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RESUMO

A vulnerabilidade sismica de uma grande parte dos edificios da atualidade é elevada e constitui uma
preocupacdo da sociedade moderna, uma vez que os impactes dos fendmenos sismicos sdo muitas
vezes devastadores. Surgem, neste sentido, metodologias simplificadas de avaliacdo de seguranca
sismica que permitam catalogar os edificios existentes quanto & sua vulnerabilidade e que sirvam
como a base de futuras ac6es de reabilitacdo e reforgo sismico.

No trabalho desenvolvido, o Método Japonés foi aplicado a quatro edificios de betdo armado com o
objetivo de avaliar a sua vulnerabilidade sismica e perceber a sua capacidade de filtrar edificios com
dimensionamento sismo resistente e edificios dimensionados apenas para a¢des graviticas.

Apos a aplicacdo do método aos edificios propostos, foi realizada a sua modelacdo em OpenSees com
0 objetivo de fazer uma analise mais detalhada que suporte os resultados do método. A modelagdo
passou pela consideragdo do comportamento ndo linear a flexdo de vigas e pilares, bem como o
comportamento ndo linear a compressdo das paredes de alvenaria exteriores. O esforgo transverso foi
considerado elastico e linear nos modelos efetuados, sendo que foram feitas verificagbes no pés
processamento dos resultados com base na Parte 3 do Eurocddigo 8 (EC8-3). Nesta base, foram
selecionados 20 pares de registos sismicos rodados em 19 orientagdes, considerando assim o efeito do
angulo de incidéncia dos sismos, num total de 380 analises dindmicas néo lineares para cada edificio.
De seguida, foi realizada uma distribuicéo estatistica dos resultados visando, sobretudo, apresentar 0s
racios obtidos para as exigéncias maximas de rotacéo das seccOes e respetivas capacidades, apresentar
0s réacios obtidos para os esforgos transversos maximos e respetivos valores limite preconizados pelo
EC8-3 e ainda apresentar os deslocamentos relativos maximos entre pisos, normalizados pela altura de
cada piso.

Finalmente, foi feita uma avaliagdo critica dos resultados obtidos pelo Método Japonés e os que
resultaram das analises ndo lineares e dindmicas efetuadas, concluindo que a base do método é robusta
e que este apresenta potencial para ser utilizado na avaliacdo de edificios de betdo armado a larga
escala em Portugal. N&o obstante, é importante calibrar os valores de alguns parametros sugeridos pela
norma japonesa a realidade nacional e prosseguir com trabalhos semelhantes ao realizado nesta
dissertagdo, aumentando assim a base de dados dos edificios avaliados e, portanto, a consisténcia das
conclusdes retiradas.

PALAVRAS-CHAVE: Vulnerabilidade Sismica, Metodologias Simplificadas, Método Japonés, Analise
Né&o Linear Dindmica, Distribuicdo Estatistica.
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ABSTRACT

The high seismic vulnerability of a large part of existing buildings is a concern of modern society,
since the impacts of earthquakes are often devastating. In this regard, simplified methodologies for the
seismic safety assessment of existing buildings have been developed to classify the vulnerability of
these structures and to define basis for future actions of rehabilitation and seismic strenghthening.

In this thesis, the Japanese Method has been applied to four reinforced concrete buildings in order to
assess their seismic vulnerability and analyse its ability to identify buildings with earthquake resistant
design and buildings designed for gravity loads only.

After the application of the proposed method to the selected buildings, nonlinear numerical models of
the structures were analysed with OpenSees to obtain a more detailed assessment of their performance
under earthquake loads which could support the results of the method. The modelling strategy
considered the nonlinear bending behaviour of beams and columns, as well as the nonlinear
compression behaviour of the elements representing the exterior masonry infill walls. Shear behaviour
was considered linear elastic and post processing analyses of the shear force values were carried out
based in Part 3 of Eurocode 8 (EC8-3). Earthquake demand was defined by 20 pairs of real ground
motions which were rotated for 19 orientations to account for the effect of the angle of incidence of
earthquakes, thus making a total of 380 nonlinear dynamic analyses for each building. A statistical
analysis of the results was then carried out to determine the demand-to-capacity ratios defining the
representative performance of the buildings in terms of chord rotations, shear forces and interstorey
drift.

Finally, a critical analysis of the results obtained by the Japanese method was made considering the
results obtained from the nonlinear dynamic analyses. It was concluded that the basis of the Japanese
method is robust and has the potential to be used in the evaluation of reinforced concrete buildings in
Portugal. Nevertheless, it is important to calibrate the value of some of the parameters suggested by
the Japanese standard to the national scenario. Furthermore, it is also important to perform additional
validation and calibration analyses similar to those carried out in this thesis to increase the database of
case study buildings and, therefore, the consistency of the conclusions made herein.

KEYWORDS: Seismic Vulnerability, Simplified Methodologies, Non linear dynamic analysis, Japanese
Method, Statistical Distribution.
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1.

Introducao

1.1. VISAO GERAL

Os sismos sdo das catastrofes naturais mais poderosas e avassaladoras que podem atingir a Terra,
podendo ndo s6 destruir o edificado como também levar a perda de um grande numero de vidas
humanas. Os impactes socioecondémicos devido a estes fendmenos sdo, sem duvida, bastante elevados
e é um desafio da engenharia tentar reduzi-los. Estes fendmenos ocorrem com bastante regularidade e
de forma periédica um pouco por todo o mundo como manifestacdo da libertacdo das tensdes
acumuladas ao longo do tempo geolégico pela crosta terrestre. Sismos particularmente destruidores
como os de Miyagiken (1978), México (1985), Loma Prieta (1989), Northridge (1994), Hyogoken-
Nanbu (1995), Bhuj (2001), Sumatra (2004), L'Aquila (2009), Chile (2010), Lorca (2011), Tohoku
(2011), Bologna (2012) e Catmandu (2015) sdo exemplos de que a frequéncia destes fenémenos é
elevada, bem como os danos causados. Estes exemplos mostram a importancia de, numa primeira fase,
se realizar a avaliacdo da seguranca do parque edificado que permita a catalogacdo dos edificios
através da subdivisdo em classes de risco sismico e, numa segunda fase, se realizar acbes de
reabilitacdo estrutural do edificado que apresente grande vulnerabilidade de forma a evitar danos
severos nas estruturas e consequéncias nefastas para a populagéo.

Por todo o mundo existem edificios em zonas de risco sismico consideravel e que necessitam de
reabilitacdo estrutural por diversas razfes, sendo que a vulnerabilidade sismica dos edificios
construidos sobretudo antes da década de 1970 (mas também nas décadas de 1980 e 1990), cujo
dimensionamento e constru¢do ndo tomaram em consideracdo a acdo sismica, tem sido evidenciada
varias vezes (Pampanin et al., 2006). De facto, ndo s6 os edificios que ndo cumpram os atuais
regulamentos de seguranca sismica poderdo necessitar de agdes de reforco estrutural, como também os
que foram danificados por um determinado sismo precisardo dessas a¢des para a sua utilizacdo poder
ser retomada.

A maioria das normas sismicas aceitam, implicita ou explicitamente, que ocorra dano na estrutura de
um determinado edificio aquando da ocorréncia de um sismo forte, desde que a vida dos seus
ocupantes seja assegurada. Estas normas estdo em constante processo de evolugdo, sofrendo melhorias
e alteragdes ap0Os a ocorréncia de novos sismos e consequentes casos de estudo. Assim, a principal
preocupacdo incide sobre o edificado construido que podera ndo apresentar as condigdes de seguranca
necessarias para ter uma boa resposta aquando da ocorréncia de um fenémeno sismico de magnitudes
médias a altas.

Desta forma, a avaliacdo da vulnerabilidade sismica de edificios existentes é uma prioridade para
varios paises gque apresentam elevada atividade sismica e cuja maior parte do patriménio edificado foi
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projetado de acordo com normas sismicas antigas, ou até mesmo sem base em quaisquer normas deste
tipo, por forma a que sejam garantidos niveis de seguranca apropriados para 0s ocupantes destes
edificios. Surgem, neste contexto, varias metodologias simplificadas de avaliacdo de seguranca
sismica de edificios existentes, visando classificar rapidamente os edificios avaliados numa
determinada classe de vulnerabilidade que permita tirar conclusdes sobre o seu desempenho sismico.

Esta realidade é valida para Portugal, uma vez que 0 nosso pais tem uma sismicidade elevada
sobretudo a sul do continente e no Arquipélago dos Acores e foi marcado por alguns eventos sismicos
intensos. E, assim, importante desmitificar a ideia de que a atividade sismica em Portugal é pouco
relevante e apostar na aplicacdo de metodologias que visem catalogar o parque edificado como seguro
ou ndo seguro e num processo integrado de reabilitacdo estrutural do edificado classificado sem
condigdes de seguranca. Com este objetivo, 0 Método Japonés surge como metodologia simplificada a
adotar e a ser aplicada no &mbito do presente trabalho a alguns casos de estudo.

1.2. OBJETIVOS

O estudo da vulnerabilidade sismica de edificios de betdo armado é de grande importancia, uma vez
gue existe uma enorme guantidade de edificios deste tipo um pouco por todo o mundo e, nesse
sentido, o Método Japonés surge como a metodologia a estudar e aplicar neste trabalho. O estudo deste
método € importante para averiguar os seus pontos fortes e fracos, bem como perceber se a sua
aplicaco é viavel e resulta em conclusdes fiaveis. E importante também avaliar varios edificios com o
objetivo de perceber se os resultados da aplicacdo do Método Japonés sdo os esperados e poder tirar
algumas conclusdes sobre possiveis danos que os edificios possam sofrer para ser considerados como
seguros, assim como os danos que implicardo a ndo seguranca.

No presente trabalho serdo avaliados quatro edificios de betdo armado, correspondendo a dois
edificios distintos em que num caso apenas sdo considerados os elementos da estrutura principal e nos
restantes sdo incluidas as alvenarias. Assim, os quatro edificios a avaliar serdo:

= Edificio 1 apenas considerando estrutura principal (pilares e vigas);
= Edificio 1 com vdos periféricos totalmente preenchidos com paredes de alvenaria;
= Edificio 2 apenas considerando estrutura principal (pilares e vigas);
= Edificio 2 com véos periféricos totalmente preenchidos com paredes de alvenaria.

O preenchimento total com paredes de alvenaria referido significa que ndo foi incluida a existéncia de
aberturas como janelas e portas nas paredes de alvenaria que possam afetar a rigidez e comportamento
dos edificios.

Foram realizadas analises dindmicas modelando o comportamento ndo linear & flexdo de vigas e
pilares e a compressdo das alvenarias atraves da aplicacdo de vinte pares de registos sismicos com
orientacOes varidveis para avaliar a resposta dos edificios, tendo sido também efetuadas analises
estaticas ndo lineares sobretudo com dois objetivos: i) validagdo dos modelos numéricos efetuados
(visto este tipo de andlise levar pouco tempo de célculo) e ii) comparagdo de resultados com a analise
dinamica.
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1.3. ORGANIZAGAO DO TRABALHO

O presente trabalho foi organizado em oito capitulos considerados importantes no ambito do tema em
estudo, sendo os capitulos 4, 5, 6 e 7 de primordial relevo. Segue-se uma breve descri¢do de cada um
dos capitulos incluidos.

O presente capitulo descreve, sobretudo, o enquadramento, os objetivos e a organizacdo do trabalho
com o intuito de proporcionar uma interpretagdo clara dos capitulos subsequentes.

O capitulo 2 destina-se a descricdo sumaria do fendmeno sismico e surgem algumas defini¢bes
relevantes para o enquadramento dos restantes capitulos, sendo realizada uma descricdo de varios
efeitos nefastos que os estes fendmenos poderdo ter nas construcoes. Na fase final do presente capitulo
surge ainda uma analise critica aos impactes derivados dos sismos tanto a nivel mundial, como a nivel
nacional.

No terceiro capitulo consta a descricdo de varias metodologias simplificadas de avaliagdo de
seguranca sismica utilizadas nos Estados Unidos da América (EUA), Roménia, Turquia, Japdo,
Canada, Austria e India. E feita também a descricdo de uma possivel abordagem para escolha da
melhor metodologia a adotar num caso especifico e é também realizada uma discussao: i) individual,
abordando vantagens e desvantagens das metodologias descritas e ii) global, refletindo sobre as
metodologias com maior potencial para aplicacdo a casos préaticos.

O capitulo 4 destina-se a descri¢do exaustiva da aplicacdo do primeiro nivel do Método Japonés, sendo
gue os niveis 2 e 3 foram descritos nos anexos G e H, assim como o célculo dos indices ndo estruturais
(no anexo C), uma vez que estes ndo faziam parte do principal objetivo do trabalho. Chama-se a
atencdo de que nao é s feita uma descricdo detalhada com o objetivo do leitor perceber como se
aplica o método, como também é realizada uma discussao da adequabilidade dos procedimentos e uma
critica relativamente aos parametros adotados. Sempre que necessario sdo realizadas deducdes
matematicas, sendo que estas surgem preferencialmente em anexo, mas também no corpo do capitulo
guando esta tarefa for considerada importante para a compreensao do exposto.

No quinto capitulo, o Método Japonés é aplicado aos casos de estudo referidos e procura-se expor
devidamente os passos seguidos com o objetivo de complementar a teoria apresentada no capitulo 4
com a aplicacdo préatica. Para além da aplicacdo do método é realizada uma discusséo sobre os valores
obtidos e uma andlise de sensibilidade a alguns parametros de entrada que sao dificeis de medir, sendo
que esta Ultima tarefa é realizada no anexo J visto ndo se ter revelado crucial.

O capitulo 6 tem como objetivo a descricdo dos modelos numéricos efetuados no &mbito do trabalho,
bem como dar uma viséo global ao leitor sobre algumas possibilidades que podiam ter sido adotadas,
conferindo uma descricdo consistente sobre os estudos efetuados por varios autores envolvendo a
consideracdo do comportamento ndo linear a flexdo dos elementos da estrutura principal (vigas e
pilares) e do comportamento ndo linear & compressdo das paredes de alvenaria. Serdo também

apresentados os procedimentos mais relevantes com vista a validagdo dos modelos numéricos
realizados.

No sétimo capitulo é feita a apresentagdo dos resultados obtidos perante as anlises dindmicas nao
lineares efetuadas e as conclusdes obtidas pela aplicagdo da metodologia simplificada, sendo feita
ainda uma comparacdo com os resultados obtidos da anélise dos varios edificios submetidos aos vinte
pares de registos sismicos selecionados.

No capitulo 8 apresentam-se as conclusfes gerais do trabalho desenvolvido, sendo ainda apresentadas
algumas propostas para desenvolvimentos futuros onde serdo sugeridas algumas ac¢tes que se destinam
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a aperfeicoar a eficdcia do método e a sua aplicabilidade ao universo de edificios em territdrio
nacional.
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2.

Sismos e 0s seus efeitos nos edificios

2.1. SISMICIDADE NA TERRA
2.1.1. ESTRUTURA INTERNA DA TERRA

A partir da segunda metade do século XX, foram surgindo modelos cada vez mais consistentes sobre a
estrutura interna da Terra devido ao contributo de dados geofisicos. No entanto, estes modelos ainda
tém algumas limitacOes e bastantes pontos de discussdo e controveérsia entre a comunidade cientifica,
sendo necessario questionar o conhecimento continuamente na tentativa de os aperfeigoar.

Com base em dados fornecidos por estudos geofisicos, resultados laboratoriais, calculo matematico,
dados de astrogeologia (como por exemplo composi¢do de meteoritos) e ensaios de propagacdo de
ondas sismicas foi possivel estabelecer dois modelos da estrutura interna da Terra baseados em
diferentes critérios (Silva et al., 2008). S&o denominados como modelo quimico (& esquerda na figura
2.1) e modelo fisico (a direita na figura 2.1): o primeiro baseia-se na composi¢do quimica das camadas
internas; o segundo é baseado nas propriedades fisicas dos materiais constituintes do interior da Terra.

Fig. 2.1 — Modelos da estrutura interna da Terra (Adaptado de HSTRY, 2016).

Interessa referir duas regides do interior da Terra no que ao modelo fisico diz respeito, visto serem as
mais importantes para as conclusdes a tirar a proposito da sismicidade no globo: a Astenosfera e a
Litosfera. A Astenosfera € uma zona superior do manto da Terra constituida por material em estado
plastico, sobre o qual a Litosfera se apoia. A Litosfera é a camada sdlida mais externa do planeta,
constituida por material rochoso e solo.



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betéo armado

2.1.2. MAGNITUDE E INTENSIDADES DE UM SISMO

Importa fazer uma distincdo entre dois conceitos que surgem sempre associados a fendémenos
sismicos: magnitude e intensidade.

A magnitude é um conceito diretamente relacionado com a energia libertada durante um sismo,
permitindo uma avaliacdo absoluta. Este conceito foi introduzido por Richter e o seu valor representa a
ordem de grandeza da energia libertada sob a forma de ondas elasticas no foco do sismo. Para
guantificar a magnitude de um sismo, poderdo ser usadas: a escala de Richter (m;) e a escala de
magnitude de momento (M,,).

De referir que ambas as escalas resultam em valores de magnitude bastante proximos para energias
libertadas relativamente baixas (correspondentes a valores de M,, inferiores a 6), sendo estes
chamados de sismos pequenos ou moderados; ja para sismos de elevada magnitude (correspondentes a
valores de M,, superiores a 6), as duas escalas diferem bastante nos valores obtidos para a avaliacdo do
mesmo evento sismico. Por exemplo, para um sismo de magnitude M,, = 9, resulta um sismo de
magnitude m; = 6.3. Assim, a escala de Richter tende a cair em desuso por nao ser fiavel para sismos
de elevada magnitude, caso em que o valor resultante é significativamente inferior ao da escala de
momento (Lopes, 2008).

A intensidade, por sua vez, é um conceito perfeitamente correlacionado com os danos causados pelo
sismo, ou pelos efeitos que se fizeram sentir apds um dado evento sismico. E uma medida de avaliagio
relativa no sentido em que zonas diferentes terdo diferentes intensidades para 0 mesmo sismo. Quer
isto dizer que para um determinado evento sismico havera apenas uma magnitude, mas varios valores
de intensidade. Os principais fatores que influenciam a intensidade sdo a distancia ao epicentro do
sismo e a qualidade da construcdo de um dado local. Desta forma, quanto maior a distancia de uma
dada regido afetada por um sismo, mais as ondas sismicas serdo atenuadas e menor sera a intensidade
para 0 mesmo tipo de construgcdes. Também é verdade que para um dado local a uma determinada
distancia do epicentro, quanto melhor a qualidade da constru¢do, menores os danos sentidos pelo
sismo e, portanto, menor a intensidade do mesmo (Lopes, 2008). No sentido de quantificar os danos
causados por um determinado evento sismico, existe a Escala de Intensidade de Mercalli que
posteriormente veio a ser modificada. Existem também outras escalas mais recentes como por
exemplo a Escala Macrossismica Europeia (EMS) proposta em 1998, mais conhecida pelo acronimo
EMS-98, que pondera de modo mais detalhado o tipo de construgdo em que se verificam os danos.

2.1.3. TECTONICA DE PLACAS

Esta teoria tem como precursora a hip6tese da deriva continental que surgiu em 1912 proposta pelo
gedlogo e meteorologista Alfred Wegener. Esta hipotese afirmava que os continentes outrora haviam
estado unidos formando um “supercontinente™ a que foi dado 0 nome de "pangea”, termo proveniente
do grego "toda a terra" (Silva et al., 2008).

Segundo a tectdnica de placas, a litosfera é constituida por placas que aproximadamente podem ser
consideradas rigidas e indeformaveis que flutuam sobre uma camada menos densa e de
comportamento plastico, a astenosfera. Assim surge a explicacdo para 0s movimentos entre placas que
levou & separacdo do grande continente "pangea" e a subdivisdo dos continentes como hoje sdo
conhecidos. Surge também a possibilidade de divisdo da superficie terrestre num conjunto de placas
como ilustrado na figura 2.2.
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Fig. 2.2 — Diferentes placas tectonicas no globo (Adaptado de Silva et al., 2008).

Nas fronteiras entre placas ocorre o deslizamento quando as tensfes acumuladas nas rochas ao longo
do tempo geoldgico sdo suficientes para "vencer" as resisténcias, fendmeno que serd explorado em
2.1.3.1. E possivel dizer-se, portanto, que a atividade sismica se concentra nas fronteiras entre placas
tectdnicas, o que normalmente se trata por sismicidade interplaca (assunto a ser desenvolvido em
2.1.3.2). Existem trés tipos de limites de placas tectdnicas, baseados no movimento relativo que
ocorre:

= Limites convergentes - placas com movimentos no sentido de se aproximarem, dando origem
as chamadas zonas de subducgdo, onde a placa litosférica oceénica (mais densa) se afunda
sob a placa continental (menos densa). O "anel de fogo" é o caso mais mediatico deste tipo
de fronteira entre placas e encontra-se ao longo das margens do Oceano Pacifico;

= Limites divergentes - placas com movimento no sentido oposto, afastando-se. O espaco
deixado aberto pelo afastamento entre placas é preenchido por nova litosfera motivada acima
de tudo pela atividade vulcanica importante que, regra geral, surge associada a estes limites.
O rifte da Terceira e a Islandia sdo bons exemplos deste tipo de fronteira entre placas;

= Limites transformantes/com movimento horizontal relativo - movimento que cria friccdo
entre as placas, ndo originando formacéo nem destrui¢éo de crosta. A falha de San Andrés na
Califérnia (EUA) é o melhor exemplo deste tipo de limite entre placas.

A figura 2.3 ilustra os trés tipos de movimentos entre placas referidos.
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Fig. 2.3 — Tipos de limites de placas tecténicas (Lapa, 2016).

Os movimentos que ocorrem nas fronteiras entre placas litosféricas estdo intimamente relacionados
com a origem dos fendmenos sismicos. De facto, os sismos podem ser integrados num de trés grupos
(Lopes, 2008) e (Silva et al., 2008):

= Sismos vulcanicos - sdo o0s que resultam da intrusdo de magma em fissuras da custa, estando
relacionados com fenémenos de vulcanismo;

= Sismos artificiais ou de colapso - s@o os provocados por acontecimentos de origem néo
natural como explosdes, abatimento de grutas ou desprendimento de massas rochosas a
superficie ou debaixo de agua;

= Sismos tectonicos - sdo os resultantes de roturas em falhas geologicas.

Os sismos vulcanicos surgem associados a fenémenos de vulcanismo que podem estar relacionados a
fronteiras divergentes ou convergentes, sendo que no primeiro caso o vulcanismo é do tipo efusivo e
no segundo € do tipo explosivo. O "anel de fogo" referido anteriormente é, portanto, um caso de
vulcanismo explosivo. Desta forma, é no caso de vulcanismo associado a limites de placas litosféricas
convergentes que sdo originados sismos muito enérgicos.

Os sismos artificiais ndo estdo relacionados com a teoria de tectonica de placas, ocorrendo quer por
causas naturais como desprendimento de solos, quer por causas artificiais como explosdes.

Os sismos tectonicos resultam da rotura de falhas que ao longo de muito tempo foram acumulando
energia que, a certa altura, ultrapassa a resisténcia do material originando a rotura e a consequente
libertacdo da energia acumulada.

2.1.3.1. Teoria do Ressalto Elastico

A teoria que explica ndo s6 os sismos tecténicos, mas também o modelo conceptual para os terramotos
é a Teoria do Ressalto Elastico. Foi proposta por Harry Fielding Reid em 1910 como modelo
conceptual para explicacdo do fendmeno sismico e o seu enunciado refere que 0s sismos sdo 0
resultado da acumulacdo de tensdes durante décadas, séculos ou até mesmo milénios e que estas
tensbes véo, a determinada altura, ultrapassar o limite de resisténcia da rocha atingindo-se, assim, a
rotura e dando origem, consequentemente, a um sismo de origem tectdnica. Este processo é ciclico,
uma vez que apés a ocorréncia do sismo as tensdes vao nas décadas, séculos ou milénios seguintes
continuar a aumentar progressivamente até ultrapassarem de novo o limite de resisténcia da rocha, de
acordo com o gréfico da figura 2.4. Esta teoria evidencia a existéncia de periodicidade da acdo
sismica.
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Fig. 2.4 — Evolucéo da tenséo tectdnica ao longo do tempo (a azul) e limite de resisténcia da rocha (a magenta).

De acordo com a teoria de Reid, as forgas tectdnicas existentes criam estados de tensdo que vao
deformando lentamente as rochas. A medida que os movimentos das placas litosféricas decorrem, as
tensbes vdo-se acumulando e a deformagdo acentua-se durante o tempo geoldgico. Ao longo deste
processo as rochas atingem o limite maximo de acumulagdo de energia, pelo que a dada altura a sua
resisténcia é excedida, ocorrendo uma falha, isto é, uma superficie de rotura com movimento relativo
entre dois blocos. Caso ndo existisse movimento relativo entre os dois blocos, formar-se-ia uma
diéclase, que ndo é mais do que uma falha sem movimento relativo entre blocos (Lopes, 2008). Na
figura 2.5, apresenta-se a descrigdo fisica do fendmeno e o seu enquadramento no tempo dentro da
Gtica da periodicidade evidenciada na figura 2.4.

Falha \

Instante t1

By

Instante 12

Instante 13

Fig. 2.5 — Modelo do ressalto elastico para a rotura sismica de uma falha geol4gica (Adaptado de Lopes, 2008).
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2.1.3.2. Sismicidade interplaca e intraplaca

Nas regifes de convergéncia de placas, nem sempre existe uma zona de subduccéo. De facto, no caso
de limites convergentes de placas litosféricas correspondentes a dois continentes, como nédo existe
diferenca significativa de densidades, ndo ocorre subducgdo, ocorrendo por sua vez uma propagacdo
das tensbes produzidas nas fronteiras das placas para o interior das mesmas (num percurso que pode
atingir milhares de quilémetros), reativando antigas falhas geoldgicas, dando origem ao que se chama
de sismicidade intraplaca. Assim, apesar de se poder dizer que a atividade sismica se concentra nas
fronteiras entre placas, havera sempre que ter em consideracdo a possibilidade de haver essa atividade
no interior das mesmas.

A distingdo dos tipos de sismicidade é feita exatamente de acordo com o local onde ela ocorre. No
caso da sismicidade interplaca, a energia envolvida é maior do que na sismicidade intraplaca, porém a
sismicidade intraplaca pode originar sismos importantes quando ocorre em zonas densamente
povoadas. Se a figura 2.6 for bem observada, facilmente se percebe que os limites entre placas
encontram-se, geralmente, no oceano. Assim, a sismicidade interplaca concentra-se sobretudo em
zonas relativamente distantes da povoacdo e por isso as ondas sismicas originadas nos limites entre
placas sdo bastante atenuadas, uma vez que percorrerdo uma grande distancia até atingir as povoagdes,
perdendo o seu potencial destruidor. Facilmente se percebe também pela observagéo da figura 2.6, que
0s sismos originados por sismicidade intraplaca terdo um epicentro mais préximo das populacdes e,
desta forma, as ondas sismicas originadas percorrerdo distancias curtas até atingirem as populagdes, o
gue podera levar a sismos fortes apesar de na origem este tipo de sismicidade se caracterizar por
menor energia libertada do que a sismicidade interplaca.

10
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Fig. 2.6 — Atividade sismica na Terra (Adaptado de Lopes, 2008).

A figura 2.6 ilustra a atividade sismica no planeta, estando representados os epicentros dos principais
sismos registados durante a ultima década do século XX e a cor de cada ponto indica a profundidade a
qual se iniciou a rotura. Nesta imagem fica completamente percetivel que a atividade sismica se
concentra maioritariamente na zona de fronteiras entre placas tectdnicas.

2.2. ONDAS SISMICAS
2.2.1. ALGUNS CONCEITOS

Quando as falhas rompem devido ao facto de as tensdes acumuladas ultrapassarem o limite de
resisténcia da rocha, como explicado pela Teoria do Ressalto Elastico, liberta-se parte da energia sob a
forma de calor e outra parte sob a forma de ondas sismicas.

A zona localizada no interior da Terra onde ocorre a libertagdo de energia chama-se foco sismico ou
hipocentro e a projec¢do vertical deste ponto na superficie terrestre denomina-se epicentro (figura 2.7).
E no epicentro que o sismo é sentido em primeiro lugar e, regra geral, com maior intensidade. A
energia sismica € irradiada a partir de um Unico ponto, o foco, e propaga-se segundo superficies
esféricas com centro nesse mesmo foco, transmitindo a perturbacdo em todas as direcGes. As
superficies esféricas definidas pelo conjunto de pontos que se encontram na mesma fase de movimento
séo chamadas frentes de onda.

11
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Fig. 2.7 — Alguns conceitos associados a fendmenos sismicos (Adaptado de Correia, 2013).

2.2.2. ONDAS PROFUNDAS

As ondas sismicas quando se propagam no interior da Terra sdo chamadas de ondas de volume ou
ondas profundas. Uma vez atingindo a superficie, estas originam as ondas superficiais que por sua vez
se transmitem as construcdes e todo o tipo de obras humanas podendo provocar danos ou até mesmo o
seu colapso parcial ou total.

As ondas profundas s&o geradas no foco e propagam-se através da massa da Terra, constituida por
manto e nucleo, como ja foi referido anteriormente, e podem ser divididas em dois subgrupos: i) as
ondas longitudinais, conhecidas por ondas P e ii) as ondas transversais, conhecidas por ondas S.

i) Nas ondas P, as particulas do solo vibram na mesma dire¢do da propagacao da onda, reproduzindo
alternadamente compressdes e expansdes. A velocidade destas ondas é bastante elevada e, como
tal, sdo as primeiras a chegar a qualquer ponto da superficie da Terra, sendo por isso designadas
por ondas primarias (figura 2.8).

afetado

Fig. 2.8 — Representacdo esquemética das ondas P (Adaptado de Britannica, 2016).

ii) Nas ondas S, as particulas do solo vibram perpendicularmente & direcdo de propagacéo da onda. A
velocidade destas ondas é inferior a das ondas P, pelo que sé atingem a superficie da Terra
posteriormente a chegada destas e dai o nome de ondas secundarias. Estas ondas produzem
deformagdes por corte, isto é, distor¢Bes, com conservagdo de volume dos elementos do meio onde

se propagam (Silva et al., 2008) (figura 2.9).

12
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Fig. 2.9 — Representagéo esquematica das ondas S (Adaptado de Britannica, 2016).

2.2.3. ONDAS SUPERFICIAIS

As ondas superficiais resultam da sobreposicdo das ondas P e S quando atingem a superficie e
possuem velocidades inferiores a estas, 0 que implica amplitudes maiores que, juntamente com o facto
de se propagarem a superficie, Ihes confere um potencial destruidor bem superior. De facto, a grande
amplitude apresentada e a complexidade resultante do seu processo de formagdo (sobreposi¢do de
ondas) fazem com que estas ondas submetam os materiais através dos quais se propagam a enormes

esforcos (Lopes, 2008). Podem ser divididas em dois subgrupos: i) ondas de Rayleigh e ii) ondas de
Love.

i) As ondas de Rayleigh propagam-se num movimento elitico retrégrado, isto é, com forma elitica e
no sentido contrario ao dos ponteiros do relégio (figura 2.10).

Fig. 2.10 — Representagéo esquematica das ondas de Rayleigh (Adaptado de Britannica, 2016).

i) Nas ondas de Love, a trajetdria das particulas é paralela a superficie e perpendicular a direcdo de
propagacao (figura 2.11).

13
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Fig. 2.11 — Representacdo esquematica das ondas de Love (Adaptado de Britannica, 2016).

2.3. PORTUGAL E O SEU CONTEXTO SISMO TECTONICO

No contexto sismico, Portugal continental encontra-se na placa euroasiatica, delimitado por dois
sistemas sismogénicos: a sul pela falha Acores-Gibraltar e a oeste pelo rift Médio do Atlantico®, como
se pode ver na figura 2.12.
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Crista média do Atldntico
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— _ T .
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Fig. 2.12 — llustracdo do contexto sismo tecténico de Portugal (Adaptado de Lopes, 2008).

O movimento relativo entre as placas norte-americana por um lado e euroasiatica e africana por outro,
evidencia o que ja foi referido anteriormente a propdsito da teoria da deriva continental: existe, de
facto, um afastamento entre as placas referidas. Este afastamento é a principal causa da concentragéo
de tensdes no interior da crosta terrestre que, de tempos a tempos, origina sismos nesta regido dando-
se a dissipacdo da energia acumulada.

Na zona mais para leste junto ao sul do Algarve até Gibraltar, 0 movimento € de colisdo entre as
placas africana e euroasiatica. Trata-se, portanto, de um limite convergente entre placas litosféricas.

Na regido dos Acores surge uma outra placa, com forma triangular, que faz a ligacdo com o rift Médio
do Atlantico, onde se localizam as varias ilhas dos Acores. Assim, é facil perceber que a sismicidade

! Rift Médio do Atlantico é a zona de afastamento da placa americana das placas africana e euroasiatica,
localizada no meio do Atlantico onde se da atualmente a criacéo de nova crosta terrestre (limites divergentes de
placas litosféricas).
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no arquipélago dos Acores é elevada, porque este se encontra num enquadramento tectonico onde
existem varias estruturas sismogénicas. Em oposicdo, a sismicidade do arquipélago da Madeira,
localizado na placa africana, € muito reduzida.

Na figura 2.12 foram percetiveis os limites de placas que abrangem Portugal, sendo estes limites os
gue definem a chamada sismicidade interplaca (conforme definido em 2.1.3.2). A propagacdo das
tensdes e sua acumulagdo em zonas bastante distantes das fronteiras entre placas, isto é, no interior das
mesmas (sismicidade intraplaca) é uma possibilidade. Dessa forma, € possivel que exista a reativacao
de fraturas geol6gicas antigas, fenbmeno que origina sismos de magnitude média a baixa. O facto das
falhas se encontrarem em territorio nacional (estando mais perto das populagdes) implica que as ondas
sismicas percorram uma distancia menor, o que torna elevado o seu potencial destrutivo (Lopes,
2008). Observe-se, nesse sentido, a figura 2.13 onde se apresentam as principais falhas no territorio
nacional.

Assinaladas com numeracao estdo as
falhas mais importantes:

1 - Falha da Régua;

2 - Falha da Vilariga;

3 - Falha da Nazaré;

4 - Falha do Vale Inferior do Tejo;
5 - Falha da Messejana.

Fig. 2.13 — Falhas ativas (tracos a cheio) e falhas possivelmente ativas (a tracejado) em Portugal continental,
segundo Cabral (1955) (Adaptado de Lopes, 2008).

Ou seja, apesar da sismicidade interplaca originar sismos de magnitude superior, isso ndo significa que
sejam esses 0S sismos mais gravosos para as estruturas. Do mesmo modo, a sismicidade intraplaca,
apesar de originar sismos de magnitude inferior, ndo pode ser desconsiderada. Esta € a abordagem do
EC8-1 (2004) no que diz respeito a atividade sismica. Existe sempre a consideragdo de dois tipos de
acOes: a acdo sismica tipo I, que € a acdo baseada na sismicidade interplaca, denominada
genericamente como acdo afastada; e a agdo sismica tipo Il, que é a acdo baseada na sismicidade
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intraplaca, denominada genericamente como acdo proxima. Para cada tipo de acdo existe um
zonamento sismico correspondente aos valores expectaveis de aceleracdo que se fardo sentir. Nenhum
tipo de sismicidade poderd, portanto, ser considerado mais condicionante.

2.4. EFEITOS DOS SISMOS NOS EDIFICIOS
2.4.1. PREAMBULO

Quando, devido a acumulacdo de tensdes resultantes da dindmica natural da Terra, as tensdes
ultrapassam a resisténcia no plano da falha, da-se a rotura e, assim, a propagacdo de energia sob a
forma de ondas sismicas (conforme detalhado em 2.1.3.1), aquilo a que se chama sismo. Este
fendmeno tem periodicidade, mas para os intervalos de tempo a escala humana (dias, semanas e
meses) é impossivel saber quando se dara o proximo evento, visto o tempo geoldgico (que ditara
quando ocorrera o préximo sismo) ser muito superior ao tempo humano.

Apbs a ocorréncia da rotura de uma falha, as ondas sismicas propagar-se-d40 primeiro no interior da
Terra e, a certa altura, atingirdo a superficie terrestre dando origem as ondas de Rayleigh e de Love,
que sdo as mais destrutivas. Essa rotura originara deslocamentos entre os bordos das falhas que em
alguns casos poderdo atingir 6 metros (Lopes, 2008), o que obrigatoriamente é um problema para as
fundagdes dos edificios nas redondezas, uma vez que isso implicara deslocamentos relativos elevados
e, consequentemente, esforcos elevados para a estrutura. De notar que os efeitos derivados da rotura da
falha néo sdo restritos, podendo naturalmente estender-se as redondezas do epicentro.

No caso da falha se encontrar no oceano, existe a possibilidade de ocorréncia de um tsunami, que se
manifesta por ondas maritimas originadas pelo desequilibrio subito de colunas de agua adjacentes e
sobrejacentes a ambos os lados da falha (Lopes, 2008). Os efeitos deste tipo de eventos poderéo fazer-
se sentir a longas distancias do ponto de origem, podendo provocar graves danos nos edificios, bens
materiais e vegetacdo devido ao grande impacto dinamico.

O principal efeito dos sismos é a propagacdo de ondas elésticas, sendo que mais de 80% dos danos
ocorridos aquando de um evento sismico sdo devidos a esta causa (Lopes, 2008). As ondas propagam-
se a grande velocidade e quando passam num determinado ponto da superficie terrestre provocam
aceleracBes no solo que serdo transmitidas as construcdes, induzindo deslocamentos diferenciais nas
estruturas que, por sua vez, induzirdo esforgos.

Por estruturas entenda-se ndo s6 edificios, pontes, redes de abastecimento, centrais elétricas ou
condutas de gas, mas também encostas, blocos, arribas e solos. De facto, no caso de ocorréncia de um
sismo, se uma estrutura geoldgica ndo possuir resisténcia suficiente, poderd originar-se um
deslizamento de terras, arrastando as construc@es que se encontrem sobre estas.

As vibracOes provocadas pelos sismos prejudicam também a qualidade de muitos solos, originando
fendmenos de liquefacdo e subsidiéncia, induzindo fortes deslocamentos nas estruturas que se apoiem
sobre estes.

Para além de todos os fendmenos diretos que acabaram de ser mencionados, poderdo ocorrer uma série
de fendémenos indiretos resultantes da acdo sismica, como incéndios, rotura de sistemas de
abastecimento de agua ou de gés, rotura de barragens, etc. Os incéndios, por exemplo, podem ser
provocados por roturas de tubagens que transportem gas ou outros fluidos combustiveis ou até mesmo
pela libertacdo de gas nas habitagdes.
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E facil de perceber, portanto, que os impactes dos sismos Si0 muitos e severos e, nesse sentido,
importa ndo sé interpretar os danos potencialmente causados nas estruturas, mas também os impactes
econdmicos que esta atividade pode causar.

2.4.2. MOVIMENTOS NO PLANO DE FALHA

Este fendmeno ocorre apenas se a falha entre cujos bordos se dao deslizamento aflorar & superficie
terrestre (Lopes, 2008) e tem bastante relevancia, uma vez que as roturas originardo sismos destrutivos
e para além disso constituirdo um grave revés para todas as estruturas que atravessem o trago de falha.
O conhecimento da existéncia deste tipo de falhas no caso de vias de comunicacdo rodoviérias ou
ferrovidrias, constitui uma condicionante muito importante aquando da escolha do tracado, porque se
existir uma via de comunicagdo que atravesse o traco da falha e existir uma rotura, a atividade da
mesma sera seriamente colocada em risco. A figura 2.14 ilustra um cenario em que as condigdes de
uma via de comunicacdo ferroviaria foram bastante afetadas por este fendmeno, levando a inatividade
da linha durante um periodo de tempo prolongado (originando inatividade econémica) e também a um
forte investimento para a resolucéo do problema.

Fig. 2.14 — Desvio no tragado de uma linha ferroviaria que interseta o trago de uma falha que entrou em rotura
acompanhada de movimento entre bordos (Adaptado de Lopes, 2008).

No caso de condutas de &gua ou gas natural atravessarem o traco da falha aquando da ocorréncia de
uma eventual rotura, o0 prejuizo econdmico originado sera bastante avultado. Se este fendmeno ocorrer
no centro de uma cidade, a inatividade a qual a mesma estara sujeita levara a prejuizos ainda mais
gravosos. Na figura 2.15 mostra-se a rotura de uma conduta motivada pelo movimento diferencial dos
bordos da falha, originado pela rotura da mesma.
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Fig. 2.15 — Rotura de uma conduta que atravessa o plano da falha no sismo de El Asnam (1980) (Adaptado de
Lopes, 2008).

2.4.3. TSUNAMIS

Tsunamis ou maremotos ocorrem quando existe uma alteracéo subita nos fundos dos oceanos devido a
movimentos entre bordos de falhas com componentes verticais importantes e a grandes deslizamentos
de terras debaixo do oceano ou outros fendmenos de movimentos de massa que envolvam quedas de
grandes volumes de solo (Lopes, 2008). Um tsunami provocado por um sismo com origem no oceano
sera 0 mais destrutivo, visto que a juntar a forca brutal das ondas ainda existem os efeitos provocados
pelas vibracBes sismicas, num efeito de dois em um que pode ser absolutamente devastador. As
velocidades das ondas dos tsunamis podem facilmente rondar os 600 a 800 km/h em aguas profundas,
diminuindo a sua velocidade a medida que se aproximam da costa e aumentando a sua altura para
compensar a diminuicdo da profundidade.

Estas ondas poderdo provocar a destruicdo de varios objetos e bens, bem como o arrastamento de
troncos de arvores e de um pouco de tudo por onde passam. Os destrocos deixados pela sua passagem,
para além de poderem levar a perdas de vidas humanas, poderdo obstruir por completo uma cidade
durante largos periodos de tempo, afetando o seu funcionamento normal, sendo isso refletido na
economia. As vias de comunicacdo ficam também elas completamente obstruidas pelo arrastamento
dos materiais destruidos pelo tsunami, com tudo o que isso tem de prejudicial para a economia de uma
dada regido. Véarios elementos de construcdo séo fortemente afetados por este fendmeno, com especial
destaque para as paredes de alvenaria de tijolo, uma vez que este material tende a desfazer-se na
presenca da agua (Lopes, 2008). Se existir simultaneamente vibracdo do solo, as alvenarias de tijolo
fissurardo numa primeira fase e, numa segunda fase, a 4gua das ondas ter4 maior facilidade para
destruir as paredes (Lopes, 2008). Poderdo ainda ocorrer assentamentos diferenciais significativos nas
construcdes. As imagens 2.16 e 2.17 descrevem perfeitamente os prejuizos referidos.
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Fig. 2.16 — Destrui¢@o provocada por um tsunami (Adaptado de Lopes, 2008).

Fig. 2.17 — llustracdo de uma casa arrombada com as alvenarias de tijolo a ficarem completamente desfeitas
aquando do tsunami de Sumatra (2004) (Adaptado de Lopes, 2008).

Assim, percebe-se que o efeito de um tsunami (agravado pela possibilidade de simultaneidade com um
evento sismico) é brutal, sendo que esta € uma agdo muito importante em alguns paises que implica
(tal como acontece nos sismos) um dimensionamento adequado. Nos EUA existem guias para a
consideracdo de carregamentos equivalentes a tsunamis, como 0 FEMA P646 (2008), com o intuito de
tornar a estrutura dos edificios capaz de resistir as agdes extremas de tsunamis e sismos, contendo
também as respetivas combinacfes de cargas. Recentemente, sera adicionado um novo capitulo ao
ASCE 7-16 intitulado "Cargas de tsunamis e 0s seus efeitos" com o objetivo de ser apenas obrigatorio
para estados com risco de tsunami, como os do Alaska, Washington, Oregon, Califérnia e Hawaii
(Livermore, 2014).

2.4.4. VIBRACAO DO SOLO

A vibracdo do solo é o efeito direto da ocorréncia de um fendmeno sismico e resulta da propagacédo
das ondas elasticas que se geram ap6s a rotura de falhas. As vibracdes atuam sob a forma de
aceleraces impostas nas fundacgdes das estruturas, fazendo-as oscilar com o movimento induzido.
Estes movimentos oscilatérios atuantes ao nivel da base da estrutura irdo traduzir-se em forcas de
inércia na superestrutura que, se ndo for devidamente projetada e executada para resistir a estas forcas,
podera colapsar. A figura 2.18 ilustra o colapso de um edificio em Angra do Heroismo durante o
sismo de 1980.
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Fig. 2.18 — Colapso generalizado de um edificio em Angra do Heroismo durante o sismo de 1980 (Adaptado de
Lopes, 2008).

As vibragOes resultantes de um sismo ndo afetam apenas as estruturas de edificios, afetam também
estruturas de viadutos e pontes, redes de agua, a producédo e fornecimento de eletricidade, o parque
industrial, as estruturas geoldgicas, as barragens, 0s monumentos e outras estruturas especiais (Lopes,
2008). No caso da rotura de uma barragem devida a estas vibragfes poderd acontecer que a dgua da
albufeira ao fluir pelo rio inunde vastas zonas a jusante e, naturalmente, cause muitos prejuizos
econdmicos e nao so.

Danos no rés-do-chdo dos edificios sdo bastante comuns, uma vez que estes espagos costumam ser
usados para lojas, garagens, restaurantes, halls, bancos, etc. e desta forma estes andares apresentam
muito espaco aberto em comparagdo aos andares superiores. S&o conhecidos como soft stories, devido
a maior vulnerabilidade que apresentam, motivada pela menor resisténcia lateral.

Reducdes fortes de resisténcia (por reducdo das secgdes transversais dos elementos verticais) num
determinado piso sdo um problema, uma vez que estes se tornam mais fracos. Durante o sismo de
Kobe, no Japdo, deu-se o colapso de edificios devido a este problema por causa de uma caracteristica
peculiar de construcdo que consistia em alterar bruscamente as secgdes resistentes a meia altura dos
edificios de médio porte (Lopes, 2008).

A interacdo entre estruturas de diferentes alturas, conhecida pelo termo inglés pounding, da-se entre
edificios contiguos e pode também constituir um problema. A figura 2.19 mostra uma sequéncia de
edificios, em que o mais baixo se encontra no meio dos outros e é visivel o dano (neste caso
fendilhacdo diagonal, que evidencia esforcos de compressdo) que o embate do edificio adjacente
motivou. Por sua vez, os edificios mais altos sofreram o choque do pequeno que atuou como “cunha",
causando danos nos andares inferiores (Lopes, 2008).
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Fig. 2.19 — Embate de edificios adjacentes (Adaptado de Lopes, 2008).

Ainda no caso de edificios consecutivos, se eles forem desfasados em altura (0 que acontece,
sobretudo, quando os terrenos sdo inclinados ou existem alturas diferentes entre os edificios
adjacentes), existird o choque das lajes de um dos edificios nos pilares do outro edificio aquando da
acdo sismica, efeito este que aumenta significativamente os esforgos aos quais os pilares estardo
sujeitos, provocando elevado dano (ou no limite o colapso).

Em 1985 no sismo do México, deu-se o colapso total de edificios de betdo armado, em que as lajes
ficaram amontoadas umas sobre as outras e, por isso, este tipo de colapso tem a designacdo de
"panqueca”. Edificios ndo preparados para absorver e dissipar a energia proveniente da a¢do sismica
sdo suscetiveis a este tipo de colapso, que é provavelmente 0 mais grave de todos os possiveis, visto
gue a probabilidade de sobrevivéncia dos ocupantes do edificio é praticamente nula. A figura 2.20
retrata um colapso deste tipo.

Fig. 2.20 — llustragao de um colapso tipo "panqueca"” ocorrido durante o sismo de 1985 no México (Adaptado de
Lopes, 2008).

Edificios em alvenaria de pedra que apresentam como ligante uma argamassa fraca séo tipicos das
zonas rurais (Lopes, 2008) e sdo construgdes bastante vulneréveis a acdo sismica.
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As paredes de alvenaria de tijolo, bem como o conjunto de elementos ndo estruturais de um edificio,
constituem elementos frageis e fortemente afetados pelos sismos. Sdo definidos como elementos nédo
estruturais aqueles que ndo estdo ligados a estrutura de modo a deformar-se em conjunto com ela,
estando portanto isolados. Sdo elementos secundarios, mas ndo tém menor importancia que os
restantes até porque o grande impacto econdémico dos sismos é devido aos danos causados a estes
elementos (Lopes, 2008), podendo também causar perda de vidas humanas (no caso de queda de
paredes de alvenaria de fachada, por exemplo).

2.4.5. LIQUEFACAO

A passagem de ondas sismicas em depositos de areias associada a niveis freaticos elevados, podera
originar a liquefacdo dos terrenos. Numa fase inicial, € promovido o rearranjo das particulas da areia
devido as vibrag@es e, assim, estas tenderdo a ocupar menos espago, sendo que a agua que se situava
nesse espago, uma vez que ndo pode ser drenada, aumentara a pressao intersticial, obrigando os gréos
de areia a afastarem-se entre si e, consequentemente, o solo transformar-se-a num fluido (Fernandes,
2011a). Naturalmente que este fenémeno originara o afundamento dos corpos s6lidos que se apoiam
no solo, existindo a preocupagdo evidente dos possiveis danos causados a edificios.

Os danos nos edificios podem, sobretudo, ser de dois tipos: rotagdo das fundagdes e afundamento no
terreno.

As fundagdes poderdo ceder, motivando a rotacdo dos edificios, podendo estes ficar inclinados (o que
obviamente provoca distor¢des fortes que ndo foram acauteladas em projeto), ou até pode mesmo dar-
se o derrubamento total do edificio (figura 2.21).

Os edificios poderdo afundar-se no terreno, colocando em causa a sua operacionalidade. Existem casos
documentados de edificios que devido a liquefacdo do solo de fundagdo se afundaram o equivalente a
um ou dois andares (figura 2.21).

Fig. 2.21 — Efeitos da liquefacdo em edificios apds o sismo de Kocaeli (1999) (Adaptado de Lopes, 2008).
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2.4.6. DESLIZAMENTO DE TERRENOS

As vibragdes resultantes dos sismos provocam forgas de inércia que agravam o estado de tensdo dos
solos, aumentando as tensGes tangenciais a que o prdprio estara sujeito. O sistema de forgas envolvido
esta representado na figura 2.22.

Potencial superficie
de deslizamento

Fig. 2.22 — Sistema de forcas e respetivas tensdes envolvidas no deslizamento de encostas (Adaptado de Lopes,
2008).

A componente horizontal dos sismos (forcas de inércia horizontais Fj;,) agrava as tensdes atuantes,
enquanto a componente vertical (forcas de inércia verticais F;,) alivia o peso do solo e,
consequentemente, diminui as tensdes resistentes. Existe, portanto, um duplo efeito prejudicial,
levando a que a condicdo de equilibrio possa ser violada (0 que se traduz em tensdes tangenciais
atuantes superiores as tensdes tangenciais resistentes) e se dé o escorregamento da massa de solo.

Este escorregamento pode envolver massas de solo com milhdes de metros cubicos de volume
(Fernandes, 2011b) e é uma ameaca séria para edificios que se apoiem nestes solos ou que se
encontrem nas redondezas (figura 2.23). A solucdo passara por evitar a construcdo em solos
potencialmente instaveis ou por estabilizar a encosta antes da construcao, se for tecnicamente viavel e
economicamente compensatorio (Lopes, 2008).

Fig. 2.23 — llustragcao esquematica do perigo do deslizamento de encostas para a populagao (Adaptado de
Lopes, 2008).

2.4.7. SUBSIDIENCIA

A subsidiéncia consiste em grandes assentamentos do solo, devidos a compactacdo das camadas
subjacentes (por reducdo do volume de vazios entre particulas sélidas e consequente reducdo do
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volume total ocupado), originada pelas vibragdes sismicas. E semelhante & liquefagdo, mas nio
envolve a presenca de agua e tende a ocorrer por arranjo interior das particulas de terrenos mal
compactados, podendo colocar em causa um vasto numero de construgdes que sobre eles assente.

Sendo um fendmeno muito semelhante a liquefacdo, a subsidiéncia poderd provocar danos
semelhantes aos provocados por aquele fendbmeno, ou seja, rotacdo das fundagbes e afundamento dos
terrenos. Na figura 2.24, é percetivel que o edificio afetado se afundou uns metros, tendo ficado abaixo
do nivel do mar.

Fig. 2.24 — Efeitos de subsidiéncia na cidade de Golguk apds o sismo de Kocaeli (1999) (Adaptado de Lopes,
2008).

2.5. IMPACTES DOS SISMOS
2.5.1. DESCRICAO

Uma das preocupagfes importantes é que em poucos segundos um sismo pode afetar grandes areas do
territério, porque as ondas sismicas tém capacidade para atingir locais a grandes distancias do
epicentro e ainda com potencial destruidor. Inclusivamente, poderdo ser originados fenémenos em
cadeia com repercussGes mais severas do que as que existiriam se esses fendmenos ocorressem
isoladamente (Lopes, 2008).

Segue um exemplo de um conjunto possivel de acontecimentos: um sismo destréi parte de uma cidade
e origina um incéndio motivado pela rotura das canalizagdes de gas. Se a rede de abastecimento de
eletricidade falhar, as bombas ndo funcionardo e ser4 impossivel elevar &gua dos depositos e,
consequentemente, ndo serd possivel alimentar os corpos de bombeiros para 0 combate ao incéndio
(Lopes, 2008). Assim, o problema original (sismo) provocou uma série de acontecimentos que torna
dificil o combate a catéstrofe. A situagdo idealizada n&o é irrealista, muito pelo contrario, em 1906 no
sismo que ocorreu em Sdo Francisco (Califérnia, EUA) esta situacdo ocorreu, tendo levado a
destruicdo de grande parte da cidade (Lopes, 2008).

O evento sismico é, de facto, um fendmeno bastante particular, porque ndo ¢ um desastre localizado,
pelo contrario é abrangente e globalizado: No sismo de Sumatra (Indonésia) em 2004, as fortes
vibragdes destruiram bastantes construgdes junto do epicentro e, decorridos poucos minutos, surgiram
fortes ondas do tsunami que destruiram o que restava, tendo arrastado os destrogos das construgdes
(Lopes, 2008). A energia libertada por este sismo (M,,=9.1) foi equivalente a 475 megatoneladas de
TNT ou 23 mil bombas atémicas de Nagasaki (USGS, 2009).
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2.5.2. COMPARAGAO ENTRE SISMOS E OUTRAS CATASTROFES

Para dar uma perspetiva mais global do problema sismico, é interessante fazer um enquadramento
deste fendmeno com as mais diversas catastrofes. A quantidade de energia libertada durante sismos de
elevada magnitude é absolutamente brutal e apenas comparavel com fendémenos de vulcanismo
explosivo intenso e com a libertagdo de bombas nucleares. A energia libertada é de tal forma elevada
que pode originar uma redistribuicdo da massa do planeta. Na verdade, 0s sismos de Sumatra (ja
mencionado), do Chile (M,,=8.8) e de Tohoku no Japdo (M,,=9.0) alteraram o eixo de massa da Terra
(eixo em relacdo ao qual a massa da Terra esta equilibrada) em 7, 8 e 17 centimetros, respetivamente

(NASA, 2011).

Os sismos ocupam uma posicdo de destaque do ponto de vista da frequéncia dos fendmenos e da
mortalidade que originam (Lopes, 2008), sendo apenas comparaveis com fendmenos como cheias e
ciclones. Num estudo efetuado no periodo de 1947 até 1981, mostra-se que 0s eventos sismicos tém
uma frequéncia anual alta e causam um numero de mortos por ano também bastante elevado,
conforme documentado na figura 2.25.
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Fig. 2.25 — Numero de eventos por ano e nimero de mortos por ano devido a varias catastrofes (Adaptado de
Lopes, 2008).

2.5.3. IMPACTES

O impacte dos sismos é bastante diversificado e traduz-se em efeitos diretos, indiretos e imateriais.
Segue uma distincdo e discussdo sobre este tipo de impactes a nivel mundial e nacional, tendo por base
estatisticas de eventos sismicos passados.

2.5.3.1. Impactes Diretos

Os efeitos diretos podem ser sobre a populacdo ou sobre o edificado. Referem-se a mortos, feridos,
desalojados e traumatismos psicolégicos; ja os efeitos sobre o edificado referem-se a danos ou colapso
do parque habitacional ou industrial, infraestruturas viarias, redes de abastecimento, patrimoénio
cultural, entre outros (Lopes, 2008).

As estatisticas de sismos passados sdo uma importante ferramenta para contextualizar o impacte destes
fendmenos. Como é possivel observar na figura 2.26, nos Gltimos 100 anos, 0s sismos provocaram
cerca de 1.5 milhdes de mortes e em pelo menos 6 dos sismos expostos 0 ndmero de vitimas mortais
passou 0s 50 mil. Mais, os sismos mais catastroficos tém vindo a aumentar ao longo do tempo e
existem estudos que defendem que esta tendéncia se ird manter (Holzer e Savage, 2012).
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Fig. 2.26 — Nimero de vitimas para os sismos ocorridos durante o século XX (Adaptado de Lopes, 2008).

Néo é expectavel que a taxa de mortalidade devido a sismos venha a descer, uma vez que esta se tem
mantido praticamente constante, independentemente do crescimento populacional e dos avangos
tecnolégicos que tém vindo a ocorrer nas Ultimas décadas (Holzer e Savage, 2012). A tendéncia,
inclusivamente, sera para um aumento dos impactes diretos dos sismos no futuro, devido ao
crescimento populacional bastante avultado a nivel mundial que tem implicado a necessidade de
construgao (sobretudo de edificios de habitacdo) a um ritmo demasiado elevado para ser possivel dotar
as estruturas de capacidade de resposta a sismos fortes.

Na realidade mundial, estd a ocorrer a producdo de megacidades sem 0s necessarios critérios de
dimensionamento sismo resistente serem acautelados e sem ser possivel garantir qualidade construtiva
em obra (Lopes, 2008). Cidades como Jacarta, Delhi e Cidade do México (com 30.6, 25 e 21 milhdes
de habitantes, respetivamente) situam-se em zonas de atividade sismica muito intensa e na sua histdria
ja sofreram sismos fortes e com graves danos (NewGeography, 2015). Desta forma, o potencial para
desastres sismicos é enorme, sendo estes exemplos perfeitos do fendmeno que se retrata.

O contexto de Portugal é menos grave do que em outras zonas, devido a sismicidade do territério
nacional ser caracterizada por sismos com grande espagamento no tempo e o século XX ter sido um
periodo de acalmia (Lopes, 2008). Por outro lado, ndo existem cidades com sobrepopulacdo que
impliquem uma construcdo desmesurada e sem a exigéncia necessaria para a resposta a acao sismica.
Ainda assim, é importante perceber que a esta agdo tem periodicidade e, portanto, se 0 século XX foi
um periodo sem grande atividade sismica no territério nacional, é expetavel que fenémenos sismicos
possam surgir a qualquer momento. Nesse sentido importa desmitificar a ideia de que os sismos em
Portugal ndo tém relevancia, porque ela é desprovida de senso. Sobretudo no sul do pais e nas ilhas
dos Acores existe uma forte sismicidade e é importante existir preparacdo para dar resposta a um
possivel evento sismico de magnitude consideravel. Inclusivamente, grande parte do parque edificado
portugués ndo esta preparado para dar resposta a sismos de elevadas magnitudes.

2.5.3.2. Impactes Imateriais

Estes impactes séo traduzidos pelos efeitos dificilmente quantificdveis em nimeros, como sendo 0s
valores culturais, patrimoniais, estéticos ou religiosos que poderdo ser afetados ou até mesmo perder-
se durante um sismo. O turismo, o parque patrimonial, a identidade regional ou nacional, o

26



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betdo armado

desenvolvimento urbano ou rural, o desenvolvimento social e a capacidade de regeneracdo da
sociedade poderdo também ser afetados (Lopes, 2008).

Exemplos concretos sdo i) o dos sismos que afetaram o arquipélago dos Acores nas ilhas do Pico e Sao
Jorge em 1973, que originaram uma emigracdo forte para os EUA, ii) o traumatismo psicolégico que
muita populacdo americana e mexicana sentiu depois de fortes eventos sismicos, ndo querendo
regressar a sua habitacdo mesmo depois do reforgo ter sido efetuado e iii) o conjunto de sismos
decorridos entre 1970 e 1980 na América Central que, segundo muitos autores, esta associado a
instabilidade vivida na regido durante largos anos apds o evento (Lopes, 2008).

2.5.3.3. Impactes Indiretos

Estes impactes referem-se a roturas de barragens que poderdo provocar cheias a jusante, incéndios
urbanos e/ou industriais ou interrupcdo de atividades econémicas como indUstria, comércio ou turismo
(Lopes, 2008). Os danos sdo contabilizados, ap6s o evento sismico, em mortos e feridos (impactes
diretos), mas a médio prazo os efeitos do sismo refletir-se-do na atividade econdmica da regido. A
consequéncia mais evidente é a destrui¢do fisica do ambiente construido em habitacGes, locais de
trabalho, escolas, hospitais, centros administrativos, edificios histdricos e infraestruturas e também
sistemas de distribuicdo de agua, gas, eletricidade e comunicagdes poderdo ser destruidos (Kundak,
2004).

O impacte socioeconémico motivado pela dificuldade em retomar a vida quotidiana, pela rotura de
stocks e pelos rearranjos da economia sdo alguns dos principais desafios para as sociedades modernas.
Além disso, as perdas econdmicas provocadas pelos sismos podem causar redugdes fortes no
crescimento das economias a longo prazo e fazer disparar a inflagdo (Kundak, 2004). Nos seculos XX
e XXI tem sido percetivel que as sociedades mais prosperas reagem melhor ao evento sismico devido
a sua capacidade financeira e autoestima (Lopes, 2008).

N&o é expectavel que nos proximos anos exista uma atenuagdo do impacte econdmico dos sismos,
sendo que de acordo com a figura 2.27 as perdas econémicas devido a estes fendbmenos tém vindo a
aumentar, seguindo aproximadamente uma lei exponencial. Tal questdo vai de encontro ao que ja foi
referido: o crescimento populacional implica um ritmo muito acelerado de projeto e construcéao e,
portanto, um crescimento brutal do tecido urbano em pouco tempo, o que impossibilita que as
estruturas possam ter capacidade de resposta a acdo sismica de acordo com os requisitos de seguranca.
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Fig. 2.27 — Perdas econdmicas por milhdo de habitantes normalizadas a 1997 no século XX (Adaptado de Lopes,
2008).

No sentido de avaliar os impactes econdmicos de sismos de varias magnitudes e em realidades
construtivas diferentes no mundo, realizou-se um estudo econémico cujos resultados serdo
apresentados na tabela 2.1. O objetivo passou pelo estudo de 3 sismos com magnitudes das mais altas
registadas até aos dias de hoje a escala mundial, juntamente com outros 3 sismos de menor magnitude
na Europa e, em particular, numa realidade préxima da portuguesa do ponto de vista de projeto e em
termos construtivos (que é o caso de paises como a Italia e a Espanha).

Tabela 2.1 — Alguns sismos do século XXI com respetivas magnitudes e impactes econdémicos (aboutmoney,
2015), (NOAA, 2004), (Romao, 2012), (MercoPress, 2010), (FoxNews, 2009), (EDIM, 2012) e (Roméo, et al.,

2013).
Sismo Magnitude (M,,) Perdas econémicas (Milhdes $)

Tohoku, Japdo (2011) 9.0 360000
Sumatra, Indonésia (2004) 9.1 10000
Chile (2010) 8.8 30000
L'Aquila, Italia (2009) 6.3 16000
Bologna, Italia (2012) 6.1 10000

Lorca, Espanha (2011) 51 99

Numa primeira analise da tabela 2.1 € perfeitamente visivel o forte impacto econémico dos sismos a
uma escala mundial e percebe-se também que a magnitude do sismo é independente das perdas
economicas causadas. Essa relacdo podera ser feita recorrendo ao conceito de intensidade, uma vez
que a partida quanto maior a intensidade de um dado evento sismico, maiores serdo as perdas
econdmicas dos locais afetados pelo mesmo.

Olhando para os 3 primeiros sismos apresentados na tabela, € interessante reparar que existe uma
discrepancia tremenda entre o evento ocorrido no Japdo e o0s restantes em termos de impacte
econémico, para uma magnitude semelhante. Este facto est4 intimamente relacionado com as
realidades dos paises envolvidos e 0 seu desenvolvimento no que respeita aos materiais de construcéo.
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De facto, o0 Japdo é um pais muito mais desenvolvido que a Indonésia e Chile e, nesse sentido, tera
maiores perdas econémicas em valor dos objetos e materiais danificados ou destruidos. No entanto o
Japédo tem também uma economia mais forte e, nesse sentido, os 360000 M$ apresentados poderdo
representar uma menor percentagem de PIB do que os 10000 M$ na Indonésia. Na verdade, 0s paises
menos desenvolvidos e, portanto, com menor valor de PIB tendem a ser mais vulneraveis aos impactes
econdmicos de um sismo forte, apesar de do ponto de vista absoluto o custo dos danos ndo ser tdo
elevado como nos paises mais desenvolvidos (Coburn e Spence, 2002). No entanto,
independentemente do pais ser mais ou menos desenvolvido, a verdade € que 0s impactes econémicos
dos sismos sdo indiscutivelmente muito altos, sendo um dos grandes desafios dos proximos anos
conseguir reduzi-los.

