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Resumo

Os sismos ndo podem ser avaliados como eventos isolados. A ocorrénsiambs
de elevada intensidade conduz, normalmente, a eventos secundariograodes
consequéncias. Exemplos de eventos consecutivos aos sismos sahomcéxplosdes
(e.g. devido a fugas de gas), tsunamis e/ou réplicas.

E expectavel que estruturas dimensionadas de acordo com os regosusiemicos
(e.g. Eurocddigo 8 - EC8 [29]) que sejam sujeites a um sismo de elevaddtnazag
(diga-se sismo principal) se encontrem estruturalmente debilitadas imediataapéste
ocorréncia do mesmo. Admitindo que neste contexto as estruturas naoacamaps
interessa aos servigos que tenham a seu cargo a avaliacao expeditmades de decisao
de curto-prazo em cenarios pds-sismo, disporem de ferramentagiquitggon analisar a
capacidade dessas estruturas em resistirem a efeitos de eventos mutigkxsutivos que
geralmente se seguem a um sismo principal.

Neste trabalho apresenta-se um método para a analise de robusteatdesssiujeites
a eventos multiplos consecutivos apds ocorréncia de um sismo principbtaAp este
método a uma estrutura metalica porticada dimensionada de acordo com o &C3 [2
e EC8 [29] para a regido de Lisboa. Admite-se que a estrutura é primeéitesa
um sismo principal e é depois sujeite a um de dois cenérios possiveis. Ndrpsime
assume-se que a estrutura debilitada € sujeite a uma réplica, e no segsuioe-ae
que a estrutura debilitada perde um elemento de suporte (por efeito de @ndimc
ou explosdo) e de seguida é sujeite a uma réplica. Para simular estes dwiesgen
procede-se a uma definicdo probabilistica da accao sismica principal éplaza.r A
estrutura € modelada usando elementos finitos de plasticidade semi-catecengao
realizadas no OpenSees um nimero suficiente de analises fisica e geoneitec ndo
lineares que permitam a obteng&o de resultados com relevancia estatistitseguente
informacao sobre a robustez estrutural. As analises dinamicas sateebeescsubmetendo
a estrutura a acelerogramas reais adaptados a regido de Lishoaleksg@es espectrais
séo aproximadas por uma distribuicdo log-Normal e os acelerogramamsfatdilizados
com o espectro de resposta em aceleracdes regulamentar usando uim paétado na
"wavelet-based generation"[40].

Palavras chave:

Robustez, Fiabilidade, Anélise Sismica, Analise Dinamica Nao-Linear e R&plica






Abstract

In the aftermath of a strong earthquake (i.e., mainshock), non-collap#idiohs are prone
to an increased risk of failure, resulting from damage caused by posshuaik events
such as fire, explosions (e.g., due to gas leak), tsunamis and aftesshibekincreased risk
of failure associated with cascading events following a major earthquaks, isurrently,
considered in codes. These events can, however, have a verycsighifnpact on life
safety and recovery time.

In this study, a newly designed steel frame building to be located in Lisbatydd,
is analyzed considering two different sequences of events: (i) maikslodowed by
aftershock, and (ii) mainshock followed by partial collapse of a structlesment (due
to explosion or fire) and then followed by an aftershock.

The safety of the structure under each sequence of events is evatuatecbbabilistic
framework and compared to that associated with the mainshock alone. In thiema
measure of the robustness of structures to cascading events canneel defilependently
of the safety to collapse requirements present in codes.

The analysis required for assessment of the structural behavior afatbes study
structure under the sequence of events described above is basedomiirear finite
element model of the structure, which is developed in OpenSees. Thempmid motions
are modeled considering historical earthquake records, adapted tegilba of Lisbon,
Portugal, by approximating the spectral accelerations as log-normal digiriband by
modifying ground motion response spectra to match the code spectra usavgletabased
based transformation method.

Keywords:

Robustness, Reliability, Seismic Analysis, Non-linear Dynamic Analysis atetgtfocks.
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Capitulo 1

Introducao

1.1 Consideracdes Gerais

Apbs a ocorréncia de um sismo, é comum o colapso de edificios queyisehd® a um
sismo intenso (i.e., sismo principal), ndo resistem a incéndios, explosteséplimas
que geralmente se seguem ao sismo inicial. A susceptibilidade das estrutlanesa
provocados pelo sismo inicial € fundamental para garantir que as eafrstlireviventes
sdo seguras no periodo posterior ao sismo. Assim, é fundamental defiadtotogias
que permitam aferir da susceptibilidade das estruturas a sequénciantieseue incluam
sismos seguidos dos eventos consecutivos referidos.

E expectavel que estruturas dimensionadas de acordo com o regulaenejte
sejam sujeitas a um sismo de elevada magnitude se encontrem estruturalrgitsel ake
imediatamente ap6s ocorréncia deste. A ocorréncia das réplicas podecar®m
enfraquecimento e/ou colapso das estruturas, possivelmente ja dasiffozas ainda nao
reparadas) pelo sismo principal.

Neste cenério e admitindo que as estruturas ndo colapsaram apos o sSistipalpr
interessa aos servicos que tenham a seu cargo a avaliacdo expedimadss de decisdo
de curto-prazo em cendrios pos-sismo, disporem de ferramentagiguitggon analisar a
capacidade dessas estruturas em resistirem a efeitos de eventos mutipksutivos que
geralmente se seguem a um sismo principal.

O risco afecto as réplicas interfere (implicita ou explicitamente) com as dscisGe
de evacuar ou ndo os edificios, tendo-se verificado, em eventos sisd@celevada
intensidade, consequéncias das réplicas superiores as dos sisegminEste facto
deve-se, tal como anteriormente referido, ao estado debilitado das estrdanificadas
apos o sismo principal.

E fundamental que os métodos para analise de risco das réplicas segavotiédos
considerando os danos provocados pelo sismo principal, 0 que @gesenvolvimento
simultaneo de métodos para prever, de forma quantitativa, o estado ddataestruturas
apOs 0 mesmo e a avaliacdo da resposta estrutural até ao colapso desidlicEacia de
diferentes sequéncias de eventos, podendo ser essa informagceadiateganalise de risco
a desenvolver.

Na ultima década tem-se assistido a um grande desenvolvimento nas areaisde a
de risco associadas a analise de eventos sismicos, por exemptcific Earthquake
Engineering ResearciPEER)Center com o objectivo de fornecer as entidades decisoras
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2 CAPITULO 1. INTRODUCAO

dados probabilisticos sobre os cenérios de risco decorrentes dalaadivsismica.
A metodologia usada, que assenta Pexformance-Based Earthquake Engineerirg
abordada no Capitulo 3. Esta analise centra-se, no entanto, no compootdimestrutura
durante a ocorréncia do sismo, ndo considerando, por um lado o tmmjareventos
que, frequentemente, se seguem a um sismo forte e, por outro lado, pewnaiianas
a avaliagdo do comportamento sismico de estruturas intactas.

Recentemente foi criada a Fundacdo GE®opal Earthquake Modgl[23], uma
organizacédo independente e sem fins lucrativos, dirigida pelos stigfppates, sejam eles
entidades publicas, privadas ou investigadores de todas as partesdio i@useu objectivo
€ a avaliacdo do risco sismico. Para isso conta com a colaboracédo dgau@es que
contribuem com o seu conhecimento e os dados de que dispdem de foenaa anga base
de dados multi-disciplinar, novas metodologias, negeftwaree outras ferramentas que
permitam avaliar o risco sismico em qualquer local.

O estudo do efeito das réplicas e a analise de risco num cenario pds-siagipab
tem sido alvo de estudo apenas nos ultimos anos. Um dos primeiro contrilawgos p
estudo do efeito das réplicas e o estudo da analise de risco nesse éendaido por
[21]. Aqui foram dadas indicacdes sobre a avaliacao da segueamedificios danificados
pelo sismo principal, e algumas indicacdes sobre a decisdo de reocdpasas edificios.
Posteriormente, em 2000, Rederal Emergency Management Agen®&EMA) e o
"SAC Steel Project'publicaram o trabalho intituladbRecommended Post-Earthquake
Evaluation and Repair Criteria for Welded Steel Moment-Frame Buildings"

O PEER tem também desenvolvido estudos no sentido de descrever o tzomgrao
estrutural apGs a ocorréncia de sismos. Estes estudos tém resultaggensadvimento
de uma metodologia de andlise designada "Aftershock Perfomance-Bas@djuake
Engineering"[57], abordada no Capitulo 4. Com base nesses res)ltseta possivel
desenvolver metodologias de andlise simplificada que permitam avaliar, momatdo
semi-probabilistico, a susceptibilidade das estruturas a este tipo de sagieagentos.

Neste trabalho apresenta-se a formulacdo e um método para a analibeistezae
estruturas sujeitas a eventos multiplos consecutivos apés a ocorréngia gismo de
elevada magnitude.

1.2 Obijectivos

Neste trabalho define-se uma metodologia para avaliacdo da robustézitie&s sujeitas
a eventos multiplos consecutivos apés ocorréncia de um sismo princigah@ndtra-se
a sua aplicabilidade com um caso de estudo de uma estrutura metalica porticada
dimensionada de acordo com o EC3 [28] e EC8 [29] para a regido ded.isb

Além disso, € também possivel construir um conjunto de curvas quecéome
informacao probabilistica sobre a possibilidade de ocorréncia de cotapgancéo da
intensidade do sismo principal, medida neste trabalho através da aceleraxifioa a
superficie do terreno. Uma vez que o sismo principal também pode setecaado
probabilisticamente é possivel calcular a probabilidade de rotura totaltrdues e o
respectivo indice de fiabilidade, comparando esses valores com axquelese obtém
através da analise do sismo principal isoladamente.

A &rea de maior foco desta dissertacdo é o estudo do comportamento dera&stru
guando sujeitas a sequéncias de eventos, nomeadamente a sequénciaémisano-O
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objectivo é construir uma curva que indique para cada valor da adabedh sismo
principal, e com a informacao sobre o(s) elemento(s) debilitado(s) dawdorréncia de
incéndios ou explosdes apos o sismo principal, o valor da aceleracdo n@simparficie
do terreno, associada a réplica, que provoca o colapso da estrutura.

A analise a efectuar depende de um conjunto de parametros que ajpeleasep
conhecido do ponto de vista probabilistico. Como tal, a avaliacdo das acliedsco
de colapso estrutural far-se-a com métodos mais complexos do que osar@is
que recorrem a coeficientes globais ou parciais de segurancadbsssa conceitos
de fiabilidade estrutural. A necessidade de aplicar métodos probabilisticésapor
um lado, das limitacdes dos métodos tradicionais, quer em termos de quaiificac
da segurancga, quer em termos de avaliacdo de cenarios de danopetrpolado de
existirem grandes incertezas associadas a caracteriza¢ao dos sisncosimedos sistemas
estruturais.

Neste estudo, a incerteza da modelacao estara centrada nas acc@$astesmo e
incéndios/explosoes.

Para simular o efeito conjunto da actuag&o do sismo principal e réplicasé@aatas
duas Andlises Dindmicas ndo-lineares consecutivas. As analiseskZadas com recurso
a sismos reais ajustados com base no WavGen, desenvolvido com teszaiim de [40].

Admite-se que a estrutura € primeiro sujeita a um sismo principal e é depois aujeita
um de dois cenarios possiveis. No primeiro, assume-se que a estrutilitadkeé sujeita
a uma réplica, e no segundo, assume-se que a estrutura debilitada peztiEamento de
suporte (por efeito de um incéndio ou uma explosao) e de seguida é sujgitaréplica.
Para simular estes dois cenarios, procede-se a uma definicédo probalilisim;ao sismica
principal e da réplica. A estrutura € modelada utilizando elementos finitos stecjlade
semi-concentrada. Sao realizada€Open System for Earthquake Engineering Simulation
(OpenSees) [35] um namero suficiente de andlises dindmicas fisica etjeamente ndo
lineares que permitam a obteng&o de resultados com relevancia estatistitseguente
informacao sobre a robustez estrutural.

Em resumo, com este trabalho é possivel: (1) demonstrar a aplicabilidadétddo
desenvolvido para avaliar o impacto na segurancga estrutural dos ®veattiplos que
geralmente se seguem a um sismo intenso; (2) avaliar o efeito de incéndimplosdes
que danifiguem elementos estruturais, considerando simplificadamente ghcedesses
elementos e (3) definir, em funcdo da intensidade do sismo principal, umpestas
estrutural pds-sismo que, considerando explicitamente as incertepagdas, apoie as
tomadas de decisao de curto e médio prazo nestes cenarios. Em desemntoly futuros
pretende-se: (1) definir quais os sistemas estruturais com maior cajmpita fazer face
a este tipo de ac¢des acidentais, tendo em conta a redundancia estratswal capacidade
de redistribuir esforcos e resistir a danos locais e, (2) definir regrgdificadas (num
formato semi-probabilistico) de analise e avaliacdo do risco em cenariaispas.

1.3 Descricao do trabalho

Este trabalho organiza-se em 6 Capitulos, sendo o primeiro a presentii¢dimo No

Capitulo 2, faz-se uma introducao aos conceitos-chave da teoria debitidades, uma
vez que estes conceitos estdo na base da analise de fiabilidade e dmrige & baseia
este trabalho. Abordam-se as vérias fontes de incerteza na préaticaelah&ria, assim
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como, as distribuic6es de probabilidade utilizadas para caracterizaiiageigaleatorias.
De seguida faz-se uma reviséo sobre 0s conceitos relacionados obuster estrutural.

De seguida, no Capitulo 3 sdo explorados os métodos de andlise sismica,
nomeadamente aqueles que sdo usados no OpenSees e sao resahydidaamonalmente.
Faz-se um estudo sobre a definicdo dos modelos estruturais utilizadosfiass sismicas.
Abordam-se os modelos de comportamento dos materiais e 0s tipos de eleméows fin
utilizados nas andlises. De seguida, faz-se uma introdugdo aos doisdipaglise com
maior desenvolvimento na Ultima década, os métodos de Andlise Estatica Nao-Line
(Pushover) e a Andlise Dindmica. Sao, também neste Capitulo, executeaoglas
de aplicacdo destes métodos de andlise. Antes disso, faz-se uma relsdiaima
metodologia de analise desenvolvida pelo (PEER) nos ultimos anos e quiucams
grande avancgo na analise sismic®eaformance-Based Earthquake Engineering

Seguidamente, no Capitulo 4 é avaliada a influéncia das réplicas na AnafiseaSds
a importéancia da sua inclusdo nas analises efectuadas. Descreveespida o método
de andlise proposto neste trabalho e procede-se a definicdo dagigainéervenientes,
nomeadamente a caracterizagdo probabilistica da ac¢édo sismica.

No Capitulo 5 é apresentado o exemplo de aplicacdo da metodologia proposta n
capitulo anterior. Primeiro, definem-se os parametros desta analise espeaxifno a
escolha dos acelerogramas reais a utilizar na analise dinamica e a defiaigdras
parédmetros necessarios a caracterizacdo do problema. S&o, por rf@serapdos os
resultados e respectiva analise.

Por ultimo, no Capitulo 6, sdo tecidas as considerac¢@es finais ao trabaibpostps
desenvolvimentos futuros do mesmo.



Capitulo 2

Analise de Risco e Robustez
Estrutural

2.1 Teoria das Probabilidades

2.1.1 Introducao

A teoria das probabilidades constitui a base para o tratamento das insertegeocesso
de tomada de decisao [17]. Duma maneira muito simples, pode dizer-se cqueesgur de
tomada de deciséo é fundamentado na Analise de Risco, que entra ene@g@icom as
probabilidades de ocorréncia e consequéncias dos eventos. Reizsaa probabilidades
de ocorréncia podem ser estimadas por modelos probabilisticos calilm@ddsase em
conjuntos de dados reais.
A probabilidade de determinado evento ocorrer pode ser interpretgdadsetrés

abordagens diferentes:

e FrequencistaP(A) = limfe—f; ondene,, — oo

e ClassicaiP(A) = ™4

Niotal

e BayesianaP(A) = grau de confianca qué vai ocorrer

Segundo a teoria de Bayes (1702-1764), a probabilidade de deteacewetto ocorrer
depende da pessoa que a calculou. Ao contrario, a teoria Frequeaafoista que essa
probabilidade é uma caracteristica prépria do acontecimento (indepeiwideimgividuo
que a calculou).

Assim, segundo [17], pela teoria de Bayes todos os parametros, inclifada de
conhecimento, que assumam valores subjectivos devem ser estimadbassem dados
recolhidos em observacao, gerando as respectivas variaveigiakeato

Assim, o calculo da probabilidade de ocorréncia de dois aconteciméreds é dada
por:

P(ANE;) = P(A|E;) x P(E;) = P(E;|A) x P(A) (2.1)

onde P(A|E;) é a probabilidade condicional dé sabendo queZ; ocorreu. Tem-se
portanto:
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P(A|Ey) x P(E;) _ P(A[E;) X P(Ey)
P(A) Xt P(AIED) x P(E;)
Designando-se a Ultima equagédo por Teorema de Bayes.

P(E;|A) =

(2.2)

2.1.2 Incertezas na pratica da Engenharia

As fontes de incerteza na pratica da Engenharia podem ser dividas®grupos. Por um
lado tém-se as incertezas aleatérias ou fisicas, que ndo podem seaslesta recolha de
um ndmero suficiente de dados. Por outro lado, definem-se as incepézigsnicas como
aguelas que podem ser descritas atraves de dados disponiveis, ero sanmsderado
suficiente. As incertezas epistémicas podem estar relacionadas coregas@ns modelos
ou incertezas estatisticas. As incertezas podem ter origem em:

e Incertezas fisicas - variabilidade natural (ac¢des, propriedadenateriais, etc.)
e Incertezas nos modelos - modelos usados para resolver numericamgielesas

e Insuficiéncias estatisticas - nUmero de dados disponiveis

2.1.3 Variaveis Aleatoérias

As variaveis aleatérias podem ser divididas em dois grupos: continudiscestas.
As Ultimas podem assumir apenas um numero finito ou infinito contavel de salore
Geralmente sdo o resultado de contagens. As variaveis continuas assatoess
em escala continua (na recta real). Usualmente resultam de medi¢Oes aeauen
instrumento.

A fung&o que permite determinar a probabilidade de uma variavel aleatpdiscreta,
ser menor que é designada por funcao distribuigdo de probabilidade acumulada:

> x, <2 Px(X;) — Variaveis discretas
[* . fx(z)dz — Variaveis continuas

(2.3)
Através da 2 derivada da funcao acumulada pode determinar-se a absoluta, dada po

Fx(z) = P(—00 < X < z) = Px(z) = {

OFx
ox

A funcéo distribuicdo de probabilidade acumulada tem que respeitar aBitssg
condicdes:

fx(z) =px(xi) = = P(X =1z) (2.4)

L4 OSFx(l‘)Sl
° Fx(—OO)ZO
° Fx(+00):1

e E mondtona ndo-decrescente
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O i-ésimo momento de uma variavel continkig¢ dado por:

+o00

Variavel continua m,, = / 2" fx(z)dx (2.5)
7

Variavel discreta m,, = » X" .px(X;) (2.6)

=1

Sendo momento de*brdem o valor espectavel ou valor médio E[X]:

+o00
Variavel continua ux = F[X] = / x.fx(z)dx (2.7)
Variavel discreta pux = E[X] =) X;.px(X;) (2.8)
i=1

O desvio-padraory, de uma variavel continua é dado através do momento central de
23 ordem:

Variavel continuat?. = Var[X] = E [(X - MX)Q} - / = ) S (@) (2.9)

Variavel discretat?, = Var[X] = E [(X - MX)Q} =3 (Xi - ux)?px(X:)(2.10)

i=1

onde Var[X] é a variancia de X gx € o valor médio.

A razao entre o desvio-padrao e o valor médio de uma variavel aleatésignd-se
por coeficiente de variagédo, CoV:

covix] = 2% (2.11)

nx
Este valor é Gtil para descrever a variabilidadeXdem torno do valor média x .

Na Tabela 2.1 apresentam-se algumas func¢des de distribuicdo de prelkhilsliais
em Engenharia e na Tabela 2.2 os seus parametros.

Tabela 2.1: Exemplos de distribuicGes de probabilidade frequentemerndasusa
Engenharia

Funcéo Exemplos da Utilizacdo
Normal Soma dos efeitos aleatorios
log-Normal | Produto de efeitos aleatérios
Exponencial Tempo de Espera
Gamma Soma de Tempos de Espera
Beta Funcédo de modelacao (flexivel)
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Tabela 2.2: Parametros das funcdes de distribuicdo de probabilidadedasliza

Tipo de Funcéo densidade de probabilidade B barametros Momentos
Distribuicdo | funcado de probabilidade acumuladg b
_ 1 1 (z=p)?
Normal fx=73 27remp( : (557) )2 K -
Fyx = - 127r [ exp (—% (=4) ) dx >0 o
n(z)-1) 2 = A+ £ X
fX:xébﬂexp<—§ (71 ) A) > A 7 ea:p((2 2)
log-Normal exp(§?) — 1
Fx(z)=® (%) >0 = exp ()\ + %)
Exponencial fx(x) = dexp(—A(x —¢€)) € =€+
X> € Fx(x):1—ef)‘(x*e) A>0 0_:%
Gamma fx(z) = bp%(a)r.a;a_l.e_i a>0 = ab
Fx(z) = 2 b>0 o=YP

2.1.4 Processos Estocasticos e Extremos

As variaveis aleatdrias podem depender do tempo, na medida em que toraaes va
diferentes ao longo do tempo ou em cada evento discreto.
Assim, podem classificar-se eventos aleatdrios variaveis no tempo em:

e Sequéncia Aleatdria: valores ocorrem em tempos especificos (dijersfmsvalores
discretos (Ex: Ocorréncia de falhas, desastres)

e Processo Aleatério/Estocastico: valores ocorrem continuamente no temmo,
valores continuos (Ex: velocidade do vento, etc.)

Na analise de Risco e Fiabilidade, os valores extremos (maximo e minimos) de um
processo Estocastico num determinado intervalo de tempo séo fundamernitais [

Se os valores extremos, num dado peri@dde um qualquer processo aleatério e
ndo-periddico tém a distribuicaat’y'7" (), entdo os extremos do mesmo processo no

periodon.T" seguirdo a distribuicadsy's () = (F}g‘}””(m))n.
1. Distribuicdo de Extremos Tipo |- Gumbel MAX

Quando a funcéo de probabilidade € exponencial, Normal ou Gamma, 0ses&o
intervalo de tempd” vém:

max

XT (z) = aexp(—a(x — u) — exp(—a(x —u))) (2.12)
FYT (v) = exp(—exp(—a(r — u))) (2.13)

A média e o desvio-padrao da distribuicdo de Gumbel podem ser relacfooach os
parametros e « da seguinte forma:

0,577216
+ -

(%

PR = u + (2.14)

212
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o%mar = (2.15)

a6

ondey é a constante de Euler. Como se pode observar nas Equaces 2.1Zaant o
intervalo de tempo aumenta, a variancia mantém-se mas o valor médio aumenta com

6
WX = WX + \7{ x o In(n) (2.16)

2. Distribui¢céo de Extremos Tipo II- Fechet Max

Quando a funcao densidade de probabilidade é limitada inferiormente nooerdo
pode usar-se a distribuicdo:

1\ *

Fx(x)=1-0 (x> (2.17)
Sendo 0s maximos no intervalo T obtidos por:

maz - k u k+1 u k
max _ E k
FY7 () = exp ( (x) > (2.19)
O valor médio e o desvio-padréo séo:
1
pxg =uxT (1 — k‘) (2.20)

2 1
U?{’%M =u? x <F (1 - k;) —I? <1 — k)) (2.21)

3. Distribuicdo de extremos tipo IlI- Weibull Min
Quando a fun¢éo densidade de probabilidade é limitada inferiormente por

Fx(z) = c(z — e)F (2.22)

Sendo que a respectiva distribuicdo de extremos no intervalo T tem ateefyuigao
distribuicdo de probabilidade:

ma k T —€ ol z—e\"
X7 (@) = u_c <u — epsilon) e <_ <u — 6) > (2.23)

FYT (x) =1—exp <— <z — 6) ) (2.24)

A médio e o desvio-padrdo sao dados por:

1
pxg =€+ (u—el (1 + k:) (2.25)
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Ui(”r;m = (u—e)? (I‘ (1 + li) —-1? (1 + —|—]i>> (2.26)

O periodo de retorno de eventos extrenias, pode ser definido segundo [17], por:

1

Tr =n.T = () (2.27)

A maioria dos métodos tradicionais de Analise de Fiabilidade apenas considera
variaveis aleatdrias e ndo processos estocasticos [15]. A Modeleg&endmenos através
de distribuicdes de probabilidades dos valores maximos num intervalo de Tenspm €,
considerando a independéncia do fenomeno relativamente ao tempo,réwemie aceite.
No entanto, este procedimento é inviavel quando se consideram duassovamaveis
dependentes do tempo. A possibilidade de estas ndo estarem em faszqueatemente,
da ndo ocorréncia em simultaneo dos valores maximos leva a que se tershaomsjderar
outras opgdes. Por exemplo, a proposta de Turkstra (1972) ou ijeHeeges-Castanheta

(1971), ambas descritas em [15].

2.2 Fiabilidade estrutural e Analise de Risco

2.2.1 Introducado

Apesar de ainda n&o constituirem ferramentas correntemente utilizadiadboesedo dos
projectos de engenharia, a analise de risco e de fiabilidade estdo zadaisgresentes,
principalmente porque séo ferramentas Unicas para tomar decisde® quarfichntados
com incerteza [18]. Adicionalmente, produzem documentacgéo coerante somo foi
gerido o risco, um tema de crescente preocupacao quando a videsdages os impactos
ambientais estdo em jogo.

Uma das principais aplicacdes da analise de risco e fiabilidade é a calilitacao
regulamentos e documentos normativos. Para estruturas ou infratestreaepcionais,
0s regulamentos ndo séo, em geral, aplicaveis e uma andlise mais detadisedaabem
fiabilidade ou analise de risco é importante, senado imprescindivel. Exemplos tligiste
tipo de estruturas sdo aquelas que se encontram em uso ha algum tempseatam
deterioracdo, dano ou alteracdo de uso. Estas estruturas sao Unsasgelamentos
ndo podem ter regras para a sua verificacdo [18]. Em alguns pedses,a Dinamarca
ou a Suica, estao a ser preparados regulamentos e documentos dé@glieagisam a
aplicacdo de métodos de fiabilidade e analise de risco para estas estiNtueaganto, é
plausivel afirmar que a modelacao e quantificacao probabilistica de seg@rdos riscos,
constituem métodos excessivamente complexos para 0s projectos & reante na maior
parte dos casos néo acarretam beneficios que justifiquem tal aumeoioglexidade.

