A4 17/ A 1A N4 17T 1V

a) Plantas dos pisos 3 (a esquerda) e 4 (a direita)

0,225 0,45 1

VAV oo
0 000 ) -—Fig 777777777777777777777777

0,05

b) Alcados Norte (a esquerda) e Este (a direita)

Figura 3.10 — Localizacdo dos refor¢cos do Modelo 3

Definidas as solu¢des de reforco, e os modelos, descrevem-se na préxima sec¢do a

constru¢do dos modelos utilizados nos ensaios e as dificuldades enfrentadas nesse processo.
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3.4. Construcao dos modelos experimentais

3.4.1. Geometria e materiais

A constru¢cdo dos modelos experimentais da inicio a fase de trabalho experimental que
terminara, no que diz respeito ao presente Capitulo, na realizagdo dos ensaios ¢ de algumas
andlises preliminares. Conforme ja se fez referéncia, dos quinze modelos previstos
inicialmente no programa experimental foram construidos apenas cinco, identificados e
organizados por ordem cronoldgica no Quadro 3.3, todos baseados no modelo tipo S, definido
na seccdo 3.2, ¢ resultantes da combinag¢do de diferentes variaveis. Foram tidas em
considera¢do ndo so as trés técnicas de refor¢o definidas na sec¢do 3.3 mas também aspectos
resultantes da pratica obtida na construgdo e ensaio dos modelos precedentes, como sejam
dois tipos de argamassa nas paredes, a utilizacdo de molduras de madeira nas janelas e ainda
duas alturas diferentes nos modelos. A utilizacdo desta ultima varidvel justificou-se aquando
da constru¢do do Modelo 00, para tentar evitar a fendilhagdo observada na parte superior das
paredes do Modelo 0 logo apds a sua construgdo, mas foi abandonada nos modelos seguintes
por ndo ser eficaz. Relativamente a utilizacdo de molduras de madeira nas janelas, estas
resultaram da vontade inicial de simular o mais fielmente os protdtipos mas acabaram por ser
retiradas em virtude da fendilhacdo que provocavam nos lintéis durante a preparagdo do
modelo. Refira-se, a propdsito, que qualquer dos modelos experimentais apresentava danos
iniciais, ainda antes da realizacdo dos ensaios, assunto este que serd abordado mais adiante.
Quanto a mudanca da argamassa utilizada na construcdo das paredes, esta foi justificada pelo
facto da argamassa 1, por um lado, ter uma fase de secagem prolongada e, por outro lado, ndo
ter agregados com dimensdo que permitissem simular o imbricamento da alvenaria de pedra,

aspectos estes que se procuraram corrigir na argamassa 2.
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Quadro 3.3 — Identifica¢do dos modelos ensaiados

Modelo Paredes Altura | Molduras nas janelas | Técnica de refor¢o
0 Argamassa 1 | 4,8 m Sim Sem refor¢o
00 Argamassa2 | 5,2 m Sim Sem refor¢o
1 Argamassa 2 | 4,8 m Nao Técnica 1
2 Argamassa 2 | 4,8 m Nao Técnica 2
3 Argamassa 2 | 4,8 m Nao Técnica 3

A geometria dos modelos ¢ a apresentada na Figura 3.2 e na Figura 3.4 para o modelo
tipo S, com a excepcdo do Modelo 00 ser 0,4 m mais alto do que os restantes. Os modelos 0 e
00 sdo considerados modelos de referéncia, pois representam a tipologia construtiva existente,
e os modelos 1, 2 e 3 simulam o comportamento sismico apds o refor¢co com uma das técnicas
em analise. Esta sequéncia de modelos experimentais era necessaria porque, conforme ja se
disse, o objectivo do estudo é precisamente o de efectuar uma comparagdo dos resultados
obtidos nos modelos reforcados e ndo refor¢ados para avaliar a eficacia da cada uma das
técnicas.

Nos pavimentos de todos os modelos foram utilizados barrotes de madeira de pinho de 1?
qualidade e painéis de MDF com 12 mm de espessura cujas propriedades mecanicas nao
foram medidas por se considerar que ndo teriam grande influéncia, para além do efeito de
diafragma flexivel, no comportamento global dos modelos quando sujeitos as accdes
sismicas. A moldura das janelas utilizadas nos modelos 0 e 00 ¢ constituida por aros em
madeira de pinho com uma espessura de 2,0 cm e uma largura igual a espessura da parede
conforme se apresenta na Figura 3.11. Nos restantes modelos ndo foram utilizadas quaisquer
molduras de madeira nas janelas pelos motivos acima apontados e que serdo descritos mais

em pormenor mais adiante.
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0,9
0,86

0,26

Figura 3.11 — Geometria da moldura das janelas

A composicdo da argamassa 1 utilizada nas paredes do Modelo 0 foi indicada pela firma
STAP a semelhan¢a do que sucedeu em ensaios anteriores realizados em nembos de alvenaria
[Silva, 2001] [Campos Costa ef al., 2004] e ¢ a apresentada no Quadro 3.4. A argamassa ¢
composta basicamente por areia fina e cimento Portland utilizado como ligante numa baixa
dosagem, tendo os restantes constituintes por fun¢do preencher os vazios e fluidificar a
mistura, procurando-se desta forma obter uma argamassa com uma baixa tensdo de rotura a
compressdo € uma tensdo de rotura a traccdo praticamente nula que caracterizam o

comportamento mecanico da alvenaria de pedra.

Quadro 3.4 — Composi¢do de 1m® da argamassa 1 utilizada no Modelo 0

1476kg de areia (Modulo de finura ~1,8)

150kg de cimento Portland (42,5)

35kg de bentonite

3401 de agua limpa

Bettor Glenium 27
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Foram realizados ensaios no DM-NB sobre provetes cubicos de argamassa 1 para
caracterizacdo das suas propriedades mecanicas, cujos resultados se resumem no Quadro 3.5 e
no Quadro 3.6. A partir destes valores pode-se concluir que a argamassa 1 apresenta uma
tensdo média de rotura a compressdo de 0,76 MPa e uma massa volumica média de

1909,5 kg/m’, valores estes em linha com o esperado para uma alvenaria de pedra.

Quadro 3.5 — Resultados dos ensaios de compressdo de provetes ctiibicos de argamassa 1 com

150mm de aresta

Numero de provetes 5
Idade dos provetes 74 dias
Média 17,42

Carga de rotura

Desvio padrao 4,03
[kN]

Coeficiente de variacdo | 23,12 %

Média 0,76

Tensao de rotura

Desvio padrao 0,18
[MPa]

Coeficiente de variacdo | 23,90 %

Média 1909,5

Massa volumica

; Desvio padrao 60,5
[kg/m’]

Coeficiente de variacdo 3,17 %

Nos restantes modelos a argamassa 1 foi substituida por um betdo auto-compactavel
desenvolvido no DM-NB [DM-NB, 2003] e designado por argamassa 2. Este novo material,
utilizado na construg¢do das paredes dos modelos 00, 1, 2 e 3, apresenta uma composi¢ao
diferente do anterior, tal como se mostra no Quadro 3.7, e cuja curva granulométrica esta
indicada no Quadro 3.8. A substitui¢do da argamassa das paredes por este novo material foi
justificada pela necessidade de reduzir o tempo de secagem dos modelos e simular o
imbricamento dos inertes de maior dimensdo nas fendas embora devesse apresentar,

simultaneamente, propriedades mecanicas semelhantes.
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Quadro 3.6 — Resultados dos ensaios de compressdo de provetes cubicos de argamassa 1 com

50mm de aresta

Numero de provetes 11
Idade dos provetes 102 dias
Média 1,65
Forca de rotura
Desvio padrao 0,13
[kN]
Coeficiente de variagdo 7,72 %
Média 0,66
Tensdo de rotura
Desvio padrao 0,05

[MPa]

Coeficiente de variagao 8,10 %

Quadro 3.7 — Composi¢io de 1m’ da argamassa 2 utilizada nos modelos 00, 1,2 ¢ 3

Componentes (por m?) Quantidade

Cimento CEM 142,5R 30 kg
Filler 531 kg

Areia média 763 kg
Areia fina 120 kg

Brita 1 594 kg

Agua total 206 kg

Adjuvante Rheobuild 1000 2,811

Adjuvante Bettor Retard 1,121
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Quadro 3.8 — Curva granulométrica da argamassa 2 utilizada nos modelos 00, 1,2 ¢ 3

Malha Brita Areia

Passados | Retidos | Passados | Retidos

19 100,00 0,00 100,00 0,00

12,5 99,17 0,83 100,00 0,00

9,5 74,54 25,46 100,00 0,00

6,3 25,30 74,70 100,00 0,00

4,75 1,82 98,18 99,60 0,40

2,36 0,32 99,68 93,70 6,30

1,18 0,32 99,68 79,20 20,80

0,6 0,32 99,68 50,20 49,80

0,3 0,32 99,68 12,10 87,90

0,15 0,32 99,68 2,70 97,30

0,075 0,32 99,68 0,50 99,50

Refugo 0,00 100,00 0,00 100,00

MF 6,22 MF 2,63

Foram igualmente realizados no DM-NB ensaios de compressao de provetes cubicos de
argamassa 2 com 150mm de aresta, apresentando-se no Quadro 3.9 os valores médios da
tensdo de rotura e da massa volumica da argamassa 2 para provetes com idade igual ou
superior a 28 dias. Comparando estes resultados com os apresentados no Quadro 3.5 conclui-
se que ambos os valores médios sdo na sua maioria superiores na argamassa 2 relativamente
aos da argamassa 1, com excepg¢do apenas para a tensdo de rotura a compressdo no Modelo 3

cujo valor ¢ inferior.
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Quadro 3.9 — Resultados dos ensaios de compressdo de provetes cubicos de argamassa 2 com

150mm de aresta

Modelo 00 1 2 3
Numero de provetes 4 4 4 6
Idade dos provetes 28 dias 63 dias 49 dias 28 dias
~ Média 0,88 1,36 1,17 0,67
Tensdo de
rotura Desvio padrao 0,07 0,38 0,25 0,11
[MPa] . - 0 o o o
Coeficiente de variacdo | 8,30% | 28,32 % 20,93 % 16,29 %
M Média 2081,2 2067,3 2119,7 2081,0
assa
volumica Desvio padrao 0,00 60,5 8,5 18,4
3
(ke/m7] | o oeficiente de variacio | 0.00% | 2.92% | 040% | 0.89%

Apresenta-se no Quadro 3.10 o peso total estimado para cada um dos modelos, com base
na massa volumica da argamassa utilizada e em valores médios daquela grandeza para as
vigas de madeira (580 kg/m’) e painéis de MDF (760 kg/m®) e desprezando o peso dos

reforgos por ndo ser significativo relativamente ao total.

Quadro 3.10 — Peso estimado para os modelos

Modelo 0 00 1 2 3

Peso total [kN] | 174,6 | 206,5 | 188,1 | 192,7 | 189,3

3.4.2. Construgéo dos modelos

A constru¢do dos modelos foi realizada sobre lajes reutilizdveis em betdo armado,
especificamente projectadas para o efeito, e que serviram igualmente para transporte e fixacao
a plataforma sismica. Estas lajes, tal como representado na Figura 3.12, tém dimensdes de
4,4mx4,9mx0,20m e possuem quatro pecas metalicas utilizadas para suspender todo o
conjunto durante o transporte dentro da sala de ensaios do NESDE. E de referir que o peso

estimado para as lajes, com base nas propriedades médias dos materiais utilizados, ¢ de cerca
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de 107,8 kN o que a adicionar ao peso estimado para cada modelo indicado no Quadro 3.10 ¢
inferior ao limite da capacidade de elevagdo de 392 kN existente no interior da sala de ensaios
[LNEC, 2006]. As lajes possuem sessenta furos verticais, numa quadricula com 0,50 m de

lado, posicionados de forma a permitir a sua fixagdo a plataforma sismica em varios pontos.
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Figura 3.12 — Planta da laje utilizada para construgdo, transporte e fixacdo dos modelos a

plataforma sismica

Cada modelo foi construido directamente sobre uma destas lajes que era previamente
posicionada num local conveniente dentro da sala de ensaios. As paredes resistentes foram
construidas utilizando uma cofragem, tal como se pode observar na Figura 3.13, no interior da
qual era vazada a argamassa. Este processo foi realizado de forma lenta devido a diversas
condicionantes relacionadas com a operacdo dos meios elevatdrios e com a altura maxima de
cada enchimento permitida pelas cofragens. Os modelos s6 foram descofrados ao fim de cerca
de uma semana de forma a assegurar a conclusao do processo de presa e o inicio do processo
de endurecimento, tendo-se observado que a fase de secagem da argamassa 1l teve uma
duragdo superior a da argamassa 2, prolongando-se por varias semanas. Na Figura 3.14 ¢

visivel um aspecto do Modelo 3 durante a operacdo de descofragem das paredes.
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Figura 3.13 — Vista da cofragem utilizada na constru¢do das paredes resistentes colocada

sobre a laje reutilizavel em betdo armado

Figura 3.14 — Remocao da cofragem do Modelo 3

Apos a secagem e endurecimento das paredes resistentes foram construidos os pisos em
madeira. Colocavam-se em primeiro lugar as pegas de madeira que suportam o pavimento ao

longo das faces interiores das fachadas e das empenas, fixadas as paredes por meio de vardes
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roscados que atravessam a parede utilizando furos deixados pela cofragem e sdo aparafusados
nas duas extremidades. De seguida eram colocadas as vigas de madeira do pavimento,
encaixadas apenas nos entalhes que se mostram na Figura 3.15, existentes nas pegas
colocadas ao longo da face interior das empenas, de forma a simular a ligagdo deficiente
referida na Seccdo 2.1. Posteriormente os painéis de MDF que formam o pavimento eram
colocados sobre as vigas e pregados a elas, deixando juntas com cerca de 1 a 2 mm entre
painéis para simular um pavimento flexivel. A constru¢do dos modelos terminava com a
pintura das paredes com tinta branca para melhor evidenciar as fendas que viessem a ocorrer

durante o ensaio na plataforma sismica.

Figura 3.15 — Pecgas denteadas colocadas ao longo da face interior das empenas onde assentam

as vigas do pavimento

A aplicacdo das técnicas de reforco, caso dos modelos 1, 2 e 3, foi realizada apds a
constru¢do dos modelos conforme se ilustra nas figuras seguintes. Assim, na Figura 3.16 e na
Figura 3.17 véem-se as pecas utilizadas para melhorar a ligacdo entre as paredes e os
pavimentos correspondentes a técnica de refor¢o 1, enquanto na Figura 3.18 e na Figura 3.19
se véem as pegas utilizadas na ligacdo de paredes opostas por meio de tirantes ao nivel dos
pisos 3 e 4 correspondentes a técnica de reforco 2. Estas pecas de fixagdo foram colocadas,
em geral, na posicdo horizontal enquanto junto aos cunhais faziam um angulo de
aproximadamente 45° com a direc¢do horizontal. A aplicagdo do pré-esforco de 1kN nos
tirantes utilizados na técnica de reforgo 2 sé foi realizada imediatamente antes do ensaio para

evitar as perdas resultantes dos fendmenos de relaxagdo do ago.
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a) Aspecto da liga¢do na face superior do b) Aspecto da ligagdo na face inferior do

pavimento pavimento

¢) Conjunto de pecas utilizadas na face d) Conjunto de pecas utilizadas na face

superior inferior

Figura 3.16 — Refor¢o da ligacdo das paredes de fachada aos pavimentos nos pisos 3 e 4

a) Aspecto da ligagdo b) Chapa de ligagdo

Figura 3.17 — Reforco da ligagdo das paredes de empena aos pavimentos nos pisos 3 e 4
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a) Vista da esquina Este-Norte b) Vista da esquina Norte-Oeste

Figura 3.18 — Ligacdo de paredes opostas (fachada-fachada e empena-empena) por meio de

tirantes ao nivel dos pisos 3 ¢ 4

oA A A A R 111

a) Vardo com extremidade roscada b) Peca de fixagdo

Figura 3.19 — Pecas utilizadas na ligacdo de paredes opostas por meio de tirantes ao nivel dos

pisos 3 e 4

Na Figura 3.20 observam-se os pormenores da técnica de reforco 3. As faixas de fibras de
vidro coladas com resina epoxy foram aplicadas em toda a altura dos nembos enquanto os
conectores metalicos, que atravessam toda a espessura da parede e que t€ém por objectivo
impedir o destaque das faixas por arranque [Silva, 2001] [Campos Costa et al., 2004], foram
colocados sé nos nembos dos pisos 2, 3 e 4. Os tirantes utilizados nesta técnica de reforgo,
ligando as fachadas nos pisos 3 e 4 ¢ as empenas apenas no piso 4, sdo idénticos aos usados
na técnica de reforco 2. A semelhanca do que sucedeu nessa técnica de reforgo, também na
técnica de refor¢o 3 os tirantes sé foram pré-esforcados com 1kN imediatamente antes do

ensaio para evitar as perdas decorrentes dos fendmenos de relaxacdo do ago.
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a) Vista das faixas de fibras de vidro coladas com

resina epoxy

c¢) Pormenor dos conectores metalicos e da . > o
‘ . d) Vista dos conectores metalicos pelo interior
colagem lateral das faixas de fibras de vidro

Figura 3.20 — Refor¢o dos nembos com faixas de fibras de vidro dispostas em diagonais e

coladas com resinas epoxy

Por fim, procedia-se ao transporte dos modelos, sobre a laje em betdo armado, e colocagdo
sobre a plataforma sismica. Cada modelo foi alinhado de modo a que a sua direccdo
longitudinal coincidisse com a direccdo NS da plataforma sismica, e a direc¢do transversal
com a direc¢do EW. A laje era fixada por meio de 34 vardes roscados M30 utilizando anilhas
de mola, porcas com controlo do momento de aperto e contra-porca, de forma a impedir o
deslizamento entre aquela e a plataforma sismica e garantir que as acgdes eram transmitidas
na totalidade para os modelos. A seguir os modelos foram instrumentados e, no caso dos
modelos 2 e 3, era feita a aplicacdo do pré-esforco inicial nos tirantes de reforco através do
aperto controlado com porca e contra-porca numa das extremidades roscadas. Este processo
foi realizado de forma faseada, num tirante de cada vez, em virtude da perda de tensdo

causada pelo aperto dos tirantes adjacentes. O pré-esfor¢o inicial ndo era reposto durante os
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ensaios mesmo na eventualidade dos tirantes perderem tensdo. Na Figura 3.21 ¢ possivel ver
duas vistas do Modelo 0 antes da realiza¢do do primeiro ensaio. Apds a realizacdo dos ensaios

os modelos foram demolidos e o entulho transportado a vazadouro. Na Figura 3.22 vé-se parte

do entulho resultante da demoli¢cdo do Modelo 00.

a) Vista de cima da sala de controlo b) Vista frontal do modelo

Figura 3.21 — Aspecto final do Modelo 0 antes da realizacdo do ensaio

Figura 3.22 — Entulho resultante da demoli¢do do Modelo 00 no final do ensaio

Apresenta-se no Quadro 3.11 um resumo das datas mais relevantes de cada um dos
modelos, nomeadamente, as datas de constru¢do e de ensaio, organizado por ordem

sequencial de modelos, bem como a idade de cada modelo a data do respectivo ensaio.
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Quadro 3.11 — Datas da construgdo e do ensaio dos modelos

Modelo | Data da constru¢do | Data do ensaio | Idade [dias]
0 2003-01-31 2003-04-30 89
00 2003-05-09 2003-06-27 49
1 2003-07-15 2003-09-02 49
2 2003-07-29 2003-10-01 64
3 2003-09-16 2004-02-17 154

3.4.3. Deficiéncias nos modelos

A construgc@o de modelos para ensaio na plataforma sismica é sempre rodeada de grandes
cuidados pois pretende-se que os modelos reproduzam o mais fielmente possivel os
fenémenos fisicos associados ao comportamento sismico dos prototipos. E pois necessario
assegurar que os modelos apresentam um estado inicial adequado, mormente caracterizado
pela auséncia de defeitos que possam influenciar a partida o dito comportamento. Esta
situagcdo ¢ tanto mais necessaria quanto se prende com a definicdo das condi¢des iniciais
utilizadas na analise dos resultados experimentais e subsequente simulacdo numérica dos
ensaios realizados. Por estes motivos o rigor ¢ o cuidado utilizados na sua construgdo ¢
superior ao utilizado na construg¢@o dos prdprios protdtipos tendo em vista minorar quaisquer
deficiéncias que possam surgir nos modelos causadas, por exemplo, por imperfei¢des
geométricas ou pelo comportamento dos préprios materiais, qualquer uma delas potenciada
pela aplicagdo de factores de escala.

A construg¢@o de modelos com estas dimensdes, € para mais com um material de reduzida
resisténcia a trac¢do como o utilizado nas paredes, acarreta por isso mesmo riscos acrescidos.
Para além disso, a necessidade de proceder ao seu transporte dentro da sala de ensaios para os
colocar na plataforma sismica ¢ mais uma fonte de potenciais problemas. Apesar dos cuidados
tidos na constru¢do dos modelos, foram precisamente estes factores os principais causadores
dos danos iniciais observados nos modelos € que se passam a enumerar. Fundamentalmente,
todos os modelos apresentaram fendas na ligagdo dos lintéis aos nembos, originadas ainda
numa fase inicial da secagem da argamassa. Tais fendas surgiram de uma forma sistematica,
independentemente do tipo de argamassa ou da existéncia de aros de madeira nas janelas, pelo

que se julga serem uma consequéncia da geometria do modelo e das caracteristicas da
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argamassa. Para procurar remediar este defeito selaram-se todas as fendas com uma
argamassa de baixa retrac¢do e elevada resisténcia de forma a repor a ligagdo monolitica dos
lintéis aos nembos garantindo simultaneamente uma total compatibilidade de deformagdes e
transmissao de esforgos.

O Modelo 2 sofreu ainda uma deficiéncia adicional digna de men¢do. Ao ser colocado na
plataforma sismica as paredes de empena abriram uma grande fenda vertical que se formou a
meio das paredes e se propagou do topo até praticamente a base. Tais fendas foram originadas
pela deformacgdo da laje onde os modelos foram construidos durante o assentamento desta
sobre a plataforma sismica. Novamente, na origem desta deficiéncia estiveram as grandes
dimensdes do modelo bem como as caracteristicas da argamassa. Neste caso, tal como no
anterior, as fendas foram seladas com uma argamassa de baixa retrac¢do e elevada resisténcia
de forma a repor o monolitismo das paredes. Adicionalmente, dado que a técnica de reforco
prevista para o Modelo 2 incluia a utilizacdo de tirantes, o fecho destas fendas foi auxiliado
pela aplicagdo do pré-esforgo inicial previsto para aqueles.

Uma mencao especial € reservada ao Modelo 00 visto que o numero de deficiéncias deste
modelo excedeu largamente o dos restantes. Recorda-se que neste modelo foi utilizada pela
primeira vez uma argamassa diferente na construcio das paredes do modelo e com a qual ndo
havia ainda qualquer experiéncia de utilizagdo. Os problemas com este modelo comegaram
logo na fase de colocagdo da argamassa quando parte da cofragem cedeu dando origem a um
aumento local da espessura da parede de cerca de Scm junto a um cunhal (ver Figura 3.23¢).
Posteriormente, a medida que se procedia a descofragem do modelo outros defeitos, mais
graves, foram sendo expostos. As estruturas de madeira colocadas no interior da cofragem
para permitir a realizacdo das janelas na fachada principal deslocaram-se, deformaram-se ou
partiram-se, ficando algumas parcial ou totalmente cheias de argamassa (ver Figura 3.23a e
Figura 3.24a). Para procurar resolver estas deficiéncias foram tomadas decisdes caso a caso,
optando-se por ndo fazer nada na maior parte delas (Figura 3.23a) e apenas no caso em que a
janela ficou completamente preenchida se optou por cortar a parede para abrir a janela
(Figura 3.24a). Para concluir a descri¢do das deficiéncias observadas no Modelo 00, abriram
as fendas na ligacdo dos lintéis aos nembos observadas nos restantes modelos (ver
Figura 3.23b e d). Aqui, tal como nos restantes modelos, optou-se por selar as fendas com
uma argamassa de baixa retraccdo e elevada resisténcia de forma a repor a ligagdo monolitica

dos lintéis aos nembos.
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a) Janelas deformadas e/ou deslocadas b) Abertura de fendas no topo

c) Aumento local da espessura da parede d) Abertura de fendas entre janelas

Figura 3.23 — Deficiéncias no Modelo 00

Apesar das deficiéncias apontadas considerou-se mesmo assim que todos os modelos
estavam em condi¢des de serem ensaiados, sendo necessario considera-las posteriormente na
analise dos resultados experimentais. Assim, apresenta-se na Figura 3.24a) uma vista do
Modelo 00 onde se vé o seu aspecto apos a descofragem e ainda antes da abertura da janela,
na Figura 3.24b) uma vista frontal do Modelo 1 onde se observa o seu aspecto imediatamente
antes da realizacdo dos ensaios, na Figura 3.24c) uma vista frontal do Modelo 2 apds a
realizacdo do 1° ensaio e ainda sem danos aparentes, e na Figura 3.24d) uma vista frontal do

Modelo 3 durante a preparag@o para os ensaios ainda sem os simbolos identificativos colados.
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Recorda-se que uma vista frontal do Modelo 0, antes dos ensaios, foi ja apresentada na

Figura 3.21b).

a) Modelo 00 b) Modelo 1

¢) Modelo 2 d) Modelo 3

Figura 3.24 — Aspecto dos modelos 00, 1,2, e 3
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Os modelos assim construidos e reforgados ficavam prontos para serem ensaiados na
plataforma sismica do LNEC, cujas condi¢des de realizacdo sdo apresentadas nas proximas

secgoes a comecar pelo dispositivo de ensaio.

3.5. Dispositivo de ensaio

No ensaio dos modelos as acg¢des sismicas considerou-se que estes possuem todos os
elementos considerados significativos para a simulag¢do das ac¢des que ocorrem durante um
sismo, tanto horizontais como verticais, bem como para a simulacdo da resposta global,
nomeadamente através da reproducdo das paredes resistentes e dos pavimentos flexiveis. Na
realidade, dada a predomindncia de massa nas paredes face aos restantes elementos
construtivos e nao construtivos existentes no prototipo, bem como relativamente a massa do
recheio em edificios correntes, as ac¢des horizontais resultam praticamente apenas das forgas
de inércia induzidas no modelo pelas aceleragdes impostas na base pela ac¢do do sismo. Num
raciocinio idéntico as acgdes verticais estdo associadas quase exclusivamente ao peso proprio
do modelo e aos efeitos de derrubamento provocados pelas for¢as horizontais resultantes da
accdo do sismo, sendo menor a ac¢do das sobrecargas de utilizagdo em edificios correntes.
Relativamente a resposta global, os referidos elementos estruturais estdo representados no
modelo idealizado pelo que este permite reproduzir o comportamento tridimensional do
protétipo quando sujeito a accdo dos sismos.

Pelos motivos acima apresentados, no ensaio dos modelos foi utilizada unicamente a
plataforma sismica triaxial do LNEC para impor na sua base aceleracdes horizontais
representativas da accdo sismica expectavel. Sdo utilizadas para o efeito duas séries temporais
ndo correlacionadas aplicadas em duas direc¢des perpendiculares, designadas NS e EW,
correspondentes aos eixos longitudinal e transversal da plataforma sismica. A plataforma tem
capacidade para ensaiar modelos até 392kN de peso [LNEC, 2006], um valor que como se
referiu na sec¢do 3.4 excede os pesos estimados para o conjunto do modelo e laje em betdo
armado, e os seus limites em deslocamento, velocidade e aceleragcdo sdo superiores aos que
resultam da aplicag¢do do factor de escala geométrica as séries de aceleracdes nos prototipos
conforme se descreverd na secc¢do 3.7. O controlo da plataforma sismica triaxial ¢ realizado
em deslocamento pelo que os sinais tiveram de ser previamente adaptados tendo em conta as
fungdes de transferéncia de todo o sistema — plataforma, actuadores e massa do modelo — com
a finalidade de aplicar os movimentos que melhor reproduzissem as séries pretendidas.
Apresenta-se na Figura 3.25 um desenho esquematico em perspectiva do dispositivo de ensaio

com a identificag¢@o das duas direc¢des utilizadas.
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Figura 3.25 — Dispositivo de ensaio

De referir que, da observacdo do Quadro 3.2, se constata que, nas condi¢des atrés
expostas, a lei de semelhanga de Cauchy ndo ¢ verificada no que diz respeito a massa total
pois seria necessario colocar massas adicionais para respeitar o factor de escala de massa. Este
¢ um aspecto que devera ser tido em consideragcdo na analise dos resultados dos ensaios dado
que nao respeita a relagdo que nos restantes aspectos existe entre os modelos e o protdtipo. De
qualquer das formas isso ndo invalida os resultados obtidos nem inviabiliza a realizacdo de
analises comparativas entre os varios modelos para avaliagdo dos efeitos das solugdes de

refor¢o no seu comportamento sismico.

3.6. Instrumentagao e aquisicdo de dados

A instrumentagdo utilizada nos ensaios foi idealizada de modo a permitir a medi¢ao das
grandezas fisicas consideradas mais relevantes para a quantificagdo da resposta global dos
modelos as acgdes sismicas. Particularmente no que diz respeito aos modelos, o
comportamento fragil da argamassa de que sdo feitas as paredes deve contribuir para uma
resposta pouco ductil dos modelos, a0 mesmo tempo que ¢ esperada a abertura de fendas
irregulares delimitando blocos de parede chocando entre si cujas dimensdes e geometria ndo ¢
possivel conhecer com rigor a partida. Por esse motivo ndo foram previstos transdutores de
deslocamentos dado que, nestas condicdes, quaisquer medidas efectuadas seriam pontuais € a

relagdo com a resposta global dos modelos em termos de deslocamentos seria dificil de
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estabelecer. Esta ¢ uma limitacdo que ¢ ultrapassada recorrendo a grandezas fisicas
relacionadas, por exemplo através da dupla integracdo de aceleracdes no tempo.

Por outro lado, a concentragdo de massa nas paredes, a flexibilidade dos pavimentos e a
sua deficiente ligacdo as paredes fazem antever uma importante componente de resposta
devida a actuacdo de forgas de inércia na direcgdo perpendicular ao plano das paredes. Assim,
previram-se acelerdmetros em varios pontos dos modelos localizados ao nivel dos pisos para
medir o campo de aceleragdes horizontais perpendiculares ao plano das paredes, distribuidos
por varios alinhamentos verticais principalmente junto aos cunhais e a meia largura das
paredes. No caso dos acelerémetros colocados nos cunhais, as aceleracdes medidas podem ser
utilizadas para caracterizar a resposta das paredes perpendiculares no seu proprio plano
admitindo que, apesar de alguma fendilha¢do, a parede tem, mesmo assim, alguma
continuidade e um comportamento rigido na direc¢do horizontal. Dadas as dimensdes dos
modelos, o numero de acelerdmetros disponiveis constitui naturalmente uma limitacdo a
geometria e densidade da malha a realizar.

Por ultimo, a utilizag@o das diferentes técnicas de refor¢co tem impacto no comportamento
dos modelos ndo s6 ao nivel global, reflectindo-se nas medigdes acima mencionadas, mas
também ao nivel local, através da compatibilizacdo de deslocamentos e da transmissdo de
forcas entre os varios elementos construtivos. Estas grandezas podem ser utilizadas para
avaliar localmente a eficacia das técnicas de refor¢o mas a sua medi¢do ¢ de dificil
concretizagdo dada a natureza das pecas utilizadas. A técnica de reforco 1 possui varios
conectores aparafusados e/ou colados onde ndo ¢ possivel efectuar medi¢des, 0 mesmo
sucedendo na técnica de reforg¢o 3 onde sdo utilizadas faixas de fibras de vidro coladas com
resinas epoxy. Na realidade, apenas nos tirantes utilizados no reforco dos modelos 2 e 3 sera
possivel medir as forgas instaladas. Para o efeito previu-se a coloca¢do de extensdmetros
nalgumas das pecas de fixacdo que, apds calibracdo, permitirdo utiliza-las como células de
forga, isto €, ler extensdes e converté-las directamente em forgas.

A seleccdo dos diferentes instrumentos e a sua localizacdo nos modelos foi guiada quer
pelas indicagdes acima quer pelas limitagdes em termos de equipamento disponivel. Dos 32
acelerometros disponiveis para os modelos optou-se por instrumentar duas das paredes com
um maior nimero de acelerémetros, a parede Norte com 16 e a parede Este com 12, e as
restantes duas paredes, Sul e Oeste, apenas com 2 acelerdmetros para servirem de referéncia
na comparacdo das respostas com as paredes opostas, conforme se pode ver na Figura 3.26.

\

Dada a dificuldade em aparafusar os acelerémetros directamente a parede, devido as
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caracteristicas das argamassas, optou-se por os prender aos tacos de madeira utilizados para

fixar os pavimentos pelo exterior como se mostra na Figura 3.27.
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Figura 3.26 — Instrumentag¢do do modelo com acelerdmetros (dimensdes aproximadas)
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Bases para fixacdo dos
acelerometros

VarGo @12 roscado para Tacos de madeira de pinho
fixagdo dos pavimentos ¢ parede com 20mm de espessura

Figura 3.27 — Esquema de fixacdo dos acelerdémetros ao modelo

A plataforma sismica foi também instrumentada com acelerometros segundo as duas
direc¢des definidas na Figura 3.25, um na direc¢do longitudinal (NS) e outro na direcc¢do
transversal (EW), para medir os movimentos impostos. Ao todo foram utilizados, portanto, 34

acelerometros de trés tipos distintos identificados na Figura 3.28 e na Figura 3.29.

Variable Capacitance (MEMS) Variable Capacitance (MEMS)
Accelerometers: DC Response, 1 V/g, Low- Accelerometers: DC Response, 200 mV/g,
Level Acceleration, Field Test Low-Level Acceleration, Field Test
a) Modelo 7290A-2 b) Modelo 7290A-10

Figura 3.28 — Acelerometros ENDEVCO [ENDEVCO, 2005]

= Typical Sensitivity Dewvigtion ws Temperature

o
.E —
I::='I~ f .,.---""'"H_
=
& -0 . . .
5 -100 ] 100 200 300
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a) Modelo 337A26 b) Curva de sensibilidade com a temperatura

Figura 3.29 — Acelerémetro PCB PIEZOTRONICS [PCB, 2005]
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Relativamente a medi¢do de forcas nos tirantes nos modelos 2 e 3, procurou-se
instrumentar as pecas de fixacdo apresentadas anteriormente na Figura3.19 com
extensometros, ficando com a aparéncia da apresentada na Figura 3.30a). Dado o limitado
numero de extensometros disponiveis, as pecas originais foram modificadas como se mostra
na Figura 3.30b) por forma a poderem ser instrumentadas apenas com 2 extensémetros cada.
As pecas de fixacdo foram colocadas no Modelo 2 de acordo com a disposi¢do indicada na
Figura 3.31 e no Modelo 3 de acordo com a disposi¢ao indicada na Figura 3.32. Cada uma das
pecas assim instrumentadas foi posteriormente calibrada [CIC-NSE, 2003] de modo a se

poder converter o valor das extensdes medidas em forgas nos tirantes.

a) Peca original utilizada na posi¢cao H1 b) Pe¢a modificada utilizada nas posicdes

H2,H3,H4,N1,L1,L2,L3 e L4

Figura 3.30 — Pormenor das pecas instrumentadas com extensémetros utilizadas na ligacdo de

paredes opostas por meio de tirantes

Considera-se que a instrumentagao assim prevista permite uma identificacdo adequada dos
diferentes parametros de controlo do comportamento dos modelos a acgdo sismica,
designadamente, a evolugdo das frequéncias e modos de vibracdo entre os varios ensaios bem
como os perfis de aceleragdes nas paredes e a resposta em deslocamento nos varios ensaios.
Ficam de fora, como se referiu, a avaliagdo de fendmenos locais relacionados com as técnicas

de refor¢o com excepcao das forgas nos tirantes nos ensaios dos modelos 2 ¢ 3.
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+H2 - +HL 7+H4 T T3 T4 ™
S I 2 N L CR L
Algado Sul Alcado Este

Figura 3.31 — Identificacdo das pegas instrumentadas com extensdmetros no Modelo 2

+ VA + ™ ) 3 Ty
H2 H4
(T)N/ \I \14*
o e+
Alcado Sul Alcado Este

Figura 3.32 — Identificacdo das pegas instrumentadas com extensémetros no Modelo 3

A leitura dos sinais foi efectuada através de placas de aquisi¢do da National Instruments,
modelos 1530 para os acelerdmetros e 1520 para os extensometros, ligadas a sistemas SCXI.

A frequéncia de amostragem utilizada em todos os sinais foi de 400 Hz o que assegura, por
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um lado, uma boa resolu¢do no dominio do tempo para o registo das grandezas fisicas e, por
outro lado, uma largura de banda adequada para analises no dominio da frequéncia. Foram
utilizados trés postos independentes para a aquisi¢do dos dados, designados PCI MIO,
POSTO 1 e POSTO 2, cuja sincronizagdo dos registos foi assegurada através de um impulso
eléctrico comandado pelo operador. O primeiro destes postos registou os 2 canais de
aceleragdo na plataforma sismica enquanto o segundo posto registou os 32 canais de
aceleracdo nos modelo. O terceiro posto foi utilizado apenas nos modelos 2 e 3, tendo
registado as extensdes medidas nas pecas utilizadas na ligagao de paredes opostas por meio de
tirantes. Relativamente a convencgdo de sinal adoptada para cada um destes registos, as
aceleracdes foram consideradas positivas nos sentidos NS e EW, enquanto as for¢as positivas

nos tirantes, deduzidas a partir das extensoes, correspondem a tracgao.

3.7. Procedimento de ensaio

O procedimento de ensaio adoptado tem em vista alcancar o duplo objectivo, delineado na
sec¢do 3.2, de quantificar e qualificar o comportamento da tipologia de edificios “gaioleiros”
face a accdo dos sismos de modo a permitir uma posterior avaliagdo da sua vulnerabilidade
baseada nas informagdes obtidas de acordo com as hipdteses simplificativas admitidas na
seccdo 3.5. A quantificacdo do comportamento ¢é realizada através da identificagdo das
propriedades dinamicas dos modelos ao longo do ensaio e por meio da medigdo da resposta
dos modelos a solicitacdo sismica simulada através de aceleragdes impostas na base com
amplitude crescente [Coelho et al., 1999]. No que diz respeito a qualificagdo do
comportamento dos modelos, esta ¢ obtida através da interpretagdo dos mecanismos de dano
observados ainda no decorrer dos ensaios ou, numa fase posterior, com recurso aos registos
efectuados em fotografia e video.

