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RESUMO

A observacdo dos danos sofridos em pontes e viadutos devidos a ocorréncia, no passado recente, de
sismos de elevada magnitude, veio confirmar a vulnerabilidade a accdo sismica deste tipo de
estruturas. Uma significativa parte dos acidentes aconteceu devido a incapacidade das estruturas
dissiparem a energia transmitida pelo sismo, o que torna evidente a importancia da consideracdo do
comportamento ndo linear no dimensionamento sismico.

Neste trabalho procurou-se estudar o comportamento sismico de um vasto conjunto de pontes, com
vista a avaliar a sua probabilidade de ruina. Para o efeito, foram utilizadas anélises dindmicas ndo
lineares para a quantificacdo dos efeitos da accdo em termos de ductilidades exigidas, sendo a acgéo
sismica traduzida por um conjunto de acelerogramas reais. Utilizou-se o programa de céalculo PNL,
que considera as estruturas representadas por modelos planos simplificados, com vantagem na reducao
do tempo de célculo. Para a avaliagdo da probabilidade de ruina aplicaram-se duas metodologias de
cariz probabilistico, sendo que uma delas tem sido tradicionalmente utilizada (NSA) e a outra (HPL),
de desenvolvimento recente, utiliza o método de amostragem do Hipercubo Latino de uma forma
global no calculo da probabilidade de ruina. Procurou-se também avaliar a influéncia na probabilidade
de ruina da introdugdo do controlo do drift maximo dos pilares.

Obtiveram-se entdo valores da probabilidade de ruina para cada pilar de cada ponte, calculados com as
metodologias NSA e HPL, tendo sido calculados valores com e sem controlo do drift para cada uma
das metodologias.

Paralelamente a avaliacdo da seguranca das pontes, este trabalho teve também como objectivo
contribuir para a validagcdo do método HPL, através da comparacdo dos resultados obtidos com as duas
metodologias.

PALAVRAS-CHAVE: Engenharia de pontes, Analise dindmica ndo linear, Avaliacdo da seguranca
sismica, Rotulas plasticas, Método do hipercubo latino
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ABSTRACT

The inspection of damage in bridges and viaducts, caused by the occurrence, in the recent past, of
earthquakes of high magnitude, came to confirm the vulnerability of these structures to seismic
loading. A major part of the accidents happened due to the structures’ inability to dissipate the energy
transmitted by the earthquake, which emphasizes the importance of taking into consideration the
nonlinear material behaviour when designing or assessing a bridge.

The purpose of this thesis was the study of the seismic behaviour of a set of bridges, in order to
evaluate their failure probability. The characterization of the seismic effect in terms of ductility
demand was attained with the use of nonlinear time-history analysis, and the seismic action was
defined by a group of real earthquake records. The program PNL, which employs simplified 2D
models of the structures, was used in the calculations. Two different methodologies were employed to
assess the probability of failure of the bridges: one is the traditionally employed methodology (NSA -
Numerical Safety Assessment) and the other was a recently developed one (HPL), which resorts to the
Latin Hypercube sampling method to evaluate the failure probability. It was also intended to evaluate
the influence of a drift control parameter in this seismic reliability study of the bridges.

The probability of failure of each pier of each bridge was computed by both methodologies NSA and
HPL, with or without the drift control parameter, which means that four values for each pier were
obtained.

Apart from the seismic assessment of the bridges, one other goal of this thesis was to contribute to the
validation of the HPL methodology, by carrying out the comparison of the results obtained with both
methodologies, NSA and HPL.

KEYWORDS: Bridge engineering, Nonlinear time-history analysis, Safety assessment, Plastic hinges,
Latin hypercube sampling
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1

INTRODUCAO

1.1. CONSIDERAGOES GERAIS

A sociedade tem vindo a exigir um nivel cada vez mais elevado de seguranca as estruturas edificadas.
Esta exigéncia incide de um modo particular nas pontes, dada a importancia destas obras para as
populacdes e as graves perdas humanas e prejuizos econémicos que um potencial colapso acarreta.
Posto isto, e tendo em conta que a ocorréncia de um sismo de significativa magnitude é provavelmente
0 maior teste a seguranca de uma estrutura, torna-se indiscutivel a importancia de um rigoroso
dimensionamento sismico.

A ndo linearidade dos materiais deve ser tida em conta quando se pretende conhecer com rigor o
comportamento sismico de uma estrutura, uma vez que a resisténcia dos elementos, particularmente
guando se tratam de pecas de betdo armado, depende bastante da sua capacidade para dissipar a
energia transmitida a estrutura pelo sismo. Esta capacidade pode ser quantificada, por exemplo,
através da ductilidade disponivel, isto €, das possibilidades de funcionamento da estrutura para além
dos limites elasticos.

Todavia, a filosofia actual de dimensionamento sismico de estruturas baseia-se em métodos
simplificados que recorrem & andlise linear dindmica, onde a ndo linearidade dos materiais €
introduzida através da utilizacdo de coeficientes de comportamento. A aplicacdo destes métodos
resulta, sobretudo em zonas de consideravel sismicidade onde a ac¢do sismica se torna condicionante,
em solucdes pouco econdmicas, dado o caracter conservativo dos referidos métodos.

Torna-se entdo pertinente o desenvolvimento de metodologias de analise dindmica eficazes, onde a
nao linearidade da estrutura seja considerada através de modelos histeréticos adequados que permitam
caracterizar adequadamente a resposta da estrutura a acgdes ciclicas ou repetidas. A existéncia de tais
instrumentos pode ser de grande utilidade ndo apenas no dimensionamento de novas estruturas, mas
também na avaliacdo da eventual necessidade de reforgo de estruturas existentes.

Porém, mesmo tendo em conta a actual existéncia de ferramentas computacionais bastante poderosas,
a analise dinamica ndo linear de uma estrutura constitui geralmente um processo que consome tempo e
recursos consideraveis. Neste trabalho optou-se pela utilizacdo do programa de célculo automatico
PNL, que recorre a modelos planos simplificados das estruturas. Esta particularidade do programa
resulta numa grande economia no volume de calculo, sendo ainda assim obtidos resultados com um
nivel de rigor consideravel.

Sendo conhecidas as leis de variacdo dos factores de que dependem a seguranca de uma estrutura,
onde se incluem as suas propriedades resistentes bem como as solicitacdes a que estd sujeita, é
possivel calcular a sua probabilidade de ruina recorrendo a métodos estatisticos.
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1.2. OBJECTIVOS

O objectivo deste trabalho é o de avaliar a seguranca a ac¢do sismica de um conjunto de sete pontes,
empregando para o efeito analises dindmicas ndo lineares com recurso ao software PNL. Para a
avaliacdo da probabilidade de ruina serdo utilizadas duas metodologias (designadas neste trabalho por
NSA e HPL), em que para cada uma serdo efectuadas diversas simulacGes, tendo em conta a
variabilidade da acgdo sismica e das propriedades resistentes dos materiais.

Procurar-se-a confrontar os resultados obtidos segundo as duas metodologias, também com o
objectivo de contribuir para a validagio do método HPL, uma vez que este método é de
desenvolvimento recente, ao contrario do método NSA que se encontra ja bastante estabelecido na
comunidade cientifica. Procurando ainda contribuir para o avanco do método HPL, é feito um breve
estudo de convergéncia com vista a definicdo do niamero de amostras a simular para a obtengdo de
resultados fidveis com esta metodologia.

Avaliar-se-a também a influéncia nos valores da probabilidade de ruina caso seja introduzido um
factor de controlo do deslocamento maximo do topo dos pilares em relacdo a fundagao (drift).

1.3. DESCRIGAO DA TESE

O presente trabalho esta dividido em seis capitulos que, de certa forma, espelham as varias etapas da
sua elaboracdo.

No Capitulo 1 (Introducédo) é apresentado o enquadramento da tese, bem como os objectivos da sua
realizacdo e uma breve descricdo da mesma.

No Capitulo 2 (Resumo do conhecimento) pretende-se fazer um resumo do estado da arte. Sdo focados
aspectos relativos aos danos observados em pontes devido a recentes sismos, bem como a
regulamentacéo actual de projecto de pontes de betdo armado sujeitas a accdo sismica (Eurocodigo 8 —
Parte 2 — Pontes). Sdo ainda referidos os métodos de analise de pontes utilizados actualmente na
engenharia sismica.

O Capitulo 3 (Modelos e metodologias de célculo) é dedicado a exposicdo das metodologias utilizadas
neste trabalho. Incluem-se aqui os modelos de comportamento e as leis constitutivas dos materiais,
bem como os modelos numéricos nos quais o software PNL baseia o calculo. Além disso, serdo
explicados ambos os métodos de calculo da probabilidade de ruina utilizados, e é também feita
referéncia ao factor de controlo do drift dos pilares.

No Capitulo 4 (Modelacdo das pontes e da accdo sismica) sao apresentadas as pontes que sdo objecto
deste estudo, bem como o desenvolvimento dos modelos planos utilizados para simular o seu
comportamento real. Demonstra-se também como foi efectuada a calibracdo dos modelos por
comparacdo de analises dinamicas feitas com os programas PNL e Seismostruct.

No Capitulo 5 (Obtencdo e discussdao de resultados) € inicialmente feito um breve estudo de
convergéncia com vista a definicdo da dimensdo das amostras a simular com o método HPL.
Seguidamente sdo expostos os resultados obtidos com as metodologias apresentadas para as varias
pontes. Estes resultados servem de base para uma discussao em que Se procura comparar ndo apenas
as pontes em termos da sua seguranca sismica, mas também confrontar as duas metodologias de
calculo da probabilidade de ruina utilizadas.
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No capitulo 6 (Conclusdes) sdo apresentadas as conclusdes do trabalho e sdo feitas algumas sugestées
com vista a possiveis trabalhos futuros dentro do tema desta tese.
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2

RESUMO DO CONHECIMENTO

2.1. INTRODUCAO

A ocorréncia, no passado recente, de numerosos acidentes em pontes e viadutos, devidos ao efeito da
acc¢do sismica, impulsionou a avaliagdo da seguranga sismica de pontes a tornar-se num dominio fértil
de estudos de investigacdo. Ainda assim, é ainda consideravelmente maior o nimero de estudos sobre
os efeitos da accdo sismica em estruturas de edificios, bem como o numero de especificacdes
regulamentares de dimensionamento para estas estruturas.

A importancia de um rigoroso dimensionamento das pontes e viadutos & accdo sismica torna-se
evidente se for tido em conta que estas estruturas foram das que mais danos sofreram em sismos
ocorridos recentemente, como por exemplo os sismos de Loma Prieta e de Northridge (ocorridos nos
EUA em 1989 e 1994, respectivamente) e o sismo de Kobe (ocorrido no Japdo em 1995) [1].

Neste capitulo pretende-se fazer um resumo sobre o conhecimento existente sobre a avaliagdo da
seguranca sismica de pontes.

2.2. DANOS EM PONTES DEVIDOS A ACCAO SiSMICA

A observacdo e interpretacdo dos danos sofridos pelas pontes devidas a ac¢do dos sismos é uma
ferramenta preciosa para a Engenharia Sismica, uma vez que permite identificar as principais
fragilidades das estruturas e dai fomentar o desenvolvimento de préaticas de dimensionamento mais
eficazes.

2.2.1. DANOS EM PILARES

O comportamento sismico das pontes é em grande parte controlado pela resposta dos pilares, sendo
que uma insuficiente ductilidade disponivel nestes elementos é causa frequente de graves danos ou
mesmo do colapso da ponte. Esta afirmacdo aplica-se principalmente a obras de construgéo
relativamente recente, uma vez que pontes construidas até a segunda metade do século XX
apresentavam apds os sismos modos de rotura essencialmente relacionados com um comportamento
deficiente das fundagdes [2].

A rotura de um pilar por esgotamento da ductilidade disponivel pode ser observada na Fig. 2.1. A falta
de ductilidade é frequentemente consequéncia de insuficiente confinamento do betdo na zona de
formacgdo das rétulas plasticas devido a armadura transversal ser inferior a necessaria. Este facto
repercute-se na diminuigdo da resisténcia a compressao do betdo e consequente esmagamento.
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Outro modo de rotura possivel, também nos pilares, surge da combinacdo dos momentos flectores com
esforcos transversos e axiais elevados. Este tipo de rotura foi verificado em pilares em que a seccéo
varia com a altura (Fig. 2.2).

Fig. 2.1 — Rotura do pilar por flexdo devido a ductilidade insuficiente [3].

Fig. 2.2 — Rotura do pilar na zona de variagdo das dimensdes da seccao [4].

Sdo frequentes também as roturas de pilares por ocorréncia de esforgos transversos elevados, sendo
que este tipo de rotura pode surgir em qualquer zona do pilar (Fig. 2.3). A rotura por esforgo
transverso da-se normalmente de forma fragil, isto é, sem deformacdes substanciais anteriores ao
colapso.
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Fig. 2.3 — Rotura por esforgo tranverso em diferentes zonas de pilares [5].

A rotura dos pilares pode dar-se ainda devido a dispensa prematura das armaduras longitudinais. Na
Fig. 2.4 pode observar-se um viaduto que colapsou devido a esta falha no dimensionamento.