Na andlise de fiabilidade aplicada a engenharia estrutural, um dos cenceito
fundamentais relaciona-se com o facto das perdas associadas aoagapm edificio
serem muito maiores que o custo do edificio. Por estas razfes, a cordideravaliagcdo
das consequéncias indirectas na analise de risco é fundamental.

2.2.2 Nogéo de risco

O Risco é uma caracteristica de todas as actividades relacionadas covssasip
consequéncias associadas [17].
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SendoF;, um dos possiveis eventos decorrentes da actividade A, o riscoaaksao
eventoE; é definido por:

REi = PEi X CEz (228)

onde Pg, € a probabilidade de ocorréncia dg e Cr, as suas consequéncias/custos
(financeiros, humanos, etc.).
Assim, o Risco da actividade A é dado por:

Ra=Y_ Pg xCg, (2.29)

ondePg, séo todos 0s eventos possiveis associados a A.

A utilizacdo desta expressdo acarreta dificuldades nos casos extremogie a
probabilidade de ocorréncia é muito baixa e as consequéncias muito slévadao).
Em alguns casos esta situagéo indica que, embora a probabilidade dmoieoseja muito
baixa, e consequentemente também o risco, as elevadissimas consasgpéssigeis
tornam a execucao de tal actividade ou estrutura inaceitavel [46].

Todas as actividades humanas tém um risco associado. Apenas @sapalenciais
riscos associados a determinada actividade sdo completamente commeesalijgodem
tomar decisfes conscientes e assegurar uma racional implementacéao.

No contexto da engenharia estrutural, o conceito de segurangca € umitoon
qualitativo, sendo simultaneamente oposto do conceito de risco, na medidaeem q
seguranca diz-se alcancada se o risco for limitado a valores consideagditaveis
(suficientemente baixos) [46].

No contexto da andlise de risco, a seguran¢a ndo se relaciona apenaseguranca
da estrutura em si mesma, mas também com a seguranca dos seus utiligadbnesiras
vizinhas.

2.2.3 Estados Limites

Define-se como estado limite, o estado que separa as situacdes desegueieskejaveis.
Na seguranga estrutural sdo tradicionalmente definidos os estados limitess (dtideo
utilizacao.

Nos Eurocédigos estruturais, o Centro Europeu de Normalizacéo (CEbteriza os
Estados Limites Ultimos (ELU) pela iminéncia do colapso total ou parcial da estr@s
custos séo, em geral, elevados podendo mesmo verificar-se pensasasusignificativas.
A rotura pode dar-se por varias razdes e segundo diferentes nraoanis

Enquanto que os Estados Limites de UtilizagBd.U;) sao definidos pela incapacidade
da estrutura em cumprir com 0s seus propoésitos (inadequabilidade dorfamento) ao
longo da sua vida util, ainda que as consequéncias sejam incomparavetmeontegraves
que as dos ELU [27].

O CEN (2001) permite a verificacdo da seguranca aos ELU segundendés niveis
de seguranca.

2.2.4 \Verificacdo da Seguranca Estrutural

A seguranca de uma estrutura sob uma éptica probabilistica pode serideageia
probabilidade de rotura, ou seja, a probabilidade de um dos requisfinglde ndo ser
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cumprido ao longo da vida util.
Segundo [15], os métodos de analise de seguranca estrutural poddimsé em
quatro grupos:

1. Deterministicos: Utilizacdo de um coeficiente global que pretende espaes
simultaneamente a variabilidade das Acc¢fes e das Resisténcias (este método na
é adequado, uma vez que ndo considera a natureza e o tipo de distritescas
grandezas)

2. Semi-probabilisticos: Utilizacdo de coeficientes parciais, que advérsplersho
das respectivas variaveis aleatérias, afectando accdes e resssi@epiasentadas
pelos seus valores caracteristicos)

3. Probabilisticos Simplificados: As variaveis sdo definidas sendo a oetagée
variaveis medida pela Covariancia. A definicdo de uma funcao estado limibéger
verificar seguranca através da probabilidade de violacdo destafunca

4. Probabilisticos: Utilizagdo de uma distribuicdo conjunta de probabilidadedds to
as variaveis. A aplicacao deste método requer um elevado niimero deagém,
por forma a obter distribuicdes estatisticas para as variaveis aleatosias,casno
um elevado esfor¢co computacional.

A verificagdo da seguranga com base nos actuais regulamentos € fai@s alia
comparacao dos valores de dimensionamento das resisténcias e das Neldies esses,
resultantes da divisdo e multiplicacdo dos valores caracteristicos pelicertes de
seguranca considerados adequados.

@:RdZSdZSkX’y (2.30)
v

Este método é muito expedito, uma vez que permite considerar, de forma simalificad
a dispersdo das variaveis aleatOrias subjacentes as resisténciases, atgdforma
simplificada. Caso se pretende modelar accdes e resisténcias com baseiémis
aleatérias, pode recorrer-se ao cddigo modelo do JCSS (2000).

2.2.5 Fiabilidade no ambito da Engenharia de Estruturas

O conceito de Fiabilidade pode ser entendido como uma medida da capacidaded
estrutura em cumprir os objectivos para os quais foi projectada, ao ttsmgua vida Util.
A Fiabilidade pode ser traduzida por uma probabilidade, sendo necegsdia o
seu calculo, uma forte interdisciplinaridade, sendo abrangidas argas &@nalise de
estruturas, resisténcia de materiais, probabilidades, estatistica e pro@pdaija
Segundo [17], o célculo de fiabilidade estrutural ndo pode ser feitdoasmem racios
de falha pois:

e Cada estrutura tem uma natureza e comportamento diferente de todasss outra
e As falhas estruturas ocorrem, normalmente, devido a eventos extremos

Assim, a probabilidade deve ser considerada numa perspectiva Beyesia
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Dividindo as variaveis aleatérias em resisténcids, e efeito das accdesS,
consideradas independentes umas das outras, o céalculo de fiabilidadaraspode
realizar-se através da determinacéo da probabilidade da falha:

P;=P(R—-S<0)=P[R<S) (2.31)

No caso geral em qui e S s@o descritos através das funcdes de probabilidades,
respectivamente:

R=fi(X) §=/fi(X) (2.32)

ondeX é um vector de variaveis aleatorias, a margem de segurkhgdefine-se como:

M=R-S=g(X) (2.33)

ondeg(z) é chamada func@o Estado Limite. A falha ocorre quagid9 < 0. Por outro
lado, a zona de segurancga define-segioy > 0.
A probabilidade de falha, pode, no geral, ser escrita como:

Py :/ fx(X)dX (2.34)
Qr={g(=)<0}
onde fx(X) € a fungdo densidade de probabilidade conjunta das variaveis aledorias

(materiais, acgoes, etc.).
Quando a funcég(x) é linear, a margem de seguranca é dada por:

M=ag+ ) aX, (2.35)
i=1

No caso das variaveis aleatorids terem distribuicdo Normal e serem independentes,
o valor médio e variancia da margem de seguranca sdo dados por:

pa = ag + Z a;plx; (2.36)
i=1
012” = Zaio’%(i + Z Z PijA;0;0;0; (2.37)
i=1 i=1 j=1,j#i
A probabilidade de falha é dada entéo por:
Py = P(g(z) <0) = P(M <0) (2.38)
O indice de Fiabilidade é:
g=HM (2.39)
oM

Na hipotese anterior, isto €, 3& tiverem distribuicdo Normal e forem independentes,
entaoM tem distribuicdo Normal e a probabilidade de falha é dada por:

P =®(—p) (2.40)

O procedimento analitico de determinacgéo do indice de fiabilidade ndo pcdergee
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aplicado, uma vez que nem sempre as variaveis basicas tém distribuicéddbildade
Normal e as fun¢des estado limite ndo tém comportamento linear.

Segundo [24], os diferentes métodos de determinacao da probabiliel&lbalpodem
ser agrupados em diferentes niveis dando origem aos seguintes pifiatsililade:

1. Semi-Probabilistico: Corresponde a utilizagéo de algoritmos de dimensiottame
relacionados de forma pouco definida com a probabilidade de ruina. CHitizie
coeficientes de segurancas relacionados com factores de segartherancias na
definicdo dos valores caracteristicos (abordagem regulamentar: BR&2¢0digos,
etc.)

2. Probabilistico aproximado: Corresponde ao calculo aproximado daalplidades
de ruina através da utilizago do conceito de indice de Fiabilidade

3. Probabilistico exacto: Este nivel corresponde ao célculo exacto wggais que
definem a probabilidade de ruina do sistema estrutural

2.2.6 Metodos de Fiabilidade do Segundo Momento

O calculo da probabilidade de falha/rotura através do integral da Em@a84 pode ser
feito através de Integracdo analitica exacta (quando o problema é trilgalijtegracéo
por métodos numéricos, por Métodos do Segundo Momento (FORM ou SORMt-
Order Reliability Method ou Second Order Reliability Method) ou, por ultimo, éeddos
de Simulacdo que determinam a probabilidade de falha através da repatiedsiga do
problema em causa.

A formulacdo das FORM baseia-se, regra geral, pela linearizacaondacfiestado
limite, com o objectivo de obter uma superficie de rotura linear que pass@qaio de
dimensionamento. Esta formulacao foi sugerida por Hasofer e Lind ),19§ddo que as
variaveis aleatérias devem ser transformadas em normais reduzidas.

As variaveis aleatdrias podem ser normalizadas através de:

Xz' —HX;
ox,

U; = (2.41)

O indice de Fiabilidade?, tem interpretacdo geométrica, sendo a menor distancia entre
a superficie de falha e a origem do referencial aleat6rio normalizadaréF2gl).

[17] apresenta um procedimento que permite a determinacgao iterativa de delic
fiabilidade e do ponto de dimensionamento, desde que a funcdo estado limite seja
diferenciavel.

Por vezes a linearizagdo da fungéo estado limite pode conduzir a errosiagma
grandes, por exemplo, quando apresenta uma curvatura elevadanolo@utransformacéo
das variaveis para distribuicdes normais reduzidas levar a um aumerdio-tiaearidade
da funcao estado-limite.

Nestes casos, utilizar os SORM pode ser mais adequado na medida emmitenpe
uma aproximacao ndo-linear da superficie de rotura.

Em ambos os casos, a determinacdo da probabilidade de rotura baseia-se
interpretagdo geométrica representada na Figura 2.1.
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Figura 2.1: Caso bi-dimensional da representacdo da funcéo estado |oaisevariaveis
aletorias normalizadas

2.2.7 Métodos de Simulacéo

Em Engenharia Civil, especificamente na andlise estrutural, a resolog&orablemas
através de Métodos de Simulacéo faz-se normalmente utilizando o Métodmtie G&olo.

Este método constitui uma ferramenta matematica de cariz deterministico que permite,
através da repeticdo sucessiva de varias analises, determinar estadistecas resultados
pretendidos, com algum grau de erro. As variaveis aleatérias sadagerem cada ciclo
de andlise, através das funcdes de probabilidade definidas no mod&aidrgroduzidas
por forma a obter deterministicamente os resultados respeitantes a es&a analis

O procedimento pode ser dividido nas seguintes etapas:

1. Definir o problema e as variaveis intervenientes, nomeadamente aszdeaiorio
através da definicdo das suas func¢des de probabilidade e respeetifimetros

2. Geragdo den vectoresX contendo, cada um, valores das variaveis aleatérias
definidas

3. Para cada vectoY gerado, o valor da funcéo estado limite é avaliado

4. Sao contabilizadas as vezes em que a fungéo estado limite foi violagkgaptomou
0 valor zero ou negativou; situacoes)

5. A probabilidade de falha & = “£
6. Avaliar o grau de confianca do resultado

Através de posterior tratamento estatistico, pode determinar-se a prolubdielser
excedido um dado limite, previamente definido.

O numero de simulacbes a executar € um dado critico deste Método, umaevez qu
caso ndo sejam executadas um numero suficiente de analises, os ossptiddm ser
enganadores, conduzindo a valores de fiabilidade muito diferenteealss r

Segundo [17] para situacdes onde se pretende estimar uma probakdédextara na
ordem del0~%, serdo necessarios aproximadamemtesimulacées (usando coeficientes
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de variacao na ordem dos 10%). Isto porque, segundo esse actefjdente de variacao
€ proporcional d/, /ny.
Broading (1964) prop6s que o nimero de Simulacdes (N) seja estimado por

—In(l —c¢)

N
> P,

(2.42)

em quec é o nivel de confianca da estimativa da probabilidade de rotura. O erro da
estimativa € também muito importante para se poder aferir a qualidade dosdesulta
obtidos. Shooman propde uma expressdo que utiliza a probabilidade de (fRjthe o
ndmero de simulacdesv)):

1- Py
NXPf

erro(%) = 200 x (2.43)

Em conclusdo, este método apresenta vantagens principalmente devida a su
simplicidade e a vasta gama de aplicacdes, mas também na precisao, desddanze
o numero de simulacg6es suficientes. No entanto, apresenta uma gravaietatpsm ao
nivel do esforco computacional exigido, que aumenta quahdtiminui ou quanda’oV’
das variaveis aumenta.

Por dltimo, convém salientar que os requisitos de fiabilidade sdo dependergstado
limite que se esta a analisar (ELUt s@o menos restritivos que ELU), do tiphde(e.g.,
rotura duictil vs rotura fragil) e do periodo analisado (probabilidadesapo, por todo
o periodo de vida til, etc.). Os indices de Fiabilidade admissiveis para osHILW,
definidos com base nas recomendacde®iltt Commitee on Structural SaféfyCSS), sdo
apresentados nas Tabelas 2.3 e 2.4. Estes indices foram definidoas®muin periodo
de referéncia de um ano.

Tabela 2.3: indices de fiabilidade objectivo para a verificacdo daasgaiaos ELU

Custo relativo de

aumentar a seguranga

Consequéncias de
falha baixas

Consequéncias de
falha moderadas

Consequéncias de
falha elevadas

Elevado

B=2,3(Pr~10"?)

B=3,1(P;~1077)

B=3,7(P~10"1)

Normal

B=31(FP;~107)

B=3,7(P;~10"%)

B=4,3(P;~10"")

Baixo

B=3,7(Pr~ 107"

B=4,3(P;~10")

B=4,7(P;~107%

Tabela 2.4: indices de fiabilidade objectivo para a verificagdo daaegainos ELUt

Custo relativo indice de fiabilidade
de aumentar a seguran ;a

Elevado B=1,3(P;~1071)
Normal B=1,7(P;~5x107?)
Baixo B=23(P;~1072)

Em concluséo, as probabilidades de rotura e respectiva fiabilidadkeném ser vistas
como valores absolutos e representativos, mas antes como valoresatbropaEste facto
nao indica que o conceito de fiabilidade e a sua analise seja impraticavel [46]
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2.2.8 Andlise de Risco

Segundo [17] a analise de risco pode ser realizada através de iprentmindependente
da area de aplicacdo. Na Figura 2.2 apresenta-se um esquema COsBassJENEricos a
seguir para efectuar uma andlise de risco.

O primeiro passo a executar é enquadrar a analise no contexto espeigfinmdo
0s critérios segundo os quais a analise se deve guiar, assim como 0 Sisi@asar,
considerando todas as possiveis interac¢gfes. No seguimento, deméfitcadese todos 0s
eventos nefastos ao sistema e respectivas consequéncias, e tamatmgiastie controle.

Mediante a andlise de cada um destes eventos sdo definidos os ceparissod
a considerar, sendo executada a sua avaliacdo pormenorizadaigéadedistratégias de
mitiga¢éo e monitorizacao.

Definir Contexto e

Critério
Definir
Sistema

!

Definir Cenarios de risco
-0 que pode correr mal?
-como podem acontecer?

-como controla-los?

Analise das Anélise da
Consequéncias Probabilidade
| |
Identificar Analisar
Cenarios de Riscos Susceptibilidades
Avaliar os
Riscos
| |
Monitorizar e Tratamento do
Rever Risco

Figura 2.2: Procedimento de Analise de Risco genérica (Fonte: [17])

Com base nas analises de risco efectuadas, o processo de devisdmeaheler a
eficiente gestdo dos recursos publicos, constituindo esta uma resfidadabsocial
fundamental.

Na engenharia estrutural, as variaveis que se devem considerailise de risco (i.e.,
variaveis basicas) sdo: variaveis ambientais (e.g., vento, sismos) eigeatruturais (e.g,
materiais) e variaveis de utilizacédo (e.g, cargas).
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No Capitulo 3 abordar-se-4 a aplicacdo da Analise de Risco em eventusosis
incluindo também a possibilidade de estudo de cenarios pds-sismo, quéeétivolileste
trabalho.

2.3 Robustez estrutural

2.3.1 Definicdo e Objectivos

O conceito de robustez, num sentido mais abstracto, pode ser relacoomaaccapacidade
de um sistema em limitar as consequéncias de danos a partes deste, de mddozamin
as perdas de funcionalidade e as consequéncias [18].

As funcg@es do sistema vao além da soma dos constituintes do mesmo. Por exemplo
para as estruturas, 0s constituintes sdo os elementos e as ligagfent@®ngeaas suas
funcdes incluem os diferentes usos e objectivos da estrutura, coma segauranca das
pessoas.

Associado ao conceito de robustez esta o conceito de resiliéncia. Mudes ae
utilizacao destes conceitos ndo é distinta. Ainda assim, é importante refegiregibéncia
de um sistema se relacionada com a capacidade para recuperar rapéddemis de
uma mudanca inesperada ou de um infortinio. Sendo esta a primeiragéhurdae se
conhece deste conceito. Em 1991, Wildavsky propde que a resiliéjeiengendida como
"a capacidade para lidar com perigos inesperados depois de elesrmemanifestado,
possuindo capacidade para rapida recuperacdo”. No contextoatlaeade risco, a
resiliéncia pode ser entendida como o conjunto das medidas que visam emnngpltiger,
precaver a possibilidade de ocorréncia de eventos que provogquas el@erdas de varias
ordens e, em segundo lugar, que possibilitem a implementacdo de estrpisg@agento
para lidar e minimizar as suas consequéncias [7].

Como tal, a resiliéncia deve ser entendida como um conceito mais geral, que nao
se limita a avaliacdo da accdo e das suas consequéncias directas e sdiastque
engloba um conjunto de dominios, como o social, técnico, organizacionahcéimo
e politico de forma a entender os riscos associados a determinado sistéimadae
metodologias para lidar com a possibilidade de ocorréncia de eventstosefaermitindo:
(1) a diminuicédo da probabilidade de falha; (2) a mitigacao das suas cémsxzas, e (3) a
rapida recuperacao dos danos causados.

Quando aresiliéncia é entendida nesta abordagem aplicada a sistemasmpéesas,
uma das principais diferencas entre os conceitos de robustez e resjtiguig-se com o
facto da mitigacdo dos danos ser entendida de forma diferente. Uma hiséeropermite
gue os danos sejam minorados através da accdo do préprio sistemaeqde fmgma
autdbmata. Enquanto que, a resiliéncia esta inerente uma acg¢éo conjugditeratdges
areas. Por exemplo, a resiliéncia de uma comunidade em relacdo a aetisidatca,
pode ser definida segundo [7] como a capacidade das organizpgiiesgao civil local e
outras entidades, de mitigacdo dos efeitos da ac¢do sismica, quandored, @taves da
execucdao de varias actividade com o objectivo de: (1) evitar aspbuiiaanas, materiais
e financeiras; (2) minimizar a perturbacgéo social, visando o restabeldoigenodas as
actividades no menor espaco de tempo possivel, e (3) prevenir aragart® futuros
sismos. Assim sendo, pode defender-se que a robustez estrutoralanoeito inerente a
prépria resiliéncia de uma comunidade. Na medida em que as consequénti@smos
de danos estruturais, de um dado evento, para as quais se defirsdgestrde resposta,
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dependem, na sua magnitude, da capacidade das infra-estruturasgistieem a esses
eventos inesperados, ou seja, da sua robustez estrutural.

O estudo da robustez surgiu devido ao facto da sociedade asserdavezathais,
a sua organizacao em complexos sistemas de infra-estruturas, muitaerepedxima
interaccdo. Assim, pequenos danos em um ou mais desses sistemas pogevete
consequéncias indirectas, sendo fundamental minimizar esse risco.

Alguns autores, propdem que se defina a robustez estrutural atiavécao entre
0 risco total e o risco directo. O risco directo engloba os custos directamesieiados
ao dano, enquanto que o risco total inclui ndo so esta parcela, mas tamloéistas das
consequéncias ndo ligadas aos elementos directamente afectados [1].

Segundo [42] a constatacdo de que as potenciais consequéncidako @strutural
podem ser de varias ordens de magnitude superior ao dano que inieidaia de eventos
gue o provocou, é um dos principais motivos que leva ao interesse pesigacdo acerca
da robustez estrutural. Assim, a questao € compreender até que poet@gehcue um
evento localizado possa provocar um dano elevado e generalizakbeswesestrutural.

Na Engenharia Estrutural, a metodologia habitual de calculo, baseadeactecizacao
pormenorizada das acc¢des e um dimensionamento de cada elemento deaettroiado
a resistir aos efeitos dessas acc¢des, ndo é suficiente para garantitaguada robustez.

Segundo [18] é importante que, no futuro, os regulamentos possanamiegficacoes
de robustez estrutural independentes da verificacdo da seguoaglaithentos estruturais.
As verificacdes de robustez terdo de ter em consideracao, nac ap@sddes estruturais e
de proteccao passiva, mas também monitorizagdo, controlo e medidaizatigas.

De facto, uma analise mais detalhada do problema da robustez estrutural questr
as exigéncias regulamentares, sobretudo de ligagbes minimas entre elem&otedo
suficientes para responder a ac¢des inesperadas.

As vérias propostas apresentadas para a medicdo da robustez asipotlem
dividir-se em dois grupos [11, 42]. O primeiro baseia-se na congidler@a robustez como
uma propriedade de cada estrutura. O segundo grupo de propdat@sadmbustez em
termos da estrutura e do ambiente que a rodeia, incluindo as ac¢des gam posvocar
dano e os custos associados ao colapso. Ainda segundo [42], no dampgenharia de
estruturas, as medidas de robustez baseiam-se, fundamentalmente, neacédmpatre
um indicador de desempenho da estrutura danificada com o da estruaota.inEsta
comparacado pode ser feita ao nivel da capacidade de carga [11Hide de fiabilidade
[20], da probabilidade de rotura [32], entre outros.

2.3.2 Métodos de Quantificacao

Um projecto estrutural de boa qualidade deve contemplar uma boa rolesstetural,
independentemente de ser ou ndo expectavel que a estrutura seja sujeitasaacidentais
ou eventos extremos durante a sua vida Util.

Os erros de projecto e de execucdo, assim como a deterioracdo domimater
consequentemente, da capacidade resistente, sdo muitas vezes asdeauskpsos
estruturais, o que tem aumentado o interesse nesta area de estudo.

Para se introduzir o conceito de robustez no dimensionamento estrutwedEsario
definir [52]:

e Quantificacdo da necessidade de resistir ao colapso
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e Objectivos funcionais da estrutura
e Medidas que melhorem a robustez estrutural
e Processos de verificacdo

Ainda segundo os mesmos autores, as medidas gerais que podem sestparada
controlo do colapso progressivo sao:

e Limitar as acgbes que actuam na estrutura

e Projectar os elementos estruturais mais importantes de modo a que possawmrabso
acréscimos de carga ou eventuais diminui¢des da resisténcia

e Proporcionar caminhos alternativos de carga dentro do sistema edtredafarindo
redundéncia e ductilidade

e Dimensionar a estrutura de modo que os colapsos localizados ndo sguanopa
nao provoquem colapsos progressivos (e.g., através da introdedidertacdes que
impecam essa propagacao)

Frangopol e Curley (1987) apresentaram a seguinte propostayzart#figar a robustez:

PR
Bi — Ba

ondeg; é o indice de fiabilidade do sistema intact6,e o indice de fiabilidade do sistema
estrutural com danof, pode variar entre zero (sistema sem robustez) e infinito (grande
robustez estrutural).

Outros autores [10] propdem a quantificagdo da robustez com bas@amdmetro
de vulnerabilidade que relaciona a probabilidade de rotura da estrutacdairsujeita
a determinadas accfes, com a probabilidade de rotura da estruturaadangujeita as
mesmas accgoes.

Outra proposta, baseada nos conceitos de consequéncias directdliseetas, ja
referida anteriormente, é a determinac&o do indice de robustez. O éfeiobustez pode
ser definido como [2]:

(2.44)

"~ Rp+ Rip
sendoRp e R;p 0s riscos directos e indirectos, respectivamente. Donde se conclséque
R;p = 0 (situagdo ideal) entdh. = 1. Caso contrério, quanto maid;p menor o indice
de robustez estrutural.

Este indice inclui as consequéncias da rotura, um factor determinaata parrecta
guantificacdo da robustez estrutural.

No ambito de uma analise de robustezFsee referir a exposicao a dada ocorréncia e
D; aum determinado tipo de dano. Os acontecimentos:

(2.45)

T

1. Ocorréncia do eventb; com probabilidade®(E;)
2. Ocorréncia de danb; se ocorretfs; com probabilidade®(D;|E;)

3. Ocorréncia de colapso se houver dano e ocdfyeom probabilidadé’(C|E; N D)



2.3. ROBUSTEZ ESTRUTURAL 21

a probabilidade de colapso é dada por:

P(C)=> > P(C|E;N D;) x P(D,|E;) x P(E;) (2.46)

Desta forma, para minorar P(C) pode:
e Reduzir-se a probabilidade de exposicao as ocorréngiéie(E;)).

¢ Reduzir uma ou mais probabilidades de ocorréncia de ddnds;(£;)) ou reduzir a
sua extensao. Isto pode ser conseguido reforcando localizadargemie elementos
estruturais.

e Reduzir uma ou mais probabilidades de colapB9({|E; N D,)) através, por
exemplo, do aumento da redundancia estrutural.