Nos ensaios realizados na plataforma sismica triaxial sdo utilizados fundamentalmente
dois tipos de sinais, o sinal de solicitacdo sismica propriamente dito, ja referido na secg¢do 3.5
e relativamente ao qual se pretende avaliar o comportamento dos modelos, € outro destinado a
sua identificagdo modal. Ambos tém de ser preparados, particularmente o primeiro, atendendo
a accdo que se considera mais relevante para o estudo em causa e aos efeitos de eventuais
factores de escala utilizados nos modelos, entre outros aspectos. Considerou-se que a ac¢do
sismica a qual os prototipos estdo sujeitos ¢ a definida nos espectros de resposta
regulamentares [RSA, 1983] previstos para a zona A e terreno tipo I, que se apresentam na
Figura 3.33 para os sismos tipo 1 e tipo 2 ja majorados pelo factor de 1,5. Como os modelos

sdo em escala reduzida, o espectro de resposta dos protétipos tem de ser escalado para ter em
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considera¢do as relagdes impostas pela aplicacdo da lei de semelhanga seleccionada,
apresentada anteriormente no Quadro 3.2, resultando dai uma compressdao do tempo para 1/3
e uma ampliacdo da aceleragdo para o triplo. Os espectros escalados para os modelos e
majorados pelo factor de 1,5 sdo apresentados também na Figura 3.33 onde sdo visiveis as
alteracdes decorrentes do efeito de escala. Face as caracteristicas dindmicas dos prototipos
considerou-se que a ac¢@o sismica condicionante era a do sismo tipo 1 pois apresenta valores
de aceleracdo espectral mais elevados para a gama de periodos de vibracdo deste tipo de
estruturas. Assim, foi utilizado nos ensaios de solicitagdo sismica um sinal artificial
representativo de um sismo real e compativel com aquele espectro de resposta. Devido a lei
de semelhanga entre o protdtipo e o modelo a sua duragdo ¢ comprimida pelo mesmo factor
de 1/3 enquanto as aceleragdes sdo ampliadas para o triplo. A amplitude da solicitacdo
sismica ¢ definida, numa primeira instancia, através dos valores de pico da aceleragdo imposta
na plataforma sismica (PGA). Comparativamente, o sinal utilizado na identificagdo modal dos
modelos ¢ caracterizado por ter banda larga e baixa amplitude, equivalente a um ruido branco
numa gama de frequéncias entre 0,1 Hz e 40 Hz. O sinal ¢ totalmente artificial pois destina-se
a permitir a identificagdo das frequéncias e modos de vibracdo dos modelos aplicando
técnicas de andlise estocastica. Neste caso a duracdo do sinal e a amplitude da aceleragdo ndo
sdo afectados pelo factor de escala, pois ndo estd em causa a simulagdo de qualquer fendmeno
fisico, sendo ambos influenciados apenas pela necessidade de gerar séries temporais longas e
com uma amplitude tal que ndo interfiram com os resultados dos ensaios de solicitagdo

sismica.

Espectro de resposta (5%) Espectro de resposta (5%)
Zona A, sismo tipo 1, terreno tipo |, majoragio 1,5 Zona A, sismo tipo 2, terreno tipo |, majoragéo 1,5

Pseudo aceleragao [g]
Pseudo aceleragao [g]

Periodo [s] Periodo [s]

Figura 3.33 — Espectros de resposta regulamentares majorados para o prototipo [LNEC, 2007]

e para o modelo
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Em primeiro lugar ¢ imposto na plataforma sismica o sinal de identificacdo modal, para

determinar as propriedades dindmicas do modelo antes do primeiro ensaio, ¢ em seguida ¢

realizado um ensaio impondo a solicitagdo sismica. O processo repete-se, alternando o sinal

de identificagdo modal com a solicitagdo sismica com PGA crescente, até se atingir um estado

de dano de pré-colapso nos modelos, altura em que os ensaios terminam. As sequéncias de

ensaios realizadas nos varios ensaios sdo apresentadas no Quadro 3.12 e no Quadro 3.13 onde

¢ indicado o valor de PGA nominal. No caso particular dos modelos 00 ¢ 3 ndo foram

realizados ensaios de identificagdo modal apos o ultimo ensaio de solicitagdo sismica pois

estes modelos ficaram bastante danificados.

Quadro 3.12 — Sequéncia de ensaio do Modelo 0

Numero Ensaio PGA nominal* | Ficheiro | Amostras
0 Identifica¢do modal 0 ok cat 00.bin | 48000
1 Solicitagdo sismica 0 10% fct_00.bin 8192
2 Identificagdo modal 1 ok cat 01.bin | 48000
3 Solicitagdo sismica 1 20% fct 01.bin 8192
4 Identifica¢do modal 2 ok cat 02.bin | 48000
5 Solicita¢do sismica 2 40% fct 02.bin 8192
6 Identificacdo modal 3 ok cat 03.bin | 48000
7 Solicitagdo sismica 3 60% fct 03.bin 8192
8 Identificagdo modal 4 ok cat 04.bin | 48000
9 Solicitacdo sismica 4 80% fct 04.bin 8192
10 Identificacdo modal 5 ok cat 05.bin | 48000
11 Solicitacdo sismica 5 100% fct 05.bin 8192
12 Identifica¢do modal 6 ok cat 06.bin | 48000

* Relativamente a0 maximo

** Sinal de caracterizagdo
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Quadro 3.13 — Sequéncia de ensaio dos modelos 00, 1, 2, e 3

Numero Ensaio PGA nominal* | Ficheiro | Amostras
0 Identificagdo modal 0 ok cat 00.bin 48000
1 Solicitagdo sismica 0 20% fct 20.bin 8192
2 Identifica¢do modal 1 ok cat 20.bin | 48000
3 Solicitagdo sismica 1 50% fct 50.bin 8192
4 Identificagdo modal 2 ok cat 50.bin | 48000
5 Solicitacdo sismica 2 75% fct 75.bin 8192
6 Identificagdo modal 3 ok cat 75.bin 48000
7 Solicitacdo sismica 3 100% fct 100.bin 8192
8t Identificacdo modal 4 rx cat_100.bin | 48000

* Relativamente a0 maximo

Os danos observados nos modelos, embora pudessem ocorrer em qualquer tipo de
elementos, concentraram-se sobretudo nas paredes. Por este facto, é possivel utilizar
esquemas idénticos aos da Figura 3.34 para registar os danos, directamente a partir dos
modelos ou indirectamente a partir dos registos em fotografia e video, o que permite

acompanhar a progressdo do dano e a formagdo dos mecanismos, locais ou globais, em cada

modelo.
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Algado Sul Algado Este

Algado Norte Algado Oeste

dimensdes em m
7\ LABORATORIO NACIONAL
(/1) DE_ENGENHARIA CIVL ENSAIOS FCT Abril 2002

— LNEC/G3ES
Modelo O \
Registo dos danos ‘Desenho NW‘

Escalo: 1 : 50

Figura 3.34 — Esquema para registo de danos nos modelos

3.8. Comparacao dos ensaios

Para concluir o presente Capitulo efectua-se uma comparacdo preliminar dos ensaios do
ponto de vista da accdo imposta sobre os modelos. Comegando pelos sinais registados, todos

eles foram tratados de modo a remover ruido e outras anomalias entretanto detectadas, ou
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simplesmente para os preparar para o posterior processamento. Nos sinais de aceleracdo foi
detectada a presenca de ruido, ndo ilustrado aqui, em torno de uma frequéncia de 35 Hz. Esta
¢ uma gama de frequéncias ja elevada, no que aos modelos diz respeito, pelo que os sinais
podem ser filtrados com um filtro passa-baixo numa frequéncia ligeiramente inferior aquela
de modo a eliminar o ruido. Por outro lado, dada a necessidade de integrar os sinais de
aceleragdes uma e duas vezes em ordem ao tempo para assim obter as velocidades e os
deslocamentos, aqueles tém de ser filtrados nas baixas frequéncias com um filtro passa-alto
para remover as componentes quase estaticas. Em consequéncia destes factos as aceleragdes
foram filtradas no dominio da frequéncia com um filtro passa-banda entre 0,5 Hz e 27,5 Hz,
valores estes que foram ajustados manualmente até encontrar a solu¢do que melhor
satisfizesse os objectivos acima indicados sem perder informagdo relevante sobre o
comportamento do modelo, conforme se mostrara mais tarde. No caso das forgas nos tirantes
foram aplicados filtros passa-baixo com metade da frequéncia superior, isto ¢, aos 13,75 Hz
de modo a eliminar ruido igualmente nas altas frequéncias. Para além destes aspectos foram
também detectadas anomalias nalguns canais, tal como se ilustra na Figura 3.35, e que
obrigaram a desprezar o sinal registado a partir dos instantes indicados no Quadro 3.14. De
permeio, foram aplicadas janelas temporais aos sinais, com a duracdo de 5,5 segundos no
Modelo 0 e 11,0 segundos nos restantes modelos, de modo a eliminar as partes do registo sem
conteudo relevante. Na Figura 3.36 a Figura 3.40 exemplificam-se as séries de aceleragdes

impostas na plataforma sismica no ultimo ensaio de cada modelo.

AN2.1 [g] (PCB3837)

Aceleracgao [g]

Tempo [s]

Figura 3.35 — Anomalia no sinal registado no canal AN2.1 no Ensaio 1 do Modelo 00
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Quadro 3.14 — Canais com anomalias de registo de sinal

Modelo 0 | Modelo 00 | Modelo1 | Modelo 2 | Modelo 3
Ensaio 0 - - - - -
Ensaio 1 - AN2.1 - - ANI1.1
(6,7400s) (1,9275s)
AN1.4
(4,99255s)
AN2.3
(10,1750s)
Ensaio 2 - AN1.4 AE1.2 AN1.3 -
(9,5275s) | (5,4125s) | (7,4250s)
Ensaio 3 - AN1.5 - AN2.2 ANI1.1
(10,0100s) (1,1025s) | (4,8850s)
AN2.1 ASI1.1 ANI1.2
(4,7425s) (5,1725s) | (8,2225s)
AN3.3 AN1.3
(2,3675s) (9,1700s)
AN3.5 AN2.1
(4,3975s) (8,2450s)
AN2.2
(9,4650s)
AN2.3
(1,7375s)
AE1.1
(9,1325s)
AE3.1
(3,6250s)

Nota: Entre paréntesis estd indicado o instante, contado a partir do inicio da janela temporal

aplicada aos sinais, em que ocorre a anomalia no canal

153



Avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

Sinal NS Sinal EW

Aceleragéao [g]
Aceleragéo [g]

e 08 ————mmmmmmm e

Tempo [s] Tempo [s]

Figura 3.36 — Séries de aceleragdes impostas na plataforma sismica no Ensaio 5 do Modelo 0

Sinal NS Sinal EW
1 1
[ 08— —— -~~~ —— =
0.6 06+ - — ‘ ——————————————————————————
S 0 IO I 1O o 1
£ 272NN AT
£ oo 0 NN £ o ¢ NIRRT WWWUWMMMN,,,Q
< 041 < 04 | ‘
0.6 1 S T T
-0.8 -0.8 1
1 1
Tempo [s] Tempo [s]

Figura 3.37 — Séries de aceleracdes impostas na plataforma sismica no Ensaio 3 do Modelo 00

Sinal NS Sinal EW
1 1
0.8 1 08
06+ ————————————————b—— -~ 06+ f-—q-——————————————————~————~—~——
= 041 5 04 4 ‘
'éoﬁmﬂMﬂMMLJLdL.‘HNHILMMM. -§°§jmuw|mmwmmw ANHIMWMMMMM 777777
£ oo o DNNTRMATAINES™  VRINVNISHOI e o §@21|WMM"WHWWW 'MWN WWWWWML,,,Q
< 044 < 04
B i I e 06—~ A
-0.8 -0.8 1
1 -1
Tempo [s] Tempo [s]

Figura 3.38 — Séries de aceleracdes impostas na plataforma sismica no Ensaio 3 do Modelo 1
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Figura 3.39 — Séries de aceleragdes impostas na plataforma sismica no Ensaio 3 do Modelo 2
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Figura 3.40 — Séries de acelera¢des impostas na plataforma sismica no Ensaio 3 do Modelo 3

A comparagdo de resultados entre ensaios sO € possivel mediante a utilizagdo de
parametros que simultaneamente descrevam a ac¢do e estabelecam uma base comum. Para o
efeito sdo considerados trés critérios distintos baseados nos sinais impostos na plataforma
sismica e na massa do modelo: espectro de resposta (definido no proximo Capitulo), valor de
pico da aceleragdo imposta na base (PGA) e energia de referéncia (definidos mais abaixo).
Estes trés critérios apresentam vantagens e desvantagens relativas entre si e, por iSso mesmo,
serdo utilizados com objectivos distintos. O espectro de resposta, pelo facto de descrever a
accdo sismica numa faixa alargada de periodos, sera utilizado para comparar globalmente a
solicitacdo sismica imposta nos ensaios com a ac¢do regulamentar. Procura-se assim verificar
a correspondéncia entre o espectro de resposta do ultimo ensaio de cada modelo e o espectro
de resposta regulamentar da ac¢do sismica de dimensionamento considerada como objectivo
para os modelos. Por sua vez, o PGA ¢ utilizado para quantificar, através de um valor apenas,
o nivel de solicitagdo sismica de cada ensaio e permitir, dessa forma, a comparacdo entre

ensaios € com a accdo sismica regulamentar. Embora este possa ndo ser o parametro
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individual mais indicado para quantificar a solicitagdo sismica, ele serd mesmo assim
extensamente utilizado, a par da energia de referéncia, para esse efeito. A energia de
referéncia serd também utilizada na comparagdo entre ensaios porque, ao contrario dos outros
dois critérios, faz intervir, de forma indirecta, o factor tempo e, como tal, permite relacionar
sinais com diferente duragdo. Este aspecto € particularmente importante quando € necessario
comparar sinais com duragdo diferente, como ¢é o caso do Modelo 0 relativamente aos demais
modelos.

O espectro de resposta utilizado na comparacdo ¢ o de pseudo-aceleracdo, calculado para
um oscilador linear com 1 grau de liberdade e 5% de amortecimento critico e representado em
funcdo do periodo. Quanto ao PGA, este é definido como o valor maximo, em mddulo, da
aceleragdo imposta na plataforma sismica. A energia de referéncia (£,.), por sua vez, mede a
energia associada a solicitacdo sismica e ¢ calculada através da expressdo seguinte que
envolve, para além da aceleragdo imposta na base (ii,), 0 deslocamento da base (u), obtido no

presente trabalho por dupla integrag@o das aceleragdes, e a massa total do modelo (m):
E,, = [ mii,du, (3.1)

A energia de referéncia cresce ao longo do ensaio de uma forma mondtona pelo que, para
efeitos de comparagdo, considerar-se-4 apenas o seu valor final. Dado que a solicitacdo
sismica ¢ imposta na plataforma sismica segundo duas direcgdes preferenciais, NS e EW,
qualquer uma destas grandezas ¢ determinada em separado para cada uma daquelas direccdes.
Quanto a energia de referéncia, embora também seja calculada em separado para as direcgdes
NS e EW, os dois contributos sdo adicionados para obter a energia de referéncia total. Esta
energia, por sua vez, ¢ adicionada sucessivamente, ensaio a ensaio, de modo a obter a energia
de referéncia total cumulativa, cuja evolug¢do considera, em cada modelo, os resultados de
todos os ensaios anteriores. Sera ainda utilizada a energia madssica de referéncia (E,./m)
calculada nas duas direc¢des, que ndo depende da massa dos modelos, para relacionar a

energia de referéncia com o correspondente valor de PGA:

E., ..
e _ j’f i du (3.2)

m ) 4 4
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Apresentam-se na Figura 3.41 a Figura 3.45 os espectros de resposta dos sinais registados

nos canais da plataforma sismica, calculados para um oscilador linear com 1 grau de liberdade

e um coeficiente de amortecimento de 5%, onde se pode ver uma concordincia razoavel dos

espectros de resposta do ultimo ensaio em cada modelo com o espectro de resposta

regulamentar para a accdo 1, terreno tipo I e zona sismica A [RSA, 1983] ja majorado por 1,5

e corrigido pelo factor de escala do modelo. Naturalmente que para frequéncias superiores a

27,5 Hz os espectros de resposta vém consideravelmente reduzidos devido a aplicacdo dos

filtros mencionados anteriormente.

Espectros de resposta (5%) - Direcgdo NS

N
L

Pseudo-aceleragao [g]
&

= Ensaio 0
= Ensaio 1
Ensaio 2
Ensaio 3
— Ensaio 4
—Ensaio 5

— RSA majorado

0.5 = POV - NN - - - -

Periodo [s]

Pseudo-aceleragao [g]

Espectros de resposta (5%) - Direcgdo EW

= Ensaio 0
= Ensaio 1
Ensaio 2
Ensaio 3
—Ensaio 4
—Ensaio 5

— RSA majorado

Periodo [s]

Figura 3.41 — Espectro de resposta elastico de pseudo-aceleragdo (coeficiente de

amortecimento de 5%) dos ensaios de solicitacdo sismica do Modelo 0

Espectros de resposta (5%) - Direcgdo NS
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= Ensaio 1
Ensaio 2
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Pseudo-aceleragao [g]
P

Periodo [s]

Pseudo-aceleragao [g]

Espectros de resposta (5%) - Direcgdao EW

N
.
T

,,,,,,,,,,,,,, =—Ensaio 0

=—Ensaio 1

Ensaio 2
Ensaio 3
—— RSA majorado

0.1 1
Periodo [s]

Figura 3.42 — Espectro de resposta elastico de pseudo-aceleracgio (coeficiente de

amortecimento de 5%) dos ensaios de solicitacdo sismica do Modelo 00
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Pseudo-aceleragao [g]
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Figura 3.43 — Espectro de resposta elastico de pseudo-aceleracgio (coeficiente de

amortecimento de 5%) dos ensaios de solicitagdo sismica do Modelo 1
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Figura 3.44 — Espectro de resposta elastico de pseudo-aceleragdo (coeficiente de
amortecimento de 5%) dos ensaios de solicitacdo sismica do Modelo 2
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amortecimento de 5%) dos ensaios de solicitacdo sismica do Modelo 3
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Os valores de PGA nos varios ensaios sdo os apresentados na Figura 3.46. Observa-se em

geral uma boa relacdo dos valores de PGA nos varios ensaios dos modelos 00 a 3,

verificando-se as maiores diferengas no primeiro € no ultimo ensaio de cada modelo na

direccdo EW e NS respectivamente. O Modelo 0, conforme ja se fez referéncia, foi sujeito a

uma sequéncia de ensaio diferente, com mais dois ensaios do que os restantes modelos e

menores incrementos de PGA.

Direcgao NS
0.90
0.80 -
0.70 -
—_ 0.60 -
= 0.50 -
g 0.40 -
. 0.30 |
0.20 -
0.10 -
0.00
Ensaio 0 Ensaio 1 Ensaio 2 Ensaio 3 Ensaio 4 Ensaio 5
=—¢—Modelo 0 0.09 0.19 0.27 0.32 0.45 0.63
== Modelo 00 0.18 0.37 0.41 0.56
Modelo 1 0.18 0.34 0.43 0.73
Modelo 2 0.17 0.32 0.46 0.61
== Modelo 3 0.16 0.31 0.49 0.85
Solicitagao sismica
Direcgcao EW
0.90
0.80 -
0.70 -
—_ 0.60 -
= 0.50 -
g 0.40 -
. 0.30 |
0.20 -
0.10 -
0.00
Ensaio 0 Ensaio 1 Ensaio 2 Ensaio 3 Ensaio 4 Ensaio 5
=—¢—Modelo 0 0.02 0.08 0.20 0.38 0.49 0.66
== Modelo 00 0.07 0.28 0.48 0.68
Modelo 1 0.08 0.31 0.49 0.70
Modelo 2 0.09 0.28 0.48 0.68
== Modelo 3 0.17 0.28 0.50 0.68
Solicitagao sismica

Figura 3.46 — Valores de PGA impostos na plataforma sismica
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Para estimar o nivel de solicitagdo sismica de cada ensaio relativamente a ac¢do sismica
regulamentar, comparam-se os valores de PGA de ambos. No protétipo o valor de PGA
regulamentar da accdo 1 para a zona A é de 1,77m/s* o que, aplicando os factores de
majoracdo de 1,5 e de escala de 1/3, equivale a cerca de 0,81g no modelo, valor este que ¢
utilizado para normalizar os valores de PGA de ensaio apresentados na Figura 3.47. Constata-
se que o ultimo ensaio de cada modelo ¢, em geral, inferior a 90% da ac¢do sismica

regulamentar, em termos de PGA, e apenas no Modelo 3 na direc¢do NS ¢ ligeiramente

superior.

Direcgao NS
120%
= 100%
[}
T
o 80%
2
£ 60%
<
‘@ 40%
g 20%
o
0% - - - - - -
Ensaio 0 Ensaio 1 Ensaio 2 Ensaio 3 Ensaio 4 Ensaio 5
—¢— Modelo 0 11% 24% 34% 40% 56% 78%
== Modelo 00 22% 45% 51% 70%
Modelo 1 22% 42% 53% 90%
Modelo 2 21% 39% 57% 75%
== Modelo 3 19% 39% 61% 104%
Solicitagdo sismica
Direcgcao EW
120%
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[}
T
o 80%
2
£ 60%
<
‘@ 40%
g 20%
o
0% ; - - - - -
Ensaio 0 Ensaio 1 Ensaio 2 Ensaio 3 Ensaio 4 Ensaio 5
—¢— Modelo 0 3% 9% 24% 46% 60% 81%
== Modelo 00 9% 35% 59% 84%
Modelo 1 10% 38% 60% 86%
Modelo 2 11% 34% 59% 83%
== Modelo 3 21% 34% 62% 84%
Solicitagdo sismica

Figura 3.47 — Relacdo entre os valores de PGA de ensaio e regulamentar
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A energia massica de referéncia (E,./m) em cada ensaio e nas duas direcgdes, apresentada

na Figura 3.48, revela uma boa concordancia de valores nos modelos 00 a 3, embora seja

melhor na direc¢do EW do que na direc¢do NS. O Modelo 0, por sua vez, apresenta valores de

energia massica de referéncia substancialmente inferiores em virtude da menor duragdo do

sinal utilizado. Comparando as duas direc¢des entre si, a energia na direccdo NS € geralmente

superior a da direccdo EW.

Direcgao NS
5]
=
é 0.60
©
S 0.50 -
&
..“h_’ 0.40 -
o
q, 0.30 -
o
3 0.20 -
2
S 0.10 -
£
3 0.00 > . : : : :
g’ Ensaio 0 Ensaio 1 Ensaio 2 Ensaio 3 Ensaio 4 Ensaio 5
i =—¢—Modelo 0 0.00 0.01 0.04 0.08 0.14 0.23
== Modelo 00 0.03 0.13 0.24 0.40
Modelo 1 0.03 0.14 0.23 0.49
Modelo 2 0.03 0.13 0.27 0.41
== Modelo 3 0.02 0.12 0.25 0.43
Solicitagao sismica
Direcgcao EW
2
x
é, 0.60
©
S 0.50 -
b5
E 0.40 -
o
" 0.30 -
o
3 0.20 -
2
S 0.10 -
£
3 0.00 - ; . : .
g’ Ensaio 0 Ensaio 1 Ensaio 2 Ensaio 3 Ensaio 4 Ensaio 5
i —¢—\odelo 0 0.00 0.00 0.02 0.07 0.14 0.22
—=Modelo 00 0.01 0.08 0.20 0.42
Modelo 1 0.01 0.09 0.22 0.45
Modelo 2 0.01 0.08 0.21 0.38
=je=Modelo 3 0.02 0.09 0.23 0.42
Solicitagdo sismica

Figura 3.48 — Valores da energia massica de referéncia
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Na Figura 3.49 apresenta-se a relagdo da energia massica de referéncia com os valores de
PGA nos varios modelos e nas duas direc¢des. Observa-se que esta relacio é claramente nio-
linear e que, no caso dos modelos 00 a 3, apresenta claramente uma menor dispersdo na
direccdo EW do que na direccdo NS. O Modelo 0, novamente, segue uma evolugdo diferente
da dos restantes modelos, confirmando-se que, embora acompanhe globalmente os niveis de

PGA, a sua energia massica de referéncia em cada ensaio ¢ sempre inferior.
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Figura 3.49 — Relagao da energia massica de referéncia com os valores de PGA
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Para concluir esta andlise das solicitagdes sismicas impostas nos ensaios dos varios
modelos apresenta-se na Figura3.50 a evolucdo da energia de referéncia (E,.;) total
cumulativa nos varios modelos onde se pode observar que os ensaios dos modelos 00 a 3 sdo
bastante idénticos enquanto o ensaio do Modelo 0 se destaca por ter uma energia
consideravelmente inferior. Este facto ¢ uma consequéncia da ja referida menor duragdo do

sinal utilizado nos ensaios do Modelo 0.

Energia de referéncia - Total por ensaio
20000
—_ 15000 - e i
£
Z
©
-, 10000 -
[
f=
w 5000+~~~ -
Ensaio 0 Ensaio 1 Ensaio 2 Ensaio 3 Ensaio 4 Ensaio 5
—¢—Modelo 0 88 294 1166 2751 5091 7986
~—Modelo 00 682 4329 9257 17164
Modelo 1 643 4527 8727 18071
Modelo 2 751 3996 9296 15534
== Modelo 3 834 4109 9288 16515
Solicitacao sismica
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E 25000 + - - —---——-—-——"—-—"—"———~——~——~—~—~—~ - S
E‘ 20000 +
2 15000 -
2
w 10000 +——————————————
5000 -
0 T - - - - -
Ensaio 0 Ensaio 1 Ensaio 2 Ensaio 3 Ensaio 4 Ensaio 5
—¢—Modelo 0 88 381 1547 4298 9389 17374
~—Modelo 00 682 5011 14268 31432
Modelo 1 643 5170 13897 31967
Modelo 2 751 4746 14042 29576
== Modelo 3 834 4942 14231 30746
Solicitacao sismica

Figura 3.50 — Energia de referéncia imposta na plataforma sismica
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3.9. Notas finais do Capitulo 3

Termina-se aqui este Capitulo onde se descreveram os ensaios realizados na plataforma
sismica triaxial do LNEC. Estes inseriam-se num programa experimental mais vasto, onde
estava previsto ensaiar varios tipos de modelos, mas que acabou por ndo ser realizado na
totalidade. Apresentaram-se os protdtipos seleccionados e os modelos definidos com base
neles, em escala reduzida devido as limitagdes da plataforma sismica. Foram igualmente
apresentadas trés técnicas de refor¢o com potencial para aplicagdo em larga escala e que
procuram eliminar algumas das deficiéncias identificadas no comportamento sismico dos
edificios “gaioleiros”. A constru¢do dos modelos experimentais foi descrita e ilustrada,
incluindo a defini¢do da sua geometria e a caracterizacdo dos materiais, os detalhes da sua
constru¢do e as deficiéncias dai resultantes. Foram discutidos os varios aspectos relacionados
com o dispositivo de ensaio, a instrumentacdo e aquisi¢do de dados e o procedimento de
ensaio tendo em vista conseguir ndo sé uma simula¢do adequada do comportamento sismico
dos edificios “gaioleiros”, como também extrair o maximo de informagdo dos ensaios. Por
fim analisaram-se os resultados experimentais, do ponto de vista apenas da solicitagdo
imposta nos varios ensaios, com o objectivo de verificar a sua equivaléncia. Garantida esta, é

possivel comparar os resultados entre modelos, algo que sera efectuado no proximo Capitulo.
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4. ANALISE DOS ENSAIOS

4.1. Metodologia

Dedica-se esta sec¢@o inicial a apresentacdo da metodologia utilizada na analise dos
ensaios. Os resultados disponiveis para andlise sdo, tal como foi descrito no Capitulo anterior,
os danos observados nos ensaios de solicitacdo sismica, as propriedades dinamicas dos
modelos obtidas nos ensaios de identificagdo modal e a resposta dos modelos nos ensaios de
solicitagdo sismica. A metodologia envolve, por isso, aqueles trés aspectos com o objectivo de
apreciar os padrdes de danos observados, estabelecer a evolugdo das propriedades dindmicas e
caracterizar o comportamento sismico dos modelos. Para o efeito, sdo utilizados os resultados
obtidos durante os ensaios bem como outros resultados posteriormente deduzidos a partir

daqueles e cuja formulacdo se apresenta também.

4.1.1. Descrigdo dos danos

Comegar-se-a a analise dos ensaios com uma breve descricdo dos danos observados nos
modelos no final de cada ensaio. Esta é, forcosamente, uma avaliacdo qualitativa dos danos
causados nos modelos pela ac¢do sismica imposta que, mesmo assim, constitui um contributo
valioso para a compreensdao do comportamento sismico dos modelos. Se nos modelos ndo
reforgados se esperava observar os mecanismos de colapso tipicos de edificios de alvenaria, ja
nos modelos reforgados a aplicacdo das diferentes técnicas de reforco deveriam conduzir,
naturalmente, a diferentes padrdes de danos que interessa comparar pois 0s mecanismos que
se desenvolvem progressivamente, a medida que os ensaios vao decorrendo, sdo também
diferentes.

A descri¢do dos danos concentrar-se-4, quase exclusivamente, no elemento estrutural mais
importante para a resisténcia sismica do modelo, as suas paredes. A Figura 4.1 ilustra as
regides utilizadas para descrever os danos com base nos registos efectuados em cada um dos
modelos. No caso dos modelos 2 e 3 este registo foi feito directamente a partir do modelo
enquanto nos modelos 0, 00 e 1 se baseou em fotografias. Por este motivo, a qualidade dos
registos ¢ desigual visto que, nos segundos, é condicionada pela qualidade das fotografias
tiradas aos modelos e, por isso mesmo, estes registos, em particular, podem ser menos
detalhados do que os primeiros. Esta ¢ uma hipdtese que ndo pode ser comprovada, contudo

julga-se que, com base em apontamentos complementares efectuados durante os ensaios, os
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aspectos fundamentais dos danos nos modelos estdo todos devidamente retratados nos

registos apresentados.

a) Empenas b) Fachadas

D N6 . Nembo . Lintel . Cunhal D Parede

c¢) Regides do modelo

Figura 4.1 — Regides utilizadas na identificagdo de padrdes de danos

4.1.2. ldentificagcdo modal

A andlise dos resultados dos ensaios de identificacdo modal tem por objectivo identificar
as propriedades dindmicas dos modelos, nomeadamente as frequéncias, configuragdes e
coeficientes de amortecimento dos principais modos de vibragdo. Esta identificacdo das
propriedades é realizada com o modelo no seu estado inicial e, sempre que possivel, apds
cada um dos ensaios de solicitagio sismica de forma a acompanhar a sua evolucio. E possivel
assim acompanhar a evolugao destas grandezas ao longo do ensaio e estabelecer comparagdes
com o nivel de solicitagdo sismica imposta. Pretende-se desta forma obter uma medida
quantitativa do dano através da evolucdo destas propriedades dindmicas e da sua relagdo com

a degradacdo da rigidez da estrutura e formag@o de mecanismos de colapso.
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A identificacdo das propriedades dinamicas dos modelos ¢ realizada com recurso a
técnicas de analise estocastica [Harris, 1996] [Solnes, 1997] [Bendat & Piersol, 2000]
[Rodrigues, 2005] cuja formulacdo se resume de seguida. Considere-se um sistema linear
invariavel no tempo (LTI) com um sinal de entrada e um sinal de saida (SISO') cujos valores
discretos s@o medidos num intervalo de tempo de duracdo 7 com uma frequéncia de
amostragem f; e identificados respectivamente por xi(f) e yi(f). Definem-se as seguintes

funcgdes de densidade espectral de poténcia (PSD) dos sinais

6.()=2xtin| 1 xel, (1.7 ] @
ny(f)=ZX;LQGXEMIQ(J‘,THZD (42)
6., (1) =2xim{ L1177 @3)

em que G(f) e G,)(f) sdo os auto-espectros de cada um dos sinais xi(1) € yi(t), Gy(f) € o
espectro cruzado entre os sinais xx(f) € yi(?), E representa a fungdo “valor esperado”, X e Y

sdo as transformadas finitas de Fourier de cada um dos sinais x(?) e yx(¢) dadas por

X (£.7)= [ 5 (0)xe 7 ai (4.4)
Y (f.1)= [ 3, (0)xe 7 ar (4.5)
e Xk*(f,T) ¢ a conjugada complexa de Xi(f,7).

A funcdo de resposta em frequéncia (FRF) assumindo a presenga de ruido ndo

correlacionado no sinal de saida ¢ dada por

H(f)= ) =[H(f)xe V) (4.6)

! Single Input, Single Output na bibliografia anglo-saxonica.
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em que H(f) ¢ uma funcdo complexa, a semelhanca das PSD, que pode ser decomposta em
amplitude e fase representadas, respectivamente, por |H(f)| e &(f).

A fungdo de coeréncia ordinaria entre os sinais de entrada e de saida é definida como

Vo (f)=

(4.7)

e estd limitada a valores compreendidos entre 0 e 1, onde 0 significa sinais sem qualquer
relagdo e 1 significa sinais totalmente correlacionados.

Esta formulagdo ¢ facilmente transposta para um sistema linear com vdrios sinais de saida,
desde que sujeito a um unico sinal de entrada (SIMO?), dando origem a tantas FRF quanto o
numero de sinais de saida. No caso dos sistemas com varios sinais de entrada simultaneos, e
um ou mais sinais de saida (MISO® ou MIMO", respectivamente), a andlise tem de ter em
consideracdo a correlacdo entre os sinais de entrada pelo que a sua formulacdo é mais
complexa. No caso, porém, dos sinais de entrada serem ndo correlacionados, € licito utilizar
esta mesma formulagdo desde que se considere, em cada sinal de saida, a FRF correspondente
ao sinal de entrada que apresenta a coeréncia mais elevada.

Obtém-se assim as FRF a partir de resultados experimentais que permitem uma primeira
identificacdo das frequéncias de vibrag¢do através da andlise dos picos de amplitude e das
transicdes de fase nos designados diagramas de Bode [Carvalhal ef al., 1989]. E possivel, no
entanto, refinar a estimativa das frequéncias, e incluir também o calculo dos coeficientes de
amortecimento modais, através de uma metodologia adaptada de [Richardson & Formenti,
1982]. Para o efeito considera-se que uma FRF pode ser representada na forma de um
quociente de fungdes polinomiais’ de varidvel complexa que representam, nomeadamente, a

resposta e a excitacao

% Single Input, Multiple Output na bibliografia anglo-saxonica.
3 Multiple Input, Single Output na bibliografia anglo-saxonica.
* Multiple Input, Multiple Output na bibliografia anglo-saxdnica.