Fig. 2.4 — Colapso de um viaduto devido a dispensa prematura das armaduras longitudinais dos pilares [1].
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2.2.2. DANOS NO TABULEIRO

A rotura de uma ponte ou viaduto pode dar-se também por falha do tabuleiro, sendo que uma das
causas mais frequentes do colapso deste elemento estrutural é a queda de um ou mais dos seus tramos
devido a falta de apoio nas zonas de junta quando se verificam deslocamentos superiores aos previstos
(Fig. 2.5).

Fig. 2.5 — Queda do tramo de um tabuleiro por falta de apoio [6].

Existem também situacdes em que a rotura do tabuleiro se da por pungoamento dos pilares que
garantem o apoio do tramo (Fig. 2.6) [4].

Fig. 2.6 — Falha do tabuleiro por puncoamento na zona dos pilares [6].
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2.2.3. DANOS NOS NOS DE LIGAGAO VIGA-PILAR

E também frequente a ocorréncia de danos graves nas estruturas devido & méa concepgéo dos nés de
ligacdo entre vigas e pilares. Estas zonas da estrutura sdo alvo de uma grande concentracdo de esfor¢cos
horizontais aquando da ocorréncia de um sismo, esforcos estes que sdo muitas vezes subavaliados e,
por conseguinte, as armaduras dimensionadas acabam por ser insuficientes [1]. A falha dos nés de
ligacdo foi provavelmente a principal causa do colapso do viaduto Cypress, um dos mais graves
acidentes resultantes do sismo de Loma Prieta (Fig 2.7 e Fig 2.8).

Fig. 2.7 — Falha dos n6s de ligagéo [6].

Fig. 2.8 — Falha dos nos de ligag&o (pormenores)[6].
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2.3. FILOSOFIA ACTUAL DE DIMENSIONAMENTO. REGULAMENTAGCAO

O Eurocodigo 8 (EC8) [7] é a mais recente regulamentacdo Europeia para o dimensionamento de
estruturas sujeitas a accdo sismica. Pertence a um conjunto de nove Eurocodigos que visam
regulamentar o projecto de estruturas de Engenharia Civil. O EC8 é dividido em cinco partes, sendo
que a parte 2 é especificamente dedicada ao projecto sismico de pontes.

As regras ditadas pelo EC8 para o dimensionamento sismico de pontes tém como objectivo 0
cumprimento de dois estados limites:

e Estado limite Gltimo — ap6s a ocorréncia de um sismo correspondente ao sismo de projecto,
a ponte deve manter a sua integridade estrutural e uma adequada resisténcia residual, embora
seja aceitavel a existéncia de danos consideraveis. O estado limite Ultimo ndo corresponde
portanto ao colapso da estrutura, mas sim a um cenario ainda distante dessa situacdo. Esta
exigéncia justifica-se com a necessidade de manter a ponte minimamente operacional para a
circulacdo de veiculos de emergéncia. Para tal, os danos devem cingir-se principalmente as
zonas de dissipacdo de energia (rétulas plasticas) e o tabuleiro deve manter um
comportamento em regime elastico. A reparacdao dos danos causados pelo sismo de projecto
deve ainda ser técnica e economicamente viavel,

o Estado limite de utilizacdo — os danos decorrentes de sismos com elevada probabilidade de
ocorréncia devem verificar-se apenas em elementos secundarios da estrutura, e o custo da sua
reparacdo deve ser insignificante.

O regulamento permite ao projectista a escolha do tipo de comportamento dos pilares em estado limite
altimo: comportamento ddctil, comportamento com ductilidade limitada ou comportamento
essencialmente elastico. Esta escolha dependera de factores como a sismicidade do local ou os
dispositivos de isolamento sismico a adoptar. Naturalmente, para zonas de consideravel sismicidade, o
dimensionamento dos pilares para um comportamento ductil serda o mais adequado. O tipo de
comportamento pode ser ilustrado por um diagrama de forcas-deslocamentos (Fig. 2.9).

As pontes sdo ainda divididas em trés classes, consoante factores como a sua importancia para a
manutencdo das comunicacdes terrestres em caso de ocorréncia de um sismo de grande magnitude, a
possibilidade de perdas humanas em caso de colapso ou mesmo a dimensdo da ponte. A estas classes
estdo associados niveis crescentes da acgdo sismica de projecto.

10
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FORCE q BEHAVIOUR

10 — Ideal elastic
Essentially elastic

Limited ductile

1.5

30 Ductile

DISPLACEMENT

Fig. 2.9 — Tipos de comportamento sismico previstos pelo EC8 [7].

No que diz respeito a caracterizagdo da ac¢do sismica, esta € efectuada por intermédio de espectros de
resposta elasticos, que sdo caracteristicos de cada pais e constam do respectivo Documento Nacional
de Aplicagdo (DNA). O espectro de resposta de calculo é entdo obtido do espectro de resposta elastico
através da afectacdo de um coeficiente de comportamento g que simula o comportamento nao linear.
Este coeficiente é funcdo do quociente entre a altura da seccdo transversal na direcgdo da accdo
sismica em estudo e a altura dos pilares. A relacdo entre o espectro elastico e o espectro de calculo esta
evidenciada na Fig. 2.10.

A

S,(em/s?)

— Elastico

=== Calculo

Tg Te Tp T

Fig. 2.10 — Espectro de resposta elastico e espectro de resposta de célculo [8].

O ECS8 permite a utilizagdo de diversos métodos de analise das estruturas:

¢ Analise dindmica linear (método do espectro de resposta);

11
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e Método do modo fundamental;

e Métodos alternativos de analise linear;

¢ Analise ndo linear dinamica (time history);
e Andlise ndo linear estatica (pushover).

Na andlise dindmica ndo linear, “time history”, a ac¢do sismica € introduzida através de um conjunto
de acelerogramas, artificiais ou reais, que procuram representar o espectro de resposta. E com este tipo
de analise (sendo reais os acelerogramas utilizados) que sdo calculadas as respostas sismicas das
pontes em estudo neste trabalho.

O regulamento indica ainda que para pontes com comprimento superior a 600 metros, deve ser tida em
consideracdo a variabilidade espacial da ac¢do sismica.

2.4. AVALIACAO DE SEGURANCA

Varias metodologias podem ser aplicadas para a avaliagdo da seguranca de uma estrutura, dividindo-se
essencialmente em métodos de cariz probabilistico ou deterministico. Qualquer que seja 0 método, a
avaliacdo de seguranga baseia-se sempre na comparacgdo dos efeitos das ac¢bes na estrutura com a sua
capacidade.

Os métodos deterministicos recorrem, por exemplo, a analises pushover ou a expressdes empiricas
para estimar os efeitos da ac¢do, sendo que a capacidade é normalmente caracterizada pelos valores
médios das propriedades resistentes. A aplicagdo destes métodos ndo permite a obtencdo explicita de
um valor da probabilidade de ruina. Os métodos estatisticos, tal como os utilizados neste trabalho,
definem a capacidade da estrutura segundo uma funcéo de probabilidade e permitem a afericdo do
valor da probabilidade de ruina.

Os efeitos da accdo, por sua vez, podem também ser obtidos por métodos mais complexos, como a
analise dinamica ndo linear, utilizada neste trabalho e referida na seccdo 2.4.1, ou outros mais
expeditos [9].

2.4.1. ANALISE DINAMICA NAO LINEAR

A analise dindmica ndo linear de uma estrutura, embora seja considerado o método de analise mais
refinado de obter os efeitos da accdo, implica a resolucdo da equagdo diferencial de equilibrio
dindmico para cada um dos intervalos de tempo em que esta dividido o acelerograma. A integracao
passo-a-passo das equacbes implica normalmente um grande volume de calculo, o que se pode tornar
dispendioso em termos do tempo de computacdo. Este facto tem-se mostrado como o principal
argumento contra a utilizacdo de analises dinamicas ndo lineares, em favor de métodos mais
simplificados. O préprio Eurocodigo 8 admite, com alguma relevancia, o uso de analises pushover,
que estdo na base um método simplificado de analise estatica ndo linear [8]. A utilizacdo dos
tradicionais métodos de analise estatica linear com introducédo de coeficientes de comportamento para
o dimensionamento de pontes irregulares é desencorajada, uma vez que € reconhecida a existéncia de
outras metodologias que, mesmo fazendo uso de simplificacdes, se revelam ser mais rigorosas.

Tém também vindo a ganhar relevancia novas filosofias de dimensionamento baseadas nos
deslocamentos da estrutura, ao invés dos tradicionais esforcos instalados [10]. Estes métodos resultam
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da crescente conviccdo de que o comportamento da estrutura é controlado pelos deslocamentos e nao
pelos esforcos, e assentam em hip6teses simplificativas e expressées empiricas.

2.4.2. AVALIACAO DA PROBABILIDADE DE RUINA

Através da utilizacdo de métodos probabilisticos, é possivel calcular com rigor o valor da
probabilidade de ruina de uma estrutura. A metodologia de céalculo tradicionalmente aplicada recorre a
definicdo de fungbes de vulnerabilidade dos pilares, e o valor da probabilidade de ruina é obtido
através da funcdo de convolucdo das distribuicdes de probabilidade da resisténcia e dos efeitos da
ac¢do [1]. Uma outra metodologia, de desenvolvimento recente, utiliza um método de amostragem
estratificada (Hipercubo Latino) para a caracterizacdo estatistica de diversas variaveis relacionadas
com a capacidade e com o efeito da ac¢do, e a simulacéo é feita de modo global. [9] [11] [12] [13].

13
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3

MODELOS E METODOLOGIAS DE
CALCULO

3.1. INTRODUCAO

Neste capitulo serdo apresentados os modelos dos materiais e as metodologias de célculo utilizados
neste trabalho.

No que diz respeito aos materiais, inicialmente serdo analisados isoladamente os comportamentos do
betdo e do aco, tanto para carregamento monotonico como para carregamento ciclico, sendo também
feita referéncia as alteracdes das caracteristicas resistentes do betdo devidas ao efeito de confinamento.
De seguida sera abordado o comportamento ndo linear dos elementos de betdo armado, sendo também
analisado separadamente para carregamento monotonico (lei trilinear) e para carregamento ciclico
(modelo histerético).

Quanto as metodologias de calculo, incidir-se-4 primeiro sobre a analise dinamica ndo linear
propriamente dita e 0 método de integracdo numérica utilizado. Seguidamente, serdo pormenorizados
os dois métodos probabilisticos de avaliagdo da probabilidade de ruina. Finalmente, sera feita
referéncia ao factor de controlo do drift introduzido no célculo.

3.2. MODELOS DOS MATERIAIS
3.2.1. COMPORTAMENTO DO BETAO
3.2.1.1. Comportamento do betédo sob carregamento monotonico

A resposta do betdo a um carregamento monotdnico de compressao de intensidade crescente passa por
diversos estadios que vao desde a micro-fissuracdo até a rotura do material [14].

Na figura 3.1 apresenta-se o diagrama de tensdes-extensdes do betdo em compressédo. Pode observar-
se uma primeira fase em que a resposta é aproximadamente linear, apds o que segue uma zona onde 0
comportamento é claramente ndo linear, devido a perda de rigidez provocada pela micro-fissuracdao do
betdo [15].

A extensao &, correspondente a tensdo maxima de compressao f., toma valores de cerca de 0,2% para
0s betdes correntes.

Apos atingir a tensdo maxima de compresséo, o betdo continua a deformar-se segundo uma recta com
declive negativo, uma vez que para extensfes crescentes as tensdes decrescem, até ser atingida a
extensao Ultima do betdo &.

15
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Fig. 3.1 - Diagrama tensdes-extensfes do betdo para carregamento monotonico [1].

No que diz respeito a resisténcia do betdo a traccdo, esta é sempre bastante inferior a resisténcia a
compressao (normalmente o récio entre as duas € inferior a 20%), o que aliado ao facto de a rotura do
betdo por traccdo se dar de modo fragil, leva a que na maior parte das situacBes esta resisténcia seja
desprezada [1].

3.2.1.2. Efeito do confinamento

O confinamento do betdo (Fig. 3.2) afecta significativamente a sua lei constitutiva, traduzindo-se o seu
efeito num aumento da resisténcia e das extensdes criticas. [16]

*
U‘lzfcd

~

Y
A

N

Fig. 3.2 — Betdo axialmente solicitado com confinamento lateral [16]
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O confinamento resulta da existéncia de armaduras transversais, geralmente sob a forma de estribos ou
cintas, tal como ilustrado na Fig. 3.3. Estas armaduras opdem-se a deformacdo transversal do betdo
devida ao efeito de Poisson, dai advindo um aumento das propriedades resistentes do betdo envolvido.
O efeito de confinamento varia ao longo da seccéo, tal como representa a linha a traco interrompido na
Fig. 3.3.

Fig. 3.3 — Exemplo de seccéo transversal e distribuicdo do efeito de confinamento [16].