Para sistemas estatisticamente indeterminados, o colapso é provocabiogenspela
falha combinada de varios elementos estruturais.

Assim sendo, no caso de se aplicarem os conceitos da teoria da fiabd@asiido de
elementos isolados, é necessario extrapolar os resultados para o sisteatha g

Desta forma, é possivel obter respostas sobre o sistema global atmawétudo
individualizado dos seus elementos, mas é preciso, para tal, saber afonodunciona o
sistema. O modo mais simples de avaliar o desempenho de sistemas estrutuisis eons
modelar um sistema como a combinacao de componentes associados em agiel@ p
No caso de sistemas em série, a falha de um dos elementos estruturaia tabsado
sistema. O elemento menos fidvel determina a fiabilidade do sistema. No cademasis
em paralelo, apenas quando todos os elementos falham é que o sistema falha

2.3.3 Robustez na Analise Sismica

Devido ao seu potencial destrutivo e as grandes consequénciass,sfioanceiras e
politicas que dai advém, a ac¢ao sismica tem sido uma das areas onde set@moldeo
mais esforcos para quantificar a robustez e a resiliéncia das estrutcoasueidades,
respectivamente.

Ainda que os objectivos e as praticas associadas a resiliéncia sejarferadose
anteriormente, ndo existiam metodologias praticas para quantificar a resili@ncaso
da accao sismica. Em [7] s@o desenvolvidas ferramentas para quaitiiapacidade
resiliente de varias comunidades. Sao construidos diversos diagramasdicam o
caminho para em primeiro lugar, se avaliar essa capacidade e, postat@rpara
poder ser melhorada caso seja esse 0 caso. Segundo 0s autorpacidace de um
sistema resistir a eventos sismicos com um minimo de consequéncias depesdasa
caracteristicas em termos de: (1) Robustez; (2) Redundancia; (B)fR&s(4) Rapidez.
A avaliacao dos dois primeiros pontos s pode ser realizada considerguittitamente o
risco. A definicdo das classes de resiliéncia sdo fundamentais papoatees rapidez de
intervencdo. Assim, é fundamental definir métodos de avaliagcdo de ctiessesiliéncia
para que seja possivel avaliar a resposta e a rapidez de intervencao.

Na Engenharia Sismica, o colapso evidencia a incapacidade do sisterhaagpara
suster as cargas graviticas quando sujeito a excitacdo sismica [26kejmeturante o
evento inicial ou durante réplicas.
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O termo colapso progressivo refere-se a situacdo em que uma faltiaadaaum
elemento ou conjunto restrito de elementos) se propaga e acaba porgorovatapso de
toda a estrutura [26].

Muitos dos conceitos referentes a um projecto adequado a resistéuec@odsismica,
sdo também conceitos chave na robustez estrutural, como sejam a redancipacidade
de absorcao de energia, ductilidade e capacidade da estrutura endanete[42]. Assim,
€ seguro afirmar que as estruturas correctamente dimensionadaszeariada a ac¢cao
sismica terdo, em geral, maior robustez.

No entanto, a ductilidade, redundancia, capacidade de absorcaergegeantre outros
factores ndo séo, por si sO, garantia de uma boa robustez, uma vexigseles podem
ter influéncia positiva ou negativa, dependendo do sistema em estudes dspectos
sao discutidos em [30], onde s&o discutidos alguns casos em que esevgrifttar a
incapacidade de generalizacao dos efeitos (positivos) destas datiete na capacidade
resistente de um sistema estrutural.

A avaliacdo do risco sismico e do risco pds-sismo requer uma cuidadaog#igagdo
do desempenho estrutural considerando os danos causados,airgxtaectamente pelo
sismo [7].

E nesta area que se coloca maior esforgo no desenvolvimento de novaslogits
de quantificacdo da robustez estrutural. Isto é, a integracdo no estudibubtez de
parametros especificos de cada estrutura, tais como a sua respod@gyjeita a accoes
inesperadas ou extremas, a sua ductilidade e redundéancia, entre comisigui um dos
maiores desafios.

De um modo simplificado, o dano estrutural pode ser simulado com a remeg#o d
elemento principal [42]. Efectuando seguidamente as verificacdegui@aea na estrutura
remanescente. Esta metodologia foi aplicada por [51] a diferentes essruesta forma,
se a estrutura verificar a seguranca aos ELU, na auséncia dessete]goeum periodo
de tempo que permita a reparacao, a verificacao foi realizada conssuces

A principal limitacdo desta metodologia prende-se com a definicdo dasq@msas
do dano de um modo binario: ou ha consequéncias ou ndo [42]. Nd@ntanitas vezes,
o fundamento desta andlise ndo é evitar as consequéncias mas sim limita-tis qud\se
definam como aceitaveis, o que ndo é possivel de ser executado cosoreestes indices.

Estas metodologias recorrem geralmente ao métodos convencionais dag&oiftla
seguranca e nao tém em conta o comportamento da estrutura sem o elemeridae
Segundo [30], este facto acarreta dois inconvenientes. Em primeim lunga vez que sao
ignorados os efeitos ndo-lineares da remoc¢éo do elementos, € negligeacapacidade
ductil da estrutura e, consequentemente, alguns beneficios que éai gadgir. Desta
forma, muitos elementos sdo considerados como elementos-chave sendalidade,
excessiva essa consideracdo. Por outro lado, os regulamentas,agiigaincluem este
método para verificagdo da robustez (e.g. BS5950 [6] para dimensintadeeestruturas
metalicas), permitem que na zona em que se simula a remocao dos elementosejaan
substancial mas ndo apresentam, recomendacdes para os danoveyifecam noutras
areas da estrutura, sendo que caso se verifiguem danos noutiaé aossivel que ocorra
colapso progressivo.

Por outro lado, quando se assume que a resposta estrutural apéscaaataoum
dos elementos pode ser bem determinada através de uma analise estgirezaeks a
contribuicdo dos efeitos dindmicos associados a tal accdo e desprezanienomenos
histeréticos que inevitavelmente ocorrem e que apenas podem ser ccedaBititravés da
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execucacao de uma analise com caracter ciclico, isto €, uma analise din@siegeitos

dindmicos associados ao colapso de um elemento podem ser decisivopagagao dos
danos pela estrutura e, consequentemente, na ocorréncia ou ndap® guogressivo.
Este aspecto é abordado na Secc¢éo 2.3.4.

Ainda assim, a simplicidade destes métodos quando comparados com ogesestan
métodos de avaliacdo da robustez estrutural faz com que a sua utilizggdumastante
frequente neste tipo de estudos.

E de referir que, até ao momento, quase todos os estudos consideramsfugura se
encontra na situacao ideal. Isto é, além do elemento que se remove esiadpdaa, é
considerado como tendo contribuicdo nula para a resisténcia estrutdeal ,de restantes
elementos séo considerados como estando em condicdes perfeitas.

Apds a ocorréncia de um sismo é expectavel que alguns elementos estajicados
e, consequentemente, tenham a capacidade resistente bastante dimirasida. aAsua
capacidade para resistirem a um segundo sismo é uma incognita. Este factidem
verificado nos Ultimos eventos sismicos de grande magnitude. Por exempitif@¢1.0),

a destruicdo e, consequentes perdas, foram em grande parteguas@elas réplicas, ao
invés de serem provocadas pelo abalo inicial. Entende-se aqui fioarépn sismo que
se segue a outro sem que entre os dois tenha decorrido tempo suficienéygiauar 0s
locais e precaver eventuais colapsos (muito menos para efectuaracéepdas estruturas
danificadas).

Em alternativa a este método, tém vindo a ser desenvolvidas metodologialide a
que permitam considerar que as estruturas se encontram debilitadas. tbaho festante
eficaz consiste em:

1. Efectuar uma Analise Dindmica Nao-linear da estrutura (é expecté@aiatinal
desta analise a estrutura se encontre fora do regime elastico)

2. Fazer aremocédo de um dos elementos

3. Executar outra Analise Dindmica N&o-linear, agora da estrutura rep@re no
estado em que ficou no final dadnalise

Caso nao seja verificado o colapso progressivo no finaPdmalise dinamica, entdo
considera-se que a estrutura tera condi¢cbes para ser evacuag@ande com o objectivo
deste estudo (analise efectuada com sucesso).

Este método permite também incluir na anélise os efeitos dindmicos decorrentes da
remocao de um dos elementos estruturais.

2.3.4 Modelagdo da remocéo directa de elementos durante a disé

Um dos temas de interesse e alvo de grande atencdo nos ultimos anos, tem sido
possibilidade de remover elementos durante uma simulacdo com elementos ERitos (

O objectivo é definir um critério de rotura para os elementos (e.g. ress@rExima,
deformacdo maxima, etc) e verifica-lo nos varios passos de analisem3tada passo esse
critério é violado, entao o elemento em causa perde, pelo menos em pageapacidade
resistente, pelo que o modelo deve levar esse aspecto em considekasén.sendo, a
remocao desse elemento permite uma analise muito mais realista, permitindo também afer
da capacidade da estrutura para evitar o colapso progressivaoquarabs seus elementos
atinge o colapso. Aspecto este, fundamental na quantificacdo da mésisteural.
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Segundo [53] o procedimento para a remocdao directa de um elementorasttutente
uma simulacao usando aplicacdes de EF, baseada no equilibrio dinamictenh@steve
ser executada por imposi¢éo, no né onde foi removido o elemento, desgdelg, ao invés
de forcas exteriores. O procedimento de reaplicacdo dos esforcozomo elemento
removido como forgas exteriores € outro método disponivel. No entantpresezlimento
pode ndo representar correctamente a energia libertada no colagdo,a@fluéncia do
passo de calculo (de tempo) adoptado.
De acordo com a metodologia do equilibrio dindmico do sistema, se um né com mass
m, onde convergem elementos com esforcos intefas)/ e onde estdo aplicadas as
cargas exteriore®rx, sofrer o colapso de um dos elementos ai ligados, no instante
entdo no passo seguinte= ¢ + At o elemento é removido. Sendo actualizadas as massas
e acelerac6es nodais. A equacao de equilibrio respectiva é:
F, mag B F, m'al,
Pox+Y {8 Fy p—X ma, p=Phe+> ¢ F) +—< mld (2.47)
M To M I'o!

Em principio, o vector das forgas externas aplicadas no né nédo sentifido pelo
colapso de um dos elementos. Ainda assim, deve ser actualizado em t' gdeisigaer
alteracfes as cargas aplicadas.

Na hipétese de auséncia de excitacdo exterior, e assumindo que o aurasnto d
deformacdes (resultantes da progressiva actualizacao das vetxcitzahis) ndo resulta
no colapso de outros elementos, o sistema atinge uma nova posicao de eqniilalacao
a qual passa a oscilar. Caso ocorra novo colapso entéo existensuligasles [53]:

e Oscilacdo transiente até se atingir nova posicado de equilibrio, sendo ®aolap
progressivo inviabilizado

e Colapso progressivo total da estrutura
e Colapso parcial da estrutura

Ainda segundo os mesmos autores [53], as principais vantagens da&meexpticita
dos elementos, comparativamente a possibilidade de atribuicdo de uma rigiddmixa
apos colapso, sao:

1. Evitar problemas na resolugdo numérica do sistema, nomeadamente no
acondicionamento da matriz de rigidez

2. Obter todas as varidveis cinematicas (deslocamentos, velocidadésragies) no
momento do colapso e passos subsequentes, aferindo da possibilidaitgideim
novo equilibrio

3. Monitorizar o movimento relativo entre o elemento removido e a estruturapgod
prever-se possiveis colisées

O algoritmo a implementar é o representado na Figura 2.3.

Em [30] é apresentada uma metodologia alternativa que evita a realizag@dliz
dindmica ndo-linear, uma vez que esta é bastante complexa no ambito do dirmersitn
corrente de edificios. A metodologia proposta permite, a quantificacadodstea através
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da consideracdo da remocéo instantdnea de elementos incluindo na aadisetmps
como a energia absorvida e medidas de ductilidade e redundancia, candae
interacgao entre estes factores a nivel global e local.

A metodologia proposta é deterministica e € baseada em trés etapas fundamenta

1. Anadlise estatica ndo-linear da estrutura danificada sujeita a carggcgrav

2. Avaliacao simplificada, através da utilizacdo de um factor de amplificagamito
(\¢) da carga gravitica dos pisos acima daquele onde ocorreu o colapsspdata
estrutural de forma a definir a resposta maxima apés a remocao do elemento

3. Avaliacdo da ductilidade das ligactes

Os autores propdem a aplicacao desta metodologia a avaliacao da rdleussezituras
porticadas com Varios pisos. Nestes casos, a remog¢do de um dos @ladeg a uma
concentracao de deformacdes nas ligacbes do(s) piso(s) acimaiAdewue os restantes
pilares tém capacidade para redistribuir as cargas graviticas aplicagias,acontece na
maior parte dos casos, a incapacidade das estruturas para resistircdoeteoum dos
seus elementos e, consequentemente, a ocorréncia de colapsosirogéedeterminada
pelas exigéncias de deformacédo das ligagbes no momento de maxima respgosiaad
Sendo que ndo poucas vezes a sua capacidade ductil ndo é sufieramesponder a essa
exigéncia. Esta verificacdo € conseguida através da comparacéo idwondé&slocamento
dindmico do piso acima daquele onde ocorre a rotuyagom o0 maximo suportado pelas
ligagdes (1), constituindo a base do processo de quantificacao da robustegrdpoEsem
[30].

Através do calculo da capacidade ductil das ligacdeg € possivel calcular a
designaddpseudo-static capacity(P;), definida como o maior valor da carga gravitica
tal que a resposta maxima dinamica resultante do colapso de um elemento sejauneno
igual & capacidade ductil do sistema. A comparacdo deste valor comagrargtica
aplicada constitui uma nova forma de verificar o estado limite pretendido.

Com a utilizacdo do parametfpseudo-static capacitytonsegue-se uma forma de
quantificacéo e verificacdo da robustez estrutural consideranduogédie de um elemento
estrutural [30], sem que seja necessario recorrer a uma analise diné@itinear.

Critérios de rotura dos elementos

Existem mudltiplos critérios que podem ser usados. Prevendo a interacig@ovarios
factores e para varios tipos de elementos e materiais. Por exemplo, parateleohe
betdo armado confinado com materiais compositos sdo apresentadapnapastas em
[54].

Para o aco, um material com comportamento relativamente bem descrito pelosmod
elasto-plasticos que se verao mais a frente, o critério de rotura do elernoelstbgsear-se
na capacidade resistente plastica do elemento. Caso seja esse 0 olgjacija, caso se
pretenda remover o elemento aguando da plastificacdo da seccdo mgiadasfAssim,

o critério usado, para verificacdes na estrutura plana analisadag&n$e6.2, € o critério
proposto no EC3 [28]:

Xy X NRri XLT XMy RE
TM1 YM1

M
< Nia >+ _Twld | oy (2.48)
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2.4 Conclusoes

Neste Capitulo abordaram-se os principais conceitos da teoria das ipdaloie)
fundamentais para o estudo da fiabilidade estrutural. O estudo da fiab#idfian@damental
para a implementacéo de andlises de risco aplicadas a sistemas estruturaishéis ta
fundamental a caracterizacdo probabilistica dos possiveis cenéricsalgue Ihe estao
associados.

Apesar de ha muito ser consensual que a teoria das probabilidades carstia para
o tratamento das incertezas no processo de tomada de decisdo, a andadise siemico
de um modo consistente é bastante recente. Com efeito, 0s custos conmaigade
uma analise de risco quando considerada em conjunto com modelos agreounplexos
conduziram a que, durante décadas, a aplicacao destas metodol@gias eancretos fosse
inviavel.

Fez-se também uma revisdo do conceito de robustez estrutural e davplicE;des
na capacidade das estruturas em resistirem a eventos acidentais canwss s

Nos dltimos anos tém sido desenvolvidos estudos no sentido de definir
gquantitativamente a robustez estrutural, de forma a introduzi-la de forma omsistente
nos regulamentos.






Capitulo 3

Metodos Computacionais na Analise
Sismica

3.1 Introducao

A actividade sismica €, desde ha muito, um dos fenébmenos naturais que esdrargdio
provoca e maiores perdas materiais e humanas origina.

E hoje, reconhecido que a principal causa destes fendmenos s&o insemos nas
falhas das placas tectOnicas (superficies que separam dois blocasst#aterrestre). A
actividade sismica também pode dever-se a actividade vulcanica, aathesidos de gases
no interior da Terra, a deslocamentos superficiais do terreno (abatinesteizamentos)
ou mesmo devido a accao humana através da detonagéo de explosiegdpigiextraccao
de fluidos da crosta terrestre ou movimento de grandes massas de aguaagyarts.

Apesar de certos fenédmenos sismicos apresentarem periodicidadgasiivel prever
com exactiddo quando ocorrerd a proxima rotura das falhas e, phmente, o proximo
sismo.

Desta forma, em Engenharia de Estruturas é muito importante definir essatégia
para que o dimensionamento se possa fazer com uma margem de segui@mgada
relativamente & possibilidade de ocorréncia de fendmenos sismicos.

Em Portugal, o regulamento em vigor era, até a pouco tempo atras, o Regidame

de Seguranca e Acc¢Oes em Estruturas de Edificios e Pontes (RSAgiguem 1983,
responder a necessidade de actualizar a regulamentacéo portgjatgaa estruturas de
edificios e pontes, de modo a incorporar 0s progressos técnicosagdeste regulamento,
juntamente com o Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Hsf(REBAP),
publicado no mesmo ano, permitiu introduzir niveis superiores de rigor enexgaos
calculos sismicos destas estruturas, conduzindo a um aumento do nag&stinicia contra
0S Sismos.

Nos ultimos anos, a regulamentacao aplicavel no dimensionamento de estrutura
passou por uma fase de transicao, sendo agora generalizada a wtitlibagaurocodigos,
nomeadamente o EC8 [29], que trata do projecto de estruturas sismontesist&sta
regulamentacédo resultou da evolugdo do conhecimento nesta area, aliada@sdorco
Europeu de harmonizacéo técnica entre os regulamentos levou a ceaggmdbcumentos,
que se destinam a regular o projecto estrutural das construcdes meHunipeia.

29



30 CAPITULO 3. METODOS COMPUTACIONAIS NA ANALISE SISMICA

3.2 Representacao da ac¢ao sismica

Segundo [25] ha trés formas possiveis de caracterizar a accdo sismicena a que esta
possa ser integrada nas metodologias de analise estrutural actuais:

e Representacdo por série de aceleracdes

e Representacdo através da Funcdo de Densidade Espectral deaP@épectro de
Poténcia)

e Representacédo por Espectro de Resposta

A representacdo da ac¢do sismica através de séries de aceleragfes 3FL) é
a forma mais directa de analisar o comportamento sismico. Ao optar por este tipo de
representacéo é inevitavel que se facam multiplas analises, uma vez guidicagao
da seguranca ndo pode ser feita para um Unico sismo. ConsequentenmEntesso
requererd maior esforco computacional. No entanto, € o process@ligawo quando se
pretende analisar estruturas com comportamento nao-linear. Este ragisi® v& sempre
acompanhado da distancia ao epicentro do sismo e da geologia do local.

0.4
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Figura 3.1: Acelerograma registado no sismo de Northridge (1994)

A representacdo por Espectros de Resposta é, sem dlvida, o mdlis sgsuin
vulgarizado o seu uso em quase todas as Analises Dinamicas lineares.

Esta série de valores nao constitui um registo directo da accao, mas siegisto do
seu efeito sob um conjunto de osciladores lineares de um grau de libeidadsultando
0 espectro de resposta pode obter-se 0 valor maximo do parametro i@gietsad série
(e.g, aceleracdes) para osciladores de um grau de liberdade aprarfogas ou periodos
de vibracao variaveis.

Na andlise modal, a resposta de cada modo de vibrac@o da estruturalgdeapmr
comparacao com a resposta de um oscilador de um grau de liberdide ditectamente
do espectro de resposta da accao considerada.

Por outro lado, € também possivel converter a ac¢cado sismica registadaénende
aceleracBes para um espectro de resposta. Para tal, basta calesfaystar estrutural e os
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respectivos valores maximos que, devidamente agrupados, formaraatregfe resposta.
Esse espectro, obtido directamente do acelerograma, pode ser usadetpaminar outro
espectro de resposta, sendo este Ultimo designado por pseudoeetigctr

Esta conversao de acelerogramas para espectros de resposta Bosatidaos em que
0 amortecimento € menor que 10% e as frequéncias nao sao muito baixas [25]:

f>04Hz (3.1)

A definicdo dos espectros de resposta regulamentares, com basea®$ deito
geralmente o dimensionamento, € apresentado no Anexo A.

A representacdo através de Espectros de Poténcia ndo é usual masatel®s g
vantagens no que toca a geragao de acelerogramas (séries decées)dieticios.

SendoS, (w) a funcéo da densidade espectral de poténcia das vibragbes sismicas, 0
espectro de poténcia pode ser interpretado como uma medida do contetgiétiea do
processo, sendo o produty (w) x Aw uma medida da energia contida numa banda de
frequéncia de largura infinitesimalw.

3.3 Métodos de Analise Sismica

3.3.1 Introducao

No ambito da andlise sismica, o procedimento de analise requer: (i) um modelo da
estrutura, (i) uma representacdo do movimento do solo provocado péla sisgnica ou
dos seus efeitos e (iii) um método de andlise que permita formular e resobguasdes
governativas [19]. Pode ser udado um enorme conjunto de métodasatisea desde
analises elasticas ou plasticas simplificadas até sofisticadas analises din@miliasares,
devendo escolher-se 0 método mais adequado atendendo ao propasiéisa

Um passo importante na analise estrutural é a decisdo de assumir a relagdo e
forcas e deslocamentos linear ou ndo-linear. As analises lineares téosaitfs durante
décadas, quer recorrendo a métodos de andlise estatica ou dindmica. m&odos
nao-lineares estdo a emergir nos processos de dimensionamento dewdesaidade
de representar o comportamento ndo-linear da estrutura, assim comoesaente
aparecimento de regulamentacgdo relativa a estes métodos, ultrapasssindalgumas
dificuldades existentes na sua aplicacao.

O inicio da introdu¢cdo dos métodos de analise ndo-linear no dimensionamento
comecou, em Portugal, é relativamente recente principalmente pela gat@malda ideia
de que um bom comportamento sismico seria alcancado com mais facilidadesse fo
controlado o nivel de deslocamentos, local e global, da estrutura.

Héa duas grandes fontes de nao-linearidade no comportamento estr@ysemeiro
€ a ndo-linearidade da relacdo entre forca e deslocamentos, quessumgsultado da
ductilidade do material, da sua rigidez, da degradacdo das suas dstiaateao longo
do tempo ou de fractura fragil [19]. A segunda fonte de néo-lineagidad inclusdo de
grandes deslocamentos nas equacdes de equilibrio e compatibilidade.

De um modo geral, os métodos de analise sismicas mais vulgarmente utilizados
apresentam-se na Tabela 3.1.

Tal como referido, € consensual a importancia da representacao-tiaedridade na
andlise sismica, uma vez que a excitagdo a que as estruturas estdo sugeitElpoucas
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Tabela 3.1: Métodos de andlise sismica
Andlises Estaticas Equivalentes
Andlises Dindmicas Modais por espectros de resppsta
Andlises Estaticas Nao-Lineares
Analises Dindmicas N&o-Lineares
Dimensionamento baseado em DeslocamentoBisplacement Based Design

Andlises Elasticas-Lineares

Analises Nao-Lineares

vezes, a sua deformacdo em regime plastico. Como tal, é extremamente impartante
caracterizacao do seu comportamento de um modo 0 mais aproximado a eeptidsivel.
Ainda assim, no processo de dimensionamento é comum utilizar uma andlise timear c
um coeficiente de comportamento, que pretende levar em consideragieitos da
nao-linearidade do comportamento estrutural e da capacidade ductil totmale forma
simplificada.

O método de analise dindmica mais simples é baseada num comportamento linear da
estrutura, que permite a determinacao das suas caracteristicas deov{fnepdéncias e
modos proprios de vibracdo) e uma solucdo simplificada com a repreaemagial da
resposta dindmica. A estimativa dos valores maximos da resposta poddstidizs através
de uma analise por espectros de resposta.

Nos ultimos anos tem-se evoluido para novos métodos de andlise, com ovobjecti
de obter resultados mais proximos dos resultados reais da estrutura guggith a accoes
extremas, por exemplo as Andlises Estéaticas Ndo-Lineares com Contixésldeamentos
(Pushovey e o Dimensionamento Sismico por Controle de Deslocamebisplacement
Based Desigh

Através de analise®ushover espera-se obter informagdes sobre o comportamento
estrutural que ndo seria possivel obter em andlises lineares. Esta asdenta na
aplicacado a estrutura de uma distribuic@o de forcas ou deslocamententess de modo
a que a resposta obtida se aproxime das respostas de pico obtideen@earuma analise
dindmica nao-linear. Um passo importante neste tipo de analise é a obterqéiwalde
capacidade da estrutura, a qual fornece a relacdo entre as faegaslgue representam a
accao do sismo, normalmente descritas através do somatoério de forcatedeadoase, e
os deslocamentos da estrutura, geralmente medidos no n6 de controlmeugeaano topo
da estrutura.

No Dimensionamento Sismico por Controle de Deslocamentos as condi¢des gdioiais
deslocamentos e danos (relacionados com extensodes), utilizandeEectre de resposta
de deslocamentos para determinar os esforgos associados ao eststiutiaa. Desta
forma, a rigidez corresponde a um resultado final.

Neste método, o que se pretende é definir uma deformada da estrutaspoodente a
determinado estado limite, sendo de seguida determinada a rotacao/destocamema
limite e 0 deslocamento méaximo associado a deformada limite adoptada. Numa segunda
etapa é efectuado o célculo do periodo, rigidez e forca de um sistemaaleqte
com 1GDL, através do calculo do deslocamento correspondente a eiteac@&@studo
e da definicdo do espectro de resposta de deslocamentos e do valoadm@agra o
amortecimento do sistema. Posteriormente, é calculado o valor do Corte Basalae
distribuicdo em altura ao longo da estrutura. Por dltimo, é feita uma analise a&slatic
estrutura, aplicando as forgas laterais e as cargas permanentes@asgds, sendo desta
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forma possivel o dimensionamento dos elementos estruturais.