Passando para a anélise dos 3 ultimos sismos apresentados na tabela, o que chama a atengéo é o facto
de serem eventos pequenos a moderados (de todo ndo compardveis com os 3 primeiros) que, ainda
assim, implicaram perdas econdmicas graves. De realcar que estes paises tém uma realidade bastante
préxima da portuguesa e, desta forma, estes dados deverdo ser tomados para reflexdo sobre aspetos de
dimensionamento sismo resistente e de construcdo em Portugal. A verdade é que grande parte das
construgdes destes paises sdo antigas e sem especial atencdo a acdo sismica e mesmo os edificios
recentes muitas vezes ndo tém esses cuidados tanto a nivel de projeto, como a nivel de construgdo em
obra. Os danos no parque edificado (refletidos nas perdas econémicas patentes nos 3 ultimos exemplos
da tabela 2.1) parecem excessivos para sismos pequenos a moderados e é, de facto, inaceitavel que
estes eventos tenham provocado perdas econémicas tao avultadas.

Neste sentido € importante prevenir os possiveis danos resultantes das a¢des sismicas, de modo a que
as cidades se possam regenerar e manter as suas atividades vitais, garantindo edificios capazes de dar
uma boa resposta a estes fendmenos. E aceite por engenheiros e autoridades publicas que a avaliagio
de seguranca sismica e desempenho do parque construido é uma questdo de alta prioridade. As
metodologias de avaliagdo de seguranca e de reabilitacdo de edificios existentes nos dias de hoje
refletem a percecdo de que grande parte das construcBes terd alta vulnerabilidade sismica. A
necessidade de intervencBes racionais e economicamente vidveis no parque construido levou ao
desenvolvimento de varios documentos normativos e guias de aplicagdo que contém procedimentos de
avaliacdo do desempenho sismico dos edificios existentes, ao longo dos Gltimos vinte anos. Alguns
destes documentos e metodologias simplificadas serdo referidos no capitulo 3.
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3.

Metodologias simplificadas de avaliagdo de seguranca
sismica

3.1. PREAMBULO

O conceito de metodologias simplificadas de avaliagdo (do inglés Rapid Visual Screening
methodologies, RVS) surge com o objetivo de classificar simplificadamente os edificios existentes
COMo seguros ou ndo seguros a agdo sismica e visa definir de forma répida e simples uma categoria de
risco de um determinado edificio.

Os primeiros passos com vista a criacdo de uma metodologia deste tipo foram dados num documento
desenvolvido e usado nos EUA chamado FEMA 154 (2002), tendo sido descrita uma metodologia
RVS que foi pioneira no desenvolvimento deste tipo de métodos e que foi utilizada durante vérios
anos, sendo que ainda é uma base muito importante para varias técnicas internacionais. Neste sentido,
a generalidade dos métodos que vdo ser descritos no presente trabalho advém desta metodologia
proposta em varias versdes do referido documento.

Regra geral, as metodologias de avaliagdo de vulnerabilidade sdo de trés tipos (Sinha e Goyal, 2004):

= Rapid Visual Screening (RVS) - requer apenas uma avaliagdo visual e é conhecido como
procedimento de nivel 1.

= Simplified Vulnerability Assessment (SVA) - requer uma analise de engenharia baseada na
observacdo de desenhos estruturais ou medigdes in-situ e é conhecido genericamente como
procedimento de nivel 2.

= Detailed Vulnerability Assessment (DVA) - requer analise computacional detalhada,
podendo ser mais complexa do que a necesséria para o dimensionamento de um edificio
novo e é denominado de procedimento de nivel 3.

A informacdo resultante da aplicacdo das metodologias RVS sera util para criar uma lista de edificios
para 0s quais é necessaria uma avaliacdo mais detalhada, recorrendo aos segundos e terceiros niveis.
De facto, os resultados de uma RVS podem ser usados para varias aplicagdes:

1. Identificar edificios que necessitem de analise mais detalhada quanto a sua vulnerabilidade
sismica;

Classificar as necessidades de reabilitacdo de uma cidade;

Executar um plano de risco sismico para uma cidade;

Planear avaliagdes de seguranga de edificios pos sismo;

Desenvolver informacao especifica da vulnerabilidade dos edificios;

Alertar a sociedade para a vulnerabilidade sismica dos edificios e necessidade de
investimento na &rea de identificacdo e resolucéo desses problemas.

o U~ WD
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As SVA sdo mais complexas e, consequentemente, mais rigorosas do que as RVS, uma vez que
utilizam informac6es de engenharia como dimensdes de sec¢des transversais de elementos resistentes
a acdo sismica e a sua resisténcia, utilizando também informagGes mais explicitas sobre as aceleragdes
do solo, sendo estas informagGes utilizadas sobretudo para estimar o deslocamento relativo entre pisos,
normalizado a altura entre pisos, o drift. Existindo uma boa correlacdo entre esta grandeza e os danos
sofridos pelos edificios, este pardmetro é fulcral na generalidade dos procedimentos de nivel 2. As
SVA requerem o uso de calculo computacional, ao contrario do que acontece com as RVS, sendo que
o esfor¢co computacional € relativamente reduzido e os requisitos sdo recolhidos em papel para mais
tarde servirem de varidveis de entrada para o software. Os resultados destes métodos servirdo para
determinar o potencial estado dos edificios e ainda para formar uma lista com os edificios onde uma
analise detalhada (DVA) é requerida.

As DVA requerem a utilizagdo de métodos de andlise de engenharia mais complexos como a
consideracdo do comportamento néo linear dos elementos estruturais, o que implica especializagdo por
parte de quem os aplica. A aplicagdo destes procedimentos requer sempre uma informacao extensa
sobre os edificios em analise, 0 que podera demorar bastante tempo e tornar a sua aplicagdo morosa.

No essencial, todas as abordagens RVS passam por atribuir uma pontuacdo base avaliando critérios
fundamentais ao comportamento sismico afetando, de seguida, essa pontuacdo de fatores corretivos
que tém em conta outros critérios. Estes fatores corretivos poderdo ser: i) somados algebricamente a
pontuacdo base ou ii) multiplicados sob a forma de produtorio das varias pontuagdes respeitantes a
cada critério.

Na primeira hipotese, existirdo pontuacGes atribuidas aos varios critérios em analise que serdo
somadas ou subtraidas, consoante o critério avalie uma caracteristica benéfica ou prejudicial ao bom
comportamento sismico do edificio, respetivamente. Nos chamados métodos de corte (do inglés cut-off
methods), os critérios escolhidos para analise refletem apenas caracteristicas prejudiciais ao bom
comportamento sismico, ou seja, caracteristicas que prejudicam a boa resposta sismica do edificio e,
assim sendo, a soma algébrica transformar-se-4 numa subtragdo, visto que os critérios serdo pontuados
negativamente. Um exemplo deste tipo de método é o de Sucuoglu e Yazgan (2003), proposto na
Turquia.

Na segunda alternativa, cada critério tem a sua pontuacéo e a pontuacdo final resulta do produto de
todas as pontuagdes individuais. Como exemplos existem os métodos P25, Japonés e o proposto pela
NBCC.

Segue a descricdo de varios métodos RVS utilizados um pouco por todo o mundo, interessando
distinguir as metodologias enquadradas em regulamentacdo ou normas e metodologias unicamente
encontradas em publicac@es cientificas, diferenciar o tipo de informacao necesséria para a aplicacdo
do método, referir publicaces e/ou estudos sobre as metodologias e fazer uma descricdo do método
acompanhada da tomada de decisdo subsequente.

3.2. FEMA 154 (2002)

O FEMA 154 (2002) é o documento em que grande parte das metodologias simplificadas de avaliacdo
de seguranca a ser descritas no presente trabalho se baseiam e, como tal, interessa numa primeira fase
descrever a metodologia proposta neste documento. A abordagem inclui uma avaliacdo integrada com
3 niveis de aplicagdo, sendo o primeiro nivel aquele que importa discutir, visto os restantes nao serem
considerados metodologias simplificadas.
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O ambito de aplicacdo do método é vasto, podendo ser aplicado para estruturas de madeira, ago, betdo
armado, pré fabricados e alvenarias resistentes com sistemas sismo resistentes em pdrtico com ou sem
contraventamento e diafragmas rigidos ou flexiveis.

O método baseia-se numa pontuacdo inicial que posteriormente serd aumentada ou diminuida em
funcdo das pontuacdes dos varios critérios envolvidos, sendo estes, portanto, critérios benéficos os
prejudiciais ao bom desempenho sismico dos edificios, respetivamente. Esta pontuacdo inicial é
funcdo do tipo de sistema sismo resistente e do material da estrutura. Os critérios envolvidos sdo 0s
seguintes:

= Altura do edificio, sendo que os edificios mais altos sdo melhor pontuados do que os mais
baixos (critério cuja pontuacdo é somada & pontuagdo inicial);

= Irregularidade em altura, a classificar como "existe" ou "ndo existe", sendo um critério
pontuado negativamente;

= Irregularidade em planta, a classificar exatamente nos mesmos termos que a irregularidade
em altura;

= Critério que tem em consideracdo os codigos de dimensionamento sismo resistente e que
penaliza os edificios que ndo tenham tido esse tipo de dimensionamento;

= Edificios classificados como Referéncia (cuja definicdo detalhada surge em 3.3) séo edificios
em que o detalhe, a pormenorizagéo e a qualidade construtiva séo considerados elevados e,
assim, é um critério pontuado positivamente;

= Tipo de solo presente no local do edificio em avaliagdo, sendo que os solos com menor
qualidade implicam uma maior penalizag&o na pontuagdo final.

Fatores como a importancia dos edificios e objetos ndo estruturais que potencialmente possam cair
como paredes, chaminés ou platibandas sdo incluidos nesta metodologia.

Uma lista em forma de questionario devera ser preenchida apds a observacdo dos edificios e o
resultado final do método devera ser acompanhado de alguns comentarios, bem como o preenchimento
de uma sec¢do que visa tomar uma decisdo sobre a necessidade ou ndo de avancgar para um nivel mais
detalhado (a preencher com "sim" ou "nédo").

3.3. METODO DO ASCE 41 (2013)

O procedimento Tier 1 surge no ASCE 41 (2013) e é baseado em documentos como o FEMA 310
(1998). Este metodo permite a familiarizagdo com o edificio, a percecdo das suas potenciais
deficiéncias e 0 seu potencial comportamento sismico, bem como determinar se € necessario fazer
uma andlise mais detalhada para avaliar a sua vulnerabilidade. Se forem detetadas deficiéncias num
determinado edificio, o préximo passo é avancar para a avaliagdo mais detalhada, isto é, para o
procedimento de nivel 2 (Tier 2) ou, simplesmente, parar se 0 objetivo for apenas aferir a existéncia de
deficiéncias. Maior detalhe podera ser obtido através da utilizacdo de métodos mais rigorosos e,
portanto, mais trabalhosos que ndo poderdo ser classificados como metodologias simplificadas, sendo
estes 0s casos dos procedimentos de nivel 2 e 3 (Tier 2 e 3). Estas sdo metodologias mais detalhadas
que se focam nas deficiéncias detetadas na avaliacdo rapida do Tier 1, pelo que naturalmente que se a
avaliagdo inicial revelar bom comportamento sismico, o processo pode parar, ndo sendo necessario
avancar para um maior nivel de rigor.

O Tier 1 permite identificar rapidamente edificios que cumpram os critérios ou disposices presentes
num conjunto de tabelas sob a forma de questionario (declaragdes avaliativas), conhecidas como
checklists, que deverdo ser preenchidas com: C - Cumpre, NC - Ndo Cumpre, U - Desconhecido e N/A
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- Néo Aplicavel. Estas tabelas sdo baseadas em danos estruturais provocados por sismos no passado
recente nos sistemas resistentes de edificios semelhantes e a informacdo necessaria para 0 seu
preenchimento compreende a descricao geral do edificio e os niveis de desempenho e sismicidade.

As checklists requeridas para o nivel 1 de avalia¢do dependem do nivel de sismicidade do local onde o
edificio se encontra e do nivel de desempenho pretendido para a analise, sendo assim selecionadas as
tabelas a completar. Os niveis de desempenho podem ser i) estruturais ou ii) ndo estruturais:

i) Nivel de desempenho estrutural:
= Ocupacdo imediata (S-1);
= Controlo de dano (S-2);
= Seguranga das pessoas (S-3).

ii) Nivel de desempenho ndo estrutural:
= Retencdo de posicdo (do inglés position retention) (N-B);
= Seguranca das pessoas (N-C).

A avaliacdo de nivel 1 inclui critérios de aceitacdo para os niveis de desempenho de ocupacéo
imediata (S-1) e seguranca das pessoas (S-3) no que diz respeito ao desempenho estrutural e retengéo
de posicdo (N-B) e seguranca das pessoas (N-C) para o desempenho ndo estrutural. Por outras
palavras, o nivel 1 do procedimento Tier apenas ndo inclui o critério de controlo de danos (S-2),
correspondente ao nivel de desempenho estrutural. De notar que a definicdo de elementos ndo
estruturais no ASCE 41 (2013) se refere a elementos como paredes de alvenaria, condutas de
ventilacdo, revestimentos, objetos acessorios, etc.

A avaliacdo proposta apenas é valida para averiguar o cumprimento de objetivos de desempenho
basicos para edificios existentes, os chamados BPOE - Basic Performance Objective for Existing
Buildings - e ndo é valida para o cumprimento de objetivos de desempenho basicos equivalentes aos
padrdes de novos edificios, denominados BPON - Basic Performance Objectives Equivalent to New
Buildings Standards.

Em alguns casos para o preenchimento das checklists é necessario fazer pequenas verificages (do
inglés quick checks) cujo objetivo é a quantificacdo de pardmetros como a rigidez e resisténcia de
determinadas componentes do edificio. Um parametro importante e recorrente destes calculos é o fator
de modificacdo do sistema, que toma valores diferentes dependendo do tipo de sistema estrutural
dominante (porticos, paredes resistentes, contraventamento diagonal, etc).

A abordagem de nivel 1 inclui a definicdo de Edificio Referéncia como sendo um tipo de edificio que
implica vérias inspecdes:

= Revisdo de documentos existentes como 0s desenhos do projeto para confirmar se a
pormenorizagdo dos elementos primarios do sistema resistente a acdo sismica € adequada;

= Inspec¢do de campo com o intuito de confirmar que o edificio foi construido de acordo com
o0s desenhos e que ndo foram feitas alteragdes que tenham influéncia significativa no bom
comportamento das estruturas resistentes as acoes laterais;

= Visita ao terreno que deverd confirmar que ndo ocorreu deterioracdo significativa nos
materiais, uma vez que esta podera comprometer 0os mecanismos de transferéncia de cargas e
afetar o comportamento resistente da estrutura as agoes laterais;

= Perigosidade geoldgica - aquando da visita ao local devera ser averiguada a ndo existéncia de
falhas, liquefacdo ou perigo de rotura de falhas nas redondezas e se algum destes perigos
existir, devera proceder-se & mitigacdo do mesmo através do dimensionamento adequado do
sistema resistente a acdo sismica e das fundacbes ASCE 41 (2013).
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Todas estas provisdes deverdo ser cumpridas para o edificio ser classificado como Referéncia e um
dos pressupostos desta classificacdo é que a data de construcdo do edificio seja posterior a 1993
(existindo apenas algumas excecfes dependentes do sistema estrutural). Se alguma destas condicGes
ndo for cumprida, o edificio ndo podera ser considerado Referéncia e dessa forma serad obrigatorio o
preenchimento das checklists para elementos estruturais e ndo estruturais. Caso o edificio possa ser
classificado como Referéncia, considera-se que ele cumpre automaticamente os requisitos estruturais,
sendo apenas necessaria uma avaliacdo pelo Tier 1 para os elementos ndo estruturais.

Quanto ao ambito de aplicacdo, o procedimento de nivel 1 pode ser aplicado a uma vastissima gama
de edificios com diferentes tipos de sistemas sismo resistentes. Existe uma distingdo dos edificios
comuns consoante o tipo de sistema resistente incluindo, por exemplo pérticos de a¢o ou betdo armado
com ou sem contraventamento e com diafragma rigido ou flexivel, sistemas mistos, sistemas com
paredes de alvenaria de enchimento, sistemas de paredes rigidas de betdo armado, sistemas em portico
pré fabricados e sistemas com alvenaria armada.

Assim, o Tier 1 pode ser utilizado para qualquer tipo de edificio que se enquadre nos sistemas
estruturais resistentes atras descritos, tendo em atencdo algumas limitagGes respeitantes a altura do
edificio, ao nivel de desempenho estrutural pretendido e ao nivel de sismicidade do local. Pode dizer-
se entdo que as limitagdes ao uso do primeiro procedimento apresentado pelo ASCE 41 (2013)séo
funcdo do sistema estrutural, tamanho do edificio, nivel de desempenho estrutural requerido e da
sismicidade do local.

No caso de existéncia de sistemas mistos é possivel utilizar este procedimento, mas é preciso assegurar
varios aspetos relacionados com o desempenho de seguranca das pessoas (S-3), tipo de diafragma,
altura do edificio, etc. De notar que estes sistemas mistos podem ser representados por um sistema
resistente na diregd@o longitudinal e outro na direcdo transversal ou por uma combinacdo de diferentes
sistemas na mesma direcao.

Desta forma, resumindo o método: inicialmente é necessario averiguar se o edificio em avaliacéo
cumpre os critérios para ser considerado como Edificio Referéncia, sendo que em caso afirmativo os
niveis de desempenho estruturais sdo classificados como cumpridos e é necessaria apenas uma
avaliagdo pelas checklists do nivel 1 para os elementos ndo estruturais. Em caso de o edificio ndo estar
de acordo com os critérios que o classificardo como de Referéncia, serd necessario selecionar as
checklists adequadas e eventualmente fazer algumas verificacdes rapidas (quick checks). Uma lista de
potenciais deficiéncias identificadas nas declara¢es avaliativas para as quais o edificio ndo cumpre
sera compilada e é o resultado da avaliagdo pelo Tier 1. Nesta fase, avancar-se-a no rigor da avaliaco,
prosseguindo para o Tier 2 e, eventualmente, Tier 3 que tém por base detalhar as deficiéncias
evidenciadas pela primeira analise ou poder-se-4& mesmo cessar 0 processo de avaliagdo tomando
como suficiente o resultado do método simplificado. A figura 3.1 mostra um organigrama com 0s
procedimentos de aplicacdo do método descrito.
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Ganaral iy, Dencrption

Fig. 3.1 — Organigrama do procedimento do Tier 1 (com base no ASCE 41 (2013)).

3.4. METODO DO REGULAMENTO ROMENO

No regulamento Romeno (MTCT, 2008), surge um método para avaliacdo de seguranga sismica
dividido em trés niveis de aplicacdo, sendo que se pretende realizar a descricdo do nivel 1, uma vez
que é o Unico que efetivamente pode ser denominado de metodologia simplificada. A metodologia dos
niveis 2 e 3 sdo de um nivel de complexidade superior e tém por objetivo ser mais rigorosas do que a
de nivel 1, pelo que se distinguem, sobretudo, pela base conceptual, pelo nivel de refinamento do
método de célculo e respetiva complexidade e pelo detalhe das verificacdes a realizar.

O nivel de aplicacdo devera ser selecionado com base em critérios como o conhecimento técnico na
altura da realizacdo do projeto e construcdo, complexidade do edificio (definida pela regularidade em
planta e em altura), nivel de conhecimento do edificio (dados disponiveis), fun¢éo, importancia e valor
do edificio, tipo de sistema estrutural, nivel de desempenho escolhido e condi¢Ges de perigosidade
sismica do local (definidas pelos valores de aceleracdo maxima do solo e pelas condigdes locais do
solo, conhecidas como efeito de sitio). Cada nivel tem as suas respetivas listas e critérios de avaliacdo.
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Os niveis de desempenho sdo definidos como identificativos do desempenho sismico expectavel
atraves de parametros como a degradacdo, perdas econdmicas e descontinuidade operacional. Séo
definidos trés niveis de desempenho na norma romena:

= Limitacdo de dano - associado ao estado limite de servico;
= Seguranca - associado ao estado limite Gltimo;
= Prevencdo do colapso - associado ao estado limite de pré-colapso.

A selecdo do objetivo de desempenho depende do nivel de desempenho pretendido, bem como do
nivel de perigosidade sismica definido pelo periodo de retorno do sismo. Os objetivos de desempenho
definidos na norma séo i) objetivo bésico - Basic performance objective (BPO) - que consiste no nivel
de desempenho de seguranga para uma agdo sismica com periodo de retorno de 40 anos e ii) objetivos
mais altos - Higher performance objective (HPO) - obtidos combinando os varios niveis de
desempenho com niveis de perigosidade sismica mais elevados, isto é, com a¢do sismica de periodo de
retorno superior a 40 anos.

O BPO ¢ obrigatorio para todas as construcdes, sendo que o HPO é recomendado para edificios de
elevado risco sismico. O objetivo de desempenho estabelecido previamente a avaliagdo ira determinar
0 custo e a complexidade dos trabalhos, assim como os beneficios a ser obtidos para a seguranga,
aspeto geral do edificio e degradacéo fisica dos elementos de construgéo, tendo ainda influéncia na
reducdo da descontinuidade operacional do edificio apds a ocorréncia de um dado evento sismico.

A escolha do nivel a utilizar é fungdo do tipo de sistema estrutural resistente as a¢fes sismicas, pelo
gue a metodologia de nivel 1 é aplicavel a:

= Edificios regulares com porticos de betdo armado com ou sem paredes de alvenaria ndo
resistente até 3 pisos de altura e localizados em zonas de baixa sismicidade (consideradas as
que tém aceleragdo do solo inferior ou igual 0.12g);

= Edificios com paredes estruturais de alvenaria confinada ou ndo confinada com pisos com
diafragma rigido ou flexivel;

= Edificios com até 5 pisos com paredes estruturais de betdo armado ligadas monoliticamente
ao resto da estrutura e localizados em qualquer zona sismica;

= Edificios de qualquer tipo de sistema estrutural desde que estejam situados em zonas de
muito baixa sismicidade (consideradas as que tém aceleracdo do solo inferior a 0.08g);

= Componentes ndo estruturais dos edificios.

De salientar que a metodologia nivel 1 do método apresentado no regulamento romeno também é
aplicavel aos elementos ndo estruturais e é especialmente aplicivel a edificios em que a resisténcia a
acOes laterais é assegurada por paredes, sejam de alvenaria confinada, ndo confinada ou de betdo
armado.

Esta metodologia envolve genericamente i) uma avaliacdo qualitativa do edificio baseada em critérios
de dimensionamento, comparacdo e detalhe da constru¢do, em que os resultados dessa avaliacdo
entram numa lista que vai permitir concluir se o edificio e os seus elementos vdo de encontro aos
critérios estipulados antes da andlise e ii) verificacdes por céalculo através de estimativas expeditas de
pardmetros estruturais e verificagdes dos estados de tensdo das seccbes dos elementos estruturais
perante a acdo sismica.

37



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betéo armado

A avaliacdo envolve um conjunto de atividades descritas sucintamente de seguida:

1. Recolha de informacdo sobre o edificio em causa relacionada com a sua histéria e funcéo, as
suas caracteristicas estruturais e ndo estruturais e caracteristicas do solo de fundacéo;
Defini¢do das caracteristicas mecénicas dos materiais da forma mais adequada possivel;
Identificacdo do estado de degradacéo do edificio;

Estabelecimento dos niveis de desempenho e dos objetivos de desempenho pretendidos;
Selecdo do nivel da metodologia para avalia¢do;

Elaboracdo do relatério da avaliacdo, formulando conclusbes e especificando eventuais
medidas corretivas necessarias;

7. Verificacdo da resisténcia estrutural e deformabilidade.

o U Wb

A avaliagdo da vulnerabilidade do edificio (como um todo e das suas componentes) é determinada
com base nos resultados da avaliacdo qualitativa e de alguns calculos. Posteriormente é definido um
agrupamento em classes de risco sismico com base em 3 indicadores (R1, R2 e R3) que sdo o objetivo
da analise no processo avaliativo, com o intuito de ser tomada uma decisdo apos a aplicacdo do
método. Estes indicadores sdo:

O grau de cumprimento das condi¢Bes de conformidade e composi¢do dos elementos estruturais, bem
COMO as regras construtivas para estruturas que absorvem o efeito da acdo sismica séo avaliados pelo
parametro R1, que € denominado genericamente por grau de cumprimento dos requisitos de
dimensionamento® sismico.

O nivel de dano estrutural e ndo estrutural, avaliado pelo pardmetro R2, expressa a proporcéo da
degradacdo do edificio devida a acdo sismica comparativamente com as outras causas.

O grau de seguranca sismica, aferido aos elementos estruturais e avaliado pelo pardmetro R3,
representa o quociente entre a capacidade resistente dos elementos estruturais e o esfor¢o atuante.

Existem listas a preencher nos anexos do regulamento que dizem respeito aos critérios avaliados pelos
parametros R1, R2 e R3, sendo que o valor maximo de R1 e R2 é 100, pelo que R1=100 significa total
cumprimento dos requisitos de dimensionamento e R2=100 significa que a integridade do edificio ndo
é afetada.

No mesmo documento, existe uma distingdo de classes de risco sismico, que sdo o resultado da
aplicagdo do método, permitindo tirar conclusdes sobre a seguranca de um determinado edificio e
eventuais medidas corretivas a executar. Existem quatro classes:

= Classe Rs | - Edificios com alto risco de colapso durante o sismo de projeto.

= Classe Rs Il - Edificios que sob o efeito do sismo de projeto poderdo sofrer danos e prejuizos
estruturais importantes, mas dificilmente perderéo estabilidade.

= Classe Rs Il - Edificios que sob o efeito do sismo de projeto poderdo sofrer danos
estruturais que ndo afetam significativamente a sua seguranca estrutural, mas os danos néo
estruturais podem ser relevantes.

= Classe Rs IV - Edificios para 0s quais a resposta sismica é semelhante a resposta obtida para
construcdes projetadas de acordo com a regulamentacdo em vigor.

2 Requisitos de dimensionamento adequado consistem nas regras para estruturas e elementos estruturais e
respetivas ligacdes. Nas condi¢cdes de cumprimento destes requisitos € incluida uma adequada hierarquia de
resisténcia estrutural com intuito de assegurar o desenvolvimento de mecanismos de dissipacdo de energia
adequados.
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Para cada parametro (R1, R2 e R3) referido existira uma determinada classe de risco, pelo que havera
uma classe de risco do primeiro indicador, uma classe de risco que avalia o0 segundo e finalmente uma
classe de risco para o terceiro. De notar que estas classes poderdo, naturalmente, ser diferentes e,
assim, para um dado edificio existirem 3 classes de risco distintas, dependendo do indicador em
analise. Com a associacdo a uma classe de risco, 0 engenheiro pode i) estabelecer a conclusdo final
sobre a resposta sismica do edificio em questdo (o que pressupde a selecdo da classe de risco sismica
global) e ii) estabelecer a decisdo de intervengdo (se necessario).

As indicagdes para a tomada de decisdo no regulamento romeno ndo sao objetivas, sendo que é dito
que é necessario bom senso e uma analise critica para escolher a classe de risco sismica global do
edificio, ndo bastando escolher a classe de risco sismica critica, ou seja, a pior classe de entre 0s 3
indicadores.

3.5. METODO P25

O método P25 foi inicialmente proposto por Bal et al., (2008) na décima quarta conferéncia mundial
de engenharia sismica na China e foi posteriormente desenvolvido e calibrado através de um projeto
de investigagdo financiado pela TUBITAK (Turkish Scientific and Technical Research Council). Esta
metodologia surge apenas em documentos de investigagdo e é baseada num sistema de pontuagfes a
atribuir a sete critérios associados a sete tipos de rotura e respetivas interagdes. O método consiste em,
primeiramente, observar e listar os pardmetros estruturais mais importantes que afetam a resposta
sismica do edificio e, posteriormente, pontua-los juntamente com alguns fatores que tém em
consideracdo a importancia relativa entre 0s varios critérios.

Os parametros do método foram calibrados com trabalho analitico recorrendo a analises ndo lineares
dindmicas e estéticas, tendo sido aplicado a alguns dos 323 edificios de betdo armado duma base de
dados em diferentes estados de degradacdo, localizados em solos distintos e submetidos a varias acdes
sismicas com o intuito de testar a aplicabilidade e fiabilidade do método. Os edificios escolhidos
pertenciam a seis cidades diferentes que sofreram danos severos durante os cinco sismos ocorridos na
Turquia entre 1967 e 2003, sendo que adicionalmente foram incluidos edificios recém-construidos na
base de dados, dimensionados de acordo com a norma turca TEC (1998), com o objetivo de verificar a
consisténcia do método perante as exigéncias das normas sismicas.

Os seguintes parametros basicos devem ser avaliados para ser possivel a aplicacdo da metodologia:

= Dimensdes de seccdo transversal de pilares, paredes de betdo armado e alvenarias;

» Alturas dos andares e altura total do edificio;

= Dimensdes exteriores em planta do rés-do-chéo;

= Dimensdes correntes das vigas;

= Aceleragdo efetiva do solo;

= Coeficiente de importancia do edificio;

= Condigdes do solo de fundacéo e perfil topografico do solo;

= QOutros pardmetros passiveis de serem observados ou medidos como a qualidade dos
materiais, zonas de confinamento de pilares, irregularidades estruturais em planta e altura,
existéncia de pilares curtos, descontinuidade de pérticos, etc.

Como foi dito, sdo considerados sete tipos de rotura e respetivas interacdes (se aplicavel) e definem-se
sete pontuacdes, de P1 a P7. Segue a explicacdo sumaria das pontuacgdes a considerar:

A pontuagdo base P1, sendo a pontuagdo mais importante, € definida tendo em conta véarios aspetos
que influenciam o comportamento sismico dos edificios, existindo varios fatores que posteriormente
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serdo conjugados huma expressdo matematica que define a pontuacdo P1 a utilizar. Os fatores sdo de
varias tipologias, como irregularidades em planta e altura, deterioracdo dos materiais, solo e fundacGes
e critérios tipo viga fraca e pilar forte (critério de dimensionamento sismo resistente).

A pontuacdo P2 esté relacionada com a existéncia de pilares curtos, que sdo elementos com exigéncias
de corte superiores e passiveis de roturas frageis associada a esses esforcos. Naturalmente, quanto
maior o numero de pilares curtos, menor a pontuagdo obtida.

A pontuacdo P3 tem em consideracéo a existéncia de pisos fracos, sendo que existe a tendéncia para o
piso térreo ter um pé direito superior muitas vezes para finalidades comerciais e isso "enfraquece” o
piso, tornando-o mais vulneravel a acdo sismica, tendo 0 mesmo uma resposta menos adequada
(Papadrakakis et al., 2011). Assim, 0 método prop8e uma expressao de célculo da pontuagdo P3 onde
entram em jogo a rigidez relativa entre pisos adjacentes por intermédio das areas efetivas de sec¢des
transversais resistentes (pilares e paredes) e a altura do piso.

A pontuagdo P4 mede o uso de saliéncias em lajes estruturais nos pisos acima do rés-do-chdo, sendo
esta caracteristica uma das mais comuns na arquitetura de edificios residenciais na Turquia, 0 que
proporciona alguns efeitos adversos no seu comportamento sismico pelo facto de contribuir para a
alteracdo na distribuicdo de massa e regularidade em planta. Isso implica, naturalmente, uma
pontuagdo a diminuir com o aumento destas saliéncias.

A pontuagdo P5 tem em consideracdo o efeito de choque entre edificios adjacentes (pounding em
inglés) e pode ser do tipo excéntrico ou concéntrico: se a linha que liga o centro de massa dos dois
edificios adjacentes passar pelo ponto médio da fachada comum ao longo da linha em que se espera
que estes dois edificios colidam, o efeito de pounding sera concéntrico; caso isso nao se verifique, o
efeito de pounding serd excéntrico (Athanassiadou et al., 1994) e (Tezcan, 1996). De notar que
existem dois fatores principais que afetam este fenémeno: i) posicionamento relativo entre edificios,
sendo de esperar que o efeito de pounding se faca sentir de forma mais pronunciada no ultimo edificio
de um bloco e se os edificios adjacentes tiverem alturas distintas (Lopes, 2008) e ii) nivel de lajes, uma
vez que este problema é agravado se as lajes de edificios adjacentes estiverem desniveladas, visto que
isso implicara um impacto forte de massas elevadas como as das lajes nos elementos verticais
resistentes como pilares (Lopes, 2008).

As pontuagdes P6 e P7 - entram em jogo com a influéncia do solo de fundacéo, pelo que o fator P6
depende do potencial de liquefacdo do solo e do nivel freatico na zona (Bal et al., 2008). O fator P7
reflete a capacidade de rotura do solo e depende da profundidade do nivel freatico e do tipo de solo
(classificado pelo TEC (2007)).

O resultado final é obtido através da combinacédo dos sete tipos de rotura através da selecdo do valor
minimo das pontuacBes obtidas de P1 a P7. Posteriormente esse valor serd afetado de fatores
corretivos o e B, em que a depende de pardmetros como o coeficiente de importincia, a aceleragdo
efetiva do solo, o indice de ocupacdo do edificio e efeitos de topografia e o fator B reflete a
possibilidade de interacdo entre os varios parametros avaliados de P1 a P7.

Com as importancias relativas sugeridas pela metodologia percebe-se a importancia dos fatores
analisados e chega-se a conclusdo que o P1 é o mais importante (como ja havia sido referido, uma vez
que reflete a pontuacdo base), seguido de P3 e P6 cada um com 75% da influéncia de P1.

Os valores da pontuacdo final estardo compreendidos entre 0 e 100, correspondendo & maior e menor
vulnerabilidade sismica do edificio, respetivamente (ou pior e melhor comportamento sismico,
respetivamente).
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Para a base de dados referida anteriormente, chegou-se a concluséo (apoiada pela figura 3.2) de que:

= Edificios com 0 < P < 25 - sdo considerados como passiveis de colapso e, portanto, deverdo
ser feitos esforcos para reabilitar estes edificios (ou eventualmente demoli-los, dependendo
da solucdo estratégica mais rentavel);

= Edificios com 26 <P < 34 - deverdo ser melhor analisados e avaliados em detalhe recorrendo
a analises ndo lineares com intuito de verificar o seu nivel de desempenho sismico;

= Edificio com P > 35 - sdo considerados como seguros no que ao colapso diz respeito, sendo
gue nenhum edificio com P=30 estava perto da rotura nos 323 casos estudados (o que revela
que o método é conservativo).
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Fig. 3.2 — Resultados de aplicagdo do método P25 a casos de estudo e conclusdes (Rodrigues, 2009).

3.6. METODO JAPONES

O Meétodo Japonés foi proposto por Hirosawa inicialmente em 1981, sendo que posteriormente foi
incluido na norma japonesa de 1990, que no presente apresenta a versao JBDPA (2005).

O método foi desenvolvido para ser aplicado a edificios de baixo a médio porte de betdo armado,
idealmente até 8 pisos, ndo podendo ser aplicado para edificios de outro tipo de material de construcéao
nem para edificios de grande altura (Stolovas, 2009). Existem 3 niveis de aplicacdo neste método, a
imagem do que j& foi descrito para os outros e qualquer nivel pode ser utilizado para a avaliagdo de
seguranca, sendo que o rigor vai aumentando, bem como o grau de complexidade da aplicacdo nos
niveis superiores. Interessa apenas neste capitulo descrever o primeiro nivel de aplicagdo, visto o
segundo e terceiro niveis ndo serem considerados metodologias simplificadas.

A metodologia baseia-se no céalculo de um indice sismico estrutural (I) avaliado sobretudo por um
sub-indice béasico da estrutura (E,), que é definido pelo produto entre um sub-indice de resisténcia e
um sub-indice de ductilidade. O sub-indice de resisténcia é dado pela soma do produto das areas das
seccdes transversais dos varios elementos verticais da estrutura pelas tensdes tangenciais resistentes
médias respetivas e o sub-indice de ductilidade pode ser estimado dependendo do tipo de elementos
verticais existentes. Por exemplo, se existirem colunas curtas é considerado que a rotura do elemento
sera condicionada pelo esforco transverso e, portanto, sera fragil assumindo o sub-indice de
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ductilidade um valor mais baixo do que seria tomado caso ndo existisse este tipo de elemento
estrutural. De seguida, os fatores corretivos Sp e T sdo aplicados ao sub-indice basico E, para se
chegar ao indice sismico, sendo que este procedimento deve ser efetuado para todos os andares nas
duas dire¢des principais dos edificios. De notar que este facto pode tornar o0 método moroso, sobretudo
no caso de o edificio ter alguns pisos de altura. Sendo que muitas vezes o piso critico é o térreo,
podera bastar, na maior parte dos casos, a aplicacdo do método para esse piso (Stolovas, 2009).

Sp € um fator corretivo conhecido por sub-indice de configuracdo estrutural que avalia a influéncia das
caracteristicas do edificio e o seu efeito no comportamento sismico, pelo que a informacéo requerida
para avaliagdo dos parametros envolvidos no seu célculo deverd ser obtida via desenhos do projeto
e/ou com visitas ao local acompanhadas se necessario por ensaios aos materiais para aferir as suas
caracteristicas resistentes.

T é um fator corretivo chamado sub-indice de deterioracdo do edificio que, como o préprio nome
indica, avalia o impacte da deterioragdo no desempenho sismico do edificio devido a fendmenos de
fendilhagdo, deformacdo, envelhecimento, ocorréncia de incidentes e respetivos danos, tipo de
ocupagdo, danos nos acabamentos, etc. A informagdo necessaria para a quantificacdo deste fator deve
ser obtida por uma visita ao edificio.

Existe, & semelhanga do indice sismico para elementos estruturais (Ig), um indice sismico para
elementos ndo estruturais (I,,), que avalia ndo s6 o desempenho sismico dos elementos ndo estruturais,
mas também a seguranca das vidas humanas e a seguranca de evacuagdo de ruas contra a queda ou
colapso de elementos néo estruturais, sobretudo paredes exteriores, sendo calculado em funcéo do sub-
indice construtivo (B) e do sub-indice de risco (H).

O sub-indice B, por sua vez, é calculado em funcdo de um sub-indice de flexibilidade (f) e de um sub-
indice de deterioragdo temporal (t), sendo que o sub-indice f é avaliado em funcéo da classificagdo de
ductilidade da estrutura priméria e de elementos ndo estruturais e o sub-indice t é avaliado pela
existéncia ou ndo de danos ocorridos no passado no edificio em anélise.

O sub-indice H é avaliado dependendo das condigBes imediatamente abaixo das paredes exteriores,
isto é, da possibilidade de circulacdo de pessoas, dependendo também da existéncia de guardas de
protecdo a eventual queda de elementos ndo estruturais.

Quanto a tomada de decisdo, € necessario que tanto para os elementos estruturais, como para oS
elementos ndo estruturais se verifique que o indice de desempenho sismico é superior ou no limite
igual ao indice que representa a acdo (Iso). Neste caso, considera-se haver bom comportamento
sismico do edificio e seguranga e caso contrario o edificio é classificado como incerto, pelo que se
devera avancar para um procedimento de maior rigor (nivel 2 pelo menos). Algumas publicacGes de
Otani (2000) foram realizadas aplicando o Método Japonés a varios edificios nos sismos de 1968 em
Tokachi-oki e de 1978 em Miyagi-ken Oki e considerou-se que se 0.65I5, < I < I, pode aceitar-se
que o edificio tem comportamento sismico razoavel, mas é recomendado avancar para o segundo nivel
de avaliacdo para apoiar com mais rigor esta decisdo. De acordo com esta publicacdo, quando Ig <
0.65I, ndo existe seguranca sismica e, portanto, € necessario reforgar ou demolir o edificio. Depois de
avaliacdes feitas a edificios de betdo armado danificados sobretudo ap6s o sismo de 1995 em
Hyogoken-Nanbu, verificou-se que para valores de I < 0.3 havia danos severos, sendo que para
valores de I > 0.6 o dano era razoavel e, assim, este limite € o sugerido para o edificio ser avaliado
como seguro (Fukuyama, 2001). Poderdo ainda ser feitas algumas adapta¢des a formula de calculo de
I, para que o Método Japonés possa ser adotado noutros paises. Os assuntos mencionados serdo
desenvolvidos com maior detalhe no capitulo 4.
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3.7. METODO PROPOSTO NA TURQUIA

Apds a existéncia de sismos devastadores na Turquia, como por exemplo o de Diizce em 1999, foi
feito um plano de sismos em Istambul que consistiu na avaliacdo de uma base de dados com 454
edificios de betdo armado. Desenvolvido por um consarcio de 4 universidades turcas em duas equipas,
o plano visava o desenvolvimento de metodologias simplificadas de avaliacdo de seguranca dos
edificios ap6s um determinado evento sismico, sendo que as universidades de METU - Middle Eastern
Technical University -, ITU - Istanbul Technical University -, BU - Bogazici University - e YTU -
Yildiz Technical University - juntaram-se em duas equipas com o intuito de desenvolver publicacGes
sobre metodologias RVS. A primeira equipa foi formada pelas universidades METU e ITU e a
segunda pelas BU e YTU, sendo que o método a apresentar sera o proposto pela METU e ITU e que
posteriormente foi revisto e reformulado por Sucuoglu e Yazgan (2003) e tem bastantes semelhangas
com o proposto pelo FEMA 154,

A proposta do método passa pela avaliagdo do risco sismico e baseia-se num procedimento composto
por dois niveis e aplicavel a edificios de médio a baixo porte, expressamente definidos como sendo os
que tém menos de 8 andares e considerados ndo complexos ou comuns e de betdo armado. O
procedimento € baseado em alguns parametros do edificio que poderdo ser facilmente observados ou
medidos com uma pesquisa e procedimento sistematicos, sendo que o principal objetivo foi
desenvolver uma base de dados de edificios e classifica-los de acordo com os niveis de desempenho
sismico esperados.

A primeira fase de aplicacdo da metodologia consiste apenas na observacéo realizada pelo exterior e
espera-se que demore aproximadamente 10 minutos, enquanto para a segunda fase é necessario fazer
uma visita ao edificio para recolha de alguns dados estruturais simples (idealmente apenas no rés do
chdo). De seguida, existird um processamento dos dados obtidos destes dois niveis e resultard uma
pontuacdo final que classificara cada edificio, como sera adiante explicado.

Para o nivel 1, os pardmetros que representam a vulnerabilidade dos edificios sdo 0s seguintes:

1. O numero de pisos acima do solo - pode variar de 1 a 7, uma vez que o método ndo é
aplicavel a edificios com 8 ou mais pisos. No método proposto por Sucuoglu e Yazgan
(2003) foi possivel concluir na analise realizada ap6s os sismos de Diizce que os edificios
mais altos eram mais vulnerdveis a a¢do sismica, 0 que contraria 0 método proposto na
FEMA 154 (2002) onde a vulnerabilidade dos edificios diminui com a altura, sendo que
provavelmente esse melhor comportamento dos edificios altos se deve a maior preocupagao
dos engenheiros nesse tipo de edificios no que diz respeito & seguranga (Mitra et al., 2010).

2. Presenca de piso fraco - pode ser classificada como "sim" ou "ndo", e é uma variavel binaria
que valerd "1" no primeiro caso e "0" no segundo. Naturalmente, a existéncia de piso fraco é
uma caracteristica que prejudica o comportamento sismico do edificio.

3. Presenca de saliéncias pesadas como varandas com parapeitos de betdo - a avaliar com "sim"
ou "ndo" nas mesmas condigdes do ponto anterior, sendo que dos edificios observados foi
percetivel que os que tinham estas saliéncias pesadas estavam bastante associados aos
edificios que ficaram bastantes danificados ou que colapsaram.

4. Qualidade aparente do edificio - avalia as boas condi¢Ges dos materiais e da construcdo, pelo
que podera ser avaliada como "boa", "moderada” ou "fraca", sendo atribuidos os valores de
"0", "1" e "2" respetivamente.

5. Presenca de pilares curtos - Como explicado anteriormente, a presenca de pilares curtos
prejudica o comportamento sismico devido a maior possibilidade de roturas por corte

43



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betéo armado

(roturas frageis), pelo que sera avaliado com "sim" ou "ndo", nas mesmas condicBGes do
ponto 2.

6. Efeito de pounding - consiste na possibilidade de embate entre edificios adjacentes e danos
consequentes desse fendmeno e poderad ser avaliado com "sim" ou "ndo", em condicdes
idénticas as do ponto 2.

7. Condicgoes locais do solo e efeitos de topografia - tem em consideracdo ndo s6 o efeito de
sitio (que é um dos principais fatores amplificadores da intensidade das vibracdes do solo),
mas também o efeito da topografia que pode amplificar bastante as vibra¢bes sentidas no
topo de colinas. A avaliar com "sim" ou "ndo", nas condigdes do ponto 2.

Resumidamente, todas as caracteristicas anunciadas constituem caracteristicas depreciativas do
comportamento sismico e, assim, sdo pontuadas negativamente. Caso seja aplicavel determinado
parametro, este é classificado com "1" (que reflete essa aplicabilidade) e, caso contrario, é classificado
com "0". Este é um cut-off method, uma vez que todos os parametros em andlise sdo prejudiciais ao
comportamento sismico e reduzirdo o resultado final, sendo deduzidos a pontuacéo inicial.

Os parametros 5, 6 e 7 enunciados anteriormente sdo apenas referidos no método original da METU.
Na revisdo e reformulacdo de Sucuoglu e Yazgan (2003) estes parametros ndo sdo considerados,
porque nos edificios observados ap6s os sismos de Diizce concluiu-se que (Mitra et al., 2010):

= As condigdes de solo eram uniformes na zona em avaliagéo;

= O terreno era plano;

= Nao foram observados fenémenos de pounding;

= Pilares curtos ndo foram considerados, porque ndo tiveram grande influéncia no
comportamento sismico e além disso séo dificeis de ser observados do exterior.

O segundo nivel de avaliacdo serd constituido por duas tarefas: i) confirmar se a avaliagdo dos
parametros do nivel 1 foi corretamente efetuada através de observacdo mais proxima e ii) elaboracao
de um eshogo sobre a concecdo do rés do chdo, acompanhado da medicdo das dimensdes de pilares e
paredes de betdo armado e alvenaria. E expectavel que estas tarefas demorem aproximadamente 2
horas e as informacdes recolhidas serdo utilizadas para calcular os parametros referentes ao nivel 2:

1. Irregularidade em planta - definida como o desvio da forma retangular que originara desvios
consideraveis entre o centro de massa e 0 centro de rigidez dos pisos, aumentando
fortemente os efeitos de tor¢do derivados da excitagdo sismica.

2. Redundéncia - quando o nimero de porticos ou vdos num dado edificio é insuficiente, as
acoes laterais podem ndo ser distribuidas uniformemente pelos porticos, pelo que estes terdo
pouca redundancia. Assim, é definido um indice de redundancia normalizada por expressdes
propostas por Ozcebe et al. (2003).

3. indice de resisténcia - a resisténcia lateral de um edificio esta intimamente relacionada com
as dimensdes das secgdes transversais dos seus elementos verticais resistentes como pilares e
paredes, sendo que fatores como a resisténcia dos materiais e geometria dos porticos e
paredes naturalmente também d&o o seu contributo. Apos medigdo das secgOes transversais
dos elementos verticais é possivel a aplicacdo de expressdes propostas por Ozcebe et al.
(2003) para o célculo do indice de resisténcia.

A influéncia de cada pardmetro de vulnerabilidade do edificio foi avaliada por procedimentos
estatisticos com base nos dados dos sismos de Diizce e com o0s parametros obtidos apos as duas fases
de pesquisa estarem completas, o desempenho sismico é aferido através do uso de tabelas. Estas
tabelas incluem uma pontuacg&o inicial que é fungdo da intensidade sismica da zona e do numero de
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pisos do edificio, pelo que de seguida a pontuacdo inicial ¢ deduzida por cada parametro de
vulnerabilidade aplicavel ao edificio em estudo.

Este método tem bastantes semelhangas com o proposto no FEMA 154 (2002), mas acredita-se que
consegue uma descricdo mais ampla do risco sismico para os edificios de varios pisos de betdo armado
na Turquia que ndo estdo dimensionados de acordo com as exigéncias modernas de dimensionamento
sismo resistente (Sucuoglu e Yazgan, 2003).

No que respeita as conclusdes finais a retirar da aplicacdo da metodologia proposta, Sucuoglu e
Yazgan (2003) referem que se:

= PS=100 ndo ha danos;

PS=80 ha danos ligeiros;

» PS=50 ha danos moderados;

= PS=0 ha danos severos ou colapso.

Onde PS é o resultado da aplicagdo do método (do inglés performance score).

3.8. METODO DA NBCC (2010)

Este método de avaliagdo simplificada de seguranga surge na NBCC (National Building Code of
Canada) na versdo 2010 com base no Manual for Screening of Buildings for Seismic Investigation
publicado pelo NRCC (National Research Council of Canada) em 1993 ap6s a modificacdo do
documento ATC-21 de 1989 (Saatcioglu e Shooshtari, 2012). Esta metodologia segue o procedimento
utilizado no FEMA 154 (2002), adaptando-se a sismicidade canadiana e as suas praticas construtivas
referidas na NRCC (1993). O sistema de pontuacdo do FEMA 154 (2002) foi também revisto de forma
a poderem ser incorporadas vulnerabilidades ndo estruturais adicionalmente as estruturais, sendo que
foi também estabelecido um novo pardmetro baseado na importancia do edificio com base no seu tipo
de uso e ocupacao.

O ambito de aplicacdo do método é muito vasto, incluindo os principais tipos de materiais e muitos
sistemas estruturais resistentes, sendo aplicavel a:

1. Edificios em que o material dominante € o betdo armado com varios sistemas estruturais:
» Porticos com alvenarias;
= Paredes estruturais;
= LigacOes pré-fabricadas em pdrtico ou parede

2. Edificios em que o material dominante € 0 aco com 0s seguintes sistemas estruturais:
= Porticos com paredes estruturais de betdo armado e paredes de alvenaria;
= Contraventamentos

3. Edificios em que o material dominante é a alvenaria com o0s sistemas estruturais:
= Alvenaria resistente com diafragmas de aco ou madeira;
= Alvenaria resistente com diafragmas de betdo armado;
= Alvenaria resistente ndo armada

4. Edificios em que o material dominante é a madeira com os sistemas estruturais:
= Porticos

O método baseia-se no calculo de um indice de prioridade sismica (SPI) dado pela soma de um indice
estrutural (SI) com um indice ndo estrutural (NSI), existindo seis parametros avaliados: A, B, C, D, E
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e F. Segue a explicacdo de cada um deles para uma melhor compreensdo do tipo de informacdo
necessario a aplicacdo da metodologia.

O fator de sismicidade, definido por A, reflete a perigosidade sismica do edificio e é fungdo da zona
sismica onde 0 mesmo se situa, do periodo da estrutura no modo de vibracdo fundamental, do tipo de
sistemas estruturais dominantes e do ano de projeto.

O fator B reflete o efeito do tipo de solo e depende da zona sismica onde se situa o edificio, do periodo
do primeiro modo de vibracdo da estrutura, do tipo de solo e do ano de projeto.

O fator associado ao tipo de sistema estrutural, definido por C, reflete a resisténcia e ductilidade da
estrutura e um valor baixo indica que a mesma tem resisténcia e deformabilidade suficientes para
absorver a energia sismica induzida. Depende do material dominante na construcdo, do tipo de sistema
estrutural e do ano de projeto.

O fator D esta associado a irregularidade do edificio, sendo que reflete e depende das irregularidades
em altura e em planta, da existéncia de pilares curtos, do efeito de pounding, da existéncia de pisos
fracos, de eventuais modificagdes na funcéo (e, portanto, nas cargas), de efeitos de deterioragdo e
ainda do ano de projeto.

O fator de importéncia é associado a letra E e ¢é definido pela utilizagéo tipo do edificio, densidade
populacional e média de horas que o edificio estd ocupado por semana. Assim, para além da
importancia do edificio estar relacionada com a sua finalidade (equivalente as classes de importancia
do EC8-1, 2005), esta também associada ao numero de pessoas que efetivamente poderdo estar
presentes num determinado edificio.

Finalmente o fator F é um indicador que avalia a perigosidade ndo estrutural, distinguido em: i)
perigos relacionados com quedas de elementos e ii) perigos para a descontinuidade operacional, isto €,
para o cessar de func@es vitais do edificio. E dependente ainda do ano de projeto.

De notar que o termo fulcral e que aparece na avaliacdo de todos 0s parametros neste método é o ano
em que o projeto foi realizado, refletindo ndo s6 o nivel do conhecimento de engenharia e construcao,
mas também o rigor do projeto. A luz da metodologia, 0 ano de projeto é associado & norma em que o
mesmo foi baseado e dai é possivel inferir o nivel de detalhe do mesmo.

No que a tomada de decisdo diz respeito, 0s resultados de SPI mais elevados indicam prioridade mais
alta de aprofundar a avaliagdo ou, inclusivamente, maior vulnerabilidade e necessidade de aumentar o
rigor da andlise para ganhar consisténcia sobre eventuais necessidades de reforgo. Valores de Sl e NSI
entre 1.0 e 2.0 indicam cumprimento de acordo com a NBCC 2010. S&o definidos os valores de SPI e
interpretacdes seguintes:

= SPI<10 indica prioridade baixa;

= 10<SPI<20 reflete prioridade média;

= SPI>20 indica prioridade alta;

= SPI>30 pode ser considerado como potencialmente perigoso e passivel de colapso.

3.9. METODO PROPOSTO PARA EDIFICIOS DE ALVENARIA DE TIJOLO EM VIENA

Desenvolvido por Achs e Adam (2011), este método tem por objetivo a avalia¢do sismica dos edificios
historicos de alvenaria de tijolo em Viena, que representam uma quantidade significativa dos edificios
presentes na cidade, sendo que a maior parte deles foi construida entre 1850 e 1918, e permaneceram
sem quaisquer alteracbes nem melhoramento estrutural durante décadas. Inclusivamente hoje em dia
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este tipo de edificios continua a ser tipicamente usado para fins residenciais, 0 que torna esta
metodologia importante.

O método proposto apoia-se em outros do mesmo tipo propostos na Alemanha, com particular
interesse porque se tratam de metodologias desenvolvidas para edificios historicos com caracteristicas
semelhantes em termos de sismicidade e composicdo (Achs e Adam, 2011). Outros fundamentos do
método tiveram o forte contributo de D’Ayala e Speranza (2002) que avaliaram os possiveis
mecanismos de colapso de edificios histdricos de alvenaria, definindo o fator de carga associado com
base nos trabalhos de Dawe e Seah (1988) e Ferreira et al. (2010) que desenvolveram uma
metodologia simplificada e procederam & respetiva aplicacdo aos edificios histéricos do centro da
cidade de Coimbra. Também de primordial interesse para o desenvolvimento deste método foi a
investigacdo dos edificios de alvenaria presentes em zonas de alta sismicidade em Istambul por Vatan
e Arun (2010) e ainda por Erberik (2010).

O método inclui resultados de um estudo detalhado de documentos histéricos como o Building Code
for Vienna datado de 1859 e respetivas versdes de 1869 e de 1883 e ainda 0 Municipality of Vienna de
1892,

No método sdo avaliados dois parametros do edificio: i) a relevancia do dano (DR) e ii) o parametro
estrutural global (SP) e, seguidamente, com base na pontuacgao obtida nos dois parametros, o edificio é
classificado como pertencendo a uma de quatro classes de vulnerabilidade.

O pardmetro estrutural (SP) consiste em nove indicadores que avaliam o impacto de determinados
critérios estruturais:

= SO1 - sismicidade - depende do zonamento sismico avaliado pelo Anexo Nacional do
Eurocddigo 8 na versdo de 2005 (Achs e Adam, 2011);

= S02 - regularidade no plano - avalia a regularidade em planta, tendo naturalmente
pontuacdes mais desfavoraveis para edificios irregulares, uma vez que estes serdo mais
vulneréveis a a¢do sismica;

= S03 - regularidade em altura - avalia a regularidade em altura com particular atencdo a
eventual existéncia de pisos fracos, pelo que quanto mais irregular a estrutura for, maior a
sua vulnerabilidade sismica e, portanto, maior a penaliza¢do na pontuacao;

= S04 - rigidez horizontal - avalia a ligagdo do teto as paredes e se essa ligacdo ndo existir ou
estiver em mas condi¢des, o edificio é penalizado na pontuacao;

= S05 - mecanismo de rotura local das fachadas - é avaliado pelo célculo do fator de carga A,
(D'Ayala e Speranza 2002), sendo que um valor do fator de carga elevado implica uma maior
penalizac¢do na pontuacdo;

= S06 - elementos secundarios - avalia a presenca e exposi¢cdo ao publico de elementos
secundarios como chaminés, esculturas e estatuas nas fachadas, cornijas, etc. Quanto maior a
presenca e/ou exposicao ao publico destes elementos, mais vulneravel sera o edificio;

= S07 - tipo de solo - avaliado pela classificagcdo do Anexo Nacional do Eurocddigo 8 na sua
versdo de 2005, sendo que um solo mole corresponderd, naturalmente, a um pior
comportamento sismico;

= S08 - fundages - depende da localizacéo e do tipo de fundag&o do edificio;

= S09 - estado de preservacao/degradacdo da estrutura - avaliado em elementos como telhado
(entrada de agua e ligacBes danificadas), cornijas (fendilhacdo), tetos (humidade), pisos
(infiltracGes e fendilhag&o), escadarias (dano no suporte das escadas), primeiro piso (danos
nas paredes resistentes) e caves e equipamentos (ligacdes e condigdo). E apresentada uma

escala de dano de "muito alto"”, "alto", "moderado", "baixo", "muito baixo" e "sem dano".
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A pontuacdo final do parametro estrutural (SP) é obtida somando as pontuag¢Bes de cada um destes
critérios e um resultado de SP elevado indica um edificio bastante vulneravel a atividade sismica. Os
elementos mais importantes diretamente relacionados com o dano induzido pelo sismo sdo a
regularidade em altura do edificio e o seu estado de preservacdo, uma vez que estes critérios sdo
pontuados com valores significativamente superiores aos restantes, sendo que o critério da
regularidade em altura é fulcral.

A relevancia de dano (DR) é composta por cinco pardmetros que avaliam a influéncia social e
econdmica dos danos provocados pelos sismos nos edificios:

= DO1 - exposi¢cdo humana - avalia 0 numero de individuos em perigo no edificio e s6 é
aplicavel no caso de acessibilidade reduzida. Grande exposigdo corresponderd a grande
relevancia de dano;

= DO02 - importancia do edificio - avalia a importancia do edificio de acordo com o Anexo
Nacional do Eurocddigo 8 na sua versdo de 2005, sendo que naturalmente um edificio
importante terd uma pontuacgao correspondente a grande relevancia de dano;

= D03 - importancia econdmica - estima o eventual impacte econdmico dos danos do edificio,
pelo que quanto maior o possivel impacte, maior a relevancia de dano;

= D04 - ativos materiais em risco - mede o risco dos materiais que comp@e o edificio entre
risco baixo (edificios residenciais), médio (arquivos e bibliotecas) e alto (museus);

= DO05 - impactes ambientais - avalia os efeitos do colapso parcial ou total do edificio para o
ambiente e é medido pela exposigdo que podera ser classificada como baixa, média ou alta.

A pontuacéo final da relevancia de dano (DR) é obtida somando as pontuacdes dos critérios descritos e
um resultado de DR elevado significa que o edificio avaliado é bastante vulneravel a eventuais danos
resultantes da atividade sismica. Um dos parametros principais € o nimero de pessoas expostas, sendo
pontuado com valores significativamente superiores aos restantes, sendo que a importancia do edificio
e 0 impacte econémico também sdo parametros relevantes.

Quanto & tomada de deciséo, foi possivel a classificacdo dos edificios em 4 classes de vulnerabilidade
sismica ap6s uma investigacdo experimental a larga escala envolvendo 375 edificios avaliados nas
condigdes desta metodologia:

= Classe de vulnerabilidade | = SP<50 e DR<50 = Potencial dano sob acéo sismica baixo

= Classe de vulnerabilidade 1l = 80>SP>50 e DR<100 ou 100>DR>50 ¢ SP<80

= Classe de vulnerabilidade 11l = 140>SP>80 ¢ DR<150 ou 150>DR>100 e SP<140

= Classe de vulnerabilidade IV = SP>140 ou DR>150 = Risco sismico devera ser avaliado
com maior detalhe, porque o edificio é bastante afetado pelas vibragdes

Do ponto de vista grafico a visualiza¢do de resultados é mais simples e torna o processo de deciséo
mais féacil, pelo que as condic¢des anteriores foram representadas graficamente na figura 3.3.
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Fig. 3.3 — Classes de vulnerabilidade representadas como fungéo de SP e DR (Adaptado de Achs e Adam,
2011).

3.10. METODO PROPOSTO POR SINHA E GOYAL (2004)

A India foi afetada por alguns sismos devastadores no passado que resultaram num grande nimero de
mortes e danos severos nas propriedades, sendo que no Gltimo século existiram sismos como os de: (1)
grande sismo de Assam em 1897, (2) Kangra em 1905, (3) Bihar-Nepal em 1934 e (4) novo sismo em
Assam, 1950 e mais recentemente (5) Bihar Nepal em 1988, (6) Uttarkashi em 1991, (7) Killari em
1993, (8) em 1997 em Jabalpur, (9) Chamoli em 1999 e (10) Bhuj, 2001. Esta frequente ocorréncia de
sismos fortes é reveladora da alta sismicidade na india e, neste contexto, surge a importancia crescente
de metodologias simplificadas de avaliagdo de seguranca sismica enquadradas numa politica de gestdo
do risco de desastres associados a estes eventos (Sinha e Goyal, 2004).

Além da alta sismicidade, o crescimento em massa das populagcbes acompanhado de fendmenos
migratorios das zonas rurais para as cidades (onde as oportunidades de emprego sdo maiores) levou a
uma répida urbanizagdo e necessidade de construgdo a ritmos muito elevados., 0 que levou a pouca
qualidade nos projetos e na construcdo de edificios. De facto, a India é um pais bastante vulneravel do
ponto de vista sismico devido a concentracdo de grandes aglomerados populacionais em zonas onde 0s
edificados tém baixa qualidade (Sinha e Goyal, 2004), sendo que naturalmente este é outro facto que
revela a importancia do desenvolvimento de metodologias RVS.

O procedimento de nivel 1 pode ser usado para todo o tipo de edificios, com algumas condicionantes,
0 de nivel 2 é recomendado para edificios com grande concentracdo de pessoas e de nivel 3 é
recomendado para edificios de altas classes de importancia, como hospitais, quartéis de bombeiros e
centrais elétricas (EC8-1, 2005). No presente trabalho apenas interessa a descricdo da metodologia
simplificada de nivel 1.

O método é em tudo semelhante ao apresentado no FEMA 154 (2002), sendo baseado numa pontuacgéo
base e posteriormente afetado de modificadores que tém em consideracéo Vvarios critérios, que poderdo
ser pontuados como positivos ou negativos, correspondendo a efeitos favoraveis ou desfavoraveis ao
comportamento sismico, respetivamente. Os critérios usados sdo o tamanho do edificio, a
irregularidade em planta e altura, o dimensionamento sismo resistente e o tipo e potencial de
liquefacdo do solo. Todos estes critérios sdo considerados prejudiciais a0 comportamento sismico e,
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portanto, sdo pontuados negativamente, excecdo feita aos critérios do tamanho do edificio e de
dimensionamento sismo resistente que sdo considerados benéficos e, portanto, sdo pontuados
positivamente. De notar que, tal como acontece no FEMA 154 (2002), os edificios mais altos sdo
considerados menos vulneraveis a ac¢do sismica.

Desenvolvida para ndo requerer qualquer calculo estrutural, a metodologia implica uma avaliacdo do
edificio com visita ao local que demoraré por volta de 30 minutos com os objetivos de identificar o
sistema primario resistente as acOes laterais e caracteristicas do edificio que influenciem o
desempenho expectado desse sistema resistente. As pontuacdes sdo baseadas ndo sé nos niveis de
aceleracdo do solo expectaveis numa dada regido, mas também no dimensionamento e ainda nas
praticas construtivas especificas de um dado local.

Esta metodologia pode ser aplicada tanto em &rea urbanas, como em zonas rurais, sendo que a
variabilidade das préaticas construtivas é mais facilmente mensuravel em zonas urbanas, tornando a
fiabilidade do método maior nessas areas. Assim, espera-se pouca fiabilidade deste método em zonas
rurais, o que desaconselha o seu uso nestas condi¢des. De referir que esta metodologia apenas é
aplicavel a estruturas de edificios, pelo que para estruturas como pontes é recomendado o uso de
metodologias mais detalhadas. Uma grande variedade de materiais sdo usados na india e considerados
no método, desde alvenaria de tijolo ou alvenaria de pedra, até madeira, betdo armado e ago sdo
estipulados no método e, dependendo do sistema estrutural resistente primario, é associada uma classe
de vulnerabilidade ao edificio.

De seguida surge a identificagdo dos materiais e tipos de sistemas estruturais para os quais é possivel
aplicar o método:

1. Alvenarias
= Alvenaria de pedra;
= Alvenaria de tijolo;
= Alvenaria de blocos de betdo.

2. Betdo armado
= Porticos
> Com sistemas duais;
» Dimensionados para cargas graviticas;
» Dimensionados para cargas sismicas;
» Pré-fabricados.