O modelo adoptado para o calculo das propriedades resistentes do betdo confinado foi o idealizado por
Priestley e Park [17], que se encontra ilustrado na Fig. 3.4. Segundo este modelo, a tenséo e a extenséo
maximas do betdo ndo confinado sdo aumentadas de um factor k. O ramo decrescente vé também a sua
inclinacdo diminuida, sendo este efeito traduzido pelo factor Z,.

o tg Om=Zmk £
KE,|——— B
|
!
|
el |
c | : 0., Betdo confinado
L\
Y
!
I
I Betdo ndo confinado
L
I
!
02K, Hf —~ 11—\~ = m e m— e N £ D
| | |
| | |
A | J | —
0.002  0.002k €20c €,

Fig. 3.4 — Comportamento do betédo confinado [1].
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As expressdes que traduzem os trés ramos da funcdo sdo as seguintes:
- Troco A-B (&. < 0,002k )

_ 2¢c &\’ (3.2)
9c = kfe [0,002k N (0,002k> ]

- Trogco B-C ( 0,002k < &.< &)

o. = kf.[1—Z, (¢, —0,002k)] (3.2)
- Trogo C-D (&> &c )
o, = 0,2kf. (3.3)
Em que:
k=14 o (3.4)
fe
0,5
7 = (3.5)

3+029f .3 \/E
1457, — 1000 T 4Pv+5 — 0002k

g — extensdo longitudinal do betéo;

o — tensdo normal no betdo confinado (MPa);

f. — resisténcia & compresséo do betdo ndo confinado (MPa);

€20c — extensdo correspondente a 20% da tensdo maxima na regido B-C;
fsyt — tenséo de cedéncia da armadura transversal (MPa);

pv — razdo entre o volume de armadura transversal e o volume de betéo cintado, calculado este em
relacdo a face exterior das cintas;

h’ — largura do nucleo cintado (medida a face exterior das cintas);

s — espacamento da armadura transversal.
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3.2.1.3. Comportamento do bet&o sob carregamento ciclico

O comportamento do betdo confinado sujeito a cargas ciclicas pode ser caracterizado segundo o
modelo de Thompson e Park [18].

Na figura 3.5 representa-se 0 comportamento histerético do betdo sujeito a ciclos de carga e descarga,
envolvendo a degradacéo de rigidez do material.

o]

0.2kf,

E/10

o I N

cmax

Fig. 3.5 — Comportamento do betdo sob ac¢fes ciclicas segundo Thompson e Park [1].

Segundo o0 modelo considerado, as descargas e recargas sdo feitas segundo um ou mais ramos lineares,
cuja inclinacdo varia consoante a extensdo atingida durante a fase de carga. Tal como se pode verificar
na figura 3.5, o diagrama de tensdes-extensdes correspondente a fase de carga é dividido em trés
regides (A-B, B-C e C-D). As regras de histerese para cada uma delas sdo as seguintes:

o Regido A-B — As descargas enquanto as extensdes sdo inferiores a kg, extensdo
correspondente a tensdo maxima, seguem um ramo linear com inclinagdo correspondente ao
maédulo de elasticidade tangente na origem EOQ. A recarga segue 0 mesmo ramo da descarga,
ndo existindo dissipacao de energia.

o Regido B-C — As descargas para extensOes compreendidas entre kg e g0, S0 efectuadas em
duas fases: a primeira com extensdo constante até se atingir metade da tensdo correspondente
ao inicio da descarga e a segunda com inclinacdo de E’y,. A recarga segue um ramo linear
com inclinacdo E’;, sendo estes valores dos mddulos de elasticidade menores & medida que a
extensdo aumenta e dados pela seguinte expressao:

& — ke ) (3.6)

E'.=E -07
¢ 0<0'8 0 €20c — k&g
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o - Regido C-D — As descargas para extens0eS superiores a €, Seguem um ramo linear com
inclinacdo igual a E¢/10, independente da extensdo a que se inicia a descarga, sendo a recarga
efectuada pelo mesmo tramo.

3.2.2. COMPORTAMENTO DO ACO
3.2.2.1. Comportamento do aco sob carregamento monoténico

O comportamento a traccdo do ago em vardes pode ser caracterizado por um diagrama de tensdes-
extensdes compreendendo quatro fases distintas: uma primeira fase em que o andamento é linear,
verificando-se a lei de Hooke e definindo-se 0 mddulo de elasticidade inicial; uma segunda fase
correspondente ao um patamar de cedéncia (tensdo constante para extensdes crescentes); uma terceira
fase onde se verifica um novo aumento de tensdo devido ao endurecimento do aco até ser atingida a
tensdo maxima, e um ultima fase em que a tensdo decresce até finalmente se dar a rotura do material.
Contudo, neste trabalho, considera-se 0 comportamento descrito por uma curva bilinear definida por
um trogo inicial até a tenséo de cedéncia fs,, correspondente a regido linear elastica com modulo de
elasticidade Es e um segundo tro¢co com declive Eg; representando pela rigidez de endurecimento.

Fig.3.6 — Comportamento do aco sob carregamento monotoénico [1].

3.2.2.2. Comportamento do aco sob carregamento ciclico

O modelo adoptado neste trabalho para a caracterizagdo da resposta do aco as accdes ciclicas foi o de
Giuffre-Menegotto-Pinto. Este modelo foi criado por Giuffre-Pinto [19] e mais tarde aplicado por
Menegotto-Pinto [20].

Segundo este modelo, 0 comportamento do ago sujeito a cargas ciclicas pode ser descrito através de
trogos curvos que se desenvolvem assimptoticamente a duas rectas paralelas com inclinagéo Es,
definidas com base no trogo elastico do diagrama monotonico, e a outras duas rectas paralelas com
inclinacdo Eg;, correspondente a rigidez do troco de endurecimento. Deste modo, as leis de carga e
descarga encontram-se contidas numa envolvente correspondente a curva bilinear para o carregamento
monotonico, tal como ilustrado na figura 3.7.
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—
&
Fig.3.7 — Diagrama tens6es-extensdes do aco para carregamento ciclico [1].
As relagBes tensGes-extensdes sdo entdo definidas pela expresséo:
E*
c"=(1-b) —5 + b (3.7)

(1 +&R)R

sendo

6 = o/oy e £ = g/e, antes da primeira inversio;
o=2"% e ~_%"% ap6saprimeira inversio;
20 2¢

y Yy

oy, &y — tensdo e extensdo de cedéncia;

oi, & — tensdo e extensdo na Gltima inversdo;
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3.2.3. COMPORTAMENTO DOS ELEMENTOS DE BETAO ARMADO

3.2.3.1. Comportamento dos elementos de betdo armado sujeitos a carregamento monoténico em
flexdo — lei trilinear

O comportamento inelastico do betdo armado para um carregamento monotonico de flexdo com
intensidade crescente é normalmente caracterizado por uma lei trilinear de momentos-curvaturas . No
ambito deste trabalho foi utilizado o programa de célculo TRILIN, desenvolvido por Aréde et al [21],
para a obtengdo da desta curva.

Este programa recorre a equacgdes de equilibrio estatico para o calculo dos trés pontos que definem a
curva, nomeadamente os pontos de fendilhacdo, de cedéncia e de rotura. O programa esta preparado
para o calculo de seccdes rectangulares ou em T, pelo que a sec¢do oca dos pilares das pontes em
estudo foi transformada numa sec¢do em I, e de seguida, tirando partido da simetria, é calculada como
umduplo T (Fig. 3.8).

Fig. 3.8 — Adaptacao da secgdo para o programa TRILIN.

Para além dos materiais e das caracteristicas geométricas da seccao, a lei trilinear é ainda funcédo da
taxa de armadura transversal p, € do esforco axial. Na figura 3.9 esta representado um exemplo de uma
lei trilinear. Uma vez que as seccGes dos pilares em estudo sdo simétricas, a lei trilinear da seccao nos
dois sentidos de carregamento € igual.
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Fig. 3.9 - Comportamento inelastico do betdo armado - lei trilinear (adaptado de [1]).

Os parametros da figura 3.9 tém o seguinte significado:

pc — curvatura correspondente ao inicio da fissuracdo do betéo;
m. — momento correspondente ao inicio da fissuracdo do betdo;
py — curvatura correspondente a cedéncia do ago;

m, — momento correspondente & cedéncia do aco;

Pmax — CUrvatura maxima;

Ko, K1, Kz — Constantes de rigidez relativas aos trés tro¢cos da curva trilinear.

3.2.3.2. Comportamento dos elementos de betdo armado sujeitos a carregamento ciclico — modelo
histerético

O comportamento do betdo armado sujeito a ac¢des ciclicas esta estreitamente relacionado com um
conjunto de fendmenos como a degradacdo de rigidez ap6s a inversao do carregamento, a degradacao
de resisténcia e o efeito de pinching A cada um destes factores estdo associados parametros,
usualmente designados respectivamente de a, v e B.

O modelo utilizado no &mbito deste trabalho para simular o comportamento ndo linear de elementos
de betdo armado sujeitos a accdo ciclica foi desenvolvido por Costa e Costa [22] tendo como base o
modelo histerético idealizado por Takeda [23]. Ao modelo proposto por Costa foram adicionadas
algumas particularidades por Varum [24].

Segundo o modelo, a relagdo momento-curvatura é bilinear (percorrendo os dois primeiros tramos da
lei trilinear sem existir perda de rigidez ou resisténcia) até ser atingida a curvatura de cedéncia. Para
uma curvatura maxima pmax SUperior a p, e dando-se a inversdo do sentido do carregamento, a
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descarga da-se segundo um segmento de recta com inclinacdo Kg, sendo este valor dado pela
expressdo (3.8). Nesta expressdo, K. representa um valor de rigidez equivalente aos dois primeiros
tramos da curva trilinear de base. Esta degradacdo de rigidez esta ilustrada na figura 3.10.

2
K, =K, Py (3.8)
pmax
m /
! ,
AKe
/
/ [
/ K

my-—--— L2/
/| |
m,——- / | K, |
I/ l |
¥, I |
A f I
a | |
/) i l
/K | | |

0 | | —

p° p)‘ pméx p

Fig. 3.10 — Degradacéo de rigidez aquando da descarga [1].

Quando se da uma recarga, correspondente a uma inversao do sinal do momento (Fig. 3.11), o grafico
momento-curvatura segue um segmento com rigidez Kr, que é fungdo do momento maximo my;x € da
curvatura maxima pmax atingida no ciclo anterior.A curvatura atingida nesta recarga € designada de p;.
Arigidez Kr pode ser calculada através da expressao (3.9).

_ Mmax (3.9)

K. =
" Pméx — Pr
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P:

/ pméx p

Fig. 3.11 - Inversdo do sinal do momento (recarga) [1].

O efeito de pinching da-se aquando da inversdo do sinal do momento, e corresponde a uma diminuicdo
da rigidez na recarga devido a compressao da armadura. Nesta situacdo, enquanto a fenda devida a
curvatura atingida anteriormente ainda se encontra aberta, a area de corte encontra-se diminuida.
Tendo em conta esse factor, considera-se na primeira fase da recarga um valor de rigidez inferior,
designado por K e calculado pela expressdo (3.10), até se atingir a recta definida pela origem das
coordenadas e 0 ponto com curvatura maxima no ciclo anterior, tal como se pode verificar na figura
3.12. O parametro B depende do esforgo transverso e varia entre 0 e 0,5.

K= mméx/(pméx - pr)(py - pméx)ﬁ (3-10)
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10

Fig. 3.12 — Efeito de pinching [1].

Também na recarga, juntamente com a degradacéao de rigidez, pode dar-se o fendmeno da degradacédo
de resisténcia. Neste caso, o ramo de recarga € definido pela mesma curvatura maxima pma, mas o
momento atingido é menor, designando-se agora por m’ys. Este novo valor do momento pode ser
calculado pela expressdo (3.11), e é dependente de um parametro PD dado pela expressdo (3.12),
variavel entre 0 e 1, que por sua vez é funcdo do anteriormente referido parametro y e de uma
constante n que provém de valores experimentais. Este fendémeno esté ilustrado na Fig. 3.13.

m,méx = (1 - PD)mméx (3-11)
e™ —1

D = (3.12)
e -1
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° ¥

/ pméx

Fig. 3.13 — Recarga com degradacao de resisténcia [1].

3.3. METODOLOGIAS DE CALCULO
3.3.1. ANALISE DINAMICA NAO LINEAR — PROGRAMA PNL

Para a determinacdo da resposta sismica das pontes em estudo recorreu-se ao programa de calculo
automatico PNL, detalhado por Varum [24].

Este programa permite a analise dindmica de estruturas planas com comportamento ndo linear,
recorrendo a integracdo directa das equacdes de equilibrio dinamico. A ndo linearidade € introduzida
no calculo através de rotulas plasticas, isto €, concentrada nas extremidades das barras. Na parte
central das barras, considera-se 0 comportamento elastico linear, ficando assim cada barra dividida em
trés subelementos. A questdo do comprimento das rétulas plasticas é discutida em 3.3.2.

A partir dos diagramas momento-curvatura fornecidos pelo programa de célculo (exemplo na Fig.
3.14), é possivel calcular a ductilidade exigida por um dado acelerograma numa dada seccdo. A
ductilidade define-se pelo quociente entre a curvatura maxima e a curvatura de cedéncia referentes a
seccao em causa (3.13).

o= Pmax (3.13)
Py
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00E+04 1 Momento [kNm]

| pmax
4.00E+04

Curvatura

-3.D0E-02 -2 DOE-02 ' | BROER - 3.00E-02 4.00E-02

-5.00E+04 4

-6.00E+04 -

Fig. 3.14 — Diagrama momento-curvatura para uma Seccao.

Nos pontos seguintes expBem-se sucintamente 0s aspectos mais relevantes em que se baseia o
algoritmo.

3.3.1.1. Matriz de rigidez dos elementos de barra

Como ja foi referido, cada elemento de barra é composto de trés subelementos em série, sendo o
comportamento ndo linear concentrado nos elementos de extremidade, obedecendo as leis de histerese
definidas em 3.2.3.2. O subelemento central tem a sua rigidez definida pela resisténcia da sec¢do nédo
fendilhada.