As andlises Dinamicas N&o-Lineares sdo as mais exactas, sendo no eéatsaitentar
as suas desvantagens: complexidade, custo computacional e a dicdddsuia aplicacdo
ao dimensionamento pratico de estruturas. Ainda assim, a informacdo gqopssguwe
obter deste tipo de andlise nao é comparavel a obtida através de qualaer o

E de referir que a anélise Dinamica N&o-linear de estruturas com compottame
ductil é ja desde ha algum tempo um tema bem conhecido, obtendo-se esbkiathnte
precisos, através de modelos analiticos [38]. No entanto, ha aindatbasiarafios por
resolver no que toca a sistemas menos ducteis, principalmente com "Sdfegriagdes
deformagcdes.

A escolha do método de andlise a utilizar em cada caso deve atender &iexéigmica
inerente a estrutura e a zona onde se encontra, caracteristicas aistiuégularidade e
complexidade), caracteristicas da resposta estrutural (periodo dedabiundamental e
participacdo dos modos de vibracdo mais elevados), quantidade de i¢dordiaponivel
para desenvolver o modelo e o grau de confianca da avaliacio dateelds).

3.3.2 Anadlise Pushover

A analise Pushoverassenta na aplicacdo a estrutura de uma distribuicdo de forcas ou
deslocamentos crescentes, de modo a que a resposta obtida se aprexiespdstas de
pico obtidas recorrendo a uma anadlise dindmica néo-linear. Admite-se, dpoiese,
que a resposta obtida sob o efeito de um vector crescente de forcasloaadnentos
possa traduzir o resultado que seria obtido pela analise dinamica. Espgua-a analise
Pushover forneca informacfes de varias caracteristicas de resjgostaa estrutura a
sismos, que as andlises estaticas lineares ndo conseguem fornecer.

De um modo geral, podem-se salientar as principais caracteristicas daeAnalis
Pushover

e Considera o comportamento ndo-linear da estrutura
e Relaciona a resposta global da estrutura com uma estrutura equivaeni

e Traca sequencialmente a cedéncia e colapso dos elementos, assim cpatidada
global da estrutura

e Permite a avaliacdo adequada do desempenho sismico para diferentes|eattes

Existem diferentes métodos de AnaliBeshovey incluindo o Método do Espectro
da Capacidade Resistente (ATC-40), o Método do Coeficiente de Demlota
(FEMA-273/FEMA-356) e 0 Método N2.

O Método N2 esta previsto no EC8. Este método combina a analise de um sistema
com multiplos graus de liberdade com o espectro de resposta inelastico deogelo
equivalente de 1 GDL. Baseia-se nos seguintes passos:

1. Modelac&o da estrutura atendendo ao comportamento néo-linear deo®deus
elementos estruturais

2. Definicdo da accao sismica através da definicdo dos espectros elasétistico
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3. Definicdo da Curva de Capacidade Resistente, que relaciona adéoogate total
na base com o deslocamento do né de controlo (geralmente no topo)saleavé
realizacdo de umBushover Analysid) definicdo da distribuicdo vertical das forcas
laterais a aplicar a estrutura; ii) definir uma curva do tipo For¢ca-Deslodar{enrva
de Capacidade) aumentando monotonicamente a distribui¢cdo de forcas latera

4. Definicdo de sistema de 1GDL equivalente

5. Analisar o desempenho sismico do sistema de 1GDL: i) Determinar o
deslocamento-alvo para o sistema equivalente; ii) Calculo do deslocametajoodo
daestrutura de GDL: d; = I"xd,x; iii) Recorrer a uma analise estatica, aumentando
monotonicamente as cargas, até atingifou um multiplo deste); iv) Calculo de
guantidades locais, como rotagfes, deslocamentos relativos, etc

6. O desempenho sismico estrutural, correspondente ao deslocddéntomultiplo
deste), é comparado com os valores resistentes propostos

De entre as principais vantagens da Andisishoveré de salientar o facto de evitar a
utilizacdo de um coeficiente de comportamento, resultar em boas estimatinespdata
sismica para estruturas que vibram principalmente num modo e forneaenagfio sobre
as caracteristicas da estrutura, que nao se obtém em analises elastitassefam a
capacidade de deformacdo em regime nao-linear, as zonas criticasitla@sgjue exigem
um dimensionamento mais pormenorizado e as descontinuidades de res@téptiata
e altura.

Relativamente as suas limitacbes, € de referir a incapacidade de obttadesu
precisos quando os efeitos dos modos de vibracdo mais elevados de tuataraes
sdo importantes na sua resposta a ac¢bes dindmicas. Além disso, natsideraoa
degradacéao progressiva da rigidez que ocorre durante o aaeagaciclico ndo-linear dos
sismos. Esta degradacao tem como consequéncias a mudanca dadst@zasteodais da
estrutura e 0 aumento do seu periodo, o que nao é tido em conta na &néliseer.

Desta forma, esta metodologia € mais adequada para estruturas baixas e com
frequéncias elevadas. Por outro lado, admite-se que a deformadautarasiao varia ao
longo do tempo. Além disso, ha também dificuldade de modelar adequadameftéas
dos modos de vibracdo mais elevados, assim como a impossibilidade de deezohas
de fraqueza que ndo as relacionadas com o primeiro mecanismo locé&barszto.

Uma das principais questfes relacionadas com a execucdo deste tipdlidesan
prende-se com a defini¢cdo da distribuicdo de forcas laterais a aplisautuge. Como 0s
sistemas de forcas alterados de forma constante levantaram duvidas desenvolvidos
métodos designados dalaptative Pushover Methodsnde os vectores das for¢as laterais
sdo actualizados em todos os passos de analise, considerando um auanass de
resposta, incluindo desta forma os efeitos que a degradacao piagds®strutura tem
na forma como a mesma responde & solicitagdo crescente a que esta submetida.

3.3.3 Andlise Dinamica
Introducao

A equacéo de equilibrio dindmico de um sistema pode ser escrita da forma:
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P(t) — P.(U,U) = M x U* (3.2)

ondeM é a matriz de massa da estrututé, é a aceleracéo total relativamente a um
dado referencial fixoP(t) € o conjunto das forcas aplicada®eé o conjunto das forgcas
resistentes da estrutura que, geralmente, dependem do deslocaméntaade dos graus
de liberdade considerados.

No caso das for¢as resistentes serem funcdes lineares da veloeideslecamento, a
Equacéo 3.2 pode ser simplificada da forma:

P(t)—CxU—-KxU=MxU! (3.3)

ondeC é a matriz de amortecimentd<ea matriz de rigidez da estrutura.

Se as forgas exteriores aplicad@¥t) forem nulas e assumindo que ndo hé
amortecimento viscoso, o problema é simplificado a um caso de vibracad\ssemindo
também que o referencial se encontra na base da estrutura, (i§te-€{/, a equacéo que
traduz o problema é:

MxU+KxU=0 (3.4)

A solucéo da equacao anterior pode ser expressa em funcédo dos deodbracéo da
estrutura e das respectivas frequéncias natupagsy, respectivamente. Passando este a
ser um problema de valores e vectores proprios:

Kx¢p=w?>xMx¢ (3.5)

O numero de paresy,¢;) que satisfaz a equacao anterior é igual ao nUmero de graus de
liberdade considerados. No entanto, na analise sismica é necessanongno mastante
inferior de modos de vibrag&o para representar convenientementposteesinamica a
excitacdo sismica.

Método de sobreposi¢cao modal

A andlise modal baseia-se na transformacéo anterior, tendo como abjbesi@copolar o
sistema matricial de equacgfes que é necessario resolver para obtpostaestrutural
numa analise dindmica. O principio do método é baseado no facto de a deformad
da estrutura poder ser caracterizada em termosndo®dos de vibracdo, ao invés de
ser caracterizada directamente pelasomponentes do vector deslocamentos no espaco
geométrico. Neste caso, asmodos de vibracdo constituem a base de um outro espaco
vectorial que se chama Espaco Modal.

Assim, a amplitude de cada modo sera a coordenada generalizada que @ermitir
caracterizar qualquer deformada no espaco modal. Na Equacdo e$ermtprse a
resposta total da estrutura como a sobreposicao dos varios modosadgividevidamente
ponderados pelas respectivas coordenadas m@dais

N
u= Z ®i X q; (3.6)
i—1

Substituindo a Equacéo 3.6 na Equacado de equilibrio dinamico chega-gaiidtese
equacao:
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Mn X Qn + Kn X Qn = fn(t) (37)

A esta equacao da-se o nome de Equacao Modal representando ariecdii@mico
do modon. E de salientar que a Equagédo tem apenas uma varigvell,,, K,, e f,(t)
sdo, respectivamente, a massa generalizada, a rigidez generalizéalgaegeneralizada
do modo de vibragéo n.

Desta forma, o sistema comequacdes diferenciaisreincognitas, € substituido por
n equacdes e apenas 1 incognita em cada uma delas, sendo cada urs&glessaes
a equacdo modal de um modo de vibragcdo da estrutura. A resolucés dexjaactes
desacopoladas permite determinar as coordenadas mgdais;,,. A deformada final
obtém-se por aplicacdo da Equacéo 3.6.

Verifica-se que sobrepondo a contribuicdo de apenas alguns moddwalgio (por
exemplo dos primeirosn modos: m << n) se obtém um resultado muito bom,
poupando-se um significativo esforco de calculo.

Efeito da excitagéo sismica na estrutura

Frequentemente assume-se que, aquando da excitacdo provocaglame)ms apoios da
estrutura se movimentam em conjunto, segundo um dado registo de gieteaagdongo
do tempo. Designando a aceleragio da base da estrutut (@pra aceleragéo total dos
graus de liberdade da estrutura, isto é, a aceleracéo relativamente adameterencial
fixo, é dada pela soma da aceleracao da base com a aceleracao dé mlddvamente a
base.
U'=U+RxUy(t) (3.8)
ondeR € uma matriz cujo nimero de colunas é igual ao nimero de componentes da
aceleracdo da base e o numero de linhas é igual ao nimero de nés tasestRara
cada componente, o valor respectivo de R corresponde a aceldagggstantes graus de
liberdade devido a uma aceleracédo unitaria da base. Se todos 0s apoigrsentarem
em conjunto, R representa o0 movimento de corpo rigido da estrutura.

Assumindo que ndo ha cargas nodais aplicadas, substituindo a Equ&c&as3
Equacdes 3.2 e 3.3 obtém-se as Equacdes de equilibrio dindmico deviditagdexde
base, por exemplo, provocada por um sismo.

M x U + P.(U,U) = =M x R x Uy(t) (3.9)

MxU+CxU+KxU=-MxRxUy(t) (3.10)

A Equacao 3.9 é referente a sistemas ndo-lineares e a Equacao 3ri#) se@ms casos
onde é possivel estabelecer as relagdes atras referidas.

Resolucdo Numérica das Equagfes de Equilibrio Dindmico

A resolucao da Equacao 3.3 ou da Equacéo 3.9, no caso particulasé@eciude forca
exterior mas apenas de movimento de base, quando a excitacdo variaiannée no
tempo ou quando a resposta é nao-linear, s6 pode ser conseguida mmgmaiméricos.
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Os habituais métodos de simulacdo para andlise ndo-linear da respostaastm
situacdes de accdo dindmica recorrem geralmente a uma discretizacdudeSes de
equilibrio através do método de Newmark, resolvendo-as através do nitieadivo de
Newton-Raphson [48].

A equacéo geral que deve ser resolvida numericamente é:

mx U +cx U+ f5(U,U) = pl(t) (3.11)

A resposta total € obtida em instantes discrétodo instante de tempg assume-se
que o deslocamento, velocidade e acelera¢&d/(U) sdo conhecidos, obedecendo &
equacao: ) '

mxU; +¢xU; + (fs)z = p(ti) (312)

onde (fs); = K x U;, para sistemas elasticos lineares mas depende do historico de
deslocamentos e velocidades no caso de sistemas ndo-lineares.

Os procedimentos numéricos permitem a determinagdo das quantidades
(Uiz1,Uiz1, Uip1) no instante i+1, satisfazendo a equac&o:

m x Upy1 + ¢ x Upp1 + (fs)ig1 = p(tit1) (3.13)

Em 1959, M.N. Newmark desenvolveu um conjunto de métodos baseadaeguastes
equacgoes:

Uir1 = Ui + [(1 =) x At] x U + (7 x At) x Ui (3.14)

Uis1 = Ui+ At x U +[(0,5 — 8) x (A)?] x U; + [8 x (At)?] x Uiy1 (3.15)

Os parametrog e v definem a variacdo da aceleracdo durante o passo de tempo e
determinam a estabilidade e precisdo do método (geralmente tom—%eeﬁ € [%; %]).

Estas duas equaces, em conjunto com a Equacéo 3.13 fornecera| de iada passo
de calculo, a base para o calculo dos valores dos deslocamentos, adéscedaceleracées
no instante seguinte. E necessario um processo iterativo uma véz queparece do lado
direito das equacoes.

Na Figura 3.2 apresentam-se dois casos particulares da aplicacdo doesndto
resolucdo do equilibrio dindmico. As Equacgbes que ai se apresentam &htidas
considerando que a aceleracdo em cada intervalo de tempo entre daois gasanalise
(i) se mantém constante e igual a média dos valores das aceleracdesimpsrdos
(ii) tem variacdo linear entre ambos, fazendo a integracdo no tempo e @a@msld que
7 = At. Comparando as equacdes que permitem calcular os deslocamentosdadel®c
no passa + 1 com as Equacdes 3.14 e 3.15 pode-se concluir qq%é; 8= % entdo o
Método de Newmark corresponde ao método das aceleracdes médismtengue, para
v = %; 8= é corresponde ao método das aceleragdes lineares.

O Método de Newmark é exacto até ddtdem se, e s6 se, = % Neste trabalho
usou-se 0 método das aceleracoes médias, o que equivale ayt@w@eﬁ = %

E possivel reformular as equagdes apresentadas por forma a evitaceslimento
iterativo do método. Assim, definem-se as quantidades:
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Average Acceleration Linear Acceleration
1) U
f | [
iif-%—l Iii+l
U i;
- ! )
L li1 L i
— T = T
T’( ‘T..{
iE(r) = § (i1 + i) i(ry = iy + 25 Gl — dii)
w(r) =t + 541 +4;) a(T) = ity + 0T+ g7 i1 —dii)
el = + S il + i) i1 = i + S + i)
. 2. . . P 3. "
w(t) =w; + ;7 + F 0 + ) ult) = uj + 0T + i 5 + gz (i) — i)

- 2 . - . I3 -
Wil = u; +us At + (Aﬂf) Gt + 1) Uuip = u; +i; At + (Ar)? (%u£+1 + %Mi)

Figura 3.2: Casos especiais na aplicacao do Método de Newmark - (Fd2ije:

AU =Uiq — U; Ap; = pit1 —pi (3.17)

Desta forma, as Equacfes 3.14 e 3.15 podem ser reescritas na forma:

AU; = (At) x U; + (7 x At) x AU; (3.18)

. At)? .. ..
AU; = (At) x U; + ( ;) x U; + 8 x (At)2 x AU; (3.19)

Simplificando a Equagéo 3.19 vem:
AU-*¥XAU~—;XU'—LXU' (3.20)
"B x (At)? CoBx (AT T 2xp Tt '

Assim, substituindo 3.20 em 3.21, vem:

" Yt Y
AUZ_BX(At)XAUZ ﬂxUl—i—Atx(l 2><B)Uz (3.22)

Considerando a Equacao de equilibrio dinamico na forma:

m x AU; + ¢ x AU; + K x AU; = Ap(t;) (3.22)
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e substituindo as Equacdes 3.20 e 3.21 em 3.22 obtém-se:

. Ap;
K x AU; = Ap; < AU; = ?p (3.23)

onde: )
T et xm (3.24)

K=K+57~ B x (AD?

1 .
Aﬁlepl+<MXm+gXC>XUZ

+ [2>1<5 x m + At x <23B—1) xc] x U; (3.25)
séo conhecidos através das propriedades do sigiem@, c), dos parametros do método
(3, ~) e das quantidadds;, U; e U;.

Assim queAU; for conhecido AU; e AU; podem ser calculados através das Equacdes
apresentadas, sendo, de imediato, conhedidas, Uiﬂ e Uiﬂ. A aceleracdo pode
também ser obtida pela Equacdo Dinamica:

p(tit1) — C x Uiy1 — K x Ui
m

Uipr = (3.26)

Esta Equac&o é necessaria para deterniigarara iniciar o calculo. Segundo [12], o
Método de Newmark € estavel se:

ar__t 1 (3.27)
Tn_7r><\/§ \/7—2><B .
Para variacoes lineares (ie= % ep= %) esta condicéo traduz-se em:
A
T—t <0,551 (3.28)

n

Contudo, passos de tempo mais curtos sao necessarios para obter gisaopre
satisfatoria.
Utilizacdo do Método de Newmark em Sistemas N&o-Lineares

Para sistemas nao-lineares, considerando Equacéo incrementalilitgieglinamico:
m x AU; 4+ ¢ x AU; + (Afy); = Ap; (3.29)
a principal diferenca reside no calculo da forca resistehig X
(Afs)z = (Ki)sec X AU’L (330)

onde a rigidez secantds;)... ndo pode ser determinada analiticamente uma vez que ndo
se conhecé/; .

Se se admitir que ao longo de um pequeno intervalo de témpaigidez secante pode
ser substituida pela rigidez tangefi€; ) (Figura 3.3) entéo:
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(Afs)i ~ (K1 x AU; (3.31)

Esquecendo o indice T efi; ), a Equagéo de equilibrio dindmico vem:

I
A 4 .
’;[ b 1 h
/, 1
()it e
A
)i
Auf
- U
u; Uiy

Figura 3.3: Método de Newmark em sistemas nao-lineares (Fonte: [12])

A semelhanca entre esta Equacédo e a correspondente a sistemas Inapresgue
também aqui se pode utilizar um procedimento de resolucao nao-iterapienad é preciso
alterar o valor dd{ na Equagao 3.24 para a rigidez tang€tite), a determinar no inicio
de cada passo de célculo.

Para sistemas nao-lineares a Equacao 3.26 podera dar valoreseifeier , , sendo
preferivel adoptar o Ultimo valor, pois satisfaz o equilibrio em i+1.

Este procedimento com tempo constaAtepodera conduzir a resultados imprecisos
devido a: (1) a rigidez tangente foi usada em vez da rigidez secahte;uflizacdo do
passo de tempo constante impede que se detecte as transi¢cdes na rejagdeftomacao.

Para evitar o problema (2) pode diminuir-se o passo de tempo de calculoeatés qu
resultados numéricos estejam proximos dos exactos. Alternativamengecpadse um
processo iterativo que verifica se durante o intervalo [i, i+1] h4 vasiaghAsentido da
velocidade. Em caso afirmativo, o passo de tempo é ajustado de modo aeajoeidade
no final do intervalo seja aproximadamente zero.

Relativamente a fonte de erro (1), esta pode ser minimizada através deagdiprento
iterativo. Em sistemas ndo-lineares tem-se:

K; x AU; = Ap; (3.33)
ondeAp; é dado pela Equacéo 3.25 e:
IA(»—K'+L><C+¥><M (3.34)
TN B x At B x (At)2 '

Substituindo o indiceé por T', realgando que se utiliza a rigidez tangente vem:
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Kpx AU = Ap (3.35)
_ g 1
— KT+BXAt><C+BX(At)2><M (3.36)

Arelacdo é nao-linear pois depende dé/, consequentemenféT nao é constante.
Para andlises estaticas ndo-linedkes= K e a ndo-linearidade eii; é a mesma que
em Kp. Mas em andlises dinamicas, a presenc¢a dos termos de massa e amorteeimento e
K7 diminuem a nao-linearidade pois o termo constagq% para valores usuais d&t
€, geralmente, maior qu€ [12].
O procedimento iterativo consiste em:

1. DeterminaAU® : K x AU®D = Ap

2. Determinar a forca f(1) e a forca residuahR® = Ap — Af(D)
3. DeterminaAU®): K x AU® = AR® = Ap— AfD

4. Este processo é repetido até se atingir a convergéhéta= 0)
5. Oincremento pretendido é dado p&t/; = Zj AU)

Se a rigidez utilizada nas iteracdes for sempre a rigidez inicial (no instanstei) e
processo iterativo de passagem do instante de tenera: + 1 € conhecido como
Método de Newton modificado (Figura 3.4). Se a rigidez for a rigidez tdagestantanea
(actualizada em cada iteracao) entéo o processo é o Método de NeaphreR, que € o
Método utilizado neste trabalho.

p AR
\
_ ; 1 23 B
A’R‘Z’ AR —
' ¥
‘T Af{B)
& artr & (
| by
Au® A |
- i

Figura 3.4: Método de Newton modificado aplicado a resolucao da Eqdadaquilibrio
Dinamico (Fonte: [12])

O método de Newton-Raphson é um dos mais comuns neste tipo de problemas a pa
do método de Newton modificado. No entanto, exige que o0 passo de tempdlide an
seja pequeno para se atingir a convergéncia, nomeadamente quasloséarado-linear é
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significativa. Além disso, a resposta ndo-linear esta, segundo pjciada a um ndmero
reduzido de graus de liberdade, permanecendo os restantes prateame@smo regime.
Assim, o esforco computacional associado ao método € excessivo umae/erm cada
iteracao é recalculada a rigidez de todo o sistema. Os mesmos autores disétteins
para melhorar a convergéncia com o menor esforgo computacionailaaso

Um caso particular onde os métodos habitualmente utilizados nédo séo eficéentes
0 caso de colapso de um dos elementos durante a analise. Nesse cdtevabbea
significativas na matriz de rigidez tangente instantdnea num pequeno cod@igtaus
de liberdade, enquanto que os restantes permanecem em regime lingtarcé$®, pode
utilizar-se por exemplo o método de Newton modificado recorrendo aospagms de
Krylov. Em [48] é apresentado o desenvolvimento de um método numéreaajaca
em pratica esta alianca, produzindo um poderoso algoritmo para reselug#rica de
problemas néo-lineares. E aplicado este algoritmo ao caso de analise dicémicalapso
subito de elementos.

Amortecimento

E impraticavel a determinacéo dos coeficientes da matriz de amortecimentord@etsa
partir dos dados das estruturas (dimensdes da estrutura e dos elecaatisyisticas dos
materiais) [12].

Assim, o amortecimento é geralmente definido simplificadamente por valores do
coeficiente de amortecimento, sendo suficientemente precisos para dirdses. No
entanto, para andlises ndo-lineares a matriz de amortecimento é necessaria.

Durante a actuacdo de um sismo é expectavel que a rigidez da estruturaadimin
substancialmente. Esta diminui¢céo da rigidez vem normalmente acompanhantaaitia
do amortecimento, ambos devido ao dano estrutural provocado pelo sigmno [1

Quando é possivel e admissivel a utilizagcdo de coeficientes de amortecimento
numéricos, estes devem ser estimados a partir de dados provenientestedeeta
estruturas do mesmo tipo. Ainda assim, os dados obtidos, especialmentdiciertes
de amortecimento, a partir de testes de vibracdo de pequena amplitude eé&o sisv
usados em analises com excita¢cdes de muito maior escala, uma vez quprisipdes
da estrutura sédo substancialmente diferentes. Os coeficientes de amartieqgiae
esses casos devem ser obtidos directamente dos dados registadessparaxcitacées
especificas.

De forma semelhante, a matriz de amortecimento deve também ser calculadaseom ba
em dados recolhidos em estruturas similares sujeitas a excitacbes cveiglenas ndo
deformadas em regime plastico. Estes valores entram em consideragadms 0s
mecanismos de dissipacdo de energia presentes nas estruturas (putidiE atraves
de sismos reais) e que nédo seria possivel ter em consideracao caspdssivel calcular
os coeficientes de amortecimento analiticamente.

Em [12] s&o apresentados dois métodos para a determinagdo da matriz de
amortecimento: (i) Método de Rayleigh e (2) Método da Superposicdo dos
Amortecimentos Modais.

Neste trabalho utiliza-se o Método de Rayleigh, sendo também este o método
disponivel no OpenSees, o programa de elementos finitos utilizado.
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Método de Rayleigh

Considere-se 0 amortecimento proporcional a massa e a rigidez, dados po
c=agXm c=a1 Xk (3.37)

onde as constanteg e a; tém unidades ! e s, respectivamente.

Considerando agora apenas no amortecimento proporcional a massartecamento
generalizado associado ao n-ésimo modo de vibragao é:

C,=agx M (3.38)
Desta forma, o coeficiente de amortecimento associado é:

€y =0 o — (3.39)

O coeficientary pode ser obtido com os dados relativos a qualquer modo de vibracéo,
por exemplo para o modo i:

Uma vez determinado o valor dg, a matriz C é automaticamente conhecida, sendo o
valor do coeficiente de amortecimento dado, para o n-ésimo modo pela EQUagao
De modo semelhante, atente-se agora ao amortecimento proporcional 2 ridgdée
caso tem-se:
ai

Cp = ay x w2 x M, =5 Xw (3.41)

Enquanto que, para o amortecimento proporcional a massa, o coeficiente d
amortecimento era inversamente proporcional a frequéncia naturalp ageificiente de
amortecimento aumenta linearmente com a frequéncia natural (Figura 3.5).