> Rational Fraction Polynomials na bibliografia anglo-saxonica.
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H(w)=*+"— (4.8)

k=0 s=jw

e onde m e n correspondem aos graus dos polinomios a considerar de acordo com o niimero
de modos a identificar de cada vez. Considerando a FRF como uma func¢do discreta no
dominio da frequéncia, em consequéncia da digitaliza¢do do sinal com uma dada frequéncia
de amostragem, os coeficientes a e b, reais, sdo determinados por um método de ajuste de
minimos quadrados. Para o efeito ¢ adoptada uma fung¢ao de erro que mede a diferenga entre a

FRF numérica e experimental na i-ésima frequéncia @

= axto)f -hx{ Soxa) G | @9)

k=0

onde /; ¢ o valor da FRF experimental em @. O critério do erro quadratico corresponde a

busca dos valores de a € b que minimizam, e idealmente anulam, o valor da fun¢do
J=Yexe ={E"fx{E"} (4.10)

onde L ¢ o numero de pontos utilizados, correspondentes a uma gama de frequéncias, *
significa a conjugada complexa e ¢ significa a transposta. O processo pode ser melhorado
considerando uma funcdo de ponderacdo do erro que ndo € mais do que a fun¢do de coeréncia

entre os sinais utilizados

0
J=Yexpxe={Efx| ¥ X} (4.11)
i=0 0

Obtém-se, assim, os coeficientes dos polindémios do numerador ¢ do denominador da
frac¢do racional que representa a FRF num determinada gama de frequéncias, a qual, por
definicdo, ndo ¢ mais do que a funcdo de transferéncia do sistema avaliada no eixo da

frequéncia onde s = X @. Assim sendo, as raizes do numerador da expressdo fornecem os
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zeros da fungdo de transferéncia enquanto as raizes do denominador, designado como

polindmio caracteristico, fornecem os polos na forma

. . 2
Dy =—0,+ jxX@, == X, T jxo, x1-{; (4.12)
Conhecidos os pélos é entdo possivel extrair os valores do coeficiente de amortecimento e

da frequéncia modal correspondentes a cada um dos modos

¢ = L (4.13)
1, [ imag(p,)
real(pk)
/
fk:% (4.14)

Na analise dos resultados dos ensaios de identificagdo modal foram utilizados como
sinais, tanto de entrada como de saida, as aceleragdes absolutas registadas, respectivamente,
na plataforma sismica e no modelo. As FRF experimentais obtidas por esta via permitem
ilustrar a resposta dindmica do modelo numa gama alargada de frequéncias, nas quais se
incluem as frequéncias com interesse para o estudo do modelo, embora possam revelar os
modos de vibragdo da propria plataforma sismica, facto este que ndo deve ser ignorado
aquando da sua andlise. Os sinais foram previamente tratados tendo em vista o calculo das
FRF [Carvalhal et al., 1989] [Bendat & Piersol, 2000], nomeadamente através da remog¢ao
dos valores de DC e da aplicagdo de filtros passa-baixo de Butterworth de 5 pélos com uma
frequéncia de corte de 40 Hz. Para além disso, houve a necessidade de proceder a sua
sincronizag¢do recorrendo a fungdes de correlacdo cruzada dado que, recorda-se, os sinais
nestes ensaios foram registados em 2 postos distintos. Em relagdo ao calculo das FRF, foi
utilizado o método de Welch [Carvalhal ez al., 1989] [Bendat & Piersol, 2000] de modo a
suavizar as fungdes e reduzir a sua dispersdo. Foram utilizados segmentos com 2'° (= 1024)
pontos, preenchidos com o nimero minimo de zeros, para permitir a aplicacdo do algoritmo
FFT, e uma sobreposi¢do de 66,67%, resultando, em geral, na combina¢do de 33 ou 34
segmentos, aos quais foram aplicadas individualmente janelas de Hanning. Antes porém foi
aplicado um filtro de Butterworth passa baixo, com uma frequéncia de corte de 40 Hz, ¢ o
sinal decimado na razdo 4:1, o que baixa a frequéncia de Nyquist dos 200 Hz para 50 Hz,

valor este ainda acima da frequéncia de corte do filtro. Todo este processo foi realizado num
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programa desenvolvido em LabVIEW [NI, 2007] cujo painel de controlo se apresenta na

Figura 4.2.
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Figura 4.2 — Painel de controlo do programa desenvolvido em LabVIEW

Numa analise inicial, ndo ilustrada aqui, as FRF calculadas a partir destes sinais revelaram
serem pouco adequadas ao fim em vista devido, fundamentalmente, a dois aspectos, o
primeiro relacionado com a coeréncia entre os sinais de entrada e de saida e o segundo com a
complexidade das configuragdo modais. De facto, os modelos foram sujeitos a excitagado
simultdnea nas direc¢des NS e EW mas ndo correlacionada, como provam os valores
geralmente baixos da coeréncia entre as duas direc¢cdes pelo menos até uma frequéncia de
cerca de 30 Hz, o que permitiria utilizar a formulagdo anterior conforme foi referido. Apesar
disso, a coeréncia entre cada sinal de entrada, considerando as direc¢des independentes entre
si, e cada um dos canais de saida era baixa, seja pela utilizagdo de acelerémetros diferentes
seja por outros factores relacionados com o sistema de aquisi¢do de sinal, originando FRF de
fraca qualidade. Uma forma de melhorar a coeréncia € utilizar, em alternativa aos sinais de
entrada, alguns dos sinais de saida que reunam condi¢des para isso, tais como os registados
em pontos localizados proximo da base do modelo ou onde a resposta dindmica seja diminuta.
Por outro lado, devido a massa e rigidez distribuidas nos modelos, as configuragdes modais

revestem-se de alguma complexidade dado que contemplam tanto modos globais da estrutura

173



Avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

como modos locais dos elementos, este ultimo caso com maior relevancia nos ultimos ensaios
em consequéncia dos danos causados. Se por um lado todos estes modos se reflectem nos
varios canais registados, exigindo uma analise cuidada das FRF, por outro lado nem todos os
modos t€ém a mesma importancia para a resposta global da estrutura, sendo os modos globais
normalmente predominantes sobre os modos locais. Para permitir uma identificagdo mais facil
dos modos globais nas FRF ¢ conveniente considerar algumas combinagdes lineares de varios
canais fisicos, consideradas como canais matematicos, que permitam realcar aqueles modos
face aos demais. Por todos estes motivos os sinais dos 34 (=2+32) canais fisicos foram
substituidos pelos sinais de 14 (=2+12) canais matematicos. Os 2 canais fisicos de entrada
foram substituidos por 2 canais matematicos designados por MO e M1, o primeiro na direc¢do
NS e o segundo na direc¢do EW, que sdo calculados como a média aritmética dos canais

fisicos medidos nos cunhais do modelo no piso 1.

any . +an, 5

M, = 4.15
0 2 (4.15)
M1 — ae1.1 ‘;a€1_3 (416)

Os 32 canais fisicos de saida foram, por sua vez, substituidos por 12 canais matematicos
que simulam as configuragdes cinematicas representadas esquematicamente em planta na
Figura 4., designadas por M2 a M13, e que tiveram em aten¢do a maior densidade de canais
fisicos nas paredes Norte e Este. Cada um destes canais matemadticos procura realcar um
determinado modo global, translacdo longitudinal no caso dos M2 a M6, translagdo
transversal no caso dos M7 a M11, ou de rotagdo no caso dos M12 e M13. Para além disso, os
canais M2 a M4 e M7 a M9 realgam modos para fora do plano das paredes e os canais M5,
M6, M10 e M11 modos no plano das paredes. As FRF foram entdo determinadas para cada
um destes canais matematicos, tomando como referéncia os canais de entrada M0 e M1, das
quais resultaram as seguintes relagdes dptimas, em termos de coeréncia, num total de 14:

e Entrada MO (longitudinal), saidas M2 a M6 (longitudinais), M12 e M13 (rotacdes);

e Entrada M1 (transversal), saidas M7 a M11 (transversais), M12 e M13 (rotagdes).
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M2 — Longitudinal N M3 — Longitudinal S M4 — Longitudinal 2S

M5 — Longitudinal E M6 — Longitudinal O M7 — Transversal E

MS8 — Transversal O M9 — Transversal 20 M10 — Transversal S

MI11 — Transversal N M12 — Rotagdo N M13 — Rotagdo E
Figura 4.3 — Configuracdes esquematicas (em planta) adoptadas na formulacido dos canais

matematicos

O processo de ajuste das FRF para determinag¢do das frequéncias e coeficientes de
amortecimento modais foi desenvolvida em Scilab 4.1.2 [Scilab, 2007]. A Figura 4. ilustra o
diagrama de Bode com o resultado final de um destes ajustes onde as FRF experimental (a

azul) e numérica (a preto) estdo sobrepostas, tanto em magnitude como em fase. Como se
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trata de um ajuste com 2 graus de liberdade sdo adicionalmente apresentadas na figura as FRF
de cada um dos osciladores com 1 grau de liberdade (a vermelho) que representam cada um

dos modos individuais.
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Figura 4.4 — Diagrama de Bode exemplificando o ajuste de uma FRF experimental entre os

3Hzeos 15 Hz

Em todas as FRF registaram-se, para todos os modos identificados em cada uma delas, as
frequéncias de vibragdo, os coeficientes de amortecimento, as magnitudes em decibéis e as
fases em graus. Obtiveram-se assim varios modos com valores de frequéncias de vibragdo nao
coincidentes que foram agrupados de acordo com o tipo, longitudinal, transversal ou rotagao,
e de modo a minimizar o respectivo desvio padrdo. Dada a redundancia e reduzida dispersao
dos valores obtidos em cada grupo, eles sdo combinados através de uma média ponderada
com base na magnitude (Mag) da FRF, que por ser em decibéis é exponencial, e no angulo de

fase (4ng) da forma
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k=2

13
ka X 10" Xsin(Ang*
— (4.17)

1 =%
ZlOMag* Xsin(Ang)‘
k=2

fi#20

Procura-se desta maneira dar preponderdncia aos canais matematicos onde o modo ¢
identificado de forma mais evidente para assegurar uma melhor aproximagdo do valor da
frequéncia de vibragdo. Os coeficientes de amortecimento foram calculados de modo analogo

ao das frequéncias para obter o valor atribuivel a cada modo, ou seja, através de

13
> ox10Me xsin(Ang){
;%0

k=2

¢ == (4.18)
D 10" xsin(Ang)‘
k=2

Ji#0

Identificados os modos de vibrag@o desta forma, o passo seguinte consiste em determinar
algumas quantidades tteis relacionadas com a resposta dindmica dos modelos. Para o efeito, a
massa dos modelos ¢ discretizada pelos varios pontos de medida (m;) conforme se apresenta
mais adiante na Figura 4.6 a Figura 4.9. As respostas em cada um dos 32 canais de saida nas
frequéncias identificadas como modos de vibracdo sdo interpretadas como as configuragdes
modais correspondentes, o que permite construir o vector modal relativo ao grau de liberdade

i no modo 7 (¢;,). Na posse deste vector € possivel determinar a massa generalizada do modo

n (M,) e o factor de participa¢do modal (I,

32
M, = zm,. X7, (4.19)

i=1

32

Zmi X¢i,n
r=4m=_
! M

n

(4.20)

A variagdo, entre ensaios, do valor da frequéncia do primeiro modo de translagdo em cada
direc¢do pode, por sua vez, ser utilizada para estimar a evolu¢do do dano no modelo. Partindo

da relagdo fundamental entre a frequéncia de vibracdo, a rigidez ¢ a massa de um oscilador
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com 1 grau de liberdade [Clough & Penzien, 1993] [Chopra, 1995] aplicada ao modo » no

ensaio I

o Ko (4.21)
= .

n,i

(2xzxf,,)

onde f,;, K,; e M, representam, respectivamente, a frequéncia de vibracdo, a rigidez
generalizada e a massa generalizada do modo 7 no ensaio 7, € admitindo uma formulagao de

dano isotropico [Lemaitre & Desmorat, 2005] entre o ensaio inicial (0) e actual (a)

Kn,a = (I_Dn,a )XKn,O (422)
obtém-se a seguinte expressdo para estimar o dano no modo 7 no ensaio a (D, ;)

M?’l a X ~f;’lza
ha — LT (4.23)
’ M, %
n,0 n,0

A massa generalizada de estruturas com varios graus de liberdade tem a particularidade de
depender da configuracdo modal, a qual pode ser normalizada de modo a que a massa
generalizada seja unitaria. Assim sendo, ¢ na hipdtese das configuragdes modais ndo se
alterarem significativamente ao longo dos ensaios por forma a que os modos sejam
comparaveis entre os varios ensaios, ¢ possivel simplificar a expressdo anterior e obter por

fim

D, ~1- (f_J (4.24)

onde se constata que o dano, formulado por esta via, ¢ uma fun¢ao nao linear do quadrado do
quociente entre as frequéncias de vibragdo actual e inicial. Nesta expressdo o valor do dano,
que ¢ representado habitualmente sob a forma de percentagem, varia entre 0% e 100%,
correspondendo o primeiro ao estado (de dano) inicial e o segundo ao dano total (colapso ou
iminéncia dele), embora este ultimo valor, na pratica, nunca seja alcangado (numericamente)

dado que as frequéncias de vibragdo, que diminuem progressivamente ao longo dos ensaios,

178



Capitulo 4: Analise dos ensaios

também nunca atingem o valor zero. Importa realcar que, da forma como o dano foi definido,
o estado inicial ndo implica, necessariamente, um modelo isento de danos mas tdo somente
define o estado a partir do qual se comeca avaliar a evolu¢do do dano. Este aspecto ¢
particularmente importante dado que, conforme se descreveu no capitulo anterior, os modelos
apresentavam danos iniciais, diferentes entre eles, pelo que ndo é possivel afirmar que o
estado inicial seja idéntico e, portanto, o dano deve ser apreciado num contexto relativo.
Quanto a sua aplicacdo, esta expressao, embora definida para um modo de vibragdo genérico,
deve ser restringida aos modos mais significativos para o comportamento sismico global dos
modelos atendendo a que se trata de uma medida simplificada do dano, também, global. Um
dos critérios possiveis para a seleccdo desses modos ¢ através dos factores de participacdo de
massa, adoptando-se os de valor mais elevado por serem os que mobilizam a maior parcela da
resposta dinamica dos modelos, correspondendo, em edificios regulares, ao 1° modo de

translacdo em cada direccdo, longitudinal e transversal.

4.1.3. Solicitagao sismica

A analise dos resultados dos ensaios de solicitagdo sismica ¢ mais extensa do que a dos
ensaios de identificagdo modal pois s@o varias as grandezas fisicas, medidas directamente ou
calculadas indirectamente, cuja evolucdo se pretende tragar ao longo dos ensaios,
nomeadamente, aceleragdes, forcas, deslocamentos, deformagdes e energias. Algumas destas
grandezas valem por si s6 para avaliar a resposta sismica dos modelos mas, regra geral, sdo
mais importantes as relagdes que se estabelecem entre elas. Contudo, constitui um objectivo
fundamental a caracterizagdo do desempenho sismico dos modelos pelo que a andlise de
resultados € orientada nessa direc¢do. Pelo meio fica ainda a necessidade de normalizar
algumas das grandezas de modo a permitir a comparagdo directa dos resultados obtidos nos
varios modelos e estabelecer, por essa via, uma graduagao das solug¢des de reforgo.

Os sinais registados durante a realiza¢do dos ensaios na plataforma sismica s@o analisados
tanto no dominio do tempo como no dominio da frequéncia de modo a extrair a informagao
necessaria ao cumprimento dos objectivos acima enumerados. Julga-se, por isso, haver
interesse em apresentar um breve resumo dos aspectos mais relevantes da dindmica de
estruturas e da engenharia sismica para a andlise de resultados efectuada. Considere-se em
primeiro lugar o caso de um oscilador linear com 1 grau de liberdade cujo movimento,
descrito em deslocamento, ¢ medido num referencial em repouso da seguinte forma [Clough

& Penzien, 1993] [Chopra, 1995]
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u,(t):ug(t)+ ult) (4.25)

em que u, ¢ o deslocamento total do grau de liberdade considerado, u, ¢ o deslocamento da
base do oscilador e u ¢ o deslocamento do grau de liberdade relativamente a base, qualquer
um deles variavel no tempo. Naturalmente, a resposta em velocidade e aceleragdao do grau de

liberdade resulta da derivagdo em ordem ao tempo daquela expressdo obtendo-se

i, (1) =11, (1) +1i(r) (4.26)

i, (1) =ii, () +ii(t) (4.27)

em que as notacdes - e -- tém o significado habitual de primeira e segunda derivada em ordem
ao tempo. A equacgdo de equilibrio dindmico do oscilador actuado por uma aceleragdo imposta
na base e considerando a presenga simultinea de for¢as de inércia (F;), forgas de

amortecimento (Fp) e forcas de restituicao (Fs) ¢ dada por
F,(t)+F,(t)+ Fs()=0 (4.28)

Admitindo uma relagdo linear entre aquelas forcas e as correspondentes propriedades do
oscilador, representadas pela massa m, pelo amortecimento viscoso equivalente ¢ e pela
rigidez k, esta equacdo pode ser escrita nas seguintes formas alternativas consoante o

equilibrio seja definido em coordenadas relativas ou absolutas

mlii, (1) +ii(e))+ cale) + ku(r) = 0 (4.29)

mii, 1)+ c(i, (¢)— i, (1)) + & u, (£) =, (1)) = 0 (4.30)

A resolug¢do destas equagdes diferenciais ordinarias de 2° grau em ordem ao tempo,
sujeitas a condicdes iniciais de deslocamento e velocidade, permite determinar a resposta em
deslocamento, velocidade e aceleragdo, em qualquer instante de tempo, do oscilador linear
com 1 grau de liberdade actuado por uma aceleracdo imposta na base. Por outro lado,
conhecida uma das respostas totais, deslocamento, velocidade ou aceleragdo, ao longo do
tempo ¢ possivel determinar as outras duas por integracdo e/ou diferenciacdo. Mais, a propria

excitacdo pode ser integrada para obter as velocidades e os deslocamentos impostos na base e,
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dessa forma, obter os deslocamentos relativos, por exemplo. Este ¢ um procedimento habitual
utilizado para suprir medi¢des em falta ou para complementar as existentes.

Dado um sinal ao longo do tempo, entende-se por valores de pico desse sinal os valores
maximos positivos, negativos ou em modulo, atingidos durante o ensaio. No caso particular
dos sinais impostos na plataforma sismica estes valores caracterizam a excitagdo em termos

de deslocamento (PGD®), velocidade (PGV”) e aceleragio (PGA®) maximas

PGD" =max(u, (1)), PGD™ =min(u, (1)), PGD = mfax(]ug (1)) 431a,b, ¢)
PGY* =max(i, (1)), PGV =minli, (1)), PGV = mtax(]ug (1)) (4.32a, b, ¢)
PGA* =maxii, (1)), PGA™ =min(i, (1)), PGA = mtaxqu'g (1)) (4.33a, b, ¢)

Este ultimo valor esta relacionado com a méxima for¢a de inércia introduzida no oscilador

pelo movimento imposto na base visto que

F™ = mxmaxlii, ()= mx PGA (4.34)

O sinal pode também ser analisado do ponto de vista da resposta que provoca num
oscilador linear com 1 grau de liberdade. Define-se um espectro de resposta como a
representacdo dos valores de pico da resposta calculados para multiplos osciladores lineares
de 1 grau de liberdade com diferentes periodos de vibragdo natural 7, o mesmo coeficiente de
amortecimento { e sujeitos a mesma acg¢do. Definem-se trés tipos de espectros de resposta, o

de deslocamento relativo, o de pseudovelocidade e o de pseudo-aceleracdo, da seguinte forma

Sd(T,,¢)= mtax|u(t,Tn,§)| (4.35)
SWT,.{)=w,5d(T,.{) (4.36)
Sa(T,.¢)=w;Sd(T,,{) (4.37)

8 Peak Ground Displacement na bibliografia anglo-saxonica.
7 Peak Ground Velocity na bibliografia anglo-saxonica.

8 Peak Ground Acceleration na bibliografia anglo-saxonica.
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Os trés tipos de espectros estdo relacionados entre si através de

2 Sv=a,5d (4.38)
@

n

em que @), ¢ a frequéncia de vibragdo angular natural do oscilador definida por

o =.|—=2=21f (4.39)

e f» € a frequéncia de vibracao ciclica natural do oscilador.

Os espectros de resposta sdo habitualmente representados graficamente em funcdo do
periodo, tal como se ilustra na Figura 4., ou, em alternativa, da frequéncia de vibracdo. Em
todos eles sdo identificadas 3 regides distintas ditas ramos de aceleracdo, de velocidade e de
deslocamento [Newmark & Hall, 1982], por esta ordem da esquerda para a direita quando os
espectros sdo representados em func¢do do periodo, e que sdo visiveis como patamares
aproximadamente horizontais, respectivamente no espectro de pseudo-aceleragdo, de
pseudovelocidade e de deslocamento relativo. Adicionalmente, dada a relag@o existente entre
0s varios espectros, € possivel representar o espectro de resposta de pseudo-aceleragdo em
funcdo do espectro de resposta de deslocamento relativo num formato® onde as frequéncias
ou, de forma equivalente, os periodos de vibracdo sdo semi-rectas radiais com origem na
intersec¢do dos eixos coordenados (Figura 4.d). Neste formato, a semi-rectas com inclinagdo
crescente, relativamente ao eixo horizontal, correspondem frequéncias crescentes e, por

oposi¢ao, periodos decrecentes.

? Acceleration-Displacement Response Spectrum (ADRS) na bibliografia anglo-saxonica.
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w A
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c¢) Pseudo-aceleragdo

d) Deslocamento relativo/Pseudo-aceleracio

Figura 4.5 — Exemplo de espectros de resposta calculados para um coeficiente de

amortecimento de 5%

Relativamente ao contetdo energético do movimento imposto na base, este pode ser

avaliado de diversas formas, algumas das quais estdo intimamente relacionadas com as leis de

conservacdo da quantidade de movimento. Integrando as equagdes de equilibrio dindmico, ver

Equagdes (4.29) e (4.30), em ordem ao deslocamento u a partir do instante inicial obtém-se

[Uang & Bertero, 1988]

-2
J mii , du +% + |cudu + Ikudu =0 (4.40)

- Imﬁ,dug + m;’Z + Ic(d, —dg)du+ Jk(u, —ug)du =0 (4.41)
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A variavel tempo foi omitida nestas expressdes para ndo dificultar a leitura mas a sua
dependéncia devera ser assumida implicitamente. Obtém-se assim equacdes de equilibrio

energético com um aspecto idéntico ao das equagdes de equilibrio dindmico

CE@)+E )+ E )+ E,()=0 (4.42)

(—E()+E 1))+ E(t)+E,(t)=0 (4.43)

Nestas expressdes E¢ representa a energia dissipada, £, a energia absorvida, E; e E; a

energia introduzida medida em coordenadas relativas ou absolutas e E, e E; a energia

cinética medida igualmente em coordenadas relativas ou absolutas.

Feita esta introdugd@o, passa-se a apresentar a formulag¢do propriamente dita utilizada na
analise de resultados. O ponto de partida, comum a todos os modelos, sdo as aceleragdes
absolutas registadas durante os ensaios a que acresce, nos modelos 2 e 3, as forgas nos tirantes
que fazem parte da solucdo de refor¢o utilizada neles e que serdo tratados mais adiante. Na
realidade, os sinais de aceleragdo sdo utilizados para deduzir todas as outras grandezas dado
que, no que diz respeito ao modelo, a densidade de acelerometros utilizada, maior numas
paredes do que noutras, permite conhecer com algum detalhe os campos de aceleragdes. Para
além disso, as velocidades e os deslocamentos, tanto da excitagdo como da resposta,
indispensaveis na determinacdo de algumas grandezas sdo obtidos através da integracdo
sucessiva das aceleragdes em ordem ao tempo pelo que, antes de tudo o mais, estas foram
filtradas nas baixas frequéncias de modo a remover os deslocamentos de corpo rigido e nas
altas frequéncias de modo a remover o ruido. Foi conseguido um compromisso utilizando um
filtro de Fourier de passa banda com frequéncias de corte de 0,5Hz e 27,5Hz.

Ha dois conceitos fundamentais subjacentes a toda a andlise de resultados que importa
expor desde ja. O primeiro deles € o de que o comportamento dos modelos resulta, em larga
medida, do comportamento das varias paredes, quer no plano quer para fora do plano, da
flexibilidade dos pavimentos e da interligacdo entre as paredes e os pavimentos. Esta ¢ a
hipotese fundamental adoptada na andlise dos resultados experimentais, em detrimento de
outras que assumem, a partida, pavimentos rigidos ou interligagdes monoliticas ou, ainda,
ignoram o comportamento das paredes para fora do seu plano. Por esse motivo, os resultados
sdo sempre analisados numa perspectiva de identificar, a priori, o comportamento dos varios
elementos para, a posteriori, verificar a veracidade daquela hipdtese. O segundo conceito

fundamental tem a ver com a forma de relacionar medi¢des efectuadas, forcosamente, num
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nimero limitado de pontos e a resposta de um modelo que tem, conforme ja se afirmou,
massa e rigidez distribuidas. Este aspecto encerra em si proprio um problema incontornavel
que ¢ o de ter de identificar e seleccionar, logo a partida, os pontos mais relevantes para
registo de grandezas fisicas mensuraveis a partir das quais seja possivel aferir o
comportamento sismico do modelo, algo que foi abordado aquando da escolha do plano de
instrumentagdo. Para além disso, exige, na fase de andlise, a adop¢do de um critério que
permita relacionar o modelo continuo com a observacao discreta. Para cumprir este objectivo,
neste trabalho foi assumida, por um lado, uma interpolagdo linear dos valores de aceleragdo
entre pontos de medida e, por outro lado, uma discretizacdo da massa total pelos mesmos
através de areas de influéncia cujos valores, validos para os modelos 0, 1, 2, e 3, se
apresentam na Figura 4.6 a Figura 4.9. A massa atribuida aos pisos elevados perfaz 88,11%
da massa total dos modelos enquanto os restantes 11,89%, correspondentes a metade inferior
do piso 1, foram atribuidos a base. O Modelo 00 tem, devido ao acréscimo de 0,4 m na altura
das paredes, um adicional de massa nos pontos de medida do piso 4 relativamente aos
restantes modelos. Na base dos al¢ados estdo indicados a negrito os alinhamentos verticais

que serdo mencionados mais adiante.

AN4.1 - 5,43%, AN4.2 — 1,13%, 02 | >
AN4.3 — 5,43% e

AN3.1 -10,07%, AN3.2 — 0,97%,
AN3.3-0,97%, AN3.4—-0,97%, L N I .

AN AN3.2 N33 NS4 M35

AN3.5-10,07% 1 [

0,05

AN2.1 - 10,55%, AN2.2 —1,95%,
AN2.3 —10,55% [ Wiz Wi |

0,05

AN1.1-10,07%, AN1.2 —0,97%,
ANI1.3-0,97%, AN1.4 — 0397%9 2 e s AN 4 s |
AN1.5-10,07%

0,05

Base — 5,95% Alcado Norte

1 2 3 4 5

Figura 4.6 — Distribui¢do da massa pela fachada Norte (parede N)
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1,575 v 1,575
1 1
AS3.1-3,89% = o
ASI.1-3,07% e —
Base — 5,95% Algado Sul
1
Figura 4.7 — Distribui¢cdo da massa pela fachada Sul (parede S)
0,2 0,2
L 1,875 L 1,875 8
AEA.1 — 4,51%, AE42 — 2,05%, (. s - ﬁ%J
AE4.3 — 4,51%
AE3.1-8,40%, AE3.2 - 4,10%, o I Y-
AE3.3 - 8,40% | | |
AE2.1 —8,40%, AE2.2 — 4,10%, I 3
AE2.3 - 8,40%
AE1.1-8,40%, AE1.2 — 4,10%, P e
AE1.3 - 8,40%
Base — 5,95% Algado Este
1 2 3

Figura 4.8 — Distribui¢do da massa pela empena Este (parede E)
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2,075 2,075

0,05

AO3.1 -8,20%

0,05

AOl.1-6,15%

Base — 5,95% Algado Oeste

1

Figura 4.9 — Distribui¢do da massa pela empena Oeste (parede O)

A analise dos resultados experimentais comeca pela caracterizacdo, através das
aceleragdes de pico, da resposta dindmica do modelo a solicitacdo sismica simulada pelas
aceleragdes impostas na plataforma sismica. As aceleragdes registadas nas paredes
correspondem a medidas pontuais do campo de aceleragdes gerado que pode ser visualizado
recorrendo a interpolagdes lineares entre pontos de medida. Em cada direcc¢do, longitudinal e
transversal, sdo considerados 2 sentidos, um positivo e outro negativo, consoante a aceleragao
seja registada no sentido NS/EW ou SN/WE, resultando dai dois valores para cada sinal que,
no caso da plataforma sismica, s@o identificados como PGA" e PGA™ e, no caso das paredes,
como PA" e PA". Da mesma forma sdo analisadas as amplificacdes das aceleragdes de pico
nas paredes relativamente as aceleracdes de pico impostas na plataforma sismica [Benedetti ef

al., 1998] calculadas através das expressdes, uma para cada sentido,

Amplificagdo, = PIZZ —, Amplificacdo; = PIZZ — (4.44a, b)

onde o indice / identifica o sinal da parede utilizado.
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As aceleragdes sdo também representadas em fun¢do do valor de PGA para cada uma das
paredes nas duas direc¢des possiveis, longitudinal e transversal. Para o efeito consideraram-se
as aceleragdes registadas no plano das fachadas Norte e Sul e das empenas Este e Oeste
(paredes N, S, E e O), bem como as aceleragdes registadas para fora do plano da fachada
Norte e da empena Este nos respectivos alinhamentos centrais. Nestes graficos um valor da
aceleragdo de pico superior em modulo ao valor de PGA significa amplificagcdo de aceleragdes
pelo que esta condi¢do determina a existéncia de um limite materializado na forma de uma
recta a 45° passando pela origem do grafico que estabelece a fronteira entre a regides de
amplificacdio e de reducdo de aceleracdes. Da mesma forma ¢ possivel representar as
amplificagdes das aceleracdes de pico registadas nas paredes relativamente as aceleracdes de
pico impostas na plataforma sismica. Ambas as situagdes sdo exemplificadas na Figura 4.10.
Estas ultimas sdo ainda utilizadas para calcular a amplifica¢do global, normalizada em relacdo

a massa de modo a permitir a comparacio entre modelos, através da expressao

> mPA; > mPA;
Amplificacdo” = —-————, AmplificacGo™ = —L+——— 4.45a,b
plificagdo” =7 = b » AmPlicacdo = G ( )

onde m; sdo as massas discretizadas e M é a massa total do modelo.

— Amplificagdo (PA=PGA*2) = Limite (PA = PGA) Redugao (PA=PGA/2) ‘ ‘—Ampliﬁcagéo (PA=PGA*2) = Limite (PA = PGA) Redugao (PA=PGA/2) ‘
T T 1.5 T T T T 25 T T
| | | | | | | |
| | I | | | | |
I | 17 5
| | | | | | | |

— | | | | = | | | |

) | | 0.5 1 I S | | 154 | |

o | | | | o | | | |

i I I ~ I I 3 I I I I

I t t © t t & | | | |
< 15 -1 05 ols 4 15 || & ] ] ] ]
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| | | | 4 05 4
| I | | | | | |
7777777777 -t ===t - === | | | |
| | | | | | n | |

| | | | Y !

=15 -1.5 -1 -0.5 0 05 1 15
PGA [g] PGA [g]

Figura 4.10 — Relacdo da aceleracdo de pico registada nos pisos com a aceleragdo de pico

imposta no modelo

A andlise de resultados prossegue com a estimativa de um coeficiente sismico. Comeca-se
por calcular as forcas de inércia resultantes das aceleragdes absolutas, Fj(?);, através da

expressdo seguinte que toma a aceleragdo medida em cada ponto do modelo, #(2);, € assume
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que a massa discretizada, m;, é constante ao longo do ensaio. A massa atribuida a base do
modelo gera também forcas de inércia que sdo proporcionais a aceleragdo imposta na
plataforma sismica.

Fi(t), = m; i, (¢), (4.40)

Nao havendo possibilidade de medir directamente as restantes forcas envolvidas na
equacdo de equilibrio dinamico, as forgas de inércia serdo utilizadas como estimativa das
forgas de restituicdo admitindo a hipdtese simplificativa das forcas de amortecimento serem
nulas quando aquelas forem maximas, em valores quer positivos quer negativos. Desta forma
¢ plausivel utilizar as forcas de inércia maximas e minimas para estimar um coeficiente

sismico (&) normalizado ao peso do modelo () para as duas direccdes, longitudinal e

transversal, através das expressoes

18 18
max| > F(r), min| " F(r),
a = ’;/ , o) = + (4.47a, b)
32 32
max ZE(t), min F(t),
o = l:vl; , 0 = + (4.48a, b)

onde os somatdrios sdo estendidos aos sinais na direccdo longitudinal ou transversal
aplicaveis A evolugdo destes coeficientes sismicos com o valor de PGA ¢ representada
graficamente de uma forma idéntica a das aceleracdes de pico, tal como indicado a esquerda
na Figura 4.10, mas em que ndo hé zonas de amplificacdo e de redugdo e o limite passa a
indicar um coeficiente sismico com valor igual a PGA. O coeficiente sismico acompanhara,
idealmente, esta linha limite até que a resisténcia maxima do modelo seja atingida, altura em
que passara, naturalmente, a ser inferior ao valor de PGA.

Transitando para o dominio dos deslocamentos, estes sdo analisados tendo em vista
quantificar a deformacdo das paredes e dos pavimentos quando o modelo € sujeito a
solicitagdo sismica. Para o efeito foram utilizados os deslocamentos absolutos obtidos por
dupla integracdo das aceleragdes, o que implica, sobretudo, calcular diferengas entre
deslocamentos de diversos pontos. Um dos pontos de referéncia é o da base do modelo que,

no presente trabalho, foi considerado diferente nas duas direc¢des devido a presenca de
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componentes harmoénicas de baixa frequéncia no sinal de aceleragdo imposto na plataforma
sismica na direc¢do NS, principalmente nos primeiros ensaios de cada modelo, que ndo foi
possivel eliminar e que impedem a utilizagdo dos correspondentes deslocamentos para este
fim. Assim, considerou-se que os deslocamentos da base do modelo na direccdo EW sdo os
que resultam directamente da integracdo das aceleracdes impostas na plataforma sismica,
dew(t), enquanto que na direc¢@o NS sdo tomados os deslocamentos indicados na expressio
seguinte, consoante o alinhamento vertical considerado (ver Figura4.6 a Figura4.9),
deduzidos a partir dos deslocamentos dos cunhais do piso 1. Esta escolha ¢ justificada pelo
facto das paredes de empena possuirem uma grande rigidez no seu plano e, portanto, os
correspondentes deslocamentos ao nivel do pisol poderem representar, com boa

aproximacao, os deslocamentos impostos na base do modelo na direccdo NS.

dy ,(t) no alinhamento 1

3XdN1»1(t)+ Ay (t) no alinhamento 2

L (r)= le‘l(t); dyis(1) no alinhamento 3 (4.49)
d(0)+3%dy5(0) no alinhamento 4
4
d, (t) no alinhamento 5

Em primeiro lugar, a deformagdo global do modelo, medida do piso 4 relativamente ao
nivel de referéncia adoptado, ¢ calculada nos alinhamentos 1, 3 e 5 da fachada Norte,
parede N, e nos alinhamentos 1, 2 ¢ 3 da empena Este, parede E, de modo a determinar a
resposta no plano e para fora do plano de varias paredes. Na fachada Norte os deslocamentos

relativos sdo calculados como

DN4,1(t) = dN4.1(t)_L1 (t) = dN4,l(t)_dN1.l(t) (4.50)
Dy, (t) =dyy, (t)_Ll (t) =dyy; (t)_ Nl'l(t); s (t) (4.51)
Dy,s (t) =dyy; (t)_ L (t) =d ;3 (t)_ dy, 5 (t) (4.52)

enquanto na empena Este sdo calculados como
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DE4A1(t) = dE4.1(t)_EW(t) = dE4.l(t)_dEW (t) (4.53)
Dgy, (t) = dE42(t)_ EW(t) =dg,, (t)_ Ay (t) (4.54)
Dpys (t) =dpy; (t)_ EW(t) =dpgy; (t)_ Ay (t) (4.55)

Em seguida sdo calculados os deslocamentos maximos, positivos e negativos, dos pisos
relativamente aos niveis de referéncia nos mesmos 6 alinhamentos que anteriormente de

acordo com as expressdes

D;isaL = mtaX (dpisa (t)_ Ll (t )) H D;JiS()L = mtin (dpisa (t) - Ll (t)) (4563’ b)
D;isaT = mtax(dpiso (t)_ dEW (t )) 4 D;isuT = rntin<dpisu (t) - dEW (t )) (4573, b)

onde d,;, representa os deslocamentos ao nivel dos pisos na direc¢do longitudinal ou
transversal consoante o caso. Estes deslocamentos relativos sdo posteriormente representados
graficamente em fun¢do de PGA de modo a avaliar a sua evolugdo com o nivel da solicitacao
sismica. Para avaliar melhor a deformacdo das paredes sdo determinados, adicionalmente, os
deslocamentos relativos normalizados pela altura'® também naqueles 6 alinhamentos. Na
fachada Norte, estas deformacdes s@o calculadas como a diferenca entre os deslocamentos de
dois pisos consecutivos expressa em percentagem da altura entre os pisos de acordo com as

expressoes

(0)-d, (1)

1200mm

(0)-d, (1)

1200mm

-+ _ dpiso . - _ . dpiso
drift ,;,, = max , drift,,, = min (4.58a, b)
t t

No caso particular do piso 1 estas expressdes sdo revistas para ter em conta o

deslocamento do nivel de referéncia dado por L,(?)

drift| = max(Mj , drift; = min[Mj (4.59a, b)
t 1200mm ! 1200mm

' drift na bibliografia anglo-saxonica.
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Na empena Este as deformacdes sdo calculadas como a diferenca entre os deslocamentos
do piso 4 e do nivel de referéncia expressa em percentagem da altura do piso 4 relativamente

a base de acordo com as expressoes

. Dy - D;
drﬁglobal = m ’ drl]‘iglobal = m (4603, b)

No que diz respeito a deformacdo local das paredes para fora do seu plano, esta ¢
determinada calculando os deslocamentos relativos maximos, nos varios alinhamentos, a linha
que une os cunhais de cada uma delas. Esta linha ¢ obtida de forma idéntica a utilizada para
obter os deslocamentos do nivel de referéncia na direc¢do NS, ver Equacdo (4.49), e que se

mostra de seguida agora para a direccio EW

d Epiw'l(t) no alinhamento 1
dpo\t)+dg (¢
T ()= Ep”"'l( ) Ep”‘"3( ) no alinhamento 2 (4.61)
‘ 2
2 (7) no alinhamento 3

Os deslocamentos relativos maximos na fachada Norte e na empena Este sdo entdo

obtidos através das expressdes

D;isaN = mtaX (dpiso (t) - Lpiso (t )) > D;JisoN = mtin (dpiso (t) - Lpisa (t)) (4623, b)
D;isaE = max (dpisa (t) - Tpiso (t )) s D;isaE = Intin(dpiso (t) - Tpisa (t)) (463 a’ b)

Estes resultados sdo posteriormente relacionados com o nivel de solicitacdo sismica
representando graficamente, em fun¢do do valor de PGA, os valores dos deslocamentos
relativos obtidos no alinhamento 3 da fachada Norte e do alinhamento 2 da empena Este.

Os acelerémetros colocados em paredes opostas ao nivel dos pisos 1 e 3 permitem
determinar ainda, através da diferenga entre os deslocamentos absolutos indicada nas
expressoes seguintes, a deformagdo horizontal das paredes ao nivel daqueles pisos nas

direc¢des longitudinal (NS) e transversal (EW).
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D, =dy,;—dg,, Dy, =dy;;,—dg;, (4.64a, b)

D, =dg,—d,, ’ Dy =dpy, —doy, (4.65a,b)

Nestas expressoes os valores positivos indicam aumento da distancia entre as paredes.
Estas deformagdes estdo naturalmente relacionadas ndo s6 com a rigidez dos pavimentos,
sendo que estes devem apresentar maior rigidez na direc¢do segundo a qual estdo colocados
os barrotes (transversal), mas também com a eficicia das ligacdes das paredes aos
pavimentos, esperando-se poder avaliar, desta forma, estes dois aspectos.

Os resultados obtidos até ao momento em termos de for¢as de inércia e de deslocamentos
relativos podem ser conjugados para obter curvas de capacidade experimentais. Para o efeito
sdo construidas novas séries temporais que reflectem o crescimento, em valor absoluto, da
forga na base, Fige, € do deslocamento no topo, dy,p., €m cada ensaio desde o inicio até um

dado instante ¢

w(0)=0, F,, (6)=max(F,,, (c)JF,()) (4.66a, b)

fopo (O) = O > dl‘()p() (t) = max<dtupa (t )’

o

QU

d, (1)) (4.67a, b)

definidas a partir das forcas de inércia (Fi) e dos deslocamentos do topo relativos ao nivel de
referéncia (d4). As curvas de capacidade representam a forca na base em funcdo do
deslocamento no topo e, embora os maximos de ambos possam ndo ser simultineos,
permitem acompanhar a evolu¢do da resposta durante os ensaios em termos daqueles
parametros globais. Com o objectivo de extrair o méaximo de informagdo sobre o
comportamento dos modelos, sdo construidas varias séries com base nos pontos de medida
disponiveis na fachada Norte, parede N, e na empena Este, parede E, as paredes mais
instrumentadas, conforme se indica no Quadro 4.1. Obtém-se assim um primeiro conjunto de
curvas de capacidade que reflecte o comportamento no plano das empenas Este e Oeste,
paredes E e O, e das fachadas Sul e Norte, paredes S e N, e para fora do plano da fachada
Norte e da empena Este. Adicionalmente, para avaliar o comportamentos do modelo nas
direcgdes longitudinal (NS) e transversal (EW), constroem-se novas séries para cada uma
daquelas direccdes, conforme se indica no Quadro 4.2, obtendo-se, assim, curvas de

capacidade para cada ensaio.
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Quadro 4.1 — Curvas de capacidade experimentais por parede

Curva de
, Fi(t) da(t)
capacidade
Parede E no le.lXi/iNlAl(t)—i—mNzAlXiiN2.1(t)+
. i Dy, (t)
plano mys, XuN3.l(t)+ M4, ><”1\14.1(1‘)
P My, 5 Xy, 5 (t)+ My, 3 Xy, 5 (t)+ My 4 XiiNl.4(t)+
arede N fora .. . .
Myyy XUy, (t)"' My3, XUys, (t)"' M3 XUys 5 (t) + Dy, (t)
plano .. ..
My 4 XUpsy (t) T My XUy, (t)
Parede O no My, 5 XUy, 5 (t)+mzv2.3 Xy, (t)+
. i Dyy5(0)
plano My3 s XUys s (t)"' Myy3XUyys (t)
Parede S no Mg, XiiEl.l(t)+mE2.1XiiEz,l(t)+
. . Dy, (t)
plano Mgs ><“E3.1(t)+ Meay ><“E4.1(t)
Parede E fora Mg, XiiEl'z(t)+ Mgy, xiiEz_z(t)+
. . Dy,, (t)
plano Mpsy XUps, (t)+ MpyyXUpy, (t)
Parede N no My 3 XU g 5 (t)+ My 3 XUp, (t)+
. . Dy, (t)
plano M3 3 XUpss (t) T Mgy XUpy s (t)
Quadro 4.2 — Curvas de capacidade experimentais por direccdo
Curva de
' Fit) dy(1)
capacidade
Direcggo NS FParede7E7n07 plano (t) + FParedei.]\./ifamiplano (t) + ) DN4.1 (l‘)+ DN4.3 (Z‘)
FParedefOfnaﬁplano (t) +mg, X, , (t) + Mgy Xgy, (t) 2
Direcggo EW FParedeiSino _ plano (t)+ FParedeiEifamiplano (t)+ DE4.1 (Z‘)+ DE4.3 (l‘)

rede N no  plano (t)+ Moy X, (t)+ Mps ><z'j03_1(t)

2

O mesmo procedimento € aplicado ao conjunto dos ensaios realizados em cada modelo. A

representacdo grafica das forcas na base em fun¢do do deslocamento no topo constitui a

designada curva de capacidade experimental do modelo. Para permitir a comparagdo de

resultados entre modelos, estas grandezas sdo normalizadas em relacdo ao peso e a altura do
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modelo, respectivamente, resultando num coeficiente sismico e num deslocamento relativo

expresso em percentagem da altura do piso 4 de acordo com as seguintes expressdes

%o (t)=—F”“V°;(t) (4.68)
diopo (t)
drift,,, (1)= 2800mm (4.69)

Conforme se referiu, nos modelos 2 ¢ 3 ha ainda a considerar as for¢as nos tirantes de
reforgo utilizados nesses modelos. No que diz respeito a analise de resultados, ¢ apresentada a
sua evolugdo ao longo dos ensaios e discutida a sua eficacia com base na ordem de grandeza
dos valores registados.