= Paredes resistentes
> Feitas in-situ;
> Pré-fabricadas.
3. Aco
= Porticos

» Com paredes de alvenaria de tijolo;
» Com paredes de betdo armado feitas in-situ.

= Contraventamentos

4. Madeira
= Porticos
» Com paredes de alvenaria de enchimento de tijolo ou pedra;
> Outros.
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De notar que alguns tipos de edificios de alvenaria construidos com materiais como o barro e a palha
podem existir em areas urbanas, mas ndo estdo incluidos na metodologia, uma vez que a sua
vulnerabilidade sismica é muito alta e ndo necessitam do desempenho estrutural sob a a¢éo sismica.

O resultado final (S) da avaliacdo de um dado edificio reflete o potencial dano que este podera sofrer
aquando do evento sismico e é categorizado de acordo com a escala de dano anteriormente referida.

= S$<0.3 — grande probabilidade de dano G5 e muito alta probabilidade de dano G4

*= 0.3 <S <0.7 — grande probabilidade de dano G4 e muito alta probabilidade de dano G3
» (.7 <S <2.0 — grande probabilidade de dano G3 e muito alta probabilidade de dano G2
= 2.0< S <3.0 — grande probabilidade de dano G2 e muito alta probabilidade de dano G1
= S>3.0 — probabilidade de dano G1

E definida uma escala de G1 a G5 que reflete a possibilidade de danos nas estruturas dependendo da
sua resisténcia sismica, sendo a escala a seguinte:

= G1 - danos ligeiros ou desprezaveis - ndo ha danos estruturais e 0os danos ndo estruturais sao
ligeiros;

= G2 - danos moderados - danos estruturais ligeiros e danos ndo estruturais moderados;

» G3 - danos substanciais a fortes - danos estruturais moderados e danos ndo estruturais fortes;

» G4 - danos muito fortes - danos estruturais fortes e danos ndo estruturais muito fortes;

= G5 - destruigdo - danos estruturais muito fortes.

Em cada uma destas escalas existe uma descricdo que acompanha a classificacdo para melhor poder
enguadrar o edificio em analise.

E necessario haver consciéncia de que o dano real dependera de variadissimos fatores e nem todos eles
estdo incluidos no procedimento descrito, pelo que os intervalos sugeridos deverdo ser encarados
como guia para a tomada de decisdo que podera passar por usar técnicas de analise mais rigorosas ou
identificar a necessidade de reabilitacdo do edificio (Sinha e Goyal, 2004). Acredita-se que um valor
de S inferior a 0.70 é indicador de grande vulnerabilidade, requerendo maior profundidade na
avaliacdo e possivelmente acGes de reabilitacéo.

3.11. PROPOSTA DE METODO PARA SELEGCAO DA METODOLOGIA A UTILIZAR

Com o objetivo de identificar a metodologia mais indicada para utilizar num determinado caso
especifico, surge uma proposta de analise multicritério feita por Hill e Rossetto (2008) onde foram
utilizados trés diferentes critérios para a classificacdo de diferentes métodos de avaliacdo: descricdo
geral, pardmetros de vulnerabilidade e fundamentacdo da tomada de decisdo, sendo denominados
como critérios A, B e C, respetivamente. O sistema de pontuacdo é mostrado na tabela 3.1, onde séo
visiveis os critérios referidos, bem como os dezassete subcritérios.
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Tabela 3.1 — Critérios e subcritérios tomados para avaliagcdo (Adaptado de Hill e Rossetto, 2008).

Criteria

Definition

Criteria A: general description of vulnerability

Al ease of measurement

A2 scope

A3 global

A4 local

AS sile-specific factors

A6 applicability/adoptability
to Canadian building types
AT experimental values

Criteria B: physical vulnerable parameters
B1 ease of measurement

B2 scope
B3 non-structural component
B4 Canadian relevance/applicability/
adoptability to different building types
B5 guantity of database
B6 calibration
Criteria C: description of output
C1 damage grade
C2 scope of risk
C3 non-structural component
C4 Canadian relevancefapplicability/

Clearly distinguishable states and easily
applicable to buildings

Wide range of building types

Global vulnerability component

Local vulnerability components

Site-specific factors

Relevancy to Canadian building types

Consideration of experimental valves from
laboratory testing and NDT

Can the parameter be straightforwardly measured from
analytical results or from populations of buildings?

Wide range of variability in parameters
Non-structural vulnerable parameters

How relevant are the descriptions of the parameters
to different building types?

Sources and quantity of data
Experimental/analytical/judgment

Defined damage grade

Wide range of risk variances

Impact of non-structural vulnerable parameters
Relevancy to Canadian situation

adoptability

O critério A avalia as caracteristicas basicas das ferramentas de avaliagdo de vulnerabilidade, tais
como a facilidade de medicdo, a variedade de edificios aos quais se pode aplicar o método e fatores
especificos do local;

No critério B foram considerados os fatores de vulnerabilidade mensurdveis, que sdo de grande
relevancia para a avaliacdo do comportamento estrutural, como o ambito de aplicacdo dos parametros
de vulnerabilidade, a grandeza da base de dados e aplicabilidade a componentes ndo estruturais.

O critério C lida com o tipo de resultados dos métodos, o que engloba uma classificagdo de risco bem
definida, o impacto de elementos nédo estruturais e ainda a aplicabilidade ao contexto canadiano (uma
vez que este método foi proposto no Canada).

Como em qualquer analise multicritério, o objetivo passa pela eliminacéo da subjetividade do processo
de escolha que, neste caso, se refere a uma metodologia simplificada de avaliacdo de seguranga
sismica. De facto, se existir subjetividade na escolha da metodologia mais indicada, os resultados da
sua aplicacdo servirdo apenas para se ter uma indicagéo qualitativa do desempenho de um determinado
edificio e/ou da sua fiabilidade (Tesfamariam et al., 2012). A questdo é que se uma determinada
metodologia for utilizada num cenario para o qual ndo foi desenvolvida, a sua aplicacdo corre o risco
de ndo servir os propositos para os quais foi concebida. Interessa, assim, selecionar adequadamente o
método indicado para um dado caso concreto e, nesse sentido, um sistema de pontuacdes foi definido
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de acordo com a tabela 3.2 para providenciar uma clara indicacdo sobre o desempenho de uma
determinada metodologia simplificada de avaliacdo de seguranca sismica.

Tabela 3.2 — Sistema de pontuacdes e respetivas definicbes (Adaptado de Hill e Rossetto, 2008).

Condition Definition Score
Unsatisfactory Nol minimum or unspecified 0
Minimum If the guideline meets the minimum requirement for the criteria 1
Moderate 2 observations are available for any criteria 2
Significant 3 or more observations available for any criteria 3

As pontuages de 0, 1, 2 e 3 deverdo ser atribuidas a cada subcritério e a soma das pontuagdes de cada
subcritério dard origem a pontuacdo do respetivo critério, pelo que posteriormente os fatores serdo
ponderados de acordo com a sua importancia relativa. Neste contexto, surge uma ferramenta de apoio
a tomada de decisdo desenvolvida por Saaty (1980) chamada AHP, do inglés Analytic Hierarchy
Process, cujo principal objetivo é estabelecer prioridades relativas para um conjunto de alternativas,
estabelecendo guias para o julgamento do decisor e aumentar a consisténcia do processo de decisdo
por comparagdo das alternativas. Neste caso concreto, 0 objetivo passa por comparar determinadas
metodologias de avaliacdo para ser selecionada a mais adequada para avaliar o risco sismico de um
determinado conjunto de edificios. Assim sendo, com o auxilio da ferramenta AHP chegou-se a cinco
cenérios de importancia relativa de acordo com a tabela 3.3.

Tabela 3.3 — Cenarios de importancia relativa (Adaptado de Hill e Rossetto, 2008).

Weighting scenarios  Criteria Deseription
for scoring system

A% B(%) C (%)

| 3333 3333 3333 Default

| 50 25 25 To highlight scales more suited for in-field measurement
m 25 50 25 To highlight scales more suited for analysis of structures
v 25 25 50 To highlight scales more suited for decision makers
AHP 9 17 74

Pequenas variacGes da importancia relativa poderdo resultar numa alteracao significativa na pontuagéo
final e, consequentemente, na classificacéo final. E, portanto, necessaria uma anélise de sensibilidade
para avaliar a influéncia dos fatores de ponderacdo na pontuacao final e é nesse contexto que surgem
0s cinco cenarios de importancia relativa variavel de cada critério. Assim, é realizada a pontuacéo para
cada cenério e para cada metodologia avaliada e, dependendo do cenério em causa, havera um ranking
com a maior pontuacdo a identificar a metodologia mais adequada.
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3.12. VANTAGENS E DESVANTAGENS DOS METODOS DESCRITOS
3.12.1. FEMA 154 (2002)
3.12.1.1. Vantagens

O método proposto no FEMA 154 (2002) ¢ a base de muitas metodologias simplificadas de avalia¢do
de seguranca, algumas delas descritas neste trabalho.

E uma metodologia pensada para ser aplicada de forma rapida, permitindo, assim, a sua utilizag4o a
larga escala na catalogacdo de edificios.

A gama de aplicacdo de materiais de construcdo e tipos de sistema estruturais é bastante vasta, 0 que
juntamente ao facto de o método ndo ser exclusivamente aplicavel a realidade dos EUA, o torna
universal.

3.12.1.2. Desvantagens

A inexisténcia de nenhum tipo de verificacdo através de célculo poderd indiciar bases excessivamente
empiricas desta metodologia.

3.12.2. MeETODO DO ASCE 41-13
3.12.2.1. Vantagens

Esta metodologia foi desenvolvida a partir do FEMA 310 (1998), que ¢ um dos documentos pioneiros
no conceito de metodologias simplificadas de avaliacdo de seguranca sismica e isso constitui uma
grande vantagem, visto ser um método aplicado num pais bastante desenvolvido nestas analises
(EUA).

O facto da andlise do ASCE 41 (2013) consistir numa andlise integrada de 3 niveis de aplicacéo é
também uma vantagem (embora ndo apenas do Tier 1), visto que as deficiéncias identificadas no nivel
1 poderao ser avaliadas com maior grau de detalhe nos niveis seguintes. De notar que ndo é preciso
aplicar o método integralmente no nivel 2, apenas serd necessario aprofundar a avaliacdo dos
problemas identificados no nivel 1.

Outra vantagem é a possibilidade de aplicacdo a elementos estruturais e ndo estruturais.

A sua maior vantagem é claramente o facto de ser aplicavel a inimeros tipos de sistemas estruturais e
para VAarios tipos de materiais de construcdo, sendo que as listas descritas na ASCE 41 (2013) para
tipos de edificios e materiais onde é possivel aplicar este método sdo exaustivas e 0s materiais da
estrutura podem ser madeira, aco, betdo armado ou alvenaria que o método continua a poder ser
aplicado. Dos métodos descritos no ambito deste trabalho este € aquele que pode ser aplicado a uma
mais vasta gama de tipologias de sistemas estruturais resistentes (incluindo até edificios que tenham
combinacdes de sistemas estruturais resistentes de alguma complexidade) e materiais da estrutura.

3.12.2.2. Desvantagens

A principal desvantagem corresponde a possibilidade de a tomada de decisdo, muitas vezes, ndo ser
clara, uma vez que a abordagem do método faz com que o resultado da andlise seja uma lista de
potenciais deficiéncias dos edificios testados que deverdo ser avaliadas com maior rigor, avancando
para o Tier 2 ou 3. Ora, do ponto de vista de aplicagdo pratica da metodologia a um conjunto vasto de
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edificios esta questdo podera ser um problema, visto que ndo existe uma catalogacdo dos edificios em
nenhuma classe de risco, nem uma tomada de decisdo que afirme, expressamente, se 0s edificios estdo
seguros ou nao, existindo apenas uma lista de potenciais deficiéncias que necessitardo de analise do
Tier 2, sem ser referido se essas potenciais deficiéncias sdo graves o suficiente para o edificio ser
classificado como nao seguro.

3.12.3. METODO DO REGULAMENTO ROMENO
3.12.3.1. Vantagens

A metodologia pode ser aplicada a varias tipologias estruturais, incluindo materiais tipo betdo armado
e alvenaria resistente e inclui a verificacdo de algumas componentes nao estruturais.

A questdo de serem necessarios alguns célculos para verificacGes existentes nas listas a avaliar para
cada parametro R é também uma vantagem, uma vez que acrescenta alguma robustez ao método,
sendo que, existindo algum calculo envolvido, é percetivel a existéncia de alguma formulagéo
matematica, 0 que é sempre positivo no desenvolvimento deste tipo de metodologias para que estas
ndo tenham bases excessivamente empiricas.

3.12.3.2. Desvantagens

A grande desvantagem deste método é o facto do regulamento romeno ndo explicitar como deve ser
tomada a decisdo para os edificios avaliados, sendo referido que a determinacéo das classes de risco
sismico (descritas em 3.4) servird apenas como guia para a tomada de decisdo do engenheiro. Refere
ainda que ndo basta escolher a classe de risco mais exigente (isto é, a mais baixa) e que é necessaria a
tomada de decisdo com reflexdo e sentido critico. O método devera ser aplicado de forma expedita e a
um grande conjunto de edificios, permitindo assim catalogar os que cumprirem as condi¢Ges de
seguranca e 0s que nao as cumprirem e, neste sentido, esta tomada de decisdo é pouco pratica.

3.12.4. MeTODO P25
3.12.4.1. Vantagens

Os parametros envolvidos no método foram desenvolvidos e calibrados com forte trabalho analitico
com base em anélises ndo lineares estéaticas e dindmicas, sendo que o método j& foi utilizado em varios
edificios de uma base de dados de 323.

O facto de a pontuacdo final ser obtida selecionando o valor minimo das pontuacdes avaliadas, reflete

que o metodo é intencionalmente conservativo, 0 que é muito importante nas metodologias
simplificadas.

A tomada de decisdo é concreta, ndo oferecendo nenhum tipo de duvida e é apoiada por resultados
experimentais com uma base de dados alargada (como € visivel na figura 2.2 apresentada em 3.5), 0
que ndo s6 aumenta a confianca na aplicacdo da metodologia, como também pode permitir a sua
aplicagdo de forma exaustiva a um elevado nimero de edificios com o objetivo de catalogar cada um

deles como "seguro”, "ndo seguro” ou “necessita de avaliagdo mais detalhada”.
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3.12.4.2. Desvantagens

Apesar da formulacdo matematica envolvida poder ser uma vantagem pela aparente robustez, podera
ndo passar mesmo de "aparente”, uma vez que sobretudo na expressdo mais complexa (que é a que
avalia o0 pardmetro mais importante, P1) existem duas questdes que aparentemente ndo tém explicacao
e podem indiciar que o método é menos robusto do que aparenta: i) a soma de grandezas de area com
grandezas de inércia e ii) o facto de o angulo de incidéncia sismico (que sendo considerado no método
até pode indiciar um nivel de rigor asssinalavel, visto que esta variavel ndo é envolvida em nenhum
dos métodos descritos) ser tomado igual a 30 graus, alegando que essa € a direcdo sismica dominante,
0 que aparentemente é desprovido de Idgica.

3.12.5. METODO JAPONES
3.12.5.1. Vantagens

As equacdes propostas indicam alguma robustez e formulacdo matematica e, além disso, ndo levantam
duvidas de maior, 0 que permite perceber que as suas bases ndo sdo excessivamente empiricas.

A necessidade de aplicacdo para cada piso e em cada dire¢do principal faz com que o Método Japonés,
ao contrario de todos os outros métodos propostos, implique um maior nivel de detalhe. De facto, em
todas as metodologias descritas no presente capitulo, a abordagem passa pelo julgamento de seguranca
baseado numa analise para a globalidade do edificio, e nunca para cada piso individualmente.

A possibilidade de adaptacdo do método a realidades distintas da japonesa é uma vantagem que a
maioria das metodologias descritas ndo tem, visto serem desenvolvidas apenas para aplicagdo no pais
de origem e algumas delas apenas numa cidade.

O facto do julgamento de seguranca ser realizado para cada piso e em cada dire¢do principal, torna
mais faceis 0s passos seguintes a esta tarefa, visto que no caso de um determinado piso ndo verificar a
seguranca é imediatamente percetivel que nesse piso falta resisténcia e/ou ductilidade aos elementos
verticais resistentes a acdo sismica na diregcdo considerada, sendo esta a grande vantagem do Método
Japoneés.

3.12.5.2. Desvantagens

O processo de tomada de decisdo conforme indicado na norma japonesa é suscetivel de algumas
criticas, uma vez que a norma imp&e uma condigdo rigida de I > I, para verificacdo da seguranca.
Porventura esta condicdo sera demasiado rigida, visto que no caso de ndo ser cumprida para dois
valores a comparar (I e Igo) extremamente proximos, com certeza que avancando para o nivel 2 de
aplicacdo a conclusdo sera que existe seguranca. Assim, com esta tomada de decisdo final é possivel
existirem questdes de davida e, muitas vezes, proceder-se a aplicacdo do nivel 2 para concluir que
existe seguranca. Neste sentido faria mais sentido uma tomada de decisdo de acordo com classes de
vulnerabilidade sismica em funcdo de I, como a utilizada para varios métodos descritos neste
capitulo, sendo que para colmatar esta desvantagem existem publicagdes sobre o método propondo
que para valores de Ig acima de 60% a 70% de Iy, a estrutura do piso podera ser considerada segura.
Claro que estes niveis de seguranca sdo menos exigentes e, portanto, implicam maior dano do que o
proposto na norma japonesa, mas desde que este dano seja compativel com a seguranca da estrutura, o
piso poderd ser classificado como seguro.
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A aplicacdo do método pode ser morosa, uma vez que exige a sua aplicagdo 2n vezes, sendo n o
namero de pisos do edificio em avaliacdo e 2 surge devido a necessidade de avaliacdo dos pisos nas
duas principais direcGes do edificio.

Quanto a irregularidade em altura, o método ndo pondera especificamente a existéncia de pisos
estruturalmente frageis (Stolovas, 2009), ao contrario do que acontece para a irregularidade em planta.

3.12.6. METODO PROPOSTO NA TURQUIA
3.12.6.1. Vantagens

O facto de ter sido realizado por um consércio de universidades e de ser baseado em avaliacdes feitas
a uma grande base de dados de edificios sdo claros indicativos de que o método tem robustez, sendo
gue para além disso é baseado num documento pioneiro e um dos principais sobre este tipo de
metodologias, 0 FEMA 154 (2002).

O método foi claramente pensado para ser aplicado exaustivamente a um vasto nimero de edificios,
tendo em mira o objetivo principal deste tipo de metodologias: a avaliacdo rapida e eficaz de um vasto
numero de edificios que permita a sua catalogagéo.

Descrigdo bastante detalhada dos critérios a ter em consideracdo e do seu efeito no comportamento
sismico dos edificios.

Metodologia pensada com a realidade de construcéo turca em mente, o que faz dela uma grande mais-
valia para a aplicacdo naquele pais.

Tomada de decisdo baseada numa escala de interpretacdo clara que relaciona a pontuacdo do método
com o nivel de dano do edificio avaliado.

3.12.6.2. Desvantagens

As principais desvantagens do método prendem-se com a sua possibilidade de aplicagdo a um nimero
restrito de edificios, podendo apenas ser aplicada para edificios de betdo armado (o0 que imediatamente
limita um pouco a sua aplicacdo, mas ndo é dramatico uma vez que a esmagadora maioria dos
edificios sdo deste tipo) e existentes na Turquia. Ora, o que em 3.12.6.1 foi referido como uma
vantagem (o facto de ser uma ferramenta altamente pensada para a realidade de construcdo turca),
agora ¢ mencionado como desvantagem. A questdo é que existe vantagem para a aplicacdo do método
dentro do pais, sendo desaconselhado fora do mesmo (uma maior discussdo sobre estas questfes sera
realizada em 3.13), tornando este método apenas apropriado para utilizacdo na Turquia. Um dos
motivos para 0 que acaba de ser mencionado € que os critérios selecionados para avaliagdo do
desempenho sismico dos edificios se prendem com particularidades de concecéo utilizadas na Turquia,
como por exemplo a existéncia de saliéncias em lajes estruturais nos pisos acima do rés-do-chao.

Pouco calculo envolvido, o que indicia uma grande base empirica, factos que podem ser um problema
do ponto de vista da robustez do método.
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3.12.7. MeTODO DA NBCC 2010
3.12.7.1. Vantagens

E baseado no FEMA 154 (2002), e foi adaptado a sismicidade e realidade construtiva do Canad4, pelo
gue é muito consistente para aplicacdo naquele pais.

Inclui a inspecdo dos edificios a avaliar ndo sé por fora, mas também por dentro (através de desenhos,
sobretudo), o que implica um maior grau de rigor comparativamente a procedimentos que s6 avaliam
os edificios pelo exterior.

O ambito de aplicacdo é muito vasto, incluindo materiais para a estrutura como alvenaria, betdo
armado, madeira e aco e contemplando variadissimos tipos de sistemas estruturais resistentes.

O método inclui um fator que avalia a ocupagdo do edificio (dado pelo nimero de pessoas que
potencialmente estara no edificio aguando de um evento sismico), com o objetivo de classificar a
importancia do mesmo, o que reflete uma questdo importante e muitas vezes ndo contemplada nestas
metodologias simplificadas.

Excelente adequabilidade da avaliagdo dos elementos ndo estruturais, funcdo dos pontos: i) perigo de
quedas (que pode provocar perda de vidas humanas e graves prejuizos econémicos) e ii) possibilidade
do cessar de fungdes vitais dos edificios durante largos periodos de tempo (o que implica, em muitos
casos, prejuizos econémicos brutais). Esta é, entre as metodologias descritas, a que contempla melhor
a avaliagdo dos elementos ndo estruturais fruto de depender, sobretudo, destes dois fatores chave.

E um método bastante adequado para o objetivo de catalogar os edificios do parque urbano referido
anteriormente, uma vez que para a tomada de decisdo define um indice de prioridade sismica, que
reflete a maior ou menor prioridade de medidas de refor¢o de um determinado edificio.

3.12.7.2. Desvantagens

E um método que, na atual versdo, ndo esta preparado para ser adaptado a outras realidades e,
portanto, para ser aplicado noutras zonas do globo. Para ser possivel a sua aplicagdo noutros paises, é
necessario existir uma adaptacdo de alguns pardmetros que estdo intimamente relacionados com a
realidade canadiana, como por exemplo 0 zonamento sismico.

3.12.8. METODO PROPOSTO PARA EDIFICIOS DE ALVENARIA DE TIJOLO EM VIENA
3.12.8.1. Vantagens

E a metodologia mais especifica das descritas neste trabalho e devido a essa especificidade é de
extrema utilidade na catalogacao dos inimeros edificios de alvenaria resistente na cidade de Viena.

Algum célculo envolvido, inclusivamente fazendo referéncia a estudos de varios autores e recorrendo
a normas utilizadas na Austria, 0 que confere robustez ao método.

Um fator tido em consideracéo € o tipo de fundagdes, que é raro ser contemplado nestas metodologias
e tem bastante importancia no comportamento sismico dos edificios, uma vez que podera existir
grande detalhe e preocupacdo com a superestrutura, mas se as fundagdes ndo forem capazes de
responder as exigéncias de deformacédo do edificio, ndo é garantido o equilibrio e 0 mesmo entrard em
colapso.

58



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betdo armado

Avalia a importancia do edificio (incluindo a importancia econémica) e 0 nimero de pessoas expostas,
sendo que assim os edificios onde os danos possam originar graves prejuizos econdémicos serdo
penalizados, bem como edificios com grande nimero de pessoas expostas.

Divisdo em classes de vulnerabilidade perfeitamente adequada, apoiada numa alargada base de dados
e com possibilidade de leitura facil, de acordo com a figura 3.3.

3.12.8.2. Desvantagens

Novamente o facto de ser um método aplicavel numa zona restrita do globo é uma desvantagem, no
entanto existem metodologias deste tipo desenvolvidas noutras regiGes e com outros fundamentos,
como alias foi referido em 3.9, o0 que dispensa a utilizacdo deste método noutras regides que ndo em
Viena.

3.12.9. METODO PROPOSTO POR SINHA E GOYAL (2004)
3.12.9.1. Vantagens

Tem em consideragdo critérios de dimensionamento sismo resistente, 0 que acrescenta consisténcia ao
método e implica diretamente a capacidade de identificacdo de edificios dimensionados apenas para
acoes graviticas.

E um método desenvolvido no &mbito da catalogagio dos edificios do parque urbano ja mencionado,
visto surgir no ambito de construcdo em escala desmesurada devido ao crescimento exponencial da
populacdo em pouco tempo (Sinha e Goyal, 2004). Outra vantagem é ser fortemente baseado no
FEMA 154 (2002).

Possibilidade de aplicacdo a uma enorme gama de materiais de construcdo como madeira, ago,
alvenaria de tijolo e de pedra e ainda betdo armado, incluindo também uma grande variedade de
sistemas estruturais resistentes, tendo assim um dmbito de aplicagdo muito alargado.

Escala de danos perfeitamente definida e boa correspondéncia com os resultados da metodologia, o
gue permite uma tomada de decisdo consistente.

3.12.9.2. Desvantagens

Desenvolvida estritamente para a realidade indiana, o que lhe confere um carater pouco universal e
muito pouco calculo envolvido, baseando-se a aplicacdo do método apenas na observacdo dos
edificios, o que lhe podera retirar alguma robustez fruto do facto de existir pouca formulagdo
matematica.

3.13. CONCLUSOES/DISCUSSAO

E necessario perceber que existem imensas questdes que influenciam o comportamento sismico dos
edificios tanto do lado da acdo sismica, como do lado da prépria estrutura e, desta forma, sdo inimeros
os critérios que poderiam ser formulados numa metodologia simplificada. No entanto, sob pena de a
complexidade destas abordagens aumentar brutalmente, ndo é possivel contemplar todos esses
critérios, uma vez que uma metodologia que envolva consideracBes sobre praticamente todos os
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critérios que influenciam o desempenho sismico dos edificios € uma metodologia pouco préatica para
uso sistematico de avaliacdo expedita da seguranca e consequente catalogacéo dos edificios.

Assim sendo, é importante serem selecionados os critérios que deverdo ser considerados (idealmente
0s mais importantes) para cada metodologia, ndo havendo lugar para critérios de importancia reduzida.
Pelos métodos descritos, os critérios mais importantes e que sdo utilizados em todas as formulagdes
sdo os de regularidade em planta e altura, sendo que existem critérios de certa forma secundarios que
sdo formulados em algumas metodologias e ndo noutras como o efeito de sitio, a existéncia de caves, 0
fendmeno de pounding ou o potencial de liquefacao do solo.

A selecdo dos critérios a analisar numa determinada metodologia €é, sobretudo, fun¢éo dos objetivos
propostos, sendo que em muitas das metodologias apresentadas a formulacdo matematica foi preterida
com o objetivo de tornar a analise mais rapida e, portanto, possivel de ser realizada para um grande
namero de edificios em pouco tempo, apostando na sua observacdo. O método proposto na Turquia
(descrito em 3.7) e o proposto por Sinha e Goyal (descrito em 3.10) sdo exemplos do que acaba de ser
referido.

O ideal sera sempre o desenvolvimento de uma metodologia simplificada no pais onde se pretenda a
sua aplicagdo atendendo a determinados objetivos e com base em varios exemplos existentes um
pouco por todo o mundo. Apenas assim é possivel ir de encontro aos objetivos definidos e integrados
numa politica de gestdo do parque edificado num determinado pais, uma vez que muitos critérios
utilizados nestas metodologias simplificadas ndo terdo enquadramento nem logica noutros paises que
ndo o de origem, sendo que exemplos claros sdo os métodos das alvenarias de tijolo em Viena, o
método proposto na Turquia e 0 método proposto por Sinha e Goyal. De facto estas metodologias sao
perfeitamente dirigidas para aplicacdo na realidade local, envolvendo critérios que noutros paises
poderdo ser irrelevantes e ndo formulando critérios que noutros paises poderdo ser importantes. O
método proposto em Viena apenas é utilizado para as alvenarias resistentes da cidade e o método
proposto na Turquia surge associado a realidade de construcéo turca e & conceg&o estrutural do proprio
pais. Assim, a aplicacdo destas metodologias em Portugal seria pouco adequada, uma vez que i) a
prioridade passard por fazer uma catalogacdo dos edificios de betdo armado (e desta forma a
metodologia de Viena ndo serviria minimamente) e ii) a realidade construtiva e tipo de concecéo
estrutural em Portugal séo diferentes da Turquia (o que inviabiliza a utilizagdo do método proposto na
Turquia).

N&o obstante, é possivel a adaptacdo de algumas metodologias a realidades diferentes, sendo que no
presente trabalho as Gnicas metodologias que poderdo ser aplicadas a realidades de outros paises s&o o
0 método do ASCE 41 (2013), o método da NBCC (2010) e o Método Japonés (como se demonstrara
mais aprofundadamente no capitulo 4).

O Tier 1 do ASCE 41 pode ser aplicado a praticamente todo o tipo de edificios, no entanto é muito
baseado na sua observacdo como um todo pelo exterior, 0 que aumenta o caracter empirico e de certa
forma subjetivo do método. E constituido por checklists com descricdo exaustiva de caracteristicas que
influenciam o comportamento sismico do edificio, sendo necessario preenché-las em forma de
questionario aquando da avaliagcdo de um caso concreto, pelo que sera aplicavel a varios paises.

O método proposto na NBCC necessita da adaptacdo de alguns critérios a realidades distintas da
canadiana, desde logo os critérios relacionados com as normas sismicas (que serdo diferentes do
Canada para outros paises) para avaliacdo do subcritério “ano de projeto” e o zonamento sismico do
territorio (que estando definido em todos os paises onde se pretenda a aplicacdo da metodologia,
implica sempre a calibracdo dos valores sugeridos no método as novas realidades).
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O Método Japonés apenas pode ser aplicado a edificios de betdo armado até 8 pisos de altura, mas
baseia-se na observacao exterior e interior dos edificios e é aplicado para todos os pisos e em cada
direcdo principal, o que aumenta o rigor da analise e permite perceber onde se situam as potenciais
deficiéncias dos edificios avaliados. Para além disso é possivel de implementar numa folha de célculo
simples que, para cada edificio, aplique o método rapidamente (0 que ndo acontece no Tier 1, por
exemplo).

O fator decisivo é a tomada de decisdo e a consisténcia com que é feito o julgamento de seguranca,
pelo que uma determinada metodologia pode ser muito boa nos pressupostos, na formulagdo
matematica e nos critérios envolvidos, mas se ndo incluir uma tomada de decisdo adequada vale muito
pouco. Assim, 0 Método Japonés parece ser uma boa escolha para ser aplicado a realidade portuguesa
e permite cumprir os objetivos de catalogacdo do parque edificado e, apesar da tomada de decisdo
descrita no Método Japonés ndo ser perfeita, é consistente o suficiente para a concretizacdo dos
principais objetivos (uma maior discussdo sobre estes assuntos sera realizada no capitulo 4).

Com o objetivo de implementar este método na norma portuguesa € muito importante fazer uma
analise comparativa concreta entre os resultados da sua aplicacéo e analises de grande rigor (baseadas
na modelacgdo tridimensional da estrutura, incluindo paredes de alvenaria e uma analise dindmica néo
linear do comportamento estrutural). Dever-se-a fazé-lo i) numa primeira fase para estruturas tipicas e
ii) numa segunda fase para estruturas singulares (Stolovas, 2009), constituindo assim uma base de
dados relevante e que permita tirar conclusfes consistentes sobre a adequabilidade do método a
realidade nacional, sendo esse 0 ambito deste trabalho.
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4.

Descricdo detalhada do Método Japonés

4.1. PREAMBULO

Como foi referido no capitulo anterior, 0 Método Japonés é constituido por 3 niveis de aplicacdo em
gue a complexidade dos procedimentos de calculo é crescente, bem como o rigor. Em qualquer um dos
niveis, o procedimento base passa pelo célculo do sub-indice E,, que é dado pelo produto de um sub-
indice de resisténcia por um sub-indice de ductilidade, surgindo como fatores de redugdo 0s sub-
indices T e Sp, com o objetivo de ter em consideragdo a deterioragdo material e as caracteristicas do
préprio edificio. Assim, chega-se ao valor de I que serd comparado com Ig,, sendo posteriormente
tomada a decisdo sobre a seguranca. De notar que o procedimento implica o célculo descrito para
todos os pisos de um dado edificio e para as duas direcdes principais (X e Y) de cada piso. O método
inclui também o célculo associado a elementos ndo estruturais (na norma apenas é feita referéncia a
paredes) e para cada parede em cada piso é necessério calcular o valor de I,,. A semelhanca do que
acontece para Ig, no calculo de I, para cada nivel de aplicacdo a complexidade é crescente, assim
como o rigor.

No que diz respeito ao calculo de I, importa referir as principais diferencas entre os 3 niveis:

= No primeiro nivel, a capacidade resistente do edificio é estimada, simplificadamente, com o
calculo de E, pela soma do produto das areas das seccOes transversais dos elementos
verticais resistentes as acdes sismicas (idealmente pilares e paredes de betdo armado) pelas
tensdes tangenciais médias em estado limite Gltimo respetivas. Sp e T sdo também avaliados
de forma simples.

= No segundo nivel, a resisténcia e ductilidade dos elementos verticais sdo exploradas ao
limite, sendo necessério o célculo das resisténcias maximas (resisténcias Ultimas) de cada
elemento vertical para cada modo de rotura, que podera ser corte ou flexdo. Neste nivel, as
lajes e as vigas sdo consideradas indeformaveis e todos os pisos sdo considerados como
diafragmas rigidos. Como se pode verificar, o calculo do indice estrutural é mais complexo,
sendo que Sp e T sdo calculados de forma mais completa e, portanto, mais complexa neste
nivel.

= No terceiro nivel, para além da resisténcia Gltima e ductilidade de todos os elementos
verticais, é tido em consideracdo o mecanismo de rotura do edificio. Assim, E, é calculado
tendo em consideragdo o mecanismo de rotura dos porticos, considerando a resisténcia das
vigas e o colapso das paredes resistentes. Sp e T séo calculados exatamente da mesma forma
gue no segundo nivel de aplicagdo.

Quanto a I,,, o primeiro nivel tem uma aplicacdo extremamente simples e baseada em tabelas com
poucos valores, como serd descrito com detalhe no anexo C e nos segundo e terceiro niveis, existem
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mais parametros envolvidos no célculo e as tabelas sdo mais completas, contemplando informacao que
anteriormente ndo era visada.

A figura 4.1 permite perceber melhor a sequéncia de calculo para a aplicacdo do método em elementos
estruturais. Quanto aos elementos ndo estruturais, a norma japonesa refere que para ser verificada a
conformidade se deve ter I, > I,,, mas ndo so ndo existe qualquer desenvolvimento sobre o assunto,
como nenhum estudo sobre o método o refere, ndo existindo inclusivamente bibliografia que
documente o calculo de I,,.

INIiCIO

¥
Cilculo do Sub -
indice K

-
Cilculo do Sub -
indice Sp

¥

Ciéleulo do Sub -
indice T

¥
Cilculo Indice de
Desempenho Sismico I

L ]
Ciileuly  Coeficients de
capacidade sismica [,

Mo Sim

Inconclusivo

Solugiio de Relorgo Prossepuir para o Usn Mormal do
ou |)4."l‘|11‘r|i:§iiﬂ r,ugujmc nivel Edificio

Fig. 4.1 — Procedimento de calculo de IS (Adaptado de Martins, 2011).
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4.2. CONCEITO DO METODO JAPONES

Os fatores Sp e T sdo redutores do principal fator para o célculo de I, 0 E,, sendo que quanto maior
for a irregularidade de um edificio, menor sera o valor de Sy e quanto maior for a deterioracdo de um
edificio, menor serd o valor de T. E, é o fator predominante neste calculo e por isso tem o nome de
indice béasico de desempenho sismico da estrutura.

A ductilidade e resisténcia sdo aspetos essenciais no bom comportamento sismico de edificios de betdo
armado, constituindo caracteristicas fundamentais para um bom desempenho e o sub-indice que avalia
estas caracteristicas € o E,.

Simplificadamente, o valor de E, pode ser considerado proporcional ao produto de um sub-indice de
resisténcia (C) por um sub-indice de ductilidade (F), de acordo com a Eq. (4.1):

E, = CxF (4.1)

A abordagem de calculo das grandezas C e F depende do nivel de aplicacdo a usar e serd descrita mais
a frente neste trabalho. Atente-se agora na figura 4.2 que estabelece a relagdo entre a forca horizontal
aplicada a um dado edificio de betdo armado e o deslocamento horizontal que ira existir. Surge o
exemplo de duas tipologias de edificios distintas: uma com estrutura do tipo parede, o edificio A; e
outra com estrutura porticada, o edificio B. O edificio A apresenta maior rigidez e resisténcia,
enquanto o edificio B tem menor rigidez e resisténcia, apresentando porém maior ductilidade.

X : Ponto Critico de Rotura

X
.g /’ V¥ : Pontode Desempenho
% l Edificio A
T
8« ' X ————— X
Edificio B
>

Deslocamento Horizontal

Fig. 4.2 — Relacéo entre for¢a horizontal e deslocamento horizontal em estruturas de betdo armado (Adaptado de
Albuquerque, 2008).

Quando estes edificios sdo sujeitos a agdo sismica, se o0 deslocamento maximo indicado pelo simbolo
W estiver antes de se atingir o ponto critico de rotura (representado por x), o edificio estara seguro;
caso contrério, o edificio sofrer4d danos consideraveis. Dos estudos existentes, sugere-se que 0S
edificios de betdo armado com muitas paredes deverdo ter maior resisténcia para terem um bom
comportamento sismico, uma vez que tém geralmente menor ductilidade, enquanto os edificios
porticados que apresentam maior ductilidade, poderdo ter uma resisténcia menor. Com base nestes
raciocinios, independentemente do tipo de sistema estrutural do edificio em estudo, o sub-indice E, é
introduzido de forma a permitir uma avaliacdo fiavel deste jogo de resisténcia e ductilidade.
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Os exemplos dos edificios A e B referidos anteriormente sdo bastante simples e correspondem a
situagcBes limite em que ou o edificio tem o sistema estrutural praticamente sé formado por paredes
estruturais, ou o seu sistema é apenas formado por porticos. Na realidade os edificios ndo sdo assim
tdo simples, podendo ter varios sistema estruturais distintos (por exemplo formados por paredes
estruturais e pérticos) e, portanto, a avaliacdo de E, torna-se mais dificil. Para o referido cenario, a
figura 4.3 ilustra a relagdo forca horizontal versus deslocamento horizontal.

Forca Horizontal

Deslocamento Horizontal

Fig. 4.3 — Comportamento de estrutura mista (Adaptado de Albuquerque, 2008).

De notar que a forga horizontal vai subindo até ser atingida a rotura das paredes estruturais em
(@) ndo ocorrendo o colapso do edificio, pois os esforcos serdo transferidos das paredes para 0s
porticos, verificando-se um ligeiro incremento do deslocamento horizontal. Existe uma clara reducéo
da forga horizontal aquando da rotura nas paredes, 0 que se traduz numa natural redugdo da rigidez e
resisténcia do conjunto. A rotura global apenas sera atingida quando os pérticos entrarem em rotura,
isto €, no ponto (b).

Assemelhando os sistemas estruturais de um dado piso de um edificio a um conjunto de elementos
verticais que funcionam em paralelo (0 que €é razoavel, significando isso que a rigidez numa dada
direcdo corresponde & soma da rigidez dada por cada elemento nessa dire¢do) como se vé na figura
4.4, a relacdo forca versus deslocamento resultard semelhante a da figura 4.5. Desta forma, é percetivel
gue o conceito da formulacdo de E, consiste na avaliagdo da capacidade de dissipacdo de energia de
um determinado piso.
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Fig. 4.4 — Idealizacdo de elementos verticais em paralelo (Adaptado de Albuquerque, 2008).

—_
o
T

Lateral Force/ Strength

&5 1/250
| 1

1
0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.010

Story Displacement,/ Story Height

Fig. 4.5 — Relagdo carregamento vs deformagéo dos elementos verticais (Adaptado de Albuquerque, 2008).

Distinguem-se dois tipos de rotura para o calculo de E,: a rotura fragil e a rotura ductil, sendo estes
conceito evidenciados nas figuras 4.6 e 4.7. A classificacdo do tipo de rotura depende da capacidade
dos elementos mais ddcteis absorverem os esforcos transmitidos pelo carregamento lateral apds o
colapso dos elementos mais frageis, devido a distribui¢do de esforcos processada dos elementos mais
frageis para os mais ducteis.
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Brittle Behavior
E,=(C,+c,C, +u,C,)F,

Strengthening Index (C)

ayCs @y

F, F; F,
Ductility Index (F)

Fig. 4.6 — Relacao resisténcia vs ductilidade para comportamento fragil (Adaptado de Fukuyama, 2001).
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Fig. 4.7 — Relacgéo resisténcia vs ductilidade para comportamento ductil (Adaptado de Fukuyama, 2001).

Os coeficientes a quantificam a contribui¢do de cada grupo de elementos estruturais para a resisténcia
global do piso aos esforcos. Os elementos considerados e respetivos modos de rotura dependerdo do
nivel de aplicacdo do método, sendo que a medida que se usam niveis mais elevados o nimero de
elementos considerado € cada vez maior. A resisténcia global do piso é funcdo ndo sé da ductilidade
dos elementos verticais existentes no mesmo, mas também dos respetivos modos de rotura.

Para o primeiro nivel, apenas é admitido o modo de rotura fragil, independentemente de este poder ou
ndo levar ao colapso total. Ja para os segundo e terceiro niveis, também é considerado o modo de
rotura ductil. Esta é uma evidéncia que confirma o que foi anteriormente referido: no nivel 1 de
aplicacdo do Método Japonés a ductilidade dos elementos ndo é explorada, ao contrario do que
acontece nos niveis 2 e 3.
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4.3. NiVEL 1 DE APLICAGAO
4.3.1. INSPEGAO PRELIMINAR DO EDIFICIO

Para a recolha das caracteristicas necessarias ao célculo de I deve ser efetuado um levantamento que
podera incluir visitas ao edificio, consulta dos desenhos estruturais e ensaios de amostras de material
recolhidas no local. A aplicacdo do primeiro nivel do Método Japonés implica a recolha e inspecéo
dos dados seguintes:

= Resisténcia a compressdo do betdo e levantamento das dimensfes das sec¢Bes transversais
dos elementos verticais resistentes, tarefa necessaria para calculo das respetivas resisténcias;

= Existéncia ou ndo de fendilhacdo no betdo e deformacGes excessivas para a determinacgdo de
T;

= Configuracdo estrutural do edificio para a avaliacéo de Sp.

4.3.2. SUB-INDICE E0 E SUB-INDICE F

Numa primeira fase é necessaria a classificacdo de cada elemento vertical em uma de trés categorias,
conforme a tabela 4.1.

Tabela 4.1 — Classificacéo de elementos verticais no nivel 1 (JBDPA, 2005).

Elemento vertical Definicéo
. .. ~ _h
Pilar Todos os elementos verticais com relagdo FO >2
. L. ~_h
Pilar curto Todos os elementos verticais com relagéo FO <2

Paredes, incluindo as que n&o tém pilares nas extremidades. E considerado parede
0 elemento que tem um comprimento igual ou superior a 4 vezes a espessura EC2-
1 (2005)

Parede

Os pilares curtos tém um comportamento iminentemente fragil, devido ao seu reduzido véo, sendo a
rotura destes elementos condicionada pelo corte, visto que sdo elementos sem grande capacidade de
deformacdo. Para a altura destes pilares devera ser considerada a presenca de elementos que a possam
reduzir, caso ndo haja separagdo efetiva entre pilar e elemento, devido a influéncia que o véo do pilar
tem na rigidez do mesmo e, consequentemente, nos esforgos aos quais este estara sujeito.

Na figura 4.8 mostra-se como deverdo ser definidas as grandezas D (largura do pilar) e hy (vao livre
do pilar).
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Fig. 4.8 — Definicao de h0 e D (Adaptado de Albuquerque, 2008).

A expressdo para o calculo de E, consiste na soma das resisténcias associadas a elementos verticais e
tipologias distintas ponderadas por fatores o, ¢ e F, devendo ser calculados dois valores de E, por piso
(um para cada diregdo principal) de acordo com a Eq. (4.2).

Eog= ¢d*(a; * Cgc+ ay * Cyw+ ag* Co) * F (4.2)

em que,

¢ - Fator de modificacdo ao corte dado por (n+1)/(n+i) em que "n" € o numero total de pisos do
edificio e "i" é o piso em avaliagdo. Sera dada especial atencéo a este fator na secgéo 4.3.4;

Cgc - Sub-indice de resisténcia dos pilares curtos, dado pela Eq. (4.3) de 4.3.3;
Cw - Sub-indice de resisténcia das paredes, dado pela Eq. (4.4) de 4.3.3;
Cc - Sub-indice de resisténcia dos pilares, dado pela Eqg. (4.5) de 4.3.3.

a - Fator de reducdo da capacidade resistente de acordo com o deslocamento verificado aquando da
rotura dos elementos sismicamente condicionantes. Representa a contribuicdo de cada elemento para a
resisténcia global ao corte do piso (Murakami et al., 1987). Assim, o tomara valores maiores para os
elementos que conferem maior resisténcia ao corte (0os elementos menos ducteis). Estes fatores
permitem a consideracdo do funcionamento em paralelo de elementos com ductilidades dispares, ou
seja, que atingem a rotura para niveis de deformagdo diferentes (ver Figura 4.6). Os valores de o
encontram-se na Tabela 4.2.

F - Sub-indice de ductilidade do conjunto (cujo conceito foi abordado com recurso as figuras 4.6 e
4.7):

F=1,0 se Csc = 0 = Rotura do tipo B ou C;
F=0,8 se Cgc # 0 = Rotura do tipo A.
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Tabela 4.2 — Valores de a (Adaptado de JBDPA, 2005).

Tipo de rotura o, a, O3 Modo de rotura

A (Fragil) 1.0 0.7 0.5 Rotura condicionada pelos pilares curtos ou por paredes de
alvenaria de tijolo®

B (Menos Fragil) 0.0 1.0 0.7 Rotura condicionada pelas paredes

C (Ddctil) 0.0 0.0 1.0 Rotura condicionada pelos pilares

O valor de a a utilizar dependera do tipo de elementos verticais existentes no piso em causa. Se um
determinado piso ndo tiver pilares curtos nem paredes estruturais, ndo é de esperar que exista uma
rotura fragil e, desta forma, o tipo de rotura C serd o considerado. Se eventualmente existirem pilares
curtos e ndo existirem paredes estruturais, devera ser considerado o tipo de rotura A, uma vez que a
existéncia de pilares curtos levara a uma rotura fréagil, de acordo com a impossibilidade de exploracédo
de ductilidade no primeiro nivel do Método Japonés, como ja foi referido. Percebe-se, portanto, que
guando determinado tipo de elemento vertical ndo existe num piso, o respetivo valor de C vem igual a
zero (Otani, 2000) e os valores de o virdo em correspondéncia. Assim, E, devera ser calculado
considerando a rotura condicionada pelos elementos mais frageis, sendo que se estes elementos ndo
existirem no piso em andlise o céalculo devera ser efetuado considerando o grupo seguinte.

4.3.3. SuB-INDICE C

O sub-indice de resisténcia (C) avalia o contributo de resisténcia dado por cada um dos trés tipos de
elementos verticais resistentes da tabela 4.1, sendo que o seu célculo consiste na multiplicacdo das
areas das seccOes transversais de cada tipo de elemento vertical pelas respetivas tensdes tangenciais
médias em estado limite Gltimo, sendo afetado por um fator de ponderagdo relacionado com a
resisténcia a compressdo do betdo.

Para o efeito sdo distinguidos trés tipos de paredes e trés tipos de pilares, de acordo com as tabelas 4.3
e 4.4, respetivamente.

Tabela 4.3 - Identificacao dos diferentes tipos de paredes (Adaptado de JBDPA, 2005).

Nomenclatura Definicéo
w1 Paredes com dois pilares de extremidade
W2 Paredes com um pilar de extremidade
W3 Paredes sem pilares de extremidade

3 . . ~ ~ . ’ . ~ o

Na norma japonesa as alvenarias ndo sdo consideradas, pelo que no subcapitulo 4.3.3. isso ndo sera tido em
consideracdo. Em algumas publicagdes (PAHO, 2000) séo feitas algumas atualizacdes ao método e é feita uma
formulacédo que tem em consideragao as alvenarias, assunto a ser desenvolvido mais a frente neste trabalho.

71



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betéo armado

Tabela 4.4 — Identificacé@o dos diferentes tipos de pilares (Adaptado JBDPA, 2005).

Nomenclatura Definicéo
SC Pilares curtos, definidos como os que apresentam % <2
C1 Pilares com relagdo 2 < % <6
c2 Pilares com relacéo %" >6

Assim, estes sub-indices sdo dados Egs. (4.3), (4.4) e (4.5) com o parametro referente ao material
definido na Eq. (4.6).

Csc = % * B, — Aplicavel a pilares curtos (4.3)

Cyy = warbwit TW;*V’GWZ-F TwatAws , g, Aplicavel a paredes estruturais (4.4)
Cc = TCl*AC;NTCZ*ACZ * B. — Aplicavel a pilares (4.5)

com B, = z—g , se F. <20 MPaou 3. = \/%,sch>20 MPa (4.6)

onde,

Tw1- Tensdo tangencial média no estado limite Ultimo de paredes tipo W1, que pode ser tomada como
3.0 MPg;

Tw2- Tensdo tangencial média no estado limite ultimo de paredes tipo W2, que pode ser tomada como
2.0 MPa;

Tws- Tensdo tangencial média no estado limite ultimo de paredes tipo W3, que pode ser tomada como
1.0 MPa;

Tcq- Tensdo tangencial média no estado limite ultimo dos pilares tipo C1, que pode ser estimada em
1.0 MPg;

Tcy- Tensdo tangencial média no estado limite ultimo dos pilares tipo C2, que pode ser estimada em
0.7 MPa;

Tgc - Tensdo tangencial média no estado limite Gltimo das colunas curtas (pilares tipo SC), que pode
ser estimada em 1.5 MPa;

Aw1- Soma das areas das secgdes transversais de paredes tipo W1 do piso e orientadas na direcdo em
avaliacdo (ver tabela 4.5);

Aw,- Soma das areas das secgdes transversais de paredes tipo W2 do piso e orientadas na direcdo em
avaliacdo (ver tabela 4.5);

Aws - Soma das areas das seccdes transversais de paredes tipo W3 do piso e orientadas na direcdo em
avaliacdo (ver tabela 4.5);

Acq - Soma das &reas das secgdes transversais de pilares tipo C1 do piso incluindo aqueles cujas areas
foram desprezadas no calculo das areas das paredes;

Ac, - Soma das areas das seccOes transversais de pilares tipo C2 do piso;

Agc - Soma das areas das secgdes transversais de pilares curtos (pilares tipo SC) do piso;
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X W - Peso total suportado pelo piso em estudo na combinacdo quase permanente de a¢Ges, incluindo a
sobrecarga associada ao sismo. E estimado pelas normas japonesas como 12 kN/m?/piso;

F. - Resisténcia & compressdo do betdo em MPa, que poderd ser tomada como a resisténcia a
compressdo de calculo em caso de ndo haver ensaios in-situ para medir esta propriedade,
correspondendo a f.4 do EC2-1. Ndo devera ser adotado um valor superior a 20 MPa por uma questao
de precaucdo, visto que o que esta em causa sdo edificios com alguma idade e, portanto, com alguma
deterioracdo material.

Tabela 4.5 — Definicdo das areas das seccdes transversais das paredes (Adaptado de Albuguerque, 2008).

Ignorado t Ignorado
. Apr =1y ot
|( Iy o
Pil
Ignorado g 4
? t
LBJ sz = IW2 t
Ignorado el L Devera ser considerada como uma coluna se
== (Iy2 — D) <450 mm
o7
P W —
| coaeesvianiaesesngerione JL —
TI Aw3 =Iys-t
| ; Devera ser desprezada se I,,; <450 mm
W3

Os valores estimados para as tensdes tangenciais médias em estado limite Gltimo para os diferentes
tipos de elementos verticais merecem um comentario.

Comecando pelas paredes, é de notar que quantos mais pilares de extremidade estas tiverem, mais
rigidez terdo e, consequentemente, maiores esforgos de corte irdo ser desenvolvidos. Ora, parte-se do
pressuposto que se é sabido a priori que os esforcos de corte de determinado elemento estrutural sdo
grandes, o seu dimensionamento vai ser feito de acordo com isso e, desta forma, os valores de T
desenvolvidos em paredes com dois pilares de extremidade sdo maiores do que os valores de T para
paredes apenas com um pilar e assim sucessivamente.

Olhando para os pilares, é interessante reparar que é assumido que os pilares curtos podem
desenvolver valores de Tt de 1.5 Mpa, enquanto os restantes pilares desenvolvem valores de tensao
mais baixos. Novamente, o principio que origina estes valores esta relacionado com a grande rigidez
dos pilares curtos e, portanto, com os seus grandes esforcos de corte. O pressuposto € que se é sabido
gue este tipo de elemento estrutural tem grandes esforgos de corte, o seu dimensionamento foi feito de
acordo. Ou seja, se € sabido que existirdo grandes esforcos de corte nos pilares curtos, parte-se do
pressuposto que isso foi acautelado em projeto e que, dessa forma, existe a possibilidade de atingir
valores de 1 elevados, mantendo-se 0 raciocinio para os pilares tipo 1 e 2.

A questdo que se coloca € se de facto os pressupostos de que em projeto o dimensionamento das
paredes com pilares de extremidade e dos pilares curtos foi realmente feito tendo em consideracao os
esforcos de corte que estes elementos vao desenvolver. Na verdade, regra geral um pilar curto é um
erro de construgdo e ndo é dimensionado como tal em projeto, sendo um problema assumir valores de
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tensGes T que potencialmente estes elementos poderdo ndo conseguir desenvolver, uma vez nao terem
sido dimensionados para o efeito e, portanto, poderem entrar em rotura por corte (rotura fragil) antes
de atingirem os niveis de tensdo propostos pelo método.

4.3.4. FATOR DE MODIFICAGAO AO CORTE

O fator de modificagdo ao corte (¢p) € o responsavel pela distribuicdo das forcas sismicas em cada piso
de um determinado edificio e tem algumas questfes de relevo que interessam deduzir, analisar e
discutir. Percebendo as suposi¢des da deducdo da expressdo simplificada de calculo deste fator sera
mais simples a sua interpretagdo, pelo que se apresenta a deducdo da Eq. (4.7) que se encontra no
anexo A.

Para a sua deducéo é utilizado o método simplificado de anélise estatica onde, tal como no método de
Rayleigh, apenas é considerado o primeiro modo de vibragdo e € assumida uma distribuicdo triangular
invertida para a sua deformada (ver figura 4.9). De notar que esta aproximagdo sO sera viavel para
estruturas regulares em altura (Clough e Penzien, 1995).

e my u, =—1u

h

ol

Fig. 4.9 — Deformada do modo fundamental.

Partindo destas hipéteses e admitindo que o corte basal que equilibra a resultante das forcas de inércia
ao longo da altura do edificio pode ser dado por um coeficiente sismico, B, que representa uma fragao
do peso total do edificio, ¢ possivel deduzir a expressdo de ¢. Adicionalmente, foi considerado de
forma simplificada que a distribuicdo de massas e a altura entre pisos sdo constantes.

A dedugdo completa encontra-se no anexo A do presente trabalho e permite chegar a Eq. (4.7):

n+1
= 4.7)

Como € considerada uma distribui¢do de forgas de inércia devidas a agdo sismica a variar linearmente
em altura, os pisos superiores terdo maiores forcas de inércia do que os inferiores, sendo que seria de
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esperar valores de I constantes ao longo de toda a altura do edificio e valores de I, a crescer
linearmente com a altura, isto considerando como hipétese simplificativa que a distribui¢do de massas
e rigidez é constante em altura.

Na verdade no Método Japonés ndo é isso que se verifica, uma vez que a opcao passou por considerar
I, constante em altura e afetar I do fator ¢, imputando-0 de uma variacdo que, do ponto de vista
tedrico, ndo existe. Assim, em vez de dividir a "a¢do" I, pelo fator modificador ¢, optou-se por torna-
la constante em todo o edificio e multiplicar a "resisténcia” I por esse mesmo fator, pelo que esta é
uma consideracdo matematicamente equivalente, como é demonstrado na Eq. (4.8).

Objetivo: Ig > Igq

(=21 Eg* Sp*x T= ¢d*(a; *xCgc+ 0y xCy+a3%Cc) * Sp* T > [ &

& (ag *Cgc+ oy *Cy +az*Cc) *x Sp*x T > Igo/d (4.8)

Com base na Eq. (4.7), importa constatar algumas questdes (Albuquerque, 2008):

» Independentemente do nimero de pisos de um dado edificio, o valor de ¢ para o piso 1 sera
sempre unitario;

= Para um dado piso "i", o valor de ¢ diminui com a altura do piso em estudo;

= O valor de ¢ no ultimo piso diminui 2 medida que o ntimero total de pisos aumenta;

= Com o aumento do niimero de pisos, o valor de ¢ no Gltimo piso converge para um minimo
de 0.5 (assimptota vertical do gréafico da figura 4.10).

nen
1

Avaliando o gréfico da figura 4.10 ¢ percetivel que a evolucdo das curvas é proxima da linear, & qual
equivaleria uma distribuicdo de forcas de inércia crescente em altura, bem como a evolugdo do modo
fundamental de acordo com a figura 4.9 concluindo-se, portanto, que as aproximac@es referidas sdo
razoaveis. De notar que o Método Japonés, como ja foi referido, apenas é aplicavel para edificios com
até 8 pisos de altura, sendo que isso foi tido em consideracéo na figura 4.10.

—a— Edificio 2 pisos

—m— Edificio 3 pisos

Edificio 4 pisos

Piso i

Edificio 5 pisos

—a— Edificio 6 pisos

—m— Edificio 7 pisos

1 Edificio 8 pisos

0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1
Fator de modificagao ao corte, ¢

Fig. 4.10 — Fator de modificag8o ao corte vs piso i.
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4.3.5. SuUB-INDICE SD

O sub-indice de irregularidade estrutural, Sp, avalia a influéncia de caracteristicas estruturais do
edificio que influenciem o seu desempenho sismico, como por exemplo irregularidades em planta e
altura, tanto de massa como de rigidez e traduz-se num parametro que afeta o valor de E,, reduzindo-
0.

A informacéo requerida para a avaliacdo deste pardmetro devera ser obtida através da observagdo dos
desenhos de projeto ou, quando estes ndo estiverem disponiveis, com visitas ao edificio, sendo que a
norma japonesa aconselha a utilizacdo dos dois métodos, existindo assim uma complementacao que
permitird uma melhor avaliagdo do sub-indice.

As caracteristicas do edificio consideradas no calculo de Sy sdo as seguintes:
Em planta:

= Regularidade;

= Proporcionalidade;
= Reentrancias;

= Juntas de dilatac&o;
= Patios interiores.

Em altura;

= Uniformidade de altura entre pisos;
= Uniformidade de rigidez;
= Caves.

As Eqs (4.9), (4.10) e (4.11) propostas pela norma japonesa sao utilizadas para calcular Sp:

Sp1 = qia * Qb * - * qyj (4.9)

onde,
q1i = [1 — (1 = Gj) * Ryj] vevnnee, i=abcdef,i (4.10)
q1i = [12 — (1 — Gl) * Rli] .......... i=h (4.11)

Os valores de G; e Ry; a utilizar nas expressdes anteriores estdo estipulados na tabela 4.6 e a avaliagdo
dos itens (a) a (j) deverd ser feita para cada piso, sendo o minimo valor obtido aplicado a todo o
edificio. Se o edificio tiver juntas de dilatacdo, devera ser feita uma divisdo por cada junta, obtendo
assim varias zonas e, avaliando-as separadamente, obtém-se um valor de S para cada. Portanto, as
juntas de dilatacdo dividem um edificio em varios e implicam o célculo de Sy para cada um desses
edificios separados pelas juntas.
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Tabela 4.6 — Grandezas Gi e R1i para o nivel 1 de aplicacéo (Adaptado de PAHO, 2000 e Stolovas, 2009).

pisos

G
Ryj
1.0 0.9 0.8
Regularidade a, a, as 1.0
Relagéo entre
dimensdes em b<5 5<b<8 b >8 0.5
planta
Contragdoem | . o 05<c<08 | c<05 | 05
planta
Regularidade Juntas de
em planta dilatacio d>0.01 0.02<d<0.01 d<0.02 0.5
Atriooupatio |, 0.1<e<03 e>03 | 05
interior
Ex,ce.ntricida,dg £, <04c f,<04¢c 0.4O< fy
do atrio ou patio £ <01 u 0.25
interior 2 =" 01<f,<03 £,>03
Caves h>1.0 0.5<h<1.0 h<0.5 1.0
Uniformidade Uniformidade da
em altura distancia entre i>0.8 0.7<i<1.0 i<0.7 0.5

De seguida, cada item € descrito pormenorizadamente de acordo com JBDPA (2005).

Item (a):

(a,) - existe dupla simetria em planta e a area de saliéncias é inferior a 10% da area total em planta do

piso;

(a,) -aregularidade em planta é pior que em a,; (SO existe um eixo de simetria em planta) e a area de
saliéncias é inferior ou igual a 30% da area total em planta do piso;
(a3) - a regularidade em planta é pior que em a, (ndo existe nenhum eixo de simetria em planta) e a
area de saliéncias é superior a 30% da area total em planta do piso.

Notas:

i) Edificios com plantas em forma de U, L ou T pertencem aos pontos a, ou as. Se a relacdo h/b de
uma dada saliéncia for inferior a 0.5, essa saliéncia podera ser desprezada no calculo deste item,

uma vez que o seu tamanho é considerado muito reduzido.

ii) A saliéncia é definida como a parte menor da planta do piso, enquanto a maior é o corpo principal.
O conjunto de exemplos da figura 4.11 podera ajudar @ compreensdo do exposto.
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menor lado

Dimensio do'iﬁ _f Dimens3o do} : \ .
menor lado ¥ Dimens3o do-t menor lado ’/ Dimens3io do
b—_—l k l menor lado— = |
lz——’l,l |<—>I" b:’{'—.-l

{Dumenséo do Dimenséo do .
menor lado menor lado al
Quando o dngulo & inferior a 120°, uma porgdo 1
/\\/ de a; é considerada saliéncia

Saliéncia

Fig. 4.11 — Interpretagdo das saliéncias referidas nos itens (a) e (b) (Adaptado de Albuquerque, 2008).

Item (b):

Representa o racio entre a maior e menor dimensdes em planta do piso (Eg. 4.12):

p — Maior dimensio (4.12)

Menor dimensio

No caso de a planta ndo ser retangular, a maior dimensdo pode ser considerada ignorando a saliéncia
quando a area desta for inferior a 10% da area total em planta do piso. Se a area da saliéncia for
superior ou igual a 10% da area total em planta do piso, a maior dimensdo devera ser tomada como
sendo 0 maximo entre b; = 2 «1e b, (ver figura 4.11).

No caso de a planta ndo ter angulos de 90°e ndo existir qualquer saliéncia, a maior dimensao deve ser
tomada como sendo 0 maior comprimento dos lados da planta para o calculo de b.

Ainda no caso de a planta ser em forma de escada, a menor dimenséo devera ser definida através da
area do retangulo equivalente com lado igual a maior dimensdo (como identificado na figura 4.11 no
canto inferior direito).

Item (c) (Eq. 4.13):

c= D_o (4.13)

Os edificios 1 e 2 da figura 4.12 tém reentrancias em planta, enquanto os edificios 3 e 4 ndo
apresentam esta caracteristica. No caso do edificio 2, os fatores de redugdo relacionados com a
irregularidade em planta, item (a), e de reentrancias em planta, item (c), deverao ser avaliados e apenas
deverd ser adotado o pior destes fatores, isto é, aquele que tiver um valor mais reduzido.
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Fig. 4.12 — Exemplos para interpretacéo da aplica¢éo do item (c) (Adaptado de Albuquerque, 2008).

Item (d):

Representa o quociente entre a espessura da junta de dilatacdo e a altura do piso (Eqg. 4.14).

__ espessura junta dilatacio

altura do piso em analise (4.14)

Este racio indica uma percentagem de deslocamento horizontal admissivel do piso avaliado.

Item (e):

E dado pelo quociente entre a area dos atrios e a area total em planta de um dado piso (incluindo a &rea
dos éatrios), sendo que é considerada area de atrio a que engloba pelo menos 2 pisos. No entanto, se
essa area estiver rodeada de paredes de betdo armado podera néo ser considerada como étrio.

Item (f):

(f;) - quociente entre a distancia entre o centro de gravidade do poligono do &trio ao centro de
gravidade do poligono do piso (em planta) e a menor distancia em planta. Isto é, f; = r/y.

(f,) - quociente entre a distancia entre o centro de gravidade do poligono do atrio ao centro de
gravidade do poligono do piso (em planta) e a maior distancia em planta. Ou seja, f, = r/x.

As grandezas referidas para este item estdo representadas na figura 4.13.
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- X >I

Atrio ou patio interior

Fig. 4.13 — Representacgédo para interpretagdo do item (f) (Adaptado de Albuquerque, 2008).