L,
c:ﬂom
(=20, fra
£, =am/2
® ®, o o

1 4

Figura 3.5: Amortecimento proporcional a massa e proporcional a rigidez

De igual forma, o coeficientg pode ser calculado através dos dados de qualquer modo
de vibrac&o. Por exemplo, para 0 modo j:
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% (3.42)

Nenhuma das duas matrizes apresentadas é apropriada para a aratisntes com
varios graus de liberdade. Assim sendo, considera-se o AmortecineR@ytkigh para a

construcdo da matriz de amortecimento consistente:

C=ayXM+a xK (3.43)

O coeficiente de amortecimento do n-ésimo modo de vibragéo é:
a 1 aj
fo=20 0 2 M, (3.44)
2 Wn 2

Os coeficientesy e a; podem ser determinados para os modos i e |, através dos
coeficientes; e ¢; especificados. Para tal, pode expressar-se a Equacgdo anteaiaspar

dois modos referidos através do sistema:
1 wj )

L : x{ao}:{ 52} (3.45)

2 Wj aq 5]

Assim pode determinar-se a matriz de amortecimento e o coeficiente de amortecimen

para qualquer outro modo utilizando a Equacéo 3.44.
No caso particular de ambos os modos, i e j, terem 0 mesmo coeficiente de

E‘HE‘»—A

J

amortecimentd, entao:
2
(3.46)

2wiw;
o _Swi—i—w]—

al =
wi + Wwj

ap =§

E o amortecimento de Rayleigh é o que se apresenta na Figura 3.6.
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Figura 3.6: Amortecimento de Rayleigh (Fonte: [12])

Em problemas praticos, os modos i e j a que usualmente se atribui 0 mesmo
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coeficiente de amortecimen{p devem ser escolhidos tendo em conta a sua contribui¢cao
para a resposta global, ou seja, devem ser escolhidos dois modos cafictente de
amortecimentd de forma a que todos os modos com contribuicdo significativa para a
resposta da estrutura tenham valores de coeficientes de amortecimeat®isz

Assim sendo, no caso de se considerarem 5 modos de vibéad@e ser especificado,
por exemplo, para 0s’le £ modos sendo, consequentemente menoréqueoeficiente
dos modos 2 e 3 e maior o d8 Bodo, como se pode observar pela Figura 3.6.

No caso de se querer especificar o coeficiente de amortecimento em mais doig
pontos (2 modos) pode-se considerar o amortecimento de Caughe¥3jer [

No programa de elementos finitos OpenSees, o0 amortecimento de Rayleighiciodefi
de modo a permitir a actualizacdo da ma€@iao longo da analise:

C=ax M+ Bl X Kactual + 52 X Kultima—iteracao + /83 X Kinicial (347)

Neste trabalho toma-s@§ = 3, = 0. Fica portanto a expressédo do amortecimento de
Rayleigh reduzida a:
C=ax M+ B3 x Kinicial (348)

Para definir os coeficientes e 5 = (3 segue-se o procedimento atras explicado,
considerando duas frequéncias, as quais se associa um coefiganr@decimento de
2% (valor usual para o tipo de estruturas a analisar).

Desta forma, a definicdo do amortecimento no programa € feito nos segussesp

1. Parametros de entrada:

e f1=p2=0

e Modos a considerar cog¥2%

N

. Andlise de valores préprios para os primeiros 8 modos de vibragéo
3. Calculo das frequéncias proprias de vibracao da estrutura

4. Calculo dos periodos de vibracéo
5

. Célculo dos coeficientese 3:

2w;w;
wi—i-wj

_ 2
° 6 - 5wi+w]‘

o a=¢

3.4 Performance-Based Earthquake Engineering

Desde ha algum tempo que é comummente aceite que a analise de eventos gxtremos
como os sismos, deve ser baseada ha capacidade/desempenho tlaaesBendo essa
capacidadade/desempenho medida através de alguns parametrosodta riespentes a
prépria estrutura.

Por outro lado, esta designacao pretende englobar de forma akrmgenovos
métodos de andlise sismica, nomeadamente, a Analise Probabilistica de Risco Sismic
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(PSHA), analise de colapso e dano de estruturas sob ponto de vistbitistizo, e
previsdo de danos/vitimas e perdas financeiras [57].

Estas novas metodologias tém como objectivo fornecer as entidades ra®ciso
descricdes probabilisticas dos possiveis cendrios decorrentes eltesegismicos ja
registados e das possiveis réplicas.

De modo a poder descrever, definir e quantificar com maior precisas toslo
parametros inerentes a resposta sismica das estruturas, [57] prapaeagaliacdo do
desempenho e respectiva analise de risco se faca com base nogesqupriametros:

Tabela 3.2: Parametros da Andlise de Risco segundo [57]
Parametros Exemplos
Parametros de intensidade Aceleragao maxima do SOIO.
Aceleracao espectral d§ inodo de vibragag
Deslocamentos inter-piso

Resposta estrutura Deformacdes plasticas
Aceleracdes dos pisos
Medidas de dano Estados de dano dos elementos
Variaveis de decisao Perdas humanas e materiais/financeiras

Estes parametros sao o0s resultados dos quatro passos fundamentaidlisa a
probabilistica desenvolvida pelo PEER e que séo:

1. Analise de Risco
2. Andlise Estrutural
3. Andlise de dano (estrutural e ndo estrutural)

4. Andlise de perdas

Estas variaveis podem depois ser relacionadas com os indices detaegpe se
pretende estudar, nomeadamente, o nivel de seguranca estruturalseitdligade de
recuperacéo dos edificios.

A analise sismica probabilistica baseada no desempenho pelo PEER e a sua
metodologia pode ser consultada em [38].

Um dos passos de maior relevancia neste contexto e que, consequéaicier®n
merecido bastante atencéo por parte do PEER é o segundo passotagdmese estudo
da resposta Estrutural.

As relacdes entre a resposta estrutural e os Parametros de Interssidagecamente
obtidos através de simula¢gBes nao-lineares, cujos fundamentos séo neiptirdises
(engenharia estrutural, geotecnia, SSFI - interaccéo - solo - estrufunalacdo, entre
outros).

O PEER tem desenvolvido varias abordagens na andlise da relac@oefPasade
Intensidade - Resposta estrutural. Esta andlise é conseguida atrapésceidimentos
de integracdo e simulacao da resposta dindmica da estrutura, sendo m@tadslogias
desenvolvidas e uma das mais importantes a Andlise Incremental Dinamica.
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Segundo esta metodologia, é executada uma simulagdo que pretende ebparstar
da estrutura quando submetida a uma aceleracao de base com deterpanadetros de
intensidade (PI). A resposta da estrutura obtida é caracterizada eéofdas parametros
PRE. Este processo é repetido aumentando os parametros Pl e regostamdpectivos
PRE. O resultado ¢é a relacao Pl - PRE.

Uma vez repetido o procedimento anterior para um nimero suficiente dendéer
acelerogramas, devidamente adaptado ao local, pode fazer-se um estatdstico da
relacdo PI-PRE e estabelecer a probabilidade de determinado valoardosepros PRE
ser excedido sabendo que o valor do parametro de intensidade é PI.

Se for possivel, através de uma analise de Risco Sismico, determinar hilptatia
de ser excedido determinado valor Pl, pode-se integrar e obter umaargla@ PRE, que
apresenta a probabilidade média anual de ser excedido determinadeR&lor

O produto que se pretende de todo este processo pode apreseradtepeacao 3.49,
gue habitualmente se designa PBEER Equation’

v(VD) = / / / G(VD|MD)dG(MD|PRE)dG(PRE|PI)|d\(PI)|  (3.49)

ondeV D sao variaveis de decisad/ D sdo medidas de dan® RFE os parametros de
resposta estrutural’I sdo os parametros de intensidadéPl) a probabilidade média
anual de ser excedido o va®l, G(PRE|PI) corresponde a probabilidade de ser excedido
determinado valor d& RFE sabendo que ocorreu determinado sismo com paranidtro
(P(PRE > y|PI = 7)), dG(PRE|PI) = pprg|pr(y|r)dy é a funcdo densidade de
probabilidade condicionada vez€g, G(MD|PRE) e G(VD|M D) sé&o definidos de
forma idéntica ey(VD) = v(VD > x) é a probabilidade média anual de ser excedido
ovalorVD

Uma descrigcdo mais detalhada do procedimento da Andlise Incremental Dindmica
propriedades das curvas obtidas e aplicacdes pode ser consultfsi].em

3.4.1 Metodologia de Analise Probabilistica de Risco de Cglao numa
situacao pds-sismo

A andlise probabilistica de risco tem vindo a ser, de forma cada vez mais nisjste
proposta como base de decisdo, nomeadamente para decisdes deaaart@lpcionadas
com a mitigacao dos efeitos pds-sismo (naquilo que concerne as nedessidadiatas de
respostas e a possibilidade de evacuacédo das estruturas) [33].

Tém sido desenvolvidas novas metodologias para a avaliacdo do riscoosipanic
exemplo a criacdo da plataforma OpenGEM [23], ja descrita no Capitulo llcofa
referido o GEM tem como objectivo a geragdo de base de dados multi-diacipiovas
metodologias, noveoftwaree outras ferramentas que permitam avaliar o risco sismico em
qualquer local. Tudo isto sera integrado numa platafoomie designada OpenGEM,
onde os participantes poderdo aceder a toda a informacao disponivelamoaleular e
analisar o risco sismico, sendo possivel a edicdo dos resultados aeavepas, tabelas
ou outras ferramentas que contribuam para as tomadas de decisao.

Para ja, os esforgos desenvolvidos pelo GEM tém resultado numa feteadesignada
OpenQuake, que pretende aferir da vulnerabilidade sismica de ediEstesoftwareesta
neste momento em fase de testes.
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O GEM tem neste momento dez grupos de trabalho focados em diferentesiérea
conhecimento fundamentais para a analise do risco sismico, como sejammtlésento
de modelos analiticos do movimento do terreno durante um sismo, métodos de estimati
da vulnerabilidade fisica de edificios ou o estudo das consequénciassgttEsismos.
Além destes dez grupos, ha ainda grupos regionais que ambicionam aplicatodologias
desenvolvidas ao nivel regional.

Para a avaliagdo do risco € fundamental a previsdo de todas as @nEagu
gue decorrem do evento sismico. Os desenvolvimentos nessa area témm taitibé
assinalaveis, por exemplo no PAGERrgmpt Assessment of Global Earthquakes for
RespongeSystento U.S. Geological Surveps].

A andlise probabilistica do risco é também fundamental quando, apés um sismo
principal, existir a possibilidade, mais ou menos forte, da existéncia de epitasse
sentido, tém-se desenvolvido metodologias para estudar o comportamergsmos
das estruturas remanescentes e a sua capacidade para resistirentuaie\eentos
secundarios, principalmente réplicas do sismo original.

A este tipo de eventos, sem dulvida, com grandes consequéncias, aonsdte
demonstrado pelos Ultimos eventos de grande intensidade, acrescers ©rios
relevantes em situagdes pds-sismo, como sejam, explosdes, incéndasiissaestruicao
de elementos estruturais no processo de socorro ou evacuacgao. sfewesios estdo
associados efeitos dindmicos significativos e que devem ser aboreddssridos nas
anélises, como por exemplo em [53, 54].

Em [33] é proposta uma metodologia de analise pds-sismo principal quenaéro
das andlises habituais que excluem as réplicas das analises de risé¢@stechipdstese
através da adaptacao da capacidade resistente da estrutura péseisite(ando o dano
provocado pelo sismo inicial) usando para tal uma variavel aleatéria de dan

Em [5] s@o apresentadas classificacbes segundo as quais as &stdduem ser
avaliadas ap6s a ocorréncia de um evento sismico. Estas foram cassttofd base
na probabilidade da intensidade da réplica exceder a capacidadentestseestrutura
remanescente. Esta Ultima assumida deterministicamente para facilitar a implementacao
Estas classificacdes tém como pretensdo conduzir a tomada de decisé® dee
possibilidade de reocupacao dos edificios.

Actualmente estdo a ser desenvolvidas em [34] curvas de fragilidaddifiteos em
cenarios pés-sismo. As curvas existentes dependem directamentagimdesstado de
dano (e.g, nulo, ligeiro, etc.) e que por sua vez dependem das cénsegudirectas do
sismo na estrutura. As curvas que agora se pretendem obter tém edezgdo de forma
ndo deterministica que apds o sismo principal, a estrutura se encontraadnédjoccomo
tal, a sua capacidade resistente esta diminuida. O procedimento para olu@nassé o
seguinte:

1. Realizar varias analises dinamicas nado-lineares da estrutura rificadan(sismo
principal)

2. Realizar vérias andlises dindmicas nao-lineares da estrutura em sodibsrentes
estados de dano obtidos em 1.

3. Com base nos resultados estatisticos obtidos (dependendo da interdedeada
sismo e do estado de dano intermédio - entre sismo principal e réplica - e final)
construir as curvas de dano
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Para uma estrutura ndo-danificada um determinado estado de dano DS tem a
probabilidade de ser excedido para cada parametro de intensidadetdedexdo terreno
Pl dada por:

P(DS > ds|PI = pi) (3.50)

Fazendo variar o parametro Pl obtém-se uma curva de dano (cordespeo estado
de dano DS). Para uma estrutura danificada devido ao sismo inicial, asgpwem:

P(DS, > dsa|PI, = piq N DSy, = dsp,) (3.51)

ondeDS, representa o estado de dano verificado apos a réplisa, 0 dano apos o0 sismo
principal eP1, uma dada intensidade da réplica.

Na Figura 3.7 apresenta-se uma das curvas de dano obtidas atravésettimento
descrito. DS significa estado de dano e P(C) é a probabilidade de cgamsa@ada
intensidade do sismo principal. Assim para cada sismo principal é podsieelion grafico
deste tipo, onde se pode prever, para cada aceleracdo da répliecoeegtado de dano da
estrutura, a respectiva probabilidade de colapso.
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Figura 3.7: Curvas de fragilidade obtidas em [34]

Os mesmo autores propdem metodologias probabilisticas para se lidar camneziac
no estado de dano de determinada analise, que passa, sobretudopmblaacao
ponderada dos varios estados de dano.

Em conclusdo, as analises nao-lineares aplicadas a analise sismicadadeeza
mais utilizadas e, em particular a andlise baseada no desempenho, tenezadaiv
relevancia. No entanto, esta metodologia requer muito mais dados sobrg@rastio seu
comportamento. Embora se tenham conseguido avangos muito significats/atimos
anos, naquilo que toca aos métodos de simulacdo, modelos estruturaisuénaiseareas,
ha ainda muitos desafios que esperam desenvolvimentos futuros.
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3.5 Definicao dos Modelos Estruturais

3.5.1 Consideracdes Gerais

Segundo [19], na analise sismica, na maior parte dos casos 0s modeldarastr
bi-dimensionais usados séo aceitaveis para edificios regulares e dtm déetorcao
consideraveis. Caso contrario, &€ necessario um modelo tri-dimensional.

Os modelos constituidos por elementos de barra ligados por nés sao facilmente
descritos através das coordenadas, no referencial global, damrestrutura. Os dados
de cada elemento podem ser tratados no referencial local de cada unmelaé8es
forca-deformacéo de cada elemento s&o obtidas por integracdo d@eduao longo
da coordenada do eixo de cada elemento. Para este tipo de modelos, a resposta é
completamente conhecida se forem conhecidos os vectores das foecasvector dos
deslocamentos.

Os Métodos de Elementos Finitos, podem usar elementos de outro tipo na réodelag
(e.g. elementos de laje) que permitem outro tipo de detalhe das solucgdes.

Nos modelos utilizados as cargas podem ser aplicadas aos nés ou aostademe
Optando pela primeira opgéo, obtém-se o vector das for¢cas nodaisademmrP, com
6 componentes em cada nd, no caso tri-dimensional, ou 3 componentesonplaao.
Ao contrario, no caso de se assumirem cargas distribuidas nos elemesttss seréo
contabilizadas na relacéo forca-deformacéo dos elementos.

E de referir que todos os métodos de analise necessitam da verificacaquigdes
de equilibrio, sendo que estas podem ser calculadas na configuraigforimada
dos elementos, no caso dos deslocamentos serem relativamente pemqesiog0
caso dos deslocamentos ndo serem desprezaveis, estas terdo ridmigate de ser
calculadas na configuragdo deformada, contabilizando desta fornfieitos eecorrentes
da nao-linearidade geométrica ou efeitos tierdem.

Segundo [19] quando o deslocamento transversal reladiift)(dos elementos é da
ordem dos10~? ou menos, pode considerar-se a relacdo linear entre deslocamentos e
deformacgoes.

Por outro lado, no caso de grandes deslocamentos e das equacgesidecterem
que ser calculadas na configuracédo deformada pode seguir-sexrijddcao corrotacional
gue assume as forgas a actuar ao longo do elemento deformado, altesaldwrientacdo a
medida que o elemento se deforma ou ii) um método simplificado, como a analis@P-De
onde, considerando deformacdes locais mais reduzidas, é despeezadtribuicdo do
esforco transverso para o calculo do esforco axial na configudefarmada [19].

Em [19] sdo demonstradas as equacfes de equilibrio a satisfazer rtemasis
constituido por elementos de barra e cargas aplicadas nos ndés ou nositedeme
Os sistemas com que habitualmente se trabalha em engenharia s8o estaticamente
indeterminados, como tal, as equac¢fes de equilibrio devem ser satisfeitagions&o
suficientes para fornecer uma solucdo Unica. Dado que na andlise séstactacto
também se verifica, isto é, a maior parte das estruturas sao estaticamentenindelzzs,
as equac0es de equilibrio séo particularmente importantes na aplicacioréosate da
andlise plastica a resolugdo destes problemas.
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3.5.2 Métodos Computacionais

As metodologias relacionadas comParformance-Based Earthquake Engineertém
aumentado a exigéncia associada aos meétodos de simulagdo da respottealestb
accdes extremas. Nomeadamente aquelas que provavelmente conduzatapso
progressivo. Segundo [36], o software de simulacdo que se utiliza figs de analises
deve ser capacidade para recorrer a modelos constitutivos compleéiedos de analise
com grandes deslocamentos, simular o comportamento de novos materiais dicaciies
na resposta estrutural, utilizar algoritmos de resolugdo numeérica em siude@Ecao
dindmica, robustos, entre outros requerimentos.

De acordo com 0s mesmos autores, para incorporar os desenvolvinfigiies
e as necessidades especificas dos utilizadores, o software de simdésgAconter
interfaces para novas formulacdes de elementos finitos, novos algorisnmesalucao,
novos métodos numéricos de resolucao das equacdes de equilibriocassinpermitir
a modelacdo da estrutura, visualizacdo e edicdo de resultados de acond@s
novos métodos de programacdo. Para atingir os objectivos atras aefersl métodos
de simulacdo de elementos finitos devem possuir trés caracteristicas fataiame
flexibilidade, abrangéncia e mobilidade. O primeiro conceito esta relaciot@uoa
capacidade das componentes de dado software serem combinadagafdediftormas,
visando uma maior capacidade de resolucao de problemas especificns, age®les que
nao foram pensados antes de se iniciar a simulacdo. Abrangéncia sigpificdanto a
arquitectura como a implementacéo das componentes do software podeaste ferma
a corresponder a necessidades diferentes e mais ou menos espeufio@ste o0 caso de
estudo. Por ultimo, a mobilidade esta associada a capacidade do softwameeteem
variados sistemas operativos tirando proveito das novas ferramentasaya hardware
disponivel. Em relac&o a esta Ultima caracteristica, € de referir que amagio paralela
€ cada vez mais comum de forma a permitir a utilizacdo de associacdes de aorgsita
Assim é fundamental que o software esteja preparado para cordespmrestas novas
possibilidades.

De entre o software actualmente disponivel destacam-se aqueles quassadds
numa arquitectura deObject Composition" Neste métodos, sdo desenvolvidos varios
moédulos que constituem um conjunto elevado de classes e objectos pasentar 0s
modelos estruturais, simular o comportamento estrutural quando se sujeistnuagras
a determinados tipos de carregamento e obter a respectiva respostmbBdtdos sao
desenvolvidos separadamente e sao depois conjugados utilizhesign patterns”

A maior contribuicdo deste software de composicdo é a combinacdo de varias
componentes que resultam numa melhoria significativa da capacidadeotigdiesde
modelos de elementos finitos ndo-lineares [36]. A combinacao das vangmnentes
deste software permite utilizagBes diversificadas e que constituem udegrganco em
relacdo ao software até entédo utilizado.

O PEER, tem vindo a desenvolver um sistema "open-source"(codigo athesignado
Open System for Earthquake Engineering Simulaii®penSees) para responder aos
principais desafios que se tém colocado. O OpenSees é um softwatituédo por varias
componentes usado para construir simulacdes de problemas estrutuzaig¢@igos. O
OpenSees nao é um caédigo, envolve ao invés um conjunto de classgscolpara
representar os modelos estruturais, executar as simulacdes e resolsistemas de
equacOes governativas dos sistemas. Por fim permite o acesso daslosgorovenientes
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das simulacdes realizadas para o seu posterior processamento [19].

Segundo [36], cada componente deste software divide-se em doidegrgrupos:
classes gerais e classes especificas. As primeiras definem a inteafactoqos os
utilizadores dessa componente, que ai definem o0s objectos que qusaemcuja
implementacdo € conseguida através das ferramentas especificaerRgoea interface
Elementos (Figura 3.8) define os métodos para simular e obter a resposiemestos
finitos. No entanto, essa resposta apenas € conseguida pela implemdotagbmritmos
especificos dos tipos de elementos finitos disponiveis, que se enquaasaciasses
especificas da classe Elementos.

Na Figura 3.8 representam-se algumas das classes deste software aisaidcao
"Unified Modeling Language" Na posicdo central encontra-se a classe Dominio, que
contém o modelo de elementos finitos que resulta da conjugacdo das classentés,
Nos, Restricdes implicitas e Restricbes explicitas e Tipos de carregamenstadd do
modelo é actualizado através da classe Analise que determina a respastiaagstr

<< interface >>
Construgdo do Modelo
4

<< interface >>
Analise

Dominio

™,
“
\
Analise Dinamica

Interface de programagao
Linguagem tcl

I Tipos de carregamento I

<< interface >> ] *
Elementos i

z I Restrigoes implicitas I B m
777
1 2
| |
Uy =1,

I Restrigdes explicitas I

Figura 3.8: Diagrama das classes mais elevadas de um modelo de elemen®sdinito
OpenSees (Fonte: [36])

Para além do contributo dos membros do PEER, este software tem sidealesen
com a contribuigdo dos investigadores que o utilizam que podem adiciovas nlasses
especificas ou criando novas interfaces que permitam a utilizacdo cdajdga classes
actuais.

O desenvolvimento partilhado desta ferramenta, tem permitido a integracaadmao
bastante complexos da interacgéo solo-estrutura, estruturas de be#imafundacdes
profundas, entre outros.

O desenvolvimento futuro do OpenSees assenta em trés desafios fatalame
O primeiro é desenvolver os modelos de comportamento dos elementos eistrutura
particularmente a representacdo do dano estrutural quando sujeitédes atclicas.
Os modelos habitualmente usados, como os modelos de plasticidade corcenirad
semi-concentrada, sdo capazes de representar de forma simplificatapormmento
nao-linear, mas nao incluem alguns aspectos importantes com influéndfecaiiya no
comportamento estrutural. Por exemplo, a interac¢cdo entre momento flectimrgo es
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transverso, principalmente em elementos de betdo armado €, ainda, poyweendida e
0s modelos actuais apenas visam introduzir este fenémeno de forma muito sadalific
Em segundo lugar, é necessario desenvolver os actuais métodos ke ana
estrutural, uma vez que, segundo [19] o seu desenvolvimento ndo tenpadoado o
desenvolvimento das ferramentas computacionais.
Por ultimo, é necessario que os futuros engenheiros estejam cientes tddesride
analise estrutural existentes e saibam implementar analises sismicas ndemanwantas,
tal como o0 OpenSees.

3.5.3 Modelos de comportamento dos materiais

Nesta seccdo faz-se uma revisdo dos modelos de comportamentos dosignateria
habitualmente usados e apresenta-se uma explicacdo sobre o0 modelo detaroeio
utilizado neste trabalho.

Na andlise sismica sao, na maior parte das vezes, usados materiais comaento
uniaxial. No entanto sao facilmente derivaveis, a partir deste tipo de conrmearta, leis de
comportamento relativamente complexas, sendo a sua utilizacao limitada deddst@ao
computacional da sua implementacdo. Assim, sdo habitualmente usados matermiais c
comportamento histerético relativamente simples [19]. Quanto maior for a cadgaex
da lei de comportamento no que toca a relacao carga-descarga, maioere variaveis
internas necesséarias.

Na maior parte dos metais, a adop¢cdo de um comportamento elasto-plastico com
endurecimento é suficiente. Quando o efeito de Bauschinger for negégeh a
representacdo bilinear do comportamento do material é aceitavel. No eigaaunolo ha
alteracdes nos valores das tensdes de cedéncia, quando é altezatidmda solicitagdo,
entdo este modelo deixa de ser viavel, podendo utilizar-se, por exemplodelarie
Menegotto-Pinto (1973).

FH76E0
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0w 000 900 00® 00N 000 00%

Figura 3.9: Modelo bilinear do comportamento do aco (Fonte: [35])

O principal objectivo da analise sismica baseada no desempenho darastrpader
verificar a sua resposta para varios niveis de exigéncia. Assim énfiendial desenvolver
modelos, com comportamento histerético, que incorporem os fenomenegraedaicédo do
comportamento que condicionam a resposta estrutural.

A necessidade atras referida de estudar a resposta estrutural éos estentualemente
nao-elasticos, nos quais ha degradacao da rigidez e alteracao dstaesm termos de
esfor¢os, levou ao desenvolvimento de varios modelos de comportamematoiis.

Segundo [26] os modelos usuais para descrever o comportamento daaimdeyem
ter em consideragéo as varias fontes de degradacgéo das suédags quando sujeitos a
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analises sismicas, nomeadamente a deterioracao ciclica do comportameftenagoa
rigidez pés-cedéncia, assim como contabilizar os esforcos residueisretgtes da
deformacéo plastica.

Se 0 comportamento do material se mantivesse inalteravel ao longo de uma analis
monotdnica, a relacdo constitutiva do material poderia ser descrita attavépenas
3 parametros, a rigidez elastica (inicialg., o esforco de cedéncid;,, e a rigidez
pés-cedéncialls = b x K., onde b é o coeficiente de endurecimensgtréin-hardening).

Se forem tidos em consideracdo os efeitos da degradacdo na an#édisehamue
acrescentar aos parametros atras referidos o valor da "deformagéiood, 6., valor a
partir do qual a rigidez tem valor negativo. Nesse pico verifica-se@@smaximor..

A relacéo entré. e d, (3./9,) € uma medida da capacidade ductil do material. Na Figura
3.10 apresenta-se 0 comportamento genérico de um material histéricddecando estes
parametros.