Para concluir refere-se a andlise efectuada aos resultados em termos de energia.
Atendendo ao facto das aceleragdes registadas serem absolutas (ii;) optou-se por calcular as
energias também absolutas. Para além da energia de referéncia, ja apresentada no Capitulo 3,
¢ calculada a energia introduzida (£;) de acordo com a formulagdo dada anteriormente mas
considerando as massas discretizadas nos varios pontos de medida como apresentadas na

Figura 4.6 a Figura 4.9

18

z J‘fmm, . du z J‘”"’”’m' () E =E,+E, (470a,b,c)

=1 =19

Da mesma forma ¢ calculada a energia cinética (Ej) recorrendo novamente as massas

discretizadas e agora a velocidade absoluta integrada a partir das aceleragdes

18 .2 32 -2
_ mutz(l‘)l ’ EkT(t) _ z mu, (t)l , Ek — EkL +EkT (4713., b, C)

=1 =19 2

Ja a energia dissipada (Ej;) resulta, através da equagdo de equilibrio energético, da

diferenca entre a energia introduzida e a energia cinética

E,=E,-E,,E,=E.-E,, E,=E,6 +E, (4.72a, b, c)
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As varias parcelas de energia envolvem sempre a contribuicdo da massa do modelo pelo
que, para se poderem comparar resultados entre modelos é necessario normalizar a energia
relativamente a massa total do modelo (M), obtendo-se assim a energia massica (Egssica)
correspondente, através da seguinte expressdo, valida para qualquer uma das formas de

energia,

E
E . . =— 4.73
massica M ( )

Foi calculado, por ultimo, um indicador de energia (/g..,) [Benedetti et al., 2001] que
reflecte a relagdo entre a energia introduzida no modelo e a energia de referéncia e ¢ definido

como

Iy = EIL s gr = 1 :E_l (4.74a, b, c)

Este coeficiente sofre de instabilidade numérica nos instantes iniciais, por se tratar de um
quociente que envolve quantidades proximas de zero, mas, ao fim de algum tempo, este
comportamento acaba por desaparecer, o que permite acompanhar a sua evolugdo até ao final

do ensaio.

4.2. Danos observados

Os danos observados nos 5 modelos apresentam padrdes distintos, principalmente nas
paredes, o que revela a influéncia das solucdes de reforgo utilizadas sobre o comportamento
sismico de cada um deles. A apresentacdo dos danos observados serd feita pela mesma ordem
em que os modelos foram ensaiados de modo a poder a apreciar, fundamentalmente, as
diferengas dos modelos reforcados para os modelos ndo reforcados, embora também o
permita realizar entre modelos refor¢ados, com o objectivo de estabelecer comparagdes e
efectuar juizos de valor sobre a bondade das varias técnicas de refor¢co no que diz respeito a
este aspecto do comportamento sismico dos modelos.

Comegando pelo Modelo 0, sem qualquer solu¢do de reforco, o estado de dano foi
aumentando progressivamente ao longo dos 6 ensaios de solicitag@o sismica a que foi sujeito,
registando-se nas paredes os principais danos, associados a abertura de grandes fendas nas

empenas ¢ diversas fendas, mais pequenas, nas fachadas. Os pavimentos, por sua vez,
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praticamente ndo apresentaram danos, tendo-se verificado, aquando da demoli¢cdo do modelo,
que todas as vigas de madeira estavam intactas e que os painéis de MDF ainda estavam
pregados as vigas.

As fendas indicadas na Figura4.11 merecem alguns comentéarios pois foi possivel
identificar neste modelo varios danos tipicamente provocados pela ac¢do dos sismos em
edificios de alvenaria. Na empena Oeste (parede O) assinala-se a abertura de uma grande
fenda em forma de “Y” a meia largura da parede que se propagou a partir do piso 4. Este € o
tipo de fenda que costuma ser associada a resposta da parede a uma acc¢ao horizontal para fora
do seu plano. Ha registo igualmente de abertura de uma fenda com caracteristicas semelhantes
a esta mas na empena Este (parede E). No cunhal de ligagdo da empena Este (parede E) com a
fachada Sul (parede S) abriu-se uma outra grande fenda que se propagou inicialmente desde o
piso 4 até ao piso 3 e, posteriormente, até meia altura do piso 2 ja na fachada Sul. Esta ¢ uma
zona particularmente sensivel a efeitos provocados por acgdes bi-direccionais como as que
foram utilizadas nos ensaios. Quanto as fachadas, estas desenvolveram fendas localizadas nas
extremidades dos lintéis e de alguns nembos. No segundo caso, em particular, este tipo de
fendas esta associado a uma resposta da parede as acg¢des sismicas no seu plano que envolve
um movimento de baloico'' dos nembos como um corpo rigido. Em ambos os casos, no
entanto, estes sdo locais de concentracdo das tensdes causadas ndo sé pelas acg¢des verticais
como também pelas ac¢des horizontais, principalmente no plano da parede, e, como tal,
propicios a formacdo de fendas. Refere-se, a proposito, que nalguns lintéis surgiram fendas
ainda durante a constru¢do do modelo que foram reparadas com injec¢des de argamassa a
base de resinas epoxy numa tentativa de repor um estado inicial sem dano. Obviamente que
ndo ¢ possivel garantir que tal tenha sucedido pelo que ¢ de admitir que as fendas que se

vieram a formar durante os ensaios podem ser na realidade consequéncia dos danos iniciais.

" rocking (motion) na bibliografia anglo-saxénica.
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Empena Este (parede E) Fachada Norte (parede N)

3 I =T

e e O

Empena Oeste (parede O) Fachada Sul (parede S)

= Modal 3
Legenda: == Modal 4
== Modal 5
== Modal 6

Figura 4.11 — Registo de danos no Modelo 0
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No segundo modelo néo refor¢ado, o Modelo 00, foram realizados 4 ensaios de solicitagdo
sismica que causaram nas paredes os danos que se podem observar na Figura 4.12. Antes de
proceder a analise dos danos recorda-se que este modelo possuia caracteristicas geométricas e
fisicas diferentes das do anterior, apresentava um conjunto de deficiéncias iniciais importantes
e os ensaios na plataforma sismica foram realizados em menor nimero mas com uma duragao
superior. A conjugagdo destes aspectos contribuiu seguramente para que os danos observados
neste modelo fossem diferentes dos do anterior, passando estes a servir de referéncia para os
modelos seguintes.

Os principais danos foram causados nas paredes, com grandes fendas nas empenas,
diversas fendas mais pequenas nas fachadas e queda de partes da parede. Nas empenas Este e
Oeste observaram-se fendas verticais, localizadas sensivelmente a meio da largura da parede,
bem como fendas entre os pisos 1 e 3, que ligam as primeiras aos cunhais, delimitando assim
grandes blocos de parede. No topo dos cunhais abriram-se fendas verticais, de onde acabaram
por se desprender blocos de parede nos cunhais NE e SO. Estas fendas, ao desligarem as
empenas das fachadas, ndo impediram que as empenas, mais a Este do que a Oeste, se
inclinassem para o exterior do modelo, como veio a acontecer. O deslocamento para o
exterior na empena Este chegou a atingir cerca de 3cm no topo da parede enquanto na empena
Oeste foi de cerca de 1cm. Nas fachadas Norte e Sul as fendas estdo localizadas sobretudo nas
extremidades dos nembos e dos lintéis. Algumas das fendas observadas nos lintéis
correspondem a fendas surgidas ainda durante a constru¢cdo do modelo pelo que, apesar destas
terem sido reparadas com resinas epoxy antes do ensaio, ndo é possivel garantir que nao
tenham estado na origem daquelas. No topo das fachadas surgiram algumas fendas verticais
nos 0,40m adicionais de altura de parede construida acima do piso 4. Embora ndo transpareca
dos desenhos, os danos na fachada Sul sdo muito idénticos aos da fachada Norte, s6 ndo
foram representados porque ndao had um registo exacto dos mesmos. Novamente, o0s
pavimentos ficaram praticamente incdlumes, com as vigas de madeira intactas e os painéis de
MDF ainda pregados. Contudo, ja depois do final do ensaio, o piso 4 caiu, devido a ter
perdido o apoio do lado da empena Este, bem como o piso 3, configurando uma situagao de

colapso progressivo.
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Legenda:

= Modal 1
= Modal 2
= Modal 3

= Final do ensaio

Figura 4.12 — Registo de danos no Modelo 00
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O Modelo 1 ¢ o primeiro modelo ensaiado com uma técnica de reforco que pretendia
melhorar a ligagdo das paredes aos pavimentos através da colocag@o de conectores metalicos
em todos os pisos, motivo pelo qual € expectavel uma alteragdo nos danos observados face
aos anteriores dois modelos. A Figura 4.13 ilustra os danos observados no modelo que, mais
uma vez, estdo restringidos as paredes pois tanto os pavimentos como os refor¢os ndo
aparentavam quaisquer danos.

As empenas apresentam, desta vez, um padrdo de fendilhacdo mais distribuido pela
parede, com duas ou mais fendas verticais acompanhadas por algumas fendas horizontais
localizadas entre os pisos 1 e 3. Nos cunhais ndo se observaram fendas verticais de separagdo
entre as empenas e as fachadas embora se registe a passagem de algumas das fendas
horizontais das empenas para as fachadas através deles. Nas fachadas continuou a verificar-se
a abertura de fendas nas extremidades dos nembos e dos lintéis. Refere-se, a este proposito,
que o modelo apresentava, no final do processo construtivo, algumas fendas localizadas na
extremidade dos lintéis que, apesar de terem sido reparadas com resinas epoxy numa tentativa
de repor um estado inicial ndo fendilhado, ndo é possivel garantir que ndo tenham favorecido
a formagdo de algumas das fendas observadas na fachada apds os ensaios. H4 no entanto um
dado novo nas fachadas deste modelo que ¢ o da existéncia de fendas quase horizontais no
interior dos nembos e dos nds de ligacdo entre nembos e lintéis. Apesar do reduzido numero
de fendas no interior dos nembos, apenas duas, a sua existéncia prenuncia uma alteracdo no
comportamento das paredes as acgdes sismicas, pois estdo normalmente associadas a vibragdo
para fora do seu plano. As fendas nos nos de ligacdo entre nembos e lintéis parecem indicar,
por sua vez, rotura no plano da parede. A fachada Sul aparenta na figura ter menores danos do
que a fachada Norte, particularmente no piso 1, facto este que se deve a uma lacuna nos

registos efectuados durante os ensaios.
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Figura 4.13 — Registo de danos no Modelo 1
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No Modelo 2 foi utilizada a 2 técnica de reforco que consistiu na utilizagdo de tirantes
ligando paredes opostas, 3 na direc¢do longitudinal (NS) e 4 na direc¢do transversal (EW), ao
nivel dos pisos 3 e 4, pré-esforcados com uma tensao inicial de 1kN, de modo a confiné-las e
restringir a sua deformagio para o exterior do modelo. E, pois, perfeitamente compreensivel
que o padrdo de danos observado seja diferente do dos anteriores modelos. Um aspecto que se
mantém, no entanto, ¢ o de os principais danos se localizarem nas paredes pois, mais uma vez,
os pavimentos ficaram praticamente intactos. Antes de analisar os danos propriamente ditos,
ilustrados na Figura 4.14, recorda-se que este registo foi efectuado directamente a partir do
modelo pelo que o nivel de detalhe € superior ao dos modelos anteriores.

Assistiu-se neste modelo a uma fendilhacdo generalizada das empenas, com fendas
cruzando as paredes em todas as direc¢des, as maiores quase horizontais ou quase verticais, €
as mais pequenas com orientacdo diversa, resultado naturalmente dai blocos de parede com
menores dimensdes do que em modelos anteriores. Na empena Este destaca-se o facto das
fendas se concentrarem sobretudo na zona abaixo do piso 3 sendo bastante reduzido o nimero
de fendas localizadas entre os pisos 3 ¢ 4. Na empena Oeste a distribuicdo de fendas é um
pouco mais uniforme, embora a densidade continue a ser maior abaixo do piso 3 do que
acima, destacando-se uma grande fenda horizontal entre os pisos 2 e 3 e diversas fendas com
orientacdo fundamentalmente vertical entre os pisos 3 e 4. Na base das empenas, junto aos
cunhais, assinala-se um conjunto de pequenas fendas, muito préximas e com orientagdo quase
horizontal, das quais ndo ha registo de terem ocorrido nos anteriores modelos e que se associa
a esmagamento localizado. Nos cunhais ndo se registaram fendas verticais importantes
embora se tenha verificado a passagem das fendas horizontais das empenas para as fachadas.
Relativamente as fachadas, o padrdo de fendilhagdo observado ¢ complexo com fendas ndo so
nas extremidades dos nembos e lintéis como também no interior dos nos de ligacdo e dos
nembos. Este ultimo caso, que ja havia ocorrido no Modelo 1 embora em menor numero,
assume aqui especial importancia pois afecta um nimero consideravel de nembos, no minimo
dez, e revela uma maior dependéncia do modelo a vibragdo das paredes para fora do seu
plano. As fendas no interior dos nds de ligacdo e nas extremidades dos nembos e lintéis estdo

associadas a rotura para as ac¢des sismicas no plano da parede.
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O Modelo 3 foi o 5° e ultimo modelo a ser ensaiado, no qual foi utilizada a 3° técnica de
reforco [STAP, 2003] que consistiu, fundamentalmente, na aplicagdo de faixas de fibra de
vidro nos nembos coladas com resinas epoxy. A colocagdo destas faixas segue o esquema de
aplicagdo preconizado por [STAP, 2003] em que, para além da simples colagem com resina
epoxy, sdo utilizados conectores metalicos complementares para impedirem o deslizamento
das faixas de fibra de vidro na fachada através de um efeito de aperto mecanico. Para o efeito
os nembos foram furados para permitir a passagem de vardes roscados aos quais sdo
aparafusados os discos metélicos que promovem o aperto das faixas. Adicionalmente foram
colocados tirantes no piso 3, ligando as fachadas entre si, e no piso 4, ligando paredes opostas,
com o objectivo de confinar globalmente o modelo e limitar os movimentos das paredes para
fora do seu plano.

Os danos observados neste modelo sdo qualitativamente diferentes dos registados nos
anteriores modelos em consequéncia, naturalmente, da solu¢do de refor¢o utilizada. Apesar
disso, os pavimentos ficaram, mais uma vez, praticamente intactos pelo que a descri¢do dos
danos se limita fundamentalmente as paredes. A Figura 4.15 ilustra precisamente os danos
observados nas varias paredes do modelo no final de cada ensaio. Nas empenas assistiu-se, a
semelhanca do Modelo 2, a um padrio de fendilhagdo generalizado das paredes embora, desta
vez, as fendas tenham orientagdes predominantemente vertical ou horizontal. Registam-se em
particular, mais na empena Oeste do que na empena Este, a presenga de 3 grandes fendas
verticais, uma sensivelmente a meia largura da parede e as outras duas mais proximas do
cunhal. As fendas com orientacdo horizontal, por sua vez, observam-se principalmente
ligando as 2 fendas verticais acima referidas aos cunhais ou entdo acima do piso 2
atravessando praticamente todo o modelo. Nos cunhais ndo se registaram fendas em particular
para além das fendas horizontais das empenas que se propagaram para as fachadas. No que
diz respeito as fachadas, os danos observados neste modelo apresentam, face aos anteriores
modelos, alguns aspectos notaveis, uns positivos e outros negativos, associados precisamente
a solu¢do de reforco utilizada. Assim, destaca-se, pela positiva, a auséncia de fendas
observaveis nos nembos, efeito este que se atribui a presenca das faixas de fibra de vidro e
dos conectores metalicos. A integridade dos nds de ligacdo acabou por beneficiar também da
presenca das faixas de fibra de vidro pois, apesar de ndo terem sido colocados conectores
metalicos nestas zonas, estas foram aplicadas de forma continua ligando nembos em pisos
contiguos. Em contrapartida, foram detectadas fendas na ligagdo dos nembos a base que
configuram ligagdes rotuladas para fora do plano da fachada e que ndo haviam sido registadas

nos modelos anteriores. Relativamente aos lintéis, em virtude da auséncia de reforcos,
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assistiu-se ndo s6 a abertura de fendas nas suas extremidades, em repeticdo dos danos
observados nos modelos anteriores, como a destrui¢do dos lintéis do piso 4, que na fachada
Norte foi total e na fachada Sul parcial. Este dado novo, que se atribui a diferenca de
resisténcia entre os nembos refor¢ados e os lintéis ndo reforcados, pode ser considerado um
aspecto negativo em termos de comportamento local no modelo mas que pode ser corrigido
reforgando os lintéis da mesma forma que os nembos. Este facto, adicionado as fendas na
base dos nembos, leva a crer que a presenca dos tirantes nos pisos 3 e 4 contribuiu
favoravelmente para evitar a projec¢ao dos nembos para o exterior do modelo.

Os danos observados em cada um dos modelos, e que se relataram atrds, sdo uma das
primeiras manifestagdes da influéncia das solu¢des de reforco no comportamento sismico dos
modelos. Em jeito de resumo pode-se afirmar que, se nos modelos nao refor¢ados se
reproduziram os danos expectaveis no protdtipo, nos modelos refor¢ados cada solu¢do de
reforco se traduziu num padrdo de danos diferente dos primeiros e entre si. De um modo
geral, os danos estdo concentrados nas paredes enquanto os pavimentos ndo apresentam danos
apreciaveis para além daqueles que decorrem dos primeiros. Incluem-se neste caso a queda
dos pavimentos devido a falta de apoio das vigas de pavimento proporcionada pelo
deslocamento excessivo das paredes para o exterior do modelo (Modelo 00). Nos modelos
ndo reforgados os padrdes de dano mostram uma fendilhagdo bastante localizada (cunhais,
meia largura das empenas, topo da fachada e ligacdo dos lintéis aos nds) com abertura de
grandes fendas, seja em extensdo, seja em largura, em consequéncia da resposta quer no plano
das paredes quer para fora dele. Este comportamento € tipico da utilizacdo de um material
fragil nas paredes (alvenaria) onde a localizac¢do das primeiras fendas praticamente condiciona
todo o mecanismo de dano dai resultante. Nos modelos refor¢cados os padrdes de fendilhagdo
alteram-se substancialmente para revelar, por um lado, uma fendilhagcdo substancialmente
mais distribuida nas empenas e, por outro lado, localizada na proximidade dos elementos de
reforco no caso das fachadas. A primeira impressdo que resulta da observacdo dos danos
nestes ultimos modelos ¢ a de que, aparentemente, os reforcos, em conjunto com o0s
pavimentos, contribuiram para controlar a resposta para fora do plano das paredes. Para ajudar
na interpretacdo do comportamento dos modelos passa a analisar-se na sec¢do seguinte 0s

resultados dos ensaios de identificacdo modal.
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4.3. Ensaios de identificagao modal

4.3.1. Modelo 0

No Modelo 0 foram realizados um total de sete ensaios modais, designados de Modal 0 a
Modal 6, através dos quais foi possivel identificar varias frequéncias de vibracdo entre os 2Hz
e os 30Hz. E de salientar que foi dificil identificar as frequéncias de vibragio acima dos 20Hz
devido a uma quebra da coeréncia entre os sinais de entrada e de saida. Para além disso os
sinais de caracterizagdo utilizados na direccdo transversal ndo permitiram uma adequada
identificacdo das frequéncias de vibragdo nessa direc¢do. O nimero de modos que foi possivel
identificar ¢ limitado, dadas as dificuldades encontradas, acompanhando-se a evolucdo ao
longo dos ensaios, e de forma incompleta, de apenas seis modos de vibragdo, dois transversais
(1°T e 2°T), trés longitudinais (1°L, 2°L e 1°Local S) e um de rotagdo/distor¢ao (1°R/D). As
frequéncias de vibragdo dos modos sdo as indicadas no Quadro 4.3 onde se observa que as
frequéncias dos modos de vibracdo longitudinal s3o mais elevadas do que as dos modos
transversais tal como seria de esperar atendendo as caracteristicas do modelo, nomeadamente
das paredes. O modelo apresenta um modo de vibragdo longitudinal associado a danos
localizados na fachada Sul (1°Local S) que dao origem a um modo de vibragdo desta parede
para fora do seu plano. Apesar deste ser o modo longitudinal que apresenta a frequéncia mais
baixa ele ndo serd considerado como o 1° modo nesta direc¢do pelo facto de corresponder a
uma resposta localizada. Relativamente ao modo de rotagdo/distor¢do sé foi possivel
identifica-lo nos trés primeiros ensaios, situagdo esta que pode estar associada a progressiva
degrada¢do do modelo. A reducgdo gradual, ao longo dos ensaios, dos valores da frequéncia de
vibragdo associada a cada modo ¢ também uma consequéncia do dano causado no modelo
pela solicitacdo sismica crescente.

A Figura 4.16 permite acompanhar a posi¢ado relativa dos modos de vibragdo ao longo dos
ensaios bem como a variagcdo das frequéncias de vibragdo em cada ensaio relativamente ao
primeiro ensaio modal. No primeiro modo de vibracdo transversal ocorre uma redugdo para
cerca de 59% do valor inicial, enquanto o primeiro modo de vibracdo longitudinal reduz-se
para cerca de 48%. Nos segundos modos a reducdo nas frequéncias de vibracdo € para cerca
de 59% e 78% dos valores iniciais, respectivamente no transversal e no longitudinal. Com
base nestes valores ¢ possivel afirmar que o modelo apresenta um nivel de dano bastante
elevado no final dos ensaios de solicitagdo sismica. Analisando apenas o primeiro modo em

cada direcc@o observa-se que as maiores redug¢des ocorrem do ensaio Modal 2 para o ensaio
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Modal 3 e do ensaio Modal 5 para o ensaio Modal 6. As configuracdes dos diferentes modos

de vibragdo sdo apresentadas na Figura 4.17 para o caso do ensaio Modal 0.

Quadro 4.3 — Frequéncias de vibragdo identificadas no Modelo 0

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3 | Modal 4 | Modal 5 | Modal 6
1°T(rans) 4,7 4,7 4.4 3,6 3,2 3,2 2,8
2°T(rans) 12,7 12,4 11,5 8,4 7,8 7,6 7,5
1°L(ong) 14,3 13,6 12,8 11,1 9,4 8,6 6,8
2°L(ong) 17,7 17,2 15,8 15,6 14,1 14,2 13,9

1°R(ot)/D(ist) | 9,0 8,8 8,8 - - - -
1°Local S 9,7 9,0 7,2 6,2 5,0 5,2 4,8
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Figura 4.16 — Evolug¢do das frequéncias de vibracdo identificadas no Modelo 0
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Passando para os coeficientes de amortecimento modal, apresentam-se no Quadro 4.4 os
valores identificados com base na metodologia utilizada, onde se assiste a variagdes ao longo
dos ensaios, e entre modos de vibragdo, que tanto sdo positivas como negativas sem qualquer
padrdo aparente. Este fendmeno, que se observa igualmente nos restantes modelos, merece
um comentario especial dado que contraria resultados encontrados habitualmente em ensaios
com modelos de alvenaria, ver [Benedetti et al., 1998] por exemplo, onde os coeficientes de
amortecimento modal crescem a medida que os ensaios vdo sendo realizados. Por este
motivo, os coeficientes de amortecimento modal aqui apresentados sdo considerados um
resultado pouco fidvel. Constata-se ainda que, de uma forma geral, o coeficiente de
amortecimento ¢ mais elevado no 1° modo transversal do que no 1° modo longitudinal dando
indica¢do de uma maior capacidade de dissipagdo de energia naquela direc¢do. Conforme se
pode observar no quadro, o valor minimo estimado para o coeficiente de amortecimento ¢ de
1,7% e o valor maximo ¢ de 8,7%, o primeiro associado ao modo de rotacdo/distor¢do e o

segundo ao 1° modo longitudinal.

Quadro 4.4 — Coeficientes de amortecimento modal no Modelo 0

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3 | Modal 4 | Modal 5 | Modal 6

1°T(rans) 7,0% 5,9% 3.2% 7,3% 3.3% 6,6% 6,3%

2°T(rans) 4,4% 5,8% 4,3% 3,8% 1,7% 7,6% 7,5%

1°L(ong) 4,8% 4,1% 4,4% 6,0% 8,7% 7,4% 5,9%

2°L(ong) 6,0% 6,7% 8,1% 6,1% 7,5% 4,0% 3,6%

1°R(otyD(ist) | 1,8% | 6,7% | 4,8% - - - -

1°Local S 4,2% 4,8% 5,7% 6,6% 6,2% 7,2% 5,9%

A Figura 4.18 ilustra a evolucdo dos dois primeiros modos de translagdo identificados no
modelo em cada direc¢do sobre os espectros de resposta da solicitacdo sismica imposta nos
ensaios calculados para um coeficiente de amortecimento de 5%. A falta de confian¢a nos
coeficientes de amortecimento modais identificados acima referida faz com que se tenha
optado por um valor constante de 5% embora se admita que devessem crescer gradualmente
ao longo dos ensaios. Sobre cada espectro sdo representados um ou dois pontos consoante

haja apenas informagdo antes do ensaio de solicitagdo sismica ou antes e depois. A figura
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permite observar que, na direccdo NS, os dois modos longitudinais encontram-se inicialmente
no ramo de aceleragcdes mas acabam por transitar para o ramo de velocidades. Para além
disso, verifica-se que a resposta do 1° modo longitudinal aparenta uma limitacdo em termos
de valor maximo de pseudo-aceleracdo de cerca de 1,17g. Em relacdo a direcgdo EW, a
evolucdo das frequéncias dos dois modos transversais faz-se no ramo de velocidades do
espectro pelo que ndo € possivel alcancar a forca maxima nesta direc¢do contabilizando
apenas a sua contribuicdo. O 1° modo transversal apresenta um nivel relativamente baixo de
pseudo-aceleragao, com valor méximo inferior a 0,56g, e um deslocamento relativo de cerca
de 14,3mm. Por ultimo, comparando entre si os modos nas duas direc¢des verifica-se que os
deslocamentos relativos sdo maiores na direc¢do EW enquanto as pseudo-aceleragdes sdo
maiores na direccdo NS, o que constitui uma primeira indicacdo da diferenca de
comportamento do modelo nas duas direc¢des. Este ¢ um aspecto ao qual se voltara mais

adiante.
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Figura 4.18 — Resposta modal do Modelo 0
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4.3.2. Modelo 00

No Modelo 00 foram realizados apenas quatro ensaios de identificagdo modal, designados
de Modal 0 a Modal 3, pois o modelo ficou bastante danificado apds o ultimo ensaio de
solicitacdo sismica e, por esse motivo, ndo ¢ possivel conhecer o seu estado final no que diz
respeito as propriedades dindmicas. Foram identificados seis modos de vibragdo entre os 2Hz
e os 25Hz, correspondentes a dois modos transversais (1°T e 2°T), trés modos longitudinais
(1°L, 2°L e 3°L) e um modo de rotagdo/distor¢do (1°R/D), cuja evolugdo foi possivel
acompanhar ao longo dos ensaios. As frequéncias desses modos de vibrag@o sdo as indicadas
na Quadro 4.5 onde se constata a tendéncia decrescente dos seus valores em consequéncia da

accdo sismica crescente imposta ao modelo.

Quadro 4.5 — Frequéncias de vibracdo identificadas no Modelo 00

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3
1°T(rans) 4,1 33 2,8 2,6
2°T(rans) 15,5 14,5 12,5 8,1
1°L(ong) 11,2 9,5 7,6 52
2°L(ong) 15,1 12,5 11,7 9,4
3°L(ong) 19,7 18,6 17,2 15,6

1°R(ot)/D(ist) 7,0 6,9 6,4 5,7

A Figura 4.19 permite ilustrar melhor a evolucdo das frequéncias de vibracdo ao longo dos
ensaios. Analisando apenas o 1° modo nas duas direc¢des observa-se que a reducdo do valor
das frequéncias ocorre em todos os ensaios embora seja superior na direc¢do longitudinal
relativamente a direc¢do transversal. Efectivamente, a frequéncia do 1° modo longitudinal
reduz-se até 47% do valor inicial enquanto no 1° modo transversal essa reducgdo ¢ apenas para
63% do valor inicial. Nos segundos modos a reducdo na direc¢do longitudinal ndo ¢ tdo
expressiva, ficando-se pelos 63% do valor inicial, enquanto na direccdo transversal € de cerca
de 53% do valor inicial. De qualquer das formas, a ordem de grandeza na reducdo do valor da
frequéncia inicial dos primeiros modos, ainda para mais ndo correspondendo ao estado final
do modelo apds o ultimo ensaio de solicitagdo sismica, aponta ja para um elevado nivel de

dano. Verifica-se ainda que as maiores redu¢des na frequéncia de vibracdo do 1° modo
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transversal ocorrem dos ensaios Modal 0 para Modal 1 e Modal 2 para Modal 3, e no 1° modo
longitudinal sdo do ensaio Modal 2 para o Modal 3. As configuragcdes destes modos de

vibrag¢do no ensaio Modal 0 sdo apresentadas na Figura 4.20.
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Figura 4.19 — Evolugao das frequéncias de vibracdo identificadas no Modelo 00
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Os coeficientes de amortecimento modal estimados com base na metodologia utilizada sdo
apresentados no Quadro 4.6 para os mesmos modos. Constata-se, por observacdo, que apenas
os modos longitudinais € o 2° modo transversal apresentam um padrdo de variagdo bem
definido, com valores crescentes, do ensaio Modal 0 para o Modal 3. Globalmente, os valores
do coeficiente de amortecimento oscilam entre um valor minimo de 1,1% e um valor maximo

de 7,7%.

Quadro 4.6 — Coeficientes de amortecimento modal no Modelo 00

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3

1°T(rans) 6,2% 1,2% 1,1% 2,4%

2°T(rans) 2, 7% 2,8% 5,3% 7,5%

1°L(ong) 3.9% | 4.6% | 77% | 5.7%

2°L(ong) 54% | 5.8% | 55% | 4.4%

3°L(ong) 1,6% | 3,5% | 46% | 52%

I°R(ot)/D(ist) | 1,4% | 2,5% | 1.9% | 3,8%

Apresenta-se na Figura 4.21 a evolucdo dos dois primeiros modos de translagdo em cada
direc¢do sobreposta com os respectivos espectros de resposta da solicitacdo sismica imposta
calculados para um coeficiente de amortecimento de 5%. Os pontos assinalados em cada
espectro correspondem a frequéncia identificada antes do ensaio de solicitagdo sismica e,
quando haja, apos o mesmo. Na direccdo EW observa-se que a evolugdo dos dois modos
transversais se faz fundamentalmente ao longo do ramo de velocidades do espectro de
resposta, pelo que ndo é possivel o0 modelo alcancar a for¢ga maxima considerando apenas a
contribui¢do destes modos. O 1° modo transversal, particularmente, apresenta um baixo nivel
de pseudo-aceleragdo, com um valor maximo de cerca de 0,42g, mas um deslocamento
relativo elevado, ligeiramente superior a 15,5mm. Relativamente a direccdo NS, o 1° modo
longitudinal tem um comportamento idéntico no que diz respeito ao ramo do espectro onde
ele evolui, ja o 2° modo longitudinal comega no ramo de aceleragdes para depois terminar no
ramo de velocidades. Para além disso constata-se que o 1° modo longitudinal aparenta um
patamar com um valor maximo de pseudo-aceleracdo de 1,0g. Comparando as duas direc¢des

entre si verifica-se que na direc¢do NS os modos apresentam maiores pseudo-aceleragdes e
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menores deslocamentos do que os modos correspondentes na direc¢do EW. Esta diferencga de

comportamento nas duas direc¢gdes € um aspecto que sera retomado mais adiante.
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Figura 4.21 — Resposta modal do Modelo 00

4.3.3. Modelo 1

No Modelo 1 foram realizados cinco ensaios de identificagdo modal, designados de
Modal 0 a Modal 4, que permitiram avaliar o comportamento dindmico do modelo no seu
estado inicial bem como apos cada um dos ensaios de solicitacdo sismica. No conjunto desses
ensaios foram identificados sete modos de vibragdo, com frequéncias compreendidas entre os
3Hz e os 25Hz, dos quais foi possivel acompanhar a evolucdo, e mesmo assim incompleta, de
apenas seis deles. Estes modos, cujas frequéncias estdo indicadas no Quadro 4.7, sdo
identificados como sendo dois transversais (1°T e 2°T), trés longitudinais (1°L, 2°L e 3°L) e
um modo de rotacdo/distor¢ao (1°R/D). O 3° modo longitudinal ndo foi identificado no ensaio

Modal 4, motivo pelo qual ndo é apresentado o valor da frequéncia correspondente. Constata-
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se que as frequéncias destes modos decrescem ao longo dos ensaios o que indica uma

progressiva perda de rigidez do modelo em consequéncia da solicitagdo sismica crescente.

Quadro 4.7 — Frequéncias de vibragdo identificadas no Modelo 1

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3 | Modal 4
1°T(rans) 6,5 5.8 4,7 4,2 33
2°T(rans) 18,7 18,3 15,8 14,1 13,2
1°L(rans) 15,4 14,5 11,9 10,6 10,0
2°L(ong) 22,0 20,8 18,2 16,0 14,2
3°L(ong) 25,1 23,7 19,3 16,4 -

1°R(ot)/D(ist) 9,2 8,7 8,0 7,6 6,9

A evolucdo das frequéncias de vibracdo ao longo dos ensaios € mais perceptivel na
Figura 4.22 onde se observa que as frequéncias de todos os modos decrescem ao longo dos
ensaios embora a sua posi¢do relativa se mantenha. Considerando apenas o 1° modo em cada
direc¢do verifica-se que a frequéncia de vibragdo no ultimo ensaio em relacdo ao primeiro €
de cerca de 50% no 1° modo transversal e de cerca de 65% no 1° modo longitudinal. Estas
variacdes apontam para que o estado de dano no modelo seja bastante elevado no final do
ultimo ensaio de solicitagdo sismica. As maiores redugdes nas frequéncias de vibragdo
daqueles modos ocorreram do ensaio Modal 1 para Modal 2 e do ensaio Modal 3 para
Modal 4. As configuragdes dos diferentes modos de vibracdo sdo apresentadas na Figura 4.23
para o caso do ensaio Modal 0.

No Quadro 4.8 apresentam-se os coeficientes de amortecimento dos modos identificados
no Modelo 1 onde se pode observar que tém uma tendéncia generalizada para aumentar a
medida que decorrem os ensaios. Os valores do coeficiente de amortecimento modal sdo de

um modo geral baixos, apresentando valores compreendidos entre 1,2% e 10,0%.
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Figura 4.22 — Frequéncias de vibracao identificadas no Modelo 1

Quadro 4.8 — Coeficientes de amortecimento modal no Modelo 1

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3 | Modal 4
1°T(rans) 1,2% 5,3% 7,6% 6,9% 10,0%
2°T(rans) 2,0% 2,7% 3,5% 3,5% 7,9%
1°L(ong) 4,2% 8,3% 3,0% 3,6% 4,4%
2°L(ong) 2,9% 3,2% 4,8% 3,2% 3,4%
3°L(ong) 4,3% 3,3% 3,7% 4,5% -

1°R(ot)/D(ist) | 2,3% 2,7% 1,2% 4,0% 1,3%
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A Figura 4.24 ilustra a evolugdo da resposta dos dois primeiros modos de vibragdo
identificados em cada direc¢do sobreposta nos espectros de resposta dos ensaios de solicitagao
sismica calculados para um coeficiente de amortecimento de 5%. Observa-se, na direc¢do NS,
que os dois modos longitudinais encontram-se, inicialmente, no ramo de aceleragdes mas
transitam, posteriormente, para o ramo de velocidades. Na direc¢do EW verifica-se que o
mesmo sucede ao 2° modo transversal enquanto o 1° modo transversal encontra-se desde o
inicio no ramo de velocidades do espectro de resposta. Por estes motivos, os dois modos
longitudinais e o 2° modo transversal apresentam valores de pseudo-aceleragcdo crescentes,
chegando a atingir mais de 1,76g, embora o seu ritmo de crescimento diminua
progressivamente e, por sua vez, o 1° modo transversal desenha uma curva com um valor
maximo de pseudo-aceleragdo inferior a 0,68g embora com maior deslocamento relativo,
quase 12,3mm. Esta evolucdo modal diferenciada nas duas direccdes condiciona o

comportamento sismico do modelo, algo que sera abordado mais adiante.
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3 Ensaio 2
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—1L
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0 5 10 15 20
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Resposta modal - Direcgdo EW — Ensaio 0
—— Ensaio 1
3 Ensaio 2
Ensaio 3

PR - ——————=———=—c=——c—=—=========== —— RSA majorado
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0 T —_— T 1
0 5 10 15 20
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Figura 4.24 — Resposta modal do Modelo 1
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4.3.4. Modelo 2

No Modelo 2 foram realizados ao todo cinco ensaios de identifica¢cdo modal, designados
por Modal 0 a Modal 4, o primeiro para avaliar o estado inicial do modelo e os restantes apds
cada um dos ensaios de solicitagdo sismica. Nesses ensaios foram identificados ao todo oito
modos entre os 3Hz e os 26Hz, dos quais foi possivel acompanhar a evolugdo de seis ao longo
de todos os ensaios. Os modos identificados correspondem a dois de translagdo na direc¢ao
transversal (1°T e 2°T), trés de translagdo na direc¢do longitudinal (1°L, 2°L e 3°L) e um de
rotagdo/distor¢do do modelo (1°R/D). O Quadro 4.9 apresenta os valores das frequéncias de
vibragdo desses seis modos nos varios ensaios onde se observa que os modos transversais tém
frequéncias geralmente mais baixas do que os correspondentes modos longitudinais, o que

reflecte a diferenca de rigidez do modelo nas duas direcgdes.

Quadro 4.9 — Frequéncias de vibragdo identificadas no Modelo 2

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3 | Modal 4

1°T(rans) 6,7 6,3 4.8 4,0 3,0
2°T(rans) 18,1 17,0 14,5 13,3 9.9
1°L(ong) 16,0 13,8 11,4 10,0 7,3

2°L(ong) 22,0 19,9 16,0 14,0 10,4

3°L(ong) 26,2 22,2 18,7 16,4 15,0

1°R(oty/D(ist) | 9.7 9,2 7,9 7,5 6,2

A evolugdo dos valores das frequéncias de vibrag@o identificadas ¢ mais perceptivel na
Figura 4.25. Verifica-se nesta figura que as frequéncias de vibragdo vao reduzindo ao longo
dos ensaios, mantendo os modos as suas posi¢des relativas. Assinala-se ainda que o 2° modo
longitudinal apresenta no ultimo ensaio uma frequéncia inferior a do 2° modo transversal.
Tomando por referéncia os valores das frequéncias no ensaio Modal 0 verifica-se que os dois
modos longitudinais e o 1° modo transversal tém uma queda para menos de 48% do valor da
frequéncia inicial entre os ensaios Modal 0 e Modal 4, o que pode ser considerado como
resultante de um nivel de dano do modelo bastante elevado. Estes 3 modos tém uma evolugdo
do valor da frequéncia ao longo dos ensaios bastante idéntica, ndo s6 entre si como de ensaio

para ensaio, enquanto o 2° modo transversal sofre uma menor variacdo para cerca de 55% do
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valor inicial. As configuragdes destes modos de vibragdo no ensaio Modal 0 sdo apresentadas

na Figura 4.26.
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Figura 4.25 — Frequéncias de vibragdo identificadas no Modelo 2
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No Quadro 4.10 apresentam-se os coeficientes de amortecimento dos modos identificados
no Modelo 2 onde se pode observar que, em geral, estes aumentam a medida que decorrem os
ensaios. Os valores do coeficiente de amortecimento sdo variaveis, com valores
compreendidos entre 1,5% e 7,9%, denotando uma certa tendéncia para aumentar ao longo
dos ensaios nos modos de translagdo enquanto nos modos de rotacdo/distor¢do diminuem para

depois aumentar.