Para os elementos de barra sdo considerados seis graus de liberdade, tal como representado na Fig.
3.15.

Fig. 3.15 — Elemento de barra como associacéo de trés subelementos [1].
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A matriz de rigidez do elemento de barra € obtida a partir do espalhamento das matrizes de rigidez dos
subelementos, sendo a reducdo dos graus de liberdade efectuada por um processo de condensacdo
estatica [24].

3.3.1.2. Matriz de rigidez global

A matriz de rigidez global da estrutura (K) é obtida por um processo de espalhamento a partir das
matrizes de rigidez dos elementos de barra, isto é, cada coeficiente da matriz global é calculado
através da soma apropriada dos coeficientes da matriz de cada elemento de barra.

Todavia, tendo em conta que a matriz de rigidez de cada elemento de barra é relativa a um sistema de
eixos local, é necessario efectuar a sua transformacao para o referencial global antes de se efectuar o
espalhamento. [24]. Obtida a matriz de rigidez global, é possivel relacionar as forcas F e o0s
deslocamentos nodais u segundo a expressao (3.14).

F=Ku (3.14)

3.3.1.3. Matriz de massa

A matriz de massa (M) € utilizada para representar as caracteristicas de inércia da seccdo, isto é,
permite obter as forgcas nodais de inércia | que se desenvolvem nos elementos da estrutura quando
sujeita a um campo de aceleracGes nodais (0):

I=Mii (3.15)

A matriz de massa da estrutura é obtida de forma analoga a matriz de rigidez, isto é, por espalhamento
das matrizes de massa dos elementos ap6s a sua transformacao para um referencial global.

3.3.1.4. Matriz de amortecimento

A finalidade da matriz de amortecimento (C) da estrutura é obter as forgas de amortecimento nodais
(D) a partir do vector de velocidades nodais (i) segundo a expresséo (3.16):

D=Cu (3.16)

A matriz de amortecimento pode ser calculada segundo uma combinacdo linear das matrizes de massa
e rigidez da estrutura (amortecimento de Rayleigh), como se pode ver na expressdao 3.17. As
constantes o ¢ B sdo determinadas impondo-se o valor do amortecimento pretendido em dois dos
modos de vibragdo da estrutura [25].

C =aM + BK (3.17)
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3.3.2.COMPRIMENTO DAS ROTULAS PLASTICAS

Tal como anteriormente referido, o programa de calculo utilizado no &mbito deste trabalho considera a
nao linearidade dos elementos de betdo armado concentrada nas suas extremidades, isto é, nas zonas
onde se formam roétulas plasticas quando a estrutura é solicitada para la da sua capacidade elastica.
Existem na literatura varias expressdes para o calculo do comprimento das rétulas plasticas [1] [8]. Foi
utilizada neste trabalho a expresséo (3.18) proposta em 1992 por Paulay e Priestley [26]:

l, =0,08[ +0,022d,, * fs, (3.18)

Sendo
e |, — comprimento da rétula plastica;
e |- comprimento do elemento;
e d,— didmetro dos vardes da armadura longitudinal;
o f,,—tensdo de cedéncia do ago.

3.3.3. AVALIACAO DA PROBABILIDADE DE RUINA PELO METODO NSA
3.3.3.1 Introducéo ao método

Uma possibilidade de avaliacdo da seguranca de estruturas com base probabilistica é designada por
NSA (Numerical Safety Assessment) [1] [9]. Este método recorre a elaboracdo de funcbes de
vulnerabilidade a accao sismica dos varios elementos da estrutura (no caso das pontes consideram-se
os pilares que sdo os elementos onde se verificam incursbes na ndo linearidade, logo mais
vulneraveis). Na Fig. 3.16 pode ser observado um esquema do método.

Efeito da acgéo

Accéo Sismica

1

Fig. 3.16 — Processo de obtencéo da probabilidade de ruina pelo método NSA [9].

30



Avaliacdo da seguranca sismica de pontes em betdo armado

3.3.3.2. Funcéo de vulnerabilidade

A funcdo de vulnerabilidade (curva 3 da Fig. 3.16) € calculada a partir de varios pontos da funcado
densidade de probabilidade da accédo sismica (curva 1 da Fig. 3.16), avaliando-se a ductilidade exigida
aos elementos da estrutura para varios graus de intensidade. Neste trabalho, cada ponto da funcédo de
vulnerabilidade foi obtido pela média das ductilidades exigidas por um conjunto de 10 acelerogramas,
escalados para a aceleragdo de pico correspondente ao ponto em questdo da funcdo densidade de
probabilidade da accdo sismica. Comecando com uma aceleracéo de pico de 1.0 m/s? e aumentando
sucessivamente de 1.0 m/s® até ao valor de 10.0 m/s?, foram obtidos 10 pontos para cada funcéo, e
ajustada uma funcéo de vulnerabilidade polinomial do 2° grau pelo método dos minimos quadrados. A
descricao dos acelerogramas utilizados sera feita no Capitulo 4 desta tese.

3.3.3.3. Funcao densidade de probabilidade da accéo sismica

A funcdo densidade de probabilidade da ac¢do sismica (curva 1 da Fig. 3.16) é normalmente
caracterizada por uma funcéo de distribuicdo de valores extremos, ou lei de Gumbel Tipo 1. [1]

O parametro normalmente utilizado para quantificar a severidade da accéo sismica é a aceleracdo de
pico (a), tendo sido utilizada neste trabalho a seguinte funcéo de distribuicdo [27]:

fla) = axev—e (3.19)
Em que:

y=—a(a—u) (3.20)

Os valores de a e u sdo parametros que definem, respectivamente, o tipo de sismo e a aceleracdo de
pico correspondente ao valor maximo da funcéo de distribuicéo.

3.3.3.4. Caracterizacéo estatistica do efeito da accdo

A distribuicdo estatistica das ductilidades exigidas a estrutura, ou elemento estrutural, pela accédo
sismica pode ser definida por uma fungédo densidade de probabilidade (curva 4 da Fig. 3.16). Esta lei
de probabilidades é obtida através da funcao de vulnerabilidade e da funcédo de probabilidade de accdo
sismica, ambas funcGes da intensidade a do sismo.

A partir da funcdo densidade de probabilidade da accdo sismica, caracterizada pela distribuicdo de
valores extremos da aceleracdo de pico, é entdo efectuada uma transformacdo da probabilidade da
accdo f(a) em efeito da accdo (A), através da funcdo de vulnerabilidade Fyy.(a).

3.3.3.5. Caracterizacgédo estatistica da resisténcia

A caracterizacdo estatistica da resisténcia das seccdes é feita segundo uma funcdo densidade de
probabilidade seguindo uma lei normal (curva 2 da Fig. 3.16). Como ja anteriormente foi referido,
neste trabalho a quantificacdo da resisténcia é feita com recurso ao conceito de ductilidade disponivel.

Com vista a reduzir o nUmero de amostras necessarias a correcta caracterizacdo da resisténcia das
sec¢Oes envolvendo a variabilidade das propriedades dos materiais, € utilizado o método do Hipercubo
Latino para a afericdo da ductilidade média disponivel e o seu correspondente coeficiente de variacao.
As variaveis envolvidas no calculo da resisténcia sao:
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f. — resisténcia do betdo a compressao;
e — extensdo Gltima do betdo;
fs,— tenséo de cedéncia do ago;
seu— EXtensdo Ultima do betéo.

No Subcapitulo 3.3.4. encontra-se uma explicacdo mais detalhada do método do Hipercubo Latino.

Para cada simulacdo, a ductilidade disponivel é calculada a partir das propriedades das materiais
estimadas com o Hipercubo Latino, isto €, calcula-se uma curva trilinear para cada simula¢do, sendo a
ductilidade disponivel dada por (3.21).

pp = Pt (3.21)
Py

3.3.3.6. Célculo da probabilidade de ruina

A probabilidade de ruina de uma estrutura pode ser definida como sendo a probabilidade de o efeito da
accgdo, A, ser superior a resisténcia da estrutura, R, ou seja:

Pruina = P(R—A<0) (3.22)

A probabilidade de ruina pode ser calculada a partir da funcéo de distribuicdo do efeito da accdo Fa e
pela funcdo densidade de probabilidade da resisténcia fr, através de uma fungdo de convolucado (curva
5 na Fig. 3.19) cuja expressao é (3.23):

+00

Pr= ] f (1 —Fpyfr dx (3.23)

3.3.4. AVALIACAO DA PROBABILIDADE DE RUINA PELO METODO DO HIPERCUBO LATINO (HPL)
3.3.4.1. Introducéo ao método

O Método do Hipercubo Latino € essencialmente um método de amostragem, derivado do método de
Monte Carlo, cuja principal vantagem reside no reduzido nidmero de simula¢bes necessarias em
comparagio com outros métodos [12]. E reconhecidamente um método bastante eficaz na estimagio
de parametros estatisticos da resposta estrutural, e metodologias de avaliagdo como a descrita no
Subcapitulo 3.3.3 recorrem ao método do Hipercubo Latino para a descricdo estatistica dos parametros
resistentes dos materiais.

Contudo, a utilidade do método na Engenharia Sismica ndo se restringe a estimacdo de parametros de
resposta estrutural, podendo ser empregue num sentido mais global para a avaliacdo da seguranca de
estruturas. Sdo feitas N simulacdes em cada uma das quais se obtém um valor para cada uma das
variaveis envolvidas e posteriormente sdo obtidas descri¢Bes estatisticas da ductilidade exigida e da
ductilidade disponivel, o que permite o calculo de margens de seguranca e, consequentemente, da
probabilidade de ruina da estrutura.
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3.3.4.2. Estratégia de amostragem

A estratégia do método consiste em estratificar as funcdes de distribuicdo acumulada de probabilidade
das variaveis em causa em N intervalos de igual probabilidade 1/N, sendo N o niamero de simulacdes
escolhido (Fig. 3.17). O centroide de cada um dos intervalos é entdo utilizado no processo de
simulacgdo, através de permutacdes aleatdrias dos intervalos das diferentes variaveis, em que cada
intervalo é utilizado apenas uma vez.

04 —
02 + . ’T | an @ -1 simulagiio
0 +— = | || ; i ; i

100 150 200 250 300 350 400

001

0.008

0.006

fix)

0.002

100 150 200 250 300 350 400

Fig. 3.17 — esq.: Divisdo da fungdo de distribuicdo em intervalos de igual probabilidade [28]; dir.: Exemplo de
amostragem de duas variaveis [29].

Deve ainda incluir-se no algoritmo de calculo uma rotina que evite a presenca de uma “tendéncia
central” nas permutacdes, para que ndo existam zonas do espaco amostral sem representatividade no

calculo [13] (Fig. 3.18).
[ |

i:

s 8
= "aEm

Fig. 3.18. — Reducéo da correlagdo entre variaveis (adaptado de [13]) .
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3.3.4.3. Calculo da probabilidade de ruina

O célculo do valor da probabilidade de ruina recorre a definicdo de uma margem de seguranga MS,
traduzida pela equacdo (3.24) em que R e A correspondem as ductilidades disponivel e exigida a
seccdo, respectivamente.

MS=R-A (3.24)

A funcdo densidade de probabilidade R é calculada de forma inteiramente analoga a descrita em
3.3.3.5, correspondendo a distribuicdo estatistica da ductilidade disponivel da estrutura. A cada
simulagdo corresponde um valor para a ductilidade resistente pr.

A funcédo densidade de probabilidade do efeito da accdo, S, é obtida tendo em conta a variabilidade
nao soO da intensidade do sismo, mas também do tipo de sismo. Os 10 acelerogramas utilizados neste
trabalho sdo considerados como tendo uma distribuicdo de probabilidade uniforme. A cada
acelerograma é entdo associado um valor da aceleracdo de pico obtido pelo Hipercubo Latino a partir
da funcdo de probabilidade da ac¢do sismica. Isto significa que para um namero de, por exemplo, 50
simulacdes, sdo gerados 50 valores da ac¢do sismica (correspondentes aos centrdides dos 50 intervalos
em que a funcdo de probabilidade da accéo é dividida) e cada um dos acelerogramas € introduzido 5
vezes no calculo. Para cada simulagdo, com o valor da aceleracdo de pico e o acelerograma
seleccionado, é feita uma analise dinamica nao linear com o programa de calculo PNL e obtido o valor
da ductilidade exigida a estrutura, pa.

A equacdo (3.25) pode entdo ser reescrita em termos de ductilidades (3.25):

MS = pg — pa (3.25)

A probabilidade de ruina corresponde nesse caso a probabilidade de a margem de seguranca ser
inferior a zero (Fig. 3.19) (3.26).

Pruina = P(MS < 0) (3.26)

MS = pug — piy

Fig. 3.19 - Probabilidade de ruina segundo o método HPL.
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3.3.5. CONTROLO DOS DESLOCAMENTOS (DRIFT)

A resisténcia de pilares de betdo armado pode ser avaliada com recurso a diferentes parametros, tendo
até aqui sido apenas referida a ductilidade disponivel. No entanto, a ductilidade disponibilizada por
uma sec¢do, de acordo com as extensdes Ultimas assumidas para os materiais constituintes, pode nao
ser compativel com o limite razoavel do deslocamento verificado no topo do pilar, ao nivel do
tabuleiro. Tal pode ser estabelecido através de um drift limite (quociente entre o deslocamento
maximo no topo e a altura do pilar), que assume correntemente valores de 3 a 5%, no caso das pontes.