Fc ‘\F KEZ'IEKL‘ Ponto
F). maximo
K.
K= K,
Resisténcia residual F=AF, ;_
>
By B b

Regime elastico

I- Endurecimento

Rigidez negativa

Figura 3.10: Comportamento genérico de um material histerético (Fontg: [26]

A utilizacdo deste modelo numa analise ciclica pode fazer-se desprezeeypeativa
degradacdo existente ao longo dos ciclos, existindo para esse eféts m@delos
disponiveis, com complexidade variavel e englobando diferentes fermdmé modelo
mais simples é o modelo bilinear (modelo que considera o endurecimento @Esiegd
[26]. Este modelo baseia-se nos mesmos principios do modelo apresemfédana 3.10
tendo, no entanto, de se definir um limite de esforco minimo quando a cunene&ée
descendente (Figura 3.11).

Caso este limite ndo fosse definido, poder-se-iam atingir esforcosi@@genos
admissiveis num estado de degradagéo mais avancado [26].

A degradacao do comportamento do material é outro factor de grande ingasta
nomeadamente quando o material € sujeito a ac¢des ciclicas. Este fenonemtodado
Rahnama e Krawinkler [44], que desenvolveram métodos para quangiitafenédmeno,
testando posteriormente essas regras em alguns casos praticos. Unegrdasque
desenvolveram, baseada na energia dissipada durante o carregeicigmatoé dada por:

Bi = (Et—Ei:E)C (3.52)
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Figura 3.11: Modelo de comportamento bilinear (Fonte: [26])

ondeFE; é a energia dissipada no presente ciSlbf; € a energia dissipada durante todos
0s ciclos anteriores (positivos e negativds) ¢ a capacidade de dissipacao de referéncia:
E, = v x F, x §, [26], v representa a capacidade de dissipacado de energia como fungéo
da energia de deformacéo elastica na cedérigjax(d,) e c € o expoente que define o
coeficiente de degradacdo. Rahnama e Krawinkler [44] sugeremtquee valores entre
1.0e2.0.

Ao longo de toda a andlise os valorestigevem situar-se entre 0.0 e 1.0./5e?]0; 1]
entao assume-se a ocorréncia de colapso:

v x Fyx6,— Y E; <E (3.53)

Com base no parametr@; obtido na Equacdo 3.52, sdo definidos em [26]
os modelos de degradacdo especificos utilizados nos modelos de comptotaime
material. Nomeadamente, a reducéo do esforco de cedéncia, a deferidcagamo de
endurecimento, a alteracao do valor maximo do esforco plastico, a altelacgpdez de
descarga (diminuicao do declive) e 0 aumento do deslocamento méaximo gefisew
em ciclos anteriores (e que nos modelos em questdo constitui 0 deslocarbjemtivo
aquando da recarga), ou seja, a diminuicdo da rigidez da recargas dsdmodos de
degradacédo a excepcdo do ultimo podem ser descritos por:

Xi=(1-pi) x Xi (3.54)

onde X; é o parametro a ser actualizado no instanté actualizacdo do deslocamento
maximo pode ser feito por:

0 = (1+ Bi) x 6i—1 (3.55)

onded; é o deslocamento maximo, positivo ou negativo consoante o sentido da sédicitac
gue se verificou nos ciclos até ao instainte

Este método e respectivos parametros foram testados e calibradosupesdipos de
materiais, sendo os diversos parametros exaustivamente discutido§lem [2

Neste trabalho usou-se um modelo que nao engloba todos os modosattagégratras
referidos. Este modelo de comportamento, designado modelo de Guiffrégigito-Pinto,
foi inicialmente desenvolvido por [37] e posteriormente modificado por Filigf8]. Nao
tem em consideracao a degradacao da rigidez ao longo da andlise. @doodisponivel
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no OpenSees tem ainda par@metros opcionais que permitem ter em caasiddgans dos
fendmenos atras abordados, como a alteracdo dos valores maximofodpssgaasticos.
Estes parametros opcionais ndo foram utilizados, resumindo-se a defilEcéelacéo
constitutiva aos parametros: tenséo de cedéagianodulo de elasticidadéy, coeficiente

de endurecimento (relacdo entre rigidez pos-cedéncia e elébti:ca)% = 0.015 e trés

parametros que controlam a transicdo da fase elastica para a fase plagt{walores

recomendados entre 10 e 20, = 0.925 ecR, = 0.15.

Segundo [8] o coeficiente de endurecimeihntoo mddulo de elasticidade pés-cedéncia
sdo independentes do tipo de perfil e do aco utilizado. Apds o desenvotuiche varias
analises experimentais e da adaptacdo de um modelo tedrico que permita @ stigi®
do endurecimento no comportamento de estruturas porticadas, concluieamfgse de
endurecimento ocorre aproximadamente para uma extensdo de 6 veziesisi@xde
cedéncia. Ja o modulo de elasticidade nesta fase (assumindo que ha taonbémaa
relag&o linear, o que ndo é completamente certo) pode ser considemaal@ H0N /mm?,
quer para 0 S275 ou S355, 0s dois tipos testados. Assim considegzas@Enuetrch com
valor 1.5%.

Com este modelo, a relacdo tensao-extensao obtida através de uma améiiseadé
do tipo da que se apresenta na Figura 3.12, obtida na execucao dedtetrab
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Figura 3.12: Relagéo tenséo-extensdo, para o modelo de comportameratedal usado,
obtida numa das analises efectuadas

3.5.4 Elementos

No presente trabalho as estruturas sdo modeladas usando elementoa.de ba
As equac0Oes diferenciais de equilibrio para um elemento de barra nguragfio
deformada séo, para o esfor¢co axial e 0 momento flector, respectigamen

(3.56)
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ondew, e w, S840 as componentes axial e transversal da carga distribuida ao longo do
elemento, respectivamente. No caso de auséncia de carga ao longmentela solucéo

das equacdes diferenciais anteriores fornece um esfor¢co ax&hote e uma distribuicdo
linear do momento flector. Definindo poras condi¢cdes de fronteira do problema, a
condic¢éo de equilibrio vem:

(3.57)
1 0 0 n
o' 620 % ] P

ondez é a coordenada de posicéo ao longo do elemeité e comprimento do elemento.
A matriz b(x) representa as fun¢bes de interpolacdo de forca e postecorssideradas
como a matriz de transformacao entre as forg@d e as variaveis basicag Ja& na
presenca de cargas nos elementos, as forcas internas represeraaolucdo particular
das Equacdes 3.56. Designando a solucéo particular,ger, as equacdes de equilibrio
séo:

s(z) =b(z) X ¢+ sw(x) (3.58)

ApoOs terem sido definidas as relagBes de equilibrio, a compatibilidade geanuatr
elemento pode ser estabelecida através do Principio dos Trabalhos Virtuais

Estas relacbes mantém-se validas para qualquer tipo de comportamento dal,mater
desde que os deslocamentos sejam suficientemente pequenos parajgilierioepossa
ser calculado na configuracéo indeformada.

A modelacéo da nao-linearidade do material nos modelos de elementos firieosgro
dividida em dois grupos: modelos de plasticidade concentrada e distribuida

A primeira abordagem é caracterizada pela introducao de rotulas cogdoeahd@o
linear momento-rotacao, definida em funcdo do comportamento do materiagdipnas
onde presumivelmente se formaram as rétulas plasticas. Desta formantarmse a
nao-linearidade em pontos (sec¢des) especificas [13].

Por outro lado, os modelos de plasticidade distribuida, mais abrangentessque
anteriores, permitem que as nao-linearidades se desenvolvam emequedqto ao longo
do elemento [13].

O OpenSees dispde ainda de outras ferramentas para modelar a nddadedo
comportamento do material. Um desses métodos, muito eficiente na resoluca@aumé
do problema e no esforco computacional associado, é o de definir espasificas dos
elementos onde se podem formar rétulas plasticas. Isto €, ao contraraedosntos
com plasticidade distribuida, em que se define um comportamento ndo lingadem
comprimento do elemento, aqui restringe-se essa nao-linearidade s&zppafficas, sem
que, no entanto, se chegue ao ponto da plasticidade estar concentrealagtcao apenas
(modelos de plasticidade concentrada).

A este modelo atribui-se a designacéo de modelo de plasticidade semi-cadaeAls
zonas com comportamento nao linear localizam-se nas extremidades dostetconeie,
presumivelmente os momentos serao maiores sob a ac¢do combinada aagEaigicas
e do sismo [19].



58 CAPITULO 3. METODOS COMPUTACIONAIS NA ANALISE SISMICA

A limitacdo dos elementos de plasticidade concentrada ou semi-concentrdaet@ o
de as deformacdes plasticas ocorrerem apenas nas localizacomadgfara esse efeito,
isto é, nas extremidades dos elementos. Tal consideracao é razaavekpaementos
dos pisos inferiores, mas pode ndo o ser para as deformacgdes egistestelementos
dos pisos mais elevados de um edificio. [19]. Outro problema reside twdacestes
elementos necessitarem de calibracdo dos seus parametros, uma vepo®damento
deriva directamente da relagdo momento-rotacao que se assume, semds glementos
de plasticidade distribuida a relagdo momento-rotacéo é obtida directamenés ataa
integracéo da resposta na seccéao.

Modelos de Plasticidade distribuida

Nos ultimos anos tém-se desenvolvido varios modelos de elementos finitos dmriga
varios graus de sofisticagdo, com o objectivo de descrever o commenrtia histerético dos
componentes estruturais. Isto €é feito assumindo um estado uniaxial de-terisémacao
[41]. A maior parte dos modelos é derivado a partir do método dos deslotzne
(displacement-base formulatipn

No entanto, uma andlise baseada na flexibiliddded-base formulatiognapresenta
vantagens, sobretudo do ponto de vista da resolugdo numérica dsmasbuma vez que
contabilizam menos GDL nos modelos (para 0 mesmo grau de preciséo) [41].

Na formulacdo baseada em deslocamentos (dos nos de extremidade dot@leme
utilizam-se varios elementos por membro por forma a garantir uma boa aprogimaca
Enquanto que nas formula¢des baseadas nas for¢cas nodais, praatasalises baseadas
na teoria de vigas de Euler-Bernoulli [50], € necessario apenas unerie por membro
por forma a garantir uma boa aproximacgéo, podendo esta ser melh@adayecessario,
através da definicdo de um maior nimero de pontos de integracdo ao tatpmento.

Nos elementos de for¢dofce-base elementso nUmero de pontos de integracao do
esquema utilizado influencia substancialmente os resultados a nivel locala¢ ghtém
disso, em certos casos, abordados mais a frente, pode ocorre@eaitanio das extensdes
num Unico ponto de integragdo, isto €, a plasticidade fica concentradalimicasseccao,

0 que influencia a resposta local da estrutura.

Uma das vantagens na utilizagéo destes elementos € o facto da matriz de fleebilida
do elemento ser exacta, no caso em que as funcdes de interpolacégadetifizadas sédo
determinadas.

A formulacéo do método de implementacao tmse-base elementsima modelacao
com elementos finitos pode ser consultada em [50]. Nesse método é ussgiaemna de
integracdo de Gauss-Lobatto, onde o primeiro e o Ultimo pontos coincidenneseomp as
seccOes inicial e final, respectivamente, do elemento. Além disso, @&esedp definidas
recorrendo a um modelo de fibras, cada uma com comportamento desentsate um
material uniaxial ndo linear. Assim sendo, as forcas na sec¢éo e a naatigidkz sdo
obtidas a partir do principio dos trabalhos virtuais, sendo a matriz de flexdsliolatida a
partir da inversa da matriz de rigidez.

Neste método, o campo de forgas internas € descrito por:

D(x) = b(z) x Q = [N(z), M, (z), M, (z)]" (3.59)

ondeb(x) é a funcao de interpolacdo de forca, que relaciona as forcas nQjaism as
forcas interna®(x).
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E assumido que a relacdo constitutiva do comportamento da seccgéo éidanhec

Dyi1 = C Dy, dp,dpi1] (3.60)

onde o indicen representa o tempo. A linearizagéo da relacao relacdo anterior é:

AD =k x Ad (3.61)
onde;
Foon 3
€ k, k
b 0D | sm, M, M, (3.62)
= = b ) ok :
od SM. shL, ST
be Sk ok,

ondee(z) € a extensdo ao longo do eixo do elementq ) e k.(z) séo as curvaturas
segundo 0s eixos ortogonais y e z.

As relacdes 3.60, 3.61 e 3.62 podem ser definidas como as relac@esiébocmacao
da secc¢do ou de uma das fibras que a constituem. No ultimo caso, asiargaseccao
séo determinadas através do integral das tensfes nas fibras e a tigidéz de semelhante
procedimento.

Assim sendo, a Equacao 3.59 pode ser escrita na forma:

Ad(z) = f(z) x b(z) x AQ (3.63)
Uma vez que:
Ad(z) = k71 (z) x AD(z) = f(x) x AD(x) (3.64)

ondef(x) é a matriz de flexibilidade da seccao. O Principio dos Trabalhos Virtuaisizond
a condicao:

q= / ’ bl (z) x d(z)dx (3.65)
0

E a sua linearizacéo:
FxAQ=r (3.66)

Ondeq séo os deslocamentos da extremidade do elemAidae r séo os vectores dos
incrementos das forgas e deslocamentos residuais ao longo do elenfeéta matriz de

flexibilidade:
L

=2 _ [75(@) x () x bla)da (367)

oQ Jo

Com base nos principios agora apresentados € possivel criar ussgmderativo como
o descrito em [41].

A influéncia do numero de pontos de integracdo utilizados € discutida enofis] se
conclui que a variacao esta sobretudo na determinacao da curvasecgaes e nao tanto
na relacéo forca-deslocamento global. Este facto deve-se a cogéentia plasticidade
no ponto de integracdo de momento maximo. Isto é, analisando um elemental vertica
isolado encastrado numa das extremidades e livre na outra sujeito a umaaadrgntal
na extremidade livre e com material com comportamento elastico-perfeitaniéstieq
quando a seccdo mais esforcada plastifica, o elemento atinge a sua adpatgdcarga

F
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maxima. A partir desse momento, a curvatura nessa Secgao continua a awoenta
aumento do deslocamento da extremidade livre. Mas o momento mantém-se teonstan
e igual ao momento plastico. Assim, todas as secgdes referentes aoteseptarios

de integracdo permanecem com comportamento elastico linear. Consetgreeteo
comprimento de influéncia do ponto de integracdo onde a seccao plastifienaidl o
comprimento da rétula plastica, sendo ambos funcdo do nimero de pontdsgtagéo
usados.

Quando se utilizam muitos pontos de integracdo o comprimento da roétula plastica
diminui, pelo que a curvatura tende a aumentar para que o mesmo deslocamento d
extremidade livre seja atingido.

Num material consoftening(e.g. betédo) as perdas de precisao devidas ao niumero de
pontos de integracao utilizados sdo ainda mais acentuadas.

Para um material corstrain-hardeningas perdas de precisdo sdo mais reduzidas.
Verifica-se que, com poucos pontos de integra¢do, os resultadpss@mrepresentativos,
mas no caso de se utilizar um nimero adequado de pontos, os resul@adasad muito
em termos locais e globais.

Na Figura 3.13 apresenta-se o comportamento local, ao nivel das seagbelemento
force-base elememnsiderando varios nimeros de pontos de integragdo. Os marcadores
representam as seccdes correspondentes aos varios pontos decdmtegO elemento
analisado é um elemento vertical isolado encastrado na base com 4m de salfaito
a uma carga axial de compress&o e submetido a uma analise PushovealiEntarsjue
0S momentos maximos atingidos na base sdo idénticos em todos 0s caso)mojya
a conclusao da similaridade no comportamento global da estrutura, inéepemeénte do
namero de pontos de integracdo utilizados. O comportamento ao nivel d® sec@.
Assim, para um elemento com quatro pontos de integracao verifica-spenuasaa sec¢ao
inicial plastificou, sendo que todas as outras continuam a trabalhar émeretastico.

A seccdo que plastificou tem uma curvatura muito maior que as restantesdoaean
utilizam seis pontos de integracdo o niumero de seccdes plastificadas ésde@yue
pode ser comprovado pelo grafico dos momentos, sabendo que o momesititmo la
elemento utilizado é de aproximadamente 120kNm. As outras quatro secoliesi@m
em regime elastico. O mesmo raciocinio pode ser feito para oito pontos de ¢ategra
por ultimo, quando se utilizam dez pontos de integragéo verifica-se que trés seccdes
que plastificaram.

Tendo em atencéo estes resultados e sabendo que a rigidez seguéiimsadireccdes
€ obtida relacionando os esfor¢cos com as deformacgfes e sabendpagnéo o nimero
de pontos de integracdo aumenta os esforcos se mantém e a curvaturaatnongo do
elemento (uma vez que se consegue uma melhor aproximacéo ao comprimdetnati@
onde ha fibras em cedéncia) entéo a rigidez do elemento pode aumentantdqrara
provocar o mesmo deslocamento na extremidade livre do elemento é niecessaforca.
Desta forma, € expectavel que quando se aumenta o nimero de pontegd&Ean a carga
equivalente horizontal maximo do Pushover aumente, ainda que muito ligeteamen

Na Figura 3.14, onde se representa o comportamento global cargaasiestdo
da estrutura e o comportamento carga-curvatura da primeira seccaoir@niosto de
integracao), pode comprovar-se que o comportamento global da estéunoiependente
do nuimero de pontos utilizados. Ainda assim, verifica-se que com quaii@sEprecisdo
obtida decresce bastante em comparacao com 0s restantes casoda@maN&difica-se
também que, tal como anteriormente referido, com quatro pontos a cargaar@menor.
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Além disso, pode também confirmar-se que a curvatura maxima atingida é agléntic
excepcao do caso em que se utilizam quatro pontos de integracdo.

Na Tabela 3.3 apresentam-se os comprimentos de influéncia de cada ponto de
integracdo do esquema de Gauss-Lobatto para um elemento com 4m dercartgar
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Figura 3.14: Comparac¢do do comportamento global (carga-deslocaradata) ao nivel
da P seccao (carga-curvatura) para varios numeros (n) de pontos geaigée

Modelos de Plasticidade Semi-Concentrada

No OpenSees, este tipo de element®samWithHinges representado na Figura 3.15,
caracteriza-se-se pela possibilidade de definir uma seccao de figasnmas ndo lineares,
podendo essa seccéo ser de aco, betdo armado ou outra. No casodandefine-se uma
seccgdo em aco recorrendo a uma decomposicao da sec¢édo em fibwes camacteristicas
definidas para o material, que sao devidamente especificadas no algorigmalide. O
comprimento dessas zonas, representado na Figura 3.15,perL,, € determinado de
seguida, e deve ser adequado ao material e ao tipo de analise. A restent® 2lemento,
compreendida entre as zonas de rotula plastica, tem comportamento elassico line

O elementoBeamWithHingegdefine-se, fundamentalmente, pelo comprimento da
rétula plastica. Se o comprimento atribuido for adequado quando compeoat@
realidade, e nas situacdes em que nao héa reducgédo da rigidez na pgrte eralemento é
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Tabela 3.3: Comprimento de influéncia dos pontos de integracdo usadelemeasntos de
plasticidade distribuida (Para elemento com L=4m)

Pontos| n=4 n=6 n=8 n=10
1 0,3333 10,1333 0,0714 0,0444
2 1,6667 0,7569 0,4214 0,2666
3 1,6667 1,1097 0,6822 0,4498
4 0,3333 11,1097 0,8249 0,5841
5 0,7569 10,8249 0,6551
6 0,1333 10,6822 0,6551
7 0,4214 0,5841
8 0,0714 0,4498
9 0,2666
10 0,0444

definido como elastico, os resultados, usando um elemento com plasticidadmiida,
por exemplo oforceBeamColumne o BeamWithHingeslevem ser essencialmente os
mesmos.

Existem ainda outros tipos de elementos que podem ser utilizados parsergpre
0 comportamento nao-linear da estrutura através da concentracéo tiiidalds numa
seccdo apenas. Estes elementos, designaeiosength elementséo elementos sem
comprimento, introduzidos na modelacao junto aos nds e que funcionam colas® mo
helicoidais com comportamento que pode ser descrito através de modelasidelv
complexidade. Estes elementos sao muito Uteis quando se pretende estiigiéo o e
da deterioragdo localizada nos elementos, homeadamente, a detericaacBgacdes
estruturais que podem levar ao colapso para valores de carga iededoresperado,
principalmente quando sujeitas a excitagfes sismicas.

@ Linear Elastico @
NG NG

— —
[ Lo

L

@ - Secgdo definida pelo utilizador

Figura 3.15: Elemento com plasticidade semi-concentrada

Enquanto que nos elementos com plasticidade distribuida os pontos dedétegéa
espalhados ao longo de todo o elementobeamWithHinge®s pontos de integracéo
foram inicialmente localizados apenas nas zonas néo lineares, por foepr@sentar com
precisdo a curvatura com base no esquema de integracédo de Gdass-Ra

No entanto, este método foi alterado, através da utilizacdo de um esquisTresyti; 80
de Gauss-Radau modificado, no qual existe apenas um ponto de idtegragcada zona
nao linear. O segundo encontra-se ja ha zona elastica, sendo-lh&asibs propriedades
elasticas da seccdo para a integragdo. A integracao faz-se assimananpe transcende
azonando linear (segundo [47] é realizadodemL,, por oposi¢éo ao método original que
consideravd.,).
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Tal como referido, € de extrema importancia, neste tipo de elementos, o cddculo
comprimento da zona nao linear, ou seja, o calculo do comprimento da rétulaglastic

1) Viga bi-apoiada

Considerando, por  simplificacéo, 0 material com  comportamento
elastico-perfeitamente plastico, o calculo do comprimento de uma rotula plastica &
feito, em elementos com cargas concentradas e, consequentemenkelichsts lineares
do momento flector, considerando que uma seccao se encontra plastifideddendo a
distribuicdo linear do momento flector (Figura 3.16) é possivel calcular oromemto da
Zona que se encontra em cedéncia.

lP
: = |
| |
| |
M ~ | : #—/ T .
¥ Mmax=PLI/4
1R ~== S

. -

Figura 3.16: Zona de cedéncia numa viga com regime elastico-perfeitanéstieq
(Fonte: [45])

Tem-se que:

M, — PyxL P, = Ax My
{ My _ PuxL PZ _ 4%\@ (3.68)
ondel, € o momento associado a cedéncia da primeira fibra da sedgaé,0 momento

plastico da sec¢ad;, a carga de cedéncial@, a carga Ultima, associada a formagéo da

rétula plastica. Na extremidade dg: M = M,. Logo:

P, (L-L,\ P.xL P,xL, L,

- = — =M JRE— 3.69
My 2X< 2 ) 1 1 Plx( L (3.69)
M, L,

Py g 3.70
7 M, L (3.70)

M 1
& L,=Lx 1—]\/Z>:Lx<1—f> (3.71)
p
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sendd o factor de forma da seccéo.

2) Consola

Este caso € idéntico a um pilar apoiado. Seguindo um procedimento semelbante
anterior chega-se a mesma conclusédo de que:

L,=1Lx (1 - }) (3.72)

3) Viga encastrada-encastrada deslizante com carga concentradapoo de
encastramento deslizante

Esta situacéo é idéntica a um pilar encastrado (sujeito a ac¢des horizontais)

PyxL 2X M
M, =2 p, ==
= 3.73
{ My = PuQXL { Py = 2Xiwpl ( :
Na extremidade dé,: M = M,. Logo:
P, x L L L
~M, = — UQX +P,xL,=— pl+2prlep = My x (1+2 X Lp> (3.74)
M, L,
& ——==-14+2x = 3.75
TR (3.75)
L M, L 1
L,=— 11— ) == 1—— 3.76
Ty < Mpl> 2" < f) (579

Assim, para um elemento com secc¢ao em |, cujo factor de forma é aproximaatia
1.15, com 4m de comprimento, as dimensdes da rotula plastica devem ser:

Tabela 3.4: Comprimentos de rétula plastica

Elemento L, | L, (L=4m)
Viga Bi-apoiada | ~ £ 0,5m
Consola/Pilar apoiado ~ £ 0,5m
Pilar encastrado | ~ % 0,25m

Andlise Pushover comparativa entre elementos de plasticidade didiuida e
semi-concentrada

Para comparar o comportamento de dois elementos, um com plasticidade idistribu
e com 8 pontos de integracdo ao longo do comprimento e outro com plasticidade
semi-concentrada, utilizou-se um pilar isolado, encastrado na baseroode 4ltura e
composto por um perfil metalico em I, com uma carga axial de compress@a earga
horizontal na extremidade livre.
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Verifica-se que no elementieamWithHingesipenas a primeira sec¢do plastifica, o
que se justifica pelo facto de haver apenas um ponto de integracéo &aocachao linear,
tal como referido anteriormente. No entanto, no elemento com plasticidadbudisr, a
segunda secc¢éo, ainda que com curvaturas mais baixas que a primgiraa plastificar,
facto que se deve ao numero de pontos de integracao consideradora@mtamento do
material (caso fosse elastico-perfeitamente plastico havia certeza deenasa primeira
seccao plastificaria, independentemente do deslocamento imposto nod?ushov

Tal como se pode observar nas Figuras 3.17 a 3.20, quando o compriaettioa ndo
linear no elemento com plasticidade semi-concentrada é adequado e o mignpEnotos
de integracao do elemento com plasticidade distribuida é suficiente panérgamea boa
aproximacao, ja que os resultados dos dois sdo idénticos.

Na Figura 3.17 pode-se observar o comportamento das duas primeigEesec
do elemento com plasticidade distribuida. Tal como referido ambas expanerc
plastificacdo. Na Figura 3.18 comprova-se que apenas a primeira $aagdioa na zona
nao linear do elemento) plastifica. Contudo pode observar-se a similaridadevatura da
seccdo inicial de ambos ao longo da analise, o que corrobora a senaedivamigel global
entre os dois.

Secco 1 Seccdo2
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)
=
&
S
)
W
]
w
)
]
]
o
)
G
i
)
=]
@
S

Curvatura
Curvatura

/

i

b
,

Momento [kNm] Momento [kNm]

Figura 3.17: Comportamento das duas primeiras secc¢des (pontos de ciétggdm
elemento com plasticidade distribuida
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Figura 3.18: Comportamento das duas primeiras secc¢des (pontos de ciétg@gdm
elemento com plasticidade semi-concentrada

Na Figura 3.19 apresenta-se a relacdo entre o deslocamento do topo e atonome
na base, observando-se que a maxima diferenca € de 6% entre 0 mogé&staade
distribuida e o de plasticidade semi-concentrada. Na Figura 3.20 apreseataelacao
entre a carga horizontal equivalente do Pushover e a curvaturégnugzingrseccéo do pilar.
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Neste caso observarm-se diferencas maiores, comprovando-seagueivel da sec¢ao
gue os comportamentos dos diferentes modelos tém maiores discrepanaiderette
comportamento plastico deve-se as diferencas na rigidez de cada elemento.