Item (h):

Representa o racio entre as areas médias dos pisos enterrados (caves) e dos pisos elevados, pelo que é
uma medida que procura quantificar o "peso™ das caves em rela¢do aos pisos elevados.

Item (i):
E dado pelo quociente entre a altura do piso imediatamente acima do piso em avaliaco e a altura do
proprio piso, isto é, i = %

Nota: No caso do ultimo piso, a altura do piso imediatamente acima devera ser substituida pela altura
L . .. hi_
do piso imediatamente abaixo, ou seja, i = —*

i
De seguida, sdo feitos alguns comentarios aos itens anteriormente descritos para calculo do fator Sp,
sendo que acima de tudo é importante:

i) Perceber a légica de aplicacdo das grandezas G;, para se perceber se determinada caracteristica é
considerada benéfica ou prejudicial ao comportamento sismico dos edificios;

ii) Referir o peso relativo dos varios itens, isto é, avaliar as grandezas R;, percebendo aquelas que tém
maior relevancia no comportamento sismico dos edificios de acordo com o Método Japonés.

De notar nas Eqgs. (4.9), (4.10) e (4.11) que quanto menor for o valor de G para um dado valor de R,
menor serd o valor de Sp. Assim, serd analisada a influéncia destas grandezas nos varios itens.

Quanto ao item (a), é facil perceber que quanto mais irregular for a planta de um piso, menor a
pontuacdo G atribuida ao item e quanto maior for a &rea de saliéncias, maior sera a irregularidade do
piso e, consequentemente, menor a pontuacdo G atribuida.

No item (b), quanto maior for a discrepancia entre o maior e menor lados do poligono da planta do
piso, maior a irregularidade e, portanto, menor a pontuacdo G atribuida. Também existe influéncia das
saliéncias: quanto maior for a area de saliéncias, menor a pontua¢do G atribuida, uma vez que a
irregularidade é maior.
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Para o item (c), de notar que quanto maior for a reentrancia do piso, mais vulneravel ele sera a acédo
sismica. Observando a Eq. (4.13), percebe-se que quanto maior a reentrancia, menor serd o valor da
grandeza c (por reducdo da grandeza D,) e, por consequéncia, menor sera o valor de G.

No que toca ao item (d), uma vez que é parametrizado através duma grandeza que mede a
percentagem de deslocamento possivel de um dado piso sem embater no edificio adjacente, quanto
maior for esse pardmetro d, maior serd a pontuacdo G. Naturalmente, quanto menor o deslocamento
possivel, maior a vulnerabilidade de um dado piso.

No que respeita ao item (e), quanto maior for a area de atrios presentes num dado piso, maior a sua
vulnerabilidade e, portanto, menor a pontuacdo G a atribuir. Existe uma tentativa de estabelecer
limites com a seguinte abordagem: para area de atrios inferior a 10% da area de um dado piso, a
influéncia no comportamento sismico do piso é desprezavel e por isso vem G=1.0; no extremo oposto,
quando a area de atrios é superior a 30% da area de um dado piso, a influéncia no comportamento
sismico do piso passa a ser forte e assim tem-se G penalizado com 0.8 de classificagdo; no caso
intermédio G vem pontuado com 0.9.

Para o item (f), quanto maior a distancia r para distancias x e y constantes, maiores serdo as grandezas
f, e f,, 0 que significa que existe uma maior influéncia da excentricidade do atrio no dado piso
existindo também uma maior vulnerabilidade, sendo a pontuacdo G menor. Conclui-se, naturalmente,
que quanto maior a excentricidade de um atrio num dado piso, pior sera 0 seu comportamento sismico.

No item (h), é avaliada a influéncia da existéncia de pisos enterrados no edificio e nota-se que, de
acordo com a abordagem do Método Japonés, quanto maior for a &rea média das caves em relagdo a
area média dos pisos elevados, ou seja, quanto maior for h, maior a pontuacdo G a ser atribuida. Esta
avaliagdo implica de imediato uma conclusdo: a presenca de pisos enterrados tem uma influéncia
positiva no comportamento sismico de um edificio, tornando-o menos vulneravel & agéo sismica.

De notar que de acordo com a tabela 4.6, se a area média de caves for superior a area média de pisos
elevados, G vem igual a 1 e, assim, de acordo com a Eq. (4.11) o comportamento sismico vem
melhorado em 20%; na mesma tabela constata-se que se a area média de caves for inferior a metade da
area média de pisos elevados, G valera 0.8 e, desta forma, ndo existe qualquer beneficio do
comportamento sismico (0 que é razoavel, visto que se existirem poucas caves ndo é de esperar
qualquer influéncia positiva no comportamento sismico); no caso intermédio, naturalmente, o valor
vem aumentado em 10%.

Este melhor comportamento sismico de edificios com cave evidenciado na abordagem do método
pode ser relacionado com as seguintes questfes (Mitra et al., 2010):

1) Edificios sem cave tendem a ter uma altura significativamente superior no primeiro piso do que nos
restantes, quando comparados com os edificios com cave, pelo que esta questdo torna os edificios sem
cave mais vulneraveis do ponto de vista sismico;

2) Edificios com cave tendem a ter mais fundacdes e, sobretudo, muros de suporte em redor dos pisos
enterrados e, assim, este tipo de edificio tera maior rigidez e resisténcia e, portanto, melhor
comportamento & agao sismica;

3) Edificios com cave tendem a usufruir de melhores atitudes de engenharia tanto a nivel de projeto,
como a nivel de construgdo quando comparados a edificios sem cave, o que Ihes confere uma melhor
aptiddo para resposta a acao sismica.

Estes estudos e conclusGes foram feitos apds uma analise de uma vasta base de dados de edificios de
betdo armado na india apds o sismo de Bhuj em 2001. Naturalmente que os habitos construtivos na
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india e no Japdo sdo diferentes, mas parece credivel pensar que a existéncia de pisos enterrados num
edificio melhora 0 seu comportamento sismico. A questdo que se coloca na abordagem do Método
Japonés é se a melhor medida para verificar essa influéncia sera através dum pardmetro que avalie um
guociente entre as areas medias dos pisos enterrados e elevados, quando ndo parece haver qualquer
relacdo direta entre estas medidas e 0 comportamento sismico de um edificio. No entanto, esta relacéo
permite avaliar o ponto crucial: a maior ou menor presen¢a de muros de suporte na envolvente do
edificio, concluindo-se, portanto, que este parametro € consistente.

Para o item (i), percebe-se que um edificio sem uniformidade de distancia entre pisos € mais
vulneravel a acdo sismica e a abordagem do método passa pela tentativa de estabelecer limites para
essa uniformidade. Se a altura do piso em andlise for inferior a 1.25 vezes a altura do piso superior,
considera-se que a diferenca de alturas ndo é significativa para prejudicar o comportamento sismico e,
portanto, atribui-se a pontuagdo G unitaria; no extremo oposto, se a altura do piso em analise for
superior a 10/7 vezes a altura do piso superior, é considerado que esta diferenca de alturas é
significativa e prejudica o comportamento ao sismo do edificio, pontuando G com 0.8; no caso
intermédio, € atribuida uma pontuacéo intermédia de G=0.9.

Quanto & importancia relativa entre itens patente nos valores de R, é facil perceber pela observagédo da
tabela 4.6 que os itens (a) - regularidade em planta - e (h) - existéncia de caves - sd0 0S mais
importantes, tendo R=1. J& os restantes itens sdo pontuados com R=0.5, pelo que se pode dizer que o
peso relativo dos itens (a) e (h) é o dobro do peso relativo dos restantes. O item (f) - excentricidade do
atrio - tem um peso relativamente baixo, dado por R=0.25, o que basicamente significa que a
importancia deste item é 25% da importancia dos itens cruciais.

4.3.6. SUB-INDICE T

O objetivo deste sub-indice é avaliar o impacto que a deterioragdo estrutural pode ter no desempenho
sismico da estrutura, devido a fendmenos de fendilhacdo, deformacéo, envelhecimento, ocorréncia de
incidentes e respetivos danos, tipo de ocupagao e danos nos acabamentos.

A informacdo para avaliar T deve ser recolhida através de visitas ao edificio e baseada na observacgao
do mesmo. Para o nivel 1 o valor de T é Unico para todo o edificio e é dado pelo minimo valor
aplicavel pelas tabelas 4.7, 4.8, 4.9, 4.10 e 4.11.
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Tabela 4.7 — Valores de T1 a ser aplicados no nivel 1 do Método Japonés e respetiva correspondéncia com os
niveis 2 e 3 (Com base em Stolovas, 2009).

indice T1 associado a assentamentos

Correspondéncia para os niveis 2 e

Caracteristicas T1 3
O edificio apresenta inclinagéo
devido a assentamentos 0.7
diferenciais

O edificio foi construido sobre um
aterro, mas nao se constatam 0.9

assentamentos —— «
Fendilhacéo e deformacéo

O edificio apresentou deformages 0.9 estrutural
permanentes e foi reparado '

Sdo visiveis deformacdes ou

. n . . 0.9
distorgdes em vigas e/ou pilares

N&o sdo visiveis sinais de
assentamentos

1.0

Tabela 4.8 — Valores de T2 a ser aplicados no nivel 1 do Método Japonés e respetiva correspondéncia com os
niveis 2 e 3 (Com base em Stolovas, 2009).

indice T2 associado a fissuras e corrosio

- Correspondéncia para os niveis 2 e
Caracteristicas T2 3
O edificio apresenta infiltracfes e 0.8
corrosdo visivel das armaduras '
Pilares apresentam fissuras 0.9
inclinadas '
- Fendilhacdo e deformacao
Paredes apresentam fissuras 0.9 ¢ ¢
estrutural
O edificio apresenta infiltracbes 0.9
sem corrosdo visivel das armaduras '
Nao sdo visiveis sinais dos defeitos 10
anteriores '
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Tabela 4.9 — Valores de T3 a ser aplicados no nivel 1 do Método Japonés e respetiva correspondéncia com os
niveis 2 e 3 (Com base em Stolovas, 2009).

Indice T3 associado a incéndios no passado

Correspondéncia para os niveis 2 e

Caracteristicas T3 3

Aconteceu um incéndio e o edificio

ndo foi reparado 0.7

Fendilhacdo e deformacdo
0.8 estrutural e deterioracdo e
envelhecimento

Aconteceu um incéndio e o edificio
foi reparado de maneira adequada

Nao aconteceram incéndios no

passado 10

Tabela 4.10 — Valores de T4 a ser aplicados no nivel 1 do Método Japonés e respetiva correspondéncia com os
niveis 2 e 3 (Com base em Stolovas, 2009).

Indice T4 associado a presenca de substancias quimicas toxicas ou inflamaveis

. Correspondéncia para 0s niveis 2 e
Caracteristicas T4 p p

3
Substéncias toxicas ou inflamaveis 0.8
580 armazenadas no edificio ' L )
_ __ Deterioragdo e envelhecimento
N&o existe depositos de 10

substancias quimicas

Tabela 4.11 — Valores de T5 a ser aplicados no nivel 1 do Método Japonés e respetiva correspondéncia com 0s
niveis 2 e 3 (Com base em Stolovas, 2009).

indice T5 associado ao dano estrutural

Caracteristicas T Correspondénciaspara 0s niveis 2 e
Dano estrutural grave 0.8

Dano estrutural médio 0.9 Deterioracéo e envelhecimento
Sem dano ou com dano leve 1.0

Como fator redutor da capacidade sismica, quanto menor o valor de T, pior sera 0 comportamento
sismico do edificio, sendo que assim, ao observar as tabelas anteriores, percebe-se facilmente que as
situacdes mais desfavoraveis serdo: i) ser notada uma inclinacdo do edificio, o que evidencia a
ocorréncia de assentamentos diferenciais; ii) ocorréncia de um incéndio sem reparagao.

De notar que no primeiro nivel de aplicacdo do Método Japonés ndo é possivel contemplar a existéncia
de dois destes fendmenos em simultaneo, ou seja, s6 € possivel ter em consideracdo a ocorréncia do
fendmeno mais desfavoravel que tenha ocorrido no edificio em analise. Assim, se por exemplo forem
observaveis fortes fendas nas paredes exteriores (com T2=0.9) e se tiver ocorrido um incéndio sem ter
havido reparacdo (T3=0.7), o edificio é pontuado com o pior cenério, isto €, T=0.7 ndo tendo sido
afetado do fendmeno de fendilhacdo agravada das paredes exteriores. Tal pode parecer, a partida,
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contra a segurancga, no entanto deve ser recordado que T é avaliado para todos 0s pisos e que 0 piso
com pior pontuacdo é considerado representativo, assumindo-se que todo o edificio tera aquele valor
de T (que é o correspondente & maior deficiéncia encontrada num dado piso do edificio em avaliagdo).
Assim, embora ndo seja possivel considerar a simultaneidade de deficiéncias num dado piso e isso ser
contra a seguranca, tal facto € compensado com a consideracdo a favor da seguranca de que todos 0s
pisos séo iguais ao piso mais degradado. Qualquer abordagem que procurasse formular a possibilidade
de penalizar duplamente o edificio (devido a mdltiplas deficiéncias), iria aumentar bastante a
complexidade de aplicacdo do nivel 1, pelo que essa abordagem foi realizada apenas no segundo nivel.

4.4. CALCULO DE Is

Apbs o calculo dos sub-indices referidos (que podera ser efetuado por qualquer um dos trés niveis do
método), calcula-se I pela Eq. (4.15).

Ig= Eg*Sp*T (4.15)

onde E, foi definido em 4.3.2 para o nivel 1 e é definido nos anexos G e H para os niveis 2 e 3, S, foi
definido em 4.3.5 para o nivel 1 e é definido nos anexos G e H para os niveis 2 e 3 e T foi definido em
4.3.6 para o nivel 1 e é definido nos anexos G e H para os niveis 2 e 3, respetivamente.

4.5. OUTRAS PUBLICACOES SOBRE O METODO JAPONES
4.5.1. PuBLICACAO DA PAHO (2000)

Esta publicacdo, datada de 2000, refere alguns principios basicos para reducdo de danos causados por
catéastrofes naturais, entre as quais sismos, com especial enfoque para as instalagdes hospitalares no
continente americano.

Nesta publicacdo surge a descricdo do Método Japonés de forma sucinta e é feito um refinamento
interessante sobre alguns pardmetros com o objetivo de tentar mitigar algumas das ja referidas
deficiéncias do método. O principal contributo da publicagdo é a introducdo de novos tipos de
elementos verticais envolvidos para o nivel 1 do método (com especial destaque para a inclusdo de
paredes de alvenaria, ndo incluidas nas normas japonesas), bem como o célculo dos respetivos valores
dos sub-indices de resisténcia (C).

4.5.1.1. Refinamento do calculo das paredes de betdo armado

Existe a subdivisdo de paredes de betdo armado em quatro tipos (em vez de trés como era proposto na
norma japonesa), descritos de seguida em funcdo dos pardmetros de area de seccdo transversal
correspondente:

A1 - Soma das éreas das seccOes transversais de paredes de betdo armado do piso em avaliagdo com
pilares em ambas as extremidades, com percentagem de armadura horizontal igual ou superior que
1,2% e uma esbelteza da parede maior que 2. Nestas paredes, a resisténcia ao corte é controlada pela
resisténcia ao esmagamento da diagonal comprimida devido & sua percentagem elevada de armadura
horizontal (PAHO, 2000).

A,» - Soma das areas das secgdes transversais das paredes de betdo armado do piso em avalia¢do com
pilares em ambas as extremidades e percentagem minima de armadura horizontal. Neste tipo de
paredes, a resisténcia ao corte é determinada pela armadura transversal (PAHO, 2000).
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A3 - Soma das areas das secc¢des transversais das paredes de betdo armado do piso em avaliacdo, sem
pilares ou apenas com um pilar de extremidade, com uma esbelteza igual ou menor que 2 e uma
percentagem minima de armadura. Nestas paredes, a resisténcia ao corte é determinada pela carga de
fendilhacédo diagonal do betdo devido a sua reduzida percentagem de armadura (PAHO, 2000).

A4 - Soma das areas das sec¢es transversais das paredes de betdo armado do piso em avaliagdo sem
pilares ou apenas com um pilar de extremidade e uma esbelteza da parede maior que 2. Nestas paredes
a resisténcia ao corte deve ser determinada pelas equacBes da norma ACI-318 (PAHO, 2000 e ACI
1995).

Com base nas defini¢des anteriores respeitantes a paredes de betdo armado, surge a formula de célculo
do respetivo C pela Eq. (4.16):

_ 3xAm1+2¥Ama+1.2%Ap3+1.0%Ay, " B
Tw ¢

Cw (4.16)

De notar que para além dos tipos de paredes terem sofrido alteragdes em relacdo ao descrito em 4.3.3,
os valores de 1 foram também reformulados ¢ a propria subdivisdo das paredes € funcdo do modo de
rotura, 0 que nas normas japonesas apenas surge no nivel 2 de aplicacdo. Estes sdo os principais
acrescentos ao procedimento das normas japonesas, no que diz respeito as paredes de betdo armado.

4.5.1.2. Aditamento de paredes de alvenaria

Foi feito um aditamento em relacdo ao que consta na norma japonesa que, como ja foi referido, nao
incluia paredes de alvenaria na anélise de C, sendo esse um dos problemas evidentes nessa versdo do
método. Desta forma, sdo adotados os tipos de paredes de alvenaria da tabela 4.12 na PAHO:

Tabela 4.12 — Tipos de paredes de alvenaria descritos na PAHO (2000).

. . Nomenclatura para &rea de seccao
Tipo de parede Sub-indice P ¢
transversal
Paredes de enchimento de C A
alvenaria de tijolo. mar mar
Paredes de alvenaria de tijolo ndo
reforcadas ou parcialmente C, A,
confinadas.
Paredes de alvenaria de tijolo C A
confinadas. ma ma
As equac0es para calculo dos sub-indices sdo as Eqs. (4.17), (4.18) e (4.19):
0.6%0.85*Ty*A
Cmar = w (4.17)
0.6%(0.45%T5+0.25%0)*A
Cma = Swo *Be (4.18)
Ca = Cha (4.19)
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onde 1, é a tensdo tangencial média de rotura da alvenaria e o, é a tensdo normal motivada pelo
esforco axial resultante das cargas verticais do peso proprio e das sobrecargas de utilizagao.

E evidente a mais-valia da consideracdo das paredes de alvenaria neste método, uma vez que também
é evidente a influéncia que as paredes tém no comportamento sismico dos edificios. Importante referir
gue neste célculo apenas deverdo ser consideradas as paredes que foram concebidas e construidas para
conseguir transmitir cargas verticais e horizontais entre pisos ou fundacées, sendo que ndo deverdo ser
consideradas paredes s6 dimensionadas para resistir ao seu proprio peso ou que ndo estejam
devidamente conectadas a restante estrutura. Os exemplos mais evidentes deste tipo de paredes sdo 0s
elementos ndo estruturais como platibandas e paredes divisérias isoladas da estrutura.

4.5.1.3. Pilares

Quanto aos pilares, na PAHO n&o ocorreu qualquer alteracdo tanto nas expressdes de célculo referidas
em 4.3.3, como nos valores de T considerados, pelo que a divisdo deste tipo de elementos verticais
continua a ser feita entre: pilares curtos (SC), pilares C1 e pilares C2, conforme indicado na tabela 4.4.

Com o que foi referido desta publicacdo da PAHO, percebe-se que a formula de célculo de E, seja
alterada para a Eq. (4.20):

E0 = q) * [al * (CSC + Cmar + Cma + Ca) + oy * CW + a3 * CC] * F (4.20)

Todos os valores da equacao anterior foram ja descritos e os valores das grandezas o sdo os propostos
pela norma japonesa (tabela 4.2).

4.5.2. ADAPTACAO DE IS A REALIDADE PORTUGUESA

Como referido em 4.3, o célculo de I é, sobretudo, baseado num jogo entre resisténcia e ductilidade.
Quanto a ductilidade, ndo existem grandes questes de relevo, visto que s6 se poderdo tomar duas
opcoes: i) ductilidade condicionada por elementos frageis e, assim, F vira igual a 0.8 e ii) ductilidade
condicionada por elementos ducteis, tomando F o valor de 1.0. Assim sendo, 0 que importa discutir é a
resisténcia.

O célculo dos sub-indices C foi descrito no ponto 4.3.3 e é efetuado em funcdo da divisdo dos
elementos verticais resistentes em grupos, atribuindo a cada grupo um valor de tensdo tangencial
média em Estado Limite Ultimo (1), valores esses considerados consistentes pela norma japonesa.
Além disso, existem ainda os coeficientes o propostos que tém em consideracao: i) a diferente rigidez
e resisténcia dos grupos de elementos verticais e ii) os mecanismos de transferéncia de carga apos a
rotura de determinado grupo.

Ora, a questdo que se deve colocar € se estes valores propostos para duas das grandezas fundamentais
do método sdo ou ndo adequados a realidade portuguesa, uma vez que a construcdo, as
soluges/tipologias construtivas correntes, 0os materiais utilizados e a pormenorizacdo e qualidade de
construgdo em Portugal é muito diferente da do Jap&o e isso pode constituir um problema (como foi
discutido em 3.12). Para ser possivel fazer a comparacdo direta da proposta da norma japonesa e a
realidade nacional é necessario manipular matematicamente a expressdo proposta para o julgamento
de seguranca.
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[>1g=>Eg*Sp*T>1;y =
= ¢ * [0y * (Csci + Cmari + Cmai + Cai) + g * Cyyi + 03 * Cei| * F = Igo =

:>[O‘1 * (TSC,i * ASC,i + Tmar,i * Amar,i + Tma,i * Ama,i + Ta,i * Aa,i) + oy * Tw i * AW,i + O3 * Tc,i *
Aci] *F/ZW = Iso/; =

= [ay * (Vsci + Viari + Vimaj + Vai) + oz * Vi + 0z * Ve * F = I5o/y * g X M; =

= VRq,i = VEq,i (4.21)

A resisténcia ao corte das paredes é dada pelo somatério da resisténcia individual de cada parede, uma
vez que os elementos verticais funcionam em paralelo (termo Vsci + Vinari + Vimai + Vai), @
resisténcia ao corte das paredes de betdo armado vem dada pelo termo Vyy; € a dos pilares por Vc;.
Assim, a resisténcia ao corte global do piso em avaliacdo € dada por Vrq;, sendo Vgq; 0 esforgo de
corte do mesmo piso. Naturalmente, os fatores Sy e T foram tomados unitarios, uma vez que afetam o
edificio como um todo e o que se pretende é uma comparagéo direta de valores de acdo e resisténcia
para um determinado piso.

4.5.3. INFLUENCIA DAS PAREDES DE ALVENARIA

O trabalho de Pires (1990) a ser descrito de seguida tem grande utilidade, porque permite a avaliacdo
dos parametros em relagdo aos quais existe maior duvida, T e a, sendo interessante comparar 0s
valores obtidos por este estudo com os das normas japonesas, podendo concluir sobre a maior ou
menor adequabilidade dos valores propostos no metodo para a sua aplicacdo em Portugal.

Foram realizados e ensaiados seis modelos (M2 a M7) constituidos por um portico de betdo armado
preenchido com paredes de alvenaria de tijolo furado, solu¢do bastante comum em Portugal. Estes
modelos foram comparados a um sétimo (modelo referéncia M1) apenas constituido pelo portico de
betdo armado. Nos seis modelos ensaiados, os fatores que serdo alterados e cuja influéncia se pretende
compreender sdo: 0 espagamento entre estribos nas vigas, o espacamento entre cintas dos pilares, a
quantidade de armadura longitudinal nos pilares, a eficiéncia da amarra¢do da armadura longitudinal
das vigas nos pilares (ou seja, pormenorizacao das amarracdes nos nos) e ainda o processo construtivo
das alvenarias de tijolo.

Os ensaios realizados foram varios, mas no presente trabalho importa apenas referir um deles, isto €, o
ensaio que consiste na aplicacdo de deslocamentos horizontais no eixo da viga, alternados e crescentes
até a rotura, aplicando simultaneamente forgas verticais no topo dos pilares, com o intuito de simular o
peso dos andares superiores na combinagao sismica.

Utilizaram-se os seguintes materiais:

= Betdo C20/25 = F. = 10.7 MPa;
= Aco A400
= Tijolo furado de dimensdes 30x20x15 cm?3.

A tabela 4.13 sintetiza a informag&o sobre as caracteristicas dos modelos ensaiados. No anexo E séo
apresentados desenhos correspondentes @ montagem dos modelos com alvenaria para ilustracdo das
dimensdes que serdo utilizadas nos pontos seguintes.
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Tabela 4.13 — Caracteristicas geométricas e armaduras dos modelos ensaiados (Adaptado de Pires, 1990).

Modelo
M1 | M2 | Ms Mi | Ms Me | mrT
Bacgic
[II'I e m} 0.15x0.15
Numero de
& 151 408
it v (4.02) (2.01)
Armadura | (em?®)
longltudinal p
| 179 o0.8%
| (%)
. | Zons
Filares | . . @4//0.10
" E Zana junto
Cintas ,| 200 ads @4/ /0,08 @4/ /010 @4/ /0.08
: Nés B4//0.05 — @4/ /0.08
Secgho
Pértico (m = ) 0.15x0.30
| Niimero de
age
vardes
Armadurs {ﬂ“’} (1.81)
longitudinal
inferior '
(%) 088
Nidmero de
) - LT,
v vardes
O | Avmadura | (em?) (1.51)
longitudinal
superior Py
(%) 0.58
Zons
. " @4//0.10
Estribos
Zona junto
o nde @4/ /0.08 @4/ /0.10 @4/ /0.08
Amarragio da
armadurs Regulamentar Deficiants Regulamentar
longitudinal nos pilares
Alvenaria de tijolo fursdo exscutads apds © | executads antes do |TNTCUtdA[exscutada
S0x20%16 - pértico pértics spda o "““::

4.5.3.1. Pdrtico sem enchimento de alvenaria de tijolo (M1)

Com o objetivo de comparar valores com a norma japonesa, o célculo de alguns pardmetros de acordo
com o Método Japonés e com as publicacbes da PAHO (para ter em consideragdo as paredes de
alvenaria) sera comparado ao obtido pelos ensaios efetuados no trabalho de Pires (1990). Os célculos
seguintes serdo baseados nas expressdes do procedimento de nivel 1 expostas em 4.3:

F. = 10.7 MPa = B, = 10.7/20 = 0.535

hy/D =1.625/0.15 = 10.83 > 6 = Pilar C2 = t¢, = 0.7 MPa (h, e D avaliados conforme referido na
figura 4.8. Sugere-se a observacdo dos desenhos do anexo E para a visualizacdo das dimensdes

consideradas)

Rotura controlada pelos pilares = Rotura ddctil (Tipo C) = F=1.0
Vra = Ac * Teg * Be * F = (0.152 % 700 * 0.535 * 1.0) * 2 = 16.85 kN
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Na tabela 4.14 sdo apresentados os valores obtidos pelo ensaio do modelo M1.

Tabela 4.14 — Resultados do modelo M1 (Adaptado de Pires, 1990).

Na resisténcia maxima Na rotura do modelo
Modelo
Oy T, S T,
Foax [KN O s F kN ) H

max [ F.max [mm] ( /H)max [Mpa] rot [ ] rot [mm] ( /H)rot [Mpa]
37 40

M1 1/40 0.85 -31 -100 1/17 0.68
-39 -41

Através do célculo de Vg4 percebe-se que as normas japonesas subestimam o valor da resisténcia
maxima de M1 em aproximadamente 56%, o que pode ser explicado pelo valor de 1/40 obtido no
ensaio para a relagdo &y /H, valor muito superior aos 1/150 propostos pelo Método Japonés para a
rotura tipo C (figura 4.5).

Sendo um método simplificado, é natural que aproxime os valores por defeito, mas um erro tdo
significativo poderd em alguns casos contribuir para uma avaliacdo menos realista que podera colocar
em causa a fiabilidade do método.

4.5.3.2. Portico com enchimento de alvenaria de tijolo

De seguida é apresentado o calculo correspondente a aplicacdo do nivel 1 do Método Japonés para 0s
modelos constituidos por portico e alvenaria, tendo sido novamente utilizada a proposta da PAHO
para incluir consideracdes sobre as paredes de alvenaria e os valores obtidos serdo comparados aos
resultados dos ensaios realizados por Pires (1990). Os calculos seguintes serdo baseados nas
expressdes expostas em 4.3:

F. = 10.7 MPa = . = 10.7/20 = 0.535 (0 mesmo valor do portico sem alvenaria, uma vez que o tipo
de bet&o ndo foi alterado)

Rotura condicionada pelas paredes de alvenaria = Rotura fragil (Tipo A) = F=0.8

Tensdo tangencial desenvolvida nas paredes de alvenaria = T, = 0.6 * 0.85 * Ty = 0.224 MPa
(com 1,=0.44 MPa).

O valor da grandeza T, € a principal dificuldade da aplicacdo das expressGes propostas pela PAHO
para refinamento do método proposto nas normas japonesas, Visto que ndo existe nenhum valor
sugerido para esta variavel e, como facilmente se percebe avaliando a tabela 4.15, € um parametro
bastante sensivel a questdes como espagamento de armadura transversal nas vigas e pilares,
amarragdes e método construtivo da parede.
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Tabela 4.15 — Valores de ’EO para os modelos ensaiados (Adaptado de Pires (1990)).

Modelo Tensdo tangencial média na rotura
7o (MPa)
M2 e M3 027
M4 e M7 041
M5 0.50
M6 051

O valor de T, utilizado foi de 0.44 MPa, de acordo com os resultados dos ensaios as alvenarias
portuguesas realizados por Pires (1990). Poder-se-ia também ter utilizado o valor de 0.50 MPa
considerado na andlise estatica ndo linear realizada aquando da aplicagdo do método japonés ao Corpo
22 do Hospital de Santa Maria (Albuquergue, 2008), mas o valor utilizado parece refletir melhor o
comportamento das alvenarias portuguesas, uma vez que resultou de ensaios laboratoriais realizados
no Laboratério Nacional de Engenharia Civil (LNEC).

Como se compreende este valor ndo é regra e € dificilmente mensuravel, porque varia bastante,
realcando-se o facto de o valor de t, referente aos modelos M2 e M3 ser aproximadamente metade do
valor exibido pelo modelo M6. Nesse sentido, seria importante desenvolver ensaios de alvenarias
tipicas da construgdo portuguesa e tentar perceber que valores serdo mais consistentes para utilizacéo.

Por fim, Vrq = (Amar * Tmar + Q3 * Ac * Tcp * Be) * F = (2.10 % 0.15 * 224 + 0.5 * 16.85) * 0.8 =
68.2 kN

De novo sugere-se a consulta do anexo E para melhor compreensdo das areas envolvidas no calculo
exposto.

Dos modelos ensaiados no ambito do trabalho de Pires (1990), apenas vao ser expostos e comparados
resultados referentes a M2, M3 e M6, porque estes sdo os modelos em que a parede foi executada ap6s
a descofragem do pdrtico de betdo armado e isso é bastante comum na realidade portuguesa.

Na tabela 4.16, apresentam-se os valores obtidos pelos ensaios dos modelos M2, M3 e M6.

Tabela 4.16 — Resultados dos ensaios dos modelos M2, M3 e M6 (Adaptado de Pires, 1990).

Resisténcia maxima Na rotura do modelo
Modelo
) )
Frogx N] | Bemge [mm] | (") | PN | e fmm] | 1/
107 1.6
M2 1/378 -72 -99 1/17
-120 -4.3
108 0.9
M3 1/478 -50 -100 1/17
-93 -3.4
154 2.8
M6 1/580 46 100 1/16
-144 -0.5
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Comparando os valores calculados pelo Método Japonés e os resultados dos ensaios, € percetivel que a
carga lateral maxima dada pelo método é sempre inferior a dada pelos ensaios, sendo que para 0s
modelos analisados (M2, M3 e M6) a subestimacédo da resisténcia por parte do Método Japonés é de
41% para M2, 34 % para M3 e 54% para M6.

A carga de rotura para 0 modelo M2 (que apresenta uma amarracdo da armadura longitudinal das
vigas nos pilares regulamentar e redugdo dos espagamentos das armaduras transversais nos nds), da-se
para um valor superior a do modelo M3 (que apresenta amarracdo de armadura nao regulamentar e ndo
tem qualquer reducdo dos espagamentos de armaduras transversais nos nos). O resultado é expectavel,
vindo relembrar a importancia da pormenorizacgéo das armaduras e do reforco de armadura transversal
junto aos nos (conceitos de capacidade resistente, segundo o EC8-1).

E interessante reparar que o valor de (SH/H) para os modelos M3 e M6 estd muito préximo de
max

1/500 (figura 4.5), valor sugerido pela norma japonesa para roturas frageis, levando os elementos
como pilares curtos e paredes de alvenaria a sua maxima contribuicéo.

Conclui-se que os valores sugeridos pela norma japonesa para t's e a's dos pilares e das paredes de
alvenaria sdo uma aproximacao razoavel ao trabalho experimental desenvolvido por Pires (1990) e,
portanto, sdo também uma aproximacao razoavel a realidade de construcdo portuguesa. Assim, para a
aplicagdo do Método Japonés em Portugal, poderdo ser utilizados os valores sugeridos pelas normas
japonesas, sem prejuizos fortes a nivel do rigor dos resultados.

Os melhores resultados foram os obtidos para os modelos com paredes de alvenaria, com alguns dos
valores a resultarem muito préximos dos sugeridos pelo método; ja os valores obtidos para o pértico
sem alvenaria ndo foram tdo razoaveis, uma vez que o erro registado foi forte. No entanto isso ndo sera
um problema de maior, visto que se pretende a aplicagdo do Método Japonés para edificios com
paredes de alvenaria.

Existem, porém duas questdes que necessitam de alguma reflexao:

i) Os valores de t,, como ja foi referido, sdo bastante variaveis e ndo existe um valor padrdo que se
possa assumir sem prejudicar o rigor da aplicacdo do método;

i) Em alguns casos a aplicacdo do método poderd revelar-se demasiado conservativa, 0 que pode
constituir um problema para a sua aplicagéo.

Neste sentido, deverdo ser desenvolvidos esforgos para a calibragdo do método e sugestdes de valores
(sobretudo para ty) com base em estudos experimentais robustos, que originem resultados mais
rigorosos. Para esse objetivo, sugere-se que sejam feitos novos trabalhos experimentais com o intuito
de comparacdo direta entre os valores propostos pelo método e os valores resultantes dos ensaios.

4.6. CALCULO DE Iso
4.6.1. ADAPTACAO A REALIDADE DO EC8

O célculo do indice de solicitagdo sismica Ig, que surge na norma japonesa esti adaptado, como é
natural, a realidade sismica do Japdo e, desta forma, o interesse do desenvolvimento desta variavel é
reduzido, visto ndo ter qualquer aplicabilidade em Portugal. Assim, essa expressao sera contemplada
no anexo B com o intuito do método ser completamente descrito e de serem efetuadas algumas
consideragdes a propasito do célculo.
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Perante a pouca adequabilidade do célculo de Ig, proposto nas normas japonesas a Portugal, surge
uma adaptacdo a realidade nacional que resulta sobretudo da manipulagdo matematica com base no
método simplificado de analise estatica (mencionado e sucintamente descrito em 4.3.4), acompanhada
de varias simplificacdes, tornando-se, portanto, pertinente a deducdo da expressdo e 0s comentarios
sobre as simplificacdes a efetuar.

Com base no método simplificado de andlise estatica, considera-se que Ig, é determinado na base da
estrutura através do quociente entre a forca de corte basal do modo fundamental numa das direcoes
principais (considerar-se-a a dire¢do X) e 0 peso total da superestrutura.

Iso = Bx1 (4.22)
Pensando hum modo genérico n, vem:
R.
an = Wi: (4.23)

com Ry, definido como a forca de corte basal segundo a direcdo X e W, como o0 peso total da
superestrutura. E possivel relacionar a massa da estrutura e W, através da matriz de massa [M] e do
vetor 1, (vetor unitério nos graus de liberdade que correspondem a translagdes em X):

Wy = g * My = g+ [1]1] * [M] * [14] (4.24)

A forga de corte basal podera ser expressa em funcgdo do vetor das forgas de inércia do modo genérico
N, Fyn:

Ryn = [1%] * [Fxn] (4.25)

Este vetor de forgas de inércia pode ser expresso em fungdo do modo de vibragdo [¢p,], do
correspondente fator de participagdo modal Py,, e da aceleracdo espectral S,,:

Fyn = [M] * [(I)n] * San * Pxn (4.26)

Por sua vez, o fator de participacdo modal Py, é definido por:

Pen = [df] * [M] * [14] 4.27)

Que se relaciona com a massa total do sistema M,, dando origem a massa modal efetiva:

An = % (4.28)
sendo M, = [11] * [M] * [14] (4.29)

Reescrevendo a Eqg. (4.25), vem
Ryn = [11] * [M] * [n] * San * Pxn (4.30)
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Reescrevendo a Eq. (4.29), tem-se

Ryn = [q);E] * [M] * [1x] * San * Pxn = San * szn (4.31)

Considerando a Eq. (4.28), surge

Ryn = San * Agn * My (4.32)

Voltando ao coeficiente sismico da Eqg. (4.23), resulta:

_ Rxn San*Axn*Mx __ San*Axn

= X = = 4.33
Bxn = o =~ AL , (4.33)

Admitindo o primeiro modo de vibracdo correspondente a diregdo X, toma-se n=1 e considerando o
espectro de célculo do EC8-1, vem:

_ Sa(T1)*Axq
Bxl -

. (4.34)

onde S4(T;) é o valor da aceleracéo resultante da aplicacéo do espectro de célculo para analise elastica
do EC8-1. Sabendo que esse valor resulta da aplicagdo do espectro de resposta elastico dividido de g,
resulta a Eq. (4.35):

Se(T1)*Ax1
= 4.35
le g*q ( )

O coeficiente sismico final B, devera ser obtido através da combinagdo quadratica simples aplicada
aos n modos de vibragéo envolvidos na resposta:

Be= JEN1 B = o 08T+ A (4.36)

O parédmetro A4, representa a massa do modo n que efetivamente € envolvida na resposta da estrutura
e, assim, o somatorio dos valores de A, para todos os modos de vibracdo sera igual a massa total do
sistema. O conceito do pardmetro A, permite ter uma medida eficaz para determinar o nimero de
modos a incluir na anélise de forma a garantir que toda a massa (e, portanto, as forcas de inércia
mobilizadas) do sistema € incluida (Chopra, 1995). Essa medida podera ser traduzida da seguinte
forma:

Y Am=1—e=098 (4.37)
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Neste caso definiu-se, por hipotese, que se pretende captar 98% da massa e das forcas de inércia da
estrutura, isto é, definiu-se que um erro de 2% sera razoavel. O que acontece para edificios correntes é
que para valores de J muito inferiores ao nimero total de modos, consegue-se captar praticamente a
totalidade da resposta estrutural, sendo que inclusivamente muitas vezes basta a contribuicdo do modo
fundamental, visto que originara um valor de A,; préximo da unidade. Assim:

Bx = Bx1 (4.38)

A equacdo anterior pode ser reescrita assumindo, conservativamente, que o periodo do primeiro modo
de vibracdo T; se enquadrard no troco de maxima aceleracdo do espectro de resposta definido pelo
EC8-1. Obtém-se, por fim;

__ 2.5*agr*S*yrA

Bx =1Iso = B E— (4.39)

Todas as grandezas da Eq. (4.39) estdo definidas no EC8-1, conferindo a adaptacdo da formula
proposta nas normas japonesas a realidade europeia. De realgar que esta adaptacdo permite uma
constante atualizacdo dos parametros presentes na formula no caso de novos conhecimentos surgirem
no ambito da atividade sismica de um determinado pais europeu onde se pretenda utilizar o método,
tornando o Método Japonés muito atualizado. Assim, no caso de Portugal, apenas é necessario recorrer
ao ECB8-1 e respetivo Anexo Nacional para avaliar as grandezas que estdo envolvidas na equacgdo de
calculo e obtém-se I, de forma simples.

4.6.2. DESCRICAO DOS PARAMETROS PRESENTES NA FORMULA DE CALCULO DE Iso

Interessa, sobretudo, identificar os pardmetros envolvidos e fazer uma anélise critica para dois
pardmetros fundamentais e que podem ser dificeis de avaliar: i) g e ii) A. Quanto aos restantes, nao
existe muita coisa a referir, uma vez que a sua avaliacdo é direta através da utilizacdo do EC8-1.

Na Eq. (4.39), agg representa a maxima aceleragdo registada ao nivel do solo (PGA") estipulada pelo
Anexo Nacional do EC8-1 (2005), na zona sismica onde se localiza o edificio e para o terreno do tipo
A (rocha), yy é o coeficiente de importancia do edificio face aos danos provocados pela agdo sismica,
S é um coeficiente que tem em consideracdo o tipo de solo e o efeito de sitio, g é a aceleracdo da
gravidade, tomada como 9.8 m/s?, A representa a massa modal efetiva do modo fundamental, cuja
férmula rigorosa de calculo é a Eq. (4.28) tomando n=1 e g é o coeficiente de comportamento da
estrutura para esforcos.

4.6.2.1. Consideracgdes sobre A

A massa modal efetiva é um pardmetro cuja definicéo j& foi feita e que ndo apresenta complexidade no
seu calculo rigoroso, sendo que a questdo que se coloca é que para o calculo desta grandeza é
necessaria uma analise modal da estrutura e, sendo assim, seria necessaria a sua modelag&o. Ora, para
a aplicacdo do nivel 1 do Método Japonés o objetivo é avaliar de forma expedita a seguranga sismica,
sem recorrer a modelacdo. Inclusivamente apenas no nivel 3 sera necessaria a modelacdo da estrutura
(como esté descrito no anexo H).

Desta forma é importante obter uma formula de célculo simplificada que ndo implique a modelacéo da
estrutura para o célculo de A, implicando naturalmente algumas aproximagdes que sejam perfeitamente

* PGA vem do inglés Peak Ground Acceleration (Aceleracdo de Pico do Solo).
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aceitaveis para o grau de rigor do nivel 1. De relembrar que este primeiro nivel é intencionalmente
conservativo (como ja foi exposto e discutido), o que cobrird alguma possibilidade de erro mais forte
na avaliagdo de A. Tal erro ndo sera expectavel, uma vez que a expressdo simplificada a sugerir é
consistente com a abordagem de andlise através da aplicacdo de cargas laterais do EC8-1.

A deducdo da Eq. (4.40) é feita com detalne no anexo F e é considerada relevante para ser
compreendida a origem da formula e também as considerac¢des simplificativas envolvidas no processo.

n . 2
A= _n(é;:gz) (4.40)

Com base na Eq. (4.40), apresenta-se a tabela 4.17 fruto do calculo do valor simplificado de A para
edificios até 8 pisos de altura (aplicabilidade do Método Japonés).

Tabela 4.17 — Variagao de A em fungdo do nimero de pisos de um edificio (Adaptado de Albuquerque, 2008).

Pisos 1 2 3 4 5 6 7 8

A (%) 100.0 90.0 85.7 83.3 81.8 80.8 80.0 79.4

Pela observacdo da tabela apresentada, compreende-se que os valores resultantes da aplicacdo da
expressdo simplificada vao de encontro aos propostos no método simplificado de andlise estatica do
ECB8-1. Inclusivamente, para edificios com 3 ou mais pisos nota-se que o valor de A vem inferior a
85% (com ligeira variagdo) e esse é precisamente o valor assumido pelo EC8-1 para edificios desse
tipo. Ja para edificios com menos de 3 pisos, 0 EC8-1 preconiza um valor de A=1.0, que é um valor
bastante préximo do exposto na tabela 4.17. A abordagem passa por dizer que um edificio com 3 ou
mais pisos ja tera alguma influéncia dos modos de vibragdo superiores ao primeiro na resposta as
acOes sismicas e, desta forma, devera considerar-se que apenas 85% da massa total do edificio é
mobilizada no modo fundamental; para edificios com menos de 3 pisos, é considerado que a massa
total do edificio é praticamente toda mobilizada no primeiro modo e, consequentemente, os modos de
vibracao superiores ao fundamental ndo tém qualquer influéncia na resposta da estrutura. De acordo
com 0 exposto, sugere-se que seja aplicada a Eq. (4.40) para avaliagdo de A no nivel 1 do Método
Japonés

4.6.2.2. Consideracdes sobre o coeficiente de comportamento (q)

E sabido que os edificios sismo resistentes de betdo armado devem ter uma adequada capacidade de
dissipagdo de energia sem que isso signifique reducdo de resisténcia as acOes, devendo todos 0s
elementos estruturais ter a capacidade resistente necesséaria e adequada ductilidade sobretudo nas
zonas onde ocorrerdo as maiores deformacdes, isto €, tendencionalmente nas extremidades das vigas e
pilares. Para a exploragdo da ductilidade de um edificio, o0 EC8-1 define duas classes: DCM® e DCH?®,
dependendo da capacidade de dissipacdo de energia que os elementos do edificio revelem. Para cada
uma destas classes existe um conjunto de consideragdes sobre concecdo, dimensionamento e
pormenorizagdo de armaduras com o intuito de que a estrutura tenha efetivamente a classe de
ductilidade imposta no projeto, procurando desenvolver mecanismos de dissipacdo de energia que
impecam roturas frageis (como as roturas por corte nos pilares).

° Do inglés medium ductility - ductilidade média.
® Do inglés high ductility - ductilidade elevada.
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Surge, assim, a grandeza g com o objetivo de ser aplicada de forma simplificada para reduzir os
esforcos em regime linear elastico dos elementos sujeitos a acdo sismica, simulando o efeito da
possivel entrada em regime ndo linear. Como atitude de dimensionamento, o coeficiente de
comportamento (q) implicarda um dimensionamento para valores de esforcos mais reduzidos
comparativamente aos existentes em regime elastico, valendo-se da capacidade de redistribuicdo de
esforgos da estrutura. A ideia é que é possivel e admissivel existir algum dano nos elementos mais
esforcados (uma vez que as suas seccOes plastificardo para o sismo de projeto), mas que isso ndo
implicara o colapso do edificio, uma vez que existe uma redistribuicdo de esfor¢cos dos elementos mais
esforcados para os menos esforcados. Para que tal aconteca é necessario garantir os requisitos de uma
classe de ductilidade (selecionada antes do projeto) de forma a evitar a formacdo de mecanismos de
colapso global.

O valor do coeficiente de comportamento dependera do tipo de sistema estrutural do edificio e da
classe de ductilidade selecionada para o projeto, podendo vir afetado de um fator corretivo que tem em
consideracdo o modo de rotura condicionante em sistemas estruturais com paredes (k,,). Desta forma,
o coeficiente de comportamento (q) é dado pela Eq. (4.41).

q=qo * Ky (4.41)

onde q, é o de valor basico do coeficiente de comportamento, apresentado na tabela 4.18.

Tabela 4.18 — Valores de para sistemas regulares (Adaptado de EC8-1).

Sistema Estrutural DCM DCH
Portico, misto, paredes acopladas 3.0+ O‘“/0(1 4.5% O‘U/O(1
Paredes ndo acopladas 3.0 4.0% O(“/0(1
Sensivel aos fjrfg;gos globais de 20 3.0
Péndulo invertido 15 2.0

em que o‘u/o(1 é um fator que majora q,, tendo em conta o mecanismo de colapso do edificio, sendo
a; um valor pelo qual a acdo sismica horizontal de célculo tera de ser multiplicada para ser atingida a
resisténcia a flexdo em qualquer elemento estrutural, com as restantes a¢oes de calculo constantes e o,
um valor pelo qual a acdo sismica horizontal de calculo terd de ser multiplicada para originar a
formac&o de rétulas plasticas num namero de secgdes suficiente para provocar a instabilidade global
da estrutura, com as restantes a¢oes de calculo constantes.

A avaliacdo do fator a, é complexa e implica uma analise ndo linear, 0 que ndo é préatico para a
avaliacéo de g, sendo que o EC8-1 estabelece alguns valores para a avaliagdo simplificada deste fator,
com um méaximo de 1.5.
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Do ponto de vista da aplicacdo do Método Japonés, é importante o valor de q ser escolhido com
prudéncia, distinguindo-se claramente dois cenarios que implicardo consideragdes e escolhas de
valores de q distintos: i) Edificios com dimensionamento sismo resistente e ii) Edificios sem
dimensionamento sismo resistente.

i) Para edificios dimensionados a ac¢do sismica, o prudente serd tomar O‘u/o(lzl.o, conservativamente.
Né&o obstante, um valor de O‘u/o(l>1.0 podera ser usado de acordo com o estipulado no EC8-1 desde

que devidamente justificado.

ii) Para edificios sem dimensionamento sismo resistente é importante haver prudéncia na selecéo de g,
sob pena de escolher um valor demasiado elevado que correspondera a uma exploracdo de
ductilidade que efetivamente podera ndo existir, colocando totalmente em causa a aplicabilidade do
método. Neste caso o valor minimo de 1.5 sugerido pelo EC8-1 ser4 uma boa opg¢éo. Existe sempre
a possibilidade de usar g=1.0, mas isso parece ser demasiado conservativo, visto gue mesmo que a
estrutura ndo tenha dimensionamento sismo resistente, terd sempre alguma ductilidade e
capacidade de redistribui¢do de esforcos.

4.7. TOMADA DE DECISAO
4.7.1. TOMADA DE DECISAO APRESENTADA NA NORMA JAPONESA

O julgamento de seguranga feito com base nas normas japonesas implica a comparacgéo direta entre I
e I, sendo que se a seguinte condicdo for cumprida em todos os pisos e para as duas direcoes
principais de um determinado edificio, a seguranca é cumprida

Is > I (4.42)

Se a condicdo anterior ndo for cumprida, o edificio devera ser avaliado como incerto e devera avangar-
se no rigor da aplicacdo do método através da aplicacdo do nivel 2 (como sugerido na figura 4.1),
podendo desta forma obter-se mais informacao e rigor na tomada de decisdo sobre a seguranca.

Segundo as recomendagfes da norma, o documento de avaliacdo de seguranga sismica realizado para
um dado edificio deverd incluir os sub-indices avaliados, o procedimento de célculo, os valores de I
e de I, bem como alguns comentarios sobre a avaliacao realizada e o julgamento de seguranca.

Esta avaliacdo parece ser demasiado rigida, como aliés foi ja discutido em 3.12.5.2 a propoésito das
desvantagens do método, levando a que surjam propostas de varios autores para tentar melhorar o
julgamento final de seguranca, visto a sua importancia para a aplicabilidade das metodologias RVS.

4.7.2. PUBLICAGCOES DE BODUROGLU ET AL. (2004)

Na 132 Conferéncia Mundial de Engenharia Sismica, organizada em 2004 no Canada, foi apresentado
um trabalho sobre o Método Japonés e a sua adaptacdo a realidade turca. O estudo implicou o ajuste
do método proposto na norma japonesa aos métodos construtivos, concecdo estrutural e sismicidade da
Turquia, tendo sido analisados cinco edificios de betdo armado de tipologia corrente sem niveis
aceitaveis de seguranca a acdo sismica. Cada um dos edificios foi avaliado & luz do nivel 1 de
aplicacdo do método proposto nas normas japonesas e também por analises lineares, com o intuito de
fazer uma comparacdo e interpretacdo diretas dos resultados do método. A aplicacdo do nivel 1
justifica-se pelo principal motivo (ja discutido no capitulo 3) de ser necesséaria uma avaliagdo rapida
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para um numero elevado de edificios que permita catalogar os que apresentam seguranga e 0S que
precisam de avaliacdo mais detalhada.

As andlises lineares foram realizadas através da modelacdo 3D com recurso a um programa de célculo
automatico e com carga horizontais e verticais aplicadas de acordo com o estipulado na TEC (1998).
Para cada elemento da estrutura vertical foram registados os momentos e esfor¢os transversos atuantes
(Mq e Vg, respetivamente) para cada piso e em cada diregdo principal (conforme estipulado no Método
Japonés) e foram também calculados para cada piso e em cada direcdo principal o momento resistente
e o esforgo transverso resistente (M, e V., respetivamente) dos elementos mencionados.

De seguida, foram calculados os quocientes ) lV[r/Md e Zvr/vd, sendo estes valores tdo mais baixos

quanto mais insuficiente for a capacidade resistente do edificio e, sabendo que os edificios analisados
ndo tém niveis aceitaveis de segurancga a acao sismica, é de esperar que os valores destes quocientes
resultem inferiores a 1. Posteriormente, foram calculados os valores de I e I, de acordo com as
normas japonesas, calculando o respetivo racio I¢/I,, sendo de esperar que a variacdo de M, /My e
V,./V4 seja semelhante a variacao de I/Ig,. A figura 4.14 reflete essas correlacGes.

2.5 1 7 . 6 i T
] I/,:04 ! } 6 ¢ ¢
PY I —— JI .......... bacgestoca §F---mmmos /1508 "
| 4 F--=--=-mmm e mm == 1| __________
—HAEE B I»_‘ """" Foommme] S '5____\&{}’3_‘-_@-_79 _____
N T : ¥ :

E 10;--- ‘1*:’ -:----- g 2 ______ ._:‘-___._ .—.____.‘I _________
05 1= SN -7 M/M,: 070 - UETFR <Y S SR P
0.0 ] T T T ! T T T ; T T T 0 ' ! ' ' .' 'I ' N ' ! :

0 0.4 0.8 12 0 0.4 0.8 1.2
/g0 Is/lsc

Fig. 4.14 — Quocientes nos 5 edificios sem seguranca as a¢fes sismicas (Adaptado de Boduroglu et al. 2004).

Com base na figura 4.14, a proposta de Boduroglu et al. (2004) passou por considerar uma tomada de
decisdo distinta da apresentada na norma japonesa e que colmata a desvantagem apresentada em
3.12.5.2:

Se I3 > 0.7 I, = Os edificios poderéo ser classificados como seguros;
Se I > 0.4 I, = Os edificios poderao ser usados com o nivel de seguranca atual;

Se I,<0.4 15, = Os edificios necessitam de um estudo mais aprofundado para concluir sobre a
adequacéo do seu uso em seguranca.

De notar que esta proposta procura eliminar a rigidez da Eq. (4.42) (proposta pela norma japonesa),
tentando realizar uma subdivisdo em classes de risco/vulnerabilidade sismica sugerida em 3.12.5.2, 0
que parece ser a forma mais adequada de tomar uma deciséo ap6s a aplicacdo do método, dada a maior
flexibilidade da proposta.
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4.7.3. OUTRAS PUBLICAGOES SOBRE A TOMADA DE DECISAO

A fiabilidade do Método Japonés foi testada apoOs varios sismos, com especial &nfase para os de 1968
em Tokachi-oki, o de 1978 em Miyagi-ken Oki e, sobretudo, o de 1995 em Hyogoken-Nanbu (Otani,
2000). Apds o estudo efetuado para varios edificios, a proposta passou por:

Se I > I, = Os edificios poderao ser classificados como seguros;

Se 0.6514, < I < I, = E admissivel pensar que a estrutura possui resisténcia adequada ao sismo, mas
é recomendada a avaliacdo da seguranca pelo nivel 2;

Se I <0.65I;, = Os edificios que cumprirem esta condicdo ndo apresentam seguranca e Sao
classificados como ndo seguros.

O que estd em causa, de novo, é a subdivisdo em varias classes de risco que procura colmatar a rigidez
da proposta da norma, sendo que a desvantagem desta proposta é ser baseada em registos pouco
recentes (0 mais recente data de 1995), o que podera comprometer a sua aplicacdo. Néo obstante, é
mais uma proposta para a tomada de decisdo ser realizada com maior robustez e adequabilidade,
explorando o conceito de seguranca.

Outra proposta passa pela comparagdo da aplicacdo do método as exigéncias dos codigos modernos
para dimensionamento sismo resistente no Japdo (Otani, 2000), sendo proposto o calculo de um indice
de capacidade para forcas laterais (q;) e, em conjunto com Ig, é possivel realizar a avaliacdo da
vulnerabilidade, com base na tabela 4.19.

Tabela 4.19 — Avaliacao da vulnerabilidade sismica através da comparacéo da aplicacdo do método as
exigéncias dos codigos modernos (Adaptado de Otani, 2000).

Is eq; Avaliacéo da vulnerabilidade
[, <0.30uq;<05 Colapso provavel

outros Colapso menos provavel, mas possivel
[>06eq;>1.0 Colapso néo provavel

De notar a exigéncia da tabela: no caso de I ou g; serem considerados reduzidos, o edificio é avaliado
como de "colapso provavel”, mas para 0 mesmo ter avaliacdo de "Colapso ndo provavel™ tanto Ig
como q; terdo de ser avaliados com valores elevados.

4.7.4. NOTAS ADICIONAIS

Com base nos pontos anteriores, percebe-se que existem varias possibilidades para melhorar a tomada
de decisdo do Método Japonés, eliminando a rigidez excessiva da sugestdo da norma, sendo certo que
cada uma das propostas referidas tem também os seus defeitos e por isso 0 que se recomenda é que se
aumente a base de dados de edificios testados pelo método em Portugal, de forma a que se estudem as
relagbes Ig/ls, resultantes, com o intuito de fazer uma subdivisdo em classes de vulnerabilidade
sismica com uma interpretacdo clara e objetiva. Assim, ap6s a aplicagdo do nivel 1 do método a um
vasto numero de edificios sera possivel a catalogacdo dos mesmos em classes de vulnerabilidade e, de
imediato, perante essas classes serd possivel interpretar que agbes (se algumas) deverdo ser tomadas
para o reforco do edificio.
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5.

Aplicacdo do Método Japonés a casos de estudo

5.1. INTRODUCAO

Com o intuito de tirar conclusbes sobre a fiabilidade da aplicacdo do Método Japonés a casos de
estudo, surge neste capitulo a sua aplicacdo a casos praticos. Os edificios selecionados tém como
objetivo testar a capacidade do método para identificar os que incluiram dimensionamento sismo
resistente e penalizar os que apenas tiveram um dimensionamento baseado em agdes graviticas. E
evidente que podera haver edificios sem dimensionamento sismo resistente que cumpram as condigdes
de seguranca sismica (sendo que a partida serdo uma minoria) e pretende-se que o método seja
também capaz de identifica-los (JBDPA, 2005).

O Edificio 1 foi um dos edificios que teve em consideracdo os principios de dimensionamento sismo
resistente e foi dimensionado para um periodo de retorno da acdo sismica de 475 anos no ambito de
uma dissertacdo desenvolvida na Grécia, sendo constituido por 3 pisos e apresentando perfeita
regularidade em planta e altura. Este tipo de dimensionamento originou &reas elevadas de seccOes
transversais dos elementos (sobretudo pilares) e quantidades de armadura consideraveis, devido a
exigéncias de ductilidade.

O Edificio 2, por sua vez, é extremamente semelhante ao primeiro, visto que se pretendeu apenas
prejudicar o seu comportamento sismico, alterando duas questdes: i) o dimensionamento de armaduras
foi realizado considerando apenas a¢des graviticas e ii) foi aumentada a altura do primeiro piso, 0 que
Ihe conferird um comportamento mais flexivel (por evidente reducdo de rigidez), podendo ter
comportamento de piso fraco. Assim, este edificio tera dimensbes de secces transversais mais
reduzidas, bem como menor quantidade de armadura.

As alvenarias influenciam o comportamento estrutural e as caracteristicas do edificio por alteracdo da
rigidez global e, nesse sentido, a sua caracterizacdo € importante. As paredes exteriores foram
consideradas duplas com o primeiro pano de dimens@es 30x20x15cm e o0 segundo de 30x20x11cm (de
fora para dentro), juntamente com 2cm de reboco de cada lado, isolamento térmico de 3cm e caixa de
ar de 2cm. A tabela 5.1 mostra as principais caracteristicas das unidades de alvenaria de tijolo furado
comummente utilizadas em Portugal.
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Tabela 5.1 — Principais caracteristicas das unidades de alvenaria de tijolo furado em Portugal (Adaptado de
Pereira et al., 2010).

Alvenaria Dimens6es (mm) Resisténcia a

de tijolo Comprime Altura Laraura Zfsg) ngc:ur}?gaeom compresséo
furado nto 9 g ¢ (Mpa)
' 30x20x22 300 200 220 110 ; 55- 70 1.9-3.9
' 30x20x15 300 200 150 50.-7.0 50 - 65 25-49
‘ 30x20x11 300 200 110 40-6.0 50 - 65 28-5.2
' 30x20x7 300 200 70 3.0-5.0 40 - 60 3.7-7.0

Percebe-se que as resisténcias a compressdo dos tijolos utilizados ndo tém um valor especifico,
variando naturalmente com a percentagem de vazios do tijolo usado. Em Portugal, a resisténcia média
a compressdo das alvenarias (f) respeita a tabela 5.2 (Pereira et al., 2010).

Tabela 5.2— Resisténcia média a compressao das unidades de alvenaria de tijolo furado em Portugal (Adaptado
de Pereira et al., 2010).

Unidades de f (Mpa)
alvenaria P
30x20x11 2.1
30x20x15 2.5

Assim, o valor tomado para a resisténcia a compressdo das alvenarias presentes nos edificios
estudados neste trabalho foi de 4.80MPa, o que equivale a soma dos valores das resisténcias das duas
alvenarias (considerando, portanto, que para carregamentos laterais as paredes funcionam em
paralelo), juntamente com um ligeiro acréscimo de resisténcia dado pela argamassa do reboco. Este
valor é corroborado pelo EC8-1 (2005), que define um minimo de resisténcia de 4.00Mpa.

5.2. EDIFICIO 1 COM PAREDES DE ALVENARIA
5.2.1. DESCRIGAO GERAL DO EDIFICIO

O Edificio 1 tem 3 pisos, sendo que a altura entre eles é constante e igual a 3m, pelo que esta
caracteristica de regularidade é benéfica para o seu comportamento sismico. A sua planta é
duplamente simétrica, com 10.40m x 10.40m (figura 5.1), pelo que também € regular, favorecendo o
comportamento ao sismo (no anexo | encontra-se o desenho tridimensional da estrutura deste edificio
para uma melhor percecao do referido).
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Fig. 5.1 — Planta dos trés pisos do Edificio 1 (Adaptado de Hatzivassiliou e Hatzigeorgiou, 2015a).

As dimensfes das seccOes transversais de pilares e vigas em edificios com dimensionamento sismo
resistente, regra geral, sdo superiores as de edificios apenas dimensionados para acdes graviticas,
porque a grande quantidade de armadura devido as exigéncias de ductilidade das secgdes leva a
necessidade de maiores dimensdes brutas de betdo, sob pena de os elementos terem percentagens de
armadura muito elevadas. Assim, os pilares existentes neste edificio sdo quadrados e de 3 tipos: P1, P2
e P3, correspondendo a pilares de canto, de bordo e central que tém dimensfes 0.40m x 0.40m, 0.50m
x 0.50m e 0.60m x 0.60m, respetivamente. Na figura 5.2, estdo representadas as secgdes transversais
dos referidos pilares, que sdo constantes ao longo dos 9m de altura do edificio.
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2018
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Fig. 5.2 — Dimensdes das sec¢des transversais dos pilares do Edificio 1. Da esquerda para a direita: P1, P2 e P3
(Adaptado de Hatzivassiliou e Hatzigeorgiou, 2015a).

7

Quanto as vigas, é interessante reparar que ndo existe uma grande discrepancia entre a armadura
superior e inferior, 0 que resulta do tipo de dimensionamento, visto que para agdes horizontais estes
elementos tanto poderdo sofrer tragcbes na zona superior, como na zona inferior, uma vez que a carga
sismica pode inverter o sentido. De notar que interessa apenas caracterizar a sec¢do transversal das
extremidades das vigas existentes, porque o0 comportamento ndo linear se concentrard nas
extremidades dos elementos (pilares e vigas). De facto, para a combinacdo de acdes horizontais com
combinagdo quase permanente de carregamento vertical, os esfor¢os a meio vdo serdo muito mais
reduzidos do que nas extremidades e, portanto, nesta zona dificilmente o material entrard em regime
n&o linear.
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Assim sendo, sdo identificadas na figura 5.3 todas as extremidades de vigas existentes, dando origem a
todas as sec¢es transversais de vigas que interessa pormenorizar, sendo que todas as vigas tém seccao
de betdo 0.25m x 0.50m (largura x altura).

2014 3014 2018+1014
/A\ A
@B(2R)//0.10m ©8(2R)/0.10n]
< ~ N
‘\\\l"‘
@8(2RY/0.10m
N4 Y
3014 3014 33:8
3018 2014 2016+1014 2016+1014
A A A
@B(2R)0.10
R0 10m] ©B(2R)//0-10n | @8(2R)//0.10m |
T
T ! \ " @8(2R)/I0.10m
33:3 2014 3016 IXG

Fig. 5.3 — Secc0es transversais das extremidades das vigas do Edificio 1. Da esquerda para a direita: V1 a V7
(Com base em em Hatzivassiliou e Hatzigeorgiou, 2015a).

A nivel do carregamento considerado, tomou-se Yperso = 25 KN/m3, peso dos revestimentos = 1.0
kN/m? de laje, peso de paredes interiores = 2.1 kN/m? de parede e sobrecarga = 2.0 kN/m? de laje.
Quanto ao peso das paredes exteriores, de acordo com a descricdo feita em 5.1 e recorrendo a tabela
5.3, conclui-se que o valor de 3.0 kN/m? de parede é adequado. Sendo a espessura da laje 15cm, 0
valor da carga correspondente ao seu peso proprio sera de 3.75 kN/m?2. De notar que os valores
referidos sdo caracteristicos, interessando posteriormente combina-los da forma adequada dependendo
da andlise a efetuar.