Neste trabalho, de acordo com o exposto, no calculo da resisténcia dos pilares, em cada simulacéo
foram obtidos dois valores da ductilidade disponivel:

¢ Um valor em que apenas se teve em consideracao as propriedades dos materiais, sem qualquer
limitacdo do deslocamento;

e Um outro em que se limitou o drift dos pilares a 5%, sendo a ductilidade disponivel o valor
minimo entre a ductilidade permitida pelos materiais e a ductilidade permitida na base do pilar
pelo drift de 5%.

A comparagao entre resultados obtidos com e sem controlo de drift é feita no Capitulo 5.
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A

MODELACAO DAS PONTES E DA
ACCAO SISMICA

4.1. APRESENTACAO DAS PONTES

As pontes em estudo foram dimensionadas no ambito do projecto PREC8 — Prenormative Research in
Support of Eurocode 8 [14][30][31].

Trata-se de um conjunto de sete pontes, divididas em quatro pontes curtas (quatro vaos de 50 m) e trés
pontes longas (oito vaos de 50 m). As pontes foram denominadas de P222, P232, P123, P213,
P2222222, P3332111 e P2331312, sendo os digitos na sua designacao elucidativos quanto ao nimero
de pilares, bem como a sua configuracdo: o digito 1 corresponde a um pilar com 7 m de altura, o digito
2 aum pilar com 14 m de altura, e o digito 3 a um pilar com 21 m de altura (Fig. 4.1),

222
REGULAR . 22222%?
v NN I R U I — —
123 3332111
REGULAR /7 o
IRREGULAR 213 2331312

Fig. 4.1 — Configuragfes das pontes.

As caracteristicas geométricas da seccdo transversal sdo iguais para todos os pilares,
independentemente da sua altura ou da tipologia da ponte em que se inserem. Trata-se de uma seccao
oca, com 0.40 m de espessura e dimensdes exteriores de 2.00 m por 4.00 m.

A seccdo transversal do tabuleiro é também constante para todas as pontes, correspondendo a uma
secgdo em caixdo de 14.00 m de largura méaxima.

Na Fig. 4.2 encontram-se esquematizadas as sec¢des transversais dos pilares e do tabuleiro.
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Fig. 4.2 — Seccéo transversal dos pilares e do tabuleiro.

As ligacOes ao exterior sdo feitas por encastramentos perfeitos nos pilares e por encontros nas
extremidades do tabuleiro. Em estudos anteriores envolvendo estas pontes [30] [31], duas modelacdes
distintas para os encontros foram adoptadas: uma considerando comportamento linear, simulando
aparelhos de apoio, e uma modelacdo alternativa com comportamento bilinear com vista a simular
encontros sobre estacas. Ambas as alternativas sdo simuladas através de molas cuja rigidez pretende
ser equivalente a rigidez real dos encontros (Fig. 4.3).

AZ

= =P Encontro
= = X
Encontro

Molas de

comportamento
17777 bilinear

Encastramento

Encontro

Elementos 3 Tabuleiro
rigidos p

Fig. 4.3 — esq: Esquema das ligacdes ao exterior para a ponte P213; dir: Exemplo de modelacdo de encontro [8].

4.2. MODELACAO DAS PONTES

O programa de célculo utilizado neste trabalho recorre a modelos planos das estruturas e esta
preparado apenas para sec¢Oes rectangulares cheias. Foi entdo necessario adaptar a modelacdo da
estrutura a estas caracteristicas do programa.
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4.2.1. MODELACAO PLANA DAS PONTES

Um método para efectuar a modelagdo plana de pontes utilizando elementos de barra foi proposto por
Delgado et al [32]. Esta modelacdo simula de forma rigorosa 0 comportamento da ponte quando esta
se encontra solicitada por ac¢des horizontais com a direccdo perpendicular ao eixo do tabuleiro.

Tal como ilustra o esquema da Fig. 4.4, a modelacdo simula a ligacdo do tabuleiro aos pilares por
intermédio de bielas de area consideravel que asseguram a compatibilidade de deslocamentos, mas
que, dada a sua desprezavel inércia a flexdo, impedem a transmissdo de momentos flectores simulando
assim o comportamento de rétulas.

BB B

-

Fig. 4.4 — Modelagao plana da estrutura para analise na direcgao transversal.

Esta modelacdo simula com bastante rigor o comportamento tridimensional da estrutura, uma vez que
apenas a rigidez torsional do tabuleiro ndo é contabilizada.

Como foi ja referido, o comportamento ndo linear encontra-se concentrado nas extremidades das
barras que simulam os pilares. O tabuleiro é considerado como tendo comportamento elastico e linear.
O comprimento das rétulas plasticas foi discutido em 3.3.2.

A aplicacdo da expressdo (3.18) resulta entdo nos valores indicados no Quadro 4.1 do comprimento
das rétulas plasticas para os diferentes pilares.

Quadro 4.1 — Comprimento das rétulas plasticas.

Pilar Ip [M]
Tipo 1 (7 m) 0.78
Tipo 2 (14 m) 1.34
Tipo 3 (21 m) 1.90
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4.2.2. ADAPTACAO DA GEOMETRIA DAS SECCOES.

A conversdo da seccdo oca original para uma seccdo cheia rectangular, compativel com o uso do
programa PNL, foi feita calculando uma seccdo equivalente em termos de area e inércia a flexdo em

regime eldstico.

Quadro 4.2 — Secges rectangulares equivalentes.

EA[N]  EI[N.m? Base [m] Altura[m]

Pilar 1.27E+08 2.23E+08 -2 0.851 4.595

Tabuleiro 1.74E+08 2.21E+09 > 0.435 12.349

(E =34403.7 Mpa)

4.2.3. MODELACAO DOS ENCONTROS

Durante este trabalho, foram feitas tentativas com vista a modelar os encontros com elementos de
barra. A intencdo foi de modelar os encontros que simulam aparelhos de apoio, isto é, que tém
comportamento elastico linear. O esquema utilizado para a modelacéo dos encontros foi o ilustrado na
Fig. 4.5. Sdo utilizadas quatro barras para simular a rigidez longitudinal do encontro e uma barra para

a rigidez transversal.

TABULEIRO

BARRAS RIGIDAS

|
T L]

BIELAS

Fig. 4.5 — Modelagdo dos encontros com elementos de barra.

Neste trabalho, porém, para maior simplicidade e clareza na interpretacédo dos resultados, optou-se por
efectuar os calculos aplicando apoios fixos com liberdade de rotacdo nas extremidades do tabuleiro

(Fig. 4.6).
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|

<

Fig. 4.6 — Esquema de modelacdo da ponte P222.

4.3. CALIBRAGAO E VALIDAGAO DOS MODELOS DAS PONTES

Os modelos em PNL foram validados a partir da comparacdo de analises dindmicas realizadas com
este programa e com o software Seismostruct [33]. Para o efeito foi ensaiada com os dois programas a
ponte P222, utilizando o acelerograma Al com a duracdo de 24.56 s. O acelerograma foi escalado
numa primeira fase para um valor baixo da aceleracdo de pico (1.5 m/s?), na tentativa de obter
respostas elasticas ou apenas com pequenas incursdes em regime ndo linear. Posteriormente
aumentou-se a aceleracéo de pico para 9.8 m/s?, com vista a comparar as respostas sismicas em regime
nao linear nos dois programas de calculo. O parametro utilizado para comparacédo foi a historia de
deslocamentos no topo do pilar central da ponte P222.

Como primeiro teste, compararam-se as respostas sismicas dadas pelos dois programas para a ponte
dotada de encontros rigidos com liberdade de rotacdo, e com 0% de amortecimento estrutural.
Verificou-se que os resultados dados pelos dois programas eram bastante dispares, como se pode
verificar na Fig. 4.7. Note-se que a frequéncia principal de vibracdo da estrutura parece ser
semelhante, mas o nivel de deslocamentos revela-se completamente diferente. Tendo isto em conta,
optou-se por testar a ponte com as mesmas condi¢cGes de apoio, mas com 1% de amortecimento
estrutural (Fig. 4.8). Os resultados mostram que as respostas sismicas dadas pelos dois programas se
aproximam em algumas partes do gréafico, principalmente devido a reducdo dos deslocamentos dados
pelo programa Seismostruct.
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Fig. 4.7 — Comparacé&o da resposta sismica da P222, com encontros rigidos e 0% de amortecimento estrutural,
para uma aceleracéo de pico de 1.5 m/s’.

5.00E-02

4.00E-02

3.00E-02
2 D0E-02

1.00E-02
0.00E+00
-1.00E-02p,

Deslocamento [m]

Afa

TOOd

1500

——PNL

00

-2.00E-02 ¥

Seismostruct

-3.00E-02

-4 00E-02

-3.00E-02

Tempo [s]

Fig. 4.8 — Comparacé&o da resposta sismica da P222, com encontros rigidos e 1% de amortecimento estrutural,
para uma aceleracéo de pico de 1.5 m/s’.

Dada a existéncia de uma zona do grafico (sensivelmente entre os 1 e os 7 segundos) onde as respostas
sdo ainda bastante dispares, testaram-se entdo os modelos com 2% de amortecimento estrutural. O
resultado, patente na Fig. 4.9, mostra ja as respostas sismicas satisfatoriamente proximas.
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Fig. 4.9 — Comparacé&o da resposta sismica da P222, com encontros rigidos e 2% de amortecimento estrutural,
para uma aceleracéo de pico de 1.5 m/s’.

Obtiveram-se também as respostas sismicas para a ponte P222 desta vez com os encontros flexiveis
modelados como descrito no ponto 4.2.2, mantendo-se 0 amortecimento estrutural em 2%. Os
deslocamentos segundo os dois programas mostram-se também proximos (Fig. 4.10). Todavia, como
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foi previamente indicado, os calculos da probabilidade de ruina foram efectuados com as pontes
modeladas com apoios rigidos.
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Fig. 4.10 — Comparagao da resposta sismica da P222, com encontros flexiveis e 2% de amortecimento
estrutural, para uma aceleracéo de pico de 1.5 m/s’.

Para confirmar que para um valor da aceleracdo de pico de 1.5 m/s’* o comportamento se mantém
eléstico, obteve-se com o PNL o diagrama momento-curvatura correspondente (Fig. 4.11). Verifica-se
que ndo existe nenhum patamar de cedéncia, logo a hipétese assumida esta correcta.
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Fig. 4.11 — Diagrama momento-curvatura para uma aceleracéo de pico de 1.5 m/s®.

Procurou-se entdo avaliar a qualidade dos resultados fornecidos pelo PNL quando o comportamento
da estrutura é ndo linear. Para tal aumentou-se a aceleracdo de pico para um valor de 9.81 m/s2 e as
respostas dindmicas calculadas pelo PNL e pelo Seismostruct foram novamente comparadas (Fig.
4.12). Os deslocamentos segundo os dois programas mostraram-se novamente satisfatérios, pelo que
neste ponto se consideraram validados os modelos desenvolvidos para o programa PNL. Foi também
novamente obtido o diagrama momento-curvatura para investigar a incursdo da estrutura pelo regime
ndo linear, o que se confirma dada a existéncia de patamares de cedéncia da secgdo (Fig. 4.13).
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Fig. 4.12 — Comparagao da resposta sismica da P222, com encontros flexiveis e 2% de amortecimento
estrutural, para uma aceleragéo de pico de 9.81 m/s’.
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Fig. 4.13 — Diagrama momento-curvatura para uma aceleragéo de pico de 9.81 m/s’.

4.4, MODELACAO DA ACCAO SISMICA
4.4.1. ACELEROGRAMAS

A accdo sismica foi introduzida através de 10 acelerogramas que correspondem a registos colhidos em
varios sismos ocorridos em Los Angeles [34]. Os acelerogramas foram escalados para corresponderem
a uma probabilidade de excedéncia de 10% em 50 anos.

Quadro 4.3 — Acelerogramas utilizados.

Acelerograma Local Data Estacdo de Registo Duracéo [s]
Al Imperial Valley 1940 El Centro 24.56
A2 Imperial Valley 1979 Array #05 7.11
A3 Imperial Valley 1979 Array #06 11.25
A4 Landers 1992 Barstow 22.28
A5 Landers 1992 Yermo 20.76
A6 Loma Prieta 1989 Gilroy 6.44
A7 Northridge 1994 Newhall 5.56
A8 Northridge 1994 Rinaldi 7.04
A9 Northridge 1994 Sylmar 5.34
Al0 North Palm Springs 1986 - 6.82
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4.4.2. INTENSIDADE

Os acelerogramas foram escalados para uma aceleracdo de pico antes de entrarem no célculo.

A aceleracdo de pico segue uma distribuicdo de extremos e estd representada na Fig. 4.14.
Corresponde a uma funcdo de Hazard (expressdo 3.19) cujos parametros o ¢ u sdo 0s seguintes:

o =22.49e-3
u = 400 cm/s®

O valor de o utilizado corresponde a uma acc¢do sismica do tipo I. Quanto ao valor de u, calculos
preliminares mostraram que as pontes em estudo apresentavam valores da probabilidade de ruina
extremamente baixos para um valor de u correspondente a mesma accao do tipo | (u = 87,38), 0 que se
deve possivelmente ao facto de as pontes terem sido potencialmente dimensionadas para um cenario
sismico mais gravoso. Desse modo optou-se por considerar um valor de 400 para 0 parametro u..
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Fig. 4.14 — Funcao de distribuicdo da aceleracao de pico.
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5

OBTENCAO E DISCUSSAO DE
RESULTADOS

5.1. INTRODUCAO

Neste capitulo sdo obtidos os valores da probabilidade de ruina segundo as duas metodologias
apresentadas, sendo que para ambas sdo colhidos resultados com e sem o factor de controlo do drift
maximo dos pilares. Dai resulta que, para cada pilar de cada ponte, existam quatro valores da
probabilidade de ruina, cuja comparacdo permitira tirar conclusdes ndo apenas sobre a seguranca das
diversas pontes mas, também, sobre a validade e aplicabilidade dos métodos utilizados.