35

30 b

251

20 E

Carga equivalente horizontal (kN)

5r . . — — — Plasticidade semi-concentrada
Plasticidade distribuida

i i i i i
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8
Deslocamento do topo (m)

Figura 3.19: Relacao deslocamento-forca de corte na base do pilarspdoes elementos

— — — Plasticidade semi—-concentrada
-20 Plasticidade distribuida

Momentos (kNm)
I
o ]
o
T

-160 | | | | | | | |
-0.45 -0.4 -0.35 -0.3 -0.25 -0.2 -0.15 -0.1 -0.05 0

Curvatura (m-1)

Figura 3.20: Relacdo momentos-curvatura na seccdo da base do pdapgalois
elementos

3.6 Exemplos

3.6.1 Consideracdes Iniciais

Nesta seccdo executam-se varias analises a ac¢des horizontais, atitiganétodos atras
abordados. Nos préoximos paragrafos far-se-4 uma breve introduggdlicacao pratica, no
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programa OpenSees, dos referidos métodos de analise, nomeadamerdtiéseaEstatica
N&o-Linear Pushove) e a Analise Dinamica Nao-Linear.

Aplicar-se-80 esses metodos na analise de uma estrutura plana simplesnsjste
num portico com as caracteristicas geométricas representadas na3jura

V1 V2

4.0m P1 P2 P3

L 6.0m L 6.0m |
1
Figura 3.21: Pdrtico metalico

O material utilizado e respectivas caracteristicas sdo apresentaddseta3a.

Tabela 3.5: Caracteristicas do Ago
Aco | f, [MPa] (t < 40mm) | f, [MPa] (t < 40mm)
S355 355 510

O modelo de elementos finitos (EF) utilizado nas analises seguintes é o quessnp
na Figura 3.22.

a o4 4 5 S af
4.0m 1 2 3
-~ o o e

L 6.0m L 6.0m

-

1
Figura 3.22: Modelo de elementos finitos
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No dimensionamento da estrutura considerou-se que a mesma se localizébean Lis
(Zona Sismica 1.3 ou 2.3), a sobrecarga é& 4kN/m?(y» = 0,6) e a largura de
influéncia, L;, ¢, de5.0m (Q = 20kN/m), o coeficiente de amortecimentaté= 2%,

o coeficiente de comportamento é 3.0, o terreno Tipo A e a classe de importiancia
(v = 1,0).

E de referir que o valor de 2% de amortecimento é um valor de referémaiagteuturas
metalicas a serem analisadas em regime linear, quando o Unico método decésslp
energia é através da introducao de amortecimento viscoso. Nas anatideeaées, e no
caso de se modelar outras formas de dissipacdo de energia (amortecirsméti¢to ou
amortecimento de Coulomb) o amortecimento viscoso tem uma influéncia reduzida.

A estrutura foi dimensionada através de uma analise dinamica linear coatrese
resposta utilizando o coeficiente de comportamento definido.

Deste dimensionamento resultou que os pilares devem ser executadosed@m p
IPE240.

3.6.2 Analise Pushover
Introducéo

Atendendo aquilo que foi dito na Seccao 3.3.2 e as especificidadesgtampaOpenSees,
a determinacdo da curva de capacidade de uma estrutura baseia-aguntes passos:

1. Defini¢cdo de todos os parametros necessarios a andlise

e Geometria e secc¢des dos elementos
e Parametros calculados (areas, inércias, pesos)
e Condicdes de fronteira (apoios ou outras restricoes)

e Caracteristicas dos materiais
2. Definicao do tipo de andlise - tipo de transformacdo geométrica (nestP-daalta)
3. Atribuicéo dos tipos de elementos finitos utilizados na analise
4. Definicdo do carregamento gravitico e da aplicacdo do mesmo
5. Definir os dados a serem guardados durante a analise

6. Aplicacdo da carga gravitiva. Tal como anteriormente referido, pka da
definicdo do modelo de elementos finitos, incluindo o tipo de carregamento, é
fundamental que se definam todos os parametros relativos a classee ABAL§36]
encontra-se uma descricédo detalhada sobre as varias opc¢des adridisponiveis
no OpenSees. Por outro lado, a implementacao destas opcdes na lingclgupe
ser consultada em [35]. Neste caso, utilizaram-se as seguintes opc¢oes:

e Constraints: Plain- nesta classe define-se a forma como as retricdes nodais
sdo englobadas na analise. A opc¢édo Plain apenas imp&e restricdes axplicita
num Unico ponto (comando "fix") ou restrices multiplas no caso da matriz das
restricbes ser igual & identidade (comando "equalDOF").
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Numberer: Plain- numera os Graus de Liberdade (GDL) de forma arbitraria.
Para modelos pequenos e para matrizes de rigidez sem relagdes de simetria
a ordem da numeragdo dos GDL n&o tem grande influéncia na eficiérscia do
métodos de resolucéo.

System: BandGenerafjuando a matriz de rigidez tem apenas elementos nulos
a excepcdo de uma banda paralela a diagonal principal, a parte ndocanula d
matriz € guardada num outro vector com um namero de colunas igual &argu
da banda.

Test: NormDisplncr- Teste de convergéncia baseado no incremento dos
deslocamentos entre iteracdes consecutivas.

Algorithm: Newton- utiliza o método de Newton-Raphson para resolver o
sistema de equacoes.

Integrator: Load Control- Esta classe determina o significado dos termos da
expressdo A.x=B. E através desta opcdo que se define o método de célcu
do passo de tempo de célculo seguinte. Neste caso, a andlise decorre com
controlo da carga aplicada com incrementos de carga constantes defieido
utilizador.

Analysis: Static andlise estética.

7. Mantendo a carga gravitica aplicada, executar a andlise Pushover:

(a) Definir carga horizontal para o Pushover. Define-se uma car§abcho né 5

(b)

(cimo do Pilar P2) e uma carga de 0.25 nos nés 4 e 6 (cimo dos pilares P1 e
P3). Esta distribuicdo ajusta-se a distribuicdo da carga gravitica pouoada
dos pilares

Definir as op¢des da analise, a semelhanca da carga graviticac@esajue

foram alteradas foram:

- Numberer: RCM- Numera os GDL utilizando o esquemndeverse
Cuthill-McKeede forma a estabelecer uma ordem entre as equacdes e 0s graus
de liberdade.

- System: Profile SPPBULtilizado quando a matriz € simétrica positiva.

- Integrator: Displacement Controt Analise decorre com controlo dos
deslocamentos de um dos nés segundo um GDL definido e com incremento
constante especificado pelo utilizador.

Depois de determinada a curva de capacidade do sistema, que repeeselaigio
entre a forca de corte na base e o deslocamento do né de controlo, deterairavés de
uma AnalisePushover pode determinar-se o deslocamento-alvo, a partir do espectro de
resposta elastica. Segundo o EC8 [29] a curva de capacidade deleteseninada para
valores do deslocamento do né de controlo entre zero e o valor cancesye a 150% do
deslocamento-alvo.

As forgas laterais normalizadas a aplicar ao sistema podem ser descritag;@mdos
deslocamentos normalizad®s.

Segundo o EC8 [29], para determinar o deslocamento-alvo devem-segsrpassos:
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1. Transformacdo num sistema equivalente de 1GDL

e Massa do sistema equivalente* = >"m; x ®; = >_ F;

o Coeficiente de transformacabd:= Z;L”X 57 = Z%FFZ)>

my

e AforcaF™* e o deslocamentd” do sistema equivalente de 1GDL s&¢: = %
ed* = %, ondeF, ed, ddo a for¢a de corte na base e o deslocamento do n6
de controlo, respectivamente.

2. Determinacdo da relacdo idealizada forca/deslocamento elasto-pesfeita
plastica

Aforcade cedénciaE;, que representa a resisténcia Ultima do sistema idealizado, é
igual a forga de corte na base da formagéo do mecanismo plastico.

A rigidez inicial do sistema idealizado é determinada de tal forma que sejam iguais
as areas sob as curvas de deformacdo reais e idealizadas. Coradtagepdtese, o
deslocamento no limite de plasticidade do sistema idealizado com l@Dédado

por:

di =2 x <dm T > (3.78)

ondeF, é a energia de deformacéo real até a formagao do mecanismo plasfjco e
€ o deslocamento do sistema real na altura da formacédo do mecanismo plastico.

3. Determinacao do periodo do sistema de 1GDL

m* x d
T =21 x | ——2 (3.79)
V B

4. Determinacédo do deslocamento-alvo para o sistema equivalente de 1GDL

O deslocamento-alvo do sistema com 1GDL (periodo de vibra€ap e
comportamento elastico ilimitado é determinado através do espectro elastico
regulamentar (EC8) através de:

*\ 2
&, = So(T*) x @r) (3.80)

A determinacéo do deslocamento-ald), para estruturas de periodo longd &
Tc, 0 que para sismo tipo 1 e terreno tipo A resulfd: > 0.4s), € conseguida
considerando que:

d; =d, (3.81)

5. Determinacao do deslocamento-alvo do n6 de controlo do sistema com @&rio

d =T xd} (3.82)
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Analise Pushover com Elementos de Plasticidade Semi-Concentrada

Nesta Seccao faz-se uma Analise Pushover do pértico plano apresemtad6. 1.

As vigas sdo modeladas com elementos com comportamento elastico linear. O
comportamento geometricamente nao-linear é considerado através darimagsio
geométrica P-Delta.

A seccdo em | dos elementos foi gerada com recurso a um algoritmo g@@do
[49] desighadaWsection a qual cria uma seccdo em | com as dimensfes pretendidas
e subsequentemente, divide-a nas duas direc¢cdes num nimero dedéfirado pelo
utilizador. Além disso, atribui as fibras o comportamento prescrito pelo matetieado
para a seccdo (descrito na Seccao 3.5). Depois da definicdo da,satiiui-se aos
pilares o tipo de elemento finiBeamWithHingegom as seccdes ja definidas atras e a
zona intermédia com comportamento elastico linear com as propriedades tomisa
também ja definidas.

Na Figura 3.6.2 é apresentada a deformada final da estrutura apdewgrudla Figura
3.24 é representada a carga aplicada em funcdo do deslocamentofabdzoestrutura.

Nas Figuras 3.25 e 3.26 sdo apresentadas as relagdes momento-cerieiaém-extensao
obtidas no pilar P3 através da analise efectuada. Enquanto que, nesFEdr, 3.28 e
3.29 se apresentam os esfor¢os nos trés pilares ao longo da analise.

45

Figura 3.23: Deformada final ap6s a andlise Pushover

Numa andlise ndo linear o comportamento da estrutura depende em grealdedes
comportamento assumido para o material. No caso do modelo de comportamentidass
para o aco, ap0s a cedéncia o material continua a absorver esfaagusdida em que na
fase dehardening o modulo de elasticidade vigente continua a ser positivo. Por seu lado,
para outros materiais como o betédo, depois de atingir o patamar de cedénaiza perda
progressiva da capacidade resistente. Consequentemente, gesdipois da cedéncia
vao decrescendo.

No caso em estudo, séo de salientar os seguintes factos: relativamestergo axial,
este é sempre maior no pilar P2 (intermédio), que mantém o valor atingido naldinal
aplicagdo da carga gravitica ao longo de toda a Analise Pushover. O pitanPum
aumento do esforco axial ao longo da andlise, aumento que se verifica masiase
plastica onde ocorre uma diminuicao da carga horizontal aplicada. O pitéinftiui, ao
longo da analise, o valor do esforco axial atingido no final da aplicag@audja gravitica.
Assim, os efeitos de®ordem serdo maiores no pilar P2, onde o valor de esforgo axial &
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Figura 3.24: Deslocamento horizontal do né 4 ao longo da analise emofulacéarga
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Figura 3.25: Relacdo tensao-extensao obtida através da analise&tushpilar P3
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Figura 3.26: Relagdo momento-curvatura obtida através da analise Busbgilar P3
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Figura 3.27: Esforcos axiais nos pilares

Esforgo Transverso (kN)
N N
5 8

5

— — —Pilar P1 |
Pilar P2
Pilar P3

-5 L L L L L I I
30 35 40

20
Carga (kN)

Figura 3.28: Esforcos transversos nos pilares
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Figura 3.29: Momentos flectores no topo dos pilares
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mais elevado.

Os momentos flectores sdo maiores no pilar P2 ao longo de toda a analisem®al ¢

referido, no caso da estrutura ser em betdo armado, apés a ceaépitéa thais esforcado,

0 P2, a carga absorvida pelo mesmo diminuiria. Como tal, o pilar P3 aumentari deniv
carga e, a dada altura, seria este o mais esfor¢cado. No entanto, deg@oEortamento do
aco, o pilar P2 continua a evidenciar um aumento dos esforcos mesmo diepedéncia.
Assim, manter-se-a como o pilar com maiores momentos flectores até ao fiméllde.a
Este facto, em conjunto com o ponto anterior, conduzem a conclusaeedegilar P2 sera
0 primeiro a colapsar, seguido do pilar P3.

Em relacdo a for¢a horizontal nos apoios, esta é igual nos dois pikremes, P1 e
P3, e € maior no pilar intermédio P2. O que conduz ao maior momento flector n@pilar
ao longo de toda a analise.

Nesta andlise seria expectavel que os pilares, que tém todos a mesma, secca
absorvessem equitativamente a forca de corte basal, facto que miiecacdevido a nao
restricdo a rotacdo dos apoios. Isto €, se os pilares fossem encastrddo o esforgo
transverso na base seria igual em todos, mas como 0s apoios sao fstdbaicho da forca
de corte basal faz-se de forma desigual. Isto acontece devido ao eguittesforcos na
estrutura, nomeadamente a necessidade de respeitar a descontinoidemeahto flector
sobre o pilar intermédio quando a estrutura € aplicada a carga gravitieagadorizontal
do Pushover.

Para confirmar esta conclusédo analisou-se a mesma estrutura atribuiigdo uama
rigidez muito pequena. Nesse caso verificou-se que a reacc¢éo halrizompoio do pilar
intermédio era o dobro das outras. No caso de se ter um pdértico com majsevdao
as reccdes seriam maiores nos pilares intermédios relativamente aoseneidadie na
proporcdo do nimero de porticos. Por outro lado, analisou-se tambéramonpgrtico
mas atribuindo agora a viga uma rigidez muito elevada. Neste caso, aseeadqD
iguais em todos os pilares, tal como os momentos em fase elastica. O quezegss
caso em cada um dos pilares é semelhante ao que se passa num pilaraeotsttado
na base e sujeito a uma carga axial e a uma carga horizontal aplicada eTaieatte
superior. Esta analise de um pilar isolado para cargas axiais de diferaagnitudes
€ apresentada na Figura 3.30, onfdg representa a carga gravitica (peso proprio do
portico em analise). Através da analise da Figura 3.30 constata-sepgseq aedéncia,
para um dado deslocamento horizontal do topo um pilar com maior esfrigiot@m
tendencialmente menores momentos flectores, sendo que, a carga horizoassaria
para provocar esse deslocamento é também menor nesse pilar. Esteaoraptir deve-se
aos efeitos de®ordem.

Depois de determinada a capacidade da estrutura independentemegigodsismica
a que esta sujeita, interessa determinar a resposta estrutural paraamividdie accao
sismica. Neste caso faz-se a determinacdo do deslocamento-alvo sedgt@8acom os
passos descritos na Sec¢ao 3.6.2.

Uma vez que a estrutura tem apenas 1 piso tem-se:
b =1 (3.83)
Fy=mi x1=m; =T7.5ton (3.84)

Assim sendo, a massa do sistema idealizado de 1GDL é igual a massa dagosdalin
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Figura 3.30: Comportamento de um pilar isolado encastrado na base pasavafores de
carga axial

estruturan™ = m; = 7.5ton) e o coeficiente de transformacéo vem:

7.5ton

T 7hton x 12 (3.85)

Logo F* = F, ed* = d,,. A forga correspondente a resisténcia Gltima do siste@a,
€ 35kN e o deslocamento respectivo no sistema ré€gl, € 0.35m. A energia de real é
8.225kJ. Assim, o deslocamento correspondente no sistema de 1GDL é:

. 8.225

O periodo do sistema de 1GDL vem:

. 2
T* = 97 x % —1.39s (3.87)
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Desta forma, o deslocamento-alvo pretendido vem:

. . . T\ ? 139\
di =T xd =T xd;=S(T")x (=— | =27T4x | —=— | =0.134m (3.88)
’ 2 2
Depois de determinado o deslocamento-alvo da estrutura poder-se-lentarca
através de uma analise estéatica, as quantidades locais e globais cateespora esse
deslocamento no n6 de controlo ou um multiplo deste. Essas quantidades siewve
adequadas para a correcta avaliacdo do desempenho sismico essemg@icomparadas
com os valores resistentes da estrutura.

Andlise Pushover com remocao de elementos

Nesta seccao aplica-se 0 processo de remocao de elementos quedadahma Seccéo
2.3.4.
De forma simples, o procedimento de andlise a implementar no OpenSees étesegu

1. Aplicacédo da carga gravitica - semelhante ao descrito na Secc¢éo 3.6.2.

2. Andlise Pushover com verificagdo do critério de remocdo - faz umbsana
semelhante & anteriormente descrita mas, em cada passo, aplica 0 paEesso
verificacdo e possivel remocao do pilar:

e Guarda os esfor¢os no elemento
e \frifica o critério de rotura descrito na Equacéo 2.48

e Se 0 critério de rotura for inferior a 1 prossegue a analise, caso dontra
remove o elemento e 0s noés isolados, assim como os ficheiros de dados que
guardavam 0s respectivos resultados (em ambos 0s casos esgpra-e
namero de iteragBes definidas - para atingir o deslocamento imposto desejado
sejam efectuadas, eventualmente sendo necessario alterar algumtfadame
analise por forma a melhorar a convergéncia)

Assim, a dada altura da andlise anterior o pilar P2, o mais esfor¢ado, édemdma
vez removido o pilar P2 a andlise prossegue com 0s restantes elemerdtes siNecao,
a probabilidade de a estrutura sofrer um colapso progressivo éteastavada, devido
a pouca redundancia nas ligacbes estruturais e, consequentemetremsnassao dos
esforcos, que se traduz numa pouca, ou quase inexistente, capgo&tadesistir a um
evento que danifique um dos elementos estruturais.

No final da anélise obtém-se a deformada que se apresenta na Figura 3.31

Esta deformada so é possivel devido a consideragdo de comportamstito dldear
por parte das vigas.

Na Figura 3.32 apresenta-se a relagdo entre carga e deslocamentatabdp n6 4
ao longo da analise. Como se pode observar, apos a remocao do pitagir2acontece
para um deslocamento horizontal do n6 4 de aproximadamente 0.14m, dcergatal
equivalente diminui bruscamente, invertendo o sentido de aplicacdoymesz gontinue a
conseguir a convergéncia da analise. Assim, pode-se afirmar queloggizbmetida a uma
excitacdo sismica, apos a plastificacao do Pilar P2 a estrutura expeéearai@mente o
colapso progressivo.
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Figura 3.31: Deformada final com a remocéo do pilar P2
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Figura 3.32: Relagédo entre carga e deslocamento horizontal do n6 4

Na Figura 3.33 encontra-se a relagdo momento-curvatura obtida duranéise no
pilar P3. A transicdo que se encontra assinalada no grafico ocosaapmocao do pilar
P3, durante o passo de calculo seguinte.

Também na Figura 3.34 se pode observar o grande aumento das déesmas pilares
P1 e P3 apds a remocao do P2.

3.6.3 Analise Dinamica

Nesta seccéo faz-se uma analise dindmica da estrutura, submetendo-zeatansismico
real.

Registos sismicos

O sismo que se ir4 aplicar é o sismo de Northridge, ocorrido em 1994. @stossforam
retirados da base de dados do PEER [43] para a estacao sismica sitv@daaga Park.
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Figura 3.34: Momentos nos pilares em funcéo da carga ao longo da analise

O sismo de Northridge ocorreu a 17 de Janeiro de 1994, perto de Loslesng
California. Foram registadas acelerac6es do solo poucas vezeqwistBE/A. O maximo
registado foi de 1.7g (aproximadamente 16:7s%). Houve vérias dezenas de mortos e
estragos na ordem dos 20 milhares de milhdes de doélares, tornandaorseonalesastre
natural da histéria dos EUA.

Execucao da Analise Dinamica

Previamente a analise dindmica, aplicam-se as cargas graviticas coro eegara analise
com controlo do carregamentim@dContro). No final, estas cargas mantém-se contantes
para a andlise dindmica subsequente, para a qual se definem os gEametr
1. Movimento da base
Define-se um movimento uniforme (igual em todos os apoios) da base dcAm
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na direc¢do 1 (horizontal) e com aceleracdes respeitantes ao sismeetdrian e
que se encontram num ficheiro de dados auxiliar.

2. Tempos de analise

e Passo de céalculo (DT) de 0.01s
e Duracéo da analis€Y,..)

3. Parametros da analise

e Constraints: Transformation Ao contrario da op¢adllain, que resolvia o
sistema de forma a obter nos graus de liberdade restringidos os desltzmamen
pretendidos, aqui esses deslocamentos sao directamente definidosondenic
cada passo de analise.

e Numberer: Plain

e System: Sparse Generdtsta opcao indica que o sistema de equacdes deve ser
resolvido considerando a matriz de rigidez como assimétrica.

e Test: Energylncr O teste de tolerancia utilizado baseia-se no produto interno
da carga e dos incrementos de deslocamentos de cada passo de analise.

e Algorithm: Newton- Método de Newton-Raphson para procurar a solu¢do do
passo seguinte.

¢ Integrator: Newmark Utiliza-se o método de duas variaveis desenvolvido por
Newmark.

e Analysis: Transient Analise dependente do tempo com passo de tempo
constante.

4. Amortecimento
Através do ja referido método de Rayleigh, a matriz de amortecimento vem:

C=axM+ /81 X Kactual + /82 X Kultima iteracao 53 X Kim'cial (389)

Para este exemplo de aplicacéo, e apenas aqui, tomeu=seid; = f; = 0e 3 =

2 X w% sendaw; a frequéncia prépria associada &oriodo de vibracao da estrutura.
Esta esta consideracao ndo é razoavel para a analise de estrutarasalit\ade,
durante a andlise dinamica, o periodo de vibragédo da estrutura é dirzsaeunte
alterado. Assim, durante a andlise o periodo real da estrutura é, na mdedp
tempo, maior que o periodo inicial. Para ultrapasar este facto considesaneste
trabalho um valor maior que o periodo correspondenté® awotlo de vibracao para a
definicdo do amortecimento de Rayleigh. No entanto, como o objectivo desése
€ apenas mostrar o método da Analise Dinamica de estruturas, ndo sevaotesle
0s resultados quantitativos obtidos, procede-se a esta simplificacatagifitar a
andlise. Na Seccéo 5.2 define-se o amortecimento de forma a ter em conta, em
primeiro lugar, a parcela do amortecimento proporcional a massa e, emdsegu
lugar, os efeitos referidos da variacdo do periodo de vibracéo ao ttangnalise.

5. Executar a andlise dindmica
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e Criar um carregamento correspondente a aceleragdo uniforme dadases
parametros atras definidos.

e Definir o numero de passos da analise:

Tnaz + 10

Dtanalise (390)

NSteps =
Ao periodo de ocorréncia do sism®,,.,, acrescentam-se 10s de vibracao
livre.

Resultados

Na Tabela 3.6 apresentam-se os periodos dos 4 primeiros modos deovitieagstrutura
calculados através do OpenSees e do SAP2000 Htdjdtural Analysis Prograin No
periodo fundamental verifica-se um erro relativo de aproximadamente 5%

Na Figura 3.35 apresenta-se o deslocamento do topo da estrutura ao doagalide
e na Figura 3.36 a deformada da mesma. Na Figura 3.37 é apresentadoreattddos
momentos nos pilares.

Na Figura 3.38 representa-se a relacdo tenséo-extensdo numa filex @2. A fibra
em questao localiza-se na parte supeior na alma, na interface com o Gamzo se pode
observar, sdo bem visiveis as zonas onde ocorre a cedéncia e dadmnsdo maxima
devido ao endurecimento.

Tabela 3.6: Analise Modal - Periodos (s) calculados no OpenSeesARRDSO
OpenSees SAP2000
1°Modo | 1,69103 1,61226
2° Modo | 0,05475  0,05716
3°Modo | 0,04954  0,05005
4° Modo | 0,03873  0,03958

Neste caso, uma vez que a Analise Dinamica foi executada com recursd a u
acelerograma que nao se relaciona com o espectro de resposta elasta08d a
comparacao em termos de deslocamento-alvo da estrutura e a respsgidsa estrutural
nao é possivel. Ainda assim, é possivel comparar os valores da resgiostiaral no limite
de plasticidade do sistema idealizado de 1GDL e também da estrutura reatidabine
série de aceleracdes descrita. Assim, durante a Analise Dindmica o maxiowadento
registado foi de aproximadamente 0.25m, mesmo tendo em consideragaepqis ab
momento em que esse valor foi registado, ainda se verificaram acele@dgdase mais
elevadas.

Enquanto que no método proposto no EC8, o deslocamento no limite de plasticidad
do sistema idealizado de 1GDU,*, € de 0.23m. Os dois valores s&o claramente muito
proximos o que se percebe atendendo alque 1. O valor ded,* encontra-se entre o
limite de cedéncia e o valor maximo obtidos na curva de capacidade da estttanés da
realizacao de uma Analigtushover
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Figura 3.39: Momentos nos pilares ao longo da andlise

Andlise da Estrutura baseada na frequéncia

Para confirmar que os resultados da andlise séo registados de forewecefectua-se a
verificacdo da resposta estrutural obtida em termos de frequéncigza@ndo os valores
obtidos com o valor da frequéncia propria calculado através de umaeadaligalores
préprios.

A analise de uma funcao representativa da vibracdo de um sistema pdditasao
longo do tempo ou com base na frequéncia.