Tabela 5.3 — Pesos de paredes de alvenaria de tijolo furado (Adaptado de Tabelas IST, 2016).

Tipo de parede de Dimensdes dos tijolos 2
alvenaria (cm) Espessura, e (m) Peso (KN/m* de parede)

30x20x7 + 30x20x7 0.09+0.09 +t 2.2

0.02 30x20x7 + 30x20x11 0.09 +0.13 +1 2.4
+H+  +l+

30x20x7 + 30x20x15 0.09+0.17 +t 2.7

30x20x11 + 30x20x11 0.13+0.13 +t 2.6

—ec— 30x20x11 + 30x20x15 0.13 +0.17 +t 3.0

30x20x15 + 30x20x15 0.17+0.17 +t 3.3
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5.2.2. APLICACAO DO METODO
5.2.2.1. Célculo de Is

Na aplicacdo do método é importante perceber que quanto maior o peso suportado por um
determinado piso, menor sera o seu valor de I, o que significa que a ndo consideracdo (por
simplificacdo) de algum peso, implicard uma atitude ndo conservativa e é, portanto, de evitar. Poder-
se-ia considerar simplificadamente que a contribui¢cdo do peso préprio de pilares e vigas se poderia
desprezar face as restantes cargas, no entanto a contribuicdo destes elementos é de aproximadamente
20% do peso total do edificio, o que ndo é desprezavel. Este peso significativo dos elementos
estruturais deve-se ao facto de o edificio ser relativamente baixo, sendo que ndo seré expectavel uma
influéncia tdo grande para edificios de maior porte. Por outro lado, a ndo consideracdo do peso de uma
forma rigorosa levara a um resultado ndo conservativo do método, uma vez que os sub-indices de
resisténcia dos elementos verticais resultariam sobrevalorizados, o que naturalmente néo sera razoavel.
Desta forma, o objetivo passou pela quantificagdo rigorosa dos pesos de cada elemento, pelo que o
piso 3 ndo suporta qualquer peso de pilares e paredes, 0 piso 2 suporta 0 peso dos pilares e paredes do
piso 3 e 0 piso 1 suporta 0 peso dos pilares e paredes dos pisos 2 e 3.

A analise pelo Método Japonés podera ser realizada apenas na dire¢do X, uma vez que na diregdo Y 0s
resultados serdo exatamente os mesmos, dada a dupla simetria em planta da estrutura. Este raciocinio
sera valido para todas as estruturas avaliadas no &mbito do presente trabalho, uma vez que todas
resultardo de adaptagdes do Edificio 1. A tabela 5.4 apresenta os resultados da quantificagdo dos pesos
referidos.

Tabela 5.4 — Calculo dos pesos suportados pelos pisos do Edificio 1.

zP
; 2 Peso es0 X Peso % Peso 2 Peso
. Cap Area Massa Peso . Paredes . .

Piso (KNim?) | (m?) (ton) (KN) Lajes Exteriores Pilares | Vigas Total

(kN) (kN) (kN) (kN)

(kN)

1 7.45 108.16 82.1 805.8 2417.4 546 300 562.5 3825.9
2 7.45 108.16 82.1 805.8 1611.6 273 150 375 2409.6
3 7.45 108.16 82.1 805.8 805.8 0 0 187.5 993.3

As paredes interiores foram consideradas como carga uniformemente distribuida pela area do piso,
com o valor de 40% do peso de um metro linear de parede (RSAEEP). Para a contabilizacdo de cargas
graviticas foi utilizada a combinacdo quase permanente, porque € considerada a carga vertical
existente nos edificios aquando da ocorréncia de um evento sismico (EC8-1).

Os valores de carga uniformemente distribuida ao longo da area do piso (incluindo pesos proprios)
rondam, em média, 12 kN/m?, sendo que o piso 3 tem uma contribuicdo menor, uma vez que ndo
suporta o0 peso dos elementos verticais, mas isso € compensado pelos pisos 1 e 2 que suportam um
pouco mais do que os 12kN/m? referidos. Assim, conclui-se que o valor proposto na norma e referido
em 4.3.3 é uma boa aproximacao neste caso, 0 que é de esperar em edificios comuns, isto é, edificios
sem carregamentos excecionais.
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Para a classificacdo dos pilares, de acordo com o referido em 4.3.3, € importante discutir algumas

questoes:

Nesta classificacdo, h, € a altura livre do pilar e como ndo se conhece a existéncia de
aberturas na parede (janelas, por exemplo), considera-se o valor da altura livre na fachada,
que é de 2.5m’. Eventualmente o valor de h, poderia ser menor se fossem consideradas
janelas, o que resultaria em valores de t mais elevados, pelo que tomar h, como 2.5m e
ignorar a existéncia de janelas é conservativo, isto é, origina valores de tensfes tangenciais
resistentes mais baixos e, consequentemente, valores de sub-indices de resisténcia de pilares
(C.) mais reduzidos, o que por sua vez resultar& em menores valores de indices de
desempenho (I).

O pilar tipo C1 € o ideal (com relagao 2<h,/D<6), considerando-se um valor de t na ordem
de 1.0 MPa. E considerado o pilar que nem é demasiado curto, nem demasiado esbelto.

O pilar C2 é demasiado esbelto (de relagdo h,/D>6) e, com isso, muito deformavel. Essa sua
maior flexibilidade origina deformagdes elevadas que poderdo ser gravosas inclusivamente
na consideracdo dos efeitos de segunda ordem e, desta forma, o valor de t ¢ mais reduzido do
gue para os pilares C1, tomando o valor de 0.7 MPa.

A tabela 5.5 apresenta a atribuicéo de tipos de pilares e respetivos valores de t para o Edificio 1.

Tabela 5.5 — Classificagédo dos pilares do Edificio 1.

Pilares® hy (M) D (m) hy/D Classificacao T (Mpa)
400/400 25 04 6.25 C2 0.7
500/500 2.5 0.5 5 C1 1.0
600/600 2.5 0.6 4.17 C1 1.0

Quanto aos restantes elementos verticais, apenas existem paredes de alvenaria que sdo formuladas na
publicacdo da PAHO (2000) (como referido em 4.5.1), existindo oito por piso, quatro em cada dire¢do
principal, o que corresponde a dizer que apenas quatro das paredes contribuem com alguma resisténcia
para a acdo sismica segundo uma determinada direcdo. Estes elementos de alvenaria de tijolo tém
dimensoes de secgéo transversal de 0.32m x 4.55m (espessura x comprimento).

No que respeita as paredes interiores, embora sendo consideradas na quantificacdo de massas dos
pisos, serdo desconsideradas no seu contributo para a resisténcia, devido a dois motivos: i) ndo ha
conhecimento sobre as suas dimensdes de secgdes transversais, nem da sua disposigao e ii) considera-
se que as paredes interiores nao estardo, a partida, ligadas a restante estrutura, o que nao lhes confere
qualquer possibilidade de contribuir para a resisténcia sismica, suportando apenas 0 seu proprio peso.

! h, =3.0- 0.5 =2.5m, com altura entre fibra superior da laje de baixo e fibra superior da laje de cima de 3.0m e
vigas com altura de 0.5m.

8 A nomenclatura utilizada referente aos pilares corresponde a que consta na Tese onde o Edificio 1 foi
dimensionado; 400, 500 ou 600 indica a dimensao do pilar em milimetros.
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Existem sempre algumas incertezas sobre os valores a adotar para 0s seguintes parametros: i) B, ii)
sub-indice de ductilidade (F) e iii) coeficiente de comportamento (q - a analisar em 5.2.2.2). As
questdes i) e ii) sdo analisadas de seguida:

i) A qualidade do betdo pode levantar algumas dividas, devido a deterioracdo natural das
propriedades resistentes com o tempo e por isso foi considerada uma variacao de -10% de F. para
avaliar a sensibilidade do resultado final a este parametro. No entanto, segundo as recomendacdes
da norma para o nivel 1, o valor de F.=13.33 MPa (correspondente ao valor de célculo da
resisténcia a compressao de um betdo C20/25 do EC2-1 utilizado no projeto) parece ser a melhor
opcao;

ii) Os primeiros elementos a entrar em rotura em principio serdo as paredes de alvenaria, mas nédo
parece razoavel considerar que esta rotura condicione a ductilidade global do edificio, visto que a
ductilidade se deve sobretudo aos elementos estruturais. Assim podera considerar-se possivel a
utilizagdo de um valor de F=1.0. Por outro lado, o facto da parede de alvenaria entrar em rotura
poderd levar a concentragGes de tensdes nas regiGes dos nos de ligagdo entre vigas e pilares, o que
poderd originar uma rotura por corte nessa zona, sendo razodvel a consideracdo de F=0.8,
prejudicando o comportamento sismico do edificio com impacto direto na reducdo do indice
sismico (Ig) de 80%. O mais razoavel, concluindo, ser& considerar F=0.8, visto existirem elementos
frageis que entrardo em rotura por corte para valores de deformacédo baixos (PAHO, 2000).

Na tabela 5.6, foram utilizados valores de F=0.8 e de 3.=0.67 e as restantes tabelas para a analise de
sensibilidade aos parametros relativamente aos quais existe incerteza encontram-se no anexo J. Optou-
se por variar apenas o valor de F. de -10%, mantendo F=0.8, visto este corresponder ao pior cenario
possivel para o comportamento sismico do edificio.

Para o fator Sp, existem critérios cuja aplicagdo ndo faz sentido nos edificios avaliados neste trabalho
como por exemplo: reentrancias em planta, juntas de dilatacdo, presenca de atrios e respetiva
excentricidade e pisos enterrados, uma vez que nao existem reentrancias em planta, ndo ha juntas de
dilatacdo, ndo estdo presentes quaisquer atrios, nem existe nenhuma cave nos edificios analisados.
Quanto aos critérios que se aplicam ao Edificio 1, a pontuacdo G vem sempre igual a 1.0,
evidenciando o bom comportamento do edificio a agdo sismica e, assim, os valores de Sy serdo sempre
unitarios, escolhendo-se o valor global de Sp=1.0 para este edificio.

O fator T é considerado unitario, visto ndo ser conhecido o historial de danos ocorridos no edificio.
A tabela 5.6 refere-se a aplicacdo das expressoes referidas no capitulo 4.

Tabela 5.6 — Célculo de IS de acordo com o nivel 1 do Método Japonés, para o Edificio 1.

Piso o) C. Crmar? F Eo S T I
1 1.00 0.315 0.320 0.8 0.382 0.382
2 0.80 0.500 0.508 0.8 0.485 1.0 1.0 0.485
3 0.67 1.213 1.233 0.8 0.981 0.981

® Para o calculo de Car foi utilizado o valor de T, = 0.44 MPa, que vai de encontro ao valor médio dos ensaios
realizados por Pires (1990) as alvenarias portuguesas e €é revelado credivel no que foi exposto em 4.5.3.2.
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5.2.2.2. Célculo de ISO

Para o calculo do fator correspondente a acdo (Ig,) é importante tomar algumas consideracfes que
serdo descritas de seguida.

O valor de ag para o qual o edificio foi dimensionado foi de 0.24g, o que corresponde a zona sismica
mais gravosa da acdo afastada (sismicidade interplaca) do EC2-1, numa localizacdo na extremidade
sul de Portugal continental, sendo que esta acdo foi condicionante no dimensionamento.

O parametro A foi considerado, simplificadamente, igual a 0.85 de acordo com o método simplificado
de andlise estatica ja apresentado em 4.3.4, correspondendo a considerar que 85% da massa total da
estrutura é envolvida no primeiro modo de vibragdo. Naturalmente, considerou-se preferivel a
utilizacdo de um valor simplificado e que vai de encontro ao método simplificado de aplicacdo de
acOes laterais do EC8-1, uma vez que o calculo rigoroso deste parametro modal implicaria a
modelagdo da estrutura. Portanto, no &mbito do Método Japonés considerou-se mais vantajoso utilizar
um valor razoavel aproximado e admitido pelo EC8-1 no caso de estruturas regulares, porque o
objetivo da metodologia é ser de aplicacdo simples e de possivel implementacao sistematica.

Além disso, o facto de apenas ser considerado o primeiro modo de vibracdo implica obrigatoriamente
um erro inerente ao facto de ndo ser realizada uma analise modal, isto é, de ndo ser considerada a
contribuigdo dos modos de vibragdo superiores ao primeiro na respostas estrutural, sendo que esse erro
é aceitavel perante o grau de aproximacéo pretendido através de um método simplificado de avaliacdo
rapida do desempenho sismico.

Foi considerado um terreno tipo B, que corresponde a um terreno com um nimero de pancadas SPT
superior a 50 para os tipos de terrenos estipulados no EC8-1.

A formula sugerida pela adaptacdo da expressdo das normas japonesas para I, é conservativa, uma
vez que considera que o periodo do modo fundamental da estrutura esta compreendido entre Tg e Tc, 0
que implica que independentemente da estrutura em andlise, para a aplicacdo do Método Japonés é
sempre considerado que o periodo do primeiro modo de vibracdo da estrutura se situa no tramo de
aceleracdo constante. Ora, sendo esta a maxima aceleracdo possivel de ocorrer no espectro de reposta
(ver figura 5.4), percebe-se que esta consideragdo é conservativa. No caso do presente edificio, sabe-se
(ap6s a analise modal feita na modelacdo 3D da estrutura com recurso ao programa de calculo
automatico SAP2000) que o periodo de vibracdo para o primeiro modo (modo de translagcdo numa das
direcBes principais) é de 0.41s (sem alvenarias) e 0.19s (com alvenarias) e estes valores estdo, de
facto, compreendidos entre Tg = 0.1s e T¢ = 0.6s.
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2,581

Iy Ie I'p T

Fig. 5.4 — Forma do espectro de resposta elastica (Adaptado de EC8-1).

Assim sendo, resultara:
ag = 0.24g = 2.3544 m/s?; A =0.85;
1m/s? <ag<4m/s* = Smax=1.35=S=Smax - (Smax - 1) /3*(ag - 1) =1.1920 (tabela5.7).

Tabela 5.7 — Valores dos parametros que definem o espectro da figura 5.4 para a a¢ao sismica tipo | (Adaptado

de EC8-1).
Tipo de terreno Smax Tg (S) Tc (5) Ty (S)
A 1.0 0.1 0.6 2.0
B 1.35 0.1 0.6 2.0
C 1.6 0.1 0.6 2.0
D 2.0 0.1 0.8 2.0
E 1.8 0.1 0.6 2.0

Quanto a questdo da incerteza apresentada em 5.2.2.1 relativamente ao coeficiente de comportamento
(q), tomaram-se as seguintes consideragdes:

iii) E razoavel admitir um valor de 3.6 para uma estrutura perfeitamente regular (Hatzivassiliou e
Hatzigeorgiou, 2015b), como é o caso do Edificio 1, o que corresponde a um fator u—12, pelo que

u

51
resulta uma majoracdo de 20% do valor base de g, considerado 3.0 para estruturas em portico e de
ductilidade média (EC8-1). No entanto, para avaliar a sensibilidade do resultado do método a este

parametro, foi considerado também um valor de q=3.0 que corresponde a considerar % =1 e tomou-se

1

para um terceiro valor a média entre estes dois extremos, ou seja, 3.3. O valor utilizado como base sera
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g=3.0, visto ser 0 mais conservativo dos trés valores apresentados e, assim, se a seguranca for
cumprida para este valor de g, com certeza sera também alcangada para o0s restantes.

Desta forma, resultaram os seguintes valores de I :
q=3.0= I =0.203;
g=33=1I5,=0.184;
q=3.6= I, =0.169.

5.3. EDIFICIO 2 COM PAREDES DE ALVENARIA
5.3.1. DESCRICAO GERAL DO EDIFICIO

O edificio 2 tem 0 mesmo nimero de pisos que o Edificio 1 e continua a ter caracteristicas favoraveis
a acdo sismica em termos de regularidade em planta, porque se mantém duplamente simétrico, com
dimens@es em planta de 10.40m x 10.40m (figura 5.5). Ja em altura, o primeiro piso tem 4m, enquanto
0s restantes tém apenas 3m, existindo assim a possibilidade do piso 1 ter comportamento de piso fraco,
0 que naturalmente prejudica o seu comportamento perante a¢fes horizontais.

P1 P2 P1
7
p3
P2 P2
¥4
P1 P2 P1

Fig. 5.5 — Planta dos trés pisos do Edificio 2 (Adaptado de Hatzivassiliou e Hatzigeorgiou, 2015a).

5.3.1.1. Dimensionamento de pilares

Este edificio foi dimensionado apenas considerando acOes verticais, tarefa realizada no ambito deste
trabalho e que teve um pré-dimensionamento das sec¢des de betdo dos pilares feito considerando os
esforcos axiais como condicionantes, tendo o critério passado por dimensionar uma sec¢do de betdo
gue, sem a contribuicdo da armadura, conseguisse equilibrar esses mesmos esforcos. Ora, sendo o
edificio de baixo porte e ndo suportando carga graviticas excecionais (visto que a utilizacdo é do tipo
habitacdo), este critério levou a sec¢Bes de pilares bastante reduzidas e, portanto, foi estabelecida uma
seccdo minima de 0.30m x 0.30m. O pré-dimensionamento foi confirmado através da modelacédo 3D
da estrutura do Edificio 2 e respetivo carregamento vertical (exatamente 0 mesmo que no Edificio 1,
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mas desta feita combinado para ELU) no programa de célculo automatico SAP2000, tendo-se
verificado que Ngq = Ngq em todos os pilares, o que valida as dimensdes das seccdes.

Quanto ao dimensionamento de armadura, sdo de distinguir os trés tipos de pilares j& identificados
aquando da descri¢do geral do Edificio 1 (em 5.2): Pilares de canto, de bordo e central. Os pilares de
canto (P1), sofrerdo flexdo composta e desviada, uma vez que para além do esforgo axial de
compressdo, existird flexdo segundo dois planos; os pilares de bordo (P2), estardo sujeitos a flexdo
composta, isto é, sofrerdo esforcos de compressdo e momentos em torno de um dos seus eixos
principais centrais de inércia; o pilar central (P3) estara sujeito apenas a compressdo, uma vez que as
vigas absorver&o e equilibrardo completamente os esforcos de flexdo nos dois planos.

Desta forma existe um tipo de dimensionamento de armadura diferente dependendo do tipo de pilar. O
aco utilizado foi, a semelhanca do que ocorreu no projeto do Edificio 1, o A500 e os resultados do
dimensionamento estdo expostos na tabela 5.8.

Tabela 5.8 — Sintese do calculo das armaduras dos pilares do Edificio 2.

Pilar Armadura longitudinal Armadura transversal
Ngg (KN) | Mggx(KN.m) | Mgay(KN.m) ® ¢ (Mm) | s (M)
137.05 34.80 34.80 0.274

Canto

v My Hy Ag 6 0.18
0.103 0.104 0.065 4¢p12/face
Nga (KN) | Mgay(kN.m) | Mgay (kN.m) ®
221 - 40.85 0.302
Bordo 6 0.18
v My Hy Ag
0.166 - 0.077 5¢12/face
Ngq (KN) | Mggyx(KN.m) | Mgy (kN.m) ®
1111 - - -
Central 6 0.15
v Hx p'Y Asl:Asmin
- - - 4$10

As Egs. (5.1), (5.2), (5.3) e (5.4) foram utilizadas para o céalculo das armaduras longitudinais
(Figueiras e Barros, 2010 e EC2-1) dos pilares:

Nggq

v = (5.1)
h= g (52)

Ay = /s * (u) *b*d* f;—: + NEd) (5.3)
Aqminpiares = méx (%562;0.002 A (5.4
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onde v é o esforco axial reduzido, Ngq é 0 esforco axial de célculo, f. é o valor caracteristico da
resisténcia a compressdo do betdo aos 28 dias (tomado como 20 MPa), y. é o coeficiente parcial de
seguranca do betdo segundo o EC2-1 (tomado como 1.5), u é o momento reduzido, A, € a area da
seccao transversal, b e h sdo a largura e altura da seccdo transversal, Mgq € 0 momento fletor de
calculo, d € a altura Gtil da secgéo transversal, fy, € o valor caracteristico da tensdo de cedéncia a
tracdo das armaduras (tomado como 500 MPa), vy, € o coeficiente parcial de seguranca das armaduras

segundo 0 EC2-1 (tomado com 1.15), ® é a taxa mecanica de armadura de flexdo, Ag € a quantidade
de armadura longitudinal € Agjmin pilares € @ quantidade minima de armadura requerida para os pilares

de acordo com as exigéncias do EC2-1.

Ja para as armaduras transversais, utilizaram-se as Eqs (5.5) e (5.6) (EC2-1 e REBAP):
, 1
¢ = méx (6;% * Pimin ) (55)

st = min (15 * &yyin; dimensdo minima do pilar; 300mm) (5.6)

onde ¢, é o didmetro da armadura transversal, ¢;mi, € 0 didmetro minimo da armadura longitudinal e
st € 0 espagamento entre armaduras transversais. A quantidade de armadura transversal sera referida
como Ag; e sera expressa em quantidade de armadura por metro.

Como o pilar central apenas sofrera esforgos de compressao e o dimensionamento da seccao de betdo
foi pensado para resolver esses esforcos, a armadura a colocar neste elemento vertical sera Agimin-

Na figura 5.6 estdo representadas as sec¢Oes transversais dos elementos referidos.

@6(2R)/0.18m

E i [ A
d > 5@12face

[~ kY 7

MZH&CE * @6(2R)/0.18m %Imrace

Fig. 5.6 — Seccdes transversais dos pilares do Edificio 2. Da esquerda para a direita: P1, P2 e P3.

B6(2R)//0.15m

5.3.1.2. Dimensionamento de vigas

Nas vigas, o pré-dimensionamento foi realizado no pressuposto de que 0 momento reduzido devera ser
aproximadamente igual a 0.25 e, sendo o esforco axial desprezével, serdo tomados elementos a flexao
simples. Com esta informacéo e estimando expeditamente 0 momento maximo, obteve-se uma sec¢do
de Dbetdo de 0.25m x 0.40m (o que implica uma reducdo de 10cm da altura das vigas
comparativamente ao Edificio 1, visto que os esforcos diminuiram e as exigéncias de flexdo também).
Assim, estas dimensodes foram validadas pela modelacdo em SAP2000, garantindo valores de p < 0.25.

Para as armaduras sdo de distinguir dois tipos de vigas: interiores e exteriores. Para o
dimensionamento considerou-se que todas as vigas seriam iguais, independentemente de serem
classificadas como interiores ou exteriores. Esta consideracdo ndo levara a um dimensionamento
pouco econdémico, porque os valores de cargas verticais em ELU sdo praticamente iguais nos dois
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tipos de vigas (visto que as vigas interiores sofrerdo um carregamento superior motivado pelas maiores
areas de influéncia de cargas distribuidas na laje, mas as vigas exteriores terdo o peso diretamente
aplicado das alvenarias). Os valores obtidos para as cargas distribuidas nas vigas interiores foi de 27.5
kKN/m e para as exteriores de 30.6 kN/m, sendo que a tabela 5.9 sintetiza a informacéo sobre as
armaduras das sec¢es das vigas do Edificio 2.

Tabela 5.9 — Sintese do calculo das armaduras das vigas do Edificio 2.

Seccdo viga | Mgq (KN.m) u o | Ag superior (cm?) | Ay inferior (cm?) | Vggq (KN) | Ag (cm?/m)
1 45.50 0.111 | 0.119 3612 2¢12 73.38 06(2R)//0.25
2 79.43 0.195 | 0.219 4$12+2¢10 2¢12 92.46 $6(2R)//0.20

Para o célculo das armaduras longitudinais foram utilizadas as Eqgs. (5.2) e (5.3), para além da Eq.
(5.7) (EC2-1):
f

M 4 by * d; 0.0013 * by * d) (5.7)
fyk

Agimin vigas = MAax (0.26 *

onde f..;, € 0 valor médio da tensdo de rotura do betdo a tracdo simples e b, é a largura média da zona
tracionada.

Para as armaduras transversais, utilizaram-se as Egs. (5.8), (5.9), (5.10), (5.11) e (5.12) do EC2-1:

Pw,min = 0.08 * y fck/fyk (5.8)
Asw
(%) = Pw,min * bw (5.9)
min
V = b fyk/Vs 1
Rd,méax Ocw * Dy ¥ Z % Vq * cotO+tanB (5.10)
Stmax < 0.75 xd (5.11)
VRas = ASTW * 2 % fi,q * cOtO (5.12)

. - A .
onde pw min € @ taxa de armadura de esforgo transverso minima, ( :W) € a armadura de esforgo
min

transverso minima por metro, by, é a menor largura da sec¢do transversal na area tracionada, z é o
bragco do binério das forgas internas para um elemento de altura constante, correspondente ao
momento fletor no elemento considerado, a.,, ¢ um coeficiente que tem em conta o estado de tensdo
no banzo comprimido, v, é um coeficiente de reducéo da resisténcia do betdo fendilhado por esforco
transverso, 6 € o angulo formado pelas escoras de betdo e o eixo da viga, Vrgmax € @ resisténcia ao

esmagamento das escoras, symsx € 0 maximo espacamento entre armaduras transversais, Vgqs € 0

. . . . A ‘
esforgo transverso resistente incluindo os efeitos da armadura transversal, ZW é o valor da armadura
transversal por metro e f;,,q € 0 valor de célculo da tensdo de cedéncia das armaduras de esforgo

transverso.

Concluiu-se, assim, que todas as vigas terdo na extremidade de maiores esforcos (definida como
seccdo 2) a solugdo de armadura constituida por ¢6(2R)//0.20m (transversal) e 4¢12+2¢10
(longitudinal) e na outra extremidade (definida como sec¢do 1) havera ¢$6(2R)//0.25m (transversal) e
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3012 (longitudinal). De realcar que as armaduras das faces inferiores foram apenas colocadas para
permitir a amarracéo dos estribos, ndo tendo resultado do dimensionamento.

Na figura 5.7, estdo representadas as seccOes transversais destes elementos.

4012
A 2010 3012
~1 ~{
~@6(2R)//0.20m ™ @6(2R)/0.25m
2012 \.,/2‘2}12

Fig. 5.7 — Secc¢des transversais das vigas do Edificio 2. Da esquerda para a direita: Viga 2 e Viga 1.

5.3.2. APLICACAO DO METODO
5.3.2.1. Célculo de IS

No calculo dos pesos suportados pelos pisos deste edificio, para além do que ja foi referido em 5.2.2.1,
a Unica questdo que merece comentario é o facto de o peso dos elementos estruturais vigas e pilares ser
menor devido ao seu dimensionamento ser apenas baseado em cargas verticais, 0 que originou sec¢des
de betdo mais reduzidas.

A analise pelo Método Japonés podera novamente ser realizada apenas segundo a direcdo X, porque
segundo Y os resultados serdo exatamente 0s mesmos, visto que a planta da estrutura é duplamente
simétrica. A tabela 5.10 mostra o calculo dos pesos associados ao Edificios 2.

Tabela 5.10 — Calculo dos pesos suportados pelos pisos do Edificio 2.

X Peso
p zP zP zP zP
. Cagp Area Massa Peso .e >0 Paredes . %0 . ©%0 €50
Piso KN/m?) | (m?) (ton) (KN) Lajes Exteriores Pilares | Vigas Total
(kN) (kN) (kN) (kN)
(kN)

1 7.45 108.16 82.1 805.8 2417.4 546 121.5 450 3534.9
2 7.45 108.16 82.1 805.8 1611.6 273 60.8 300 2245.3
3 7.45 108.16 82.1 805.8 805.8 0 0 150 955.8

Obteve-se um valor médio de carga uniformemente distribuida nos pisos (incluindo pesos proprios de
pilares e vigas) de 11 kN/m? e, assim, o valor de 12 kN/m? proposto pela norma japonesa revela-se
uma aproximacao razoavel, sendo que no caso do Edificio 2 é uma aproximagdo menos boa do que no
caso do Edificio 1, o que poderd indiciar que o valor proposto pela norma esta calibrado para edificios
com dimensionamento sismo resistente. Ainda que a aproximagdo nao seja tdo boa como em 5.2.2.1, 0
facto de a norma propor um valor de peso distribuido superior, implicaria um valor de resisténcia dos
elementos verticais inferior, 0 que revela que a proposta é conservativa. A classificacdo dos pilares
deste edificio é feita com base na tabela 5.11.
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Tabela 5.11 — Classifica¢éo dos pilares do Edificio 2.

Pilares

hy (M)

D (m)

hy/D

Classificacao

T (Mpa)

300/300

2.5

0.3

8.33

C2

0.7

Uma vez que o dimensionamento apenas para cargas graviticas originou seccdes de betdo mais
reduzidas, os valores de h,/D resultam superiores aos do Edificio 1, originando pilares com menor
capacidade de desenvolver tensdes tangenciais elevadas em estado limite dltimo (pilares tipo C2).

Para as paredes exteriores e interiores, as considerages sdo exatamente as mesmas que foram tomadas
em 5.2.2.1. Surgem, assim, os resultados expostos na tabela 5.12.

Tabela 5.12 — Calculo de IS de acordo com o nivel 1 do Método Japonés, para o Edificio 2.

Piso ¢ Cc Car F Eo S T Ig
1 1.00 0.107 0.347 0.8 0.320 0.304
2 0.80 0.168 0.546 0.8 0.403 0.95 1.0 0.383
3 0.67 0.395 1.282 0.8 0.789 0.750

De reparar que para o Edificio 2 se obtém valores de I inferiores aos do Edificio 1, o que tem ldgica,
uma vez que se espera um pior comportamento sismico deste edificio, visto ndo ter dimensionamento
sismo resistente.

A incerteza em relacdo ao valor de F mantém-se nos mesmos termos discutidos em 5.2.2.1, no entanto
neste caso ndo parece fazer sentido usar F=1.0, visto que se o edificio ndo teve qualquer tipo de
dimensionamento sismico, é irreal considerar 0 maximo valor de ductilidade admissivel pelo método.
Inclusivamente foi considerado para o Edificio 1 que o valor mais realista seria F=0.8 devido a rotura
fragil das paredes de alvenaria, pelo que ndo resta outra alternativa que ndo seja considerar o0 mesmo
para o Edificio 2. Assim, o valor de F=0.8, correspondente a minima ductilidade possivel de adotar
pelo método, é o Unico valor Idgico e foi o valor utilizado.

Quanto ao parametro B, (relativamente ao qual existe também alguma incerteza), tomou-se novamente
a variacdo de -10%, com o objetivo de avaliar a sua influéncia no resultado final do método. As
tabelas correspondentes sdo apresentadas no anexo J.

Todos os critérios de regularidade em planta sdo exatamente aplicados da mesma forma que o foram
no Edificio 1 (porque a estrutura em planta é exatamente igual), resultando assim Sp=1, tal como em
5.2.2.1. No entanto em altura a estrutura do Edificio 2 é irregular e, sendo assim, vai ser prejudicada
em termos de comportamento sismico através do parametro (i) referente ao fator corretivo Sp, que
vem pontuado de 0.9 (como foi descrito em 4.3.5), o que implica um valor de S para o piso 1 de 0.95.
Tendo este piso a maior irregularidade existente em todo o edificio, ele é considerado representativo
da globalidade do mesmo e é assumido para toda a estrutura, de acordo com o descrito em 4.3.5.

Quanto a T, sera assumido o valor de 1.0, uma vez que ndo ha informagdo sobre a deterioracdo do
edificio.
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5.3.2.2. Célculo de ISO

A acdo depende do periodo de vibracdo da estrutura, no entanto no Método Japonés (como alias ja foi
referido) considera-se que independentemente do edificio avaliado o periodo de vibracdo do modo
fundamental se encontra no tramo de maxima aceleracdo do espectro de resposta (figura 5.4), pelo que
apenas o valor do coeficiente de comportamento (q) podera ser alterado no calculo de Ig,. No caso do
presente edificio, apds a analise modal feita na modelagdo 3D da estrutura com recurso ao programa
de célculo automatico SAP2000, concluiu-se que o periodo de vibragdo para o primeiro modo (modo
de translacdo numa das direcGes principais) é de 1.32s (sem alvenarias) e 0.20s (com alvenarias).

O facto do presente edificio ndo ter dimensionamento sismo resistente implica que o coeficiente de
comportamento adotado ndo possa ser 0 mesmo do Edificio 1 e o valor de q=1.5 (admitido pelo EC8-1
para qualquer estrutura independentemente da sua regularidade) parece ser aceitavel. Eventualmente o
valor de 1.0, correspondente a uma nao diminui¢do de esforgos e, portanto, a uma consideracdo da
acdo linear e elastica também parece aceitavel, porque a estrutura ndo foi pensada para resistir a agdes
horizontais, embora este possa ser um valor demasiado conservativo. Considerou-se ainda um terceiro
valor de 2.0, que parece ser excessivo face ao tipo de dimensionamento da estrutura. De facto, o valor
mais realista parece ser 1.5, visto que ndo é demasiado conservativo, nem procura explorar demasiado
a capacidade de deformacdo da estrutura. Segundo o EC8-1 o valor que deve ser utilizado para as
alvenarias corresponde a 1.5, sendo esta mais uma razéo a favor da consideragéo de g=1.5.

Dependendo do valor assumido para g, resultam os seguintes valores de I :
q=1.0= I, = 0.608;
g=15= I, =0.405;
q=2.0= I, = 0.304.

5.4. EDIFICIO 1 SEM PAREDES DE ALVENARIA

Apos a aplicacdo do Método Japonés aos edificios ja referidos, procurou-se perceber qual a influéncia
das paredes de alvenaria na avaliagdo do indice estrutural (I5) e, consequentemente, nos resultados. De
realcar que os valores obtidos para o pardmetro C,,,- em 5.2.2.1 e 5.3.2.1 (que refletem a influéncia
das paredes de alvenaria na resisténcia do conjunto) foram bastante elevados, tendo sido
inclusivamente superiores aos valores de C. (que refletem a influéncia dos pilares na resisténcia do
conjunto), o que é razoavel, uma vez que para edificios de pequeno porte presentes na zona de maior
sismicidade do territdrio portugués (que é exatamente o caso deste edificio) as alvenarias resistem a
uma grande parte das agdes sismicas (Lopes, 2008).

Assim, foi feita uma avaliagdo a uma variante do Edificio 1 que corresponde ao mesmo edificio sem
paredes de alvenaria, sendo que desta forma serd possivel concluir diretamente se o procedimento
proposto é capaz de reconhecer como seguros edificios cujos elementos verticais foram dimensionados
a acao sismica e penalizar os que nao tiveram esse tipo de dimensionamento.

Para o calculo dos pesos suportados pelos pisos deste edificio poderdo ser utilizados os valores da
tabela 5.4 com a coluna correspondente ao peso das alvenarias com valores nulos, pelo que surge
assim a tabela 5.13.
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Tabela 5.13 — Calculo dos valores dos pesos suportados pelos pisos do Edificio 1 sem paredes de alvenaria.

2 Peso
o | oy | | | | | S | v |
(kN) (KN) (kN) (kN)
1 7.45 108.16 82.1 805.8 24174 0.0 300 562.5 3279.9
2 7.45 108.16 | 82.1 805.8 1611.6 0.0 150 375 2136.6
3 7.45 108.16 | 82.1 805.8 805.8 0.0 0 187.5 993.3

A carga distribuida na laje com base nos valores da tabela anterior é de 10 kN/m?, pelo que a sugesto
de 12 kN/m? proposta pela norma japonesa implica algum erro do lado da seguranca, porque originara
valores de sub-indices de resisténcia (C) por defeito e, consequentemente, valores do indice sismico
(I) conservativos.

Nestes termos, o sub-indice de ductilidade (F) devera ser considerado unitario, visto que ndo existem
elementos que possam sofrer roturas frageis resultando, assim, os valores da tabela 5.14.

Tabela 5.14 — Calculo de IS, de acordo com o nivel 1 do Método Japonés, para o Edificio 1 sem paredes de

alvenaria.

Piso ¢ C. Cmar F E, Sb T Ig
1 1.00 0.367 0.0 1.0 0.367 0.367
2 0.80 0.564 0.0 1.0 0.451 1.0 1.0 0.451
3 0.67 1.213 0.0 1.0 0.809 0.809

Os valores de I da tabela anterior sdo mais reduzidos do que os da tabela 5.6, porque no presente
cenario apenas existem pilares a contribuir para a resisténcia (ao contrario do que foi analisado em
5.2.2.1 em que existiam pilares e paredes de alvenaria).

O célculo do indice de solicitacdo sismica (Ig,) é exatamente igual ao efetuado em 5.2.2.2 para o
Edificio 1 com paredes de alvenaria.

5.5. EDIFICIO 2 SEM PAREDES DE ALVENARIA

Assim como foi feita uma avaliagcdo a uma variante do Edificio 1, foi também realizada uma anélise a
uma variante do Edificio 2, correspondendo igualmente a consideracdo do edificio sem paredes de
alvenaria. Desta forma, o célculo dos pesos suportados pelos pisos deste edificio segue a mesma linha
dos anteriormente efetuados e sera em tudo semelhante ao obtido na tabela 5.10, apenas com a
particularidade de os pesos das paredes exteriores serem, naturalmente, nulos. Surge, assim, a tabela
5.15.
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Tabela 5.15 — Calculo dos valores dos pesos suportados pelos pisos do Edificio 2 sem paredes de alvenaria.

2 Peso
p zP zP 2P 2P

. Cagp Area Massa Peso .e >0 Paredes . %0 . €50 €50
Piso KN/m?) | (m?) (ton) (KN) Lajes Exteriores Pilares | Vigas Total

(kN) (kN) (kN) (kN)

(kN)

1 7.45 108.16 82.1 805.8 2417.4 0.0 121.5 450 2988.9
2 7.45 108.16 82.1 805.8 1611.6 0.0 60.8 300 1972.3
3 7.45 108.16 82.1 805.8 805.8 0.0 0 150 955.8

A carga distribuida na laje com base nos valores da tabela anterior é de 9 kN/m?, o que implica
novamente que a proposta de 12 kN/m? da norma japonesa néo seja razoavel, uma vez que origina um
erro excessivamente conservativo. De notar que a proposta da norma japonesa se revelou bastante
razoavel nos quatro edificios avaliados, uma vez que apenas originou resultados com erro apreciavel
para os edificios sem alvenarias, sendo certo que em termos praticos nao existird nenhum edificio sem
este tipo de elementos.

Pelas mesmas razdes apresentadas em 5.4 o sub-indice de ductilidade (F) sera considerado 1.0, dando
origem aos valores da tabela 5.16.

Tabela 5.16 — Calculo de I de acordo com o nivel 1 do Método Japonés, para o Edificio 2 sem paredes de

alvenaria.

Piso o) C. Crar F Eo Sp T I
1 1.00 0.126 0.0 1.0 0.126 0.120
2 0.80 0.192 0.0 1.0 0.153 0.95 1.0 0.146
3 0.67 0.395 0.0 1.0 0.264 0.250

Pelos motivos apresentados em 5.4, os valores da tabela anterior sdo mais reduzidos do que o0s
apresentados no ambito da avaliacdo do Edificio 2 com paredes de alvenaria. De realcar que os valores
dos sub-indices de resisténcia (C.) da tabela anterior sdo cerca de 3 vezes mais reduzidos do que os da
tabela 5.14, o que obviamente se deve ao facto do dimensionamento dos pilares do Edificio 2 ter sido
baseado apenas em ac¢des graviticas, 0 que consequentemente origina valores de I aproximadamente 3
vezes inferiores aos da tabela 5.14. O fraco comportamento sismico deste edificio € bem evidente ndo
sO pela comparacdo direta com os valores de I obtidos para um edificio com dimensionamento sismo
resistente (como o Edificio 1 sem alvenarias), mas também devido ao facto de os valores absolutos de
I serem bastante baixos.

O calculo do indice de solicitacdo sismica (I,) é efetuado exatamente da mesma forma descrita para o
Edificio 2 com paredes de alvenaria em 5.3.2.2.

5.6. CONCLUSOES

A aplicacdo do Método Japonés aos casos apresentados tem como objetivo principal averiguar se o
método é capaz de reconhecer como seguros os edificios dimensionados a acao sismica e de classificar

118




Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betdo armado

como inseguros os que efetivamente ndo apresentem seguranca, independentemente do tipo de
dimensionamento efetuado. Apresentam-se, assim, os valores obtidos para os parametros I e I, € a
tomada de deciséo relativamente & seguranca dos edificios avaliados.

5.6.1. EDIFICIO 1 COM PAREDES DE ALVENARIA

Na tabela 5.17, € apresentada a tomada de decisdo para o Edificio 1 baseada nos valores fundamentais
do método. Os valores apresentados dizem respeito a q=3.0 e F.=13.33 Mpa, que j& foram discutidos
em 5.2.2.1 e 5.2.2.2 como sendo 0s valores mais crediveis a utilizar. De relembrar também que o valor
do sub-indice de ductilidade (F) utilizado foi 0.8, uma vez que a rotura das paredes de alvenaria € do
tipo fragil.

Tabela 5.17 — Tomada de decisdo para o Edificio 1.

Piso I Iso Tomada de deciséo
1 0.382 0.203 Verifica seguranca
2 0.485 0.203 Verifica seguranca
3 0.981 0.203 Verifica seguranga

Facilmente se percebe que a seguranga é cumprida com margem de conforto bastante elevada,
obtendo-se para o piso critico I > 1.85I,. O piso com pior comportamento sismico sera o primeiro,
uma vez gue suporta mais peso e, portanto, apresenta muito menor valor dos sub-indices C e um valor
de F igual ao dos restantes. N&o seria expectavel uma conclusao diferente desta, visto que o edificio
foi dimensionado a acdo sismica de acordo com o EC8 e sabe-se que é recente, pelo que nédo tera
problemas de deterioracdo dos materiais.

Na figura 5.8, apresenta-se um grafico de comparacdo direta de I e Ig,, particularmente atil na
utilizacdo da folha de calculo efetuada no &mbito deste trabalho, com o intuito de tornar a tomada de
decisdo sobre a seguranga um processo automatico.

0.981

Pisos
N

. M Resisténcia

-

0.000 0.200 0.400 0.600 0.800 1.000 1.200
indices

Fig. 5.8 — Valores de agéo (Iso) e resisténcia (IS) para o Edificio 1 com paredes de alvenaria.
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5.6.2. EDIFICIO 2 COM PAREDES DE ALVENARIA

A sintese de aplicacdo do método para o Edificio 2 é apresentada na tabela 5.18, com valores de g=1.5
e F.=13.33 MPa, que j& foram discutidos em 5.2.2.1 e 5.2.2.2. Interessa também discutir os valores
obtidos para q=2.0 (que parece ser um valor pouco conservativo perante um edificio sem
dimensionamento sismo resistente), juntamente com dois valores diferentes para a resisténcia a
compressdo do betdo: i) F.=13.33 MPa e ii) F.=12.00 MPa (o que equivale a reducdo de 10% referida
anteriormente). Estas comparacfes e discussdes serdo realizadas no anexo J, visto ndo serem de
primordial importancia para o objetivo proposto. O valor do sub-indice de ductilidade (F) utilizado foi
de 0.8, visto que a rotura das paredes de alvenaria € do tipo fragil. A tomada de decisdo € apresentada
na tabela 5.18.

Tabela 5.18 — Tomada de decisdo para o Edificio 2.

Piso I Io Tomada de decisdo
1 0.304 0.405 Néo verifica seguranca
2 0.383 0.405 Né&o verifica seguranca
3 0.750 0.405 Verifica seguranca

Tal como esperado ndo ha cumprimento da seguranca neste edificio, uma vez que os pisos 1 e 2
evidenciam mau comportamento devido ao facto de terem sub-indices C reduzidos, tornando-os
demasiado vulneraveis a agdo sismica para serem classificados como seguros. Esta é uma das grandes
vantagens do Método Japonés: é possivel identificar os pisos criticos.

De notar que o facto do piso 1 ser mais alto que os restantes (e, portanto, poder ter comportamento de
piso fraco devido a sua maior flexibilidade) ndo esta relacionado com a discrepancia de valores de I
entre pisos, porque o fator de irregularidade Sy é assumido igual para todos os pisos, prejudicando o
comportamento de todo o edificio e ndo apenas de um piso em particular.

Na figura 5.9, é apresentado o gréfico respeitante aos valores de acdo e resisténcia para o edificio em
avaliacdo.

3
0.750
v
22
O 0333 Acio
) M Resisténcia
1
0.000 0.200 0.400 0.600 0.800

indices

Fig. 5.9 — Valores de acdo (Iso) e resisténcia (IS) para o Edificio 2 com paredes de alvenaria.
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5.6.3. EDIFICIO 1 SEM PAREDES DE ALVENARIA

Os valores utilizados para as variaveis g e F. seguem a linha de raciocinio apresentada em 5.4, pelo
que ¢ foi tomado como 3.0 e F, é considerado igual a 13.33 MPa. O sub-indice de ductilidade (F) do
conjunto foi considerado unitario, visto que no presente edificio os (nicos elementos verticais
existentes sdo pilares, o que a luz do Método Japonés corresponderda a roturas do tipo ductil. Tendo em
conta estes valores foram obtidos os resultados da tabela 5.19.

Tabela 5.19 — Tomada de deciséo para o Edificio 1 sem paredes de alvenaria.

Piso I Iso Tomada de deciséo
1 0.367 0.203 Verifica seguranca
2 0.451 0.203 Verifica seguranca
3 0.809 0.203 Verifica seguranga

Observando os valores da tabela, conclui-se que existe seguranca nos trés pisos do edificio e,
consequentemente, no edificio como um todo. O coeficiente de seguranca (Is/Ig,) para o primeiro piso
(piso com o pior comportamento sismico do edificio) é de aproximadamente 1.80, o que reflete a
margem de conforto da tomada de decisdo. De notar que em relagcdo ao mesmo edificio sem as paredes
de alvenaria (discutido em 5.6.1) o valor do réacio I¢/I5, diminuiu ligeiramente, 0 que é razoavel uma
vez que as paredes de alvenaria conferem resisténcia adicional ao conjunto, embora impliqguem a
consideracdo de um sub-indice de ductilidade (F) menor. Conclui-se, portanto, que o acréscimo de
contribuicdo para a resisténcia dado pelas paredes de alvenaria é superior ao prejuizo motivado pela
utilizagdo de um valor de F inferior.

Na figura 5.10 é apresentado o grafico respeitante aos valores de I e Ig, para o edificio em avaliacao.
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N
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M Resisténcia
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Fig. 5.10 — Valores de a¢éo (Iso) e resisténcia (IS) para o Edificio 1 sem paredes de alvenaria.

5.6.4. EDIFICIO 2 SEM PAREDES DE ALVENARIA

No presente cenario as variaveis q e F. assumiram os valores discutidos em 5.5, isto €, g=1.5 e
F.=13.33 MPa. Além disso, tomou-se para o sub-indice de ductilidade (F) o valor de 1.0, uma vez que
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ndo existe qualquer elemento vertical com possibilidade de rotura do tipo fragil segundo o Método
Japonés. Assim, a tabela 5.20 sintetiza os resultados e contém os dados fundamentais para a tomada de
deciséo.

Tabela 5.20 — Tomada de deciséo para o Edificio 2 sem paredes de alvenaria.

Piso I Iy Tomada de deciséo
1 0.120 0.405 Né&o verifica seguranca
2 0.146 0.405 Né&o verifica seguranca
3 0.250 0.405 N&o verifica seguranca

A tabela anterior evidencia claramente o incumprimento da seguranga neste edificio em todos 0s pisos.
De facto, os valores de I sdo muito reduzidos, sendo que para o piso 3 (piso com o melhor
comportamento sismico do conjunto) o valor de I representa 62% de I, 0 que significa que na
melhor das hipdteses existe um coeficiente de seguranga de 0.62. O gréfico da figura 5.11 exibe
perfeitamente esta discrepancia.

Agao

M Resisténcia
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Fig. 5.11 — Valores de acéo (Iso) e resisténcia (IS) para o Edificio 2 sem paredes de alvenaria.

5.6.5. COMPARACOES ENTRE OS EDIFICIOS 1 E 2
5.6.5.1. Com alvenarias

Explorando a vantagem do Método Japonés permitir a possibilidade de identificacdo da origem do
problema da vulnerabilidade dos edificios ja anteriormente mencionada, podera fazer-se um exercicio
de tentativa de melhoramento do comportamento sismico do Edificio 2 e o método sugere
imediatamente uma possibilidade de intervencdo: apostar, sobretudo, no reforco dos elementos
verticais dos pisos 1 e 2, uma vez que estes obtiveram valores de I inferiores a I,. Sera também
interessante fazer uma comparacéo entre os resultados da aplicagdo do método para o Edificio 1 e para
o Edificio 2, sobretudo no que se refere aos pisos mais vulnerdveis identificados. Para o efeito,
observe-se a tabela 5.21.
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Tabela 5.21 — Comparacéao de valores de C para Edificios 1 e 2.

Edificio 1 Edificio 2
C. Edificio1 | Cp,, Edificio 1
Ce Cmar Ce Crmar C. Edificio 2 | C,,,, Edificio 2
1 0.315 0.320 0.107 0.347 2.94 0.92
2 0.500 0.508 0.168 0.546 2.98 0.92
3 1.213 1.233 0.395 1.282 3.07 0.95

Para os sub-indices C existem claramente duas questbes de salientar: i) os valores associados aos
Cc Edificio1 _ 30 e ii) 05
Cc Edificio2 ~

valores associados as paredes de alvenaria (C,,,) dos dois edificios sdo muito semelhantes, tendo-se

., C Edificio 1
obtido ™ ——= 1.0.
Cmar Edificio 2

pilares (C.) do Edificio 1 sdo muito superiores aos do Edificio 2, sendo

A justificacdo do item i) passa pelo facto dos pilares do Edificio 1 terem &reas de sec¢des transversais
bastante superiores as do Edificio 2, fruto do dimensionamento sismo resistente que esteve na origem.
Essa maior dimensdo proporciona maiores valores de C., 0 que para 0 mesmo valor de F, originard
maiores valores de .

Quanto ao item ii), compreende-se que os valores sejam bastante proximos nos dois edificios, porque
as paredes de alvenaria sdo exatamente as mesmas a todos 0s niveis. A Unica questdo que faz o sub-
indice Cp,, Vvariar ligeiramente é a diferenca dos pesos suportados pelos pisos, uma vez que no
Edificio 2 as secgdes transversais de pilares e vigas sdo menores, 0 que praticamente ndo afeta o peso
total suportado pelos pisos. Ndo obstante, os valores de C,,,. para o Edificio 2 sdo ligeiramente
superiores.

Analisando esta tabela e complementando com a informacdo da figura 5.9 (que evidencia que 0s pisos
1 e 2 ndo verificam a seguranga), é percetivel a necessidade de aumentar os valores de C, para 0s pisos
em défice no Edificio 2, com o intuito de cumprir a seguranga em todos 0s pisos. Ora, esse objetivo s6
é possivel aumentando as dimensGes das secgdes transversais dos pilares do edificio. Assim, uma
importante conclusdo a tirar é que a luz do Método Japonés o facto de um determinado edificio ter
dimensionamento sismo resistente vem refletido nas dimensbes das seccles transversais dos seus
elementos verticais, mas ndo diretamente na armadura dos mesmos, Vvisto ela ndo ser abordada em
qualquer parte do procedimento de nivel 1. Assim, caso o Edificio 2 tivesse sido dimensionado a acéo
sismica, a quantidade de armadura transversal naturalmente iria aumentar (devido as exigéncias de
ductilidade), o que implicaria também um aumento nas sec¢des de betdo dos pilares (com o intuito de
ndo existirem percentagens de armadura demasiado pesadas). Desta forma, o método reconheceria a
seguranca em todos o0s pisos e para as dire¢des principais do Edificio 2.

5.6.5.2. Sem alvenarias

Sera de novo efetuada uma andlise aos sub-indices de resisténcia (C) com o objetivo de comparar
diretamente os valores obtidos para os edificios 1 e 2. Para o efeito, observe-se a tabela 5.22.
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Tabela 5.22 — Comparacao de valores de C para Edificios 1 e 2 sem paredes de alvenaria.

Edificio 1 Edificio 2
sem sem
alvenarias alvenarias
C. Edificio 1
Ce Cc IR Trr—
C. Edificio 2
1 0.367 0.126 2.90
2 0.564 0.192 2.94
3 1.213 0.395 3.07

De notar que a discrepancia entre os sub-indices de resisténcia de pilares (C.) entre os edificios sem
alvenarias € muito grande, rondando valores trés vezes superiores para o Edificio 1 (valores
semelhantes aos ja apresentados para os edificios com alvenarias). Assim, como os valores de C. sao
muito reduzidos, o Edificio 2 terd um fraco desempenho sismico, pelo que a solucdo passaria pelo
reforgo de todos os seus elementos verticais de acordo com os critérios de dimensionamento sismo
resistente. Desta forma, o Método Japonés reconheceria a seguranga do edificio, uma vez que as

dimensdes dos seus elementos verticais resistentes seriam obrigatoriamente superiores.

5.6.6. COMPARACOES ENTRE EDIFiCIOS 1

O interesse da consideragdo do Edificio 1 incluindo a influéncia das paredes de alvenaria e uma
variante do mesmo edificio sem paredes era o de poder verificar se 0 Método Japonés é capaz de
reconhecer edificios com dimensionamento sismo resistente sobretudo no caso de apenas ser
considerada a estrutura principal (vigas e pilares), uma vez que o seu dimensionamento foi efetuado
com base no EC8, pressupondo que as paredes em ELU ja ndo contribuem para a resposta.

Conclui-se que o método é capaz de reconhecer a seguranca deste edificio apenas considerando
elementos da sua estrutura principal e que, considerando também os elementos de alvenaria ndo
existirdo problemas adicionais, pelo que a seguranca é também verificada.

5.6.7. COMPARACOES ENTRE EDIFICIOS 2

Para o Edificio 2 o objetivo da aplicacdo do Método Japonés passou por averiguar a sua capacidade de
reconhecer edificios ndo dimensionados para acdo sismica e perceber qual a influéncia das paredes de
alvenaria na tomada de decisdo sobre a seguranca.

A grande diferenca do Edificio 2 sem alvenarias em relagdo ao Edificio 2 com alvenarias € que, nao
havendo o forte contributo para a resisténcia dado por estes elementos, o desempenho sismico do
edificio (avaliado por I) resulta muito fraco. De facto, os valores de I do Edificio 2 sem paredes de
alvenaria sdo cerca de trés vezes inferiores aos do edificio com as alvenarias, 0 que evidencia a
importancia destes elementos no contributo para o comportamento sismico dos edificios (sobretudo os
de baixo a médio porte).

Conclui-se que o método reconhece a falta de desempenho adequado do edificio sem a consideragdo
das alvenarias, o que era esperado uma vez que a estrutura principal foi dimensionada apenas para
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cargas graviticas. Alids, mesmo com as paredes de alvenaria o veredito do Método Japonés é de que
ndo existe seguranca, apesar do desempenho sismico do edificio ter aumentado consideravelmente.
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6.

Modelac&o dos edificios
para a analise néo linear

6.1. PREAMBULO

Este capitulo tem o intuito de apresentar as estratégias de modelagdo selecionadas para avaliar o
comportamento dos edificios com analises ndo lineares. Os modelos desenvolvidos no &mbito do
presente trabalho visaram o maior realismo possivel na anélise de estruturas incluindo modelacdo
tridimensional, analise dindmica nédo linear com a modelagdo das paredes de alvenaria de fachada, com
vista a fundamentacédo dos resultados do método simplificado descrito no capitulo 4 e aplicado no 5.
Para a validacdo deste tipo de metodologias é importante uma andlise robusta e consistente que
permita a consciencializacdo dos pontos fortes e fracos dos varios procedimentos simplificados.

Para a execucdo do modelo ndo linear desenvolvido foi, numa primeira fase, necessaria a realizacao de
modelos lineares de ambos os edificios em estudo, com e sem as alvenarias de fachada. Assim, foi
utilizado o programa de célculo automatico SAP2000 para a realizagdo de um modelo linear 3D, que
permitisse a realizacdo de uma analise modal para avaliacdo dos periodos (ou frequéncias) de vibragdo
da estrutura, a avaliacéo de reaces, a observacdo da deformada e o célculo de esfor¢os com o objetivo
de comparar com os modelos realizados no programa sem interface gréafica (mais dificil de controlar)
selecionado para a andlise ndo linear dindmica, o OpenSees.

Numa segunda fase, procedeu-se a modelagdo em OpenSees, realizando os modelos lineares dos
edificios com e sem alvenarias para comparacao direta dos pontos referidos no paragrafo anterior e,
uma vez confirmados esses valores e validados os modelos, os edificios foram modelados tendo em
consideracdo o comportamento ndo linear a flex&o de pilares e vigas, bem como o comportamento ndo
linear a compressao das alvenarias no plano. Uma vez efetuados os modelos ndo lineares com e sem
alvenarias para os edificios 1 e 2, foi possivel comparar resultados das analises modais e dos
carregamentos verticais para combinagdes sismicas, concluindo existir consonancia entre os valores da
modelagdo em SAP2000 e em OpenSees.

6.2. DESCRICAO DO MODELO OPENSEES
6.2.1. MATERIAIS, APOIOS, MASSAS E ACOES GRAVITICAS

Os materiais utilizados foram ja referidos no capitulo 4 e resultaram do edificio estudado no &mbito de
outra dissertacdo, sendo que o betdo corresponde ao C20/25 (f.x=20 MPa e E.=30GPa) e 0 ago ao
AS500 (fy,=500 MPa e Es=200 GPa) do EC2-1. Ainda de acordo com o EC2-1, o valor do coeficiente

127



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betéo armado

de Poisson (v) foi tomado como 0.2, resultando assim um valor de modulo de distorcdo (G) de 12.5
GPa.

Os apoios foram modelados com encastramentos, admitindo-se que a rigidez das fundagdes é
suficiente para ndo permitir quaisquer translacdes e rotagdes na base dos edificios, sendo que embora
ndo correspondendo a verdade absoluta, esta consideracdo considera-se perfeitamente razodvel no
ambito dos objetivos do trabalho e da modelagéo efetuada.

Quanto ao carregamento vertical, foi realizada a combinacdo quase permanente das acdes descritas no
capitulo 5 e foram obtidos para as vigas interiores valores de P.,,=18.6 KN/m e para as exteriores

Pcqp=18.3 KN/m (onde P.q,, € a carga uniformemente distribuida nas vigas para a combinagdo quase
permanente de agdes). Estes valores ndo variam entre os edificios avaliados, uma vez que a Unica
diferenca do Edificio 1 para o Edificio 2 em termos de cargas verticais é 0 peso prdprio das vigas cujas
seccOes variam de 10 cm, o que é desprezavel em termos de peso (facto confirmado na modelacdo em
SAP2000).

De acordo com os valores apresentados em 5.2.2.1 e em 5.3.2.1 para os edificios analisados, chegou-se
aos valores de massas e inércias polares dos pisos constantes na tabela 6.1:

Tabela 6.1 — Valores de massa e inércia polar dos pisos dos edificios estudados.

Piso Massa (ton) Inércia Polar (ton.m?)
1 144.4 745.3
Edificio 1 2 144.4 745.3
3 123.0 745.3
1 1315 745.3
Edificio 2 2 1315 745.3
3 114.6 745.3

De notar que as referidas massas correspondem as que sdo ativadas durante a vibracdo da estrutura,
sendo, portanto, diferentes das calculadas em 5.2.2.1 e em 5.3.2.1, que eram massas suportadas pelo
piso em avaliacdo (segundo o Método Japonés). O Edificio 2 tem massas inferiores as do 1, uma vez
gue os elementos tém dimensbes de seccBes transversais menores. Estas massas da tabela foram
assembladas ao n6 do centro de massa, que corresponde ao ponto central da planta dos pisos dos
edificios avaliados (figuras 5.1 e 5.5).

A modelacdo incluiu a consideracdo de um diafragma rigido por piso, o que é perfeitamente aceitavel,
uma vez que a laje de betdo pode ser considerada rigida no seu plano, o que corresponde a considerar
um modelo de 3 graus de liberdade por piso, em que sdo consideradas duas translacGes (referentes aos
pisos e nas direcBes principais do edificio em questdo) e ainda uma rotacdo (semelhante a de um corpo
rigido em torno do seu centro instantaneo de rotacéo - o centro de rigidez - que em todos os pisos dos
dois edificios coincide com o centro de massa).
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6.2.2. TIPOS DE BARRAS
6.2.2.1. Vigas e pilares

Os elementos das vigas e pilares dos dois edificios foram modelados de acordo com a figura 6.1.

offset offset
M — nn3 nn4 —t—
1 : — 2 2
nn l elemento elastico l mn

mola 1 mola 2

Fig. 6.1 — Representacéo esquematica das barras de vigas e pilares modeladas.

Numa primeira fase sao criados os nos inicial e final (nés 1 e 2 da figura, respetivamente) e de seguida
foram criados dois novos nds aos quais se chamou nnl e nn2 para poder simular a existéncia das
regibes de descontinuidade na intersecdo de elementos. Este novos nos consistem num offset das
barras que originalmente concorriam nos nds 1 e 2, reduzindo assim o seu vao. A figura 6.2 ajuda a
perceber espacialmente o que acaba de ser referido e a 6.3 refere-se a uma vista bidimensional.

Fig. 6.2 — Representagéo 3D da regido de um n6 e Fig. 6.3 — Representacéo 2D da regido de um né e
respetivos offsets. respetivos offsets (Mondal et al., 2008).

Estes elementos de offset sdo considerados de rigidez axial e a flexdo infinitas, pelo que sdo
modelados recorrendo a elementos elasticos com &reas e inércias muito elevadas, de maneira a que
possam ser consideradas infinitas quando comparadas com as propriedades dos outros elementos.

Posteriormente, foram criados os nés nn3 e nn4 que tém exatamente as mesmas coordenadas de nnl e
nn2, com o objetivo de criar um elemento sem comprimento para a modelacdo de elementos de mola
com leis momento-rotacdo para o seu comportamento a flexdo. De notar que 0 comportamento ndo
linear apenas foi modelado para as extremidades das barras, uma vez que perante agdes sismicas
(horizontais) combinadas com a carga vertical presente (combinacdo quase permanente), o diagrama
de momentos fletores tera 0s maximos nas extremidades dos elementos, enquanto na zona central é de
esperar que esses esforcos ndo sejam suficientemente elevados para a peca entrar em regime néo
linear. Entre 0s nés nn3 e nn4 surgem os elementos lineares, tomando-se apenas uma reducdo da
rigidez elastica do betdo (E.I) nas zonas intermedias através da aplicagdo dos coeficientes da tabela
6.2. Assim, 0 modelo considerado tem a designacdo de modelo de plasticidade concentrada, com 0s
elementos lineares ligados em série aos elementos ndo lineares (representados por molas, onde se
concentra a ndo linearidade material). A outra opcao passaria pela modelacéo dos elementos em fibras,
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existindo assim a possibilidade de incluir interacdo entre esfor¢os, sendo no entanto dificil modelar a
curva de degradacdo correspondente ao colapso e havendo mais dificuldades de convergéncia. Além
disso, o modelo de plasticidade concentrada tem a vantagem de permitir um bom controlo da resposta
das sec¢bes, uma vez que as curvas momento-rotacdo sdo modeladas e impostas aos elementos.
Assim, considerou-se esta estratégia preferivel em relacdo a modelacao recorrendo a fibras, devido ao
maior controlo sobre toda a resposta (Lucchini et al., 2015).

De referir que 0 comportamento ndo linear nas vigas foi apenas modelado para flexdo no plano, sendo
qgue as lajes impedirdo que exista flexdo na direcdo de menor inércia. Ja nos pilares, este
comportamento foi considerado nos dois planos correspondentes & maior e menor inércias.

Tabela 6.2 — Valores de rigidez elastica a adotar para elementos de betdo armado (Com base em EPPO, 2013).

Elemento estrutural Valores da rigidez
Pilares de periferia 0.6E I,
Pilares internos 0.8E.l,
Vigas 0.4E I,

A razdo da consideracdo das reducGes de rigidez referidas na tabela 6.2 prende-se com o facto de néo
ser razodvel a consideracdo do modulo de deformabilidade do betdo aos 28 dias, porque existe um
conjunto vasto de fendmenos que originardo a fissuracdo do material a prazo e que, consequentemente,
provocardo uma reducdo significativa de rigidez que tera influéncia na analise da estrutura. Estes
fenémenos poderdo ser fluéncia, retracdo, ciclos Inverno/Verdo traduzidos em fortes variacbes de
temperatura, abalos premonitorios antes do sismo principal, a natural deterioracdo das qualidades dos
materiais com o tempo e os proprios ciclos de carregamento.

Adicionalmente a aplicagdo destes coeficientes, foi necessario recorrer a uma modificacdo da rigidez
dos elementos elasticos para tomar em consideracdo os graus de liberdade de rotacdo das molas, que
perfazem um modelo de barra do tipo mola - elemento elastico - mola (Ibarra e Krawinkler, 2005). De
referir, de novo, que cada mola tem um grau de liberdade que corresponde a flexdo no plano do
elemento. Atente-se nas figuras 6.4 e 6.5, que procuram ilustrar a adicdo dos graus de liberdade
referidos:

i j 3C$21 45;:5

Fig. 6.4 — Elemento de barra comum (Adaptado de Zareian e Medina, 2009).