5.2. DEFINICAO DA DIMENSAO DAS AMOSTRAS PARA O METODO HPL

N&o tendo sido encontradas, na literatura existente, orientacdes relevantes nesse sentido, foi efectuado
um estudo com vista a definicdo da dimensdo das amostras a utilizar na simulagdo numérica pelo
método do hipercubo latino (HPL).

Obteve-se duas séries de resultados da probabilidade de ruina para o pilar central da ponte P222,
fazendo-se variar a dimensao das amostras utilizadas. Assim, para um dado namero de simulacdes, séo
calculados dois resultados da probabilidade de ruina diferentes, em que as propriedades resistentes dos
materiais e a intensidade da accdo sismica sao obtidas de forma aleatéria com o método do hipercubo
latino, tal como exposto em 3.3.4.2. Desta forma, é possivel analisar a variabilidade do método em
duas direcgdes, isto é, a variacdo do resultado entre amostras com 0 mesmo nimero de simulacdes ou
entre amostras em que o nimero de simulagdes varia.

A probabilidade de ruina foi calculada segundo a metodologia que utiliza 0 método do Hipercubo
Latino de forma global, isto é, a metodologia apresentada em 3.3.4. Ndo foi introduzido o factor de
controlo do drift dos pilares.

O facto de nesta metodologia o tipo de sismo seguir uma distribuicdo uniforme pode levantar davidas
quanto a influéncia deste factor na variabilidade do método, tendo sido optado por separar as
simulacdes de acordo com o acelerograma associado, isto é, para cada simulagdo foram obtidos 10
valores da probabilidade de ruina, relativos aos dez acelerogramas.

Calcularam-se amostras com 10, 20, 50, 100, 200 e 500 simulagGes. Nas Figuras 5.1 a 5.10
apresentam-se os resultados.
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Fig. 5.1 — Evolugéo dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 1)
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Fig. 5.2 — Evolug&o dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 2)
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Fig. 5.3 — Evolug&o dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 3)
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Fig. 5.4 — Evolugao dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 4)
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Fig. 5.5 — Evolugao dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 5)
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Fig. 5.6 — Evolugao dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 6)
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Fig. 5.7 — Evolug&o dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 7)
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Fig. 5.8 — Evolugao dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 8)
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Fig. 5.9 — Evolugao dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 9)
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Fig. 5.10 — Evolugéo dos resultados com a dimens&o da amostra (Acelerograma 10)

Da observacdo destes resultados pode inferir-se que o método apresenta uma variabilidade de
resultados bastante baixa na direccdo vertical, i.e. entre séries independentes de geracao de resultados
correspondentes a amostras com as mesmas dimensdes, uma vez que para todos os sismos, as duas
séries de resultados sdo praticamente coincidentes.

Quanto a variabilidade na direccdo horizontal, i.e. entre amostras com diferentes dimensoes, verifica-
se que até as 50 simulacOes os resultados apresentam alguma dispersao, mas a partir desse ponto a
constancia dos resultados apresenta-se satisfatoria.

Seguidamente fez-se uma analise semelhante, mas contabilizando também a variabilidade do tipo de
sismo, tendo-se colhido nesta fase trés séries de resultados (Fig. 5.11). Estas séries tém significado
semelhante as da analise feita individualmente para cada sismo, com a diferenca de o tipo de sismo ser
agora também uma varidvel. Optou-se por adicionar uma terceira série de resultados, dado ser
previsivel o aumento da dispersao dos resultados com a introducdo de mais uma variavel.
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Fig. 5.11- Evolug&o dos resultados com a dimensdo da amostra (acelerogramas com distribuicdo uniforme)
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Neste caso, verifica-se que amostras com numero de simulagdes inferior a 100 apresentam uma
dispersdo consideravel, tanto na direc¢cdo vertical como na direc¢do horizontal. Todavia, a partir das
100 amostras a constancia dos resultados revela-se bastante satisfatoria.

Concluiu-se entdo que, para a avaliacdo da seguranca com a metodologia HPL, amostras de 100
ocorréncias deverao ser suficientes para a obtencao de resultados fidaveis. Contudo, por uma questao de
maior confianca nos resultados, e uma vez que 0 acréscimo no tempo de calculo se revelou pouco
significativo, optou-se por realizar 200 simulacGes para a obtengdo dos resultados finais deste
trabalho.

Observando também que a probabilidade de ruina varia entre as ordens de grandeza 10° e 107,
conforme o acelerograma considerado, pode também concluir-se que o tipo de sismo afecta
consideravelmente a probabilidade de ruina, sendo a principal fonte de variabilidade deste método. Na
Fig. 5.12 pode observar-se mais claramente a dispersao entre valores da probabilidade de ruina para os
diferentes acelerogramas. Os valores correspondem aos valores da “Série 1” para 200 simulacdes
correspondentes aos dez acelerogramas.
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Fig. 5.12 — Variac&o da probabilidade de ruina com o tipo de sismo.

5.3. OBTENGAO DE RESULTADOS COM A METODOLOGIA NSA

Neste subcapitulo apresentam-se os valores da probabilidade de ruina obtidos com a metodologia NSA
para os varios pilares das pontes, bem como as respectivas fungBes de vulnerabilidade. Nas figuras
onde se ilustram as func¢des de vulnerabilidade dos pilares isolados podem observar-se as ductilidades
exigidas por cada acelerograma em para cada nivel de intensidade sismica (pontos a verde nas
figuras), sendo que cada ponto da funcdo de vulnerabilidade ajustada corresponde a média das
ductilidades exigidas pelos varios acelerogramas. Para uma mais facil comparacdo entre as
ductilidades exigidas aos diferentes pilares em cada ponte, é ainda apresentado um gréafico para cada
ponte com as fungdes de vulnerabilidade de todos os seus pilares. Mostram-se ainda as ductilidades
médias disponiveis nos pilares. Finalmente, apresentam-se os valores da probabilidade de ruina para
cada pilar.
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5.3.1. FUNCOES DE VULNERABILIDADE DOS PILARES DA PONTE P123

Ductilidade Exigida

0 100 200 300 400 500 600 700 8OO 900 1000
Intensidade

Fig. 5.13 - Fungéo de vulnerabilidade do pilar 1 da ponte P123.
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Fig. 5.14 - Funcéo de vulnerabilidade do pilar 2 da ponte P123.
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Fig. 5.15 - Fungéo de vulnerabilidade do pilar 3 da ponte P123.
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Fig. 5.16 - Fungdes de vulnerabilidade dos pilares da ponte P123.

5.3.2. FUNCOES DE VULNERABILIDADE DOS PILARES DA PONTE P222
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Fig. 5.17 - Func¢édo de vulnerabilidade do pilar 1 da ponte P222.
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Fig. 5.18 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 2 da ponte P222.
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Fig. 5.19 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 3 da ponte P222.
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Fig. 5.20 - Funges de vulnerabilidade dos pilares da ponte P222.

5.3.3. FUNCOES DE VULNERABILIDADE DOS PILARES DA PONTE P213
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Fig. 5.21 - Fungéo de vulnerabilidade do pilar 1 da ponte P213.
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Fig. 5.22 - Fungéo de vulnerabilidade do pilar 2 da ponte P213.
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Fig. 5.23 - Fungéo de vulnerabilidade do pilar 3 da ponte P213.
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Fig. 5.24 - Funcgbes de vulnerabilidade dos pilares da ponte P213.
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5.3.4. FUNCOES DE VULNERABILIDADE DOS PILARES DA PONTE P232

Ductilidade Exigida

25

]
=]

m

¥ | 1 |
0 100 200 300 400 500 600 700 8OO 900 1000
Intensidade

Fig. 5.25 - Fungéo de vulnerabilidade do pilar 1 da ponte P232.
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Fig. 5.26 - Funcéo de vulnerabilidade do pilar 2 da ponte P232.
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Fig. 5.27 - Fungéo de vulnerabilidade do pilar 3 da ponte P232.
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Fig. 5.28 - Fun¢Bes de vulnerabilidade dos pilares da ponte P232.

5.3.5. FUNCOES DE VULNERABILIDADE DOS PILARES DA PONTE P2222222
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Fig. 5.29 - Funcéo de vulnerabilidade do pilar 1 da ponte P2222222.
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Fig. 5.30 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 2 da ponte P2222222.
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Fig. 5.31 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 3 da ponte P2222222.
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Fig. 5.32 - Funcéo de vulnerabilidade do pilar 4 da ponte P2222222.

MoWw W B B om ;m
e M Be m S O

Ductilidade Exigida

]
=]

1
0 100 200 300 400 500 600 700 8OO 900 1000

Intensidade

Fig. 5.33 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 5 da ponte P2222222.
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Fig. 5.34 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 6 da ponte P2222222.
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Fig. 5.35 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 7 da ponte P2222222.
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Fig. 5.36 - Func¢des de vulnerabilidade dos pilares da ponte P2222222.
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5.3.6. FUNCOES DE VULNERABILIDADE DOS PILARES DA PONTE P2331312
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Fig. 5.37 - Func¢édo de vulnerabilidade do pilar 1 da ponte P2331312.
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Fig. 5.38 - Func¢édo de vulnerabilidade do pilar 2 da ponte P2331312.
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Fig. 5.39 - Funcgéo de vulnerabilidade do pilar 3 da ponte P2331312.
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Fig. 5.40 - Funcgéo de vulnerabilidade do pilar 4 da ponte P2331312.

Ductilidade Exigida

&
1 1

0 100 200 300 400 500 600 700 8OO 900 1000

Intensidade

Fig. 5.41 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 5 da ponte P2331312.
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Fig. 5.42 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 6 da ponte P2331312.
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Ductilidade Exigida
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Fig. 5.43 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 7 da ponte P2331312.

Ductilidade Exigida

Fig. 5.44 - Funges de vulnerabilidade dos pilares da ponte P2331312.
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5.3.7. FUNCOES DE VULNERABILIDADE DOS PILARES DA PONTE P3332111
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Funcao de vulnerabilidade do pilar 1 da ponte P3332111.
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Fig. 5.46 - Funcdo de vulnerabilidade do pilar 2 da ponte P3332111.
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Fig. 5.47 - Func¢édo de vulnerabilidade do pilar 3 da ponte P3332111.
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Fig. 5.48 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 4 da ponte P3332111.
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Ductilidade Exigida

Fig. 5.49 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 5 da ponte P3332111.

Ductilidade Exigida

Fig. 5.50 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 6 da ponte P3332111.
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Fig. 5.51 - Func¢éo de vulnerabilidade do pilar 7 da ponte P3332111.
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Fig. 5.52 - Fungdes de vulnerabilidade dos pilares da ponte P3332111.

5.3.8. DUCTILIDADES DISPONIVEIS

No Quadro 5.1 apresentam-se os valores da ductilidade disponivel nos pilares das diversas pontes.
Neste quadro, os valores da ductilidade disponivel correspondem ao valor médio das ductilidades
obtidas pelo método do Hipercubo Latino nas 200 simulac6es efectuadas. Apresentam-se os valores da
ductilidade disponivel dada pelas propriedades da seccdo e dos materiais constituintes, pg, € a
ductilidade disponivel dada pelo factor de controlo do drift maximo, pr priet.

Quadro 5.1 — Ductilidades disponiveis nos pilares.

Ponte Pilar 1 Pilar 2 Pilar 3 Pilar 4 Pilar 5 Pilar 6 Pilar 7
Mg 34.20 34.44 33.92 - - - -
P123
HR DRIFT 59.34 36.57 14.19 - - - R
Mg 34.04 34.42 34.04 - - - -
pP222
MR DRIFT 33.92 36.58 33.92 - - - R
MR 34.12 34.65 33.99 - - - -
P213
MR DRIFT 33.95 61.40 14.24 - - - R
Mg 34.05 34.28 34.05 - - - -
P232
MR DRIFT 33.93 17.32 33.93 - - - R
MR 34.04 34.34 34.25 34.28 34.25 34.34 34.04
P2222222
MR DRIFT 34.01 36.12 35.55 35.73 35.55 36.12 34.01
MR 34.06 34.21 34.13 34.45 34.13 34.51 34.06
P2331312
MR DRIFT 34.02 16.75 16.11 60.73 16.13 61.02 34.04
MR 33.96 34.24 34.16 34.33 34.46 34.46 34.23
P3332111

MR DRIFT 14.27 16.71 16.05 35.71 60.60 61.04 59.43

Pode observar-se que tendo em consideracdo apenas as propriedades dos materiais e da seccdo, a
ductilidade disponivel g é aproximadamente constante para todos os pilares, com um valor que ronda
0s 34.
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Quanto aos valores da ductilidade disponivel controlada pelo drift, verifica-se que os pilares com 21 m
de altura sdo bastante afectados, vendo a sua ductilidade disponivel baixar para valores na ordem dos
15. Os pilares mais baixos, com 7 m de altura, ndo séo afectados pelo controlo do drift, uma vez que a
ductilidade permitida por este factor é cerca de 60 para estes pilares. Num ponto intermédio, os pilares
com 14 m de altura ndo véem a sua resisténcia significativamente afectada, uma vez que a ductilidade
disponivel permitida pelo drift varia entre os 34 e 36, logo tem um valor préximo da ductilidade de 34
permitida pelos materiais.