Quadro 4.10 — Coeficientes de amortecimento modal no Modelo 2

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3 | Modal 4

1°T(rans) 3,4% 6,4% 3,1% 1,5% 7,4%

2°T(rans) 2,3% 2,7% 3,6% 3,8% 3,4%

1°L(ong) 3,7% 3,.8% 4,3% 4,4% 7,9%

2°L(ong) 2,8% 5,1% 6,0% 4,4% 6,0%

3°L(ong) 1.9% | 34% | 3,7% | 42% | 4,1%

1°R(ot)/D(ist) | 3,0% 3.2% 2,9% 4,3% 1,6%

Apresenta-se na Figura 4.27 a evolug@o da resposta modal dos dois primeiros modos em
cada direccdo sobreposta nos espectros de resposta calculados para um coeficiente de
amortecimento de 5%. Constata-se que, na direc¢do NS, o 2° modo atinge valores de pseudo-
aceleragdo mais elevados do que o 1° modo mas a reducdo no valor das frequéncias nos
ultimos ensaios faz com que os dois modos aparentem oscilar em torno de um valor médio de
cerca de 1,75g e 1,2g, respectivamente. Relativamente a direccdo EW observa-se que o 1°
modo esboga um patamar horizontal com uma pseudo-aceleragdo maxima inferior a 0,63g, e
um deslocamento relativo méximo ligeiramente superior a 11,5mm, enquanto o 2° modo

cresce acima de 1,62g.
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Figura 4.27 — Resposta modal do Modelo 2

4.3.5. Modelo 3

No Modelo 3 foram realizados quatro ensaios de identificagdo modal, designados de
Modal 0 a Modal 3, que permitiram avaliar o seu estado inicial bem como entre cada um dos
ensaios de solicitagdo sismica. O ultimo destes ensaios deixou o modelo de tal modo
danificado que ndo foi possivel realizar um ultimo ensaio de identificagdo modal para
determinar o estado final do modelo. Foram identificados ao todo oito modos no ensaio
Modal 0 entre os 2Hz e os 22Hz, dos quais foi possivel acompanhar seis ao longo de todos os
ensaios, designadamente, dois modos de translagcdo transversal (1°T e 2°T), trés modos de
translacdo longitudinal (1°L, 2°L e 3°L) e um modo de rotacdo/distor¢cdo (1°R/D).
Apresentam-se no Quadro 4.11 os valores das frequéncias correspondentes em cada ensaio
onde se verifica que eles decrescem progressivamente indicando uma redugdo da rigidez dos

modelos na sequéncia da solicitacdo sismica crescente.
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Quadro 4.11 — Frequéncias de vibragdo identificadas no Modelo 3

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3

1°T(rans) 4,7 33 3,1 2,5
2°T(rans) 13,5 12,1 11,3 9.9
1°L(ong) 10,6 9.9 8,4 7.4
2°L(ong) 15,4 14,2 12,7 11,2

3°L(ong) 22,2 17,0 14,3 13,1

1°R(ot)/D(ist) | 7,6 6,7 6,2 5,6

A Figura 4.28 permite apreciar melhor a evolucdo das frequéncias de cada um dos modos
ao longo dos ensaios. Ai observa-se que os modos, apesar da reducdo do valor das
frequéncias, mantém a posicao relativa entre si. Considerando apenas o 1° modo transversal e
o 1° modo longitudinal, observa-se uma redugdo na frequéncia de vibragdo do primeiro para
cerca de 52% do valor original e para o segundo uma redug¢do para cerca de 70%. A ordem de
grandeza destes valores, precisamente por ndo corresponderem ao estado final do modelo
apds o ultimo ensaio de solicitagdo sismica, sdo ja reveladores do elevado nivel de dano
causado pela solicitacdo sismica. Em termos das maiores variagdes de frequéncia entre
ensaios verifica-se que, no 1° modo transversal, estas ocorrem do ensaio Modal 0 para
Modal 1 e que, no 1° modo longitudinal, sdo do ensaio Modal 1 para o ensaio Modal 2, sendo
que para os restantes modos as variagdes entre ensaios sdo idénticas. As configuragdes dos
diferentes modos de vibragdo sdo apresentadas na Figura 4.29 para o caso do ensaio Modal 0.

Os coeficientes de amortecimento obtidos através da metodologia definida para a andlise
modal s@o os apresentados no Quadro 4.12. Constata-se que os valores do coeficiente de
amortecimento estdo compreendidos entre 1,7% e 9,3% e ndo apresentam uma tendéncia bem

definida ao longo dos ensaios dado que ora crescem ora decrescem.

227



Avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria
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Figura 4.28 — Evolugdo das frequéncias de vibragdo identificadas no Modelo 3

Quadro 4.12 — Coeficientes de amortecimento modal no Modelo 3

Modo Modal 0 | Modal 1 | Modal 2 | Modal 3

1°T(rans) 9,3% 6,5% 5,4% 5,3%

2°T(rans) 3,0% 4,2% 2, 7% 3,0%

1°L(ong) 3,1% | 5.8% | 89% | 7.7%

2°L(ong) 3.8% | 5.8% | 49% | 52%

3°L(ong) 42% | 54% | 24% | 4,0%

I°Rot)/D(ist) | 1,7% | 2,5% | 2.0% | 4,0%
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Para terminar a analise dos ensaios de identificagdo modal, apresenta-se na Figura 4.30 a
evolucdo das frequéncias de vibracdo dos dois primeiros modos identificados em cada
direc¢do sobrepostos nos espectros de resposta dos ensaios de solicitacdo sismica calculados
com um coeficiente de amortecimento de 5%. Em ambas as direcgdes se verifica que o
1° modo se encontra sempre no ramo de velocidades do espectro e que o 2° modo comega no
ramo de aceleracdes mas termina no ramo de velocidades pelo que se pode concluir que nido ¢
possivel alcancar a forca maxima contabilizando apenas a contribui¢do destes dois modos.
Comparando uma direccdo com a outra constata-se que os dois modos longitudinais
apresentam valores de pseudo-aceleragdo mais elevados do que os correspondentes modos
transversais € que, em contrapartida, estes tém maiores deslocamentos relativos do que
aqueles. Concretizando, na direc¢do NS registam-se valores de pseudo-aceleracdo acima de
1,25g, e na direc¢do EW o 1° modo atinge um deslocamento relativo ligeiramente superior a
15,6mm mas com uma pseudo-aceleragdo de cerca de 0,38g. Estas diferencas entre as duas

direcgdes tém reflexo no comportamento deste modelo conforme se verd mais adiante.
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Figura 4.30 — Resposta modal do Modelo 3
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4.3.6. Comparagéao entre modelos

A Figura4.31 resume a evolucdo, ao longo dos ensaios, da resposta do 1°modo de
translacdo identificado em cada direc¢do com o intuito de realizar uma comparagdo entre
todos os modelos. Comecando mais uma vez pela direccdo NS, verifica-se que a resposta
modal dos varios modelos esta compreendido entre a do Modelo 00 e a do Modelo 1. Estes
constituem, respectivamente, o limite inferior e o limite superior em termos de pseudo-
aceleracdo, embora o primeiro apresente um deslocamento relativo superior aos restantes. O
Modelo 2 ¢, de entre todos eles, aquele que apresenta a resposta mais irregular, o que se deve
ndo s6 a regido do espectro de resposta onde se encontram as frequéncias de vibragdo
identificadas — ramo de velocidades — como também aos decréscimos acentuados no valor da
frequéncia verificados entre ensaios. Relativamente a direc¢do EW observa-se que os modelos
1 e 2 apresentam frequéncias de vibragdo mais elevadas que os demais modelos, o que se
traduz, também, em valores de pseudo-aceleragdo maiores. Nesta direccdo a resposta dos
modelos tem um andamento relativamente regular, apresentando um crescimento dos valores
de pseudo-aceleragcdo progressivamente menor. Obviamente que as diferencas entre as duas
direc¢des sdo as que foram apontadas anteriormente, nomeadamente, a direcgdo NS apresenta
valores de pseudo-acelera¢do superiores enquanto a direccdo EW apresenta valores de

deslocamento relativo superiores.
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Figura 4.31 — Resposta do 1° modo de todos os modelos experimentais

Para concluir a anélise dos resultados dos ensaios de identificacdo modal, apresentam-se
na Figura 4.32, para cada um dos modelos, as frequéncias de vibragdo iniciais e a evolug@o do
dano em fung¢do do valor de PGA, ambos referentes aos dois primeiros modos de vibracdo de
translag@o identificados em cada direccdo. Comecando pelas frequéncias de vibragao iniciais,
constata-se que os varios modelos apresentam valores diferentes tanto na direccdo
longitudinal como na direc¢do transversal, sendo os modelos 1 e 2 aqueles que possuem os
valores mais elevados. O Modelo 3, apesar de reforcado, apresenta alguns valores de
frequéncias de vibracdo iniciais inferiores inclusivamente aos do Modelo 00, ndo refor¢ado. O
Modelo 0, por sua vez, apresenta valores das frequéncias de vibracdo iniciais bastante
préoximos dos demais modelos, apesar das suas paredes terem sido construidas com um
material diferente. Todos estes valores resultam de um conjunto de factores, nomeadamente
da geometria dos modelos, das propriedades mecanicas dos materiais, das solugdes de reforco
e dos danos iniciais, que se torna dificil, neste ponto, afirmar qual a influéncia de cada um

deles. De qualquer das formas, atendendo a que se procurou que os dois primeiros factores
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fossem idénticos em todos os modelos (com a devida salvaguarda para os modelos 0 e 00), os
dois ultimos serdo entdo os principais responsaveis pelas diferencas apontadas. Passando para
a evolugdo do dano, recorda-se que a forma como este € calculado pressupde que os modelos
experimentais, no seu estado inicial, ndo apresentam quaisquer danos, o que, de acordo com a
descricdo da construgcdo dos modelos apresentada no Capitulo anterior, ¢ questionavel. Por
este motivo, a avaliacdo do dano ¢ realizada atendendo a sua evolucdo incremental em cada
modelo, isoladamente. Nos graficos com a evolu¢do do dano cada ponto representa o dano,
calculado de acordo com a Equagdo (4.24), apds cada um dos ensaios de solicitacdo sismica,
com excep¢do do 1° ponto que representa o estado inicial do modelo. Nos modelos 00 e 3 nio
foi possivel realizar o ensaio de identificagdo modal apds o ultimo ensaio de solicitagdo
sismica, motivo pelo qual a evolu¢do do dano estd incompleta embora deva apresentar,
seguramente, valores superiores aos ultimos indicados. Apesar de se apresentarem os dois
primeiros modos de translacdo em cada direc¢do, os comentarios centrar-se-ao na evolucdo do
dano no primeiro modo apenas.

Geralmente observa-se que, na direc¢do transversal, o valor do dano atinge rapidamente
os 50%, para valores de PGA até cerca de 0,3g, enquanto na direc¢do longitudinal a
progressdo ¢ geralmente mais lenta. Em termos de valores finais, assiste-se a um valor do
dano sistematicamente superior a 50%, chegando mesmo a atingir maximos préximos dos
80%, valor este considerado ja muito elevado até porque, conforme ja se disse, ndo € possivel
alcangar o valor numérico de 100% utilizado a definicdo de dano adoptada. Comparando as
duas direccdes entre si, constata-se que o valor do dano final nos modelos 1 e 3 ¢ geralmente
maior na direc¢do transversal do que na direc¢do longitudinal. Estas diferengas sao
atribuiveis, naturalmente, as caracteristicas dos modelos numa e noutra direc¢do, ndo s6 em
termos de rigidez como também de resisténcia, visto que ambas influenciam as propriedades
dindmicas da estrutura. Posto isto, € chegada a altura de passar a andlise dos resultados dos

ensaios de solicitacdo sismica, a que se dedica a proxima secg¢ao.
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Figura 4.32 — Frequéncias de vibragdo iniciais e evolu¢do do dano nos modelos experimentais

4.4. Ensaios de solicitacdo sismica

Os ensaios de solicitacdo sismica simularam a ac¢do de sismos de magnitude crescente
nos modelos, causando os danos e a alteracdo das propriedades dindmicas apresentados nas
duas sec¢des anteriores, mas cujo comportamento falta ainda quantificar em termos de
parametros de resposta sismica. A analise dos resultados tem por objectivo a identificacdo de
comportamentos locais, associados as varias caracteristicas da resposta das paredes (no plano
e para fora do plano) bem como dos pavimentos, mas, sobretudo, globais, associados ao
modelo completo. Dar-se-4, no entanto, preferéncia aos resultados globais em detrimento de

alguns resultados locais mais detalhados, apresentando-se nesta sec¢do uma selec¢do dos
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aspectos que sdo considerados mais importantes para a avaliacdo do comportamento sismico
global dos modelos. Os resultados apresentados procuram, por um lado, ilustrar a evolugao,
ao longo dos ensaios, dos parametros formulados no inicio do presente Capitulo e, por outro
lado, estabelecer comparagdes entre os varios modelos. Em virtude dos ensaios terem sido
realizados com modelos em escala reduzida, houve a preocupacio de, na medida do possivel,
utilizar grandezas adimensionais nos resultados de modo a tornar a analise independente do
factor de escala utilizado.

Comeca-se por apresentar na Figura 4.33 a evolugdo, com o valor de PGA, do efeito de
amplificagdo, em termos globais, das aceleragcdes de pico nos modelos, normalizadas a massa,
calculado de acordo com a Equacdo (4.45a, b). Este efeito permite apreciar a capacidade do
modelo em amplificar as aceleragcdes impostas na base, medidas em termos absolutos nos dois
sentidos de cada direccdo, e, um pouco a semelhanga da transmissibilidade de acg¢des
harmonicas em sistemas lineares com 1 grau de liberdade [Clough & Penzien, 1993]
[Chopra, 1995], ¢ indicativo da rigidez do modelo. Uma primeira constatagdo, olhando para
as duas direc¢des e comparando-as entre si, € a de que os modelos tém comportamentos
semelhantes em cada direc¢do. Enquanto na direc¢do EW ha uma tendéncia bem definida no
sentido da reducdo do efeito de amplifica¢do global a medida que o valor de PGA cresce em
moédulo, na direc¢do NS ha um ramo ascendente até um valor de PGA de cerca de +/-0,3g e
decrescente a partir dai. O comportamento na direccdo EW, cujos valores notaveis sao
apresentados no Quadro 4.13, revela, assim, uma diminui¢ao progressiva da rigidez, a medida
que os ensaios vao sendo realizados, e que se associa, fundamentalmente, ao dano nas
fachadas. Na direc¢do NS os modelos revelam inicialmente uma amplificacdo baixa,
consentanea com uma elevada rigidez, que cresce gradualmente, até atingir valores
compreendidos entre 1,29 e 1,69, e depois decresce até atingir os valores minimos no ultimo
ensaio, comportamento este revelador de uma progressiva diminuicdo da rigidez associada a

fendilhag@o das empenas.
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Figura 4.33 — Amplificagdo global das aceleragdes de pico

Quadro 4.13 — Amplificacdo global das aceleragdes de pico na direc¢do EW

Modelo | Méaximo | Minimo | Variacdo
Modelo 0 1,74 0,99 -43%
Modelo 00 1,88 0,92 -51%
Modelo 1 1,37 0,91 -34%
Modelo 2 1,54 0,95 -38%
Modelo 3 1,54 0,79 -49%

A evolucdo do coeficiente sismico, calculado de acordo com a Equacgdo (4.47a, b) e a
Equagdo (4.48a, b) com o valor de PGA, apresentado na Figura 4.34, permite obter
informagao adicional sobre o comportamento dos modelos, desta feita baseada nas forgas de

inércia maximas geradas nos modelos em consequéncia da ac¢do sismica. Estas forcas,
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medidas nos dois sentidos de cada direccdo, estdo relacionadas ndo sé com a magnitude da
solicitagdo, que € crescente de ensaio para ensaio, como também com a resposta dos modelos.
Mais adiante o coeficiente sismico sera utilizado para obter as curvas de capacidade
experimentais dos modelos, mas para ja € utilizado para acompanhar a evolugdo da resposta
dos modelos com a solicitagdo. Novamente se observa que os modelos possuem
comportamentos muito semelhantes em cada direc¢do, com o coeficiente sismico a variar de
uma forma nao linear com o valor de PGA, mas apresentando valores do coeficiente sismico
na direccdo NS superiores aos da direccdo EW. Na direc¢do NS o coeficiente sismico cresce
rapidamente até valores de PGA de cerca de +/-0,4g e depois aparenta estabilizar. Quanto a
direccdo EW, o coeficiente sismico tem um crescimento mais rapido até um valor de PGA de
cerca de +/-0,2g e mais lento a partir dai. Uma primeira indica¢do da existéncia de um limite a
capacidade resistente maxima dos modelos estd precisamente patente nestes graficos dado
que, em ambas as direc¢des, existe um patamar, mais ou menos definido, no coeficiente
sismico. O Quadro 4.14 resume os valores maximos do coeficiente sismico observados em
cada sentido e direc¢do. A diferencga de valores entre a direc¢do NS e a direccdo EW revela a
diferenca de resisténcia dos modelos nas duas direc¢des, tanto mais que o patamar horizontal
que se adivinha na figura sugere ter sido alcangada a resisténcia dos modelos em ambas as
direcgdes. De notar particularmente o facto de, na direc¢do EW, os valores maximos serem
muito préximos entre os varios modelos, dando indica¢do de que as solugdes de refor¢o ndo

tiveram grande influéncia. Este ¢ um assunto que sera debatido mais adiante.

Quadro 4.14 — Valores maximos do coeficiente sismico

Modelo | Direc¢do NS | Direc¢do EW | Diferenca entre direcgdes
Modelo 0 | +0,36/-0,31 | +0,19/-0,23 1,35 a 1,89 vezes
Modelo 00 | +0,39/-0,35 | +0,19/-0,23 1,52 a 2,05 vezes
Modelo 1 | +0,38 /-0,52 | +0,19/-0,26 1,46 a 2,74 vezes
Modelo 2 | +0,45/-0,37 | +0,16/-0,25 1,48 a 2,81 vezes
Modelo 3 | +0,33/-0,33 | +0,17/-0,25 1,32 a 1,94 vezes
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Figura 4.34 — Evolugdo do coeficiente sismico com o valor de PGA

Passando para o dominio dos deslocamentos, a Figura 4.35 ilustra a evolucdo, ndo linear
com o valor de PGA, do deslocamento horizontal maximo do piso 4 relativamente ao nivel de
referéncia considerado que, recorda-se, na direc¢do NS € o piso 1 e na direcgdo EW ¢ a base
do modelo, normalizado pela altura do piso 4, Equacdo (4.58a, b) e Equacdo (4.60a, b)
respectivamente. Os deslocamentos utilizados foram obtidos por via indirecta através da dupla
integracdo, em ordem ao tempo, dos sinais de acelera¢do registados em varios pontos do
modelo e da plataforma sismica, motivo pelo qual se analisam apenas as paredes N e E dado
que sdo as mais instrumentadas com acelerometros. Estes deslocamentos estdo sujeitos as
limitagdes decorrentes do proprio processo de calculo, nomeadamente a dificuldade na
integracdo das componentes de baixa frequéncia, o que impede a correcta quantificagdo dos
deslocamentos permanentes no final de cada ensaio. Em contrapartida, ndo sé a ordem de
grandeza dos valores calculados € pequena como também os modelos ndo apresentaram, ao
longo dos ensaios, deformagdes permanentes significativas, detectaveis a olho nu, pelo que os

deslocamentos assim determinados, a falta de medic¢des realizadas nos modelos, sdo utilizados
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na analise. O deslocamento do piso 4 corresponde, na parede N, ao alinhamento 3, ou seja
para fora do plano da parede (na direc¢do NS), e na direccdo EW ¢ dado pela média aritmética
dos deslocamentos daquele piso nos alinhamentos 1, 2 e 3 da parede E. Comparando primeiro
as duas direccdes entre si, observa-se que, a excepcdo do Modelo 00, os deslocamentos
relativos sdo maiores na direc¢do EW do que na direc¢do NS, naquilo que pode ser
considerado uma clara manifestacdo da diferenca de rigidez no plano das empenas
(direc¢do NS) e das fachadas (direc¢do EW), alcancando-se, em todos os casos, o valor
maximo no ultimo ensaio. Na parede N para fora do seu plano, o Modelo 00 destaca-se por
apresentar valores de deslocamento relativo muito superiores aos dos demais modelos,
comportamento este seguramente relacionado com o dano observado no topo da fachada deste
modelo mas também favorecido pela auséncia de solugdes de reforco que impegam o
deslocamento para fora do plano da parede. Na direc¢do EW, a evolugdo dos deslocamentos
dos varios modelos € bastante semelhante, constatando-se que, embora o Modelo 3 apresente
maiores deslocamentos no final do ensaio, os modelos reforcados t€ém geralmente menores
deslocamentos do que os modelos nédo refor¢ados. Os valores dos deslocamentos relativos no
ultimo ensaio de cada modelo, simultaneamente maximos, sdo apresentados no Quadro 4.15
normalizados quer a altura, correspondentes a figura, quer a espessura da parede, assinalando-
se a negrito os valores que excedem a dimensdo do nucleo central da parede, isto &, 1/6 da

espessura.

Quadro 4.15 — Deslocamento horizontal relativo do piso 4 no ultimo ensaio de cada modelo

Parede N fora plano normalizado a ... Direccao EW normalizado a ...
Modelo ... altura do ... espessura da ... altura do ... espessura da

piso 4 parede piso 4 parede
Modelo 0 0,13% 4,10% 0,63% 20,14%
Modelo 00 0,60% 19,11% 0,57% 18,25%
Modelo 1 0,16% 5,06% 0,49% 15,79%
Modelo 2 0,11% 3,56% 0,53% 16,85%
Modelo 3 0,11% 3,52% 0,74% 23,68%

Nota: valores a negrito indicam um deslocamento superior a 1/6 da espessura da parede
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Figura 4.35 — Evolu¢do do deslocamento, normalizado a altura, do piso 4 relativamente ao

nivel de referéncia

Para complementar as observagdes anteriores, apresenta-se na Figura 4.36 a evolugdo,
com o valor de PGA, dos deslocamentos horizontais maximos para fora do plano das paredes
N e E ao nivel do piso 4 relativamente a corda que une os cunhais de cada uma delas,
Equacdo (4.62a, b) e Equacdo (4.63a, b), e normalizados a largura da parede medida no seu
plano médio. Estes deslocamentos ddo uma indicagdo da deformagdo das paredes para fora do
seu plano ao nivel do piso 4, a qual esta fundamentalmente relacionada com a ligagdo da
parede ao pavimento, e com a rigidez do pavimento no seu plano, dado que a rigidez para fora
do plano das paredes € baixa. Observa-se, na direc¢do NS, que os deslocamentos para fora do
plano da parede N no final dos ensaios dos modelos 0 e 00 s@o bastante superiores aos dos
restantes modelos, mais do triplo em valor. Ja na direc¢do EW os deslocamentos relativos
para fora do plano da parede E nos varios modelos sdo bastante proximos uns dos outros, €
inferiores aos da direc¢cdo NS, notando-se novamente que o Modelo 00 apresenta os maiores

valores no final do ensaio. Ambas as situagdes denotam, sobretudo, a auséncia de ligagdes
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adequadas entre a parede e os pavimentos nos modelos 0 e 00, visto que as solucdes de
reforco utilizadas nos modelos 1, 2 e 3 ndo contribuem para aumentar a rigidez dos
pavimentos. Este efeito € particularmente acentuado na direc¢do NS, onde o facto das paredes
de empena terem uma grande rigidez no seu plano se traduz na dependéncia da deformacao
para fora do plano da parede N da ligacdo desta aos pavimentos, enquanto na direccdo EW se
torna menos evidente em virtude da orientagdo das vigas de madeira dos pavimentos e da
flexibilidade das fachadas no seu plano influenciarem conjuntamente os deslocamentos nesta
direcc¢do e, em particular, para fora do plano da parede E. O Quadro 4.16 resume os valores

maximos atingidos nos varios modelos e os ensaios onde eles ocorreram.
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Figura 4.36 — Evolugdo do deslocamento, normalizado a largura, no piso 4 relativamente a

linha média
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Quadro 4.16 — Deslocamentos horizontais relativos maximos e ensaios onde ocorreram

Modelo | Parede N fora plano | Parede E fora plano

Modelo 0 | 0,29% (Ensaio 5) 0,08% (Ensaio 5)

Modelo 00 | 0,48% (Ensaio 1) 0,22% (Ensaio 3)

Modelo 1 0,08% (Ensaio 3) 0,11% (Ensaio 3)

Modelo 2 | 0,10% (Ensaio 2) 0,12% (Ensaio 3)

Modelo 3 | 0,08% (Ensaio 3) 0,08% (Ensaio 3)

Para concluir a anélise dos deslocamentos, apresenta-se na Figura 4.37 e na Figura 4.38 a
deformacdo horizontal relativa medida entre paredes opostas nas direc¢des NS e EW, nos
alinhamentos centrais (3 e 2 respectivamente), ao nivel dos pisos 1 (a esquerda) e 3 (a direita),
ver Equacdo (4.64a, b) e Equacdo (4.65a, b). Constata-se, através da observacdo destas
figuras, que as deformagdes t€ém uma amplitude geralmente crescente ao longo dos ensaios.
Por outro lado, verifica-se que a amplitude das deformagdes € normalmente maior no piso 3
do que no piso 1, tanto no sentido positivo como no negativo. Estes dois aspectos conjugados
revelam que os pavimentos, e as suas ligacdes as paredes, ndo impedem estes movimentos
relativos verificando-se, inclusivamente, que, com base nos valores indicados na figura, a
deformacdo maxima, admitindo que ha deslizamento horizontal nas ligagdes entre os
pavimentos e as paredes, ndo ¢ suficiente para que aqueles percam o seu apoio vertical. H&
que abrir aqui uma excepg¢do na interpretagdo destes resultados pois, conforme se referiu na
sec¢cdo onde foram descritos os danos, no Modelo 00 as vigas de madeira do piso 4 acabaram
mesmo por perder o apoio vertical, apds a conclusdo do ultimo ensaio, o que provocou a
queda desse pavimento. Comparando as duas direcgdes entre si, observa-se que a deformacgado
dos pisos ¢ habitualmente maior na direccdo NS do que na EW, fendmeno este que pode estar
associado, entre outros aspectos, ao facto dos barrotes que suportam os pavimentos estarem
colocados na direc¢do EW e, como tal, garantirem uma melhor liga¢do entre o pavimento e as
paredes nessa direc¢do. Na direc¢do NS, pelo contrario, apenas os painéis de MDF
contribuem para a ligagdo do pavimento as paredes pelo que ¢ compreensivel que as

deformacdes horizontais sejam maiores.
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Figura 4.37 — Deslocamentos horizontais relativos entre as paredes N e S nos pisos 1 € 3
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Figura 4.38 — Deslocamentos horizontais relativos entre as paredes E e W nos pisos 1 e 3
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Conforme foi referido no Capitulo 3, nos modelos 2 e 3 a solu¢o de refor¢o contemplou a
utilizagdo de tirantes pré-esforcados nos quais foram medidas as forcas instaladas. No
Modelo 2 foram medidas as forcas instaladas em 9 dos 14 tirantes, identificados na
Figura 4.39, cuja evolucdo ao longo dos ensaios se apresenta na Figura 4.40. A forca de pré-
esforco inicial preconizada para os tirantes foi de cerca de 1000 N, valor este que foi superado
em todos os tirantes excepto no tirante N1 onde o valor inicial foi de apenas 801 N. Observa-
se que o valor da forga nos tirantes foi diminuindo gradualmente, registando-se as quedas
mais acentuadas logo nos dois primeiros ensaios, terminando, na generalidade, com menos de
metade do valor inicial. Assinalam-se, em particular, os tirantes H1, L4 e N1 cujas forcas
instaladas no final do Ensaio 3 sdo inferiores a 46 N, um valor manifestamente insuficiente
para garantir um adequado confinamento das paredes. Nos restantes tirantes a forca minima
atingida no final do Ensaio 3 foi de 311 N no tirante H2. Constata-se igualmente a ocorréncia
de grandes oscilagdes no valor da forga nos tirantes, particularmente a partir do Ensaio 1, as
quais deverdo estar relacionadas com a vibracdo das paredes confinadas para fora do seu
plano, particularmente dos blocos que resultam das fendas entretanto abertas. As forcas
registadas nestas circunstancias chegam a ser superiores ao pré-esfor¢o instalado inicialmente
nos tirantes, o que revela que eles garantiram o confinamento das paredes mesmo apesar da
reduc@o no valor da forca instalada. Este Gltimo aspecto merece um comentario especial e
que, alids, ¢ também valido para o Modelo 3. E natural que a redugiio no valor da forca
instalada retire alguma eficacia aos tirantes enquanto elementos de confinamento de paredes
opostas, dando origem a que se perca, em parte, o seu efeito favoravel. Porém, esta ¢ uma
consequéncia da forma como foram realizados os ensaios pois, conforme se referiu no
Capitulo 3, optou-se por ndo repor o pré-esfor¢o inicial, tanto no Modelo 2 como no
Modelo 3. Sendo esta uma opg¢do criticavel, ela deveu-se ao facto do modelo também se
modificar de ensaio para ensaio, devido a acumulagdo de dano, pelo que as condigdes iniciais

de cada ensaio se alteram de forma irreversivel.
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Figura 4.39 — Localizagdo dos tirantes instrumentados no Modelo 2
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Figura 4.40 — Forgas nos tirantes nos pisos 3 e 4 no Modelo 2
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Figura 4.40 (continuacdo) — Forg¢as nos tirantes nos pisos 3 € 4 no Modelo 2

No Modelo 3 foram utilizados 10 tirantes nos pisos 3 e 4, em 7 dos quais, identificados na

Figura 4.41, foram medidas as forcas instaladas que sdo apresentadas na Figura 4.42. Para

uma melhor compreensdo em termos dos efeitos sobre o modelo, indicam-se igualmente as

localizagdes dos tirantes em cada uma das paredes. O valor do pré-esfor¢o inicial preconizado

para os tirantes foi novamente de 1000 N o que, conforme se pode observar, ndo ocorreu nos

tirantes H1, H3 e, com uma menor margem de erro, L2. A figura mostra que, ao longo dos

ensaios, o valor da forca nos tirantes na direccdo EW foi sistematicamente mais elevada do

que na direc¢do NS, pelo que terdo sido mais eficazes em garantir o efeito de confinamento

das paredes naquela direc¢do. Na direccdo NS as maiores quedas no valor da forca
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registaram-se no Ensaio 1 nos tirantes H2 e H4, e a maior for¢a no final do Ensaio 3 foi de
116 N no tirante H1. Na direccdo EW o valor da forca foi reduzindo gradualmente desde o
valor méximo inicial de 1320 N no tirante L1 até ao valor minimo final de 104 N no tirante
L4, cerca de 10% do valor inicial preconizado. E precisamente nestes dois tirantes, L1 e L4,
que se registaram as maiores oscilagdes na forca instalada. Em geral, assiste-se, tal como no
Modelo 2, a uma redugdo bastante grande no valor da tensdo instalada nalguns tirantes, com
consequéncias para a sua capacidade de confinamento de paredes opostas, mas que se optou

por nao repor no nivel inicial pelos motivos que ja foram apresentados.
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Figura 4.41 — Localizagdo dos tirantes instrumentados no Modelo 3

H1 —Ensaio 0 H2 (cabo H2 + pega N1) — Ensaio 0

—Ensaio 1 — Ensaio 1

i Ensaio 2
2000 Ensaio 2 2000 nsa!o

Ensaio 3 Ensaio 3

MR- ———=—=====================S====——+ 1800 ol e
1600 - - —————————— - - - - - - - - - - - - R - ===============================2
1400 1 PR == ——=—===-—=====-====-=============
= 1200 - Z1200 P - - soTTTmmmmmem
§ iR ===============================74 § 1000 P ——— —————————— — —————————————— — —
LU e S 800 M- - - - - - - - ————————
iR =================c=============1 600 - ———— " - - - — - -~ —— ——— — —
400 \—\W 400 | T T T T pp
200 PR~ ————==-—=——=—SSl—mg=—=—==============-=

0 T T T T 0 T T T |
0 10 20 30 40 50 0 10 20 30 40 50,
Tempo [s] Tempo [s]

Figura 4.42 — Forgas nos tirantes nos pisos 3 € 4 no Modelo 3
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Figura 4.42 (continuagdo) — Forcas nos tirantes nos pisos 3 e 4 no Modelo 3
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Passando a analisar a evolu¢@o conjunta das for¢as de inércia nos modelos, calculadas de

acordo com a Equacdo (4.47a, b) ou a Equagdo (4.48a, b), e dos deslocamentos relativos,

calculados de acordo com as Equacdes (4.50) a (4.55), apresentam-se na Figura4.43 a

Figura4.47 as curvas de capacidade experimentais dos varios modelos. Dada a sua

importancia para a compreensdo do comportamento global de cada modelo, sdo apresentadas

nestas figuras as curvas de capacidade de trés paredes distintas em cada direc¢do, de modo a

apreciar o comportamento no plano e para fora do plano de cada uma delas. Comeg¢ando pelo

Modelo 0 (ver Figura 4.43), a contribuicdo, em termos de forga, das paredes cujo plano estd

alinhado com cada uma das direc¢des, caso das empenas na direc¢do NS e caso das fachadas
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r

na direccdo EW, € superior a das outras duas paredes perpendiculares, diferencial este que ¢
maior na direccdo NS. Em contrapartida, a deformacgdo horizontal no topo do modelo ¢
substancialmente maior na direccdo EW do que na direc¢do NS o que se deve a diferenga de
rigidez, no plano das paredes, entre as fachadas e as empenas. Comparando as paredes

alinhadas com cada direc¢do constata-se que a parede O tem forcas de inércia superiores as da

parede E enquanto as das paredes S e N sdo praticamente iguais.
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Figura 4.43 — Forca de inércia em fungdo do deslocamento do topo no Modelo 0

No Modelo 00 (ver Figura4.44) constata-se que, tanto na direc¢do NS como na

direccdo EW, as for¢as no plano das paredes sdo consideravelmente superiores as forcas para
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fora do plano das paredes, embora a diferenca seja maior na direcgdo NS. Comparando as
duas direc¢des entre si constata-se que as forcas sdo geralmente maiores na direc¢do NS do
que na direccdo EW e que, ao invés, os deslocamentos na direccio EW sdo geralmente
maiores do que na direc¢do NS. Em cada uma destes situagdes o comportamento resulta
fundamentalmente das paredes cujo plano esta alinhado com a direccdo em causa, o que terd
seguramente reflexo no comportamento global do modelo. Comparando as paredes alinhadas
com cada direc¢do constata-se que as paredes E e O tém forcas de inércia praticamente iguais

enquanto na parede S s@o superiores as da parede N.
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Figura 4.44 — Forga de inércia em fun¢do do deslocamento do topo no Modelo 00
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No Modelo 1 (ver Figura 4.45) pode-se observar que as paredes cujo plano esta alinhado
com a direc¢do considerada, empenas Este e Oeste na direc¢do NS e fachadas Sul e Norte na
direccdo EW, apresentam sempre forcas mais elevadas do que as outras duas paredes para
fora do plano. Na direc¢do NS as forcas sdo maiores do que na direccdo EW mas, em
contrapartida, os deslocamentos sd3o menores. Na direccdo NS observa-se ainda que a
parede E tem forcas de inércia maiores do que a parede O tal como na direc¢io EW a

parede N tem for¢as de inércia maiores do que a parede S.
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Figura 4.45 — Forc¢a de inércia em funcdo do deslocamento do topo no Modelo 1
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No Modelo 2 (ver Figura 4.46), comparando as duas direc¢des entre si, observa-se que as
forcas na direc¢do NS sdo maiores e que, em contrapartida, os deslocamentos na direc¢do EW
sdo maiores. Em qualquer uma das direccdes as forcas sdo maximas nas duas paredes
alinhadas com a direc¢do dado que na outra parede o valor da forg¢a para fora do plano ¢
menor, particularmente na direc¢do NS. Analisando cada uma das direcgdes constata-se que
neste modelo as for¢as de inércia maximas nas paredes E e O s@o bastante idénticas e que o

mesmo sucede na direc¢do EW relativamente as paredes N e S.
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Figura 4.46 — Forca de inércia em func¢do do deslocamento do topo no Modelo 2
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No Modelo 3 (ver Figura 4.47) observa-se, em cada uma das direc¢des, que a forga nas
duas paredes cujo plano esta alinhado € superior a for¢a para fora do plano da outra parede.
Adicionalmente, verifica-se que as forgas na direc¢do NS sdo maiores do que na direccdo EW
e que, pelo contrario, os deslocamentos sdo menores. Estes dois aspectos indicam que o
modelo terd maior capacidade resistente na direc¢@o NS e maior capacidade de deformagao na
direccdo EW. Comparando as parede alinhadas com cada direc¢do observa-se que na
direccdo NS as forcas de inércia sdo maiores na parede E do que na parede O e que na

direccdo EW as forcas de inércia méximas sdo praticamente iguais nas paredes N e S.
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Figura 4.47 — Forga de inércia em fun¢do do deslocamento do topo no Modelo 3
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Observando as figuras Figura4.43 a Figura4.47 em conjunto constata-se que os
comportamentos observados nas duas direc¢des ndo s@o muito diferentes entre modelos. De
facto, na direccdio NS os modelos apresentam sempre maiores forcas e menores
deslocamentos do que na direccdo EW. Por outro lado, as paredes cujo plano esta alinhado
com cada uma das direc¢des tém maiores forgcas de inércia do que as paredes que sdo
perpendiculares. Considerando o conjunto dos graficos constata-se que, em geral, a forca de
inércia maxima aumenta ao longo dos ensaios pelo que se pode afirmar que o modelo nédo
revela enfraquecimento apesar da ac¢do sismica crescente. Este acréscimo de forca €, no
entanto, limitado, particularmente na direc¢do EW, e cada vez menor a medida que os ensaios
vao sendo realizados.

Para concluir a analise das forcas e dos deslocamentos, a Figura 4.48 resume as curvas de
capacidade experimentais dos varios modelos nas duas direc¢des (Fii/W e Fir/W). Estas
curvas representam o coeficiente sismico como fun¢do do deslocamento no topo
relativamente aos niveis de referéncia normalizado pela altura do piso 4 e sdo obtidas, para
cada modelo, tragcando a envolvente das curvas de capacidade dos varios ensaios realizados.
Esta construcdo justifica-se com base na sequéncia observada nas curvas de capacidade dos
varios ensaios que revelaram uma rigidez inicial progressivamente menor e um
prolongamento do anterior patamar de cedéncia. O primeiro aspecto que salta a vista € o de
que o comportamento em cada direccdo € bastante semelhante em todos os modelos, dando a
indica¢do de que as solugdes de reforgo terdo tido pouca influéncia pelo menos no que diz
respeito a capacidade resistente. Na direc¢do NS pode-se observar que os modelos apresentam
uma maior rigidez inicial e uma maior resisténcia do que na direc¢do EW, efeitos estes que se
julgam estar associados as caracteristicas das paredes alinhadas com cada direc¢do, empenas
no primeiro caso e fachadas no segundo. Em contrapartida, na direccdo EW os modelos
apresentam maior deformagao, efeito este que € pouco explorado na direccdo NS, novamente
pelos mesmos motivos. Aparentemente, a capacidade resistente dos modelos 0 e 00 na
direccdo NS ¢é esgotada enquanto na direccio EW o Modelo 3 é o que apresenta a maior
exploracdo da capacidade de deformagdo, atribuindo-se o primeiro a auséncia de reforgo,

principalmente nas empenas, ¢ o segundo a presenca de refor¢o precisamente nas fachadas.
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Figura 4.48 — Curvas de capacidade experimentais

Dada a proximidade entre as varias curvas de capacidade, particularmente em termos de
resisténcia maxima e na direc¢do EW, apresenta-se na Figura 4.48 a variagdo, relativamente
aos modelos 0 e 00, dos coeficientes sismicos maximos alcangados nas duas direc¢des para
ajudar a quantificar eventuais acréscimos da capacidade resistente dos modelos devidos as
solugdes de reforco. Para comegar observa-se que os modelos ndo refor¢ados, modelos 0 e 00,
apresentam niveis de capacidade resistente bastante semelhantes, tanto na direc¢do NS como
EW, apesar das diferencas que os caracterizam em termos de geometria, materiais e estado
inicial. Comparativamente, nos modelos reforcados, modelos 1, 2 e 3, foram alcangados
niveis de capacidade resistente superiores aos dos modelos ndo reforgados. Na direccdo NS,
estes acréscimos sdo mais notorios nos modelos 1 e 2, superiores a 31% e 13%
respectivamente, enquanto, na direccdo EW, os incrementos nos trés modelos reforcados sao
bastante idénticos, cerca de 10% face aos modelos ndo refor¢ados. Confirma-se, assim, que as

solugdes de refor¢o utilizadas contribuiram para aumentar a capacidade resistente dos
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modelos e também, de certa forma, para melhorar o comportamento em deformacdo dos

modelos.