60——o© C OXH—503

Fig. 6.5 — Elemento de barra equivalente com molas nas extremidades (Adaptado de Zareian e Medina, 2009).
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Assim, o procedimento passou por afetar a rigidez elastica de flexdo segundo os dois eixos principais
dos elementos do fator (n+1)/n, em que n poderad ser tomado como 10 (Ibarra e Krawinkler, 2005),
concluindo-se que o facto de serem adicionados dois graus de liberdade de rotacdo nas extremidades
dos elementos conferira um aumento de 10% da sua rigidez eldstica.

6.2.2.2. Alvenarias

Com o intuito de modelar a influéncia das paredes de alvenaria no comportamento estrutural dos
edificios avaliados, observe-se as figuras 6.6 e 6.7 que permitirdo uma melhor interpretacdo do
comportamento das paredes de alvenaria.

| [ Identification of a compression strut |
monotonic load L ]

Stress
N/(mm"2)

|
|

monotonic load ===y

Fig. 6.6 — Representagéo esquemética da Fig. 6.7 — Distribui¢éo de tensdes na rotura das
distribuic@o de forgas nas alvenarias (Adaptado de alvenarias (Adaptado de D'Ayala et al., 2009)
D'Ayala et al., 2009)

De notar que as cargas equivalentes a acdo sismica aplicadas ao nivel de cada piso séo transferidas
através das paredes de alvenaria com uma dada inclinagdo. Pela analise de um modelo de elementos
finitos (figura 6.7), mostra-se a concentracdo de tensdes e é possivel identificar claramente a zona de
compressdo que define uma escora. O caminho das cargas que atravessam as alvenarias é definido por
este modelo de escoras e tirantes muito simples e que permite tirar uma conclusdo muito importante: o
comportamento no plano e influéncia das paredes de alvenaria pode ser simulado através de bielas
diagonais equivalentes (Pires, 1990). Esta é a base de varios métodos utilizados para definir o médulo
de deformabilidade e a area de uma escora que defina a concentragdo de tensfes nas paredes resultante
das cargas transmitidas a estrutura reticulada e, com isso, conseguir simular o seu comportamento em
modelos simplificados de analise (figura 6.8).

.

By

T ol

Fig. 6.8 — Modelo simplificado que representa o comportamento das alvenarias (Adaptado de Campione et al.,
2014)
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De notar que o facto de existir carga vertical associada a acdo horizontal agrava o efeito referido, uma
vez que, de acordo com a figura 6.9, a largura da escora aumenta com a presenca de carga vertical. Na
modelacao de estruturas num programa de calculo existe a possibilidade de simular a largura da escora
referida recorrendo a vérias escoras paralelas, sendo estes conhecidos como modelos de multiplas
escoras. Syrmakezis e Vratsanou recorreram a um modelo de cinco escoras paralelas em cada diagonal
e concluiram que as zonas de contacto entre as paredes e o pértico tém um efeito significativo na
distribuicdo de momentos na estrutura reticulada (Asteris, 2011). Este tipo de modela¢do tem também
a vantagem de conseguir captar concentracdes de tensdes nas zonas dos nés viga pilar, tendo a
desvantagem da complexidade ser mais elevada em relacdo ao modelos de uma escora.

P
T—

_
—

(EEEEEEEEEELT)

Fig. 6.9 — Variagdo da interacdo portico versus paredes devido as a¢8es verticais (Adaptado de Campione et al.
2014)

Uma vez discutida a possibilidade de modelagdo do comportamento das paredes de alvenaria com o
recurso a escoras, sera exposto o procedimento de modelacdo destes elementos no ambito do presente
trabalho. A opc¢do passou pela modelacdo de apenas uma escora, ndo simulando a largura das
compressdes visivel nas figuras 6.7 e 6.9. As escoras dos dois edificios foram modeladas de acordo
com a figura 6.10.

nn2

nn1

Fig. 6.10 — Representacdo esquemdtica da barra das escoras modeladas.

Os nnl e nn2 da figura 6.9 correspondem aos ja referidos em 6.2.2.1 e foram criados com o objetivo
de realizar os offsets nos pilares. Assim, na modelacdo realizada no ambito deste trabalho os
elementos das escoras sdo simulados apenas recorrendo a dois nos que representam os offsets dos
pilares (conforme representado na figura 6.11).
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nn2 nn2

nn1, ,nn1

Fig. 6.11 — Representacdo esquematica de um painel de pdrtico tipo e correspondentes nés de ligacéo das
escoras.

6.2.3. ELEMENTOS DE MOLA

Foi assumido que as molas onde se concentra a plasticidade do modelo seguem uma lei momento-
rotacdo trilinear, de acordo com a figura 6.12. Estas leis serdo validas para o comportamento a flexao
de acordo com o referido em 6.2.2.1. e sdo caracterizadas por uma resposta em regime elastico até a
cedéncia (que ocorre para valores de momento M, e rotacdo O), sofrendo um endurecimento
moderado (que se traduz num aumento da rotagdo e do momento até ser atingida a resisténcia a flexao
de pico, dada por 6. e M;,) e um troco de rigidez negativa até ao colapso (que na figura corresponde a
rotacdo 6, para um valor de momento nulo ou residual).
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Fig. 6.12 — Diagrama trilinear de momento-rotacéo utilizado na modelagéo das secg¢fes das vigas e pilares.

Nas proximas seccdes serdo expostos 0s pressupostos de célculo, bem como as equagdes e
comentarios relativos as grandezas definidas na figura anterior com o objetivo de cada um desses
termos ser avaliado de forma consistente. Para a definicdo completa da curva apresentada na figura
6.12 ¢ necessario definir My, 8, My, Bcap 1 € Bpc, Sendo que B¢, ) € 0 incremento de rotagdo sofrido
pela secgdo desde 0y, ate 6. e 6, € o incremento de rotagdo sofrido pela secgdo desde 6, ate 6,. Antes
da apresentacdo e discussdo destes termos, serdo expostos dois conceitos fundamentais: o
comprimento de corte do vdo (em 6.2.3.1) e a curvatura de cedéncia (em 6.2.3.2).
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6.2.3.1. Comprimento de corte do vao

As vigas e os pilares de edificios com sistema estrutural em portico geralmente sdo elementos esbeltos,
0 que implica que os esforgos de corte sejam relativamente reduzidos em comparacdo com 0S
momentos fletores e, consequentemente, as deformacBes por flexdo dominam o comportamento
estrutural (Mpampatsikos, 2008). O fator que controla esta predominancia é conhecido como récio de
corte do vao (do inglés shear span ratio) definido como Lg/h, onde Lg é definido como o comprimento
de corte do védo (dado pela distancia entre a extremidade do elemento e a seccdo de momento nulo e
calculado pela Eq. (6.1)) e h é a altura da secc¢éo transversal. Quanto mais baixo o valor de Lg/h, maior
sera a importancia dos esforcos de corte em relagdo aos esforcos de flexdo, isto €, mais relevantes
serdo as tensdes tangenciais em relacdo as tensdes normais.

Para vigas e pilares de edificios comuns, este quociente é elevado e por esse motivo (Mpampatsikos,
2008):

= 0s mecanismos de transferéncia de forgas por flexdo e corte podem ser desacoplados e
considerados independentes, uma vez que praticamente atuam em série;

= a hip6tese proposta por Navier-Bernoulli de que as sec¢Ges se mantém planas apds o
carregamento pode ser aplicada no calculo das deformagdes dos elementos, sem grande
prejuizo na precisao;

= 0 modelo de trelica de Mdorsch-Ritter poderd ser utilizado no calculo dos valores de corte
resistentes.

De notar que o conceito de comprimento de corte do vao ndo tem robustez para vigas, uma vez que
apenas é aplicavel para uma distribuicdo linear do diagrama de momentos, 0 que ndo acontece nestes
elementos devido a carga vertical. Este conceito pode inclusivamente néo ser aplicavel para todos os
pilares, visto que implica a inversdo do diagrama de momentos (Romao, 2012).

A rotacdo da corda (do inglés chord rotation) é definida pelo angulo entre i) a corda que liga o centro
de gravidade da seccéo de extremidade ao centro de gravidade da sec¢do onde o momento se anula e
ii) a tangente ao eixo do elemento na seccdo de extremidade (ver figura 6.13). Uma vez que o
momento ¢ proporcional a curvatura @, a sec¢do onde o momento se anula corresponde ao ponto de
inflex&o do elemento. Desta forma, cada elemento estrutural é idealizado com um véo Lg, 0 que vai de
encontro aos ensaios realizados com o objetivo de encontrar expressdes empiricas para o célculo da
rotagdo de cedéncia 8, (Mpampatsikos, 2008).

Vdo de corte —'/

Rotacdo
da corda

Fig. 6.13 — Conceito de rotagcdo da corda (Adaptado de Mpampatsikos, 2008).
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Assim, Lgvem definido pela Eq (6.1):

M
Ls = v (6.1)

onde M e V sdo o0 momento fletor e o esforco de corte na extremidade de um determinado elemento.

A rotacdo da corda nas extremidades dos elementos é a medida de deformacgdo mais importante para
0s elementos de betdo armado, porque i) ao contrario das curvaturas, que sdo dificeis de medir
experimentalmente, as deformacdes na extremidade do vdo Ly podem ser medidas com rigor e ii) a
maioria dos resultados experimentais publicados foram calibrados para o tipo de modelos referido
(Mpampatsikos, 2008).

No modelo efetuado foi utilizado um valor aproximado de 0.5 para a grandeza L.

6.2.3.2. Calculo de ®,

A curvatura de cedéncia ¢, € um parametro fundamental no calculo de M, e 0, e que pode ser
avaliado por (i) uma abordagem teorica, (ii) expressdes semi empiricas que, segundo Panagiotakos e
Fardis (2001), foram sugeridas por M.J.N. Priestley e (iii) uma expressdo empirica sugerida por D.E.
Biskinis (2006). Assim, sera feita uma abordagem a estes trés métodos de avaliagéo de .

(i) Na abordagem tedrica, os pressupostos base sdo 0s seguintes (Mpampatsikos, 2008):

= Ahipoétese de Navier-Bernoulli € aplicada e, portanto, a extensio € serd igual a @y

= O comportamento do betéo é linear e elastico em compresséo;

= O betdo ndo funciona a tracdo, uma vez que é feita a consideracdo de que os pilares e as
vigas ja& se encontram fendilhados devido aos ciclos de carregamento, retragdo ou
deformacbes devido a temperatura. Assim, o diagrama momento-curvatura (M-¢) pode ser
considerado linear até a cedéncia;

= O aco das armaduras tem comportamento linear em compressdo e tracdo até a cedéncia;

= Boa aderéncia entre as armaduras e 0 betdo, o que implica que exista compatibilidade de
deformacdes entre os dois materiais (e = €.).

A cedéncia numa secgdo de betdo armado é comummente associada a cedéncia da armadura de tracao,
considerando o comportamento do betdo comprimido como linear e elastico até a cedéncia. A verdade
é que esta situacdo podera ndo ocorrer no caso de cargas axiais elevadas, levando a que o betdo
comprimido tenha um forte comportamento ndo linear quando o aco tracionado entrar em cedéncia
(Panagiotakos e Fardis, 2001).

A curvatura de cedéncia ¢y, pode ser facilmente formulada em funcéo das caracteristicas da secgdo e
das propriedades dos materiais €, assim, na hipotese das sec¢des planas de Navier-Bernoulli surgem as
expressdes expostas de seguida.
No caso da cedéncia da secgdo ser condicionada pela cedéncia da armadura de tragdo, ¢, vem dado
pela Eq. (6.2):

fy

Py = Es'(1-ky)-d (6.2)
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Por outro lado, se a cedéncia da seccao se dever a um comportamento significativamente ndo linear do
betdo a compressdo (o0 que ocorre para niveis de deformacdo €. > 1.8 f./E. na fibra de betdo mais
comprimida - valor definido ap6s ensaios experimentais realizados por Panagiotakos e Fardis, 2001),
@y sera dado pela Eq. (6.3):

@, = S 1
Y kyd  Eckyd

(6.3)

onde f;, € a tensdo de cedéncia do ago das armaduras, Eg ¢ 0 modulo de deformabilidade do aco, d é a
altura (til da seccdo, f. € a resisténcia a compressdo do betdo e k, € a profundidade da zona
comprimida (normalizada em relagéo a d) definida pela Eq. (6.4):

ky = (n? - A? + 2nB)'/2 —nA (6.4)

com n=E/E., sendo que A e B s&o definidos pelas Egs. (6.5) ou (6.6) se a cedéncia for controlada
pela armadura tracionada ou pelo betdo comprimido, respetivamente.

= ' N — s . Ny N
A=p+p +p‘,+b_d_fy e B=p+p'-8+05p, (1+8)+b.d_fy (6.5)
ou
’ N ’ N .Sl !
A=ptp oy —papa PPt~y & B=ptp 54050, (1+45) (66

onde p e p' sdo as taxas de armadura longitudinal de tracdo e compressdo, respetivamente (ambas
normalizadas a bd), p, € a taxa de armadura transversal (também normalizada a bd), &' ¢ dado por d'/d
em que d' é a distdncia desde a fibra de betdo mais comprimida até ao centro de gravidade das
armaduras de compressdo, b € a largura comprimida da secgdo transversal e N é o esforgo axial
(positivo se de compresséo).

O mais baixo valor obtido pelas Egs. (6.5) e (6.6) é considerado como o correto valor de ¢,. Depois
de avaliadas todas as grandezas definidas, € possivel o calculo de M, (a abordar em 6.2.3.3).

(i) Os resultados obtidos pelas expressdes expostas em (i) foram comparados com valores
experimentais de ¢, obtidos através de 296 ensaios de uma base de dados (Panagiotakos e Fardis,
2001) e revelaram que a curvatura de cedéncia é sensivel sobretudo a dois parametros: a altura da
seccdo (h) e a extensdo das armaduras de tragdo (gsy). Isto significa que outras grandezas como a
guantidade de armadura longitudinal, a lei tensdo-deformacdo do betdo e a carga axial ndo tém
influéncia significativa na avaliagdo de .

Neste sentido, € viavel que existam propostas que procurem avaliar simplificadamente o calculo de
@y, negligenciando a contribuicdo dos efeitos menos importantes ja referidos, surgindo, assim, as Egs.

(6.7) e (6.8) (Panagiotakos e Fardis, 2001):

Para vigas: @, = 1.7 - ‘c';y‘ =17 f-"/% (6.7)
. s fy/Es
Para pilares: ¢, = 2.12 % =2.12 Y/TE (6.8)
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(i) Existe ainda a possibilidade de avaliacdo simplificada de ¢, atraves da Eq. (6.9), valida tanto para
pilares como para vigas (Biskinis, 2006):

fy/Es

— syl .
gy =175-=L =175 4

(6.9)

A aplicagdo dos métodos simplificados (ii) e (iii) € muito Gtil quando ndo é necesséria a avaliacdo do
momento de cedéncia, porque poupa tempo de céalculo. No caso de a modelagdo envolver elementos
de fibra em que a armadura é modelada diretamente no programa, estas expressdes simples permitem a
calibracdo dos modelos e comparacédo de resultados de forma mais eficaz.

No entanto, a abordagem tedrica referida em (i) € considerada mais rigorosa comparativamente as
propostas (ii) e (iii), que derivam de simplificaces baseadas em observacdes empiricas. Existe,
contudo, uma dificuldade na avaliacdo do pardmetro N pela proposta (i), uma vez que em rigor esta
grandeza corresponderd ao esforco axial devido a combinacdo sismica e este valor é variavel no
tempo, visto a analise que se pretende efetuar ser dindmica. De forma a poder ultrapassar este processo
longo e elaborado (Mpampatsikos, 2008), o valor de N podera ser tomado como o esforco axial devido
apenas a cargas graviticas na combinacao sismica (combinagdo quase permanente de a¢Ges), uma vez
que é credivel pensar que este valor corresponderd ao valor médio do esforco axial devido a
combinagéo sismica (Roméo, 2012). A abordagem mais rigorosa possivel para avaliagdo de ¢, € a
descrita em (i) com a consideracao do esforco axial variavel no tempo, no entanto no presente trabalho
utilizou-se a mesma abordagem com o valor de N devido apenas a cargas graviticas com o intuito de
amenizar a complexidade do processo, alcangando assim um bom grau de rigor.

6.2.3.3. Célculo de My e ey

De acordo com a ja referida abordagem utilizada para o célculo da curvatura de cedéncia, o valor do
momento de cedéncia M,, podera ser definido pela Eq. (6.10), por equilibrio da seccdo (Panagiotakos e

Fardis, 2001).

My=bd3-(py-{Ec-ké'-(O.S*(1+8')—k3—y)+%-[(1—ky)-p+(ky—8')-p+%"-(1—8’)]-(1—8’)} (6.10)

com todos os parametros envolvidos ja descritos e avaliados.
Por sua vez, para a avaliagdo de 8y, é proposta a Eq. (6.11) (Biskinis e Fardis, 2009):

Ls+ay-z

h
By = by =4 0.0014 + (1415 1) + By (6.11)

Considerando que a curvatura varia linearmente ao longo de Lg, a parcela ¢y - Lg/3 representa o
contributo dado pela deformagdo por flexdo para a avaliagdo de Oy. Este valor podera aumentar se
existir fendilhacdo diagonal (resultante de esforgo transverso) antes de ocorrer a cedéncia por flexdo
da seccdo, isto é, se o esforco de corte necessario para ocorrer fendilhacdo diagonal no betdo (Vgc,
tomado como a resisténcia ao corte de elementos de betdo simples segundo o EC2-1) for inferior ao
esforco de corte existente na cedéncia por flexdo (My /Ls). Assim, a primeira parcela inclui o efeito da
variagdo linear da curvatura ao longo de Lg (0 que significa que a contribuicdo da carga gravitica é
desprezada (Mpampatsikos, 2008) e ainda o incremento de deformacéo referido através do produto de
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a, pelo braco entre forgas, z, em que a, € uma variavel binaria que tomara o valor de 0 se Vg, >
M, /Ls e 1 se Vg, < M, /Lg (Biskinis e Fardis, 2009).

A segunda parcela da Eg. (6.11) tem em consideracdo o contributo da deformacdo por corte para a
avaliagdo de 6, e é totalmente empirica, uma vez que resultou do ajuste aos valores obtidos
experimentalmente. De notar que se Lg/h diminuir, esta parcela tomara valores superiores, 0 que
significa que a deformacéo por corte ird aumentar.

A terceira e Ultima parcela da Eq. (6.11) reflete a contribuicdo do escorregamento das armaduras
longitudinais amarradas na zona dos nos viga pilar para a avaliagdo de ©, e aumentara
significativamente se a armadura plastificada se encontrar na zona de amarragdo (Mpampatsikos,
2008), sendo calculada pela Eq. (6.12):

dprfy
ey,slip = ag* q)y ) 8- ic (6.12)

onde dy,;, é o didmetro equivalente da armadura de tracdo e ag € uma variavel binaria que assumira o
valor de 1 se o0 escorregamento das barras longitudinais na zona da amarracéo for possivel e 0 se ndo
for. Naturalmente que se ag; tomar o valor de 0, a contribuicdo devido ao fendmeno de escorregamento
¢ nula, uma vez que o escorregamento das armaduras é considerado impossivel. O diametro
equivalente dy,;, € definido pela Eq. (6.13).

_ Yit, njd;

dpr, m (6.13)
i=1"1

onde n; é o numero de armaduras do tipo "i", ¢; € o diametro da armadura do tipo "i" e m é o nimero
de didametros diferentes de uma determinada seccdo. No ambito da modelacéo do presente trabalho foi
necessario recorrer a uma analise das seccOes existentes nos edificios e efetuou-se o célculo do
momento de cedéncia (M,,) e curvatura de cedéncia (8,,) com recurso as Egs. (6.10) e (6.11).

6.2.3.4. Célculo de 6
cap pl

O incremento de rotagdo apos a cedéncia de uma determinada sec¢do (8c.p 1) foi estudado por
Haselton et al. (2008), recorrendo a ensaios experimentais e regressdes que permitiram ajustar uma
equacdo dependente de varidveis com significado estatistico, surgindo a Eq. (6.14) incluindo todas
estas variaveis.

Bcappl = 0.12 * (1 + 0.55 - ag) * 0.16Y * (0.02 + 40 - pgy,)*? * 0.54%01Cunitsfe x 0,660 15 % 2,27100

cap,p

onde ag ¢ o indicador da possibilidade de escorregamento (definido em 6.2.3.3), v é o esforco axial
reduzido, pg, € 0 racio de armadura transversal na regido da rétula plastica (calculado de acordo com
as Egs. (6.15), (6.16) e (6.17) para os cenarios mais comuns), p € o racio de armadura longitudinal,
Cunits € UM conversor de unidades que toma o valor de 1.0 se f e f, forem utilizados em Mpa e s, € 0
coeficiente de encurvadura das armaduras definido na Eq. (6.18). As Egs. (6.15), (6.16) e (6.17)
referem-se as figuras 6.14, 6.15 e 6.16, onde cb, ct, cl e cr sdo os recobrimentos da parte inferior,
superior, esquerda e direita das secg¢des transversais, ¢ representa o didmetro da armadura transversal,
b é a base da seccao transversal de altura h e a; e a, sdo as distancias desde a face exterior da sec¢do
de betdo e a face da armadura transversal. De notar que a Eq. (6.16) apenas se aplica no caso do
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recobrimento a esquerda e a direita serem iguais entre si e idem para o recobrimento inferior e

superior.
Lt Tt P9 Lt
h h h i
Tcb Tcb " | Yo
e g £ F
cl cr cl cr
—p e 4
b
Fig. 6.14 — Possivel disposi¢édo Fig. 6.15 — Possivel Fig. 6.16 — Possivel disposicao
de armadura transversal. disposigdo de armadura de armadura transversal.
transversal.
i)
Psn = i) (6.15)
_1)+iii)
D+iv)+v)
sh = i) (6.17)
onde

2

i)=“'4 #[2-(—cl—cr—d)+2-(h—ct—cb—d)l/s

ii)=(b—-cl—cr):-(h—ct—cb)

LA [4- /2= = )2+ (h/2 = ct— $)?| /s

iii) = 2

L2
iV)=“4¢ *[2-(b=2ra; =)+ 2 (h—ct—cb—¢)]
L2
V)=“4¢ #[2-(b—cl—cr—¢)+2-(h—2-a, — ¢)]
¢ 0.5
Sn = S/dbL . (Cunits * y/100> (6.18)

onde s é 0 espacamento entre armadura transversal. Dentro das caracteristicas consideradas na tabela
6.3, é possivel perceber que a capacidade de rotagdo plastica (6c,p,p1) de uma seccdo podera variar

entre 0.015 e 0.082.
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Tabela 6.3 — Valores possiveis para Gcap ol utilizando a Eq. (6.14) (Haselton et al., 2008).

Bcap,p1 Utilizando a equagéo mais rigorosa

Parametro Valores Bcap,pl
=0.0075, f.=30Mpa, v=0.10,

Valores base Psh - sn;12.7, 5:0'02 0.055

ag, 0 0.035

0 0.066

Y 0.3 0.038

0.8 0.015

0.002 0.033

Oeh 0.01 0.062

0.02 0.082

20 0.08

f. (Mpa) 40 0.052

80 0.040

8 0.067

s, 16 0.048

20 0.040

0.01 0.050

P 0.03 0.059

A tabela mostra que os pardmetros v e pg,, S30 0s que tém maior influéncia na avaliagdo de 8.,p p1,

enquanto f., s, e p ttm menor importancia embora estatisticamente tenham significado. Neste sentido,
foi formulada uma equacdo simplificada que procurou afetar o calculo de 8.,y das variaveis com

maior relevancia com uma perda de precisdo pouco significativa (Eg. (6.19)):
Bcappt = 0.13 * (1 + 0.55 - ag)) * 0.13Y % (0.02 + 40 - pg,)*° * 0.5700Cunitsfe (6.19)

A tabela 6.4 apresenta os valores obtidos para 6., Considerando a Eq. (6.19), sendo possivel

perceber que esta expressdo origina valores cerca de 20% superiores aos da Eqg. (6.14) (Haselton et al.,
2008).
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Tabela 6.4 — Valores possiveis para Bcap ol utilizando a Eq. (6.19) (Haselton et al., 2008).

Bcap,p1 Utilizando a equagdo simplificada

Parametro Valores Bcap,pl

Valores base psn=0.0075, f:=30Mpa, v=0.10, 0.071
ag=1

ag 0 0.046

0 0.087

v 0.3 0.047

0.8 0.017

0.002 0.033

Pen 0.01 0.085

0.02 0.131

20 0.075

f, (Mpa) 40 0.067

80 0.054

De realcar que as equacBes expostas para o calculo de 6.y, foram baseadas em resultados
experimentais para elementos com armadura simétrica, pelo que apenas deverdo ser aplicadas nessas
condicdes. Esta ¢ uma limitacdo forte, uma vez que praticamente todas as vigas ndo tém armadura
longitudinal simeétrica e isso ira afetar a sua capacidade de rotagdo em regime plastico, 6cap pi,
diminuindo-a para condi¢des de carregamento que impliquem mais ago a tragdo e aumentando-a para
condigdes de carregamento que impliqguem mais aco a compressdo (Haselton et al., 2008). Para os
cenarios que acabam de ser mencionados, Haselton et al. (2008) propde que seja adicionado o seguinte
fator multiplicador as Egs. (6.14) (equacéo completa) e (6.19) (equagdo simplificada):

X = (max(O.Ol,m'))O'225

max(0.01,m) (6.20)

onde ® e ®' sdo as taxas mecanicas de armadura longitudinal de tragdo e compressdo, respetivamente.

Na modelacdo efetuada no presente trabalho foi utilizada a Eg. (6.19) com o objetivo de avaliar
simplificadamente a rotagdo pos cedéncia (8.,p 1) € foram obtidos valores da ordem de grandeza dos

apresentados na tabela 6.4, o que valida a anélise das secgdes efetuada.

6.2.3.5. Célculo de Mu

O endurecimento pos-cedéncia visivel no tramo ascendente da figura 6.12 apds ser atingido o
momento de cedéncia (My) normalmente € definido pelo quociente M,/M,. Este fator de
endurecimento depende, essencialmente, do esfor¢co axial (avaliado pelo pardmetro v) e da
percentagem de armadura longitudinal (p) (Park et al., 1972), mas existe pouca literatura que tenha
estudado o assunto (Haselton et al., 2008). Apoiando-se nas conclusfes de Park et al., (1972), o
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trabalho desenvolvido por Haselton et al., (2008) partiu do pressuposto de que os pardmetros v € p sdo
0s mais relevantes, sendo proposta a Eq. (6.21):

My /M = 1.25 * 0.89"  0.91°01cunitsfc (6.21)
y

Os parametros mais influentes na resposta dos modelos ensaiados foram v e f. (resisténcia a
compressao do betdo), sendo que p teve pouca influéncia nas regressdes efetuadas, pelo que ndo surge

na formula. A tabela 6.5 reflete a influéncia dos pardmetros considerados na avaliagdo do récio
M, /My, mostrando uma variagéo de 1.11 a 1.20.

Tabela 6.5 — Valores possiveis para Mu/My utilizando a Eq. (6.21).

M,/M,
Parametro Valores M,/M,,
Valores base f.=30Mpa, v=0.10 1.20
20 1.21
fc (Mpa) 0 1.19
80 1.15
0 1.22
v 0.3 1.17
0.8 1.11

A dispersdo dos referidos resultados experimentais foi relativamente baixa, 0 que permitiu a
apresentacdo de uma proposta simplificada de avaliagdo do racio M, /My, assumindo-o constante, pelo
que o erro inerente & utilizacdo da Eq. (6.24) é pouco mais elevado que o correspondente & Eq. (6.22)
(Haselton et al., 2008).

My /My = 1.13 (6.22)

O récio de endurecimento ndo é um pardmetro de grande impacto na capacidade de colapso de
edificios de betdo armado de altura baixa a média (Haselton et al., 2006), mas é importante para
edificios altos, sendo estes mais suscetiveis a efeitos de segunda ordem (lbarra e Krawinkler, 2005).
Assim, para os edificios avaliados neste trabalho foi utilizada a Eq. (6.22) com o objetivo de avaliar o
momento maximo das seccOes existentes, o que, sendo os edificios de altura baixa, ndo levard a um
erro significativo.

6.2.3.6. Célculo de epc

Os estudos de previsdo da capacidade de rotagdo (8,,.) apos atingido o momento maximo (M,,) sdo

limitados, apesar de muito importantes na previsao da capacidade de colapso, refletida na rotagdo (6,)
(Haselton et al., 2008). De novo os parametros estatisticamente relevantes v, psn, Sp € p foram
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considerados no estudo de Haselton et al., (2008), mas o ajuste aos resultados experimentais
identificou que apenas v e pgy, tinham impacto na formulacdo da Eq. (6.23).

Bpc = 0.76 % 0.031" * (0.02 + 40 - pgp) ™02 < 0.10 (6.23)

A revisdo dos dados de calibragdo dos modelos testados mostrou que valores de 0, superiores a 0.10

ocorrem para ensaios em que o nivel de confianca ndo é muito elevado e por isso esse valor é proposto
como limite (Haselton et al., 2008). A tabela 6.6 apresenta a gama de valores expectaveis para 0.

A Eq. (6.23) foi utilizada para a analise das rotacGes ap0s atingido 0 momento maximo para as varias
secgOes existentes e a ordem de grandeza dos valores apresentados na tabela 6.6 foi validada.

Tabela 6.6 — Valores possiveis para Gpc utilizando a Eq. (6.23).

Bpc
Parametro Valores Bpc
Valores base Psp=0.0075, v=0.10 0.100
0 0.100
v 0.3 0.084
0.8 0.015
0.002 0.051
Peh 0.01 0.100
0.02 0.100

6.2.4. ESCORAS

A andlise de uma estrutura reticulada preenchida com paredes é um problema de dificil resolucao,
devido & grande complexidade dos fendmenos de interacdo existentes entre elementos com
caracteristicas mecanicas distintas, agravado pelos diversos tipos de ligacbes que podem existir entre
0s porticos e as paredes (Pires, 1990). O comportamento destas estruturas tem sido objeto de diversos
estudos analiticos que deram origem & formulagdo de expressdes empiricas para a determinacdo dos
parametros A (&rea) e E (mddulo de Young) necessarios para definir o modelo da biela diagonal
equivalente ja mencionado.

Neste contexto, existem vérias propostas de modelos para ter em consideracdo o comportamento das
paredes de alvenaria no plano (Pires, 1990 e Abdelkareem, 2013): Polyakov em 1960 foi o primeiro
autor a propor um modelo de biela diagonal equivalente através de um estudo analitico e experimental
da interacdo dos pdrticos com as paredes; seguiu-se Holmes (1961) que definiu uma biela diagonal
com espessura e mddulo de deformabilidade iguais aos da parede e cuja largura seria igual a um terco
do comprimento da diagonal do elemento; Smith em 1966 e 1967 propds uma equacdo para calculo da
espessura da biela equivalente adaptada da anélise de vigas apoiadas num meio elastico; j& Riddington
e Smith em 1977 recomendaram que para o célculo de estruturas reticuladas preenchidas com paredes
de alvenaria fosse considerado o valor conservativo de 10% do comprimento da diagonal do elemento;
por sua vez, Paulay e Priestley (1992) propuseram que a largura das bielas diagonais tomasse o valor
de 25% do seu comprimento; outros autores como Mainstone e Weeks (1974), Bazan e Meli (1980),
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Liauw e Kwan (1984) e Klingner e Bertero (1978) efetuaram estudos e propostas sobre a modelacédo
do comportamento das alvenarias através de bielas equivalentes.

No presente trabalho, as caracteristicas das escoras equivalentes as alvenarias dos edificios estudados
foram estimadas de acordo com as propostas de Brzev (2009) e a apresentacdo das equagdes, bem
como o calculo dos respetivos valores sdao apresentados no anexo K.

A opcdo passou pela modelagdo de apenas uma biela diagonal equivalente, uma vez que essa
consideracdo tornard o processo mais simples, embora menos rigoroso (como foi discutido em
6.2.2.2). As escoras foram modeladas com elementos de trelica permitindo, portanto, a rotacdo das
extremidades das barras no plano onde se encontram e foi utilizada uma lei tensdo-deformacéo
trilinear que inclui o comportamento inelastico a compressdo destes elementos (figura 6.17).
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Fig. 6.17 — Curva trilinear for¢a-deslocamento axial utilizada para modelar o comportamento n&o linear de
compressdo das alvenarias (Adaptado de Burton et al., 2013).

O modelo apresentado em 6.2.3 para 0 comportamento ndo linear a flexdo de vigas e pilares foi
adaptado e utilizado para captar o comportamento ndo linear das escoras tal como no trabalho de
Burton et al. (2013), em que 0 modelo das escoras requeria a especificacdo de cinco pardmetros que
controlam o comportamento monotonico e ciclico: a forga na cedéncia (Fy), a rigidez inicial (K¢), a
forca maxima (F.), o deslocamento ap6s a forca de cedéncia (A‘C’ap) e o deslocamento (Ap.) ou a
rigidez negativa (K.) apés a forca maxima. Na modelacdo do presente trabalho optou-se por
considerar uma forca residual no esgotamento da deformacdo (F,es) de 2% da forca maxima (F.)
(Celarec et al., 2012), pelo que se distingue do gréfico da figura 6.17 na medida em que o trogo de
rigidez negativa ndo termina na ordenada nula, mas num patamar correspondente a forca residual
referida (figura 6.18). De notar que o modelo utilizado neste trabalho incluiu duas bielas diagonais
(com o comportamento da figura 6.18) em cada painel de alvenaria de forma a que para um dado
sentido da acdo horizontal exista sempre um elemento a resistir ao carregamento.
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Fig. 6.18 — Curvas tensao vs extensdo trilineares utilizadas para a modelacdo do comportamento néo linear &
compresséao das alvenarias.

Os parametros necessarios para a definicdo das curvas de comportamento das escoras sdo obtidos
através da calibracdo de expressfes matematicas a resultados de ensaios experimentais de porticos
preenchidos com paredes e existem muitas propostas para a sua determinagdo. Assim, optou-se por
utilizar a Eq. (6.24) para o calculo de rigidez inicial (Dolsek e Fajfar, 2008):

Gw*Lijp*t
K, = —win"w (6.24)
Hin

onde G, € 0 modulo de distor¢do da parede teoricamente determinado pelo ensaio de compressdo
diagonal e que sera considerado neste trabalho como 40% do mdédulo de deformabilidade da alvenaria
(E;,) como recomendado pelo ACI 530 (2011), L;, e H;, representam o comprimento e altura da
parede e t,, a sua espessura. De acordo com Brzev (2009), E,,, pode ser estimado de acordo com a Eq.
(6.25).

E,, =850 =, (6.25)

sendo f',,, a resisténcia a compressdo da alvenaria. Para a determinacdo da for¢ca maxima foi utilizada
uma férmula simplificada em relacéo a proposta de Zarnic e Gostic em 1997 (Dolsek e Fajfar, 2008)
(Eq. 6.26):

Fe = 0,818+~ 4 (1 4 /C7 + 1) (6.26)
1

em que f, € a tensdo para a qual ocorre a fendilhagdo da alvenaria e teoricamente devera ser

determinada pelo ensaio de compressdo diagonal, sendo que no presente trabalho foi tomada como
22% de f',, (valores resultantes dos ensaios de compressdo diagonal realizados no trabalho Pires
(1990) para alvenarias tipicamente utilizadas em Portugal) e C; € dado por 1.925- L;,/H;,,.
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Através das equacdes expostas e da definigdo de Fy, como 60% de F, 6, como Fy/K, . como 0.2%
do comprimento da escora (lg), Fres COMo 2% de F,, &, como 1% de I e finalmente &, como 1.2% de
1 foi possivel definir as curvas forga-deslocamento das escoras de acordo com a figura 6.18.

6.2.5. VALIDAGAO DO MODELO

Ap0s o trabalho de modelacdo descrito, foram realizados alguns modelos mais simples que permitiram
avaliar a resposta das estruturas estudadas para validacdo dos modelos. Assim, recorreu-se a uma
analise estatica através da aplicacdo de um padrdo de carga triangular invertido (idéntico a deformada
do primeiro modo de vibracdo) e avaliou-se os cortes basais e os deslocamentos relativos entre pisos
(drifts). O objetivo foi realizar analises pushover segundo as duas dire¢fes principais dos edificios
para averiguar a forma e os valores das curvas, sendo que foram também realizados gréaficos que
mostram a evolucéo dos drifts em altura com o intuito de perceber a evolucdo da deformacéo para
diferentes valores de deslocamentos horizontais impostos no topo dos edificios.

De notar que as estruturas avaliadas sdo simétricas, pelo que apenas serdo apresentados resultados para
a aplicagdo de cargas horizontais numa das dire¢des principais. Assim, os graficos do corte basal em
funcgdo do deslocamento do topo para os quatro edificios é apresentado na figura 6.19.
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Fig. 6.19 — Curvas pushover numa diregéo principal para os quatro edificios analisados.

A sigla BF significa que apenas esta a ser considerada a estrutura principal (do inglés BareFrame) e
Ed1 ou Ed2 é a referéncia ao Edificio 1 ou 2, sendo que Inf significa que a estrutura em andlise inclui
a modelacéo das alvenarias (vem do inglés Infilled). O primeiro aspeto que merece comentério é a
forma das curvas, sendo que foi a esperada, uma vez que independentemente do edificio existe sempre
um troco aproximadamente linear que, atingindo um determinado valor de corte basal, entrard em
decréscimo de forma progressiva até atingir o maximo drift e o valor de corte basal nulo (situacdo
correspondente ao colapso). De salientar o facto de os edificios com a presenca das alvenarias
atingirem valores de corte basal maximos 6 a 7 vezes superiores do que os obtidos modelando apenas
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a estrutura principal, o que é indicativo da forte contribuicdo destes elementos no comportamento do
conjunto. E de notar também o facto de o Edificio 1 ter bastante mais ductilidade do que o Edificio 2,
0 que fica evidente pela comparacdo dos modelos sem paredes de alvenaria, tendo o Edificio 1 um
valor de drift muito superior mostrado pela diemensao do patamar do respetivo gréfico.

Como ja foi referido, foram também tracados os graficos da evolucéo dos drifts por piso com a altura
dos edificios, pelo que surgem as figuras 6.20 (referente apenas & estrutura principal) e 6.21 (referente
a estrutura principal e alvenarias). Os graficos apresentados dizem respeito a evolucao dos drifts em
altura para valores de deslocamento do topo de 1%, 5% e 10% da altura do edificio.

3
2 |
Dtopo=1% H Ed1_BF
[]
£ Dtopo =5% H Ed1_BF
Dtopo =10% H Ed1_BF
1
Dtopo =1% H Ed2_BF
Dtopo =5% H Ed2_BF
0 T T T
0.0% 5.0% 10.0% 15.0%

Drift (%)

Fig. 6.20 — Curvas de evolucdo do deslocamento relativo entre pisos, normalizado & altura entre pisos, com a
altura dos edificios sem alvenarias.

A observagdo da figura 6.20 permite perceber que o Edificio 1 tem uma evolugédo de drifts constante
em altura, correspondente & deformada triangular invertida do modo fundamental que domina o
comportamento da estrutura. J& o Edificio 2, para um deslocamento do piso mais elevado de 5% da
sua altura, tem um mecanismo de piso fraco no piso térreo, o que se justifica pela altura deste piso ser
superior &s dos restantes. De notar que ndo sdo obtidos resultados para deslocamentos do topo do
Edificio 2 correspondentes a 10% da sua altura, uma vez que para esses valores o edificio ja colapsou.
De facto, no Edificio 2 para um deslocamento do topo de 5% da sua altura, o drift registado no piso 1
é 1.5 vezes superior ao registado no Edificio 1 para um valor de deslocamento de topo de 10% da sua
altura. Assim, fica bem evidente a fragilidade do Edificio 2 devido a presenca de um mecanismo de
piso fraco no piso térreo, o que vai de encontro ao esperado.
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Fig. 6.21 — Curvas de evolucdo do deslocamento relativo entre pisos, normalizado & altura entre pisos, com a
altura dos edificios com alvenarias.

A observacdo da figura 6.21 permite perceber que nos dois edificios existe a formacdo de um
mecanismo de piso fraco no primeiro piso, 0 que se deve essencialmente a rotura das alvenarias do
piso 1 e consequente diminuigdo de rigidez deste piso, 0 que provoca uma grande discrepancia de
rigidez entre o piso térreo e os restantes, levando-o a ter comportamento mais flexivel e, portanto, a
apresentar maiores deformac@es. A analise comparativa das figuras 6.20 e 6.21 permite observar que a
existéncia das alvenarias aumenta significativamente a rigidez lateral da estrutura, o que reduz
fortemente a sua deformacao lateral. No entanto, quando ocorre a rotura das alvenarias no piso térreo,
a reducdo brusca da rigidez nesse piso leva a formacgao de um piso fraco que concentra todo o0 aumento
da deformacdo lateral da estrutura a partir desse momento. Apesar da deformacdo lateral ser maior no
colapso do edificio com alvenarias, esse aumento de capacidade de deformacdo da-se a custa de um
mecanismo de colapso indesejavel, uma vez que quase toda a deformacgdo se concentra apenas num
piso, 0 que limita a sua capacidade de dissipacdo de energia. De notar que o Método Japonés se
revelou eficaz a captar este comportamento, uma vez que para os edificios com alvenarias é sugerida a
consideracdo de um valor do sub-indice de ductilidade de 80% do valor considerado para os edificios
sem alvenarias.

Os resultados apresentados tanto para as curvas pushover (graficos corte basal-deslocamento relativo
entre pisos normalizados pela altura de cada piso), como para os graficos da evolucéo dos drifts com a
altura dos edificios vdo de encontro ao que foi observado na deformada dos edificios para o padréo de
carga referido e apresentam consisténcia com o comportamento expectavel, pelo que se concluiu que
os modelos estavam validados, podendo nesta fase ser efetuada a analise dindmica que era o objetivo
principal do trabalho. Assim, surgird no subcapitulo 6.2.6 a definicdo das acBes dindmicas
consideradas para a avaliacdo do comportamento dos edificios descritos.

148



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betdo armado

6.2.6. SELECAO DE REGISTOS SISMICOS

Um total de 20 pares de acelerogramas provenientes de registos reais foram utilizados na analise das
estruturas em estudo usando a plataforma SELEQ (Macedo e Castro, 2013; Araujo et al., 2016). Estes
acelerogramas foram selecionados de bases de dados de registos sismicos existentes de modo a que a
média das médias geométricas dos sinais fosse compativel com o espectro de resposta eléstico do
Eurocddigo 8 para um periodo de retorno de 475 anos numa gama de periodos entre 0.10s e 1.00s. O
espectro alvo considerado foi definido como sendo o espectro de agdo tipo | preconizado no anexo
nacional ao EC8 para um edificio de classe de importancia Il localizado em Sagres. A compatibilidade
entre os registos e o espectro alvo efetuada pressupds a quantificacdo prévia do espectro da média
geométrica das componentes dos sinais selecionados. A selecdo efetuada incluiu ndo apenas o critério
regulamentar de compatibilidade média, mas também uma condicéo visando limitar o desvio de cada

espectro individual ao espectro alvo (figura 6.22).
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Fig. 6.22 — Espectro elastico do EC8-1, espectro médio e acelerogramas utilizados na andlise dinamica.
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/.

Apresentacao e andlise de resultados

7.1. NOTAS PREVIAS

Para cada edificio estudado foram analisados 20 pares de sinais (correspondentes a 20 sismos) e foi
tomada em consideracdo a variabilidade do seu angulo de incidéncia, rodando-os de O para 90 graus,
perfazendo 19 analises por cada sismo, o que origina um total de 380 analises por edificio.

Neste sentido, acredita-se que a quantidade de resultados obtidos por edificio permite fazer uma
distribuicdo estatiscamente consistente dos racios 84/6nc, 04/9sp, Va/Vnc para além dos drifts (a
letra em indice "d" vem do inglés demand e representa a exigéncia seja de rotacdo ou de corte, "NC"
deriva do ingés near collapse e corresponde ao estado limite de quase colapso e "SD" vem do inglés
significant damage e corresponde ao estado limite de dano significativo). As Egs. (7.1) e (7.3)
traduzem a formulagdo empirica que permite o calculo dos valores de 6 e V correspondentes ao estado
limite de quase colapso (EC8-3, 2005). Assim, o valor de 6y € definido por:

f
_ 1 ( qv . [max(0.0Lwn) 0.225 (Ls 0.35 . a'psh'};Lnrln
Bnc = 7 0.016- 0.3V [F200 fcm] (h) 25 c (7.1)

onde Y deverd ser tomado como 1.5 para os elementos estruturais primarios no caso de edificios com
dimensionamento sismo resistente ¢ 1.8 para edificios dimensionados apenas para agdes graviticas e o
é o coeficiente de confinamento efetivo dado pela Eq. (7.2):

a=(1—=s,/(2bg)) - (1 —s/(Zhg)) - (1 = X b /(6hby)) (7.2)

onde b, e h, sdo as dimens6es do nlcleo de betdo confinado medidas ao eixo dos estribos e b; € o i-
ésimo espagamento entre duas armaduras longitudinais adjacentes confinadas. O valor de Vyc €
definido por:

Vne = Yi] }ZI_LX -min(N; 0.55-A. - f.) + (1 + 0.05 - min(5; uzl)) : [0.16 -max(0.5; 100p¢ot) - (1 —
0.16min(5;%)) o A+ vw]] (7.3)

onde N é o esforco axial em MN (tomado como zero se de tracdo), ugl € 0 quociente entre a
contribuigdo da parte pléstica da rotacdo da corda e a rotacdo de cedéncia dada pela Eq. (6.11), pior € 0

151



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betéo armado

racio total de armadura longitudinal, f. é a resisténcia média a compressdo do betdo em MPa, h — x
pode ser tomado como 2/3-h e V,,, é dado pela Eq. (7.4):

Viv =pw by 2" fywm (7.4)

onde p,, € 0 racio de armadura de esforco transverso. De notar que o valor de N foi tomado, a
semelhanca do que foi considerado para o calculo das rotagdes das sec¢Bes dos elementos, como o
valor do esforco axial correspondente as cargas graviticas (Mpampatsikos, 2008).

As rotacdes correspondentes ao estado limite de dano significativo (65p) sdo consideradas como 75%
dos valores das rotacfes correspondentes ao estado limite de quase colapso (Oyc).

Os resultados das distribuicdes estatisticas a apresentar visaram a avaliagdo dos racios 04/6nc,
04/0sp € Vq/Vnc para todos os pilares de todos os pisos dos edificios e também para os pilares mais
desfavoraveis de cada piso. Sdo considerados como pilares mais desfavoraveis os que obtiveram
maiores valores para os racios referidos. Quanto as vigas, a avaliacdo passou pelo célculo dos valores
dos racios 64/6nc, 04/6sp € Va/Vnc para os elementos segundo as duas diregdes principais dos
edificios e para cada piso.

Apresentam-se, de seguida, os resultados obtidos pelas 380 analises efetuadas aos edificios estudados
no &mbito do presente trabalho. A abordagem da exposicdo dos resultados passard por: i) numa
primeira fase, apresentar os valores obtidos para 64/6nc € 64/6sp por piso para vigas e pilares e, de
seguida, para os pilares mais desfavoraveis; ii) numa segunda fase, apresentar os valores de Vy/Vnc
para as vigas de todos os pisos e para os pilares mais desfavoraveis e iii) finalmente apresentar os
valores de drifts segundo as duas direcGes principais dos edificios e a combinagdo quadrética destes
dois cenarios.

7.2. RESULTADOS DO EDIFICIO 1 SEM ALVENARIAS

Para o Edificio 1 sem alvenarias, constam na tabela 7.1 os resultados obtidos para 0s réacios 64/6yc de
pilares, vigas segundo X e vigas segundo Y para os 3 pisos do edificio, apresentando valores
estatisticamente relevantes como a média, o quantil dos 50% (mediana), o quantil dos 95% (valor de
04/6nc cuja probabilidade de ser ultrapassado nas analises efetuadas é de 5%), o coeficiente de
variagdo (CoV) e ainda a percentagem de elementos com valores de 64/6yc superiores a 1.0 (valor
limite para a consideracdo de seguranca de acordo com o EC8-3).
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Tabela 7.1 — Resultados obtidos para os 3 pisos do Edificio 1 sem alvenarias relativamente a ed/eNc.

Pilares Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 0.85 0.67 0.66
Mediana 0.60 0.45 0.44
Piso 1 CoV 0.66 0.68 0.76
Quantil 95% 1.95 1.58 1.66
% Valores > 1.0 26% 20% 17%
Média 0.25 0.68 0.67
Mediana 0.22 0.48 0.49
Piso 2 CoV 1.05 0.65 0.70
Quantil 95% 0.31 1.56 1.66
% Valores > 1.0 1% 20% 16%
Média 0.21 0.63 0.66
Mediana 0.14 0.45 0.47
Piso 3 CoV 1.62 0.65 0.72
Quantil 95% 0.23 1.45 1.63
% Valores > 1.0 3% 20% 18%

Percebe-se que os pilares do primeiro piso tém maiores exigéncias de deformacdo e que por este
motivo se tenham obtido valores de mediana, quantil dos 95% e percentagens de colapso bastante
superiores as dos pilares dos pisos 2 e 3. Inclusivamente os valores destas grandezas sdo bastante
reduzidos para os dois Gltimos pisos. Lendo os valores da tabela 7.1, existe uma probabilidade de 95%
dos pilares do piso 1 terem um récio 64/6yc até 1.95.

Quantos as vigas segundo X e segundo Y, a tendéncia é aproximadamente a mesma
independentemente do piso em questdo, uma vez que as exigéncias de deformacdo se mantém
aproximadamente constantes de piso para piso. Pela tabela 7.1, existe 95% de probabilidade de as
vigas apresentarem valores de 84 até 1.5 vezes a capacidade das suas seccdes, Oyc. E de notar que, em
média, as vigas de cada piso esgotaram a sua capacidade de rotacdo em 20% das analises realizadas.

E de salientar que a disperséo dos valores apresentados na tabela 7.1 é elevada e que a distribuicio dos
racios € bastante assimétrica, visto que a média e a mediana tém valores significativamente distintos.

Na tabela 7.2 sdo apresentados 0 mesmo tipo de resultados que na tabela 7.1, mas para o estado limite
de dano significativo.
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Tabela 7.2 — Resultados obtidos para os 3 pisos do Edificio 1 sem alvenarias relativamente a ed/eSD.

Pilares Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 1.14 0.90 0.87
Mediana 0.80 0.60 0.59
Piso 1 CoV 0.66 0.68 0.76
Quantil 95% 2.60 211 221
% Valores > 1.0 27% 22% 20%
Média 0.33 0.91 0.89
Mediana 0.29 0.64 0.65
Piso 2 CoV 1.05 0.65 0.70
Quantil 95% 0.41 2.08 221
% Valores > 1.0 1% 22% 21%
Média 0.28 0.84 0.89
Mediana 0.19 0.61 0.63
Piso 3 CoV 1.62 0.65 0.72
Quantil 95% 0.31 1.93 2.18
% Valores > 1.0 3% 22% 22%

As percentagens da tabela 7.2 sdo muito proximas das da tabela 7.1, o que indica que quando algum
elemento ndo cumpre o estado limite preconizado pelo EC8-3, ndo 0 cumpre por uma margem elevada
(ndo cumprindo 04/0nc € 04/6sp simultaneamente). E de notar que, de novo, a dispersdo dos
resultados é elevada.

A tabela 7.3 apresenta a informagdo sobre a percentagem do nimero total de analises em que os
pilares mais desfavoraveis colapsaram devido a exigéncias de rotagdo superiores a capacidade das suas
seccOes nas 380 analises efetuadas, apresentando também alguns dados estatisticamente relevantes. O
pilar que se revelou mais desfavoravel em termos de rotagbes para o Edificio 1 sem alvenarias foi o
central, pelo que todos os valores da tabela 7.3 se referem a esse elemento.
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Tabela 7.3 — Percentagem do nimero total de andlises em que os pilares mais desfavoraveis dos 3 pisos
sofreram colapso para o Edificio 1 sem alvenarias devido as rotagfes das secgdes terem excedido as
capacidades (ed/eNC>1.0).

Média 0.83
Mediana 0.59
Piso 1 CoV 0.64
Quantil 95% 1.81
% Valores > 1.0 23%
Média 0.22
Mediana 0.21
Piso 2 CoV 0.15
Quantil 95% 0.18
% Valores > 1.0 0%
Média 0.14
Mediana 0.13
Piso 3 CoV 0.220
Quantil 95% 0.19
% Valores > 1.0 2%

Percebe-se que os pilares do piso 1 entraram em rotura em 23% das analises, sendo que os dos pisos 2

e 3 ndo excederam a sua capacidade de rotagdo nenhuma vez.

Os valores apresentados mostram que a dispersdo dos resultados € relativamente baixa e que a amostra

é bastante assimétrica, uma vez que os valores da média e mediana diferem bastante.

A tabela 7.4 mostra a percentagem do nimero total de anélises em que as exigéncias de deformacéo
ultrapassaram os valores de rotacdo correspondentes ao estado limite de dano significativo (684/
0sp>1.0) para os pilares mais desfavoraveis, bem como algumas varidveis estatisticas de relevo.
Novamente o pilar mais desfavoravel foi o central.
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Tabela 7.4 — Percentagem do nimero total de andlises em que os pilares mais desfavoraveis dos 3 pisos do
Edificio 1 sem alvenarias tomaram valores de rota¢des superiores aos limites de dano significativo (64/6sp>1.0).

Média 1.11

Mediana 0.79

Piso 1 CoV 0.64
Quantil 95% 241

% Valores > 1.0 25%

Média 0.30

Mediana 0.29

Piso 2 CoV 0.15
Quantil 95% 0.38

% Valores > 1.0 0%

Média 0.19

Mediana 0.18

Piso 3 CoV 0.22
Quantil 95% 0.26

% Valores > 1.0 2%

Os valores da tabela anterior sdo bastante semelhantes ao da tabela 7.3, com os pilares mais
desfavoraveis do piso 1 a ultrapassarem as exigéncias de rotagdo correspondentes ao estado limite de
dano significativo em 25% das analises, enquanto os do piso 2 e 3 ndo ultrapassam esse limite em
nenhuma ocasido. A tabela 7.5 apresenta os valores dos récios Vq/Vyc para as vigas segundo X e
segundo Y dos 3 pisos do Edificio 1 sem paredes de alvenaria e alguns dados estatisticos considerados
relevantes para a interpretacéo dos resultados.
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Tabela 7.5 — Percentagem do nimero total de andlises em que os as vigas segundo X e segundo Y dos 3 pisos
do Edificio 1 sem alvenarias tomaram valores de esfor¢o transverso superiores ao limite (Vd/VNC>1.O).

Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 0.65 0.68
Mediana 0.64 0.65
Piso 1 CoV 0.13 0.14
Quantil 95% 0.82 0.83
% Valores > 1.0 0% 0%
Média 0.68 0.66
Mediana 0.71 0.65
Piso 2 CoV 0.10 0.09
Quantil 95% 0.76 0.76
% Valores > 1.0 0% 0%
Média 0.58 0.58
Mediana 0.59 0.59
Piso 3 CoV 0.07 0.05
Quantil 95% 0.60 0.61
% Valores > 1.0 0% 0%

E de notar que a probabilidade de colapsos devido a esforcos transversos nas vigas segundo X e
segundo Y foi 0%, sendo que os valores para X e Y sdo muito semelhantes. Os valores médios de
esforcos transversos atuantes rondam 60% a 70% das capacidades das seccOes transversais das vigas
do Edificio 1 sem alvenarias, 0 que significa que existe seguranca de acordo com os critérios do EC8-3
(que exigem um valor médio de V4 /Vyc inferiores ou iguais a 1.0).

A tabela 7.6 mostra a média, a mediana, o quantil dos 95%, os coeficientes de variacdo (CoV) e a
percentagem do numero total de analises em que os valores de racios Vy/Vyc foram superiores a 1.0
para os pilares mais desfavoraveis do Edificio 1 sem paredes de alvenaria. O pilar mais desfavoravel
foi, para todas as analises, o pilar central, pelo que os valores apresentados na tabela 7.6 se referem a
esse elemento vertical.
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Tabela 7.6 — Resultados para o Edificio 1 sem alvenarias em que ocorreu rotura do pilar mais desfavoravel de
cada piso (Vd/VNC>1.O).

Média 0.53

Mediana 0.54

Piso 1 CoV 0.13
Quantil 95% 0.63

% Valores > 1.0 0%

Média 0.51

Mediana 0.52

Piso 2 CoV 0.14
Quantil 95% 0.58

% Valores > 1.0 0%

Média 0.34

Mediana 0.34

Piso 3 CoV 0.29
Quantil 95% 0.47

% Valores > 1.0 0%

De acordo com estes resultados, existe uma probabilidade de 95% dos pilares do piso 1 apresentarem
valores de corte de cerca de 60% das capacidades das respetivas sec¢des transversais, sendo que este
valor se mantém para o piso 2. Para o terceiro piso, a probabilidade de o esforgo transverso dos pilares
ser superior a 53% da capacidade das respetivas sec¢des transversais é de 5%.

De notar que os réacios correspondentes aos pilares dos 3 pisos sao sempre inferiores a 1.0, sendo que
rondam valores na ordem de 0.50 a 0.60, o que significa que as secc¢Bes transversais dos pilares mais
desfavoraveis estdo a 50% ou 60% da sua capacidade. Observando a média (que é o valor de récio que
devera ser inferior a 1.0 segundo o EC8-3), percebe-se que os valores rondam 0.50 nos pisos 1 e 2 e
descem para 0.30 no piso 3, pelo que a seguranga € cumprida.

Para os pilares de canto e de bordo resultaram percentagens de valores superiores a 1.0 de 0% para
todos 0s pisos, sendo que o pilar central foi sempre o condicionante em termos de corte (obtendo
valores superiores de racio Vg4 /Vnc)-

Relativamente aos deslocamentos entre pisos, foi tracado o gréafico da figura 7.1 para um dos vinte
sismos analisados com o objetivo de perceber a evolucdo dos drifts com a altura do edificio.
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Fig. 7.1 — Gréfico da evolucéo dos deslocamentos relativos entre pisos, normalizados a altura dos pisos para um
dos 20 sismos analisados.

Assim, é percetivel que a andlise pushover efetuada em 6.2.5 originou curvas semelhantes as
apresentadas, pelo que se percebe que, ndo sendo de esperar fortes contribuigdes dos modos superiores
ao primeiro devido a perfeita regularidade da estrutura, os resultados sdo consistentes. O facto do drift
se manter praticamente constante ao longo da altura significa que a deformada que a estrutura esta a
sofrer tem a forma triangular invertida (aproximadamente a deformada correspondente ao modo de
vibracdo fundamental).

A tabela 7.7 mostra a mediana e o quantil dos 95% dos valores dos drifts para as dire¢des principais do
edificio (X e Y) e para a combinacao das duas direcdes (SRSS™).

Tabela 7.7 — Valores de drifts em X, Y e combinacao dos dois (SRSS) e respetivos dados estatisticos para o
Edificio 1 sem paredes de alvenaria.

Drifts (%) X Y SRSS
Média 171 1.72 2.32
Mediana 1.28 1.29 1.61
CoV 0.87 0.94 0.80
Quantil 95% 5.07 5.38 5.77

Observe-se que o valor mais significativo é sempre o da combinacéo dos drifts, sendo que é sempre
interessante determinar os valores segundo as direces principais, visto que, regra geral, existe maior
sensibilidade para os avaliar.

19 SRSS vem do inglés Square Root of the Sum of the Squares e é conhecida, em portugués, como Combinacéo
Quadratica Simples (CQS).
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De acordo com as anélises efetuadas, existe 50% de probabilidade de ser atingido um valor de drift
superior a 1.3% para as duas dire¢des principais, sendo que combinando os efeitos dos deslocamentos
relativos nas duas direcdes este valor sobe para 1.6%.

Nas analises realizadas, a probabilidade de o valor de drift correspondente a combinacdo SRSS ser
inferior a 5.8% foi de 95%, o que significa que apenas em 5% dos casos sera expectavel que o valor do
deslocamento relativo seja superior.

Na figura 7.2 sdo apresentados os valores da média, da mediana e do quantil dos 95% dos drifts
registados nas 380 analises efetuadas com o efeito da variacdo do angulo de incidéncia.

0°

909.0.00 50
85° 8.00 100
80° 6,00 150
50 - SRSS (%)
——Meédia
Mediana

700 25°

Quantil 95%
65° 30°

60° 35°

55° 40°
50° 45°

Fig. 7.2 — Média, mediana e quantil dos 95% da combinacao SRSS dos drifts fung&o do angulo de incidéncia dos
sismos estudados para o Edificio 1 sem paredes de alvenaria.

Na tabela 7.8 apresentam-se os valores da média, da mediana, do coeficiente de variacdo (CoV) e do
quantil dos 95% da combinagdo dos drifts para cada um dos pisos do edificio e verifica-se que a
evolugdo dos drifts por piso ndo é muito diferente, o que alias ja se tinha verificado no grafico da
figura 7.1.

Tabela 7.8 — Valores dos drifts dados pela combinacéo SRSS para os 3 pisos do edificio e respetivos dados
estatisticos para o Edificio 1 sem paredes de alvenaria.

SRSS (%) Piso 1 Piso 2 Piso 3
Média 2.07 2.29 2.28
Mediana 1.42 1.60 1.54
CoV 0.88 0.81 0.82
Quantil 95% 5.44 5.77 5.74

E de notar que a dispersdo dos valores apresentados na tabela 7.8 é elevada e que a distribuicdo é
assimétrica. De facto, a avaliacdo dos impactos dos valores dos drifts pode mudar dependendo do
valor tomado como representativo, como é possivel observar na tabela 7.9 onde sdo apresentadas
escalas de dano em funcdo do valor de drift na combinacdo SRSS propostas por Rossetto e Elnashai
(2003) para todos os edificios de betdo armado.
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Tabela 7.9 — Valores limite de drift para a combinagdo SRSS e respetivas escalas de dano para todas as
estruturas de betdo armado (Rossetto e Elnashai, 2003).

SRSS;;
fm 0.00 0.13 0.19 0.56 1.63 3.34 >4.78
(%)
- Colapso
Danos Nenhum Leve Ligeiro Moderado Elevado parcFi)aI Colapso

Tomando como representativo o valor da média e observando os valores da tabela 7.9, o dano do
edificio serd classificado como elevado a colapso parcial, considerando a mediana o dano sera
moderado a elevado e considerando o quantil dos 95% o dano levara ao colapso do edificio. O valor
do quantil dos 95% parece ser demasiado conservativo, pelo que talvez a consideragdo dos valores
correspondentes a média ou mediana sejam 0s mais representativos da resposta desta estrutura. O que
é certo é que, independentemente de serem considerados representativos os valores da média, mediana
ou do quantil dos 95%, o custo associado a reparacdo do edificio serd sempre consideravel (Foltz,
2004).

7.3. RESULTADOS DO EDIFICIO 1 COM ALVENARIAS

Para o Edificio 1 com alvenarias, a tabela 7.10 apresenta os resultados obtidos para 0s racios 84/6nc
de pilares, vigas segundo X e vigas segundo Y para os 3 pisos do edificio. Apresenta também valores
com significado estatistico como a média, o quantil dos 50% (mediana), o quantil dos 95%, o
coeficiente de variacdo (CoV) e ainda as percentagens de elementos com valores de 64/6yc superiores
alo.
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Tabela 7.10 — Resultados obtidos para os 3 pisos do Edificio 1 com alvenarias relativamente a ed/eNc.

Pilares Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 0.20 0.22 0.20
Mediana 0.21 0.22 0.20
Piso 1 CoV 0.10 0.13 0.14
Quantil 95% 0.23 0.27 0.25
% Valores > 1.0 0% 0% 0%
Média 0.14 0.18 0.18
Mediana 0.14 0.19 0.18
Piso 2 CoV 0.15 0.10 0.10
Quantil 95% 0.18 0.21 0.21
% Valores > 1.0 0% 0% 0%
Média 0.15 0.16 0.16
Mediana 0.15 0.16 0.16
Piso 3 CoV 0.16 0.12 0.15
Quantil 95% 0.18 0.19 0.19
% Valores > 1.0 0% 0% 0%

E percetivel que todos os elementos do edificio apresentam solicitagdes reduzidas, sendo que as
rotacOes das seccOes de pilares e vigas sdo aproximadamente iguais a 20% da respetiva capacidade,
pelo que nas 380 analises efetuadas a este edificio ndo ocorreu qualquer colapso relacionado com

exigéncias de rotagdo em nenhum elemento.

Na tabela 7.11 sdo apresentados os resultados para o estado limite de dano significativo, sendo que nédo
existiu igualmente nenhum elemento cuja rotacdo ultrapassasse o valor definido para a rotacdo limite

Bsp.
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Tabela 7.11 — Resultados obtidos para os 3 pisos do Edificio 1 com alvenarias relativamente a ed/eSD.

Pilares Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 0.27 0.30 0.27
Mediana 0.27 0.29 0.27
Piso 1 CoV 0.10 0.13 0.14
Quantil 95% 0.31 0.37 0.33
% Valores > 1.0 0% 0% 0%
Média 0.19 0.25 0.24
Mediana 0.19 0.25 0.24
Piso 2 CoV 0.15 0.10 0.10
Quantil 95% 0.24 0.28 0.28
% Valores > 1.0 0% 0% 0%
Média 0.20 0.22 0.22
Mediana 0.20 0.22 0.21
Piso 3 CoV 0.16 0.12 0.15
Quantil 95% 0.24 0.26 0.26
% Valores > 1.0 0% 0% 0%

A probabilidade de as rotagdes excederem as capacidades das sec¢es para o estado limite de dano
significativo foi de 0% nos elementos do Edificio 1 com alvenarias. Os racios correspondentes ao piso
1 rondam 0.30, enquanto nos pisos 2 e 3 estes valores rondam 0.20. A amostra dos resultados da tabela
7.11 aparenta ser simétrica, uma vez que a média e a mediana séo iguais.