5.3.9. PROBABILIDADE DE RUINA

A aplicacdo da metodologia NSA forneceu os resultados presentes no Quadro 5.2 para a probabilidade
de ruina dos pilares. A negrito estdo assinalados os valores dos pilares com maior probabilidade de
ruina dentro de cada ponte, isto é, os pilares que condicionam a seguranca da estrutura.

Quadro 5.2 — Probabilidades de ruina segundo a metodologia NSA.

Ponte Prob. Ruina Pilar 1 Pilar 2 Pilar 3 Pilar 4 Pilar 5 Pilar 6 Pilar 7

S/ Cgfﬁftm'o 2.64E-02 3.80E-03 3.71E-09 - - - i
P123 m
C/Controlo 5 gAE 02 4.00E-03 6.30E-03 - - i i

Drift
S/Contolo 5 95E.04 2.60E-03 5.95E-04 - - - -
P222 e
C/Comrolo 7 01E-04 2.70E-03 7.01E-04 - - - -
S/Controlo 4 44E.05 1.26E-02 4.37E-11 - - - )

P213 Drift

CrContolo 5 69E-05 1.26E-02 5.84E-04 - - - -

s/conrolo 6 02E-04 4.08E-05 6.02E-04 - _ _ :

pP232

P2331312

ClConuolo 7 70E.04 6.00E-03 7.22E-04 - ] ] ]

S/Controlo ) 01E-06 2.56E-04 1.30E-03 2.30E-03 1.30E-03 2.56E-04 1.01E-06
P2222222 rit

C/Comrolo 3.77E-07 2.73E-04 1.40E-03 2.40E-03 140E-03 2.73E-04 3.77E-07

S/Conrolo 1 56F.06 8.06E-08 9.80E-06 1.28E-02 3.80E-10 5.70E-03 4.97E-08

C/Controlo 7 46E-07 1.70E-03 3.30E-03 1.28E-02 2.96E-04 5.70E-03 5.93E-09

S/Controlo 5 00E-08 1.61E-04 2.65E-04 3.38E-04 1.72E-04 3.94E-05 2.43E-07
P3332111 o

C/Comrolo 4 50E-03 1.60E-02 1.40E-02 3.61E-04 1.72E-04 3.94E-05 2.43E-07

5.4. OBTENGAO DE RESULTADOS COM A METODOLOGIA HPL

A semelhanca do efectuado em 5.3 para a metodologia NSA, apresentam-se agora os resultados
obtidos com a aplicacdo da metodologia HPL. Os gréaficos mostrados correspondem ao ajuste, segundo
distribuicGes de valores extremos, das margens de seguranca para cada pilar de cada ponte, com e sem
o factor do controlo do drift.
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5.4.1. MARGENS DE SEGURANCA DOS PILARES DA PONTE P123

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P1 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P1
80 80

-20 -10 0 10 20 30

20 -10 0 10 20 30 40
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.53 — Margens de seguranca do pilar 1 da ponte P123: esq. — sem controlo do drift; dir — com
controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P2 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P2

0 10 20 30 40
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

5 10 15 20 25
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.54 — Margens de seguranca do pilar 2 da ponte P123: esq. — sem controlo do drift; dir — com
controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P3 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P3
50- 60
45+
50
40+
-
40
30+
25} 0k
20+
5L 201
10+
10+
5L
0 0
10 0 10 20 30 40 10 5 0 5 10 15

Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.55 — Margens de seguranca do pilar 3 da ponte P123: esq. — sem controlo do drift; dir — com
controlo do drift.
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5.4.2. MARGENS DE SEGURANGCA DOS PILARES DA PONTE P222

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P1 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P1
T0r 80

0
0 10 20 30 40 -10 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.56 — Margens de seguranca do pilar 1 da ponte P222: esq. — sem controlo do drift; dir — com
controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P2 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P2

0
0 10 20 30 40 - E 5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.57 — Margens de seguranca do pilar 2 da ponte P222: esq. — sem controlo do drift; dir — com
controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P3 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P3

0
0 10 20 30 40 -10 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.58 — Margens de seguranca do pilar 3 da ponte P222: esq. — sem controlo do drift; dir — com
controlo do drift.
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5.4.3. MARGENS DE SEGURANCA DOS PILARES DA PONTE P213

40

3

30+

251

20F

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P1

.
0 10 20 30 40
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P2

50 - -20 -10 0 10 20 30
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.59 — Margens de seguranca do pilar 1 da ponte P213: esq. — sem controlo do drift; dir — com

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P2

-20 -10 0 10 20

Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

controlo do drift.

Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P2

20 -10 0 10 20 30
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.60 — Margens de seguranca do pilar 2 da ponte P213: esq. — sem controlo do drift; dir — com
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30-

25F

201

Ajuste - distribuicdio de extremos Sem Drift - P3

.
0 10 20 30 40
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

controlo do drift.

Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P3

0 5 10 15
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.61 — Margens de seguranca do pilar 3 da ponte P213: esq. — sem controlo do drift; dir — com
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5.4.4. MARGENS DE SEGURANGCA DOS PILARES DA PONTE P232

Fig.

Fig.

Fig.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P1 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P1
40 35
3L 0l
30
25
25+
20
20+
15+
15+
w0k 10+
5t 5t
0 n . 0 ,
-10 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40 10 5 0 3 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

5.62 — Margens de seguranca do pilar 1 da ponte P232: esq. — sem controlo do drift; dir — com
controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P2 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P2

0 .
-10 0 10 20 30 40 U N 3 10 15 20 25
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

5.63 — Margens de seguranca do pilar 2 da ponte P232: esq. — sem controlo do drift; dir — com
controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P3 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P3
40 3Br
st ol
30-
25
251
20
20
151+
15+
w0k 10
5t 5t
0 i 0 .
-10 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40 A0 5 0 3 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

5.64 — Margens de seguranca do pilar 3 da ponte P232: esq. — sem controlo do drift; dir — com
controlo do drift.
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5.4.5. MARGENS DE SEGURANGA DOS PILARES DA PONTE P2222222

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P1 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P1
60 T0r

40

201

0 10 20 30 40 -10 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.65 — Margens de seguranca do pilar 1 da ponte P2222222: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P2 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P2

40

201

-
0 10 20 30 40 -10 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.66 — Margens de seguranca do pilar 2 da ponte P2222222: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P3 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P3

5 10 15 20 25 - B ) 10 15 20 25
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.67 — Margens de seguranca do pilar 3 da ponte P2222222: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

72



Avaliacdo da seguranca sismica de pontes em betdo armado

Ajuste - distribuicdio de extremos Sem Drift - P4

5 10 15 20 25
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

Fig.
Ajuste - distribuicdio de extremos Sem Drift - PS
5 10 15 20 25
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)
Fig.

Ajuste - distribuicdio de extremos Sem Drift - P6

0 10 20 30 40
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P4

5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

5.68 — Margens de seguranca do pilar 4 da ponte P2222222: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P5

5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

5.69 — Margens de seguranca do pilar 5 da ponte P2222222: esq. — sem controlo do drift; dir —

com controlo do drift.

Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P6

0 —
-10 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.70 — Margens de seguranca do pilar 6 da ponte P2222222: esq. — sem controlo do drift; dir —

com controlo do drift.
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Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P7 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P7
60 T0r

40

201

0 10 20 30 40 -10 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.71 — Margens de seguranca do pilar 7 da ponte P2222222: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

5.4.6. MARGENS DE SEGURANGA DOS PILARES DA PONTE P2331312

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P1 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P1
45 45

0 10 20 30 40 -10 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.72 — Margens de seguranca do pilar 1 da ponte P2331312: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P2 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P2
40 T0r

3
30F
25+

20F

-10 0 10 20 30 40 a0 K K 3 10 15 20 25
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.73 — Margens de seguranca do pilar 2 da ponte P2331312: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

74



Avaliacdo da seguranca sismica de pontes em betdo armado

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P3 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P3

0 10 20 30 40 U N 3 10 15 20 25
Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.74 — Margens de seguranca do pilar 3 da ponte P2331312: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

Ajuste - distribuico de extremos Sem Drift - P4 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P4

-30 -20 -10 0 10 20
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

-30 -20 -10 0 10 20
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.75 — Margens de seguranca do pilar 4 da ponte P2331312: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - PS Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P5

0 f
-10 0 10 20 30 40
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

5 10 15 20 25
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.76 — Margens de seguranca do pilar 5 da ponte P2331312: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.
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Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P6 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P6
60 60

5 10 15 20 25
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

5 10 15 20 25
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.77 — Margens de seguranca do pilar 6 da ponte P2331312: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

. Ajuste - distribuicio de extremos Sem Drift - P7 " Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P7
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Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.78 — Margens de seguranca do pilar 7 da ponte P2331312: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

5.4.7. MARGENS DE SEGURANGA DOS PILARES DA PONTE P3332111

Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P1 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P1

0 10 20 30 40

0 5 10 15
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.79 — Margens de seguranca do pilar 1 da ponte P3332111: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.
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Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P2

0 10 20 30 40

Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

Fig.
Ajuste - distribuicdio de extremos Sem Drift - P3
0 10 20 30 40
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)
Fig.

Ajuste - distribuicdio de extremos Sem Drift - P4

0 10 20 30 40
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift)

Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P2

5 10 15 20 25
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

5.80 — Margens de seguranca do pilar 2 da ponte P3332111: esq. — sem controlo do drift; dir —

com controlo do drift.

Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P3

5 10 15 20 25
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

5.81 — Margens de seguranca do pilar 3 da ponte P3332111: esq. — sem controlo do drift; dir —

com controlo do drift.

Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P4

5 10 15 20 25 30 35 40
Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.82 — Margens de seguranca do pilar 4 da ponte P3332111: esq. — sem controlo do drift; dir —

com controlo do drift.
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Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - PS Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P5
60 60
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Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.83 — Margens de seguranca do pilar 5 da ponte P3332111: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

" Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P6 50 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P6
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Margem de Seguranga (Sem Controlo Drift) Margem de Sequranca (Com Contralo Drift)

Fig. 5.84 — Margens de seguranca do pilar 6 da ponte P3332111: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

c0n Ajuste - distribuicdo de extremos Sem Drift - P7 w0 Ajuste - distribuigdo de extremos Com Drift - P7
501 50 -
40+ 40
30- 30 -
20} 20l
10 10
%o 0 10 20 30 10 50 % 0 10 20 30 10
Margem de Seguranca (Sem Controlo Drift) Margem de Seguranca (Com Controlo Drift)

Fig. 5.85 — Margens de seguranca do pilar 7 da ponte P3332111: esq. — sem controlo do drift; dir —
com controlo do drift.

5.4.8. PROBABILIDADE DE RUINA

Tendo sido obtidas as curvas que definem as distribuicdes de probabilidade da margem de seguranga,
a afericdo do valor da probabilidade de ruina para cada pilar (Quadro 5.3) é feita avaliando a
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probabilidade de a margem de seguranca para cada pilar ser inferior a zero. De novo, estdo assinalados
a negrito os pilares com maior probabilidade de ruina em cada ponte.

Quadro 5.3 — Probabilidades de ruina segundo a metodologia HPL.

Ponte  Prob. Ruina Pilar 1 Pilar 2 Pilar 3 Pilar 4 Pilar 5 Pilar 6 Pilar 7
S/Controlo 7 39E-02 1.20E-03 7.26E-05 - - - -
rift
P123 C/ Controlo
o 1.39E-02 4.46E-04 7.10E-03 - - - -
S/Controlo 4 09E-04 1.60E-03 4.08E-04 - - - -
P222 o
C/comrolo 7 65E-05 7.75E-04 7.65E-05 - - - -
S/Controlo ) 42E-04 2.90E-02 5.67E-05 - - - -
P213 e
C/Cotrolo 7 8OE-06 2.90E-02 2.80E-03 - - - -
S/Controlo 3 40E-03 6.58E-04 2.40E-03 - - - -
rift
p232 C/ Controlo
o 1.10E-03 1.15E-02 1.10E-03 - - - -
S/Controlo 3 46E-04 1.80E-03 5.90E-03 9.90E-03 5.90E-03 1.80E-03 3.46E-04
P2222222 )
C/Controlo 3 10E-05 5.54E-04 3.10E-03 6.30E-03 3.10E-03 5.54E-04 2.10E-05
S/Controlo 6 52E-04 2.42E-04 1.97E-04 4.33E-02 3.40E-05 6.70E-03 6.40E-05
P2331312 o
cl CD"r’i}tt“’O 1.80E-04 9.40E-03 8.90E-03 4.33E-02 1.70E-03 6.70E-03 2.06E-06
S/Controlo 4 21E-04 2.30E-03 1.20E-03 4.18E-04 1.76E-04 1.12E-04 5.98E-05
P3332111 m
ClControlo 4 09E-02 7.13E-02 5.15E-02 1.44E-04 1.76E-04 1.12E-04 5.98E-05

Drift

5.5. DISCUSSAO DE RESULTADOS

5.5.1. SEGURANCA DAS PONTES

Considerando o valor mais alto da probabilidade de ruina entre os pilares de uma ponte como a
probabilidade global de ruina da estrutura, obtém-se os valores expostos no Quadro 5.4 para as
probabilidades de ruina das pontes, utilizando as metodologias NSA e HPL, ambas com e sem o
controlo do drift maximo. Note-se que para as pontes P232 e P2331312, o pilar condicionante ndo é o
mesmo ap6s a introdugdo do factor de controlo do drift (Na ponte P2331312 s6 acontece na
metodologia NSA).