Coeficiente sismico - Direcgdo NS
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Variagao relativamente ao...

Modelo 0 | Modelo 00 | Modelo 1 Modelo 2 | Modelo 3
@ Modelo 0 100.00% 103.68% | 136.65% | 118.10% | 107.06%
B Modelo 00 | 96.46% 100.00% | 131.81% | 113.91% | 103.27%

Coeficiente sismico - Direccdo EW
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@ Modelo 0 100.00% 99.47% 110.18% | 109.67% | 109.05%
B Modelo 00 | 100.54% | 100.00% | 110.77% | 110.25% | 109.64%

Figura 4.49 — Variacdo dos coeficientes sismicos maximos relativamente aos modelos 0 e 00

Passando para a andlise do comportamento dos modelos em termos de energia, a
Figura 4.50 mostra a evolucdo da energia introduzida em cada modelo, Equacao (4.70a, b, ¢),
com a energia de referéncia, Equacdo (3.2), quer em total cumulativo quer em total por
ensaio. Em ambos os casos confirma-se que o Modelo 0, para além de ter menor energia de
referéncia em virtude do sinal utilizado, tem também menor energia introduzida e, como tal,
dissipada. Excluindo este modelo da comparagio, pode afirmar-se que nos restantes modelos
a evolucdo da energia introduzida cumulativamente nos ensaios com a energia de referéncia
revela que os modelos 1, 2 e 3 tiveram uma maior capacidade de dissipacdo de energia do que
0 Modelo 00, registando-se 0 maximo no Modelo 2. Olhando para a evolu¢do ensaio a ensaio
constata-se que os modelos 00 e 3 apresentam uma quebra no Ultimo ensaio enquanto 0s

modelos 1 e 2 mantiveram a sua capacidade de dissipacdo de energia praticamente constante.
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Figura 4.50 — Evolugdo da energia introduzida com a energia de referéncia

Para concluir esta andlise, apresenta-se na Figura 4.51 a evolucdo do indice de energia, em
termos cumulativos e por ensaio, para cada um dos modelos. Este indice, que pretende dar
uma indicag@o da capacidade do modelo para dissipar a energia que lhe € introduzida em cada
ensaio, apresenta uma evolugdo que, tipicamente, cresce nos primeiros ensaios para depois
decrescer até ao ultimo ensaio. Excluem-se deste padrdo os modelos 0 e 1, o primeiro porque
apresenta um comportamento completamente diferente e o segundo porque o indice nao
decresce até ao final dos ensaios. Os modelos 2 e 3 estdo claramente acima de todos os outros,
revelando uma maior capacidade de dissipagdo de energia face a energia introduzida. Mais
uma vez ¢é possivel constatar aqui o efeito benéfico das solug¢des de reforco relativamente aos

modelos nao refor¢ados.
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indice de energia cumulativo
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Figura 4.51 — Evolug¢do do indice de energia

4.5. Notas finais do Capitulo 4

Os resultados experimentais foram analisados no presente Capitulo de modo a extrair o
maximo de informacgdes sobre o comportamento sismico dos modelos ao longo dos ensaios.
Com este propdsito foi definida uma metodologia de analise comum a todos os modelos que
envolve os padrdes de danos observados, a identificacdo das propriedades dindmicas e
diversas medidas indicativas do comportamento sismico global e local. Foi possivel, desta
forma, constatar que os modelos apresentam padrdes de dano distintos, embora o dano final
seja sempre elevado, e que o comportamento sismico global ¢ completamente diferente nas
direc¢des longitudinal e transversal do modelo, respectivamente direcgdes NS e EW.
Igualmente importante é a comparacdo de resultados entre modelos de modo a identificar
eventuais beneficios associados as solugdes de reforco, tendo-se constatado que ha uma
ligeira melhoria no comportamento dos modelos refor¢ados em relagdo aos modelos nédo

reforgados. Sao exemplo destas melhorias a reducdo dos deslocamentos para fora do plano
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das paredes, o ligeiro aumento em termos de coeficiente sismico, de deformacdo horizontal e
de dissipag@o de energia. A andlise dos resultados experimentais ndo se esgota, no entanto, na
aqui apresentada, embora esta amostra sirva para ilustrar o comportamento dos modelos
durante os ensaios realizados na plataforma sismica triaxial do LNEC. Ficam assim

estabelecidas as bases para a modelagdo numérica que serd apresentada no Capitulo seguinte.

4.6. Referéncias bibliograficas

[Bendat & Piersol, 2000] Julius S. Bendat, Allan G. Piersol, “Random Data: Analysis and
Measurement Procedures”, Wiley Interscience, ISBN: 0471317330

[Benedetti ef al., 1998] D. Benedetti, P. Carydis, P. Pezzoli, “Shaking table tests on 24
simple masonry houses”, Earthquake Engineering and Structural Dynamics, 27:67-90

[Benedetti et al., 2001] D. Benedetti, P. Carydis, M. P. Limongelli, “Evaluation of the
seismic response of masonry buildings based on energy functions”, Earthquake Engineering
and Structural Dynamics, 30:1061-1081

[Carvalhal et al., 1989] F. J. Carvalhal, C. de Oliveira Costa, F. Schiappa de Azevedo,
“Elementos de sistemas e de analise e processamento de sinais”, Curso LNEC

[Chopra, 1995] Anil K. Chopra, “Dynamics of Structures: Theory and Application to
Earthquake Engineering”, Prentice Hall, ISBN: 0138552142

[Clough & Penzien, 1993] Ray W. Clough, Joseph Penzien, “Dynamics of Structures”,
McGraw-Hill, ISBN: 0071132414

[DM-NB, 2003] Comunicagdo particular

[Harris, 1996] Cyril M. Harris (editor in chief), “Shock and Vibration Handbook”,
McGraw-Hill, ISBN: 0070269203

[Lemaitre & Desmorat, 2005] Jean Lemaitre, Rodrigue Desmorat, “Engineering Damage
Mechanics”, Springer, ISBN: 3540215034

[LNEC, 2006] http://www-ext.lnec.pt/ LNEC/DE/NESDE/equipamentos/ptriaxial.html
(sitio consultado em 2006-08-16)

[LNEC, 2007] http://www-ext.Inec.pt/LNEC/DE/NESDE/espectros_ RSA1.html (sitio
consultado em 2007-02-14)

[Newmark & Hall, 1982] N. M.Newmark, W. J. Hall, “Earthquake Spectra and Design”,

“Engineering Monographs on Earthquake Criteria, Structural Design, and Strong Motion
Records”, Vol 3, Earthquake Engineering Research Institute, Oakland, California, EUA
[NI, 2007] http://zone.ni.com/devzone/cda/tut/p/id/3642 (sitio consultado em 2007-03-07)

259



Avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

[Richardson & Formenti, 1982] Mark H. Richardson, David L. Formenti, “Parameter
estimation from frequency response measurements using rational fraction polynomials”,
Proceedings of the 1* IMAC, Orlando

[Rodrigues, 2005] Jorge Rodrigues, “Identificagdo modal estocastica — Métodos de analise
e aplicagdes em estruturas de Engenharia Civil”, Tese e Programas de Investigacdo LNEC,
Lisboa

[STAP, 2003] Comunicagao particular

[Scilab, 2007] Scilab is a trademark of INRIA. Copyright © 1989-2007. INRIA, ENPC

[Sdlnes, 1997] Julius Sélnes, “Stochastic Processes and Random Vibrations — Theory and
Practice”, John Wiley & Sons, ISBN: 0471971928

[Uang & Bertero, 1988] Chia-Ming Uang, Vitelmo V. Bertero, “Use of energy as a design
criterion in earthquake-resistant design”, Report UCB/EERC-88/18, Earthquake Engineering
Research Center, Berkeley, California, EUA.

260



5. MODELACAO NUMERICA

5.1. Nota introdutoéria

Apresentam-se neste Capitulo vérias andlises realizadas com objectivos distintos e
utilizando diferentes modelos numéricos. Estes tiveram por base os modelos fisicos utilizados
nos ensaios experimentais, quer em termos de geometria, quer em termos de elementos
construtivos, quer ainda em termos das propriedades dos materiais, enquanto as analises
efectuadas, lineares e ndo lineares, procuraram reproduzir diferentes aspectos do seu
comportamento, recorrendo a modelos de comportamento dos materiais e das estruturas
diferentes consoante o tipo de andlise efectuada.

As andlises lineares, apesar das suas limitagdes inerentes [Lourengo, 2002], constituem
um ponto de partida natural, dada a simplicidade de que se revestem, para simular, em
primeira aproximag¢do, o comportamento de uma estrutura, fornecendo indicagdes valiosas
para posteriores andlises ndo lineares, ¢ o presente trabalho ndo foi excepcdo. Foram
realizados dois tipos de andlises lineares, uma estdtica e outra dindmica, com objectivos
distintos mas recorrendo a modelos numéricos semelhantes € a um conjunto de hipdteses de
calculo comuns, como se explicard mais adiante. A andlise estdtica tem por objectivo estimar
o estado inicial do modelo, ainda antes da realizacdo dos ensaios na plataforma sismica,
devido a actuagdo apenas das cargas permanentes. Partindo dos esforcos calculados, que
constituem uma aproximagao em virtude do comportamento ndo linear dos materiais, procura-
se aferir em que situagdo se encontra a estrutura em termos da capacidade resistente e do grau
de exploracdo do referido comportamento ndo linear. Apesar de todos os elementos
construtivos contribuirem para o comportamento global dos modelos, sera sobre as paredes
que recairdo as maiores aten¢des dado que estas sd@o consideradas os principais elementos
resistentes dos modelos, as ac¢des tanto verticais como horizontais. A andlise dindmica, por
sua vez, tem por objectivo investigar a influéncia dos varios elementos construtivos, e das
suas propriedades dinamicas, sobre os modos de vibracdo, assumindo, obviamente, um
comportamento linear da estrutura e dos materiais. A massa da estrutura estd quase toda
localizada nas paredes, podendo-se considerar uniformemente distribuida pelo seu volume,
mas, no que toca a rigidez global, os pavimentos, e a sua rigidez no plano, tém uma influéncia
determinante nos modos de vibracdo da estrutura, conforme ja referido em [Kappos et al.,
2002], e que se sobrepde, por exemplo, a das molduras de madeira nas aberturas das fachadas.

Consideram-se, para o efeito, diversas hipoteses de céalculo que, variando as propriedades dos
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elementos construtivos e as condigdes de fronteira da estrutura, permitem tirar ilagdes sobre
os efeitos respectivos, novamente com referéncia ao estado inicial dos modelos, que serdo
uteis, posteriormente, nas analises ndo lineares.

As analises ndo lineares sdo geralmente consideradas as mais adequadas para avaliar o
comportamento sismico, ¢ ndo s6, dos edificios de alvenaria [Lourengo, 2002]. Destas, as
analises dinamicas revestem-se de grande complexidade, embora sejam as que, em principio,
melhor reproduzem a resposta das estruturas sujeitas a accao dos sismos, enquanto as analises
estaticas procuram estimar a resposta global da estrutura, para uma solicitagdo equivalente a
accdo dos sismos, obtendo-se curvas de capacidade com aplicagdo na avaliagdo da
vulnerabilidade sismica de edificios [Freeman, 2004]. No ambito do presente trabalho optou-
se pelas segundas, tendo sido realizadas duas andlises com modelos planos diferentes,
correspondentes a uma fachada, onde a ndo linearidade do comportamento ¢ atribuida
exclusivamente a argamassa utilizada na construcio das paredes. Na primeira destas analises
foi utilizado um modelo continuo, em que a argamassa ¢ simulada com um comportamento
ndo linear adaptado ao betdo [Mazars, 1994] e, na segunda, um modelo de macroelementos
baseados em [Magenes et al., 2000] e seguindo as indicacdes de [Pasticier ef al., 2007]. Estas
analises foram realizadas com o objectivo de comparar as curvas de capacidade e os padrdes
de danos ndo so6 entre si, como também com os ensaios experimentais. Por este motivo, os
resultados obtidos nos ensaios experimentais servem de base as andlises ndo lineares em
varios aspectos que vao desde o modelo estrutural a utilizar at¢ ao comportamento dos

diferentes materiais.

5.1.1. Modelos de comportamento da alvenaria

Conforme se descreveu no Capitulo 2, a alvenaria é um material composto por unidades
de alvenaria e argamassa (ver Figura 5.1) com propriedades diferentes (ver Figura 5.2) que,
quando combinadas, resultam numa reduzida capacidade resistente a traccdo do material
[Lourenco, 1996] [Lemos, 1998]. O comportamento da alvenaria, enquanto material
estrutural, ¢ relativamente complexo, exibindo propriedades distintas em varias direc¢des
devido a presenca das juntas de argamassa que funcionam como planos de fragilidade
[Lourengo, 2002]. Se no caso da alvenaria de tijolos/blocos, ou de pedra regular, ¢ possivel
utilizar a regularidade da sua distribuicdo para definir as propriedades de um material
composito equivalente (ver Figura 5.3), j4 no caso da alvenaria de pedra irregular, utilizada
nos edificios ‘“gaioleiros”, o arranjo das unidades ¢ muito varidavel pelo que o seu

comportamento pode ser considerado, praticamente, isotropico. A argamassa utilizada na
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constru¢do das paredes reproduz estas hipoteses pelo, nas andlises efectuadas, considerou-se
também um comportamento isotrdpico, caracterizado por uma baixa tensdo de rotura a

traccdo, nunca superior a 10% da tensdo de rotura a compressao.

Mortar Unit “Unit™

Interface o _
Unit/Mortar “Joint” ‘omposite
I / £ R

(a) (b) (c)

Figura 5.1 — Estratégias de modelagdo da alvenaria: (a) micro modelo detalhado, (b) micro

modelo simplificado e (c) macro modelo (original de [Lourengo, 2002])
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Figura 5.2 — Dominios de rotura dos tijolos e da argamassa das juntas (original de

Ubr r . 2

[Gambarotta & Lagomarsino, 1997])
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Figura 5.3 — Superficie de rotura do material composito (original de [Lourengo, 1996])
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5.1.2. Modelos estruturais de macroelementos

Os macromodelos s@o modelos simplificados que procuram reproduzir as principais
caracteristicas do comportamento da estrutura com um nimero reduzido de graus de liberdade
[Lemos, 1998] [Lourengo, 2002]. Estes modelos simulam a alvenaria como um meio
homogéneo anisotrépico continuo, eliminando a necessidade de modelar separadamente os
seus componentes, as unidades de alvenaria e a argamassa. Relativamente a sua aplicagdo, os
macroelementos constituem a abordagem mais simples de modelacdo, utilizando as técnicas
habituais da andlise estrutural. As paredes de alvenaria sdo modeladas como estruturas planas
compostas por macroelementos que simulam o comportamento dos varios componentes nos
quais pode, conceptualmente, ser subdividida: nembos, lintéis e nos. Posteriormente as varias
paredes de um edificio podem ser combinadas, e adicionados os pavimentos, formando um
modelo tridimensional da estrutura. Estes modelos simulam adequadamente o comportamento
ndo linear das paredes no seu proprio plano mas, para fora do plano, esse comportamento nao
¢ habitualmente considerado, motivo pelo qual, numa estrutura tridimensional, o
comportamento ndo linear depende da disposicdo de paredes perpendiculares entre si.

Ha uma grande diversidade de modelos pospostos deste tipo, dos quais se seleccionam
apenas dois exemplos que se ilustram a seguir. Na Figura 5.4 apresenta-se o modelo SAM
proposto em [Magenes, 2000], no qual as paredes sdo simuladas através de porticos
equivalentes com nos rigidos, de dimens@o ndo desprezavel, e pegas lineares com deformagao
por corte e por flex@o correspondentes aos nembos e aos lintéis. O comportamento néo linear
¢ simulado através de rétulas plasticas colocadas nos nembos e nos lintéis com curvas de
comportamento como as apresentadas na Figura 5.5 e na Figura 5.6 para o caso do corte
apenas. Estas curvas s@o ajustadas em fun¢@o de varios pardmetros como sejam as dimensdes
dos elementos representados e o nivel de esfor¢o axial, entre outros. Para além das curvas de
comportamento ao corte indicadas nas figuras sdo também utilizadas curvas de
comportamento a flexdo idénticas aquelas. As roétulas plasticas de flexdo sdo colocadas nas
extremidades dos nembos e dos lintéis, enquanto as rétulas plasticas de corte sdo colocadas a
meia altura ou meio vao consoante sejam nembos ou lintéis. Consegue-se desta forma simular
os varios tipos de comportamentos observados em ensaios experimentais realizados em

elementos isolados.
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Figura 5.4— Idealiza¢do em portico equivalente duma parede de alvenaria no modelo SAM

(original de [Magenes & Braggio, 2000] [Magenes et al., 2000])
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Figura 5.5— Curvas de comportamento ao corte dos nembos utilizadas no modelo SAM

(original de [Magenes & Braggio, 2000] [Magenes et al., 2000])
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Figura 5.6— Curvas de comportamento ao corte em lintéis no modelo SAM (original de

[Magenes & Braggio, 2000] [Magenes et al., 2000])
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Na Figura 5.7 apresenta-se o segundo exemplo, no qual as paredes sdo modeladas através
de elementos planos como o ilustrado na Figura5.8. Este elemento, que possui
deformabilidade por corte e por flexao, ¢ formado por trés zonas distintas, indicadas na figura,
com comportamentos ndo lineares associados diferentes: nas zonas 1 e 3 ¢ simulado o
comportamento a flexdo enquanto na zona 2 ¢ simulado o comportamento ao corte. Qualquer
um deles permite, a semelhanga do modelo SAM, simular diversos tipos de comportamento

ndo linear.

2D NODE

RIGID
NODE LINTEL
3D NODE .-
(5d.0.f)
/ PIER |/ zp v
X
a) Modelacdo de uma parede de alvenaria b) Montagem do modelo tridimensional do
com macroelementos edificio

Figura 5.7 — Modelag¢ao das paredes e da estrutura no programa TREMURI (original de
[Galasco et al., 2006])
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Figura 5.8 — Varidveis cinematicas (a) e estaticas (b) do macroelemento utilizado no programa

TREMURI (original de [Brencich et al., 1998])
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5.2. Andlises lineares

5.2.1. Descricao dos modelos numéricos

Os modelos fisicos, recorda-se, foram construidos com os elementos considerados
fundamentais para simular adequadamente o comportamento sismico dos prototipos. Os
modelos numéricos, por sua vez, devem incluir os mesmos elementos construtivos de modo a
simular, o mais aproximadamente possivel, o comportamento dos modelos fisicos. Esta
aproximacao resulta ndo sé da possibilidade de existirem fenomenos nos modelos fisicos que
ndo estejam simulados adequadamente nos modelos numéricos, tais como a ligacdo entre os
varios elementos construtivos, mas também do facto de se tratarem de analises lineares de
estruturas cujo comportamento € ndo linear. Cientes destas limitagdes, € possivel, ainda assim,
estimar o comportamento inicial dos modelos fisicos e, nomeadamente, apreciar os efeitos
que algumas hipoteses de calculo tém sobre ele, estudo este que se dard conta mais adiante.
Comecando por descrever o modelo numérico, este foi desenvolvido em Cast3M2005
[CEA, 2005], na mesma escala reduzida 1:3 dos modelos fisicos. Apesar das diferencas
existentes entre os varios modelos fisicos, apontadas no Capitulo 3, optou-se por criar apenas
um modelo numérico, baseado no Modelo 0, o qual serve de referéncia em termos de
geometria, de elementos construtivos, e ainda de propriedades mecanicas dos materiais
constituintes. As diferencas existentes, de facto, entre este modelo ¢ os restantes nao
invalidam as conclusoes retiradas destas analises pois, conforme se vera adiante, a influéncia
dos parametros considerados, € que ddo origem as varias hipoteses de calculo, ¢
condicionante sobre os demais. A Unica excep¢do vai para a referida comparagdo, realizada
com base nos resultados da andlise estdtica, entre as tensdes actuantes nas paredes, devidas as
cargas permanentes, ¢ a tensdo de rotura da argamassa, onde as diferengas entre os varios
modelos sdo maiores, pelo que se procurara extrapolar as conclusdes obtidas para ter em
atenc¢ao essas diferencgas.

Na modelag@o adoptaram-se as hipdteses habituais de representar os elementos lineares
pelos seus eixos e os elementos laminares pelo seu plano médio, sendo as dimensdes
nominais indicadas no Capitulo 3 utilizadas para definir as propriedades geométricas das
secgoes de cada um deles. Os modelos numéricos, tridimensionais, t€ém dimensdes globais de
3mx4mx4,8m, com uma altura entre pisos de 1,20m, sendo conferida, em geral, continuidade
aos deslocamentos, translagdes e rotagdes, entre todos os elementos. Na modelagdo dos
pavimentos teve-se em considerac¢do o facto de, por um lado, estes estarem apoiados na face

interior da parede, ¢ ndo no seu plano médio, e de, por outro lado, essa ligacdo ser articulada.
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Para além disso, a excentricidade do eixo das vigas relativamente ao plano médio do
pavimento foi desprezada dado que esta condiciona, sobretudo, a rigidez para fora do plano
do pavimento, o que tem um reduzido impacto nas andlises realizadas. A formulacdo do
comportamento adoptada para todos os elementos foi ‘MECANIQUE’ ‘ELASTIQUE’
‘ISOTROPE’ (mecanica, elastica, isotrdpica) e as caracteristicas da discretizagdo sdo as
apresentadas no Quadro 5.1. Conforme se pode observar, os suportes geométricos sdo de 2
tipos, segmentos de 2 nés (‘SEG2’) e triangulos de 3 nés (‘TRI3’), e os elemento finitos sdo
de 3 tipos, a saber: ‘POUT’, viga sem deformacao por corte (Euler-Bernoulli); ‘DKT’, casca
sem deformacdo por corte (Kirchhoff); ‘DST’, casca com deformacdo por corte (Reissner—
Mindlin). Os elementos construtivos identificados como interfaces correspondem as vigas de
madeira que foram colocadas ao longo das fachadas e das empenas, para ligar os pavimentos

as paredes, e os restantes correspondem as descri¢gdes indicadas.

Quadro 5.1 — Caracteristicas da discretizagdo do modelo 3D em Cast3M

Elementos construtivos Suporte geométrico | Elemento finito
Vigas de pavimento ‘SEG2’ ‘POUT’
Paredes ‘TRI3’ ‘DST’
Pavimentos “TRI3’ ‘DKT’
Interfaces ‘SEG2’ ‘POUT”’
Molduras nas aberturas das fachadas ‘SEG2’ ‘POUT’

Os valores das propriedades fisicas e mecanicas dos materiais adoptados nos modelos
numéricos, indicados no Quadro 5.2, correspondem a valores médios obtidos por via
experimental ou recomendados na bibliografia técnica. Para a madeira de pinho bravo,
utilizada nas vigas de pavimento e nas interfaces, adoptaram-se os valores médios do mddulo
de elasticidade e da massa volumica da classe de qualidade E [Cruz ef al., 1997] e desprezou-
se o coeficiente de Poisson por se tratarem, essencialmente, de pecas lineares com deformagao
por flexdo. Para a argamassa utilizada na construgdo das paredes foram adoptados os valores
do médulo de elasticidade ¢ da massa volimica obtidos nos ensaios de caracterizagdo do

material. O coeficiente de Poisson, neste caso, resulta da relacdo entre o moddulo de
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elasticidade (£) e o moddulo de distor¢do (G) recomendada no Eurocddigo 6 (EC6)

[EC6-1, 2005] para as situagdes em que ndo hé informagao disponivel, o que € o caso,

G=04XE

e da relacdo entre aquelas grandezas na teoria da elasticidade

E

“ox(14v)

(D

(2)

Por fim, para os painéis de MDF adoptaram-se valores correntes do modulo de

elasticidade e da massa volumica e desprezou-se, mais uma vez, o valor do coeficiente de

Poisson, agora por se tratarem de elementos laminares finos onde o efeito da deformacao por

corte ndo ¢ significativo.

Quadro 5.2 — Propriedades médias dos materiais adoptadas nos modelos numéricos

Material Modulo de Coeficiente de | Massa volimica
Elasticidade (E) [GPa] | Poisson (V) [-] (p) [kg/m’]
Madeira de pinho bravo 12 0 580
Argamassa 0,75 0,25 1909,5
Painéis de MDF 4 0 760

Os modelos numéricos utilizados nas duas analises lineares, estatica ¢ modal, ndo sdo

iguais apesar de partilharem todos os aspectos anteriormente mencionados. Tal deve-se ao

facto de, no primeiro caso, se pretender conhecer a distribuicdo de esforcos causados pelas

cargas permanentes, pelo que a malha deve ser mais refinada de modo a captar eventuais

gradientes, enquanto, no segundo caso, se pretende apenas conhecer os modos de vibragao,

pelo que a malha pode ser mais grosseira desde que simule, adequadamente, o

comportamento dindmico. A Figura 5.9a) ilustra o modelo numérico utilizado na analise

estatica, cuja maxima dimensdo da malha n3o excede 0,35m nos pavimentos, 0,20m nas

paredes e 0,10m nas singularidades tais como vértices e arestas. O modelo numérico utilizado

na analise modal, ilustrado na Figura 5.9b), tem, em contrapartida, uma malha de elementos
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finitos cuja maxima dimensdo da malha ndo excede 0,35m nos pavimentos e 0,40m nas
paredes. Em ambos os casos, as dimensdes adoptadas para a malha constituem um
compromisso entre precisdo e esforco de célculo, considerando-se que permitem conhecer,

com o detalhe adequado, a resposta dos modelos.

AV ARV

i

':I ;
%
£

a) Analise estatica b) Analise modal

Figura 5.9 — Vista dos modelos numéricos

E chegada a altura de descrever as hipéteses de calculo utilizadas no estudo realizado,
cujos principios subjacentes se expdem, igualmente, agora de forma mais detalhada. Em
primeiro lugar, considerou-se que a geometria e as dimensdes globais dos modelos se
mantinham constantes e iguais aos do Modelo 0, o que resulta, naturalmente, da anterior
descricdo do modelo numérico. Em segundo lugar, os varios elementos construtivos sao
introduzidos no modelo numérico de forma progressiva, isto €, comecando pelas paredes e
adicionando, sucessivamente, as molduras nas aberturas das fachadas, as vigas de pavimento
e os proprios pavimentos. Em relagdo a estes ultimos, a sua rigidez é considerada variavel,
através de um factor multiplicativo aplicado ao mddulo de elasticidade dos painéis de MDF,
até que, no limite, o pavimento ¢ considerado como indeformavel. Estes principios sdo
reproduzidos no seguinte conjunto de hipdteses, consideradas de base:

1. “Par” — Paredes apenas (hipdtese 1);

2. “Par + Jan” — Paredes e molduras nas aberturas das fachadas (hipotese 2);

3. “Par + Jan + Vig” — Paredes, molduras nas aberturas das fachadas e vigas de

pavimento (hipotese 3);
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4. “Par + Jan + Vig + Pisxk” — Paredes, molduras nas aberturas das fachadas, vigas de
pavimento e pavimentos com rigidez no plano variavel em func¢do do factor &,
indicado na Figura 5.10, que multiplica o médulo de elasticidade dos painéis de MDF
indicado no Quadro 5.2 (hipoteses 4 a 15);

5. “Par + Jan + Vig + PisRig” — Paredes, molduras nas aberturas das fachadas, vigas de

pavimento e pavimentos rigidos no seu plano (hipotese 16).

10

Variagao da rigidez do pavimento

0.1 1

Factor multiplicativo (k)

0.01

Hipotese de calculo

Figura 5.10 — Factor multiplicativo da rigidez do pavimento considerado nas 16 hipdteses de

base

O factor multiplicativo k, cujo digito significativo segue a sequéncia 1-2-5 em vérias
ordens de grandeza desde 0,001 até 5, € utilizado para variar a rigidez dos pavimentos, tanto
no plano como para fora dele embora interesse, particularmente, o primeiro destes efeitos,
enquanto que o pavimento rigido, propriamente dito, ¢ simulado através de restricdes
impostas directamente aos graus de liberdade associados ao comportamento de corpo rigido.
Os valores de k foram seleccionados de modo a introduzir variagdes sensiveis na rigidez do
pavimento entre hipdteses de céalculo. Obtém-se, assim, um conjunto de 16 (=3+12+1)
hipoteses distintas em funcdo dos elementos construtivos incluidos no modelo numérico e da
rigidez atribuida aos pavimentos.

Em terceiro lugar na sequéncia dos principios subjacentes as hipdteses de célculo

utilizadas, considerou-se a variacdo do modulo de elasticidade da argamassa utilizada na
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constru¢do das paredes, limitada a apenas 3 valores possiveis. Os valores adoptados
correspondem, um deles, ao valor apresentado no Quadro 5.2 e, os restantes dois, a +/-0,5GPa
relativamente aquele, variagdo esta que ¢é, assumidamente, reduzida mas que, conforme se
vera, ndo ¢ restritiva em relacdo as conclusodes a retirar deste estudo. Em quarto, e ultimo,
lugar, sdo testadas as condi¢des de fronteira da estrutura, mais propriamente, sdo utilizados
dois tipos distintos de ligacdo das paredes a fundagdo. Os modelos fisicos foram construidos
da forma descrita no Capitulo 3, sem qualquer ligacdo especial a fundacdo para além da que ¢
proporcionada pela aderéncia e atrito entre os dois materiais, pelo que ha todo o interesse em
verificar qual seria a influéncia do grau de encastramento das paredes na fundacdo. Estes
principios definem, assim, um conjunto de hipdteses complementares que se enumera da
seguinte forma:

1. Valores do modulo de elasticidade da argamassa — 0,70 GPa, 0,75 GPa e 0,80 GPa;

2. Tipo de ligacdo das paredes a fundacdo — restricdo apenas das translacdes (fixo) e

restri¢do das translagdes e das rotagdes (encastramento).

A conjugagdo de todos estes principios faz com que o numero total de hipdteses de
calculo, contemplado no modelo numérico e utilizado nas andlises lineares realizadas, ascenda
a 96 (=16x3x2). Os resultados obtidos, € que se apresentam ja de seguida, permitem apreciar
diferencas no comportamento do modelo e, mais importante ainda, relaciond-lo com as

respectivas hipdteses de calculo.

5.2.2. Analise estatica

Comecando pela andlise estatica, apresentam-se na Figura 5.11 e na Figura 5.12 os
resultados em termos de esfor¢cos normais nas paredes medidos em facetas horizontais, com
orientagdo vertical portanto, obtidos para 6 hipoteses de base distintas (1, 2, 3,4, 13 e 16), nas
duas situacdes extremas de modulo de elasticidade da argamassa e da ligacdo das paredes a
fundacdo em simultaneo, e que ajudam a ilustrar a variagdo da resposta do modelo com as
hipoteses de calculo. Comparando as duas figuras entre si constata-se que as distribuicdes de
esforcos sdo ndo sO semelhantes na mesma hipotese de base, como também os valores
maximo e minimo sdo bastante proximos, com diferengas da segunda figura relativamente a
primeira, para menos, inferiores a 14,1%. Este facto revela que, para as cargas permanentes,
as diferencas devidas a variagdo do mddulo de elasticidade da argamassa e das condigdes de
fronteira da estrutura s3o minimas, algo que, pode-se afirmar, era expectavel logo a partida.
Comparando as hipoteses de base entre si, observa-se que a introdugdo das molduras nas

aberturas das fachadas na 2 hipdtese de base provoca uma considerdvel concentracdo de
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esfor¢cos nos vértices respectivos, o que é natural. Nas restantes hipdteses de base constata-se
que as variacdes sdo minimas pelo que a introdugdo das vigas de pavimento e a variagdo da
rigidez no plano dos prdoprios pavimentos tem reduzida influéncia sobre a distribuicdo dos
esforcos normais verticais. Os restantes esfor¢os nas paredes — normais na direc¢do
horizontal, corte e flexdo — causados pelas cargas permanentes foram também calculados mas,
como s3o0, comparativamente, menos importantes do que estes, a sua situacdo nio ¢ analisada

aqui.

273



Avaliagdo da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

-3 VS
-1 IREsSA
R AL
-1 1EsO8
-1 ATEsOd
e 5
1 1sEedt :::
-1 Tgent KR -1 2REest
s KR s aumitie
=1 10Ee04 ""— S )
=% J0Ee 1 SER T ]
gy e
-3 AFEs03 1 OEEsO3
-1 el ERT T
- P
s s
- BT
Modelo “Par + Jan” (2)
=i my
-1 oo ¢ -3 GaEsgL
-1 96E 't‘ 1 93Eeen
B .1:"; S P
SR Lt 1 oEeas
Taliidad ::-' SE
e ey
‘;\“."“:'; -0 A
iy iy
'1:‘\“\\ SRR LAl ]
s -8 230003 —
e i
-3 BECeET =1 NEeT
-6 L3ELT
5 riEsed
1 el
ERE T
- ——
s s
LRt o

) Modelo “Par + Jan + Vig + Pisx0,001” (4)

=i =i
aaeen e
83600 < 3660400
-2 azeen -1 whens
SR -1 e
L1 rveeon S
-1 emero S
SE P SR
o1 aseein S
B
SR Uk S
i
SR b S
o
-1 1zEe04 Ky ST
o
SR i1 -~
-0 9eted &4 -0 igEed
w1 rseney SR
R -8 s3Ene
SEEE -2 azEeen
b azeem BiEes
-3 20Ever BRI
SR .2 asenes
-1 oners b seene
. L aeEner
L 20endn L i
2 33Evea 2 3sEvea
3 s 3 avees
nerLrTone nerLrTone
oxromee oxromee
PR PRI

Modelo “Par + Jan + Vig + Pisx1” (13) Modelo “Par + Jan + Vig + PisRig” (16)

Figura 5.11 — Distribui¢do de esfor¢os normais verticais nas paredes do modelo

(E =0,70GPa, fixo na base)
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Figura 5.12 — Distribui¢do de esfor¢os normais verticais nas paredes do modelo

(E = 0,80GPa, encastrado na base)
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Mais importante do que visualizar as distribuicdes de esfor¢os normais verticais nas
paredes do modelo é comparar as tensdes principais com as tensdes de rotura da argamassa
utilizada na sua construcdo para avaliar a capacidade resistente das paredes. Continuando a
utilizar o Modelo 0 como referéncia, agora em termos de propriedades mecanicas dos
materiais constituintes, considera-se que a tensdo de rotura a compressdo da argamassa ¢ de
0,76MPa, valor médio obtido nos ensaios de caracterizagdo, e que a tensdo de rotura a tracgio,
a falta de evidéncia experimental, ¢ estimada em 10% daquele valor, isto ¢, 0,076MPa.
Adicionalmente, ¢ adoptado um critério de Mohr-Coulomb para verificar a resisténcia da
argamassa sob a acc¢do de esforcos combinados o qual, embora simplificado, ¢ aceitavel face
ao pretendido e ao tipo de material que €. Na Figura 5.13 e Figura 5.14 ilustra-se o resultado
obtido para as mesmas 6 hipoteses de base e para as mesmas situagdes extremas de mddulo de
elasticidade da argamassa e de condi¢des de fronteira do modelo utilizadas anteriormente. As
tensdes principais sdo calculadas, em cada elemento, no plano médio e nas faces inferior e
superior, dada a interac¢do entre os esfor¢os normais e de flex@o, pelo que, tratando-se de
elementos triangulares de deformacdo constante, o numero de pontos assinalados ¢
exactamente o triplo do nimero de elementos utilizados na discretizacdo das paredes. Por
defini¢do, o Cast3M2005 ordena as tensdes principais, designadas SI11 e SI22, de modo a
que a primeira seja sempre maior ou igual a segunda, motivo pelo qual os pontos assinalados
se encontram, principalmente, ao longo do eixo vertical. Comparando as duas figuras entre si
verifica-se que, também aqui, as diferencas, para a mesma hipodtese de base, sdo minimas.
Analisando cada uma das figuras constata-se que os pontos assinalados estdo todos
localizados bem no interior do limite tracado de acordo com o critério de Mohr-Coulomb,
pelo que se pode afirmar que a capacidade resistente da argamassa utilizada na constru¢do das
paredes ndo estd esgotada. Para além disso, dado o baixo nivel de tensdes actuantes, a
exploracdo do comportamento nao linear do material é reduzida, pelo que a distribuicdo de
esfor¢cos obtida na andlise linear constitui uma boa aproximac¢do da solugdo real. Por ultimo,
ndo ¢ expectavel, nestas condi¢des, a presenca de danos iniciais nas paredes do Modelo 0,
pelo que € licito questionar-se sobre as causas dos danos nos lintéis observados no modelo
fisico e relatados no Capitulo 3. Duas respostas distintas, qualquer uma delas valida, podem
ser apontadas sem que se possa garantir, peremptoriamente, qual delas, ou inclusivamente se
ambas, corresponde ao que aconteceu de facto. A primeira delas ¢ a de que as fendas se
desenvolveram numa fase bastante inicial, ainda durante o endurecimento da argamassa, pelo
que esta ndo teria atingido ainda a capacidade resistente maxima considerada aqui. A segunda

relaciona-se com o valor utilizado para a tensdo de rotura a trac¢@o, o qual, recorda-se, foi
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estimado e que poderd, porventura ser elevado relativamente ao real. Este ¢ um assunto que
voltard a ser abordado mais tarde, aquando das analises ndo lineares. Para j4, e resumindo os
resultados até¢ ao momento, pode-se afirmar que o Modelo 0 ndo esgotou a sua capacidade
resistente para as cargas permanentes, actuantes antes do ensaio na plataforma sismica, e que
as varias hipdteses de calculo tém uma influéncia bastante limitada nos resultados obtidos.
Avaliado o Modelo 0, coloca-se agora a questdo de saber qual a situagao relativamente aos
outros modelos fisicos. Os modelos 00, 1, 2, e 3 apresentam algumas diferencas entre si, €
relativamente ao Modelo 0, que foram descritas no Capitulo 3 mas que se resumem, por
conveniéncia, de seguida. A geometria dos modelos ¢ a mesma, com excep¢do apenas para o
Modelo 00 cujas paredes possuem mais 0,40m de altura acima do piso 4, o que origina um
ligeiro acréscimo nos esfor¢os normais verticais. Os elementos construtivos também sdo os
mesmos, com a diferenca de que nos modelos 1, 2 ¢ 3 ndo foram colocadas molduras nas
aberturas das fachadas, pelo que a concentracdo de esforcos serd ligeiramente inferior. Ja a
argamassa utilizada na constru¢@o das paredes mudou, passando a ter, nos modelos 00, 1, 2 e
3, uma massa volumica maior, respectivamente 2081,2 kg/m3 , 2067,3 kg/m3, 2119,7 kg/m3,
2081,0 kg/m’, e uma tensdo de rotura & compressdo que ¢ de, respectivamente, 0,88 MPa,
1,36 MPa, 1,17 MPa e 0,67 MPa. No primeiro caso, hd um acréscimo na massa volimica,
relativamente ao Modelo 0, de cerca de 9,0%, 8,3%, 11,0% e 9,0%, respectivamente para os
modelos 00, 1, 2 e 3. No segundo caso, as variagdes na tensdo de rotura a compressao, dos
modelos 00, 1, 2 e 3 relativamente ao Modelo 0, sdo de cerca de +15,8%, +78,9%, +53,9% e
-11,8%, respectivamente. Em consequéncia das relacdes admitidas entre as tensdes de rotura a
compressdo e a traccdo e daquela com o mddulo de elasticidade, qualquer uma destas
quantidades sofre as mesmas variagdes relativamente ao Modelo 0. Tudo visto e ponderado,
face aos resultados obtidos no Modelo 0, considera-se que estes ultimos factores, derivados da
mudanca da argamassa utilizada na construg¢do das paredes, sejam os que mais influéncia
terdo nos modelos 00, 1, 2 e 3. Dado que as cargas permanentes sdo accdes verticais
associadas ao peso proprio da estrutura, e que a massa estd fundamentalmente concentrada
nas paredes, as tensdes principais deverdo sofrer um ligeiro acréscimo, o qual, a partida, ¢
largamente superado pelo aumento da capacidade resistente da argamassa, com excepc¢ao do
Modelo 3. Neste modelo, a folga existente em termos de tensdes de rotura, aplicando o
critério de Mohr-Coulomb, deverd, mesmo assim, ser mais do que suficiente para garantir
uma reserva da capacidade resistente. Assim sendo, pode-se considerar que as anteriores

conclusdes sobre o Modelo 0 sdo validas também para os restantes modelos fisicos.
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Figura 5.13 — Tensdes principais nas paredes do modelo (E = 0,70GPa, fixo na base)
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Figura 5.14 — Tensdes principais nas paredes do modelo (E = 0,80GPa, encastrado na base)