A tabela 7.12 apresenta a informacdo sobre a percentagem do nimero total de analises em que 0s
pilares mais desfavoréaveis colapsaram devido ao facto de se ter verificado a condi¢do 64/0nc>1.0,
apresentando também alguns dados de relevo estatistico. Os pilares mais desfavoraveis do Edificio 1
com alvenarias em termos de rotagdes foram os centrais para o piso 1 e os de canto para 0s pisos 2 e 3.
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Tabela 7.12 — Percentagem do numero total de analises em que os pilares mais desfavoraveis dos 3 pisos
sofreram colapso para o Edificio 1 com alvenarias devido as rotagdes das seccdes terem excedido as
capacidades (ed/eNC>1.0).

Média 0.20

Mediana 0.21

Piso 1 CoV 0.10
Quantil 95% 0.23

% Valores > 1.0 0%

Média 0.09

Mediana 0.09

Piso 2 CoV 0.25
Quantil 95% 0.16

% Valores > 1.0 0%

Média 0.06

Mediana 0.05

Piso 3 CoV 0.30
Quantil 95% 0.09

% Valores > 1.0 0%

Os valores demonstram, de novo, a tendéncia ja assinalada de as exigéncias de rotagcdo serem
reduzidas em relacdo as capacidades das secgdes, pelo que o pilar mais desfavoravel tem 95% de
probabilidade de apresentar um récio 64/6yc inferior a 0.23, pelo que a rotura ndo ocorreu para
nenhum elemento.

A tabela 7.13 mostra a percentagem do nimero total de analises em que as exigéncias de deformacéo
ultrapassaram os valores de rotacdo correspondentes ao estado limite de dano significativo (84/
05p>1.0) para os pilares mais desfavoraveis, bem como algumas variaveis relevantes do ponto de vista
estatistico.
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Tabela 7.13 — Percentagem do numero total de analises em que os pilares mais desfavoraveis dos 3 pisos do
Edificio 1 com alvenarias tomaram valores de rota¢des superiores aos limites de dano significativo (Sd/eSD>1.O).

Média 0.27

Mediana 0.27

Piso 1 CoV 0.10
Quantil 95% 0.31

% Valores > 1.0 0%

Média 0.18

Mediana 0.18

Piso 2 CoV 0.18
Quantil 95% 0.23

% Valores > 1.0 0%

Média 0.19

Mediana 0.19

Piso 3 CoV 0.19
Quantil 95% 0.24

% Valores > 1.0 0%

E percetivel a tendéncia verificada anteriormente de as rotagdes serem reduzidas e, portanto, nenhuma

das secgdes viola o estado limite de dano significativo.

A tabela 7.14 apresenta os valores dos racios V4 /Vyc para as vigas segundo X e segundo Y dos 3 pisos

do Edificio 1 com paredes de alvenaria e alguns dados estatisticos de relevo.
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Tabela 7.14 — Percentagem do nimero total de andlises em que as vigas segundo X e segundo Y dos 3 pisos do
Edificio 1 com alvenarias tomaram valores de esforco transverso superiores ao limite (Vd/V >1.0).
NC

Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 0.58 0.57
Mediana 0.58 0.57
Piso 1 CoV 0.10 0.10
Quantil 95% 0.67 0.65
% Valores > 1.0 0% 0%
Média 0.53 0.51
Mediana 0.53 0.51
Piso 2 CoV 0.10 0.09
Quantil 95% 0.63 0.59
% Valores > 1.0 0% 0%
Média 0.46 0.45
Mediana 0.45 0.45
Piso 3 CoV 0.11 0.12
Quantil 95% 0.54 0.54
% Valores > 1.0 0% 0%

As vigas do piso 1 sdo as que apresentam valores de réacios V4/Vync mais elevados, pelo que se
revelaram os elementos condicionantes neste caso. Ainda assim, para todas as vigas de todos os pisos
o maior valor médio obtido para o récio referido foi de 0.58, pelo que o critério do EC8-3 é respeitado,
visto este valor ser inferior a 1.0. Mesmo para o quantis dos 95%, o maximo valor obtido foi 0.67, o
que significa que para um valor que tem 5% de probabilidade de ser excedido, 0 esforgo transverso
atuante equivale a 67% da capacidade das seccBes transversais. Assim, percebe-se que a seguranca é
cumprida para este edificio.

A tabela 7.15 mostra a média, a mediana, o quantil dos 95%, o coeficiente de variacdo (CoV) e a
percentagem do namero total de analises em que os valores de racios V4 /Vyc resultaram superiores a
1.0 para os pilares mais desfavoraveis do Edificio 1 com paredes de alvenaria.
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Tabela 7.15 — Resultados para o Edificio 1 com alvenarias em que ocorreu rotura do pilar mais desfavoravel
Vv >1.0).
Y,/ L0

Média 0.50

Mediana 0.51

Piso 1 CoV 0.09
Quantil 95% 0.56

% Valores > 1.0 0%

Média 0.26

Mediana 0.24

Piso 2 CoV 0.32
Quantil 95% 0.41

% Valores > 1.0 0%

Média 0.25

Mediana 0.25

Piso 3 CoV 0.15
Quantil 95% 0.30

% Valores > 1.0 0%

Os valores dos racios Vg /Vyc dos pisos 1, 2 e 3 sdo inferiores a 1.0 mesmo para os pilares mais
desfavoraveis, o que significa que ndo ocorre qualquer rotura por corte nas 380 analises efetuadas no
Edificio 1 com paredes de alvenaria. Os valores medios dos racios V4 /Vyc rondam 0.50 para o piso 1 e
0.25 para os pisos 2 e 3, pelo que as secgOes transversais dos pilares mais desfavoraveis do primeiro
piso se encontram a 50% da sua capacidade e as dos segundo e terceiro pisos encontram-se a 25% da
sua capacidade.

A tabela 7.16 mostra a média, a mediana, a coeficiente de variagdo (CoV) e o quantil dos 95% dos
drifts para as direcGes principais do edificio (X e Y) e para a combinacéo das duas direces (SRSS).

Tabela 7.16 — Valores de drifts em X, Y e combina¢éo dos dois (SRSS) e respetivos dados estatisticos para o
Edificio 1 com paredes de alvenaria.

Drifts (%) X Y SRSS
Média 0.22 0.20 0.26
Mediana 0.21 0.20 0.26
CoV 0.27 0.28 0.18
Quantil 95% 0.32 0.30 0.36
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E de salientar que os valores obtidos para o Edificio 1 com alvenarias apresentam pouca dispersio e
gue tém distribuicBes simétricas, sendo este Ultimo facto evidenciado pelos valores da média e da
mediana serem muito proximos na avaliacdo das rotagdes, esforcos de corte e drifts.

A figura 7.3 apresenta os valores da média, da mediana e do quantil dos 95% dos drifts registados nas
380 analises efetuadas com o efeito da variacdo do angulo de incidéncia dos registos sismicos.
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Fig. 7.3 — Média, mediana e quantil dos 95% da combinacdo SRSS dos drifts em fun¢éo do angulo de incidéncia
dos sismos estudados para o Edificio 1 com paredes de alvenaria.

Na tabela 7.17 apresentam-se os valores da média, da mediana, do quantil dos 95% e do coeficiente de
variacdo (CoV) da combinacdo dos drifts para cada um dos pisos do edificio.

Tabela 7.17 — Valores dos drifts dados pela combinagdo SRSS para os 3 pisos do edificio e respetivos dados
estatisticos para o Edificio 1 com paredes de alvenaria.

SRSS (%) Piso 1 Piso 2 Piso 3
Média 0.25 0.26 0.16
Mediana 0.25 0.25 0.16
CoV 0.18 0.18 0.22
Quantil 95% 0.34 0.35 0.23

Na verdade, estes valores de drifts s@o ilustrativos dos resultados obtidos para rotacfes e esforcos
transversos nas vigas e pilares. De facto, as paredes de alvenaria sdo extremamente rigidas e dominam
completamente o comportamento estrutural do edificio, resultando valores de drifts reduzidos que, por
sua vez, resultardo em deformacdes e esforcos relativamente baixos nos pilares e nas vigas. Com base
na tabela 7.18, é possivel perceber que o comportamento da estrutura se revelou eléstico (facto
consistente com 0s resultados apresentados para as rotacGes das seccdes), o que significa que as
alvenarias resistem a grande parte dos esforcos induzidos pela agdo sismica (0 que é razodvel que
ocorra para edificios de baixo porte, como é o caso (Lopes, 2008)).
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Tabela 7.18 — Racio entre valores de tensdes atuantes e tens6es maximas das alvenarias nas 380 analises
efetuadas para o Edificio 1 com alvenarias.

Média 0.60
Mediana 0.63
coV 0.35
Quantil 95% 0.86
% Valores > 1.0 0%

O comportamento das alvenarias (como descrito em 6.2.4) foi modelado recorrendo a diagramas de
tensdo-extensdo trilineares, como é visivel na envolvente a verde na figura 7.4. A azul na mesma
figura surge a resposta das alvenarias do piso 1, sendo claro que a maxima tensdo instalada néo atinge
a tensdo maxima da envolvente, pelo que as escoras ndo chegam a atingir a rotura.
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Fig. 7.4 — Diagrama tenséo vs extensao das escoras que simulam as alvenarias do primeiro piso do Edificio 1,
correspondente a 0 graus do 13° sismo analisado.

Este facto ndo invalida que, para os valores de drifts apresentados, as paredes ndo apresentem um nivel
de dano significativo, significando apenas que ndo foram atingidos niveis de deformacdes
suficientemente elevados para as mesmas entrarem em rotura. De facto, de acordo com a tabela 7.19 e
olhando aos valores de drifts apresentados na tabela 7.16, conclui-se que o dano esperado nas
alvenarias do presente edificio podera ser classificado como moderado a elevado (considerando o
quantil dos 95% como representativo) ou como ligeiro a moderado (considerando a mediana como
representativa) o que poderd implicar custos significativos de reparacdo destes elementos (Rossetto e
Elnashai, 2003 e Foltz, 2004).
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Tabela 7.19 — Valores limite de drift para a combina¢éo SRSS e respetivas escalas de dano para estruturas
porticadas com paredes de alvenaria (Rossetto e Elnashai, 2003).

SRSS;
i 0.00 0.05 0.08 0.30 1.15 2.80 >4.36
(%)
- Colapso
Danos Nenhum Leve Ligeiro Moderado Elevado parcial Colapso

7.4. RESULTADOS DO EDIFICIO 2 SEM ALVENARIAS

Dada a fragilidade expectavel do Edificio 2 sem alvenarias em comparagdo com o Edificio 1 sem
alvenarias, comegou-se por avaliar o desempenho estrutural relativamente a capacidade resistente a
formacdo de um mecanismo fréagil nos pilares. Como se pode verificar na analise da tabela 7.20, os
racios entre a solicitacdo e a capacidade em corte dos pilares de todos 0s pisos excedem claramente o
valor unitério que define a condicdo de estado limite do EC8-3.

Tabela 7.20 — Resultados obtidos para os pilares mais desfavoraveis dos 3 pisos do Edificio 2 sem alvenarias
relativamente a Vd/VNC.

Média 4.62
Mediana 1.57
Piso 1 CoV 1.27
Quantil 95% 21.10
% Valores > 1.0 98%
Média 4.47
Mediana 1.55
Piso 2 CoV 1.16
Quantil 95% 17.81
% Valores > 1.0 100%
Média 2,51
Mediana 2.39
Piso 3 CoV 0.36
Quantil 95% 5.11
% Valores > 1.0 100%

Como se pode verificar, 0s piores elementos em cada piso ndo apresentam diferencas substanciais,
sendo atingida a capacidade Ultima das sec¢fes em 98% a 100% das analises. Atente-se, igualmente,
nos valores dos percentis 95%, os quais sdo bastante elevados, fator indicador de colapsos estruturais
por deformacBes excessivas. Isto sera, no entanto, expectavel considerando o dimensionamento

efetuado apenas com base no carregamento gravitico. E de salientar que a dispersdo da amostra é
bastante elevada, sobretudo nos pisos 1 e 2.
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Observe-se, para concluir a analise sobre a fragilidade do Edificio 2 sem paredes de alvenaria, 0s
valores dos réacios Vg /Vyc para as vigas segundo X e segundo Y presentes na tabela 7.21.

Tabela 7.21 — Resultados obtidos para as vigas segundo X e segundo Y dos 3 pisos do Edificio 2 sem alvenarias

relativamente aV /V .
d” NC

Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 1.76 1.74
Mediana 1.67 1.64
Piso 1 CoV 0.10 0.09
Quantil 95% 2.01 1.99
% Valores > 1.0 100% 100%
Média 1.70 1.63
Mediana 1.63 1.62
Piso 2 CoV 0.09 0.05
Quantil 95% 1.96 1.75
% Valores > 1.0 100% 100%
Média 1.47 1.42
Mediana 1.48 1.41
Piso 3 CoV 0.06 0.06
Quantil 95% 1.57 1.62
% Valores > 1.0 100% 100%

E percetivel que os valores médios dos racios correspondentes a esforco transverso nas vigas do
presente edificio ultrapassam o valor limite de 1.0 proposto pelo EC8-3, valendo 1.70 para o piso 1,
1.65 para 0 piso 2 e 1.45 para o piso 3. A percentagem de colapsos obtidos nas andlises efetuadas foi
de 100%, pelo que os colapsos das vigas nos 3 pisos do edificio & um acontecimento certo. Os
resultados sdo os esperados, uma vez que o Edificio 2 ndo teve as sec¢des dos seus elementos
dimensionadas para as exigéncias da agdo sismica e, desta forma, as suas seccGes ndo foram
preparadas para resistir a esforgos transversos t4o elevados. E de salientar, também, que a disperséo da
amostra que originou os resultados da tabela 7.21 é reduzida, uma vez que o coeficiente de variagao
(CoV) assume valores baixos.

Para complementar a analise efetuada, as figuras 7.5 e 7.6 apresentam as distribuicbes de
probabilidade acumulada do drift maximo entre pisos para as 380 analises efetuadas.
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Fig. 7.5 — Distribuigfes de probabilidade acumulada do méximo drift entre pisos para a combinacdo SRSS (%).
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Fig. 7.6 — Comparacéo dos drifts maximos entre pisos com os limites impostos para estruturas com alvenarias
para valores de abcissas inferiores a 30%, de acordo com Rossetto e Elnashai (2003).

Como se pode verificar na figura 7.5, o drift entre pisos apresenta valores compativeis com a
inexisténcia de rigidez, justificando assim o numero de analises ndo convergidas durante o processo de
simulagdo da resposta. A escala dos valores delimita claramente dois ramos: um ramo inicial até um
valor de drift entre pisos de 6%, o qual é procedido de um segundo ramo com rapido aumento do valor
de deslocamento relativo para reduzidos incrementos de probabilidade acumulada. Admite-se que,
perante a ndo convergéncia no processo de simulacdo da resposta, o edificio colapsou, o que é
corroborado pela evolucéo dos drifts apos o valor de 6% ser atingido.

Analisando em particular a gama de deslocamentos relativos entre 0% e 30% (figura 7.6), estes dois
ramos sdo mais objetivamente denotados. Em geral, cinco ramos podem ser identificados nesta gama
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de drifts: entre os deslocamentos relativos 0% e 1%, 1% e 2%, 2% e 3.5%, 3.5% e 8% e superiores a
8%, respetivamente. Estes valores correspondem aproximadamente aos limites propostos por Rossetto
e Elnashai (2003) para edificios existentes com estrutura em betdo armado, isto é, 1.63% para um
estado de dano elevado, 3.34% para um estado de dano associado a ocorréncia de colapsos parciais e
4.78% para um estado de dano associado ao colapso (tabela 7.9).

Assim, de acordo com os valores registados nas 380 anélises efetuadas, para um periodo de retorno
médio de 475 anos da acdo, a estrutura apresenta 75% de probabilidade de apresentar dano moderado,
tal como classificado por Rossetto e Elnashai (2003). Concordantemente, a estrutura apresenta 54% de
probabilidade de exceder o estado limite definido por estes autores associado ao estado de dano de
colapso parcial. Finalmente, no que concerne ao estado de dano de colapso, 46% das 380 analises
efetuadas para a estrutura do Edificio 2 sem paredes de alvenaria excederam os valores definidos.

7.5. RESULTADOS DO EDIFICIO 2 COM ALVENARIAS

Para o Edificio 2 com alvenarias, a tabela 7.22 apresenta os resultados obtidos para 0s racios 84/6nc
de pilares, vigas segundo X e vigas segundo Y para os 3 pisos do edificio e valores estatisticamente
relevantes como a média, o quantil dos 50%, o quantil dos 95%, o coeficiente de variacdo (CoV) e
ainda a percentagem de elementos com valores de 84/6nc superiores a 1.0.

Tabela 7.22 — Resultados obtidos para os 3 pisos do Edificio 2 com alvenarias relativamente a ed/eNc.

Pilares Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 1.61 0.48 0.58
Mediana 1.35 0.47 0.51
Piso 1 CoV 0.47 0.20 0.32
Quantil 95% 2.90 0.64 0.90
% Valores > 1.0 81% 0% 1%
Média 1.98 0.32 0.35
Mediana 1.69 0.32 0.33
Piso 2 CoV 0.35 0.13 0.20
Quantil 95% 3.20 0.39 0.46
% Valores > 1.0 98% 0% 0%
Média 1.06 0.25 0.26
Mediana 1.00 0.26 0.26
Piso 3 CoV 0.26 0.13 0.11
Quantil 95% 1.46 0.31 0.31
% Valores > 1.0 51% 0% 0%

Os pilares sdo os elementos com maiores exigéncias de deformacéo e as percentagens de colapsos nas
380 analises efetuadas para os pisos 1 e 2 foi de 81% e 98%, respetivamente, o que revela o fraco
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desempenho sismico do edificio. Ao observar os valores dos quantis dos 95% destes elementos,
percebe-se que estes ultrapassam largamente o valor de 1.0, pelo que dificilmente ndo havera colapso.

Quantos as vigas segundo X e segundo Y é percetivel pela observagdo dos valores da tabela 7.22 que a
probabilidade de colapso foi nula e, nesse sentido, os valores dos quantis dos 95% sdo inferiores a 1.0,
pelo que as maiores exigéncias de deformacao ocorrerdo nos pilares. De relembrar que estes elementos
verticais tém sec¢Oes transversais quadradas e com dimensdes de 30cm, o que, juntamente com o facto
de terem sido dimensionados apenas com base em cargas graviticas, lhes conferira pouca rigidez e
capacidade de deformacéo, limitando assim a sua capacidade de dissipacdo de energia.

Na tabela 7.23 sdo apresentados os valores dos racios 04/6sp para o limite de dano significativo.

Tabela 7.23 — Resultados obtidos para os 3 pisos do Edificio 2 com alvenarias relativamente a ed/GSD.

Pilares Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 2.15 0.64 0.77
Mediana 1.80 0.63 0.68
Piso 1 CoV 0.47 0.20 0.32
Quantil 95% 3.86 0.86 1.19
% Valores > 1.0 91% 1% 22%
Média 2.63 0.64 0.77
Mediana 2.26 0.42 0.44
Piso 2 CoV 0.35 0.13 0.20
Quantil 95% 4.26 0.52 0.62
% Valores > 1.0 100% 0% 0%
Média 1.41 0.34 0.34
Mediana 1.34 0.34 0.34
Piso 3 CoV 0.26 0.13 0.11
Quantil 95% 1.95 0.41 0.41
% Valores > 1.0 89% 0% 0%

A tendéncia apresentada na discussdo sobre a tabela 7.22 mantém-se, pelo que os pilares sofreram
bastante dano, violando o racio limite de 1.0 proposto pelo EC8-3 para o estado limite de dano
significativo.

A tabela 7.24 apresenta a informacdo sobre a percentagem do numero total de analises em que 0s
pilares mais desfavoraveis colapsaram devido a se ter verificado a condicdo 64/6nc > 1.0 nas 380
andlises efetuadas, apresentando também alguns dados estatisticamente relevantes. Os elementos
criticos em termos de rotacdes foram os pilares de bordo.
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Tabela 7.24 — Percentagem do nimero total de andlises em que os pilares mais desfavoraveis dos 3 pisos
sofreram colapso para o Edificio 2 com alvenarias devido as rotagfes das secc¢des terem excedido as
capacidades (ed/eNC>1.0).

Média 1.53

Mediana 1.34

Piso 1 CoV 0.46
Quantil 95% 2.66

% Valores > 1.0 7%

Média 1.90

Mediana 1.67

Piso 2 CoV 0.34
Quantil 95% 2.93

% Valores > 1.0 98%

Média 1.02

Mediana 0.99

Piso 3 CoV 0.28
Quantil 95% 1.46

% Valores > 1.0 49%

Em 77% das 380 analises realizadas, os pilares do piso 1 sofreram colapso por exigéncias de rotacao
excessivas, sendo que o valor sobe para 98% no piso 2 e, finalmente, para o piso 3 obteve-se valores
de rotacOes superiores & capacidade das seccBes em 49% das andlises. Tanto utilizando o valor da
média, como da mediana ou do quantil dos 95%, os resultados obtidos, independentemente do piso,
mostram racios 6d/eNC superiores a 1.0 para os pilares mais desfavoraveis.

A tabela 7.25 mostra a percentagem do nimero total de anélises em que as exigéncias de deformacéo
ultrapassaram os valores de rotacdo correspondentes ao estado limite de dano significativo (64/
Bsp>1.0) para os pilares mais desfavordveis, bem como algumas variaveis estatisticas de relevo.
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Tabela 7.25 — Percentagem do nimero total de andlises em que os pilares mais desfavoraveis dos 3 pisos do
Edificio 2 com alvenarias tomaram valores de rotagdes superiores aos limites de dano significativo (ed/95D>1.O).

Média 2.05

Mediana 1.79

Piso 1 CoV 0.46
Quantil 95% 3.55

% Valores > 1.0 90%

Média 2.53

Mediana 2.23

Piso 2 CoV 0.34
Quantil 95% 3.91

% Valores > 1.0 100%

Média 1.36

Mediana 1.31

Piso 3 CoV 0.28
Quantil 95% 1.95

% Valores > 1.0 84%

Os resultados apresentados seguem a mesma l6gica dos apresentados na tabela 7.24, sendo que como
os valores limite para as rotacGes das seccdes sdo inferiores no estado limite de dano significativo por
comparagdo ao estado limite de quase colapso, os valores da tabela 7.25 apresentam percentagens
superiores em relagdo aos da tabela 7.24. Assim, o piso com melhor desempenho sismico foi o
terceiro, tendo obtido valores além do limite proposto pelo EC8-3 em 84% das anélises realizadas. E
de notar que a dispersdo dos valores obtidos para a média, mediana e quantil dos 95% dos racios
associados a rotacOes é bastante elevada.

Na tabela 7.26, os valores dos réacios de V4 /Vyc sdo apresentados para as vigas segundo X e segundo
Y, juntamente com dados estatisticos relevantes.
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Tabela 7.26 — Percentagem do namero total de analises em que as vigas segundo X e segundo Y dos 3 pisos do
Edificio 2 com alvenarias tomaram valores de esforgo transverso superiores ao limite (Vgq/Vyc>1.0).

Vigas segundo X Vigas segundo Y
Média 1.57 1.58
Mediana 1.59 1.59
Piso 1 CoV 0.12 0.13
Quantil 95% 1.89 1.95
% Valores > 1.0 100% 100%
Média 1.43 1.44
Mediana 1.46 1.47
Piso 2 CoV 0.11 0.11
Quantil 95% 1.63 1.68
% Valores > 1.0 100% 100%
Média 1.26 1.26
Mediana 1.26 1.25
Piso 3 CoV 0.07 0.07
Quantil 95% 1.44 1.42
% Valores > 1.0 100% 100%

E de notar, numa primeira fase, que a amostra é aproximadamente simétrica, sendo visivel que os
valores da média e da mediana se encontram relativamente préximos. Observando, numa segunda
fase, os valores da média dos racios correspondentes a esforgos transversos, percebe-se que séo
sempre superiores a 1.0 e que, assim, o valor limite proposto pelo EC8-3 é violado. Mais, a
probabilidade de colapsos devido a exigéncias de corte excessivas relativamente a capacidade das
seccOes transversais das vigas foi 100%, independentemente do piso em analise, 0 que claramente é
indicativo do ndo cumprimento da seguranca.

A tabela 7.27 mostra a média, a mediana, o quantil dos 95%, o coeficiente de variacdo (CoV) e a
percentagem do numero total de analises em que os valores de racios Vy/Vyc foram superiores a 1.0
para os pilares mais desfavoraveis do Edificio 2 com paredes de alvenaria.
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Tabela 7.27 — Resultados para o Edificio 2 com alvenarias em que ocorreu rotura por esforco transverso do pilar
mais desfavoravel (Vd/VNC>1.O).

Média 0.47
Mediana 0.43
Piso 1 CoV 0.38
Quantil 95% 0.91
% Valores > 1.0 2%
Média 1.94
Mediana 2.06
Piso 2 CoV 0.22
Quantil 95% 2.45
% Valores > 1.0 98%
Média 1.61
Mediana 1.61
Piso 3 CoV 0.11
Quantil 95% 1.89
% Valores > 1.0 100%

No que respeita a esforgos transversos, os pilares dos pisos 2 e 3 sofreram roturas em todas as andlises
efetuadas, o que torna evidente a vulnerabilidade destes elementos e a sua fraca preparagdo para
exigéncias de corte compativeis com a acdo sismica. Os pilares mais desfavoraveis para ambos os
pisos foram os de canto. Olhando para os valores das médias dos racios Vy/Vyc, percebe-se que 0s
pilares mais desfavoraveis do piso 2 tém valores de esforcos transversos atuantes 1.94 vezes
superiores as capacidades das suas secgdes transversais, enquanto os do piso 3 apresentam valores de
corte atuantes 1.61 vezes superiores as capacidades das suas sec¢les transversais. Assim, como 0
EC8-3 define um racio limite de 1.0 para a consideracdo de seguranca, o Edificio 2 com alvenarias nao
verifica o critério de seguranca. O valor de 2% de colapsos no primeiro piso observados na tabela 7.27
justifica-se, uma vez que as alvenarias do piso 2 entraram em rotura, originando a concentracdo dos
esforcos naquele piso. Assim, para valores de transverso atuante semelhantes entre pisos (devido a
drifts aproximadamente iguais como serd exposto de seguida), os valores dos récios V4/Vnc séo
superiores no piso 2.

A tabela 7.28 mostra a média, a mediana, o quantil dos 95% e o coeficiente de variacdo (CoV) dos
drifts para as direc¢Oes principais do edificio (X e Y) e para a combinagéo das duas direcbes (SRSS).
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Tabela 7.28 — Valores de drifts em X, Y e combinacao dos dois (SRSS) e respetivos dados estatisticos.

Drifts (%) X Y SRSS
Média 0.23 0.23 0.28
Mediana 0.23 0.22 0.26
CoV 0.28 0.26 0.20
Quantil 95% 0.35 0.35 0.39

De acordo com a tabela 7.28, a probabilidade de os drifts combinados pela SRSS serem superiores a
0.28% foi de 50% nas analises realizadas, sendo que existiu apenas 5% de probabilidade de ser
ultrapassado o valor de drift de 0.39%.E de notar que a disperséo dos valores de drifts é reduzida.

Na figura 7.7 sdo apresentados os valores da média, da mediana e do quantil dos 95% dos drifts
registados nas 380 analises efetuadas incluindo o efeito da variacdo do &ngulo de incidéncia dos
registos sismicos.
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Fig. 7.7 — Média, mediana e quantil dos 95% da combinagdo SRSS dos drifts em funcdo do angulo de incidéncia
dos sismos estudados para o Edificio 2 com paredes de alvenaria.

Na tabela 7.29 apresentam-se os valores da mediana e do quantil dos 95% da combinacdo dos drifts
para cada um dos pisos do edificio.

Tabela 7.29 — Valores dos drits dados pela combinagdo SRSS para os 3 pisos do edificio e respetivos dados
estatisticos.

SRSS (%) Piso 1 Piso 2 Piso 3
Meédia 0.27 0.28 0.18
Mediana 0.25 0.26 0.17
CoV 0.20 0.19 0.19
Quantil 95% 0.36 0.39 0.25

Como é possivel observar, os valores de drifts atingidos sdo relativamente reduzidos, o que ja havia
sucedido para o Edificio 1 com paredes de alvenaria. De facto, estes elementos conferem ao conjunto
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do edificio uma grande rigidez lateral, o que, por sua vez, originara pequenas deformacdes e,
consequentemente, valores de drifts entre pisos reduzidos. Ndo obstante, os valores de drifts
apresentados originam danos nos elementos, sendo que de acordo com a tabela 7.19 sugerida por
Rossetto e Elnashai (2003), esse dano podera ser classificado como moderado a elevado (considerando
0 quantil dos 95%), podendo naturalmente originar custos avultados de reparacdo dos elementos
danificados (Foltz, 2004).

7.6. DISCUSSAO DOS RESULTADOS E COMPARACAO COM A TOMADA DE DECISAO DO METODO
JAPONES

7.6.1. COMPARACAO ENTRE EDIFiclOS 1

Os racios 84/6nc para o edificio sem alvenarias foram superiores a 1.0 em 26% das analises para 0s
pilares do piso 1, sendo que nas vigas os valores rondaram os 20% em todos 0s pisos. Apenas 0s
pilares do piso 1 apresentaram probabilidade superior a zero para o colapso, sendo que os pilares mais
desfavoraveis deste piso colapsaram em 23% das analises efetuadas. Neste sentido, o piso 1 revelou o
pior desempenho sismico do edificio, 0 que vai de encontro aos valores resultantes da aplicacdo do
Método Japonés apresentados em 5.6.3, onde o valor de I do piso térreo foi 0 mais reduzido.

J& para o edificio com alvenarias, os valores de 64/6yc foram inferiores a 1.0 nas 380 analises
efetuadas para pilares e vigas, sendo que os pilares mais desfavoraveis ndo entraram em colapso em
nenhuma ocasido. As alvenarias conferiram a estrutura do edificio uma rigidez lateral muito elevada,
bem como um aumento de resisténcia consideravel, pelo que as deformagdes obtidas ndo foram
suficientemente elevadas para originar colapsos devido a exigéncias de rotacdo. Esta melhoria do
desempenho sismico foi captada pelo Método Japonés, uma vez que o valor de I subiu de 0.367 para
0.382, correspondendo, portanto, a uma melhoria do desempenho sismico do edificio com paredes de
alvenaria em 4% relativamente ao mesmo edificio sem a consideracdo das paredes. O valor de 4%
parece, no entanto, corresponder a uma melhoria que na analise detalhada se revelou conservativa,
uma vez que nesta analise a melhoria correspondeu a passagem de valores de colapsos de 20% para
0% no que as rotacOes diz respeito.

Para os valores de esforco transverso, verificou-se para o edificio sem alvenarias que a média de
Va/Vnc para os pilares mais desfavoraveis foi de 0.53 para o piso 1, 0.51 para o piso 2 e 0.34 para o
piso 3 e ainda que houve 0% de roturas frageis nestes elementos. Ja para as vigas, os valores médios
de V4/Vnc foram de 0.65 para o piso 1, 0.68 para o piso 2 e 0.58 para o piso 3. Estes resultados sdo
corroborados pelo Método Japonés, uma vez que o edificio foi classificado como seguro.

J& para o edificio com alvenarias, a tendéncia mantém-se. Os valores médios dos racios V4 /Vyc para
os pilares mais desfavoraveis sdo de 0.50 para o piso 1, 0.26 para o piso 2 e 0.25 para 0 piso 3, sendo
que as percentagens de roturas associadas a esforcos transversos foram de 0% para todos 0s pisos. J&
para as vigas, os valores médios de V4/Vyc foram de 0.58 para o piso 1, 0.53 para o piso 2 e 0.46 para
0 piso 3.

E interessante notar que nas 380 analises efetuadas existiram aproximadamente 20% de colapsos
associados a racios 64/0nc superiores a 1.0 para o edificio sem alvenarias e 0% de colapsos deste tipo
para o edificio com alvenarias. Ora, no que ao esforco transverso diz respeito, a probabilidade de
colapso foi 0% para qualquer um dos edificios avaliados. Assim, tendo estes edificios sido
classificados como seguros segundo o Método Japonés, é percetivel que o conceito de seguranga do
método no caso especifico do Edificio 1 sem paredes de alvenaria permite uma percentagem
relativamente reduzida de colapsos (sobretudo em vigas) devidos a exigéncias de rotacdo, mas nao
admite qualquer colapso devido a exigéncias de corte.
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A dispersao ja referida dos valores dos drifts do Edificio 1 sem alvenarias origina algumas ddvidas
sobre os valores a considerar como mais representativos, sendo que considerando a mediana dos
valores, o drift na combinagdo SRSS é de 1.6%. Quanto ao Edificio 1 com alvenarias, a dispersdo é
significativamente inferior, sendo que para o quantil dos 95% o valor de drift para a combinacdo SRSS
é de 0.36%. Apesar dos valores de drift serem claramente superiores para o edificio sem alvenarias,
ambos os edificios se enquadram na escala de dano moderado a elevado, de acordo com o proposto
por Rossetto e Elnashai (2003) (tabelas 7.9 e 7.19). O Método Japonés foi capaz de captar o melhor
comportamento sismico do Edificio 1 com alvenarias, uma vez que para este edificio resultaram
valores de indices de desempenho sismico superiores aos do célculo do edificio sem alvenarias. Mais,
os valores dos sub-indices de resisténcia (apresentados no capitulo 5) dos pilares e paredes de
alvenaria do Edificio 1 mostraram claramente a forte influéncia destes elementos no comportamento
sismico do edificio, o que € corroborado pelas analises ndo lineares dindmicas realizadas.

7.6.2. COMPARACAO ENTRE EDIFICIOS 2

Os valores médios obtidos para os racios Vg/Vyc dos pilares mais desfavoraveis para o edificio sem
alvenarias foram de 4.62 para o primeiro piso, 4.47 para o segundo e 2.51 para o terceiro, tendo
originado roturas frageis em todas as andlises efetuadas. J& para as vigas, 0s racios V4/Vyc foram de
1.75 para o piso 1, 1.70 para o piso 2 e 1.45 para o piso 3, sendo a probabilidade de colapso de 100%
nas anaises realizadas. Assim, esta vulnerabilidade a esforcos transversos revelada pelos elementos do
Edificio 2 sem alvenarias associada a perda total de rigidez para valores de drift de 6% e a
probabilidade de colapsos parciais e total ser de 75% e de 46%, leva a que o edificio sem alvenarias
tenha um desempenho sismico bastante deficiente. O Método Japonés foi capaz de reconhecer esta
incapacidade do edificio sem alvenarias, uma vez que os valores de Iy eram manifestamente reduzidos
(como foi comentado em 5.6.7).

O edificio com alvenarias, por sua vez, apresenta valores de drift relativamente reduzidos devido ao
grande contributo para a rigidez global dado pelas paredes de alvenaria. Assim, o valor de drift na
combinagdo SRSS para o quantil dos 95% foi de 0.39%, correspondendo a dano moderado a elevado
na escala de dano proposta por Rossetto e Elnashai (2003). Apesar dos valores de drift ndo serem
compativeis com a perda total de rigidez da estrutura como aconteceu no edificio sem alvenarias, 0s
valores dos racios 04/6xc € Vq/Vnc S0 bastante elevados e incompativeis com a seguranca. De facto,
0s récios 04/0nc foram superiores a 1.0 em 81% das anélises para os pilares do piso 1, em 98% das
andlises para os pilares do piso 2 e em 51% das anélises para os pilares do piso 3. J& para 0s racios
04/06nc dos pilares mais desfavoraveis, foram obtidas probabilidades de colapso de 77% para o piso 1,
de 98% para 0 piso 2 e 50% para o piso 3. Para os valores de corte, 0s racios médios V4/Vyc para os
pilares mais desfavoraveis foram de 0.47 para o piso 1, 1.94 para o piso 2 e 1.61 para o piso 3. Ja para
as vigas, os racios V, /Vyc foram de 1.60 para o piso 1, 1.43 para o0 piso 2 e 1.26 para 0 piso 3, sendo a
probabilidade de colapso de 100% nas andlises realizadas. Assim, como se compreende, os valores
apresentados para o edificio com alvenarias ndo sdo compativeis com a consideracdo de seguranca
devido ao facto de as secgOes transversais da sua estrutura ndo terem sido preparadas para exigéncias
de corte e rotagdo compativeis com a agdo sismica. O Método Japonés foi capaz de reconhecer este
fraco desempenho sismico, tendo também revelado que o edificio com alvenarias teria um melhor
desempenho a acdo sismica do que o edificio sem alvenarias, o que foi confirmado pela anélise mais
detalhada do comportamento dos dois edificios.
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7.6.3. COMPARAGAO ENTRE O EDIFICIO 1 E O EDIFICIO 2 SEM ALVENARIAS

A diferenca entre o desempenho sismico dos dois edificios sem alvenarias esta bem vincada nos
resultados expostos em 7.2 e 7.4. O Edificio 1 apresenta percentagens de colapsos asssociados aos
racios 04/6nc € valores médios de Vy/Vyc que poderdo ser compativeis com a seguranga do edificio,
sendo que sdo admitidas percentagens de colapsos devido a exigéncias de rotacdo na ordem de 20%
para vigas e ndo € admitido qualquer colapso devido a exigéncias de corte tanto para as vigas como
para os pilares. J& os valores considerados mais representativos de drift na combinacdo SRSS
correspondem a um dano moderado a elevado na escala sugerida por Rossetto e Elnashai (2003).

O Edificio 2, por sua vez, apresenta valores médios de V4/Vyc absolutamente incompativeis com a
seguranca, tanto para as vigas como para os pilares, sendo que para um valor de drift de 6% se da a
perda total de rigidez do edificio e, consequentemente, o colapso. Assim, o dano do edificio de acordo
com a escala de Rossetto e Elnashai (2003) levara a colapsos parciais e globais numa esmagadora
maioria das situagdes.

Estas diferengas estdo relacionadas, sobretudo, com o tipo de dimensionamento dos pilares dos
edificios 1 e 2 e consequente discrepancia das suas resisténcias. Como foi avaliado em 5.6.5.2, o
Método Japonés reconhece a incapacidade dos elementos verticais do Edificio 2 em relagdo aos do
Edificio 1, considerando que a resisténcia dos pilares do Edificio 2 é cerca de 1/3 da resisténcia dos
pilares do Edificio 1. Assim, de acordo com o Método Japonés, o desempenho sismico (dado por )
do Edificio 1 é cerca de 3 vezes superior ao desempenho sismico do Edificio 2.

7.6.4. COMPARACAO ENTRE O EDIFICIO 1 E O EDIFICIO 2 COM ALVENARIAS

A diferenca do desempenho sismico dos edificios com alvenarias ndo é tdo grande como para 0S
edificios sem alvenarias, uma vez que as paredes tém a particularidade de homogeneizar a rigidez dos
edificios. Desta forma, os valores de drift para a combinagdo SRSS sdo aproximadamente iguais entre
os dois edificios, levando a que o dano seja considerado moderado a elevado de acordo com Rossetto e
Elnashai (2003) para ambos 0s casos.

Neste sentido, a principal diferenca entre os dois edificios encontra-se, a semelhanga do ponto 7.6.3,
nos elementos verticais resistentes e na sua capacidade de deformagdo e dissipacéo de energia. Assim,
os elementos do Edificio 1 estdo claramente melhor preparados para absorver as deformacdes
impostas pelos sismos quando comparados com os do Edificio 2, uma vez que as suas sec¢des tiveram
dimensionamento sismo resistente. Ora, é exatamente esta capacidade que faz com que os racios
04/6nc € Vq/Vnc para o Edificio 1 sejam compativeis com a seguranca, ao contrario dos valores
obtidos para o Edificio 2.

Novamente, & semelhanga do que ja foi exposto em 7.6.3, o Método Japonés reconhece o melhor
desempenho sismico do Edificio 1 em comparacdo com o Edificio 2 com base nos valores dos sub-
indices de resisténcia dos pilares, conforme apresentado em 5.6.5.1.
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8.

Conclusao

8.1. SINTESE DOS RESULTADOS OBTIDOS

Ao longo do presente trabalho a critica, a discussdo e as conclusdes foram sendo apresentadas, no
entanto considera-se importante fazer uma sintese das principais conclusdes obtidas.

A consciencializagdo de que a agdo sismica tem caracteristicas de periodicidade é importante para
entender a ameaca de um sismo ocorrer a qualquer momento. Sendo impossivel prever com exatidao a
ocorréncia de um destes fendmenos, € possivel dotar as estruturas de capacidade de resposta adequada
com o objetivo de tornar as cidades mais resilientes, mitigando assim os fortes impactes diretos e
indiretos que os sismos recentes tém provocado nas sociedades.

Particularmente em Portugal é importante desmitificar a ideia de que a acdo sismica e secundaria e que
ndo merece dimensionamento e cuidados de execuc¢do acrescidos. Existem muitos edificios do pais em
zonas de sismicidade média que i) sdo muito antigos ou ii) ndo tiveram qualquer tipo de
dimensionamento sismo resistente, nem cuidados de execugdo especiais. Assim, espera-se que um
eventual fendmeno sismico de média magnitude que possa atingir Portugal nos préximos anos tenha
um impacto muito forte a nivel de perdas diretas e indiretas, como se analisou no capitulo 2 com os
exemplos concretos de duas realidades proximas.

Neste sentido, torna-se importante surgirem metodologias simplificadas de avaliagdo de seguranca
sismica de edificios que tornem possivel a catalogacdo do parque edificado portugués, permitindo
perceber quais os edificios que apresentam niveis de seguranca satisfatorios e aqueles onde serdo
necessarias avaliagdes mais detalhadas ou, eventualmente, solucdes de reforgo estrutural.

Surgem, portanto, o método do ASCE 41-13, o da NBCC e ainda o Método Japonés como as
metodologias simplificadas com maior aptiddo para serem aplicadas na préatica, com especial enfoque
para o facto de serem metodologias universais, isto €, passiveis de ser aplicadas por todo 0 mundo.

No ambito do presente trabalho, foi estudado com detalhe o Método Japonés, existindo, assim, a
percecdo das vantagens que o metodo apresenta, assim como as suas principais desvantagens. Optou-
se, neste capitulo, pela enumeracéo das desvantagens do método com o objetivo de poder aperfeicoa-
lo no futuro. Neste sentido, as desvantagens do Método Japonés sao as seguintes:

= A ndo ponderacdo especifica da existéncia de pisos estruturalmente frageis (Stolovas, 2009);

= A ndo indicacdo sobre o procedimento de calculo para o valor limite que o indice de
elementos ndo estruturais poderd tomar. Apesar de ndo darem origem ao colapso dos
edificios, os danos nos elementos ndo estruturais poderdo levar a perdas econémicas muito
mais relevantes do que os danos na estrutura (Lopes, 2008);
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= A rigidez da condicdo para a tomada de decisdo podera ser um entrave em cenarios de
grande proximidade de valores do indice de solicitacdo e o indice de desempenho estrutural.

O método ndo penaliza a irregularidade em altura com a mesma importancia que o faz para a
irregularidade em planta. Talvez o mais adequado fosse existir uma penalizacdo igual nos dois
cenarios, visto estes serem os critérios considerados mais relevantes para o desempenho sismico dos
edificios em todas as metodologias simplificadas de avaliacdo de seguranca sismica estudadas no
ambito deste trabalho.

A ndo indicacdo do calculo do valor limite do indice dos elementos ndo estruturais podera ndo ser um
defeito do Método Japonés, mas uma dificuldade de encontrar bibliografia que documente esse
calculo, sendo que nos trabalhos desenvolvidos em Portugal até ao momento ninguém conseguiu obter
informagGes sobre este pard@metro. No anexo D deste trabalho é efetuado um esforco para poder tomar
uma decisdo com base na gama de valores possiveis que o célculo do indice ndo estrutural origina,
mesmo sem a possibilidade de os comparar com limites adequadamente definidos em documentagéo.

Quanto & tomada de decisdo, seria mais adequada a divisdo em classes de risco sismico em funcdo do
valor do indice estrutural, como a utilizada para varias metodologias descritas no presente trabalho.
Para colmatar esta desvantagem existem algumas publicac6es sobre o método de onde se destacaram
as de i) Otani (2000) e ii) as de Boduroglu et al. (2004):

i) Otani (2000) sugere para valores de indices de desempenho estruturais acima de 60% a 70% o0s
edificios poderdo ser considerados como seguros;

ii) Boduroglu et al. (2004) sugere a escala seguinte:
Se I3 > 0.7 Iy, = Os pisos poderao ser classificados como seguros;
Se I > 0.4 I, = Os pisos poderdo ser usados com o nivel de seguranca atual;

Se I <0.4 I, = Os pisos necessitam de um estudo mais aprofundado para concluir sobre a adequagao
do seu uso em seguranca.

Naturalmente que estas propostas, sendo menos exigentes, implicam um dano superior do que o
proposto na norma japonesa, mas desde que este dano seja compativel com a seguranca da estrutura,
0s pisos dos edificios avaliados poderdo ser considerados seguros e, consequentemente, os edificios
como um todo terdo niveis de seguranca adequados.

Quanto & aplicagdo do Método Japonés a realidade portuguesa, 0s estudos realizados por Pires (1990)
permitem perceber que os valores das grandezas T e o sugeridos pela norma japonesa sdo adequados.
Sendo que a publicacéo referente & inclusdo de paredes de alvenaria no calculo dos sub-indices de
resisténcia (PAHO, 2000) tem a dificuldade de quantificagdo da tensdo tangencial média (t,), 0s
ensaios de Pires (1990) revelaram-se importantes para concluir que a média dos modelos testados
originou valores de 0.44 MPa para esta grandeza, conferindo assim uma maior consisténcia na sua
avaliagdo. N&o obstante, é importante referir que estes valores sdo extremamente variaveis e dependem
de muitas grandezas nao facilmente quantificaveis no ambito de um método simplificado.

A adaptacdo do indice de solicitacdo sismica a realidade europeia €, sem duvida, uma grande mais-
valia para a aplicacdo do método, uma vez que o torna atualizado em funcdo do EC8-1. Assim, 0s
parametros envolvidos para a aplicacdo do Método Japonés sdo perfeitamente conhecidos e nédo
oferecem dificuldades.

A aplicacdo do Método Japonés aos edificios estudados revelou a sua capacidade de distinguir
edificios com dimensionamento sismo resistente e edificios dimensionados apenas para cargas
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graviticas. Foi também possivel perceber a influéncia das paredes de alvenaria no comportamento dos
edificios avaliados, concluindo-se que tém uma forte influéncia na resisténcia do conjunto, uma vez
que os edificios estudados sdo de baixo porte (Lopes, 2008). No anexo J, foi realizada a andlise da
influéncia de pardmetros em relacdo aos quais existiam algumas ddvidas sobre os valores a adotar (F,
e () e concluiu-se que a essa influéncia é de segunda ordem.

Apos a andlise ndo linear dindmica efetuada aos quatro edificios avaliados no &mbito deste trabalho e a
aplicacdo do Método Japonés aos mesmos edificios, verificou-se o seguinte:

O Edificio 1 sem paredes de alvenaria apresenta racios 64/6yc superiores a 1.0 para as vigas em 20%
das analises nos 3 pisos e para os pilares mais desfavoraveis em 23% das analises dos pilares do
primeiro piso, sendo que ocorreram racios Vg /Vyc superiores a 1.0 em 0% das analises efetuadas para
vigas e pilares. Este edificio foi tomado como seguro pela aplicacdo do Método Japonés.

O Edificio 1 com paredes de alvenaria ndo apresentou em nenhuma analise racios 64/6nc € Va/Vne
superiores a 1.0 para as vigas e para pilares nas condi¢des avaliadas, tendo sido tomado como seguro
pela aplicagdo do Método Japonés.

O Edificio 2 sem paredes de alvenaria apresenta racios V4 /Vyc superiores a 1.0 para as vigas em 100%
das analises nos 3 pisos e para os pilares mais desfavoraveis. O Método Japonés classifica este edificio
€omo ndo seguro, 0 que parece bastante razoavel.

O Edificio 2 com paredes de alvenaria ndo apresentou racios 64/6yc superiores a 1.0 para as vigas nos
3 pisos, sendo que apresentou valores superiores a 1.0 para os pilares mais desfavoraveis em 77% das
andlises no piso 1, 98% das andlises no piso 2 e 49% das analises no piso 3. Racios Vg /Vyc superiores
a 1.0 ocorreram em 100% das analises para as vigas dos 3 pisos e 0s pilares mais desfavoraveis
tiveram valores superiores a 1.0 em 2% das analises para o piso 1, 98% das andlises para 0 piso 2 e
100% das analises para o piso 3. Este edificio foi considerado ndo seguro pela aplicagdo do Método
Japonés, 0 que novamente parece bastante razoavel.

Conclui-se gque a base do Método Japonés é robusta e que este apresenta potencial para ser utilizado na
avaliagdo de edificios de betdo armado a larga escala em Portugal. N&o obstante, é importante calibrar
os valores de alguns parametros sugeridos pela norma japonesa a realidade nacional e prosseguir com
trabalhos semelhantes ao realizado nesta dissertagdo, aumentando assim a base de dados dos edificios
avaliados e, portanto, a consisténcia das conclusdes retiradas.

8.2. PROPOSTAS PARA TRABALHOS FUTUROS

Uma questdo importante seria a realizagéo de ensaios as alvenarias portuguesas atuais, com o objetivo
de calibrar o melhor possivel os pardmetros a ¢ T do Método Japonés a realidade nacional, uma vez
que os resultados dos ensaios de Pires (1990) se revelaram, em alguns dos modelos expostos,
demasiado conservativos. Assim, calibrando mais adequadamente estes valores as tipologias
construtivas e aos materiais comummente utilizados em Portugal, a aplicacdo do método seria mais
precisa, ndo originando valores excessivamente conservativos que possam colocar em causa a sua
aplicacéo.

A classificacdo do Método Japonés como procedimento valido para avaliar a vulnerabilidade sismica
de edificios em larga escala em Portugal implica a sua aplicagdo a mais casos de estudo, sugerindo-se
que nos préximos passos de desenvolvimento de trabalhos se continue a avaliar estruturas simples e,
numa fase posterior, se avaliem estruturas mais complexas com o objetivo de aumentar a base de
dados de edificios avaliados que permita tirar conclusdes mais consistentes.
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De notar que o presente trabalho procurou contribuir com a aplicacdo do método e respetiva analise
dindmica ndo linear para sistemas estruturais constituidos por porticos e paredes de alvenaria. A
principal sugestdo passa pela replicacdo deste trabalho a um conjunto suficientemente elevado de
edificios a nivel nacional que permita perceber se 0 método tem consisténcia suficiente para ser
aplicado num futuro préximo na avaliacdo da seguranca sismica de edificios a larga escala, ou se sera
necessario reformulé-lo para obter melhores resultados.

Apo0s a replicacdo deste trabalho a um namero significativamente elevado de edificios que permita
obter uma base de dados robusta, serd possivel estabelecer limites para os racios 64/6nc € Va/Vne
para os quais os edificios avaliados pelo Método Japonés poderédo ser considerados como seguros. No
presente trabalho foi evidente que a presenca das alvenarias podera alterar o comportamento estrutural
dos edificios de forma vincada, pelo que, nesse sentido, sera importante que 0s proximos
desenvolvimentos sobre o tema incluam a influéncia destes elementos. Sugere-se, assim, o estudo de
edificios com vdo periféricos totalmente preenchidos com paredes de alvenaria e de edificios
considerando uma reducgéo da rigidez inicial e da resisténcia maxima dessas paredes de alvenaria para
ter em conta a existéncia de aberturas como portas e janelas de acordo, por exemplo, com a sugestéo
da NZSEE (2006).

Numa Ultima fase e estando o Método Japonés integrado num processo com 3 niveis de aplicacéo, sera
interessante incluir os niveis 2 e 3 (descritos detalhadamente nos anexos G e H) de forma a poder
aumentar o rigor da anélise nos casos em que o nivel 1 classificar os edificios com niveis de seguranca
insuficientes. Neste sentido, & necessario equacionar se as implicacbes da recolha adicional de
informac@es sobre as estruturas dos edificios e o0 acréscimo da complexidade de calculo que os niveis
2 e 3 implicam, compensam o acréscimo de rigor obtido.
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Anexo A. DEDUGAO MATEMATICA DE @

M F

[/

Fig. A.1 — Deformada do modo fundamental assumida para a deducao de ¢ e diagrama de for¢as de corte em
cada piso (Adaptado de Albuquerque, 2008).

Partindo de Fl(i) =M;*a; e Ff°% =B %Wy, com "n" sendo o nimero de pisos de um dado
edificio e "i" e "j" representam um determinado piso do edificio.
aj hi aj * h] _ ap * h]

—=— & Q= & g5 =
a]- h] ) hi ) hl

:>M1*31+M2*az+"'+M3*a3: B*(W1+W2++Wn)¢>
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a C Sa* T M;
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Expressao de célculo do corte basal:
(Piso1) _ i _ SaXjitiMj
VCorte - ?zj l::1 = ?zl M; * h; - L1 Mjh; = 3Sa '2}1:1 Mj (A.2)
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Expressao de célculo do corte abaixo do piso 2:

Sa'2?=1 M;

(Piso2) _ @ _ _
VCorte - ?=j Fl - ?=2 M; * hi ' ]p:l M;h; =S, Z]n=1 Mj
Expressao de célculo do corte abaixo do piso j:
Pisoj i SaXity Mj
Voo = S FY = LM+ by S5 =5, 30
j=1 Mjhy

Verificacdo de seguranca implica:

(H n . h) -3 .
B = v o ot > SO B S,
ij i1 (M; - hy) 'Zj:iMj g bxg

j=i

=4

0] n R ST
FR i=1(Mj-h;) Zj:i M]

—F— ¢ =S tomando =

g XiLiM; ¢ /8 b jLi(Mjhy)-EiL, M;

Considerando, simplificadamente, que as massas M de todos 0s pisos sdo iguais, vem:

ZitaMihi _ Myhg+e+Mphy _ Me(hg+4hy) ¥ by
M Mj+-+Mp M-n n
LMy Mj+e4+M, M(n+1-i) _ n+1-i

Z]n=lM]h] Mihi+"'+Mnhn M'(hi+---+hn) Z{L]h]

Através da multiplicacdo as duas equagdes anteriores chega-se a:

n+1-i Z?=1 h;

(I) - n Z{L] hi

Considerando, por simplificacdo, que a altura entre pisos é constante e igual a h:

n+i

mihi=hi+-+hy=h-[i+(+D+3{+2)+~+@O-D+n=h-2"-(n+1-1)

Tendo em consideracdo a Eq. (A.10) chega-se a:
n+1

n+i

equacao esta que ja havia sido apresentada no capitulo 4.

(A.3)

(A.4)

(A.5)

(A.6)

(A.7)

(A.8)

(A.9)

(A.10)

(A.11)
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Anexo B. CALCULO DE Iso

B.1. NiVEL 1 DE APLICAGAO

O valor de I, é Unico para todo o edificio e devera ser obtido pela Eq. (B.1) para a realidade japonesa.
[4o=Es*xZ+xG=*U (B.1)

onde

E, - E 0 sub-indice bésico de solicitacio da estrutura, cujo valor padrdo devera ser tomado como 0.8
para o nivel 1;

Z - Sub-indice da regido, que é fator corretivo que tem em consideracdo a atividade e intensidade
sismicas na zona do edificio avaliado;

G - Sub-indice do tipo de solo que tem em conta possiveis efeitos de amplificagdo da agao e efeitos de
interacdo solo-estrutura durante a excitagdo sismica;

U - Sub-indice de utilizacdo do edificio, correspondente a um fator corretivo respeitante ao tipo de uso
e, portanto, a importancia do edificio.

De realgar que a avaliagdo correta de Ig, depende, sobretudo, do rigor do pardmetro béasico (Es), tal
como acontece para a avaliacdo de I (que depende essencialmente da avaliacdo do parametro basico

E,).

B.2. NIVEIS 2 E 3 DE APLICACAO

No caso da estrutura de um determinado edificio ser avaliada pelo nivel 2 ou 3 de aplicacdo do
Método Japonés como "segura”, isto €, como cumprindo a condicdo I > Iy, a EqQ. (B.2) necessita
também de ser verificada:

Cru*Sp=03*Z+xGx*U (B.2)

onde Cry € o sub-indice de resisténcia acumulado para a capacidade Gltima de deformacdo da
estrutura, correspondendo a soma dos valores de C dos varios grupos de elementos verticais resistentes
identificados no nivel 2 ou 3 (0 método de calculo dos valores de C para 0s niveis 2 e 3 sera exposto
no anexo G e H, respetivamente).

O valor de Eg a considerar para os niveis 2 e 3 é 0.6. De notar que é um valor mais baixo, ou seja,
menos conservativo do que o utilizado no nivel 1, uma vez que o grau de rigor da analise aumentou.
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Anexo C. DESCRIQAO DO METODO JAPONES PARA ELEMENTOS NAO ESTRUTURAIS
C.1. DESCRIGCAO DE In

O indice ndo estrutural (I,,) ndo € o mais relevante no Método Japonés, uma vez que o julgamento de
seguranca referido nas normas é apenas baseado nos elementos estruturais, no entanto os elementos
ndo estruturais € 0 seu comportamento sismico tém bastante relevancia. No dmbito do presente
trabalho, o objetivo principal vai de encontro ao célculo de Ig e respetivo julgamento de seguranga,
confrontando os resultados com analises mais complexas, mas ndo € esquecida a relevancia dos
elementos ndo estruturais. De facto i) a queda de objetos ndo estruturais como paredes de fachada ou
platibandas podera colocar em risco vidas humanas, causando adicionalmente um prejuizo econémico
elevado e ii) os principais prejuizos econémicos que resultam de um determinado evento sismico estao
relacionados com os elementos ndo estruturais (Lopes, 2008).

O indice I,, tem como objetivo a avaliagdo da seguranca das vidas humanas e/ou da seguranca da
evacuagdo de ruas contra 0 perigo que representa a queda ou destacamento de elementos ndo
estruturais, especialmente paredes exteriores, devendo ser calculado para cada parede em cada piso
pelo nivel 1, 2 ou 3 (consoante o grau de rigor pretendido na avaliagéo).

C.1.1. Nivel 1 de aplicacao
O indice I,, devera ser calculado pela Eq. (C.1).

I,=1-BxH C.1)

onde B é um sub-indice construtivo, dado pela Eq. (C.2) e H é um sub-indice de risco humano,
avaliado pela tabela C.5. O valor de B devera ser adotado de forma conservativa, selecionando a
parede mais vulneravel do ponto de vista construtivo, isto é, a correspondente ao maior valor de B.

B=f+(1—f)=t (C.2)

onde f é um sub-indice de flexibilidade, funcéo do grau de ductilidade da estrutura priméria g e dos
elementos ndo estruturais g, dado na tabela C.1, estando g5 e g,, definidos nas tabelas C.2 e C.3. t ¢
um sub-indice de deterioracdo, avaliado na tabela C.4.

Tabela C.1 — Avaliacéo de f para o nivel 1 (Adaptado JBDPA, 2005).

Estrutura priméria 8s

Elementos ndo estruturais | 1

&n
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Tabela C.2 — Grau de ductilidade da estrutura primaria g, parao nivel 1 (Adaptado de JBDPA, 2005).

Caracteristicas da estrutura primaria

Estrutura com ductilidade

limitada
8s

] Estrutura ddctil

Tabela C.3 — Grau de ductilidade dos elementos ndo estruturais g, parao nivel 1 (Adaptado de JBDPA, 2005).

Caracteristicas dos elementos ndo estruturais

Elementos nédo estruturais com
| capacidade de deformacéo
limitada

&n -
Elementos néo estruturais com

1| bastante capacidade de
deformacéo

Assim, consoante a relagdo de ductilidade dos elementos da estrutura primaria e os nao estruturais,
existe um valor de f correspondente e, ap6s a avaliacdo do sub-indice t (tabela C.4), é possivel o
calculo de B.

Tabela C.4 — Avaliagao do sub-indice t para o nivel 1 (Adaptado da JBDPA, 2005).

Danos t
Existiram ou desconhecidos 1.0
N&o existiram 0.5

Resta apenas descrever a avaliacdo de H para ser possivel o célculo de I,,. H podera ser avaliado de
acordo com a tabela C.5.

Tabela C.5 — Avaliacao de H para o nivel 1 (Adaptado JBDPA, 2005).

Guardas
Né&o Sim
CondicGes abaixo da parede exterior
Rua ou via de passagem 1.0 0.3
Outra 0.5 0.1
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C.1.2. Nivel 2 de aplicacéo

Para o segundo nivel, I, deve ser calculado pela Eq. (C.3).
. 2] Bj*Wj*Hj*Lj

=1 ZjLy

(C.3)

onde B é um sub-indice construtivo, dado pela Eq. (C.2), W é um sub-indice da sec¢do da superficie
da parede, H é um sub-indice de risco humano e L reflete a unidade de comprimento da superficie da
parede.

Cada parede devera ser dividida em segmentos retangulares na horizontal e o somatério presente na
equacdo atrds mencionada corresponde a soma desses elementos. No caso dos segmentos serem
constituidos por elementos com tipos de construcéo distintos, deverdo ser adotados os valores de B e
H mais vulneraveis, isto €, 0s que correspondem aos elementos que serdo danificados mais cedo e que
dardo origem a um valor de I, minimo. Seleciona-se, portanto, os valores de B e H mais altos de todos
0s segmentos em analise e tomam-se esses valores como representativos de toda a parede.

Consoante a relacdo de ductilidade dos elementos da estrutura primaria e ndo estruturais existe um
valor de f correspondente, sendo a abordagem do nivel 2 em tudo semelhante a do nivel 1, a parte do
maior rigor evidenciado nas tabelas C.6, C.7 e C.8.

Tabela C.6 — Sub-indice f para o nivel 2 (Adaptado JBDPA, 2005).

8s
1 2 3 4
1 0.3 0.8 0.9 1.0
2 0 0.3 0.8 0.9
&n
3 0 0 0.3 0.8
4 0 0 0 0.3

Tabela C.7 — Grau de ductilidade da estrutura priméria g parao nivel 2 (Adaptado de JBDPA, 2005).

gs Classificacdo da estrutura primaria
1 Edificio com muito pouca ductilidade condicionado
por pilares extremamente frageis
5 Edificio com pouca ductilidade condicionado por
shear columns ou shear walls
3 Edificio ddctil condicionado por flexural columns
ou flexural walls
Edificio suficientemente ductil com ductilidade
4 suficiente e condicionado por flexural columns ou
flexural walls
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Tabela C.8 — Grau de ductilidade dos elementos ndo estruturais g, parao nivel 2 (Adaptado de JBDPA, 2005).

gn Método construtivo dos elementos ndo estruturais como paredes, aberturas ou acabamentos
Muito pouca ductilidade e método construtivo himido
1
Blocos de betéo ou de vidro Janelas de postigo Acabamentos de pedra
Pouca ductilidade e método construtivo seco
2 Acabamentos de
Painéis ALC Janelas fixas
argamassa, telhas
Suficientemente ductil, pré fabricados. elementos ligados monoliticamente com um parede
construida no local
3
Paredes cortina de metal ou de betéo . Acabamento de
) . Vidros de correr .
pré fabricado pinturas, telhas

De notar que em comparacgdo com o nivel 1, a avaliagdo é bastante mais detalhada, incluindo i) uma
avaliagdo mais ampla dos tipos de elementos possiveis e ii) mais detalhe e variedade nos valores a
adotar.

De seguida, é necessaria a avaliagdo do sub-indice t (de acordo com a tabela C.9) e, juntamente com f,
e possivel calcular B. A avaliacdo de t € fungdo do grau de envelhecimento, gy, e grau de danos

ocorridos no passado, gj,.

Tabela C.9 — Sub-indice t para o nivel 2 (Adaptado da JBDPA, 2005).

8y 1 2 3
gh < 3 anos 3-10anos > 10 anos
Danos ndo
1 1.0 1.0 1.0
reparados
Danos
2 0.2 0.3 0.5
desconhecidos
Danos inexistentes
3 0.0 0.2 0.3
ou reparados

Verifica-se haver um aumento do detalhe na avaliagcdo das grandezas, uma vez que em comparacao
com o nivel 1 foi introduzido o grau de envelhecimento dado pela idade do edificio. De realcar que
mesmo que os elementos ndo estruturais ndo tenham sofrido qualquer dano, existe uma penalizacéo se
o edificio tiver mais de 3 anos.

O sub-indice W deverd ser calculado pela Eq. (C.4).

W=a+b*%=0.5+0.5*% (C.4)

S

10
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onde a toma o valor de 0.5, b € igual a 0.5, h; € a altura do segmento a calcular (em metros) e hg € a
altura de referéncia (considerada 3.5m).