Quadro 5.4 — Probabilidades de ruina segundo ambas as metodologias.

NSA s/ NSA c/ HPLs/  HPLc/

Ponte Controlo Controlo  Controlo Controlo
Drift Drift Drift Drift

P123 2.64E-02 2.64E-02 1.39E-02 1.39E-02

pP222 2.60E-03 2.70E-03 1.60E-03 7.75E-04

P213 1.26E-02 1.26E-02 2.90E-02 2.90E-02

P232 6.02E-04 6.00E-03 2.40E-03 1.15E-02

P2222222  2.30E-03 2.40E-03 9.90E-03 6.30E-03

P2331312 1.28E-02 1.28E-02 4.33E-02 4.33E-02

P3332111 3.38E-04 1.40E-02 1.20E-03 7.13E-02
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Na Fig. 5.86 pode observar-se uma representacao grafica dos valores da probabilidade de ruina.

1.00E+00
1.00E-01
A Q
1.00E-02 — - —— NSA C/ Controlo Drift

—— NSA S/ Controlo Drift

1.00E-03 = HPL Cf Cantrolo Drift
/ ——HPLS/ Controlo Drift
1.00E-04 /

1.00E-03 T T
P232 P3332111 P2222222 P222 P213 P2331312 P123

Fig. 5.86 — Probabilidade de Ruina das pontes segundo as varias metodologias.

Verifica-se que a maior dispersdo entre as metodologias acontece precisamente nas pontes P232 e
P3332111, resultando essencialmente da diferenca entre controlar o drift maximo dos pilares ou ndo, e
nao tanto do tipo de abordagem, NSA ou HPL (ver a sec¢do 5.5.2 onde é feita a comparacdo segundo
estes dois critérios). Na ponte P232, chega mesmo a verificar-se uma mudanca do pilar em que se
verifica a maior probabilidade de ruina, conforme o controlo por drift seja efectuado ou ndo. De facto,
tanto para a metodologia NSA como para a HPL, se ndo for introduzido o controlo do drift maximo, os
pilares criticos sdo os mais préximos dos encontros, devido a terem uma altura inferior a do pilar
central. Contudo, ao limitar-se o drift maximo nos pilares, o pilar central, de 21m, vé a sua ductilidade
disponivel significativamente reduzida, transformando-se assim no pilar condicionante, aumentando
significativamente a probabilidade de ruina. Adicionalmente, e 0 mesmo acontece na ponte P3332111,
o pilar condicionante é o pilar de 21m, ou seja, 0 que é mais afectado pelo controlo do drift. Quando é
este o pilar envolvido na obtencdo da probabilidade de ruina, verifica-se uma maior oscilacdo de
resultados, uma vez que o proprio ajuste da distribuicdo da Margem de Seguranca (MS) néo é linear,
isto ¢, uma diminuicdo do valor médio de MS, ndo se traduz necessariamente num aumento da
probabilidade de ruina (ver 5.5.2 e Figura 5.91).

5.5.2. COMPARACAO DAS METODOLOGIAS

A comparacgdo grafica entre os resultados obtidos pelas metodologias NSA e HPL, com e sem o
controlo de drift, pode ser observada nas Figs. 5.87 e 5.88.
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1.00E+00

1.00E-01

S S

1.00E-02

_M — NSA S/ Controlo Drift

1.00E-03

1.00E-04

/ ——HPLS/ Controlo Drift

1.00E-0%

e

P232 P3332111 P22222232 p222 P213 P2331312 P123

Fig. 5.87 — Comparagao entre NSA e HPL, sem limitag&o do drift maximo dos pilares.

1.00E+00

1.00E-01

1.00E-02 -

1.00E-03

i
ﬁ o
__/ — NSA C/ Controlo drift

1.00E-04

HPL C/ Controlo Drift

1.00E-05

P232 P3332111 P2222222 P222 P213 P2331312 P123

Fig. 5.88 — Comparagao entre NSA e HPL, com limitag&o do drift maximo dos pilares.

Observa-se que o0s resultados obtidos com as duas metodologias sdo bastante semelhantes,
principalmente com a introducdo do controlo do drift, embora a probabilidade de ruina dada pela
metodologia HPL seja um pouco superior na maioria das pontes. As excepgfes sdo as pontes P222 e

P123

Com o intuito de observar mais claramente a influéncia do controlo do drift nas duas metodologias,
produziu-se também um grafico para cada metodologia onde se podem apreciar os resultados com e
sem este factor de controlo (Figs. 5.89 e 5.90).
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1.00E+00 T T T T T T 1
P232  P3332111 P2222222  P222 P213  P2331312  P123
1.00E-01
1.00E-02 .‘____.,--""'"\ P
— NSA C/f Controlo Drift
— NS5A 5/ Controlo Drift
1.00E-03
1.00E-04 /
1.00E-05
Fig. 5.89 — Comparagéo entre resultados com/sem controlo de drift na metodologia NSA.
1.00E+00 T T T T T T 1
P32 P3332111 P2222272 P222 P213 P2331312 P123
1.00E-01
/,’\ -
1.00E-02
——HPL
1.00E-03 7
1.00E-04

Fig. 5.90 — Comparacéo entre resultados com/sem controlo de drift na metodologia HPL.

Pode observar-se que dentro da metodologia NSA as probabilidades de ruina sdo sempre iguais ou
superiores caso se limite o drift maximo dos pilares. Os valores sdo superiores para as pontes em que 0
pilar condicionante tem 21 m de altura, uma vez que para estes pilares o controlo do drift diminui
consideravelmente a ductilidade disponivel, aumentando a probabilidade de ruina.

Na metodologia HPL, o cenario é semelhante, com a excepcdo da ponte P222 que apresenta uma
probabilidade de ruina inferior quando se limita o drift maximo dos pilares. Este desvio na tendéncia
resulta do ajuste das curvas de distribuicdo de probabilidade da margem de seguranca MS. Como se
pode observar na Fig. 5.91, a margem de seguranca média com o drift limitado € inferior a margem de
seguranca sem controlo do drift, mas o ajuste das curvas faz com que os valores da probabilidade de
ruina ndo representem esta tendéncia.
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NI
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ot ——HPL C/ Controlo de Drift
——HPL 5/ Controlo de Drift
arenin / )

Q 10 20 30 40 30

-20 -10 60

Fig. 5.91 — Ajuste das funcdes de distribuicdo de probabilidade da margem de seguranca.

5.5.3. CONCLUSOES

Da analise dos resultados obtidos neste capitulo tiraram-se as seguintes conclusoes:

A dimensdo da amostra para a avaliacdo de seguranca segundo o método HPL deve ser pelo
menos de 100 simulagdes, para a obtencédo de resultados fiaveis;

O tipo de sismo é o factor que introduz mais variabilidade no método HPL;

As pontes de configuracgdo irregular apresentam, em geral, uma maior probabilidade de ruina
em comparacgdo com as pontes de configuracéo regular;

Os pilares mais afastados dos encontros sdo os mais solicitados, como facilmente se pode
inferir analisando os resultados para as pontes cujos pilares tém todos a mesma altura (P222 e
P2222222);

Em geral, os pilares mais curtos (7 m de altura) apresentam uma maior probabilidade de ruina.
Este facto esta relacionado apenas com o comportamento dos materiais, uma vez que nestes
pilares a limitagdo do drift ndo afecta a ductilidade disponivel. Os pilares mais altos (21 m de
altura) véem a sua ductilidade disponivel significativamente reduzida quando se introduz o
factor de limitagdo do drift; Os pilares com 14 m de altura mostram uma ductilidade
disponivel semelhante quer seja esta calculada através das propriedades dos materiais, quer
atraves da limitacdo do drift.

Quanto a diferenca entre pontes curtas e pontes longas, ndo parece existir uma relacdo directa
da probabilidade de ruina com o comprimento da ponte;

Ambas as metodologias (HPL e NSA) apresentam valores semelhantes para a probabilidade de
ruina das pontes, embora geralmente a metodologia HPL fornega resultados ligeiramente mais
gravosos, com as excepcOes anteriormente referidas e justificadas. Esta conclusdo era ja
esperada, uma vez que a metodologia HPL introduz no calculo mais variaveis do que a
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metodologia NSA. Esta conclusdo atesta ainda a validade do método HPL como uma
alternativa ao método NSA.

o A dispersdo entre os resultados das duas metodologias é inferior caso se introduza o factor de
controlo do drift maximo dos pilares, particularmente nas configuragfes 232 e 3332111.
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6

CONCLUSOES

6.1. CONCLUSOES DO TRABALHO

Apo6s pesquisa bibliografica, chegou-se a conclusdo de que uma das principais causas do colapso de
pontes de betdo armado, aquando da ocorréncia de sismos de grande magnitude, é a falta de
ductilidade disponivel nos pilares. De facto, a capacidade de dissipar a energia transmitida pelo sismo
é essencial a seguranca da estrutura, sendo essa energia dissipada através de mecanismos de histerese
relacionados com o comportamento ndo linear dos materiais. Torna-se entdo imprescindivel a
consideracdo da nao linearidade quando se pretende efectuar a analise rigorosa de uma ponte.

Esta tese teve como objectivo a avaliacdo da seguranca de um conjunto de pontes com diferentes
configuracdes, fazendo uso de anélises dindmicas ndo lineares para o célculo das respostas sismicas e
recorrendo a métodos de cariz probabilistico para a avaliacdo da probabilidade de ruina. As respostas
sismicas foram obtidas através do programa de calculo PNL que, ao recorrer a modelos planos
simplificados das estruturas, se torna uma ferramenta rapida e de utilizagdo relativamente simples. A
probabilidade de ruina foi calculada segundo duas metodologias, denominadas neste trabalho por NSA
e HPL. Outro dos objectivos deste trabalho foi precisamente o de contribuir para validar a metodologia
HPL, que é de desenvolvimento recente, ao contrario da metodologia NSA que se encontra
estabelecida na comunidade cientifica. Foi também testada a introducdo no célculo de um factor de
controlo do drift maximo dos pilares.

Foram expostas as leis constitutivas do betdo e do aco como materiais isolados, bem como o seu
comportamento quando sujeitos a accoes ciclicas. De seguida, foi analisado o comportamento do betdo
armado, traduzido pela sua lei trilinear de comportamento monoténico e pelo seu modelo de
comportamento histerético. Detalharam-se ainda as duas metodologias utilizadas para o célculo da
probabilidade de ruina.

Foram também apresentadas detalhadamente as pontes em estudo, bem como a transposicdo da sua
geometria tridimensional para os modelos planos simplificados utilizados pelo PNL e a sua calibracdo
por comparagao com respostas sismicas obtidas com o software Seismostruct.

Obtiveram-se os valores da probabilidade de ruina para cada pilar de cada ponte, segundo as
metodologias NSA e HPL, sendo que para cada uma das metodologias foram extraidos valores com e
sem limitacdo do drift maximo de pilares.

Dos resultados obtidos foi possivel extrair algumas conclusdes importantes, tal como o facto de as
pontes de configuracdo irregular apresentarem uma probabilidade de ruina superior as pontes
regulares, o que enfatiza a importancia da utilizacdo de analises mais refinadas no dimensionamento
ou avaliagdo de seguranca de pontes irregulares. Concluiu-se também que, em geral, os pilares mais
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curtos e mais afastados dos encontros sdao mais vulneraveis, principalmente quando a ductilidade
disponivel é apenas funcdo das extensdes Ultimas dos materiais. Por outro lado, os pilares mais altos
tém a sua ductilidade disponivel significativamente diminuida quando o seu drift maximo é limitado.

Quanto a influéncia do comprimento da ponte, ndo foi possivel neste trabalho tirar ilagdes quanto a
existéncia de alguma relacdo deste factor com a probabilidade de ruina da estrutura.

No que diz respeito as metodologias de célculo da probabilidade de ruina, comprovou-se a validade do
método HPL para a avaliacdo da probabilidade de ruina, uma vez que os resultados alcancados se
mostraram consistentes quando comparados com os valores obtidos segundo a tradicional metodologia
NSA.

6.2. SUGESTOES PARA DESENVOLVIMENTOS FUTUROS

Apresentam-se de seguida algumas sugestdes para trabalhos futuros dentro do tema desenvolvido
nesta tese:

e Desenvolvimento de uma aplicacdo informatica de analise ndo linear dinamica de pontes, de
simples utilizacdo e interface grafico apelativo, porventura baseada nos programas PNL e
TRILIN;

o Definicdo de um conjunto de acelerogramas artificiais que traduzam os espectros de resposta
que caracterizam as diferentes zonas sismicas em Portugal,

e Analise comparativa entre avaliacdes da seguranca de pontes realizadas com recurso a
analises ndo lineares dinamicas e analises ndo lineares estaticas pushover, e definicdo das
limitaces e da aplicabilidade de cada um dos métodos;
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