5.2.3. Analise modal

Passando agora para a andlise modal, refere-se, antes de mais, que o comportamento dos

modelos numéricos, ao contrario do que sucede na andlise estatica, ¢ grandemente
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influenciado pelas 16 hipoteses de base. Numa antevisdo dos resultados que serdo
apresentados ja de seguida, destaca-se o facto das molduras nas aberturas das fachadas e das
vigas de pavimento terem um impacto reduzido, ainda mais no primeiro caso do que no
segundo, enquanto que a rigidez dos pavimentos ¢ determinante em todos os aspectos, desde
as frequéncias de vibragdo e massas modais até a configuragdo dos modos. Relativamente as
hipoteses complementares, isto ¢, a variacdo do modulo de elasticidade da argamassa utilizada
na constru¢cdo das paredes e das condi¢des de fronteira do modelo, estas traduzem-se em
pequenas variacdes nos modos de vibragdo, de tal forma que podem ser agrupadas e
representadas em termos médios. A analise dos resultados revela que, para a geometria e
elementos construtivos considerados no modelo numérico, o aumento da rigidez dos
pavimentos, representado por valores crescentes do factor multiplicativo k&, desempenha um
papel fundamental no comportamento dindmico global da estrutura, favorecendo os modos
globais em detrimento dos modos locais, no intervalo de frequéncias analisadas, e
contribuindo para uma resposta verdadeiramente global da estrutura. Esta &, porventura, a
conclusdo mais importante da analise modal efectuada apesar de, pelo facto de se tratar de
uma analise linear baseada em condi¢des iniciais, o seu ambito poder ser considerado
limitado. Nao obstante, e embora diferentes geometrias ou elementos construtivos possam
alterar os valores particulares aqui apresentados, julga-se que, dentro das varia¢des existentes
neste tipo de edificios de alvenaria, as conclusdes manter-se-20, na sua esséncia, inalteradas.
Utilizando o modelo numérico descrito anteriormente, foram determinados, para cada uma
das hipoteses de calculo, todos os modos de vibracdo com frequéncias compreendidas entre
1 Hz e 40 Hz, intervalo de frequéncias considerado com interesse para o estudo e que serd
justificado no final desta secc¢do, obtendo-se, assim, um nimero variavel de modos, desde os
17 até aos 116, muitos dos quais verticais, particularmente nas hipdteses de calculo onde os
pavimentos sdo simulados com menor rigidez. Destes, foram seleccionados, para posterior
identificacdo, os modos de vibragdo cuja massa modal fosse superior a 3% e/ou o factor de
participacdo de massa fosse superior a 1% em qualquer uma das direc¢des horizontais e,
simultaneamente, inferior a 0,3% na direccdo vertical. Consegue-se, assim, extrair os modos
de vibra¢do predominantemente horizontais, considerados os mais relevantes para a resposta
sismica da estrutura, reduzindo-se, desta forma, o nimero inicial de modos para entre 7 e 30.
A partir desta selec¢do foram identificados, ao todo, 12 modos de vibragdo — 3 de translagdo
transversal, 3 de translag¢do longitudinal, 4 de distor¢do e 2 de rotacdo — com base nos factores
de participagdo de massa e nas configuragdes modais, e numerados por ordem crescente da

frequéncia de vibragdo. Estes sdo, conforme se verd, os principais modos de vibracdo da
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estrutura, cujas designacdes estdo relacionadas com as caracteristicas predominantes das
respectivas configuragdes modais, algo que ¢ facil de interpretar nos modos de translagdo e de
rotacdo mas que nos modos de distor¢do se torna mais dificil. Para além destes modos de
vibragdo foram identificados ainda outros, designados por modos de “membrana”, associados
a vibrag@o das paredes nas hipoteses de base em que o modelo ndo possui pavimentos e cuja
configuracdo serd apresentada mais adiante.

Comecando pelos modos de translagdo, apresenta-se na Figura 5.15 e Figura5.16 a
evolucdo do valor da frequéncia dos 3 primeiros modos de vibragdo transversais e
longitudinais, em fung¢do das 16 hipodteses de base, onde cada uma das curvas representam
uma dada combinac¢do das hipoteses complementares, ou seja, um dado valor do mddulo de
elasticidade da argamassa utilizada na constru¢do das paredes e uma dada condi¢do de
fronteira do modelo. Mais importante do que estabelecer a correspondéncia destes dois
pardmetros com cada uma 6 das curvas representativas dos modos € o reconhecimento de que
a cada modo de vibragdo corresponde um feixe das ditas curvas, donde se deduz que os seus
efeitos sobre as frequéncias de vibracdo destes modos € reduzido. A dispersdo de cada feixe
de curvas, apresentada no Quadro 5.3 e medida como o maximo quociente entre as
frequéncias maxima e minima de cada feixe em cada uma das 16 hipoteses de base, ¢ da
mesma ordem de grandeza da méxima variacdo do modulo de elasticidade da argamassa
considerada (0,8 GPa/ 0,7 GPa=1,14). Este facto mostra que, por um lado, a reduzida
dispersdo do feixe se deve, fundamentalmente, aquela, também pequena, variacdo e que, por
outro lado, o tipo de ligag¢@o das paredes a fundacdo ndo tem grande influéncia sobre o valor
da frequéncia de vibragio do modelo. E de admitir que, caso a variagdo do modulo de
elasticidade da argamassa seja ligeiramente superior, a dispersdo aumente na mesma
propor¢ao mas, mesmo assim, as curvas para cada modo de vibragdo continuardo a desenhar
feixes independentes uns dos outros. Este aspecto aponta para a possibilidade de se adoptarem
curvas médias para cada modo de vibragdo, conceito este que sera explorado um pouco mais

adiante.
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Figura 5.15 — Frequéncias de vibracdo dos primeiros modos transversais
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Figura 5.16 — Frequéncias de vibracdo dos primeiros modos longitudinais
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Quadro 5.3 — Dispers@o maxima dos valores das frequéncias de vibracdo dos 3 primeiros

modos transversais e longitudinais nas 16 hipoteses de base

Modo 1°Trans 2°Trans 3°Trans 1°Long 2°Long 3°Long

Dispersao 1,11 1,20 1,10 1,09 1,17 1,07

De regresso a Figura 5.15 e Figura 5.16, observa-se que os modos de vibragdo mantém as
posigdes relativas entre si e que estdo quase todos contidos no intervalo de frequéncias
seleccionado. A tUnica excepg¢do vai para o 3° modo longitudinal cujo valor da frequéncia de
vibragdo, para valores de k& superiores a 0,05, sobe acima do limite dos 40 Hz e, por esse
motivo, ndo ¢ determinado. Analisando cada um dos modos verifica-se que a frequéncia de
vibragdo ¢ mais baixa no modelo s6 com paredes e mais alta no modelo com pisos rigidos, o
que ¢ interpretado como um aumento da rigidez global do modelo. Alids, a variagdo do valor
das frequéncias de vibracdo de cada modo, medida em cada curva ao longo das 16 hipoteses
de base, é gradual entre aqueles valores extremos, o que atesta a influéncia da variagao da
rigidez dos pavimentos. Resume-se, no Quadro 5.4, essa variacdo para cada modo, expressa
através do maximo quociente entre os valores das frequéncias de vibragdo de cada hipdtese de
base relativamente a primeira, onde se verifica que aquela é maior nos modos longitudinais do
que nos modos transversais, com excepcao do 3° modo longitudinal. Esta situag@o particular
resulta do facto, ja apontado, deste modo ndo ter sido determinado em todas as hipoteses de
base, caso contrario a varia¢do seria largamente superior as demais a julgar pela tendéncia
mostrada na figura. Comparando as duas direcgcdes entre si, observa-se que os modos
transversais apresentam frequéncias de vibracdo inferiores as dos correspondentes modos
longitudinais, o que € uma consequéncia natural da diferenga de rigidez do modelo naquelas
duas direccdes, embora a diferenca entre frequéncias seja menor quando o valor de k& ¢
inferior a 0,05. Para além disso, nota-se que a introdugdo, no modelo numérico, das janelas,
primeiro, e das vigas de pavimento, depois, traduz-se numa maior variag¢do das frequéncias de

vibragdo longitudinais do que transversais relativamente ao modelo s6 com paredes.
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Quadro 5.4 — Variagdo maxima dos valores das frequéncias de vibra¢do dos 3 primeiros

modos transversais e longitudinais relativamente a 1* hipotese de base

Modo 1°Trans 2°Trans 3°Trans 1°Long 2°Long 3°Long

Variagdo 1,91 3,12 2,96 3,31 5,12 2,74

Um comportamento semelhante pode ser observado na Figura 5.17 e Figura 5.18 que
mostra a evolucdo do valor das frequéncias dos modos de vibragdo identificados como sendo
de distor¢do ou de rotagdo, dentro do intervalo de frequéncias analisadas, com as hipdteses de
calculo. Verifica-se, mais uma vez, que as 6 curvas que representam cada um destes modos
em fung¢do das 16 hipoteses de base podem ser agrupadas em feixes cuja dispersao, devida a
variacdo do modulo de elasticidade da argamassa e do tipo de ligagdo da parede a fundagao, ¢
ainda mais baixa do que nos modos de translacdo, conforme se apresenta no Quadro 5.5. De
facto, estes modos de vibragdo sdo mais influenciados, e de diversas formas, pela rigidez dos
pavimentos do que os modos de translagdo. Em primeiro lugar, os modos de distor¢ao
transversal e longitudinal s6 ocorrem quando o valor de & ¢ inferior a 0,5, enquanto os modos
de rotagdo e de distor¢do global, pelo contrério, sé ocorrem quando o valor de k ¢ superior a
0,02. No caso particular do 1° modo de distor¢do global, a sua frequéncia de vibragdo sobe
acima dos 40 Hz e, por esse motivo, ndo ¢ determinada quando o valor de k& € superior a 0,1.
Em segundo lugar, a rigidez dos pavimentos condiciona os modos de distor¢do que podem
ocorrer — transversal, longitudinal ou global — e que correspondem, na prética, a outras tantas
formas de distorcer os pavimentos, respectivamente na direc¢do da largura, do comprimento
ou das diagonais. A distingdo entre estes 3 tipos de modos de distor¢do serd apreciada,
qualitativamente, mais adiante quando forem apresentadas as respectivas configuragdes
modais. Por ultimo, os dois aspectos anteriores estdo relacionados pois, na pratica, assiste-se a
uma transi¢do gradual entre os varios modos de distor¢do e de rotagdo a medida que a rigidez
dos pavimentos aumenta, nomeadamente do 1° e 2° modos de distor¢do para os
correspondentes modos de rotagdo e do 1° modo de distor¢@o longitudinal para o 1° modo de
distorcao global. Este fenomeno tornar-se-a mais evidente ja a seguir quando se representarem

estas curvas todas no mesmo grafico.
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Figura 5.17 — Frequéncia de vibrag¢do dos primeiros modos de distor¢ao
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Figura 5.18 — Frequéncia de vibrag¢do dos primeiros modos de distor¢cao e rotagao
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Quadro 5.5 — Dispersdo dos valores das frequéncias de vibragdo dos primeiros modos de

rotagdo e distor¢ao

Modo 1°Rot 2°Rot 1°Dist 1°Dist Trans | 2°Dist Trans | 1°Dist Long

Dispersao 1,07 1,07 1,02 1,08 1,08 1,08

Aproveitando o facto da dispersdo de todos os feixes de curvas ser reduzida, apresentam-
se na Figura 5.19 as curvas médias, em termos dos valores do moddulo de elasticidade da
argamassa ¢ do tipo de ligagdo das paredes a fundagdo considerados na analise modal,
representativas dos 12 modos de vibragdo identificados em fun¢do das 16 hipoteses de base.
Verifica-se que as frequéncias de vibragdo ndo s6 aumentam, nuns modos mais do que
noutros, a medida que a rigidez dos pavimentos aumenta, como também a diferenca entre elas
aumenta. Notavel ¢ a situacdo que se observa para valores de k inferiores a 0,05: os modos
tém frequéncias de vibracdo muito proximas umas das outras, todas abaixo dos 25 Hz,
chegando inclusivamente a trocar as posi¢des relativas entre si. O modelo numérico revela
que, naquelas hipoteses de base, o nimero de modos de vibragdo até aos 40 Hz ¢ elevado e
cuja identificagdo — Translagdo? Distor¢do? Rotacdo? “Membrana”? — & particularmente
dificil, pelo que ndo serdo ilustrados aqui. H4 mais dois aspectos nesta figura que merecem
referéncia: 1) o 1° modo transversal ¢ o que apresenta sempre a frequéncia de vibragdo mais
baixa; e i1) a medida que a rigidez dos pavimentos aumenta, ha uma transi¢do gradual dos
modos de distor¢do transversal e longitudinal para os modos de rotacdo e distor¢cdo global,

algo que s6 acontece nestes modos.
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Figura 5.19 — Variagao das frequéncias de vibragdo médias com as hipoteses de célculo

A Figura 520 permite tecer algumas consideragdes adicionais em relagdo ao
comportamento dos varios modos em termos da relacdo entre as frequéncias de vibragdo.
Aqui € representado, em cada uma das 16 hipoteses de base, o quociente entre a frequéncia de
vibragdo de cada modo relativamente a frequéncia mais baixa que, conforme se referiu, ¢
sempre a do 1° modo transversal. Observa-se, particularmente, que a relagdo entre os
primeiros modos de vibragdo longitudinal e transversal esta compreendida entre 1,67 ¢ 1,90,
apresentando, por isso, uma pequena variagdo ao longo das 16 hipoteses de base. A estes dois
modos junta-se o 1° modo de rotagdo, para valores de k superiores a 0,02, pelo que se pode
afirmar que a relag@o entre estes 3 modos €, sobretudo, fung¢do da geometria e dos elementos
construtivos considerados no modelo. Nos modos de translagdo superiores, bem como nos
modos de distorcdo e rotagdo, verifica-se um aumento consideravel das respectivas
frequéncias de vibragdo em relacdo a frequéncia do 1° modo transversal quando o valor de & ¢
superior a 0,02, pelo que a relagcdo entre estes modos é particularmente influenciada pela

rigidez dos pavimentos.
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Figura 5.20 — Variagao das frequéncias de vibragdo médias relativamente a frequéncia do 1°

modo

Na posse destes resultados, ¢ importante compara-los com os resultados experimentais
obtidos no Modelo 0, o modelo fisico que se pretende simular através deste modelo numérico.
Recorda-se que o modelo fisico apresenta frequéncias de vibragdo do 1° modo transversal e
do 1° modo longitudinal de, respectivamente, 4,7 Hz e 14,3 Hz, o que corresponde a uma
relagdo entre modos de cerca de 3,0. Estes valores combinados ndo permitem enquadrar o
modelo experimental dentro das hipoteses de céalculo adoptadas dado que apenas na hipotese
“Par+Jan+Vig” é possivel encontrar uma frequéncia de vibragdo do 1° modo transversal tao
baixa enquanto que para a frequéncia de vibracdo do 1° modo longitudinal ndo ha qualquer
correspondéncia pois o seu valor é superior ao maximo determinado no modelo numérico
(13,3 Hz). Por outro lado, verifica-se que a relacdo entre as frequéncias de vibragdo do 1°
modo longitudinal e do 1° modo transversal é sempre inferior a 1,9, valor este que fica longe
da relacdo obtida entre as frequéncias de vibragdo experimentais. Depreende-se assim que as
diferencas existentes entre o modelo numérico e o modelo experimental vao para além da
simples selec¢do de uma das hipoteses de calculo adoptadas, do modulo de elasticidade da

argamassa utilizada na constru¢do das paredes ou do tipo de ligagdo das paredes a fundacio,
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havendo pois que adicionar mais alguns pardmetros ao modelo numérico que ndo foram
contemplados.

E chegada a altura de apresentar as configura¢des modais para poder apreciar as
diferencas, qualitativas, introduzidas pelas hipoteses de calculo. Dada a influéncia relativa das
hipdteses de base e complementares, seleccionaram-se, por um lado, algumas hipoteses de
base que permitem ilustrar os 12 modos de vibragdo identificados e acompanhar as diferencas
que ocorrem nalguns deles, e, por outro lado, considerou-se que o médulo de elasticidade da
argamassa utilizada na construcdo das paredes ¢ de 0,70GPa e que as paredes estdo fixas, e
ndo encastradas, na fundag@o. Na Figura 5.21 a Figura 5.24 s3o apresentados os modos de
vibragdo ordenados pelo niimero sequencial do modo, atribuido pelo Cast3M por ordem
crescente da frequéncia de vibragdo, e pela sua identificacdo atribuida de acordo com as
regras enumeradas anteriormente. Antes de mais, aproveita-se para, numa primeira passagem
por estas figuras, visualizar os varios modos identificados. Na Figura 5.21 estdo patentes
alguns exemplos dos designados modos de “membrana” que correspondem, na realidade, a
vibragdo das paredes nos modelos que ndo incluem pavimentos. Os modos de distor¢ao
transversal e longitudinal, visiveis na Figura 5.21 e na Figura 5.22, correspondem a distor¢@o
do pavimento segundo cada uma daquelas direc¢des, enquanto que o modo de distor¢ao
global, visivel na Figura 5.23, estd fundamentalmente relacionado com a distor¢@o segundo a
diagonal do pavimento. Os modos de rotagdo estdo presentes na Figura 5.23 e na Figura 5.24
e correspondem a habitual tor¢do em torno do eixo vertical. A transi¢do entre estes modos ¢
gradual, em func¢@o da rigidez dos pavimentos, tornando-se dificil decidir quando acabam uns
e comegam outros. Por fim, os modos de translagcdo estdo presentes em todas as figuras
embora as suas configuracdes sejam consideravelmente diferentes, umas vezes mobilizando
apenas as paredes de empena ou de fachada e outras vezes mobilizando o modelo completo,
dependendo da rigidez dos pavimentos. Observando as figuras, agora em sequéncia,
confirma-se que a progressiva introdu¢do dos elementos construtivos no modelo numérico,
particularmente das vigas de pavimento e dos pavimentos com rigidez crescente, faz com que
todos os modos de vibracdo se modifiquem significativamente. Em primeiro lugar sao
suprimidos os modos designados por “membrana”, depois os modos de distor¢do transversal e
longitudinal transformam-se em modos de rotacdo e de distorcdo global. Os modos de
translacdo, por sua vez, s3o inicialmente locais, passando posteriormente a serem modos
globais. Face aos exemplos apresentados nestas figuras, pode afirmar-se que, a medida que a
rigidez dos pavimentos aumenta, os modos tornam-se mais globais e menos locais, ou seja,

implicam cada vez mais a vibrag¢@o da estrutura como um todo e ndo de partes da estrutura,
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como sejam as empenas, as fachadas, ou os nembos. No limite, quando o piso € rigido, os

modos dependem, fundamentalmente, do comportamento das vdarias paredes no seu plano,

embora essa dependéncia se possa manifestar mais cedo para pavimentos com alguma

flexibilidade.
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Para concluir a apresentacdo dos resultados da andlise modal, falta ainda analisar as
contribuicdes de cada modo para a massa total, medidas em termos de factores de participacao
de massa, e a sua evolugdo com as hipoteses de calculo. Os modos de distor¢do, rotagdo e até
de “membrana” tém, neste aspecto, uma importdncia bastante reduzida, dadas as
caracteristicas das suas configura¢des modais, pelo que as atengdes se concentram apenas nos
modos de translagdo. Em primeiro lugar, apresenta-se na Figura 5.25 e Figura 5.26 a
evolugdo, ao longo das 16 hipdteses de base, das contribuicdes dos 3 primeiros modos
transversais e longitudinais, respectivamente, para a massa total. Constata-se, mais uma vez,
que as curvas estdo agrupadas em feixes com reduzida dispersdo, o que confirma a reduzida
importancia das hipoteses complementares. Comparando os varios modos entre si, observa-se
que o 1° modo em cada direc¢do ¢ aquele que tem a maior contribui¢do para a massa total,
com valores que variam entre cerca de 50% e 75% na direccdo transversal e entre cerca de
25% e 75% na direc¢do longitudinal. As contribui¢cdes dos 2° e 3° modos em cada direc¢do
sdo inferiores a do correspondente 1° modo, sendo as do 2° modo sempre inferiores a cerca de
15% e as do 3° modo superiores as do 2° modo para valores de k inferiores a 0,05.
Comparando as duas direc¢des entre si, verifica-se que o andamento das contribui¢des dos
modos sdo bastante semelhantes embora, quando a rigidez dos pavimentos ¢ baixa, a
contribui¢do do 1° modo longitudinal seja inferior a do 1° modo transversal, sucedendo o

inverso no 3° modo.
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Contribuigdo das massas modais [%]
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Figura 5.25 — Contribuicdo das massas dos primeiros modos transversais
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Figura 5.26 — Contribui¢do das massas dos primeiros modos longitudinais
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Para ajudar a perceber a importancia destes modos relativamente aos demais, e tirando
partido da reduzida dispersdo dos feixes de curvas, apresenta-se novamente na Figura 5.27 as
contribui¢des dos 3 primeiros modos transversais e longitudinais, onde se observa que o 1°
modo de translacdo em cada direc¢do atinge o valor maximo para valores de k superiores a
0,02. Para além disso, a contribuicdo do 1° modo transversal é sempre superior a do 1° modo
longitudinal, pelo que aquele modo é mais representativo do comportamento dindmico do

modelo do que este, nas direc¢des respectivas.

—e— 1°Trans —=— 2°Trans 3°Trans 1°Long —x— 2°Long —e— 3°Long

100%
el R ~~==========================================================4
80%
70%
60%
50%
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20%
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0%

Contribuicdo das massas modais [%]

X X X . .. .. \) \) N\
SRR A% JA® ® AT AT AT S

Hipotese de calculo

Figura 5.27 — Contribui¢@o dos primeiros modos de translacdo em cada direc¢do para as

massas modais médias

A Figura 5.28 mostra, por fim, as contribui¢des acumuladas, em cada direccdo, de todos
os modos determinados no intervalo de frequéncias considerado e, também, dos 3 primeiros
modos de translagdo, com o objectivo de aferir a relevancia dos resultados da andlise
dindmica apresentados. Verifica-se que a totalidade dos modos determinados no intervalo de
frequéncias considerado tem uma contribuicdo superior a 90%, na direc¢do transversal, e
entre 80% e 90%, na direc¢do longitudinal, da massa total do modelo. Pode-se afirmar,
portanto, que a andlise modal efectuada incluiu, mais na direc¢do longitudinal do que na

direc¢do transversal, os modos de vibragdo que mais contribuem para o comportamento
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dindmico do modelo. Destes, os 3 primeiros modos de translagdo constituem a quase
totalidade das contribuigdes, com excepcdo apenas da direc¢do longitudinal onde essa
contribui¢cdo, nos modelos s com paredes ou com paredes e janelas, ronda apenas os 50%.
Mais importante ainda, comparando os dois graficos, ¢ a constatacdo de que os primeiros
modos transversal e longitudinal constituem, na direc¢do respectiva, a maior contribui¢ao
individual para a massa total, mesmo para valores baixos da rigidez dos pavimentos
(k> 0,02). Nestas condig¢des € possivel afirmar que, do ponto de vista da resposta dinamica,
uma analise estatica ndo linear baseada apenas no 1° modo de vibracdo ¢ representativa do

comportamento dindmico do modelo, assunto ao qual se dedica a proxima secc¢ao.
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Figura 5.28 — Contribuicdo acumuladas em cada direc¢@o para as massas modais médias

5.3. Analises nao lineares

5.3.1. Dados iniciais

A andlise dos resultados experimentais, realizada no Capitulo 4, mostrou que os modelos
fisicos apresentaram comportamentos distintos nas direc¢des longitudinal e transversal,

fundamentalmente relacionados com o comportamento no plano das paredes alinhadas com
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cada direccdo. De facto, na direc¢do longitudinal, as empenas contribuem com uma grande
rigidez e resisténcia para o comportamento do modelo, enquanto, na direccdo transversal, as
fachadas possuem uma menor resisténcia e rigidez mas uma maior capacidade de deformagao.
O comportamento para fora do plano das paredes €, comparativamente, menos relevante no
que diz respeito a capacidade resistente da estrutura, tratando-se, sobretudo, de um problema
de controlo de deslocamentos que as solugdes de reforgo utilizadas procuram resolver em
primeira instancia. Por estes motivos, optou-se por estudar o comportamento dos modelos
apenas na direccdo transversal, tendo sido, por isso, elaborados modelos numéricos planos
representativos das fachadas.

O comportamento nio linear exibido pelos modelos fisicos, expresso nas curvas de
capacidade, ¢ devido, fundamentalmente, a ndo linearidade fisica dos materiais, dado que o
baixo valor dos deslocamentos, relativamente as dimensdes globais dos modelos, ndo faz
antever a existéncia de comportamentos geometricamente nio lineares relevantes. Os danos
observados nos elementos estruturais constituem, assim, um bom indicador dos materiais que
apresentaram um comportamento fisicamente nao linear, tanto mais que, nos modelos fisicos,
cada elemento era composto por um e um sé tipo de material. Dado que os danos se
concentraram sobretudo nas paredes, a argamassa utilizada na sua constru¢do tem de ser
modelada como material com comportamento nao linear. Nos restantes elementos estruturais,
molduras nas aberturas, interfaces, vigas de pavimento e pavimentos, podem ser utilizadas as
mesmas propriedades que foram utilizadas nas andlises lineares para simular o
comportamento dos materiais constituintes, a madeira de pinho bravo e os painéis de MDF.

As propriedades fisicas e mecanicas da argamassa foram apresentadas no Capitulo 3, e s@o
reproduzidas no Quadro 5.6 por conveniéncia, as quais se adicionam, agora, os valores
estimados para o modulo de elasticidade e para a tensdo de rotura a traccdo. O modulo de
elasticidade ¢ estimado com base no estipulado no EC6 para a relagdo entre o modulo de
elasticidade secante £ e a tensdo de rotura a compressdo da alvenaria (f.) na verificagdo dos
estados limites ultimos (£ = 1000 X% f.) [EC6-1,2005]. A tensdo de rotura a traccdo ¢
considerada como sendo 10% da tens@o de rotura a compressdo. Estas sdo consideradas as
propriedades iniciais da argamassa dado que, conforme se explica ja a seguir, elas foram

ajustadas a medida que as analises eram realizadas de modo a corrigir os resultados obtidos.
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Quadro 5.6 — Propriedades mecanicas iniciais adoptadas para a argamassa

Modelo | Massa volumica | Tensdo de rotura a Modulo de Tensdo de rotura a
(Myor) compressao (fz inicial) elasticidade (E) traccao (1 inicial)
0 1909,5 kg/m’ 0,76 MPa 0,75 GPa 0,076 MPa
00 2081,2 kg/m’ 0,88 MPa 0,88 GPa 0,088 MPa
1 2067,3 kg/m’ 1,36 MPa 1,36 GPa 0,136 MPa
2 2119,7 kg/m’ 1,17 MPa 1,17 GPa 0,117 MPa
3 2081,0 kg/m’ 0,67 MPa 0,67 GPa 0,067 MPa

As curvas de capacidade experimentais representam o esfor¢o transverso na base,
calculado a partir das forcas de inércia geradas durante o ensaio devido as aceleracdes
impostas na base, em funcdo do deslocamento no topo do modelo, isto para cada um dos
ensaios. O facto da solicitagdo sismica aumentar de ensaio para ensaio, ¢ de o modelo
acumular danos em cada ensaio, traduz-se numa sequéncia de curvas de capacidade que
reflectem realidades distintas em cada ensaio. Por este motivo, as curvas experimentais
permitem identificar a rigidez inicial e a resisténcia final do modelo fisico embora,
particularmente na direccdo transversal, a evolucdo da cedéncia e, consequentemente, a
ductilidade sejam mascaradas. Por sua vez, as curvas de capacidade obtidas nos modelos
numéricos pressupdem a aplicagdo incremental de um conjunto de forcas horizontais, que
representam a solicitagdo sismica, num modelo que se degrada progressivamente, em rigidez
e/ou resisténcia, até atingir uma determinada condi¢do limite imposta em deslocamento ou em
forca. Quer isto dizer que as curvas de capacidade numéricas, representando a mesma o
esfor¢o transverso na base e o deslocamento no topo, terdo um andamento diferente do das
curvas experimentais embora devam ser semelhantes em termos de rigidez inicial e resisténcia
final. Justifica-se por isso testar diversos perfis de forgas horizontais — uniformes,
triangulares, proporcionais ao 1° modo de vibrag@o — e variar as propriedades ndo lineares dos
materiais, dentro de certos limites, de modo a conseguir reproduzir estes dois aspectos nas
curvas de capacidade numéricas.

Os modelos numéricos permitem obter ndo sé as curvas de capacidade para determinadas
combinagdes de carregamento, como também estimar o dano resultante dessas ac¢des. A

exploragdo do comportamento ndo linear dos materiais implica um determinado dano, que nos
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modelos fisicos se manifesta, por exemplo, através da abertura de fendas, mas que nos
modelos numéricos ¢ quantificado, seja através de uma variavel de dano, seja através da
superagao de determinados patamares predefinidos, por exemplo, de deformagdo. Este € mais
um resultado, para além das curvas de capacidade, que pode ser utilizado para comparar os
modelos fisicos e numéricos e, nomeadamente, ajudar a interpretar os mecanismos de

colapso.

5.3.2. Analise estatica com modelo estrutural continuo

Na primeira andlise estdtica ndo linear que se apresenta aqui, a fachada de alvenaria foi
modelada como um continuo bidimensional cujas propriedades ndo lineares do material
constituinte, a argamassa, determinam o comportamento ndo linear da estrutura para o
carregamento actuante, vertical e horizontal. O modelo plano utilizado contempla outros
elementos construtivos para além da fachada, dado que ele corresponde, grosso modo, a
metade do modelo tridimensional utilizado nas analises lineares. De facto, foram incluidas no
modelo plano ndo s6 as molduras nas aberturas e as interfaces de ligacdo dos pavimentos as
paredes, como também metade das vigas de pavimento e dos pavimentos que lhe sdo
atribuiveis por area de influéncia. Desta forma, e apesar de ser um modelo plano, € possivel
tirar partido de algum efeito de confinamento que estes elementos possam desempenhar dado
estarem localizados ao nivel da face superior dos lintéis. Do modelo tridimensional apenas as
empenas ndo foram incluidas, por se tratarem de paredes perpendiculares a direcg¢do
analisada, embora tenha sido considerada metade da sua massa para efeitos das acgdes
horizontais. Perdeu-se, assim, a possibilidade de estudar a influéncia da rigidez e resisténcia
destas paredes, bem como da variagdo da rigidez do pavimento, no comportamento do modelo
na direc¢do transversal, apesar destes aspectos poderem ter alguma relevancia.

O modelo numérico, desenvolvido em Cast3M na mesma escala reduzida do modelo
fisico, tem uma largura de 3,0m e uma altura de 4,8m. Na discretizag¢do, apresentada na
Figura 5.29, foram utilizados elementos rectangulares de 4 nds (‘QUA4’) na parede, e
elementos lineares de 2 nos (‘SEG2’) nos restantes elementos estruturais. A maxima
dimensdo da malha ¢ de 0,10m nas duas direc¢des enquanto os elementos lineares tém os seus
comprimentos determinados pela geometria do modelo e pela dimensdo da malha: as
molduras nas aberturas e as interfaces estdo ligadas a malha em todos os nds, enquanto as
vigas de pavimento e os pavimentos estdo ligados a fachada apenas nas extremidades
esquerda e direita, ao nivel dos pisos. Em termos da formulacdo de elementos finitos, foram

utilizados elementos de barra biarticulada (‘BARR’), de viga sem deformagdo por corte
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(‘POUT’) e de elementos lineares de 4 nds (‘QUA4’), tal como se apresenta no Quadro 5.7 a
par das dimensdes das sec¢des transversais. Os esfor¢os na parede, como estrutura plana que

¢, foram calculados admitindo um estado plano de tensao.

Legenda:

Molduras nas aberturas

Interfaces, vigas de pavimento e pavimentos

Figura 5.29 — Modelo plano continuo utilizado na analise nao linear

Quadro 5.7 — Caracteristicas da discretizacdo do modelo 2D em Cast3M

Elementos construtivos | Suporte geométrico | Elemento finito Dimensoes
Vigas de pavimento ‘SEG2’ ‘BARR’ 5% 0,10m x 0,075m
Paredes ‘QUA4’ ‘QUA4’ 0,15m (x1m)
Pavimentos ‘SEG2’ ‘BARR’ 2m x 0,012m
Interfaces ‘SEG2’ ‘POUT’ 0,03m x 0,075m
Molduras nas aberturas ‘SEG2’ ‘POUT’ 0,15m x 0,02m

O comportamento adoptado para a generalidade dos materiais foi ‘MECANIQUE’
‘ELASTIQUE’ ‘ISOTROPE’, com excep¢do da argamassa na qual foi utilizado o modelo de
dano ‘ENDOMMAGEMENT’ ‘MAZARS’ disponivel no programa Cast3M. Este modelo
[Mazars, 1994], embora tenha sido ajustado para simular o comportamento do betdo quando
sujeito a cargas monotdnicas [Combescure, 2001], € considerado também um modelo possivel

para simular o comportamento da alvenaria [Salonikios et al., 2003]. Ainda para mais, no
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caso presente a alvenaria de pedra foi substituida, nos modelos fisicos, por uma argamassa
com fraca resisténcia a compressdo, pelo que se considera aceitavel utiliza-lo para modelar,
aqui também, o comportamento ndo linear da argamassa. No decurso das analises as
propriedades da argamassa utilizada na construg¢do das paredes foram sendo modificadas em
fun¢@o dos resultados obtidos. Ao todo foram utilizados 4 materiais diferentes para simular o
comportamento dos nembos, nds e lintéis nos quais se pode considerar subdividida a parede:

e MI — as paredes sdo simuladas com o material considerado inicial, cujas propriedades

foram indicadas no Quadro 5.6;
e M2 — os lintéis sdo enfraquecidos, considerando que a sua tensdo de rotura a tracgao ¢
1% da inicial e que a sua resisténcia residual a trac¢do € nula;

e M3 — os lintéis sdo novamente enfraquecidos, reduzindo agora a tensdo de rotura a

compressio para 50% da inicial;

e M4 — os nés e nembos sdo enfraquecidos relativamente ao material inicial, através da

anulacdo da sua resisténcia residual.

A selec¢do destes valores baseou-se, conforme ja se disse, nos resultados das varias
analises. Um dos primeiros aspectos detectados foi o de, apos a aplicagdo das cargas verticais
(o processo de aplicagdo das cargas serd descrito mais adiante), os lintéis ndo apresentarem
qualquer dano ao contrario das observagdes efectuadas nos modelos fisicos, o que deu origem
ao material M2. A partir dai prosseguiu-se com o enfraquecimento do material, na procura de
uma melhor concordincia entre as curvas experimentais e numéricas, o que levou aos
materiais M3 e M4, até que este ultimo se revelou ser ja demasiado fraco para se continuar
com o processo. Apresenta-se no Quadro 5.8 um resumo das propriedades adoptadas em cada
um dos casos para a argamassa utilizada na constru¢do das paredes utilizadas no modelo
numérico utilizado na andlise estatica ndo linear e na Figura 5.30 um exemplo para os
materiais do Modelo 0. O pardmetro fragilidade, cujo valor varia entre 0 e 1, controla a
rapidez com que a resisténcia a traccdo reduz apds o pico, sendo tanto maior quanto mais

proximo de 1 for aquele parametro.
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Quadro 5.8 — Propriedades adoptadas para a argamassa utilizada na construcdo das paredes

Material Elemento fe fi St residual fragilidade
Nembos ¢ nds Jeinicial 0,1 X fe.inicial 0,2 X f; 0
M1
Lintéis ﬁ inicial Oa 1 Xf;’, inicial 052 Xﬁ 0
Nembos ¢ nds Jeinicial 0,1 X fe.inicial 0,2 X f; 0
M2
Lintéis ﬁ inicial 09001 X f;’,inicial 0 1
Nembos ¢ nds Jeinicial 0,1 X fe. inicial 0,2 X f; 0
M3
Lintéis 0,5 Xf;’,inicial 0,001 Xf;’,inicial 0 1
Nembos e nds Je.inicial 0,1 X fe inicial 0 1
M4
Lintéis 0,5 Xfc,im’cial 0,001 Xfc,im’cial 0 1
Curva de comportamento Curva de comportamento
| 200000 | 200000
| . | .
0.012 08 0 ?04 0.004 -0.012 0.008 -0.004 0.004
| -200000(+ | 200000/
z | z |
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s i S |
———————————————— - - 660g00 - - - — - - - - - R E . N —— === — =
| |
: 800000 : 800000 -
: 1000000 : 1000000
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———————————————— 1= —N\200800fH — - - - — - - - e m e N (- - - - - - 200800 - — - — - - — -
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5 I 5 |
w I w I
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Figura 5.30 — Modelag¢do do comportamento da argamassa do Modelo 0
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As acgoes a considerar no modelo numérico, tanto horizontais como verticais, resultam
directamente da massa da estrutura. Apresentam-se no Quadro 5.9 as massas de cada um dos
modelos, onde se pode observar que a componente horizontal da massa, M,, responsavel pelas
acgdes horizontais € superior a componente vertical, M,, associada as cargas verticais
actuantes na fachada. Tal diferenga deve-se a simulagdo da massa das empenas que pertence
ao modelo plano, por area de influéncia, através de massas concentradas atribuidas aos graus

de liberdade horizontais dos n6s da malha que estdo nos lados esquerdo e direito da fachada.