Resta apenas a avaliagdo do sub-indice H, que é avaliado no nivel 2 recorrendo a uma expressao
matematica e ndo a uma tabela (como acontecia no nivel 1), evidenciando o aumento da robustez do
segundo nivel. Assim, H dependera i) do sub-indice de localizacéo (e) e ii) do sub-indice de reducdo
de risco (c) de acordo com a Eg. (C.5):

H =Yg ep * ¢k (C.5)

ex * Cx deve ser somado para todos os planos horizontais (k) dentro do angulo de incidéncia definido
como o angulo entre a superficie da parede e o plano inclinado com inclinagdo 2 para 1 a partir do
topo da parede. No caso de existirem diferentes valores de ey * ¢, num determinado plano horizontal,
0 maximo valor ey * ¢, devera ser adotado.

A figura C.1 encontra-se na norma japonesa e exemplifica a aplicacdo do que acabou de ser referido.

H=Ze-c H=Ze-c H=3Ze-c
=0.7 =0.7+0.7=1.4 =0.35
veranda
\ \ \ 0.7
=0T o o,
\ \ B B EEIE
\ l.\\ pass
\ e=0.7
2 \ \ e 10 ee=0.7
= te =1.0
\ c=0 veranda
\ rj_—‘l]f =071 _
\ c=1,0)2=0.7
: \
plammon‘ pass \ c=0
e=0.2 e=0.7
c=1.0 ¢=1.0
=0.2 ec=0.7

{ choice of the greater one
ec=0.

Fig. C.1 — Exemplos de calculo de H, fungdo dos sub-indices c e e (Adaptado de JBDPA, 2005).

A avaliacdo do sub-indice e é feita de acordo com a tabela C.10 e a avaliacdo do sub-indice c é feita de
acordo com a tabela C.11.

11
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Tabela C.10 — Sub-indice e para o nivel 2 (Adaptado da JBDPA, 2005).

Ambiente em redor e
Via publica 1.0
Via privada, corredor, praca ou varanda 0.7
Espaco aberto onde possam existir pessoas; jardim 0.2
Espaco aberto onde ndo possam existir pessoas; 0.0
edificio adjacente

Tabela C.11 — Sub-indice ¢ para o nivel 2 (Adaptado da JBDPA, 2005).

Condicdes de reducdo de risco c

Beirais 0.0

Imediatamente abaixo dos beirais no caso destes 0.0
cobrirem parcialmente o angulo de incidéncia '

Superficie horizontal do mesmo piso da parede 0.5
considerada '

Outros 1.0

Enquanto no nivel 1 existia uma avaliacdo de H extremamente simples e apenas com quatro valores
possiveis, no segundo nivel surge melhor integrada a questdo da presenca de vias de passagem e
protecdes que o edificio possa ter que reduzam o risco de potenciais quedas de elementos ndo
estruturais. De notar que a descri¢do é bem mais completa, tanto a nivel dos tipos de vias possiveis de
existir imediatamente abaixo das paredes de fachada, como a nivel das possiveis protecdes existentes.

Apos o procedimento de calculo exposto obtém-se o valor de I, resultante da aplicacdo do segundo
nivel do Método Japonés, tendo ficado, de novo, bem vincado o maior detalhe e, consequentemente, a
maior complexidade do nivel 2 por comparagdo ao nivel 1.

C.1.3. Nivel 3 de aplicacao

O procedimento de calculo de I, para o nivel 3 é exatamente 0 mesmo que no nivel 2, no entanto o
calculo devera ter por base a inspecdo detalhada efetuada ao edificio para a aplicagdo do terceiro nivel,
levando a que exista um maior conhecimento sobre pormenores construtivos (para avaliagdo de B), da
deformabilidade da estrutura primaria e dos elementos ndo estruturais (para avaliacdo de f) e da
deterioragdo dos elementos (para avaliacdo de t). Considera-se, como alids j& aconteceu em VAarios
pardmetros do método, que o grau de rigor e robustez do nivel 2 de aplicacdo é suficientemente
elevado para o nivel 3 ndo necessitar de uma formulacdo matematica mais avancada.

12
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C.2. SOBRE ]
no

A norma japonesa apenas refere que o calculo de I,, deverd ser realizado recorrendo a outros
documentos, sendo que toda a bibliografia consultada e encontrada sobre o assunto néo refere nada
sobre o pardmetro em causa, pelo que a avaliagdo do mesmo foi impossivel de realizar. O maximo que
sera possivel analisar serdo os valores que I,, poderd tomar, sendo certo que é possivel tomar valores
entre 0 e 0.95 para o nivel 1, de acordo com o exposto em C.1.1. Assim, facilmente se compreende
gue um valor de 0 serd indicador de que é necessario melhorar o desempenho das paredes exteriores,
sob pena de estas poderem colapsar durante a excitacdo sismica. O valor de 0.95 reflete o
comportamento ideal das paredes exteriores, sendo seguro dizer-se que a queda destes elementos ndo
ird ocorrer.

13
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Anexo D. CALCULO DE In PARA OS CASOS DE ESTUDO
D.1. CALCULO DE In PARA O EDIFiciO 1

De acordo com o exposto em 5.2, considerou-se a estrutura do edificio como ductil, sobretudo por ser
conhecido que esta teve dimensionamento sismo resistente e que, portanto, possui capacidade de
deformagdo assinalavel. Assim, g; vem classificado como Il para a classe de ductilidade. J& os
elementos ndo estruturais (sobretudo com base nas paredes de alvenaria, uma vez que os restantes
elementos sdo desconhecidos), serdo classificados como tendo capacidade de deformacgdo limitada,
pertencendo a classe I. Desta forma, f vira unitério.

Avaliando o parametro t, como n&o existe conhecimento sobre o estado de conservacdo dos elementos
do edificio, também é assumido o valor unitério (de acordo com as indica¢des da norma japonesa).

Com esta avaliagdo de f e t, é possivel calcular o valor de B da seguinte forma:
B=10+(1.0-10)*1.0=1.0

E interessante reparar que para valores de t unitarios independentemente do valor de f, o parametro B
vem sempre igual a 1.0, o que faz sentido, uma vez que se ndo sdo conhecidas as condi¢Ges de
degradacdo dos elementos assume-se por precaucao o valor maximo que B pode tomar e, desta forma,
resultard um valor de I, por defeito.

B=f+(1.0-f)*1.0=f+10-f=10, cqd

Para o fator H, considera-se que existem ruas imediatamente abaixo das paredes de fachada do
edificio, o que regra geral acontece e que ndo existem guardas que minimizem os eventuais danos
causados pela queda de elementos das paredes de alvenaria, 0 que é conservativo.

Assim, resulta um valor de I, = 1.0 - 1.0 * 1.0 = 0. Este é o valor mais baixo que I,, pode tomar de
acordo com o Método Japonés, o que indica que é necessaria alguma atencdo no caso do sismo de
projeto, devido a possibilidade de queda de elementos das paredes exteriores e eventuais danos que
iSSO possa causar a pessoas € materiais, bem como 0s mais que provaveis prejuizos econémicos
avultados. A solucdo poderé passar pela colocagéo de guardas, uma vez que as restantes variaveis sao
dificeis ou mesmo impossiveis de alterar. No caso de existirem guardas, o valor de I,, aumentaria
significativamente: [, =1.0-1.0*0.3=0.7.

D.2. CALCULO DE In PARA O EDIFicIO 2

Neste caso, como o edificio é dimensionado apenas considerando agdes graviticas, a ductilidade da
estrutura terd de ser considerada limitada e, consequentemente, g¢ pertence a classe I; por sua vez g,
pertence a classe I, devido aos motivos apresentados em D.1. Assim, o sub-indice f vem igual a 0.5.

Ja o sub-indice t assume, pelos motivos expostos em D.1, o valor de 1.0, acontecendo 0 mesmo para
H. A Unica alteragdo em relagdo ao Edificio 1 esté relacionada com a ductilidade da estrutura (fruto do
tipo de dimensionamento efetuado) que implica que g pertenca a classe | no presente caso. Com a
avaliacdo de f e t, calcula-se B:

B=05+(1.0-0.5)*1.0=1.0

Reforca-se o que foi referido atras: independentemente do valor de f, se t for unitario, B vem sempre
igual a 1.0.

O célculo de I, é realizado exatamente da mesma forma que no Edificio 1, obtendo exatamente os
mesmo resultados, mantendo-se a sugestdo de colocar guardas para evitar a queda de elementos das
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paredes de fachada. Desta forma, I,, assumira o valor de 0.70, sendo esta a melhor solucéo para evitar
danos a pessoas, materiais e prejuizos econémicos fortes.
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Anexo E. ESQUEMA DOS MODELOS M1, M2, M3 E M6 DOS ENSAIOS DE PIRES (1990)
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Fig. E.1 —.Modelo M1 dos ensaios realizados por Pires (1990).

17



Andlise e aplicacédo de metodologias simplificadas para avaliacdo da segurancga sismica de edificios de betdo armado

. {
ALDC Alvenarid sescwinga
Lo 10 810 apés
.l I Tiwlon cordomcon \Sem estroters de botde
CLLIN R 040 30.20.1%

e

C 1 T _]F Bl DR
ll IF'T L L1 I
" J[ H! ,E.@]l;:g
43 :] L ii oo
_:Il—]l__][ | I .
I I =]
B ][—— | - e
RN I o T o)

v L
HH H
" |:
TH i '
10 "
T ) Al ~—
v Kt Ll L e ———— g —

fueT e ' Nasnsow o
{mL - o) N T — 'l e jen ) s
- mr cotos em m N

Fig. E.2 —. Modelo M2 dos ensaios realizados por Pires (1990).
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Anexo F. DEDUCAO DA MASSA MODAL EFETIVA

._-----
3

Ve

Fig. F.1 — Deformada idealizada para o primeiro modo de vibrag&o (Albuquerque, 2008).

O vetor da configuragdo do modo fundamental e a matriz de massa do sistema (assumindo massas
iguais em todos 0s pisos) sdo 0s seguintes:

VIi=[1/n2/n .. 1] (F.1)
m .. O

[M] = ] (matriznxn) (F.2)
0 <.« m

Sendo /VlT -[M] - V; = M,, - massa modal do primeiro modo de vibracao, é possivel normaliza-lo a

matriz de massa:
v, 1

b=t =—e—— sV (F.3)
1 Mn1 \/E* }'):1(ﬁ) 1
AR E (F.4)

1V[n1=V1T'[1V[]'V1=(2 = nm)=m*(n_1z+%+"‘+1)=m*2?=1(%)2 (F.5)

nZ 2 2
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Sendo o fator de participacdo modal o seguinte:

1

Vi 3 (3)’

m .. O 1
Py =¢][M] 1, = *[1/n2/n .. 1]*[5 o ]*[] =
0 - m 1

) me)E ) meen, )’

= PIX = - - N = . (F.6)
m 2l (5) G, Z=®
Desta forma, € possivel chegar & massa modal efetiva A:
A= Tt G ), L —(Z%li?z (F.7)
Miotal Yie, (i n#m  n¥(2)
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Anexo G. NIVEL 2 DE APLICACAO DO METODO JAPONES
G.1. INSPECAO PRELIMINAR DO EDIFIiCIO

E necessario ser efetuado um levantamento que podera incluir visitas ao edificio, consulta dos
desenhos estruturais e ensaios de amostras de material recolhidas no edificio com o objetivo de, a
semelhanca do nivel 1, calcular o indice estrutural I;. A aplicacdo do segundo nivel do Método
Japonés implica a recolha dos seguintes dados:

= Resisténcias a compressdo do betdo e dimensbes das sec¢Oes transversais dos elementos
verticais resistentes para o calculo da resisténcia dos membros estruturais (exatamente a
mesma tarefa realizada para o nivel 1);

= Graus de ocorréncia e extensdo da fendilhagdo e deformacéo estrutural para avaliacdo de T;

= Graus de ocorréncia e extensdo de deterioragdo e envelhecimento para avaliagdo de T;

= Configuracdo estrutural do edificio para a avaliacdo de Sy, (igual ao que foi feito no nivel 1,
mas com alguns itens adicionados).

A pessoa destacada para o trabalho de observacéo do edificio esta incumbida de fazer uma inspegédo
visual e/ou medi¢des sem danificar os materiais de acabamento, sendo que apds a aplicagcdo do
procedimento do nivel 2 e de acordo com o0s graus de ocorréncia e alcance de envelhecimento e
fendilhacdo poderé ter de se proceder & remogao destes materiais (JBDPA, 2005).

A principal diferenca em relagdo ao nivel 1 de aplicacdo esta na observagdo muito mais detalhada das
caracteristicas influentes no parametro T, como vai ser mais a frente exposto neste trabalho.

G.2. SUB-INDICE EO

Os tipos de elementos verticais considerados no segundo nivel de aplicacdo tém uma descricdo mais
exaustiva, pelo que os elementos da tabela G.1 deverdo ser considerados para além dos da tabela 4.1.
A principal diferenga nos elementos considerados neste nivel é que o tipo de rotura é tido em
consideracdo, podendo ser: i) de corte ou ii) de flex&o.

Tabela G.1 — Classificagdo de elementos verticais no nivel 2 (Adaptado de JBDPA, 2005).

Elemento vertical Definicéo
Shear wall Paredes nas quais a rotura por corte precede a rotura a flexdo
Flexural wall Paredes nas quais a rotura a flexdo precede a rotura ao corte

Pilares em que a rotura ao corte precede a rotura a flexao, excluindo os

Shear column i o L
classificados como "pilar extremamente fragil

Flexural column Pilares em que a rotura a flexdo precede a rotura ao corte

- h . \
. L. Pilares que apresentam —=<2enos quais a rotura ao corte precede a rotura a
Pilar extremamente fragil b .
flexdo

De acordo com esta classificacdo, E, pode ser calculado com dois principios e deve ser tomado como
sendo o maior dos valores obtidos.
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i) Principio do dominio da ductilidade no célculo de E; (Eg. (G.1)):

EO = (I) * \/Elz + EZZ + E32 (Gl)

onde

¢ - Fator de modificacdo ao corte definido na Eq. (4.7) e interpretado em 4.3.4;

E1 = C1 * F1 (GZ)
E,= C,+F, CE)
E3 = C3 * F3 (G4)

C, - Sub-indice de resisténcia do grupo 1 (com F reduzido) e que seré avaliado em G.5;
C, - Sub-indice de resisténcia do grupo 2 (com F intermédio) e que sera avaliado em G.5;
C3 - Sub-indice de resisténcia do grupo 3 (com F alto) e que sera avaliado em G.5;

F; - Sub-indice de ductilidade do grupo 1 (com um valor > 1) e que sera avaliado em G.3;
F, - Sub-indice de ductilidade do grupo 2 e que sera avaliado em G.3;

F5 - Sub-indice de ductilidade do grupo 3 (menor do que o sub-indice correspondente a deformacao
Gltima do piso em anélise) e que sera avaliado em G.3.

Para o calculo de E, com base na Eq. (G.1), os membros verticais deverdo ser classificados em trés
grupos, com base nos respetivos indices de ductilidade, sendo que o grupo 1 terd o menor valor de F e
0 3 0 maior. Qualquer grupo de elementos verticais pode ser adotado, com o objetivo de maximizar o
mais possivel o valor de E,, pelo que é evidente o que ja foi referido: no nivel 2 de aplicacdo do
Método Japonés existe exploragdo do conceito de ductilidade.

ii) Principio do dominio da resisténcia no célculo de E, (Eq. (G.5)):

Eo= ¢*(Ci+ Xjoy* C)* F, , coml1<j<3 (G.5)

a; - Fator de avaliacdo da resisténcia efetiva do j-ésimo grupo para a deformagdo dltima (R,)
correspondente ao primeiro grupo (indice de ductilidade F,). Definido em G.4;

C; - Sub-indice de resisténcia associado ao grupo 1 avaliado em G.5;

C; - Sub-indice de resisténcia associado ao grupo j avaliado em G.5;

F; - Sub-indice de ductilidade do primeiro grupo avaliado em G.3.

G.3. SuB-INDICE F

O sub-indice de ductilidade (F) é uma grandeza avaliada para cada grupo de elementos verticais que
depende do nivel de avaliacdo utilizado, do modo de rotura considerado e da capacidade de
deformacdo do grupo de elementos. A abordagem do Método Japonés passa por estabelecer um valor
referéncia F=1.0 baseado num grupo de elementos verticais referéncia, as paredes de betdo armado
com comportamento dominante ao corte (shear walls) e, assim, os valores de F correspondentes aos
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restantes grupos serdo determinados em relacdo a este valor padrdo. E importante neste momento
surgirem algumas defini¢es que vao ser utilizadas ao longo dos préximos subcapitulos.

as- Coeficiente de resisténcia efetiva dos Shear columns, calculado pela Eq. (G.6).
Q1 _ Qmu

= Ol *
Qsu M Qsy

o, - Coeficiente de resisténcia efetiva de um Flexural column, calculado ou pela Eg. (G.6) ou pela
Eq. (G.7) (expressoes equivalentes).

1~ 034 0.7 RR—1 (G.7)

am - Qmu my
Ry,y - Drift na cedéncia por flexdo de um dado piso;
Ry, - Drift para a méxima resisténcia de corte de um dado piso;

Qg, - Esforco de corte na capacidade méaxima de deformacdo (R;) de um pilar do segundo e terceiro
grupos;

Qsy - Resisténcia ao corte de um dado elemento;
Qmu - Esforco de corte na cedéncia por flexdo de um dado elemento;

R, - Drift entre pisos na cedéncia. Pode ser tomado como 1/150;

R,co - Valor de referéncia do drift entre pisos (corresponde ao indice de ductilidade adotado para o
tipo de elemento vertical referéncia). Pode ser tomado como 1/250.

Naturalmente existem expressdes de calculo sugeridas para os pardmetros anteriores, no entanto dada
a complexidade das mesmas e o ambito do presente trabalho, elas ndo sdo apresentadas. Alias, para 0s
niveis 2 e 3 pretende-se, sobretudo, descrever a metodologia assente na légica de aplicacdo e a
compreensdo das varidveis envolvidas no calculo e ndo propriamente as formulas de célculo, visto que
essas se encontram na norma japonesa.

E percetivel que sempre que existe uma variavel referente a drifts (dada por R;), ela tomara o valor de
1/i.

Os valores de F a considerar sdo apresentados de seguida.

(a) Shear walls (Paredes nas quais a rotura por corte precede a rotura a flexao)
F deve ser definido como 1.0, como j4 foi referido.

(b) Flexural walls (Paredes nas quais a rotura a flexdo precede a rotura ao corte)

F devera ser calculado pelas expressdes seguintes, que se baseiam na relacdo entre o esforco e a
resisténcia de corte na cedéncia a flexdo deste tipo de paredes. Ou seja, o valor de F vai ser definido
consoante o coeficiente de seguranga (FS) existente.

Se §ﬂ=1.0=> F=10

mu

Segﬂzm:F:z.o

mu

Sel0< 3& < 1.3 = interpolacdo linear entre expressdes anteriores

mu
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Quanto maior o FS existente, maior o valor de F a adotar, com um maximo de F=2.0, como é visivel
na figura G.1.

2.2
(1.3;2)

1.8

(1;1)

FS

Fig. G.1 — Gréfico F versus FS para avaliagdo de F em flexural walls.

(c) Shear columns (Pilares em que a rotura ao corte precede a rotura a flexdo, excluindo os
classificados como "pilar extremamente fragil™)

F devera ser calculado com base no valor de Rg,, de acordo com a Eq. (G.8).
F=10+027* w (G.8)

y—R2s0

(d) Flexural columns (Pilares em que a rotura a flexdo precede a rotura ao corte)

F deve ser calculado com base no drift associado & capacidade ultima de deformagdo no modo de
rotura por flexao do pilar, Ry, (Egs. (G.9) e (G.10)).

Se Rpny <Ry = F = 1.0 + 0.27 » ~m_tis0 (G.9)

y—R2s0
2*Rmu
Ry—l
<3.2 (G.10)

0.75%(140.05%Rmy/Ry) —

SeRmu >Ry = F =

(e) Pilar extremamente fragil
F para este tipo de elemento vertical tem de ser limitado e é igual a 0.8.

(f) Este item corresponde a uma possibilidade de existirem pilares no centro de paredes com ligagéo
monolitica, dando origem ao termo inglés wing wall, podendo existir uma ou duas wing walls,
naturalmente. Na figura G.2 surge a ilustragdo deste tipo de elemento particular, que ndo é comum na
construcgdo portuguesa, mas esta incluido na descricdo do método na norma japonesa.
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wing walls /h
L]

"’I Pilares

Fig. G.2 — llustragdo de wing walls referidas na norma japonesa. A figura de cima tem duas wing walls e a de
baixo tem uma wing wall.

Se g—" > 0.75 = F = 1.0. F podera ser calculado com base em (b) no caso da cedéncia por flexdo
0

preceder a rotura por corte;

h . A x
Se H—O < 0.75 = F = 0.8. F podera ser tomado como 1.0 no caso da cedéncia por flexdo preceder a
0

rotura por corte.

Onde h,, foi definido no capitulo 4 e H, corresponde a altura desde a base da viga do piso superior ao
topo da laje do piso inferior.

De notar que no caso de se poder garantir que o elemento ndo tera rotura por corte antes da cedéncia a
flexdo, é possivel adotar valores de ductilidade superiores, o que é légico.

Os valores de F, analisando as expressdes associadas ao itens anteriores: i) poderdo tomar o valor de
0.8 ou ii) poderdo ter valores superiores ou iguais a 1.0, até um limite de 3.2 no caso dos flexural
columns, que sdo os elementos mais ddcteis (tabela G.2).

Tabela G.2 — Tipos de elementos e respetivos valores de F (com base em Unemura, 1980).

Tipo de elemento vertical Valor de F
Flexural columns 1.27-3.2
Flexural walls 1.0-2.0
Shear columns 1.27
Shear walls 1.0
Pilares extremamente frageis 0.8

G.4. AVALIACAO DO FATOR DE AVALIACAO DA RESISTENCIA EFETIVA

Se num determinado piso existirem, de acordo com a tabela G.1, por exemplo, trés tipos de elementos
verticais: pilares extremamente frageis, shear columns e ainda shear walls, os grupos serdo definidos
da seguinte forma: Grupo 1 - pilares extremamente frageis; Grupo 2 - shear columns; Grupo 3 - shear
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walls. Apos esta subdivisdo dos elementos verticais em grupo, as tabelas G.3 e G.4 deverdo ser
utilizadas com o objetivo de avaliar o fator de avaliagdo da resisténcia efetiva ().

Tabela G.3 — Coeficiente de resisténcia efetiva para F1:0.8 no nivel 2 (Com base em JBDPA, 2005).

F,=0.8

Primeiro grupo
R1=Rgq0= 1/500

Shear (Rgy = Ry5) Qs
Shear (R250< Rsu) s
Flexural (Rpyy = Rzs0) 0.65

Segundo e mais altos grupos

Flexural (R250< Rmy< RISO) A

Flexural (R, = Rys0) 0.51

Flexural and shear walls 0.65

Tabela G.4 — Coeficiente de resisténcia efetiva para F121 .0 no nivel 2 (Com base em JBDPA, 2005).

. F,=1.0 | 1.0<F;<1.27 | F>1.27
1
Primeiro grupo
R Raso | R250<Ri<Rys0 | R1=Rys0
1
Shear (Rg,= Ry50) 1.0 0.0 0.0
Shear (R;<Rg,) o o 0.0
] Flexural (Rp,y < Ry) 1.0 1.0 1.0
Segundo e mais altos grupos
Flexural (R;<Ryy) oy O 1.0
Flexural (Rpy = Rys0) | 0.72 A, 1.0

Se R;=R5(,=1/500 = F;= 0.8 = Consultar tabela G.3;
Se R;>R,5,=1/250 = F;> 1.0 = Consultar tabela G.4.

Nesta fase, olhando para a tabela G.2, é possivel perceber que a tabela G.3 s6 sera selecionada no caso
de existirem pilares classificados como extremamente frageis num dado piso, sendo que se isso ndo
acontecer (o mesmo é dizer que F tera valores superiores ou iguais a 1.0) a tabela G.4 sera a escolha.

De notar que o grupo 1 é o preponderante na analise, uma vez que: i) vai determinar qual a tabela a
consultar e ii) vai ser o valor minimo de F do conjunto.

Os elementos da tabela G.4 sdo mais dicteis, uma vez que possuem uma capacidade maxima de
deformacdo (R;) no minimo superior ao dobro da capacidade dos elementos menos dlcteis (tabela
G.3) e, assim, os valores de F da tabela G.4 resultam bastante superiores aos da tabela G.3.
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G.5. SuB-INDICE C

Falta apenas a descricdo do sub-indice de resisténcia para as varidveis das Egs. (G.1) e (G.5) ficarem
completamente definidas e, escolnendo o maximo entre estas expressdes, obter o sub-indice bésico

(Eo).

C deveré ser calculado com base na capacidade de carga lateral ultima dos elementos verticais de um
dado grupo (Q,) no principio de que as vigas sao infinitamente rigidas (principio que apenas nao é
tido em consideracdo para o nivel 3). Os modos de rotura deverdo ser classificados de acordo com a
tabela G.1, comparando a resisténcia ultima ao corte (Qg,) e 0 esforco de corte na rotura a flexdo

(Qmu)-

Para o célculo das resisténcias Ultimas no caso de ndo terem sido realizados ensaios, deverdo ser
usados: i) Os valores de calculo das propriedades dos materiais no caso de Qg, € ii) 0s valores médios
das propriedades dos materiais no caso de Q,,. Assim, Q, vem avaliado pela Eq. (G.11)

Qu= min(Qmu,qu) (G.11)

Com base na Eg. (G.11) é facil perceber que a capacidade de carga lateral Gltima implica o
esgotamento da capacidade resistente dos elementos verticais, seja por flexdo (Q,y), Seja por corte
(Qqy)- Para cada grupo de elementos verticais existente num dado piso, existira um valor de Q,, €
Qs €, por consequéncia, um valor de Q,,. Desta forma, para cada grupo ficam definidos os parametros
C que constam nas Egs. (G.1) e (G.5) através da Eq. (G.12):

= Qu
C=sw (G.12)

onde X W representa o peso do edificio suportado pelo piso em consideracdo, incluindo a carga viva
resultante do célculo sismico.

No procedimento exposto verifica-se facilmente que as resisténcias e ductilidades dos Vvarios
elementos verticais de um determinado edificio sdo bastantes exploradas.

G.6. SUB-INDICE SD

Adicionalmente aos itens ja identificados na tabela 4.6 e discutidos em 4.3.5, existem dois outros
itens: um associado a irregularidade em planta - distancia entre centros de gravidade e centros de
rigidez - e outro associado a irregularidade em altura - racio rigidez/peso entre piso acima e piso em
avaliagdo. Estes dois itens sdo formulados pelos parametros (1) e (n).

As expressdes de célculo sdo exatamente iguais as expostas para o nivel 1, mas desta feita os valores
de R a considerar sdo diferentes. Apresentam-se na tabela G.5 os itens a considerar adicionalmente aos
ja referidos para o nivel 1. As Egs. (G.13), (G.14) e (G.15) sdo expostas de seguida:

Sp2z = Q2a * dzb * - * Q2n (G.13)

onde,
dzi = [1 - (1 — Gl) * RZi] .......... i= a, b, C, d, e, f, i, I, n (G.14)
dzi = [12 — (1 — Gl) * RZi] .......... i=h (G.15)
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Tabela G.5 — Grandezas Gi e RZi para o nivel 2 de aplica¢éo (com base em JBDPA, 2005).

g r
1.0 0.9 0.8 Iy
Excentricidade | 1>0.1 | 0.1<1<0.15 | I>0.15 | 1.0
<
Racio rigidez/peso de pisos consecutivos n I;; 1.3<n<1.7 | n>1.7 | 1.0

De seguida, é feita uma descricdo pormenorizada dos dois itens referidos de acordo com JBDPA
(2005)

Item (1):
Representa o quociente entre a excentricidade e a diagonal do piso em planta (Eg. (G.16)).
E
I=5mr (6.16)

em que E representa a distancia entre o centro de gravidade e o centro de rigidez do piso em analise,
conhecida genericamente por excentricidade e B e L estdo definidos na figura G.3.

EY| . |[L
lBI

Fig. G.3 — Grandezas E, B e L no item (l) (Adaptadode JBDPA, 2005)

S e G sdo, respetivamente, o centro de gravidade e o centro de rigidez do piso em questdo.
Item (n):

E dado pelo quociente de A por B, ponderado a um coeficiente B. A ¢ o racio de rigidez e peso do piso
acima do piso em avaliacdo e B ¢ o récio de rigidez e peso do piso em avaliacéo.

A rigidez lateral do piso em avaliacdo é a varidvel k e o seu célculo poderé ser feito de forma
simplificada admitindo (como alids ja foi referido que é assumido no nivel 2) que as vigas sao
infinitamente rigidas em comparacdo com os pilares. J& o peso do piso, W, é dado pelo peso do
edificio sustentado pelo mesmo, incluindo assim o peso dos pisos superiores se aplicavel.
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. , -1 . , . - T
O coeficiente B é dado por nT onde n é o numero de pisos sustentados pelo piso em avaliacdo, o

que, a partida, correspondera ao nimero de pisos acima do piso em avaliagdo. Existe a exce¢do do
Gltimo piso, uma vez que ele ndo tem piso acima e, neste caso, toma-se o piso abaixo e § assume o
valor fixo de 2.0.

No ambito do presente trabalho foram formuladas as Eqgs. (G.17) e (G.18), que sintetizam o explicado
atras e cujas variaveis foram ja definidas.

k ki

i i U —i
k = max Wi;il , kiiN:*B — Aplicavel apenas para o tltimo piso (G.17)
Wi Wi—1
Yy K
k = max WiT(il , ki:ii — Aplicéavel para os restantes pisos (G.18)
S S,
Wi Wit

Nesta fase, sdo feitos alguns comentérios aos itens anteriormente descritos para calculo do fator Sy, tal
como jé tinha sido feito para o nivel 1 de aplicacéo.

No item (I), percebe-se que quanto maior o valor da excentricidade E, maior serd a vulnerabilidade
sismica do piso em questdo e, assim, quanto maior o valor de E, maior sera a grandeza | (Eq. (G.16)) e,
consequentemente, menor serd a pontuacdo G obtida, prejudicando o comportamento sismico do
edificio. E interessante notar que para E>0.15*vVB2 + L2 o edificio é considerado irregular em planta
segundo a norma japonesa e vem pontuado de G=0.8, enquanto no RSA a estrutura é considerada
irregular em planta se E>0.15*a (com a sendo a dimenséo do edificio segundo a direcdo perpendicular
a acdo sismica considerada). Quer isto dizer que tanto na norma portuguesa, COmo na japonesa o valor
de 15% ¢é estabelecido como limite, embora na norma japonesa a distancia definida seja a diagonal da
planta do piso (escolha dificil de justificar).

Sabe-se que quanto maior for a distancia entre S e G de um piso, mais é relevante a sua resposta a
torcao, sendo que os elementos verticais situados nos extremos mais afastados do centro de rigidez (os
chamados lados flexiveis) terdo muito maiores exigéncias de deformagédo do que os elementos situados
no lado oposto, podendo este facto originar discrepancias de rigidez fruto da possivel entrada em
regime ndo linear dos elementos mais esfor¢ados (Fardis, 2008).

No item (n), é de notar que a simplificacdo para calculo de k implica que o comportamento a torcao
ndo seja captado (visto ser feita uma soma direta de contribuicBes de rigidez numa dada direcdo e em
cada grau de liberdade para cada portico existente nessa dire¢cdo), mas isso ndo constitui um problema,
uma vez que o comportamento a tor¢do é incluido no item I. Assim, quando o racio k/W do piso acima
é superior a 1.7 vezes 0 mesmo racio para o piso em questdo, o edificio é considerado irregular e vem
penalizado com G=0.8.

G.7. SUB-INDICE T

O valor de T deve ser calculado através da Eq. (G.19)

Ty+To+Ta++Ty 1
T = LntT2+Ts n=;* DT (G.19)

n
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em que n é o numero total de pisos avaliados e os valores de T; sdo dados pela Eq. (G.20)

TT=0-P)*x(1—-PF) (G.20)

com

P, - Soma da pontuacdo obtida devido a fenémenos de fendilhacdo e deformacdo para o piso em
avaliacéo (ver tabela G.6). Podera ser tomado como O se porventura ndo for necessaria a avaliagéo do
piso ou se 0 mesmo ndo puder ser avaliado;

P, - Soma da pontuacdo obtida devido a fendmenos de deterioracdo e envelhecimento para o piso em
avaliagdo (ver tabela G.7). Podera ser tomado como 0 nas mesmas condicdes de P;.

Segundo a norma japonesa, a avaliagdo do piso poderd ndo ser necesséria se for detetado que ndo
existem areas ou elementos com envelhecimento e as condigdes de manutencao do edificio possam ser
consideradas como muito boas.

32



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betdo armado

Tabela G.6 — Grandeza P1 para o nivel 2 (com base em JBDPA, 2005).

Fissuracdo e deformacéo estrutural

Itens
A B C
1. Fissuracdo 1. Deformacéo da laje 1. Ligeira fissuracéo
Grau causada por interferindo com o estrutural que ndo
assentamento funcionamento de elementos | corresponda a A nem
diferencial. ndo estruturais. aB.
[%2)
2 2. Fendilhag&o de 2. lgual ao 2 em A, mas com 2. Deformagéo de
[«b]
= corte (inclinada) | fendas ndo visiveis & distancia. | lajes e vigas que ndo
w observavel a olho corresponda a A nem
3. lgual ao 2 em B, mas com
nu. C a B.
fendas visiveis & distancia.
Extensédo
AIA' >1/3 0.017 0.005 0.001
Lajes 1/3> AJA' >1/9 0.006 0.002 0
A/A'< 1/9 0.002 0.001 0
Nv >1/3 0.050 0.015 0.004
Vigas 1/3> Nv >1/9 0.017 0.005 0.001
Nv < 1/9 0.006 0.002 0
Np >1/3 0.150 0.045 0.011
Paredes e
. 1/3> Np >1/9 0.050 0.015 0.004
pilares
Np < 1/9 0.017 0.005 0.001
Parcial
¥ Pontuagdo
Total
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Tabela G.7 — Grandeza P2 para o nivel 2 (com base em JBDPA, 2005).

Deterioracédo e envelhecimento

Itens
A B C
1. Fissuragéo no 1. Corroséo resultante da 1. Manchas notaveis
Grau betdo derivada da infiltracdo de agua. no betdo devidas a
exPansao a~ssouada 2. Carbonatagio do betdo & agua da chuva,
a corroséo das . escoamento e
profundidade das armaduras. o
armaduras. quimicos.
3 3. Destacamento de materiais L
2. Corroséo das 2. Deterioracao ou
de acabamento. o
armaduras. ligeiro destacamento
" 3. Fendilhacio de materiais de
o] . . acabamento.
= devido a incéndio.
S
ﬁ 4. Deterioracao do
betdo causada por
quimicos.
Extenséo
A/A' >1/3 0.017 0.005 0.001
Lajes 1/3> AJA' >1/9 0.006 0.002 0
A/A'<1/9 0.002 0.001 0
Nv >1/3 0.050 0.015 0.004
Vigas 1/3> Nv >1/9 0.017 0.005 0.001
Nv < 1/9 0.006 0.002 0
Np >1/3 0.150 0.045 0.011
Paredes e
. 1/3> Np >1/9 0.050 0.015 0.004
pilares
Np < 1/9 0.017 0.005 0.001
Parcial
X Pontuacéo
Total

As tabelas apresentam: A - area danificada e A' - area total. Nv é o nimero de vigas danificadas e Np é
0 numero de pilares ou paredes danificados, sendo esta informagdo sempre referente ao piso em

avaliacéo.

De notar que o principal defeito da avaliacdo de T no nivel 1 de aplicacdo é mitigado neste nivel 2,
uma vez que existe a possibilidade de combinacdo de mais do que um efeito que prejudica o
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comportamento sismico de um piso e até existem importancias relativas atribuidas que permitem
medir esta variavel com maior rigor. Mais uma vez € facil perceber que quanto mais se avanca no
nivel, maior o rigor na avaliacdo dos parametros do célculo. Uma nota de relevo é que o dano
encontrado nos elementos verticais é mais penalizado do que o dano em elementos como lajes e vigas,
0 que faz todo o sentido uma vez que os elementos verticais sdo 0s principais responsaveis pela
resposta a acao sismica.
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Anexo H. NIVEL 3 DE APLICACAO DO METODO JAPONES
H.1. INSPECAO PRELIMINAR DO EDIFICIO

Adicionalmente aos itens referidos em G.1, podera ser feita uma inspe¢do detalhada no caso de se
considerar necessaria uma avaliacdo mais precisa ou até se ja for tida em considera¢do uma eventual
possibilidade de refor¢co. Nesse caso, 0s seguintes itens deverdo ser avaliados:

= Resisténcia a compressdo e modulo de Young do betéo;

= Disposicéo, dimensdes e tensdes de cedéncia das armaduras;

= Capacidade dos elementos estruturais considerando o processo construtivo, a fendilhacao e
defeitos;

= Resisténcia dos materiais considerando fenémenos de carbonatagdo e envelhecimento do
betéo e corrosdo das armaduras.

Neste nivel de inspecdo detalhado, amostras cilindricas de betdo deverdo ser recolhidas do edificio em
causa nos pilares, nas paredes e nas vigas.

De notar que nesta inspe¢do detalhada surge a avaliacdo de aspetos relacionados com as armaduras, o
que ndo tinha acontecido nos primeiros dois niveis de aplicacdo, dada a diferente proposta dos mesmos
e, consequentemente, o seu diferente grau de rigor.

H.2. SuB-INDICE E0

Existem trés tipos de elementos a considerar no terceiro nivel em relagdo ao segundo, estando
presentes na tabela H.1 os elementos que deverdo ser considerados para além dos da tabela G.1. A
principal diferenca neste nivel é a consideracéo da influéncia das vigas no tipo de rotura dos elementos
verticais, existindo também um novo modo de rotura considerado para as paredes: a rotagdo da base.

Tabela H.1 — Classificac@o dos elementos verticais para nivel 3 (com base em JBDPA, 2005).

Elementos verticais Definicédo

Pilares condicionados por vigas nas quais a cedéncia a

Pilares condicionados por flexural beams .
flexdo precede a rotura por corte

Pilares condicionados por vigas nas quais a rotura por

Pilares condicionados por shear beams NN .
corte precede a cedéncia a flexao

Uplift walls (paredes com comportamento controlado | Paredes cuja rotura por rotagdo/levantamento da base
por fendmenos de levantamento e rotagéo) precede a cedéncia a flexdo ou rotura por corte

As equacdes para o calculo de E,, sdo exatamente as mesmas que foram propostas para o nivel 2. No
entanto, no caso de o mecanismo de rotura de piso for seguramente prevenido de maneira a que néo se
forme um mecanismo de rotura com cedéncia a flexdo de vigas, cedéncia a flexdo da base das paredes
ou rotacdo das mesmas, o valor de E, podera ser calculado pela Eq. (H.1):

2xn+1
n+1

E'y = E, % * (H.1)

1 Equivalente a dizer "no caso de a estrutura ter um dimensionamento com base nos requisitos de
dimensionamento por capacidade resistente" (definidos no EC8-1).
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onde E', é o sub-indice basico estrutural correspondente ao nivel 3, E, é o sub-indice basico estrutural
correspondente ao nivel 2 e n é nimero total de pisos do edificio, como j& havia sido mencionado em
4.3.2.

O fator que afeta o valor de E, correspondente ao nivel 2 permite aumentar o valor do sub-indice
béasico estrutural, dada a exploracdo ao limite da ductilidade da estrutura no nivel 3.

H.3. SuB-iNDICE F

Boa parte da grande complexidade do nivel 3 do Método Japonés estd na avaliacdo dos sub-indices de
ductilidade dos varios tipos de elementos estruturais possiveis, visto que tanto as expressées de célculo
de E,, como a avaliacdo de C sdo feitas praticamente da mesma forma que no nivel 2 (& excecdo da
avaliagdo de Q, que tem uma complexidade também ela bastante superior as dos niveis anteriores
como seré referido em H.4).

Os valores de F a considerar sdo apresentados de seguida.
(a) Paredes

Se Qumu/(v*Qyy) = 1.0 = Elemento podera ser classificado como shear wall ou uplift wall = F = min
(FSI" le‘)

Se Qmu/(v*Qry) < 1.0 = Elemento poderé ser classificado como shear wall ou flexural wall = F =
Fsm

com Fg. a ser calculado considerando o quociente entre a resisténcia ao corte e a resisténcia ao
levantamento:

Se Qau/(Y*Qr) < 1.0 Fg. = 1.0
Se Qgu/(v*Qpy) = 1.6 = F. = 1.6 para paredes tipo W1 (ver tabela 4.3) e Fg. = 2.0 para as restantes

Se 1.0 < Qqu/(v*Qry) < 1.6 = Fg, deverd ser calculado através de uma interpolacéo linear entre as
duas expressdes anteriores

e F., deverd ser calculado considerando o quociente entre a resisténcia a flexdo e a resisténcia ao
levantamento:

Se Qmu/(Y*Qry) < 1.0 = Fpp, . = 1.5 para paredes tipo W2 (ver tabela 4.3) e F,,,. = 2.0 para as restantes

Se Quu/(Y*Qpry) = 16/13 = Fp,. = 2.0 para paredes tipo W2 (ver tabela 4.3) e F,, = 3.0 para as
restantes

se 1.0 < Quu/(y*Qry) < 16/13 = F,, deverd ser calculado através de uma interpolacéo linear entre as
duas expressdes anteriores

e ainda Fg,, a ser calculado de acordo com o referido no item (b) do subcapitulo G.3.
Adicionalmente as defini¢des dadas no subcapitulo G.3, surge a definicéo de Q. e y.

Q. - Resisténcia ao levantamento/rotacdo da parede considerando os efeitos i) de eventuais vigas no
alinhamento e transversais a parede e ii) do levantamento das fundagoes.

vy - Coeficiente relativo a precisdo relacionada com o célculo de Q,,, que podera assumir valores entre
10el.2.
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(b) Vigas

Os valores de F para as vigas sdo importantes, porque o calculo de F para os restantes elementos
verticais é funcéo da ductilidade das vigas.

(i) Vigas no alinhamento de flexural walls ou de uplift walls:
Se Qsu/Qu<09=F=15
Se Qeu/Qmu=>13=>F=35

Se 0.9 < Quu/Qmu < 1.3 = F devera ser calculado através de uma interpolacdo linear entre as
expressdes anteriores

(i) Vigas ligadas a spandrel walls (paredes que fazem o enchimento entre o topo de uma abertura e a
viga do piso superior)

F deve ser tomado como 1.5.
(iii) Vigas comuns, isto €, que ndo pertencam a (i), nem a (ii):
Se Qeu/Qmu<09=>F=15
Se Qeu/Qmu>12=>F=35

Se 0.9 < Qqu/Qmu < 1.2 = F devera ser calculado através de uma interpolacdo linear entre as
expressdes anteriores

(c) Uplift walls ou flexural walls com vigas no seu alinhamento e vigas transversais

F de uma parede com vigas transversais e/ou no seu alinhamento. Depende dos valores de F
calculados nos itens (a) e (b) dados por F, (sub-indice de ductilidade associados as paredes) e F, (sub-
indice de ductilidade associados as vigas), respetivamente, surgindo, assim, as Egs. (H.2), (H.3) e
(H.4).

qup*Fp+qu*Fv (H.2)
=" H.3

9p = Mp+Y My (H.3)

My (H.4)

Qv Mp+Z My

onde M, € o momento resistente da parede ao nivel do piso em avaliagdo, M, representa a
contribuicdo das vigas para 0 momento derrubador resistente da parede ao nivel do piso em avaliacéo,
0 simbolo X indica a soma das contribui¢des de todas as vigas ligadas a parede e que sdo consideradas
como tendo influéncia no célculo do momento derrubador resistente. A resisténcia das vigas
transversais podera ser desconsiderada, no caso de estas ndo afetarem a resisténcia e ductilidade do
sistema.

(c) Pilares condicionados por flexural/shear beams:

(i) F dos nds determinado a partir das vigas:
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Deve ser calculado através da média ponderada dos sub-indices de ductilidade das vigas a direita e a
esquerda do n6 a considerar, de acordo com a Egs. (H.5) e (H.6).

Fn=Z(q*F,) (H.5)
onde
My
9= 5, (H.6)
com

F, - Sub-indices de ductilidade das vigas a esquerda e a direita do nd em consideracéo, tendo o célculo
deste termo ja sido descrito em (b).

M, - Momento no né para a resisténcia Ultima das vigas a esquerda e a direita do n6 em avaliagéo.

¥ - Indica a soma das contribui¢des das vigas a esquerda e a direita do n6 em consideracao.

(i) F dos nds determinado para pilares:

Deve ser calculado para os nos da base e topo de um dado pilar e é fungdo do racio de momentos
resistentes nos nds calculados pelos pilares e a mesma grandeza calculada pelas vigas.

Yp My
® M,
Xp My _
Sem< 10> F—FC

S >14=>F=F,

Zp My
Se1.0< S My

v iu

< 1.4 = F deve ser calculado através de uma interpolacdo linear entre as expressdes
anteriores

onde

2p M, - Soma dos momentos para a resisténcia Ultima nos nos da base e topo dos pilares do piso em
avaliacdo.

Y.v My - Soma dos momentos para a resisténcia Ultima nos nds das vigas a esquerda e a direita do no
em consideracéo.

F. - Sub-indice de ductilidade associado aos pilares acima e abaixo do nd em avaliacdo, descrito em
G.3 de (c) a ().

F, - Sub-indice de ductilidade do n6 em consideracdo determinado a partir das vigas, descrito no
ponto (i).

De reparar que o racio Y, M, /Y M, analisa o conceito de dimensionamento pela capacidade
resistente (termo utilizado pelo EC8-1) ja identificado previamente neste trabalho. Se o somatério dos
momentos resistentes nas vigas for superior a 1.4 vezes* o somat6rio dos momentos resistentes nos
pilares, 0 Método Japonés permite a utilizacdo do valor de F correspondente as vigas, uma vez que se
esta condicdo for cumprida os mecanismos tipo viga fraca e pilar forte estdo assegurados, o que
implica que a rotura se dé pelas vigas e, portanto, que permita maior dissipacdo de energia da
estrutura. Ao inves, se tal ndo for cumprido (0 mesmo é dizer se a rotura se der pelos pilares e,

2 No EC8-1 ¢ utilizado o valor de 1.3, emvez de 1.4.
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portanto, envolver menor dissipacdo de energia na estrutura) o método impde a utilizacdo do valor de
F dos pilares, que naturalmente é mais baixo do que o das vigas.

(iii) F de pilares condicionados por vigas:

Apbs o célculo do itens correspondentes a (i) e (ii), é possivel o calculo dos valores de F
correspondentes a (c) através das Eqgs. (H.7) e (H.8).

F=%(q*Fu) H7)
onde
Mu
9= 5u, (H.8)

Fii)- Sub-indice de ductilidade no n6 em consideracdo, descrito em (ii).
M,- Momento ultimo no no6 de topo ou base do pilar em avaliacéo.

¥ - Soma para topo ou base do pilar em consideracéo.

H.4. Sus-INDICE C

O célculo das resisténcias ultimas Q.,, € Qg, € feito da mesma forma que no nivel 2, sendo que
posteriormente a estrutura devera ser modelada e os modos de rotura e o valor da capacidade de carga
lateral ultima dos elementos verticais (Q,) poderdo ser avaliados de forma simplificada pelo método
de distribuicdo de momentos nos nos e, assim, 0 minimo valor de carga que implique a rotura seré a
carga de colapso Q,,.

Como se pode verificar, existe uma clara complexidade no nivel 3 que inclusivamente pode implicar a
modelacéo da estrutura (0 que ndo acontece nos niveis 1 e 2) e, desta forma, sera aconselhével fazer a
modelacao da estrutura num programa de calculo que permita a realizacdo de uma analise plastica para
encontrar os valores de Q, com o maior rigor possivel, ao invés de utilizar a aproximacdo do método
sugerido pela norma japonesa (método de distribuicdo de momentos nos nds). Para o devido efeito,
existem programas de calculo baseados i) numa andlise incremental de carga, como o ANSYS e ii)
numa analise limite, tendo como base da formulacdo o Teorema Cinematico™, por exemplo o
SUBLIM-3d (Silva, 2011). De notar que a complexidade deste tipo de anélise é superior a exigida para
o dimensionamento sismo resistente de edificios novos (Sinha e Goyal, 2004).

O procedimento passara pela selecdo de trés grupos de elementos verticais resistentes que existam
num determinado piso de acordo com o seu sub-indice de ductilidade (F), sendo que o grupo 1 sera o
de menor F e 0 3 0 de maior (tal como no nivel 2). A seguir, a modelacdo e andlise através dos
métodos atrds mencionados permitira avaliar o valor de carga lateral, para a qual se d& o esgotamento
total do material de um dado grupo de elementos verticais (Q,), formando-se roétulas plasticas nas
extremidades desses elementos. Com o registo dos valores de Q,, para os grupos de elementos verticais
existentes num dado piso (num maximo de 3), é possivel calcular o valor de C para 0s respetivos
grupos recorrendo a Eq. (G.12) (ja utilizada no nivel 2). Do nivel 2 para 0 3 a equacdo manteve-se,
mudando apenas o grau de precisdo com que o parametro Q,, foi avaliado.

13 . - x . ) .

O Teorema Cinematico ou Teorema da Regido Superior afirma que se para um dado mecanismo de colapso
cinematicamente admissivel, o trabalho provocado pelo carregamento exterior aplicado ao sistema for igual ao
trabalho das tensdes internas, entdo esse carregamento provoca o colapso.
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Com base na descricdo do paragrafo anterior, importa fazer referéncia a duas possibilidades com
implicacdes distintas: 1) e 2).

1) Piso em avaliacdo tem um namero de grupos de elementos verticais (dado pela soma consideragdo
de todos os tipos de elementos constantes nas tabelas 4.1, G.1 e H.1) superior a 3:

Neste caso, uma vez que o Método Japonés sé prevé o calculo dos sub-indices C e F relativos a 3
grupos, existird sempre uma reserva de resisténcia e ductilidade. Na andlise pléstica para um dado
piso, vao ser obtidos valores de Q,, para os grupos 1, 2 e 3, sendo que certamente o valor de Q,,; serao
menor, enquanto o de Q3 serd 0 maior, uma vez que a classificacdo dos grupos foi feita por ordem
crescente de ductilidade. Ora, 0 que acontece é que para valores de Q3 aplicados horizontalmente no
piso, os grupos de elementos verticais 1, 2 e 3 ja terdo rétulas plasticas formadas nas suas
extremidades, mas 0s grupos superiores a 3 ainda ndo. Assim, com certeza que 0 piso em guestdo nao
estard numa situacdo iminente de colapso e pode dizer-se que o sub-indice E, é avaliado de forma
conservativa.

2) Piso em avaliagdo tem um nimero de grupos de elementos verticais inferior ou igual a 3:

No presente cenario ndo existird qualquer reserva de resisténcia, nem de ductilidade. Na anélise
plastica efetuada para um dado piso, irdo ser obtidos valores de Q,, para 0s grupos existentes e, ndo
existindo mais grupos, o0 maximo valor de Q,, correspondera ao valor de carga horizontal que origina o
mecanismo de colapso do piso, originando uma avalia¢do do sub-indice E, correspondente ao méaximo
valor que ele podera assumir, correspondente a uma situagdo de colapso iminente.

Apos esta descri¢do exaustiva do calculo de F e de C para o nivel 3 do Método Japonés, ¢é facil
perceber a complexidade ja referida deste nivel, ndo sendo possivel concretiza-lo sem recorrer i) a um
programa de célculo que modele a estrutura e faca uma anélise avancada do mecanismo de colapso
para avaliacdo de Q,, e ii) a métodos computacionais que permitam a programacdo das expressdes de
calculo (sobretudo de F) para poder automatizar o processo. No entanto, apesar de ser possivel a
automatizagdo do processo, a aplicagdo do terceiro nivel serd sempre complexa e morosa.

H.5. SUB-INDICES T E SD

O célculo dos sub-indices T e Sp para o terceiro nivel de aplicacdo do Método Japonés € realizado
exatamente da mesma forma do nivel 2.
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Anexo |. DESENHOS SUPLEMENTARES

Com o objetivo de interpretar e visualizar tridimensionalmente os edificios avaliados no &mbito deste
trabalho, surgem as figuras de 1.1 até 1.7, que dizem respeito ao Edificio 1 e as plantas dos dois
edificios. O Edificio 2 é exatamente igual ao 1, sendo que o primeiro piso é mais alto e as dimensdes
de pilares e vigas sdo diferentes. Para 0 objetivo proposto, estas imagens permitem a perfeita
visualizacéo dos edificios avaliados.

)
i)
y - 57 @
1 - %
L e 72
——— 52 i A 27
2 o[IL—n / .
o o E%rj - @
% 2 ™ é/
| 16 4
32
ol @ ® ®
/}) Y, 0 - 7/'9/
| | |7 ¢
@_Ta ; x ®_ 9
1/{X " 7
M.xjﬁv @ 5
z o |

Fig. 1.1 — Edificio 1 analisado no ambito do presente trabalho (Adaptado de Hatzivassiliou e Hatzigeorgiou,
2015a).

As figuras 1.2, 1.3 e 1.4 referem-se ao Edificio 1 e ttm como objetivo permitir a correspondéncia entre
as denominadas vigas V1 a V7 (cujas secgdes transversais foram apresentadas no capitulo 5) e a sua
localizag&o no edificio.

43



Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betdo armado

V1 V2 V2 V1
Z. &
| A L+
V1 V3 V1
V2| | V3 V4l ] va V3 V2
%, % %
A ¥ /

V2 Va TTva V2
V1 & V3 V1
% v 7|
7] v2 V2 Vi

Fig. 1.2 — Planta do primeiro piso do Edificio 1.

V2 V6 V5 V2
7 7 7
V2 v V2
vs| | ve Vil vr ve | |Vv5
o F =
% % %
V5 ViTTvr V5
V2 V6 V2
V2 V5 V5 V2

Fig. 1.3 — Planta do segundo piso do Edificio 1.
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V5 V5 V5 V5
o | £/ |
V5 Z; VSL/A 77 V5
vsl | w5 V5] | vs vs | ]vs
7 F r
% % %
V5 V5 V5 V5
V5 V5
V5
% Vi 7
V5 V5 V5 V5

Fig. 1.4 — Planta do terceiro piso do Edificio 1.

As imagens 1.5, 1.6 e 1.7 dizem respeito ao Edificio 2 e tém o objetivo de fazer a correspondéncia entre
as vigas V1 e V2 patentes no capitulo 5 e a sua localizacdo no edificio.
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V1 V2 V2 Vi1
i
V1 V1 1
V2| |y Vo V2 vi | [v2
A
V2 va[ | V2 V2
! V1 V1
o
V1 V2 V2 V1
Fig. 1.5 — Planta do primeiro piso do Edificio 2.
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Fig. 1.6 — Planta do segundo piso do Edificio 2.
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V1 V2 V2 V1
4
V1 V1 1
V2| |4 v V2 vi | |V2
o
V2 vz| | V2 V2
V1 V1 V1
7 7
V1 V2 V2 V1

Fig. 1.7 — Planta do terceiro piso do Edificio 2.
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Anexo J. CALCULOS SUPLEMENTARES
J.1. EDIFICIO 1 COM ALVENARIAS

Como foi referido no capitulo 5, efetuaram-se algumas variantes para testar a sensibilidade do método
a avaliacdo de determinados parametros. Vao ser referidos os valores a utilizar para as grandezas em
relacdo aos quais existe alguma incerteza associada.

(i) Fox = 18 MPa = F¢ = 18/1.5 = 12 MPa = B¢ = 0.60

Considerando a reducéo da resisténcia a compressdo do material, devido a deterioracdo do material.
(i)g=3.0

Tomando o minimo valor discutido em 5.2.2.2.

(iii) F=0.80

Poderia ser considerado 1.0, como referido em 5.2.2.1. A opg¢&o passou por tomar o valor mais baixo
possivel e, se a seguranga for verificada para este cendrio, automaticamente se conclui que sera
verificada para outro. Surgem, assim, na tabela J.1 os valores dos principais pardmetros da aplicacéo
do método e na tabela J.2 a tomada de deciséo inerente.

Tabela J.1 — Apresentacgdo dos valores de IS correspondentes ao nivel 1 do Método Japonés para o Edificio 1

com paredes de alvenaria..

Piso ¢ Cc Crar F Eo Sp T Is
1 1.00 0.284 0.320 0.8 0.370 0.370
2 0.80 0.450 0.508 0.8 0.469 1.0 1.0 0.469
3 0.67 1.092 1.233 0.8 0.949 0.949

Tabela J.2 — Tomada de decisao referente ao Edificio 1 com paredes de alvenaria.

Piso I Iso Tomada de deciséo
1 0.370 0.203 Verifica seguranca
2 0.469 0.203 Verifica seguranca
3 1.949 0.203 Verifica seguranga

Conclui-se que no cenario mais conservativo possivel, isto é, no cenario que minimiza ao maximo I, a
seguranca ¢ verificada para o Edificio 1. Verifica-se, também, que a influéncia do parametro F. ndo é
muito significativa, visto que I variou de forma muito ligeira (variagcdo de aproximadamente 3% em
relacdo aos valores apresentados em 5.6.1.

J.2. EDIFICIO 2 COM ALVENARIAS

(i) Fcxk =20 MPa = F = 20/1.5 = 13.33 MPa = B = 0.67

Considerando o valor tomado em 5.3.2.1.
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(ig=20

Tomando um valor que, de acordo com o discutido em 5.3.2.2, podera ser pouco conservativo. De
notar que em relacdo ao proposto em 5.3.2.2, apenas este valor variou.

(iif) F=0.80

No caso do presente edificio, conforme o discutido em 5.3.2.1, ndo faz sentido a consideracao de outro

valor. Apresentam-se nas tabelas J.3 e J.4 os valores dos principais parametros da aplicagdo do método
e a tomada de decisdo inerente, respetivamente.

Tabela J.3 — Apresentacao dos valores de IS correspondentes ao nivel 1 do Método Japonés para o Edificio 2

com paredes de alvenaria para o primeiro cenario.

Piso ¢ C. Crar F Eo Sp T I
1 1.00 0.107 0.347 0.8 0.320 0.304
2 0.80 0.168 0.546 0.8 0.403 0.95 1.0 0.383
3 0.67 0.395 1.282 0.8 0.789 0.750

Tabela J.4 — Tomada de deciséo referente ao Edificio 2 com paredes de alvenaria para o primeiro cendrio.

Piso Ig Iso Tomada de deciséo
1 0.304 0.304 Né&o verifica seguranca
2 0.383 0.304 Verifica seguranca
3 0.750 0.304 Verifica seguranca

Conclui-se que a seguranca é verificada, obtendo no pior cenério (piso 1) um valor de I igual ao valor
de I5,. Ora, ndo tendo dimensionamento sismo resistente, ndo sera expectavel que a exista seguranca a
acdo sismica, pelo que a consideracdo de um coeficiente de comportamento (q) igual a 2.0 se revela
contra a seguranga, uma vez que o edificio ndo tem ductilidade suficiente.

Ainda no Edificio 2:
(i) Fcx = 18 Mpa = F¢ = 18/1.5 = 12 Mpa = B¢ = 0.60

De notar que em relacdo ao proposto no ponto anterior, apenas variou o valor desta grandeza. (ii) q =
2.0

(ig=20

Tomando ainda o valor que, a partida, serd pouco conservativo.

(iif) F=0.80

Tomando de novo o Unico valor razodvel para o edificio em avaliacéo.

Apresentam-se nas tabelas J.5 e J.6 os valores dos principais parametros da aplicacdo do método e a
tomada de decisdo inerente, respetivamente.
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Tabela J.5 — Apresentacgdo dos valores de IS correspondentes ao nivel 1 do Método Japonés para o Edificio 2

com paredes de alvenaria para o segundo cenario.

Piso o) C. Crar F Eo Sp T I
1 1.00 0.096 0.347 0.8 0.316 0.300
2 0.80 0.152 0.546 0.8 0.398 0.95 1.0 0.378
3 0.67 0.356 1.282 0.8 0.779 0.740

Tabela J.6 — Tomada de decisao referente ao Edificio 2 com paredes de alvenaria para o segundo cenario.

Piso I Iso Tomada de deciséo
1 0.300 0.304 Né&o verifica seguranca
2 0.378 0.304 Verifica seguranca
3 0.740 0.304 Verifica seguranca

Neste cenario, o Edificio 2 j& ndo cumpre a seguranca de novo, mas para um valor de acdo e
resisténcia praticamente iguais. Assim, com a consideracdo de q=2.0, a tomada de decisdo pode mudar
com a alteracdo de um parametro que, como é percetivel nos valores apresentados nas tabelas, € pouco
influente. Assim, conclui-se que a consideracdo de gq=2.0 para o Edificio 2 é contra a seguranca e,
adicionalmente, que a resisténcia a compressdo do betdo tem uma influéncia bastante reduzida nos
valores obtidos (valores na ordem de 3%).
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Anexo K.
K.1. APLICAGAO DO METODO PROPOSTO POR BRZEV (2009) PARA AS ALVENARIAS DO EDIFiCIO 1

A figura K.1 apresenta um esquema que envolve as grandezas de calculo do modulo de
deformabilidade e da area das escoras equivalentes as paredes de alvenaria utilizadas no presente
trabalho.

contact stress _
T i I Y

dz
|

Stress distribution
s Tor effective strut

Fig. K.1 —Esquema que mostra as grandezas envolvidas no céalculo do médulo de deformabilidade e area das
escoras dos modelos realizados.

Dados Edificio 1:

A =5.00m

d = 0.50m

B =3.00m

d, = 0.50m
f'n = 4.80Mpa

f'm foi tomado igual a 4.80Mpa pelos motivos mencionados no capitulo 5. Foi considerado, por
simplificagdo, que todos os pilares assumem uma dimensdo média de 0.50mx0.50m, uma vez que no
caso de se assumirem as dimensdes reais as diferencas eram praticamente nulas. Os céalculos sdo
apresentados de seguida.

00

57000 70
Bhetao = 5 * VFm #1455~

0.25 * 0.503 .
lviga = ——5— = 0.002604m

5

* V20 * 145 = 21169.3 Mpa

04-

0. .
Ipilar = T = 0.005208m

E,, = 850 * f',, = 850 * 4.80 = 4080Mpa
tw = 0.15+40.11 = 0.26m
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Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betdo armado

Ly, =A—d=5.00— 0.50 = 4.50m
H;, = B—d, = 3.00 — 0.50 = 2.50m

=1, = [Lip? + Hip?2 = V/4.502 + 2,502 = 5.1478m

5.1478

= sinf = = 0.48564 = 0 = 29.0544°

= 26 = 58.1088° = sin 260 = 0.84906

4 * Epetzo * Ipitar * Hin\*/*
O(h=E*( * betao*. pilar * 1n) — 21044m
2 \Ej *ty, *sin26 x 0.38
4 * Ebet:Zlo * IViga * Lin 1/4
= = 4.0099
O =T* (Em « Ty, * 5N 26 * 0.38) m

De notar que o valor de 0.38 identifica o racio de sec¢do preenchida nas unidades de alvenaria (tijolos
neste caso). Teria o valor de 1.00 no caso de tijolos macicos.

w = an? + o2 = 1/2.10442 + 4.00992 = 4.6080m
1
Wefr = Min {W/Z;ZS} = min{2.3040; 1.2870}m = 1.2870m

lg =l — w/2 = 2.8430m
= Agerut = ts * Wegr * 0.38 = 0.26 * 1.2870 * 0.38 = 0.1272m?

K.2. APLICAGAO DO METODO PROPOSTO POR BRZEV (2009) PARA AS ALVENARIAS DO EDIFICIO 2
Dados Edificio 2:

A =5.00m
d = 0.30m
B =3.00m
d, = 0.40m
f', = 4.80Mpa
0.25 * 0.403
liiga = ———5— = 0.001333m"*

0.30* .
Ipilar = T = 0.000675m

Ly, =A—d=5.00—0.30 = 4.70m
H;, = B—d, = 3.00 — 0.40 = 2.60m

=1, = [Lip? + Hip? = V/4.702 + 2,602 = 5.3712m
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Andlise e aplicacdo de metodologias simplificadas para avaliacdo da seguranca sismica de edificios de betdo armado

= si =
Sinb =e3713

= 0.48406 = 0 = 28.9511°

= 20 = 57.9022" = sin 26 =0.84714

1/4
T (4' * Epetao * Ipilar * Hing /

_T = 1.2758
*n=3* Em*tw*sin26*0.38> m

1/4

4 * Epetao * lviga * me) = 3.5076m

Ep, * ty *sin20 = 0.38

ahz‘r[*(

w = /an? + 0g% = /1.27582 + 3.50762 = 3.7324m
1
Wegf = Min {W/Z;ZS} = min{1.8662;1.3428}m = 1.3428m

lg =1 — w/2 = 3.5050m
= Agp = ty * Wegr * 0.38 = 0.26 * 1.3428 * 0.38 = 0.1327m?

As paredes de alvenaria do Edificio 2 sdo as mesmas do Edificio 1, sendo por isso os valores
respeitantes as alvenarias iguais, pelo que o modulo de deformabilidade da escora a modelar sera

igual. J& o valor da area da escora sera diferente, uma vez que as dimensGes dos pilares e vigas do
Edificio 1 e do Edificio 2 sdo diferentes.
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