Quadro 5.9 — Massas do modelo plano

Modelo | Massa dindmica (M,) | Massa estatica (M)
0 8948,9 kg 2969,6 kg
00 9703,0 kg 32293 kg
1 9641,9 kg 3208,2 kg
2 9872,1 kg 3287,5 kg
3 9702,1 kg 3228,9 kg

Antes de realizar a analise estatica ndo linear procedeu-se a uma analise modal linear do
modelo plano com o objectivo de determinar o 1° modo de vibracdo necessario a
quantificagdo de um dos carregamentos que se apresentam ja a seguir. O Quadro 5.10 resume
os resultados dessa analise para os 5 modelos em termos da frequéncia de vibragdo (f), da
massa generalizada (M,) e do factor de participagdio de massa horizontal (I'y). Por
conveniéncia, estes dois ultimos valores sdo apresentados também normalizados
relativamente a massa da estrutura. Constata-se que o valor da frequéncia de vibragdo do 1°
modo do Modelo 0 estd contido no intervalo de frequéncias determinadas na analise modal

tridimensional, mais propriamente na proximidade do valor de & igual a 0,005.
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Quadro 5.10 — Resultados do 1° modo de vibragdo na andlise modal linear do modelo plano

Modelo S Hz] M, [kg] I, [kg] My/M, [-] TV/M, [-]
0 5,65 3318,61 6467,75 37,1% 72,3%
00 5,77 3591,71 7011,93 37,0% 72,3%
1 6,86 3564,93 6977,54 37,0% 72,4%
2 6,39 3649,78 7139,22 37,0% 72,3%
3 5,20 3598,12 7008,50 37,1% 72,2%

Na andlise estatica ndo linear foram utilizados trés tipos de distribui¢des de forgas,
nomeadamente:

e L2 — 0 modelo ¢ sujeito a uma acelera¢do horizontal uniforme pelo que as forgas em

cada ponto sdo proporcionais ao valor da massa atribuida;

e L3 - o0 modelo é sujeito a uma aceleracdo horizontal crescente em altura, com o valor

0 na base e 1 no topo, pelo que as for¢cas em cada n6 sdo ndo sé proporcionais a massa
que lhe ¢ atribuida, como também a altura do modelo;

e [4 - o0 modelo ¢ sujeito a uma aceleragdo proporcional a configuracdo do 1° modo de

translagdo.

As distribui¢des de forcas L2 e L4 sdo as indicadas no [ECS8-3, 2005], a L3 foi utilizada
adicionalmente para comparacdo de resultados com a L4 [Salonikios et al., 2003]. Estes trés
carregamentos estdo ilustrados na Figura 5.31, onde se destacam 2 aspectos que tém particular
influéncia no comportamento dos modelos. Em primeiro lugar, os carregamentos L2 e L3 sao
exclusivamente horizontais enquanto o carregamento L4 tem componentes tanto horizontais
como verticais em consequéncia da configuragdo modal. Quer isto dizer que o carregamento
L4 ir4 introduzir compressdo/trac¢do na parede para além daquela que resulta do simples
derrubamento para acc¢des horizontais. Em segundo lugar, a distribuicdo das forcas
horizontais nos carregamentos L3 e L4 & bastante idéntica e completamente distinta da do
carregamento L2. E, por isso, expectavel que os carregamentos L3 e L4 produzam resultados
proximos, comparativamente ao carregamento L2, apesar do efeito atrds mencionado
associado ao carregamento L4.

Tratando-se de uma andlise nio linear com carregamentos ndo proporcionais, as ac¢des

verticais e horizontais sdo aplicadas em duas fases distintas, conforme se ilustra na
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Figura 5.32. Numa primeira fase as cargas verticais, devidas ao peso proprio da estrutura, sdo
aplicadas progressivamente em incrementos de 10% até atingir o seu valor total, apds o que,
numa segunda fase, sdo mantidas constantes enquanto as cargas horizontais sao aplicadas com
valor crescente até se atingir o limite maximo de deslocamento no topo, considerado como
1% da altura total do modelo, ou seja, 0,048m. Em ambas as fases o carregamento foi
aplicado utilizando controlo em forga, obtendo-se, assim, curvas de capacidade que
reproduzem a capacidade resistente maxima dos modelos. Por fim, refere-se que, para evitar
os fendomenos de localizacdo tipicos neste tipo de analises, foi utilizado um modelo ndo local

para homogeneizar o campo de danos nos elementos.
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c¢) Configuragdo do 1° modo de vibragao d) Carregamento L4

Figura 5.31 — Distribui¢des de forcas horizontais utilizadas nas anélises ndo lineares e

configuragdo do 1° modo de vibragdo exemplificadas para o Modelo 0
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Cargas verticais Cargas horizontais
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Figura 5.32 — Sequéncia de aplicacdo do carregamento

Os resultados obtidos nas analises estaticas nao lineares, realizadas nas condigdes
enumeradas, sdo apresentados de seguida. Comeca-se, em primeiro lugar, por mostrar as
curvas de capacidade numéricas, obtidas para as varias combinag¢des de ac¢des e materiais, €
comparar com as curvas de capacidade experimentais das fachadas Norte e Sul obtidas nos
varios ensaios. Na Figura 5.33 a Figura 5.37 sdo apresentadas as curvas de capacidade dos
varios modelos, correspondentes a uma dada combinagdo de carregamento e material, por
exemplo L2 F M1 significa carregamento L2 e material M1, ou entdo a um dado ensaio
experimental, por exemplo Ensaio 0. Constata-se que o carregamento L2 apresenta sempre a
curva de capacidade com maior resisténcia e também que as curvas de capacidade dos
carregamentos L3 e L4 sdo muito semelhantes. Por outro lado, o material M1 ¢ aquele que
apresenta a maior capacidade resistente e o material M4 a menor, o que ndo ¢ de estranhar
atendendo a que o material M4 resulta da progressiva fragilizacdio do material M1. O
Quadro 5.11 resume, para cada modelo, as combinagdes de material e de carregamento para
as quais as curvas de capacidade numéricas mais se aproximam das curvas experimentais.
Esta seleccdo baseia-se, essencialmente, na comparagdo entre as capacidades resistentes
maximas experimental e numérica dado que, conforme ja se referiu, ndo € possivel interpretar
a cedéncia e a ductilidade nas curvas de capacidade experimentais. Verifica-se que, na
generalidade dos casos, o material M2 combinado com os carregamentos L3 e L4 ¢ aquele
que produz as curvas de capacidade que melhor se aproximam das curvas de capacidade

experimentais.
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Figura 5.33 — Curvas de capacidade do Modelo 0
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Figura 5.34 — Curvas de capacidade do Modelo 00
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Figura 5.36 — Curvas de capacidade do Modelo 2
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Figura 5.37 — Curvas de capacidade do Modelo 3
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Quadro 5.11 — Melhores concordancias entre as curvas de capacidade numéricas e

experimentais
Modelo | Material | Carregamento
M1 L3, L4
0
M4 L2
M2, M3 L3, L4
00
M4 L2
1 M2 L3, L4
2 M2, M4 L3, L4
3 M2, M3 L3, L4

E interessante ilustrar a evolucdo do campo de danos nos modelos numéricos para
algumas das combinacdes indicadas no Quadro 5.11 de modo a observar os mecanismos de
rotura. Optou-se por apresentar na Figura 5.38 a Figura 5.42 sobretudo a combinacido do
material M2 com o carregamento L4 por se entender que esta é a que, globalmente, melhor
reproduz as curvas de capacidade experimentais. A evolucdo do dano ¢ ilustrada nalguns
instantes chave: no final da aplicacdo das cargas permanentes, quando se regista o primeiro
dano nos nembos, no inicio da cedéncia e quando o deslocamento do topo atinge cerca de
0,5% e 1% da altura. Considera-se ponto cedéncia aquele onde, na Figura 5.33 a Figura 5.37,
se observa uma brusca diminui¢do da rigidez na curva de capacidade, por analogia com uma
curva bilinear idealizada, dado que, na generalidade, aquelas curvas demonstram que ha uma
cedéncia gradual da estrutura. O modelo 0 (ver Figura 5.38) constitui um bom exemplo da
necessidade de fragilizar o material M1: os lintéis ndo apresentam qualquer dano antes dos
nembos comegarem a danificar € mesmo no inicio da cedéncia o seu dano € reduzido. Nos
restantes modelos o material M2 permite ndo s6 simular danos nos lintéis no final da
aplicacdo das cargas permanentes, como também obter mecanismos de colapso nos quais os

lintéis estdo todos substancialmente danificados.
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Figura 5.38 — Evolugdo da resposta do modelo 0 com o material M1 e carregamento L4
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Figura 5.39 — Evoluc¢do da resposta do modelo 00 com o material M2 e carregamento L4
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Figura 5.40 — Evolucao da resposta do modelo 1 com o material M2 e carregamento L4
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Figura 5.41 — Evolugdo da resposta do modelo 2 com o material M2 e carregamento L4
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Figura 5.42 — Evolucdo da resposta do modelo 3 com o material M2 e carregamento L4
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5.3.3. Analise estatica com modelo estrutural de macroelementos

Para além do modelo estrutural continuo, foi realizada uma outra analise estatica mas,
desta feita, utilizando macroelementos para modelar a fachada de alvenaria. Foi utilizado um
modelo do tipo SAM [Magenes, 2000] [Magenes et al., 2000], pelo que os nds sdo
considerados rigidos, com dimensdes ndo desprezaveis, € os nembos e lintéis possuem um
comportamento elastico linear com deformabilidade por corte e por flexdo. O comportamento
ndo linear da estrutura ¢ simulado através de rotulas plasticas de dois tipos, corte ou flexdo,
localizadas em diferentes pontos dos nembos e dos lintéis para corresponder aos mecanismos
de dano observados em cada um destes: as de corte a meia altura ou a meio vao, consoante se
trate de nembos ou de lintéis, para simular a rotura por traccdo diagonal ou deslizamento, e as
de flex@o nas extremidades, para simular a rotura por flexdo composta. O comportamento nao
linear destas rétulas plasticas ¢ definido com base na curva padrdo que se ilustra na
Figura 5.43, cujos pontos B, C, D e E sdo determinados a partir da geometria dos
componentes a que pertencem, as propriedades mecanicas da alvenaria e o estado de tensdo
inicial, entre outros. No seu conjunto, os pontos B, C, D, e E permitem simular diferentes
tipos de comportamento, desde o ductil até ao fragil e com ou sem resisténcia residual, como

se ilustra na Figura 5.44.

A

10
g Ips LS
S P is CP
g lp ls
N
= B ¢
£
2

D
A E -

Deformation or deformation ratio

Figura 5.43 — Curva padrdo de comportamento ndo linear das rotulas plasticas (original de

[FEMA & ASCE, 2000])
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Figura 5.44 — Ajuste das curvas padrao a varios tipos de comportamento nao linear (original

de [FEMA & ASCE, 2000])

O modelo numérico [Salvado, 2009], desenvolvido em SAP2000 [CSI, 2005], segue as
indica¢des de [Pasticier et al., 2007] no que diz respeito as opcdes de modelacdo e a definicao
das rotulas plasticas. Considerou-se, novamente, um modelo plano composto, neste caso,
apenas pela parede de alvenaria, sem quaisquer outros elementos construtivos — molduras nas
aberturas, interfaces de ligacdo, vigas de pavimento e pavimentos — embora as suas massas
sejam contabilizadas para efeitos da ac¢do horizontal. Nos cunhais, as fiadas verticais de nds
mais a esquerda e mais a direita, desprezou-se a ligacdo as paredes de empena. Apresenta-se
na Figura 5.45 a discretizacdo da fachada onde os nés sdo simulados por meio de um conjunto
de 3 ou 4 barras rigidas, consoante sejam nos de cunhal ou nos interiores, de modo a simular
um movimento de corpo rigido e a garantir a compatibilidade dos deslocamentos entre
nembos e lintéis. Cada um destes, por sua vez, ¢ definido por uma barra com deformacao por
corte e por flexdo, simulando o eixo longitudinal do componente, ligada as extremidades mais
proximas das barras rigidas dos nds que unem ou, no caso particular dos nembos, a fundagao
onde sdo encastrados. As dimensdes da sec¢do transversal das barras sdo as apresentadas no

Quadro 5.12 e resultam das dimensdes nominais do modelo fisico apresentadas no Capitulo 3.

Quadro 5.12 — Dimensoes das secgdes transversais das barras

Componente Largura [m] | Altura [m]

Nembo de cunhal 0,15 0,375
Nembo interior 0,15 0,40
Lintel 0,15 0,30
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Legenda:
N6 rigido

— Macroelemento (lintéis e nembos)

Figura 5.45 — Modelo plano de macroelementos utilizado na analise ndo linear

O modelo numérico tem por objectivo simular o comportamento do Modelo 0, pelo que
foram utilizadas as correspondentes propriedades fisicas € mecanicas iniciais apresentadas no
Quadro 5.6. Tomando o modelo ainda sem rotulas plasticas, foram realizadas duas analises
lineares, uma estdtica, para determinar as distribui¢des de esfor¢os devidos as cargas
permanentes necessarias ao calculo das rotulas plésticas, e outra modal, necessaria para
definir um dos carregamentos horizontais utilizados na andlise estatica ndo linear que se
apresenta mais adiante.

O passo seguinte consiste em adicionar as rétulas plasticas aos nembos e lintéis do modelo
numérico. A Figura 5.46 ilustra, na coluna da esquerda, as curvas de comportamento das
rotulas de corte e, na coluna da direita, as curvas de comportamento dos nembos e lintéis
quando combinados com as rétulas. Conforme se pode observar, as rotulas dos nembos e dos
lintéis sdo completamente diferentes, as primeiras possuindo maior resisténcia e ductilidade
do que as segundas. Os nembos interiores, pelo facto de terem dimensdes diferentes e estarem
mais carregados do que os nembos de cunhal, tém uma capacidade resistente ligeiramente
superior a estes. Verifica-se também na figura que as rétulas dos lintéis, apesar do

comportamento fragil, apresentam alguma resisténcia residual ao corte.
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Figura 5.46 — Curvas de comportamento ao corte

A Figura 5.47 ilustra as curvas equivalentes representando o comportamento a flexdo das
rotulas plasticas atribuidas aos nembos interiores e exteriores. Aqui, tal como no caso
anterior, verifica-se que os nembos interiores tém uma capacidade resistente ligeiramente

superior a dos nembos de cunhal embora tenham o mesmo nivel de ductilidade.
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Figura 5.47 — Curvas de comportamento a flexdo

Na realidade foram utilizados ndo um mas sim dois modelos de macroelementos para
simular outros tantos niveis de capacidade resistente da estrutura, a semelhanga do que
aconteceu no modelo continuo, com a diferenga que aqui essa mudanga é simulada através do
tipo de rotulas consideradas e ndo das propriedades do material:

e Modelo V2+M3 — foram colocadas rétulas de corte a meia altura dos nembos e a meio

vao dos lintéis, bem como rotulas de flexdo nas extremidades de todos os nembos;

e Modelo V2 — foram colocadas rétulas de corte a meia altura dos nembos e a meio vao

dos lintéis e rétulas de flexdo apenas na base da estrutura.

Na estrutura s@o aplicados dois tipos de acg¢des, as cargas verticais que correspondem as
cargas permanentes actuantes na fachada, e as cargas horizontais que simulam a acc¢io dos
sismos e que sdo de dois tipos [EC8-3,2005], uma carga uniforme (L2) e uma carga
proporcional ao primeiro modo de vibragdo (L4), em correspondéncia directa com as
utilizadas no modelo continuo. A sequéncia de carregamento também foi a mesma, isto &,
primeiro foram aplicadas gradualmente as cargas verticais devidas ao peso proprio, até atingir

o seu valor total, e, posteriormente, foram aplicadas as cargas horizontais incrementalmente

325



Avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

até atingir um determinado deslocamento objectivo. O controlo das cargas verticais foi em
for¢a enquanto o das cargas horizontais foi em deslocamento.

Apresentam-se, finalmente, na Figura 5.48 as curvas de capacidade obtidas nos dois
modelos de macroelementos, V2+M3 e V2, e para os dois tipos de carregamentos, L2 e L4,
conjuntamente com as envolventes das curvas de capacidade experimentais para permitir uma
facil comparagdo. Constata-se em ambos os graficos que, a semelhan¢a do que sucedeu no
modelo continuo, o carregamento uniforme (L2) aponta para uma maior capacidade resistente
do modelo do que a carga proporcional ao 1°modo de vibrag¢do (L4). Quando se comparam os
dois modelos entre si verifica-se que o modelo V2 ¢ o que mais se aproxima das curvas
experimentais, o que indica que o comportamento dos modelos experimentais ¢ condicionado,

sobretudo, pela capacidade resistente ao corte dos lintéis.
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E 15000 b — — — o e Parede N
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a) Modelo V2+M3
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b) Modelo V2

Figura 5.48 — Curvas de capacidade dos modelos de macroelementos
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Para terminar, apresenta-se na Figura 5.49 os mecanismos observados nos modelos de
macroelementos durante a aplicagdo das cargas horizontais e que servem para mostrar que,
como ndo podia deixar de ser, hd diferencas qualitativas entre eles. No caso do modelo
V2+M3, assiste-se a formacdo de um mecanismo de piso, com rotulas nas duas extremidades
dos nembos do 1° piso para a carga uniforme, enquanto que para a carga proporcional ao
I°’modo de vibragdo o mecanismo de colapso envolve a activacdo das rotulas plasticas dos
nembos mas no 1° e 2° pisos. No modelo V2 os mecanismos de colapso sdo globais e
idénticos para ambos os carregamentos, envolvendo a activagdo de todas as rotulas nos lintéis
e na base dos nembos. Este ¢ um mecanismo substancialmente diferente do obtido no modelo
V2+M3 mas mais proximo do observado no modelo experimental. Refere-se ainda o facto,

ndo ilustrado, da primeira rotula se formar sempre na base do nembo central.
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Figura 5.49 — Mecanismos nos modelos V2+M3 e V2 e para as acgdes L2 e L4

5.4. Comparagao de resultados

Para concluir, ¢ interessante efectuar uma comparagdo entre os resultados das analises

estaticas ndo lineares utilizando os dois modelos numéricos, o modelo continuo € o modelo de
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macroelementos. Apresentam-se na Figura 5.50 as curvas de capacidade que, em cada caso,
melhor se ajustam as curvas experimentais obtidas no ensaio do Modelo 0, o unico para o
qual realizadas em simultdneo as andlises com modelo estrutural continuo e de
macroelementos. Observa-se que a rigidez inicial do modelo continuo aparenta ser maior,
enquanto a sua capacidade resistente maxima estd compreendida entre as dos dois modelos de
macroelementos. Tirando isto, pode-se afirmar que o andamento das trés curvas € bastante

idéntico, até na identificagdo do ponto de cedéncia onde a rigidez do modelo cai

abruptamente.
Modelo 0
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30000 |
73210101 J
= 20000 | —e L2 V2
5 =14 V2
S 15000 | L4_F_M1
10000 |
5000 | /

0 5 10 15 20 25 30 35

Deslocamento [mm]

Figura 5.50 — Curvas de capacidade dos modelos de macroelementos

Uma das ilagdes que pode ser retirada desta comparagdo entre as curvas de capacidade
obtidas com os modelos numéricos ¢ a de que ambos os modelos estruturais, continuo e de
macroelementos, permitem alcangar resultados comparaveis embora o segundo modelo seja
mais facil de definir e utilizar, nomeadamente num programa de calculo automatico
comercial. Contudo, a anterior comparagdo com as curvas de capacidade experimentais
revelou que apenas € possivel reproduzir adequadamente o comportamento nio linear da
estrutura quando as propriedades dos materiais ou os mecanismos de colapso sdo devidamente

reproduzidos nos modelos numéricos.
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5.5. Notas finais do Capitulo 5

Neste Capitulo foram apresentadas varias andlises realizadas com base em modelos
numéricos. As analises estaticas lineares permitiram avaliar o estado inicial dos modelos,
antes da realizagdo dos ensaios, tendo-se concluido que quer o nivel de esfor¢os instalados
nas paredes quer o grau de explora¢do do comportamento nao linear da argamassa utilizada na
sua construgdo sao baixos. As andlises modais foram utilizadas para avaliar a influéncia de
varias hipoteses de calculo, de entre as quais se destaca a variacdo da rigidez no plano dos
pavimentos, tendo-se concluido ndo sé que as varia¢des introduzidas por este parametro sao
bastante grandes, como também que ndo foi possivel estabelecer uma relagdo directa entre os
resultados experimentais do Modelo 0 e os resultados do modelo numérico, isto apesar deste
pretender simular aquele. Foram ainda realizadas andlises estaticas lineares com modelos
planos, o primeiro com um modelo estrutural continuo e o outro com um modelo estrutural de
macroelementos. As curvas de capacidade obtidas com estes modelos foram comparadas entre
si e com as curvas de capacidade experimentais obtidas nos ensaios na plataforma sismica,
tendo-se obtido boas concordancias mas apenas quando as propriedades dos materiais ou os

mecanismos de colapso s@o devidamente reproduzidos nos modelos numéricos.

5.6. Referéncias bibliograficas

[Brencich et al., 1998] A. Brencich, L. Gambarotta, S. Lagomarsino, “A macroelement
approach to the three-dimensional seismic analysis of masonry buildings”, 1 1ECEE

[CEA, 2005] Commissariat a I'Energie Atomique, Cast3M Education-Research Licence,
CEA - DEN/DM2S/SEMT

[Combescure, 2001] D. Combescure, “Modélisation des structures de génie civil sous
chargement sismique a I’aide de castem 2000”, RAPPORT DM2S, CEA, France

[Cruz et al., 1997] H. Cruz, S. Machado, M. Rodrigues, G. Monteiro, “Madeira para
construgdo — Pinho bravo para estruturas”, LNEC

[CSL, 2005] Computers and Structures Inc., “SAP2000 v11.04”

[EC6-1, 2005] “Eurocode 6: Design of masonry structures - Part 1-1: General rules for
buildings — Rules for reinforced and unreinforced masonry”, Brussels

[EC8-1,2004] “Eurocode 8: Design of structures for earthquake resistance — Part 1:
General rules, seismic actions and rules for buildings”, Brussels

[EC8-3, 2005] “Eurocode 8: Design of structures for earthquake resistance — Part 3:

Strengthening and repair of buildings”, Brussels

330



Capitulo 5: Modelagao numérica

[FEMA & ASCE, 2000] Federal Emergency Management Agency, American Society of
Civil Engineers, “FEMA 356 — Prestandard and commentary for the seismic rehabilitation of
buildings”, EUA

[Freeman, 2004] Sigmund A. Freeman, ‘“Review of the development of the capacity
spectrum method”, ISET Journal of Earthquake Technology, Paper No. 438, Vol. 41, No. 1,
March 2004, pp. 1-13

[Galasco et al., 2006] A. Galasco, S. Lagomarsino, A. Penna, “On the use of pushover
analysis for existing masonry buildings”, 1ECEES, Paper 1080

[Kappos et al., 2002] Andreas J. Kappos; Gregory G. Penelis; Christos G. Drakopoulos,
“Evaluation of Simplified Models for Lateral Load Analysis of Unreinforced Masonry
Buildings”, Journal of Structural Engineering, Vol. 128, No. 7, July 1, 2002

[Lemos, 1998] J. V. Lemos, “Numerical models for seismic analysis of monuments”,
Monument98 - Workshop on Seismic Performance of Monuments, Lisbon

[Lourengo, 1996] P. B. Lourengo, “Computational strategies for masonry structures”, PhD
Thesis, Delft University of Technology, The Netherlands, Delft University Press,
ISBN: 9040712212

[Lourengo, 2002] Paulo B. Lourengo, “Computations on historic masonry structures”,
Progress in Structural Engineering and Materials, 2002; 4:301-319

[Magenes, 2000] Guido Magenes, “A method for pushover analysis in seismic assessment
of masonry buildings”, 12WCEE, paper 1866

[Magenes & Braggio, 2000] G. Magenes, C. Braggio, “Analisi dell’edificio in Via
Martoglio — Universita di Pavia”, D. Liberatore (A cura di), “Progetto Catania: indagine sulla
risposta sismica di due edifici in muratura”, CNR-Gruppo Nazionale per la Difesa dai
Terremoti - Roma, 2000, 275 pp. + CD-ROM allegato

[Magenes et al., 2000] G. Magenes, D. Bolognini, C. Braggio (A cura di), “Metodi
semplificati per I'analisi sismica non lineare di edifici in muratura”, CNR-Gruppo Nazionale
per la Difesa dai Terremoti - Roma, Italia, 99 pp.

[Mazars, 1994] J. Mazars, “Damage models for reinforced concrete structures under
seismic loading”, 10th European Conference on Earthquake Engineering, Vienna, Austria,
1994

[Pasticier et al., 2007] L. Pasticier, C. Amadio, M. Fragiacomo, “Non-linear seismic
analysis and vulnerability evaluation of a masonry building by means of the SAP2000 V.10
code”, Earthquake Engineering and Structural Dynamics, DOI: 10.1002/eqe.770

331



Avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios de alvenaria

[Salonikios ef al., 2003] T. Salonikios, C. Karakostas, V. Lekidis, A. Anthoine,
“Comparative inelastic pushover analysis of masonry frames”, Engineering Structures 25

(2003) 1515-1523
[Salvado, 2009] A. Salvado, “Anélise sismica de um edificio antigo em alvenaria de

pedra”, Tese de Mestrado, Instituto Superior Técnico

332



Capitulo 6: Conclusdes

6. CONCLUSOES

No presente trabalho procedeu-se ao estudo do comportamento sismico de edificios de
alvenaria, nomeadamente dos edificios “gaioleiros”, com vista a avaliagdio da sua
vulnerabilidade, combinando resultados experimentais com modelos numéricos. Estima-se
que estes edificios, que constituem uma tipologia construtiva com alguma representatividade
no parque habitacional de Portugal Continental, tenham uma elevada vulnerabilidade sismica.
Esta ¢ de facto uma estimativa, baseada num conjunto de caracteristicas que sdo reconhecidas
por afectar a vulnerabilidade sismica de edificios antigos de alvenaria e que estdo também
presentes nos edificios “gaioleiros”, dado que as informagdes existentes sobre o seu
comportamento sismico real sdo escassas. Esta lacuna no conhecimento, a par do inegavel
interesse em procurar solucdes de reforco que aplicadas em larga escala permitam reduzir a
vulnerabilidade sismica da tipologia, entre outros aspectos, constituiu a motivacdo para
encetar o estudo realizado e que se resume de seguida.

No Capitulo 2 foi feita uma revisdo de conhecimentos alargada cobrindo quatro areas
principais. A primeira delas incide precisamente sobre as caracteristicas que definem os
edificios “gaioleiros” e que afectam a sua vulnerabilidade sismica, destacando-se, desde logo,
a fraca qualidade dos materiais de constru¢do e das técnicas construtivas utilizadas. Para
ajudar a compreender a importancia destes factores, e na auséncia de dados relevantes sobre o
comportamento sismico real dos edificios “gaioleiros”, recorreu-se, numa primeira instancia,
a informagdo disponivel sobre edificios de alvenaria com caracteristicas semelhantes
existentes noutras regides sismicas. Tal s6 é possivel porque o comportamento sismico dos
edificios antigos de alvenaria ¢ largamente influenciado pela qualidade dos materiais de
constru¢do e das técnicas construtivas, a que se seguem outros factores tais como as
caracteristicas geométricas do edificio ou o tipo de alvenaria. Conhecidos os principais
mecanismos de colapso local e global em edificios antigos de alvenaria, avangou-se para as
solugdes de refor¢o sismico. Procurou-se ilustrar, por entre solu¢des genéricas e exemplos de
aplicacdo, a forma de corrigir as principais deficiéncias existentes nos edificios antigos de
alvenaria e obter alguma orientacdo sobre quais as solug¢des de reforco mais adequadas para
uma aplicagdo em larga escala. Por fim, foram revistos alguns ensaios realizados
recentemente com modelos em alvenaria com o intuito de extrair informagdes uteis para a
preparacdo dos ensaios e analise dos resultados efectuadas no &mbito da presente tese.

No Capitulo3 foram descritos os ensaios analisados na presente tese, desde o

planeamento inicial até a sua realizacdo na plataforma sismica triaxial do LNEC. Foram
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seleccionados trés prototipos correspondentes a edificios “gaioleiros” com quatro pisos e
diferentes localizacdes num conjunto edificado: 1) edificio isolado com planta rectangular;
i1) edificio em banda com planta rectangular e sagudes; iii) edificio de esquina de planta
rectangular e sagudes. Dadas as dimensdes dos protdtipos e as limitagdes da plataforma
sismica, os modelos foram definidos em escala reduzida 1:3 e incluiram os elementos
construtivos considerados mais importantes para a simulagdo do comportamento sismico dos
prototipos: as paredes de alvenaria exteriores € os pavimentos de madeira. Foram igualmente
definidas trés solugdes de refor¢o com potencial de aplica¢do aos edificios “gaioleiros” em
larga escala: 1) reforco das ligacdes das paredes aos pavimentos, por meio de conectores
metalicos e faixas de fibras de vidro coladas com resinas epoxy; ii) ligacdo de paredes opostas
por meio de tirantes ao nivel dos pisos; iii) refor¢co dos nembos existentes nas fachadas por
meio de faixas de fibras de vidro coladas com resinas epoxy e conectores metalicos
[Silva, 2001]. Ao todo, foram construidos e ensaiados cinco modelos experimentais,
correspondentes ao primeiro dos prototipos acima descritos, sem e com refor¢os sismicos. Os
modelos, cuja construgdo foi ilustrada, procuraram reproduzir os principais factores que
influenciam o comportamento sismico dos protdtipos, tais como a fraca resisténcia das
paredes de alvenaria, a flexibilidade dos pavimentos e a deficiente ligagcdo destes as paredes,
bem como a diferenciacdo entre paredes de fachada e de empena, as primeiras fragilizadas
pela presenca de aberturas e as segundas com uma elevada rigidez inicial dadas as suas
dimensdes apreciaveis. Foram ainda discutidos os aspectos relacionados com o dispositivo de
ensaio, a instrumentagdo e aquisicdo de dados e o procedimento de ensaio, e realizada uma
andlise preliminar da solicitagdo imposta tendo em vista confirmar a equivaléncia dos ensaios
entre modelos.

No Capitulo 4 foram analisados os resultados dos ensaios experimentais realizados na
plataforma sismica triaxial do LNEC, que deram um valioso contributo para a compreensao
do comportamento sismico dos edificios “gaioleiros” sem e com refor¢o. Os padrdes de danos
observados nos ensaios revelaram que o comportamento sismico dos modelos ¢ afectado pelas
solugdes de refor¢co utilizadas, alterando-se substancialmente ¢ em conformidade com as
diferentes caracteristicas de cada uma das solu¢des. Ao nivel do comportamento dinamico foi
acompanhada a evolu¢do dos varios modos de vibra¢do e quantificado o dano através da
reducdo das frequéncias de vibragdo, ou seja, da degradacdo da rigidez, atingindo-se sempre
valores elevados, superiores a 50%, no final dos ensaios realizados em cada um dos modelos.
O comportamento sismico global, expresso através de curvas de capacidade, revelou uma

ligeira melhoria, quer em forga, quer em deformacdo, nos modelos refor¢ados relativamente
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aos ndo reforcados, tal como a capacidade de dissipacdo da energia introduzida. Foi, no
entanto, ao nivel das repostas locais que se registaram as melhorias mais significativas, tendo-
se verificado uma reducdo dos deslocamentos para fora do plano das paredes e, portanto, um
melhor controlo dos mecanismos de colapso locais.

No Capitulo 5 foram realizadas analises com vérios modelos numéricos baseados nos
modelos experimentais. A primeira delas tinha por objectivo avaliar o estado inicial dos
modelos experimentais ainda antes da realizacdo dos ensaios na plataforma sismica. Tratou-se
de uma simples analise estatica linear da estrutura tridimensional sujeita as cargas
permanentes mas que permitiu obter indicagdes sobre o nivel de esforgos actuantes nas
paredes e o grau de exploracdo do comportamento ndo linear do material. Das comparagdes
efectuadas com as tensdes de rotura da argamassa utilizada na construgdo das paredes, e
aplicando o critério de Mohr-Coulomb, concluiu-se que a capacidade resistente do material
ndo estava esgotada. A segunda analise efectuada tinha por objectivo estudar a influéncia de
varios pardmetros no comportamento dindmico dos modelos. Para este efeito foi realizada
uma analise modal com um modelo da estrutura tridimensional, com comportamento elastico
linear, no qual se fizeram variar, entre outros, a rigidez dos pavimentos, o mddulo de
elasticidade das paredes e o grau de encastramento destas na fundagdo. Os resultados obtidos,
apesar de ndo ter sido possivel estabelecer uma correspondéncia exacta com os resultados
experimentais, permitiram observar, dentro dos parametros seleccionados e das variagdes
adoptadas, a grande influéncia que a rigidez dos pavimentos tem sobre o comportamento
sismico dos modelos. De facto, os pavimentos ndo s¢ alteram o valor das frequéncias de
vibragdo, modificando a posi¢do relativa dos varios modos em termos da frequéncia, como
também determinam quais os modos de vibragdo que existem. Foram ainda realizadas duas
analises estdticas ndo lineares que tomaram como ponto de partida os resultados
experimentais e que tinham por objectivo simular o comportamento do modelo experimental.
Pretendia-se, assim, complementar a informac¢do contida nas curvas de capacidade
experimentais, testando, simultaneamente, diferentes modelos numéricos e hipdteses de
calculo. Nestas analises foram utilizadas estruturas planas representando apenas a fachada,
uma com um modelo continuo e outra com um modelo de macroelementos, ¢ admitidas varias
hipoteses no que diz respeito ao comportamento dos materiais e ao tipo de solicitag@o.
Obtiveram-se, desta forma, resultados que sdo comparaveis nido s entre modelos numéricos
como também com os modelos experimentais. Este ultimo aspecto sugere a utilizacdo dos

modelos de macroelementos na avaliagdo do comportamento sismico de edificios antigos de
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alvenaria na actividade de projecto dada a vantagem que estes apresentam, em termos de
simplicidade, comparativamente aos modelos continuos.

No final, afigura-se que os resultados alcangcados no presente trabalho abrem novas
perspectivas em termos de investigagdo futura sobre a avaliagdo da vulnerabilidade sismica de

edificios de alvenaria e que se apresentam de seguida.

6.1. Necessidades de investigacao futura

No parque habitacional de Portugal Continental sdo varias as tipologias de edificios de
alvenaria que existem e ndo apenas os edificios “gaioleiros” estudados no presente trabalho. A
razao por tras da sua escolha teve a ver, conforme indicado no Capitulo 1, com a sua elevada
vulnerabilidade sismica e com a sua representatividade no parque habitacional, justificando-
se, por isso mesmo, que se dedique mais atencdo a eles. Embora se possa argumentar que a
renovagdo do parque habitacional conduz, naturalmente, ao desaparecimento progressivo dos
edificios mais antigos, entre os quais se encontram os ‘“gaioleiros”, a verdade ¢ que eles
continuam a existir € o risco a eles associado exige a tomada de medidas para reduzir a sua
vulnerabilidade.

Nesse sentido, a realizacdo de programas experimentais de modo a aprofundar o estudo do
comportamento sismico dos edificios “gaioleiros” perspectiva-se como uma possibilidade
bastante real. O primeiro, que se coloca desde logo, ¢ o da substituicdo da argamassa utilizada
na constru¢do das paredes dos modelos por verdadeira alvenaria de pedra. A opg¢do tomada
nos modelos ensaiados corresponde, na pratica, a uma homogeneizagdo for¢ada da alvenaria
de pedra que pode ter, ou ndo, uma influéncia decisiva nos resultados obtidos dado que se
perde o comportamento claramente anisotropico daquela. Por outro lado, a influéncia de pisos
adicionais, coberturas, sagudes, s3o tudo aspectos que merecem ser estudados,
perspectivando-se até que este ultimo venha a revelar alteracdes considerdveis no
comportamento sismico dos edificios “gaioleiros”. Esgotados todos estes aspectos fica ainda
por aprofundar a influéncia da flexibilidade dos pavimentos, a qual pode ser utilizada como
ponto de ligagdo para os denominados edificios de “placa” mencionados no Capitulo 1,
edificios muito semelhantes aos “gaioleiros” mas em que se assiste a introducdo de elementos
de betdo armado na sua estrutura, nomeadamente nas lajes.

A procura de novas solucdes de refor¢o sismico que permitam, nomeadamente, aumentar
a rigidez ou a capacidade resistente dos modelos é, naturalmente, outra das actividades a
realizar. A capacidade dos edificios sobreviverem aos sismos ndo depende exclusivamente

destes factores mas poderd haver necessidade de os tomar em consideragdo, combinando-os
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entre si e com a ductilidade da estrutura, para alcangar uma solugdo de refor¢o Optima.
Mesmo considerando apenas as trés solucdes de reforgo utilizadas no presente trabalho, hé
aspectos que merecem ser revistos tais como o nivel de pré-esfor¢o inicial nos tirantes dos
modelos 2 e 3 ou o reforco dos lintéis do Modelo 3 com o mesmo sistema que foi utilizado
nos nembos.

Do lado dos prototipos que servem de referéncia aos modelos hd também questdes que se
levantam. Interessa saber, por exemplo, qual ¢ a importancia do efeito de quarteirdo no
comportamento sismico dos edificios individuais dado que a reconhecida deficiéncia das
ligagdes entre elementos estruturais e ndo estruturais existente nestes edificios também se
devera repercutir no conjunto. Para esse efeito ¢ necessaria realizar campanhas de medicdo de
vibragdes in situ a semelhanga do que tem sido realizado noutras tipologias, nomeadamente,
dos edificios Pombalinos [Silva et al., 2001] [Ramos & Lourencgo, 2004] [Monteiro et al.,
2006]. A caracterizagdo mecanica dos materiais, particularmente da alvenaria de pedra, ¢
outro aspecto essencial para a calibragdo de modelos numéricos utilizados na avaliagdo da
vulnerabilidade sismica.

Finalmente, a avaliagdo da wvulnerabilidade de estruturas desempenha um papel
fundamental em estudos de risco sismico, de avaliagdo probabilistica da seguranca e de
reabilitacdo sismica de estruturas [Coelho, 2004]. Se o risco das estruturas a construir ou ja
construidas de acordo com os regulamentos sismicos actuais ¢ possivel ser inferido dos
mesmos, 0 mesmo ndo acontece com edificios ndo projectados de acordo com esses
regulamentos ou, sequer, com qualquer regulamento. Para estes ultimos, normalmente
construidos sem a resisténcia sismica adequada, a avaliacdo da vulnerabilidade ¢ essencial
para o estabelecimento de prioridades de intervencao e reabilitagdo sismica

A utilizacdo de abordagens experimentais para a obtencdo de curvas de vulnerabilidade
envolve o ensaio sismico de diversos modelos idénticos tendo por isso custos incomportaveis.
Por outro lado, o acumular de danos num modelo tnico sujeito a ensaios sucessivos poderia
conduzir a respostas distintas das obtidas num modelo virgem submetido ao mesmo nivel de
accdo sismica. Torna-se por isso necessario, dado que o numero de ensaios realizados até ao
momento, apesar do seu inegavel interesse, ¢ bastante limitativo, aplicar métodos de
inferéncia bayesiana para actualizacdo da vulnerabilidade sismica da tipologia [Coelho et al.,

1999].
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