Segundo Jaques Fourier (1768-1830) qualquer funcdo complexiédica ou ndo
periddica, pode ser decomposta numa série de componentes harmonididerelges
frequéncias.

A DFT (transformada discreta de Fourier) permite o calculo do espectro de
frequéncia a partir do sinal no tempo, ou a reconstituicdo do sinal no tenmaotia
do espectro. Utilizando os mesmos principios, desenvolveu-se nos@adat Fourier
Transformation(FFT), que calcula a transformada discreta usando um algoritmo complexo.
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Aplicacéo

Utilizando o mesmo sismo que no exemplo anterior, pretende-se obter ataedpos
estrutura em regime elastico, de forma a confirmar os resultados obtidos pa@grama
de elementos finitos e também em regime plastico para observar o comportamento e
termos de frequéncias.

Assim, multiplicou-se o acelerograma referente ao sismo de Northridge [Bo(d€®
forma a obter apenas uma resposta elastica da estrutura) e por 4.0nfdeafobter uma
resposta néo-linear significativa).

Analisaram-se o0s registos de deslocamentos horizontais no né 4 do pajéito as
duas excita¢6es sismicas referidas.

Aplicando a FFT aos resultados obtidos obtém-se os gréaficos da FigQra 3.4

Fase elastica

a) 0012 ‘ ‘ T
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Figura 3.40: Resultados obtidos com FFT para andlise dos deslocamentositais do
no 4. a) Sisma).3 x ANorthridge: b) Sismo4.0 x ANorthridge

Verifica-se que, em regime elastico, a frequéncia identificada com a R§laka
frequéncia natural calculada pelo programie 1.69s; f = 0.59H z).

Pode concluir-se que quando os elementos estruturais plastificam, a dgidsizutura
diminui sobremaneira e, como tal, a frequéncia diminui também. A diminui¢do & muito
significativa devido ao facto da estrutura ser pouco robusta. Istaréaquastificacao de
dois elementos perde toda a sua rigidez, como tal diminui muito a frequéndenfiental.

Além disso, confirma-se que se se sujeitasse a estrutura, com todosnesteke
a responderem em regime elastico, a frequéncia propria de vibracia@o 0s89Hz,
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independentemente de a excitagdo ser 0.3 ou 4 vezes o0 acelerograna. origin

Andlise Dinamica com Remocao de Elementos

Aplica-se o mesmo principio descrito em 3.6.2. Isto é, assumindo que quart@entos
atingem a sua capacidade resistente maxima sao removidos, continuadieeacam os
restantes elementos.

Neste caso, decidiu-se fazer a remocéo progressiva dos resti@mesnt®s, ou seja,
guando o elemento seguinte atinge também a capacidade resistente maxima éigualme
removido, e assim sucessivamente.

Nesta andlise depois do colapso do pilar P2, o mais esforcado, a andfisequre até
ao colapso do elemento seguinte, neste caso o pilar P3, momento em geeocmapso
total da estrutura.

14

Figura 3.41: Deformada antes do colapso do Pilar P3

Na Figura 3.42 apresentam-se 0os momentos nos pilares P2 e P3 até ao momento em
gue s&o removidos, assim como as aceleracdes da base ao longo do tempo.

3.7 Conclusoes

Neste capitulo abordaram-se os diferentes métodos de analise sismica gireltéanser
desenvolvidos. Deu-se particular relevancia a Analise Estatica NaasL{peshove)y e a
Analise Dinamica N&o-Linear.

Embora a Andlise Dindmica N&o-Linear seja aquela que fornece resultaaigs
precisos e com maior pormenor relativamente ao comportamento estrutueabaisacao
ao dimensionamento de estruturas € limitada dada a complexidade e o temporitecessa
para a sua aplicacdo. Ainda assim, a sua execucao € comum no ambitoade nov
metodologias de andlise comoParformance-Based Earthquake Engineeyiogde se
da particular relevancia ao comportamento estrutural e a resposta darastém regime
plastico.



3.7. CONCLUSOES 85

Aceleracdo [m/s2]-(xg)
S °
o o
T T
i

[kNm]
n
»
S

=
o
S)

T
I

o
I

Momentos Pilar P2
=
)
3
T
i

i
N
=}
S)

0.5 1 15 2 25 3 35 4 4.5 5

o

N
S
S}

=
1)
S

0.5 1 15 2 25 3 35 4 4.5 5
Tempo [s]

o

Momentos Pilar P3 [kNm]
5
o 3
T
i i

Figura 3.42: Momentos nos pilares até ao momento do seu colapso

Neste sentido, tém-se desenvolvido estudos com objectivo de melhorardetoso
de comportamento dos materiais, contemplando factores como a sua dagreidéica.

Foi feita uma breve revisdo sobre estes modelos. Na analise de estrotidisas, €
comum a adopcao de um comportamento elasto-plastico com endurecimergiotaNt,
quando ha alteracdes nos valores das tensdes de cedéncia, qadtedadd o sentido da
solicitacao, o efeito de Bauschinger deve ser tido em conta e deve utdizasrexemplo, o
modelo de Menegotto-Pinto [37] que inclui endurecimento cinematico e isabrddiEste
estudo utiliza-se o modelo deteel02que corresponde a uma adaptacdo do modelo de
Menegotto-Pinto.

Além do modelo de comportamento do material, uma importante decisdo a tomar na
altura de modelar a estrutura é a escolha do tipo de elementos finitos a adogste.
trabalho utiliza-se o modelo de plasticidade semi-concentrada através dmadefile
elementos do tipdoeamWithHingesom extremidades com comportamento nao-linear
de comprimentoL,. Com os estudos realizados concluiu-se que a precisdo destes
elementos é semelhante a obtida com elementos de plasticidade distribuida®, asfiodgo
computacional associado bastante inferior, pelo que se optou pela swtliz

Tanto o0 modelo de comportamento do material como os elementos finitos aos quais
se recorre para realizar a analise s6 permitirdo a obtencdo de resubbsl@stes se
devidamente enquadrados esoftwarede andlise que deve corresponder as modernas
exigéncias, quer em termos dos varios métodos de analise disponiveignyuermos
de programacéo, assim como permitir uma eficaz edi¢cdo dos resultados.shigtido, o
PEER tem desenvolvido usoftwaredesignado OpenSees, que tem permitido a andlise
de problemas estruturais e geotécnicos complexos, homeadamente gssocladms a
accoes dinamicas.

Por dltimo, realizam-se alguns exemplos de aplicacdo, no OpenSees, da®snéto
de andlise abordados neste Capitulo, especificamente a ARalmwvere a Analise
Dindmica Nao-Linear.






Capitulo 4

Analise de Eventos Sismicos
Consecutivos

4.1 Introducéo

Neste trabalho apresenta-se a formulacdo e um método para a andlideustezale
estruturas sujeitas a eventos multiplos consecutivos apds a ocorréngia sismo de
elevada magnitude (i.e., sismo principal).

No dimensionamento corrente de edificios, sdo geralmente efectuadassalaliticas
lineares, nomeadamente andlises dindmicas modais por espectros déafesposa
utilizacdo de coeficiente de amortecimento de forma a simular o comportameriiogsio-
das estruturas.

Para o dimensionamento de estruturas as duas exigéncias de desengberibhmle
definidas no EC8 sé&o: (i) exigéncia de ndo colapso, e (ii) exigéncia de lfnitlgdanos.
Assim, é expectavel que estruturas dimensionadas de acordo com wE&S§am sujeitas
a um sismo se encontrem estruturalmente debilitadas imediatamente apéscaaoén
mesmo. Admitindo que neste contexto as estruturas nao colapsaram, iNdeReSSaVicOS
gque tenham a seu cargo a avaliacdo expedita e as tomadas de deciséo-geazo em
cenarios pos-sismo, disporem de ferramentas que permitam analisacidedp dessas
estruturas em resistirem a efeitos de eventos multiplos consecutivos @lmayge se
seguem a um sismo principal. Exemplos de eventos consecutivos sadiasc@xplosdes
(e.g. devido a fugas de gas), e/ou réplicas.

Ao contrario das andlises habitualmente realizadas, que estudam o cangtica
estrutural durante um sismo (principal), o objectivo deste trabalho &r ader
comportamento da estrutura apds o sismo inicial. Pretende-se verificar otonujmec
eventos que se seguem a um sismo principal na seguranca estrutueaiterizar a resposta
estrutural nesses cenarios de risco. Para simular a ac¢do conjugasand principal e
da réplica fazem-se duas analises dindmicas ndo-lineares consedtititrasambas pode
ocorrer um incéndio ou explosao que danifique elementos estruturais.

Na seccdo seguinte faz-se uma pequena introducdo sobre a influéaciapticas
na andlise sismica e, posteriormente, abordam-se os métodos correntetiadéi@ da
resiliéncia sismica, como o métdo proposto pelo PEER [57], assim como o método
desenvolvido neste trabalho com os respectivos fundamentos ddgta.alydresentam-se
também alguns fluxogramas, acompanhados de uma explicagéo detallpadgrdma de
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simulagéo criado para o efeito.

4.2 Influéncia das réplicas na analise sismica

Ap6s um evento sismico de intensidade consideravel, designado de sisiwipgbr é
expectavel que ocorram outros eventos sismicos formando uma seqgérada pelo
evento sismico principal. Aos eventos sismicos secundarios da-se o noépdiches.

Segundo [57] o risco de réplicas decresce com o0 aumento do intervigimpe desde a
ocorréncia do evento principal. Ainda segundo os mesmos autoresyaraga de réplicas
de determinada magnitude em determinada regido pode também ser desenitelléasca
da ocorréncia do sismo principal, pela lei de Gutenberg-Richter.

A distribuicdo da magnitude das réplicas é independente do tempo, pelo qu® mes
ap6s um longo periodo é possivel a ocorréncia de réplicas de grégusidade. E bastante
comum que as réplicas, devido a sua eventual proximidade temporal ¢emaosincipal,
tenham parametros de intensidade (e.g., aceleracdo maxima do solo) maiestpva o
sismo principal [57]. Isto apesar de hormalmente terem magnitudes ingeriore

As réplicas ocorrem normalmente em zonas bastante proximas da zorigese do
sismo principal. O numero, intensidade, proximidade e variabilidade dasagplade
representar um risco muito significativo. Ao ponto de, por vezes, ogsdarovocados
pelas réplicas serem maiores que as provocadas pelo sismo principal.

Como exemplo claro da importancia das réplicas e do seu poder destrutgeaia-se
0 caso do sismo de Christchurch, Nova Zelandia.

Em 4 de Setembro de 2010, um sismo de magnitude/ 1l { "Moment Magnitude
Scale") atingiu a regido de Canterbury. O epicentro localizou-se erm@alkee apenas
a 40km de Christchurch, a uma profundidade de 10km. Produziu ag@dsrdo terreno
méaximas de 0.82g e 1.26g na horizontal e vertical, respectivamente. Nagis&nam
mortes. A principal causa dos danos nas estruturas e infra-estrédumadiquefaccéo
generalizada que ocorreu em grandes areas da cidade. Os edifi@bsdaria ficaram
severamente danificados, mas ndo se registaram colapsos. Aposéaciealesse sismo,
foram registadas mais de 800 réplicas, com magnitude minima d&/3) A réplica com
maiores consequéncias foi registada a 22 de Fevereiro de 2011. Gprituda)/,, de 6.3,
epicentro a 10km de Christchurch e profundidade de 5km foi sentidadara parte Sul da
ilha. Mais uma vez as infra-estruturas foram seriamente danificadasréro Eenpresarial
e de Comeércio de Christchurch, localizado no centro da cidade, foapaente destruido
provocando a perda de mais de 180 vidas. Esta area foi considesagdaria pela Comissao
de Seguranca Sismica e vedada ao publico.

O centro da cidade ainda se encontra vedado e, devido a continuidadercéncia de
réplicas, a administracao local decidiu evacuar outras zonas da citfadi®s edificios
estdo a ser demolidos devido a desconfianca relativamente a sua sagw@mdo 0S
proprietarios devidamente indemnizados. Outros edificios estdo neste mensentalvo
de intervencdes de reparacéo.

A ocorréncia das réplicas pode provocar o enfraquecimento e/olsoalap estruturas,
possivelmente ja danificadas (mas ainda néo reparadas) pelo sismagbri@aiisco afecto
as réplicas interfere (implicita ou explicitamente) com as decisdes de evacudo 0S
edificios, sendo cada vez mais visivel que as consequéncias dassréalicando poucas
vezes, superiores as dos sismos principais. Este facto deve-semtalaceriormente



4.3. METODO DE ANALISE 89

referido, ao estado debilitado das estruturas danificadas apos o sisitipghr Como
tal, € fundamental que os métodos para andlise de risco das réplicas ssgmadlvidos
considerando este aspecto. O que requer o desenvolvimento simultamebodi®s para
prever, de forma quantitativa, o estado de dano das estruturas ajEm® @incipal,
podendo ser essa informagéao integrada na analise de risco a desenvolv

Dado que o desempenho das estruturas danificadas pelo sismo priragigaker
substancialmente diferente do da estrutura intacta, a consideracdondagéncias de
funcionalidade e, consequentemente, financeiras, num cenarisptsggincipal deverédo
ser tidas em consideracéo nas decisfes e dimensionamento da estisdara deomento
inicial [57].

Além disso, é também desejavel, dado o elevado risco existente num q@sEEMOo
principal, o desenvolvimento de metodologias préaticas que permitam tomaretesigire
a seguranca estrutural nesse cenario de risco.

4.3 Método de Andlise

4.3.1 Abordagem do PEER

Pese embora a metodologia do PBEE, apresentada em 3.4, seja bastante fenplal
na sua aplicacdo, esta tem sido utilizada para a analise do comportamenstratasas
na eventualidade de ocorréncia do um sismo apenas, i.e., hdo corgiderannjunto
de eventos que, frequentemente, se seguem a um sismo forte. Por datro kstudo
do efeito das réplicas e a andlise de risco hum cendrio pds-sismo priterpaido
alvo de estudo apenas nos ultimos anos. Este estudo tem resultado nmidérento
de uma metodologia de andlise designada "Aftershock Perfomance-Basijuake
Engineering"[57].

As caracteristicas, como a magnitude das réplicas, sao diferentes madateps das
caracteristicas do sismo principal. Por outro lado, a distribuicdo geagdaicréplicas €
também dependente da zona de rotura do sismo principal [57]. E assiimglestabelecer
varias correlacdes entre as variaveis intervenientes na analise maspsiacipal.

Em [57] é proposta uma equagéo, idéntica a Equacdo 3XEER Equation), mas
para o cenario pés-sismo principal. Os parametros considerados sicag@os descritos
atras mas agora aplicados ao risco relacionado com a ocorréncididasiép

O objectivo a que se propde esta metodologia é o célculo da probabilidau&ode
ocorréncia de colapso num intervalotj@ax] subsequente ao sismo principal, onde a
ocorréncia de réplicas é provavel. Denotando B(Bjap, a capacidade maxima de uma
estrutura num estado de dafjeem resistir a um evento sismico definido em termos das
suas caracteristicd®l (o sismo definido poPIg'ap € 0 mais intenso a que a estrutura pode
resistir). Se o estado de dano correspondente ao colapsg émtéo a probabilidade de
uma estrutura com darniatingir o colapso devido a uma réplica é dado por:

P,i—n|replica = P(PI > Pliap\replica)

4.1)
O complementar (probabilidade de ndo haver colapso) é dadk)de?i’_mmplm.
Também em [57] demonstra-se que$&*® for o nimero expectavel de réplicas no
periodo [0,tmax] ent&o:
— tmax /
P(C) = e """ *Fin (4.2)
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sendoP(C) a probabilidade de nédo colapso.

Considerando os parametros VD, MD e PRE, com 0 mesmo significado gepinado
3.49, representando as variaveis de decisao, as medidas de darodnostps de resposta
estrutura, respectivamenté"*® pode ser calculado através da expressao:

Vi (V D IS, ED) / / / /G (VD|MD,i) x
MD JPRE JPI
dG.(MD|PRE,i) x dG,(PRE|PI,i) x

d\meT(PT i |1S) x dG,(i |IS, ED) (4.3)

O indicer representa o cenario de réplica. As tomadas de decisdo neste cendrio tém
de levar em consideracdo a informacéo registada, nomeadamente a @éorawdore o
sismo principal {S), como a sua magnitude, localizacdo do epicentro, alguns parametros
de intensidadelfI) que possivelmente ajudardo a definir o dano do Edificio apds o sismo,
denotando-se a informacao sobre esse estado de daftdpor

Assim,d\i™mae(P] i |IS) representa o nimero médio de réplicas que excedémo
periodo [Otmax] apOs 0 sismo principal, para uma estrutura num estado deidaoma
situacdo em que se tem um conhecimento dadd §odG, (i | IS, ED) é a probabilidade
de uma estrutura atingir um estado de dansabendo-se as informacdes sobre o sismo
e sobre os danod,S e ED, respectivamente. Esta parcela é um acrescento ao integral
original da Equacéo do PEER e introduz um integral sobre todos ob/@isssstados de
danos.

Nos restantes termos é necessario especificar o estado de dano eestjutiea esta,

7, Uma vez que 0s restantes parametros ou a sua probabilidade de eicedéiem ser
influenciados por isso.

Estas duas equacdes, ainda que meramente simbdlicas permitem compactares f
inerentes ao estudo sismico pré e pds-sismo principal. Fornecem tambédicasdas
sobre o caminho da investigacdo a desenvolver no futuro e que podenseltado em
[57].

4.3.2 Metodologia Desenvolvida
Formulacao Geral

Neste trabalho pretende-se estudar o comportamento de estrutura® cpugeiths a
sequéncias de eventos, nomeadamente a sequéncia sismo-réplica.

Para simular o efeito conjugado da actuacdo do sismo principal e da ré@tica s
executadas duas Andlises Dinamicas ndo-lineares consecutivasistenb aqui avaliada,
primeiramente, pela ocorréncia ou ndo de colapso progressivo edsei@mente, por
alguns parametros de resposta, como sejam o0s deslocamentos maximosoneep
deslocamentos inter-piso remanescentes no final da analise dindmicalida. régo
entanto, para efeitos do célculo das probabilidades de rotura cons@epze se nao
ocorrer colapso progressivo a estrutura tem condi¢des parasszragla, cumprindo com
0s requisitos minimos que se pretende assegurar (ndo provocar vitinma), nessas
circunstancias robustez suficiente para fazer face aos eventostaa®nsiderados.

Desta forma, interessa proceder a definicdo probabilistica da ac¢acespsmaipal e
da réplica. Neste trabalho a aceleracdo a superficie do terreno éaradsidomo sendo a
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variavel aleatdria associada a accao sismica.
A probabilidade de rotura considerando a ocorréncia de um sismoideegg um
incéndio/explosdo e uma réplica, pode ser dada por:

o= [ [ ] PRlGage) x dPala) < dP(ela?) < dPa)  (44)
AP Jop Jar

onde ay’ e ay representam a aceleracdo a superficie do terreno associadas ao sismo
principal e a réplica, respectivamentg,o colapso parcial (i.e., colapso de um ou mais
elementos estruturais) corresponde ao dano na estrutura devido aéundidriexplosao, e

AP, A e C, com o espago amostral d§’, a;, e c,, respectivamente.

Assim, considera-se que pode ocorrer um dado sismo principal, comisiribuicao
probabilistica. Com base neste sismo € definida uma distribuicdo da interdédaigsica
e dos danos. A probabilidade de falha é dada pelo integral da probdbildia falha
associada a cada combinacgéo destes trés eventos, multiplicada pelaligexteabde cada
um deles ocorrer. E de salientar que a Equac&o 4.4 permite a considéeaods situacdes
distintas: (i) o colapso ocorre num cenario pos-sismo, devido a octarée uma réplica,

(i) o colapso da estrutura ocorre devido a um colapso parcial de um riemstrutural e
(iii) o colapso ocorre durante o sismo principal.

As Andlises Dinamicas a executar sdo realizadas com recurso a acaieasgeais.
Para que os resultados ndo sejam influenciados pelo sismo a que se sulestettura,
construiu-se uma base de dados de acelerogramas reais descrites da dados do PEER
[43]. A partir destes € possivel, com recurso a um método baseatlavelet-Based
Generation"[40], definir sismos com a mesma amplitude e contetdo de frequéncias do
sismo regulamentar (EC8) em qualquer zona. Este método de transformegac@o a
utilizacdo do espectro de resposta em aceleracdes do local para sequatende obter
0 registo sismico, designado de espectro de resposta objectivo. Conpecirede
resposta regulamentar depende da acelerac¢éo a superficie do teplef@zendo variar
este Ultimo pardmetro podem-se criar multiplos espectros de resposta para®|ows e,
consequentemente multiplos registos sismicos apenas com base num Uleicmea®a.
Assim, a aceleragdo a superficie do terreno é considerada como valéatéria.

Como se viu, é a aceleragdo maxima a superficie do terreno que vai coadiziajuste
dos acelerogramas reais adoptados, como tal, por simplicidade passaigreadse uma
dada aceleragdo maxima a superficie do terreno que deu origem a unogregte, por
exemplo de uma réplica, por aceleracéo da réplica. O mesmo se aplicamiieragio que
da origem a um acelerograma do sismo principal.

O objectivo do método é construir uma curva que indique para cada vadoetiaacao
do sismo principal, e com a informacdo sobre o(s) elemento(s) debilitadeygjo a
ocorréncia de incéndios ou explosdes entre os dois eventos sismieds; davaceleracdo
da réplica que provoca o colapso da estrutura.

Além disso, € também possivel construir um conjunto de curvas quecéorme
informacao probabilistica sobre a possibilidade de ocorréncia de cotapstuncéo
da aceleracdo do sismo principal. Uma vez que o sismo principal também eode s
caracterizado probabilisticamente é possivel calcular a probabilidadetuda total da
estrutura e o respectivo indice de fiabilidade.

Definem-se os valores d@p com recurso a amostragem estratificada, dividindo o
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espaco amostral num determinado ndmero de intervald$.foi considerada usando
amostragem direccional, calculando o minimo valor que conduz a roturagaaaalor da
aceleracdo do sismo principal através do Método da Bissecc¢éo.

Para verificar o impacto dos eventos subsequentes a um sismo de elegguitacea
procede-se neste trabalho a andlise sismica da estrutura sujeitand@@mneiro lugar,

a um sismo principal e, de seguida, sujeitando-a a um de dois cenargisgims No
primeiro, assume-se que a estrutura debilitada é sujeita a uma réplica, eunolgeg
assume-se que a estrutura debilitada perde um elemento de suportee(fmidefum
incéncio ou uma explosdo) e de seguida é sujeita a uma réplica. Com istoi¥eposs
avaliar o desempenho estrutural com dano e aferir da robustez estagnsiderando as
sequéncias de eventos mencionados.

Assume-se neste estudo que o colapso parcial corresponde a moasgquente
remocao) de um dos pilares do primeiro piso. Assume-se que as acetedag@&plica e do
sismo principal sédo independentes, que a incerteza nas propriedeessudura pode ser
desprezada quando comparada com a dos sismos, e que 0s cendaios si&o numeraveis
e independentes do sismo. Assim sendo, a Equacao 4.4 pode sdtaeesao:

Nep TLa;p
Pr=Y3" P(C,=¢) x P(AP = aP) x P(a} > al*(aF, ) (4.5)

j=1 i=1

ondeay* é o valor minimo da aceleragdo da réplica que provoca o colapso da estrutur
considerando um sismo principal com dada aceleragéo e um determananicecbnde”,
representa os cendrios de dandgg os valores da aceleragdo do sismo principal em foi
discretizado o espaco amostral.

Héa que considerar dois casos: (i) o colapso ocorre durante o sisnaipptn(ii) o
colapso ocorre num cenario pos-sismo, devido a ocorréncia de ulica i&pn intensidade
ag*™?.

Para o caso (i) a probabilidade de rotura € dada directamente pelo pr@uo=
) x P(ASP = aiP"), uma vez que o colapso ocorre independentemente da ocorréncia das
réplicas. Para o caso (ii) considera-se que ha rotura quando asgéeleta réplicagy,
ultrapassa a aceleragdo minima da réplica que provoca colapso, deterpetaiiétodo
da Bisseccdao, utilizando-se de seguida a Equacéo 4.5 para determinaahbildade de
rotura.

Neste trabalho considerou-se que o critério de rotura pode ser dadf) mocolapso
ocorre quando a convergéncia do método numérico utilizado para nesobgiacdo de
equilibrio dindmico nao é atingida, ou (ii) o colapso ocorre quando o destata do topo
normalizado pela altura do edificio atinge um valor igual a 4%.

O primeiro critério pode ndo funcionar em todos o0s casos, na medida em que a
divergéncia pode ndo estar associada a uma rotura real, mas aper@asaolconvergéncia
numeérica. Por outro lado, também pode acontecer o caso em que nadeabddementos
ja colapsaram mas em que modelo numérico ndo tem contemplado o fenbmeno que
provocaria o colapso na estrutura real.

Assim, foi testado um critério de colapso igual a 4% do deslocamento do topo
normalizado pela altura do edificio que conduz a resultados semelhant@stidos com
0 outro critério, para os casos analisados. Os resultados apresefdealn obtidos
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considerando o critério (ii).

Em geral, € aconselhavel a utilizacdo de um critério de colapso espgrEifE® tipo
de estrutura e elementos em analise, assim como uma calibracdo destes catéritados
experimentais, por exemplo, deformagdes méaximas ou falhas nas ligagdes.

Como referido anteriormente, a utilizacdo de apenas um acelerogramanélise
poderia levar a resultados com pouco significado pois, embora o ayeler® possa
ser modificado em termos de aceleracdo maxima a superficie do terreno, rééamma
as suas caracteristicas em termos de frequéncias. Para atenuactesteofastruiu-se
uma base de dados de acelerogramas reais retirados da base de a&kEsRI[43].
O procedimento de andlise que aqui se propde é aplicado utilizando cadess®s
acelerogramas. Considerando que todos 0s sismos a que correspmdeelerogramas
tém igual probabilidade de ocorrer, os resultados finais podem seoslfdizkEndo:

; (3
P = ZP (f]Sismoi) x P(Sismo') = ZPJE]f’SZsmO ) (4.6)
S$15Mos

Considerando o que foi dito até aqui nesta seccao, faz sentido cair @este ponto,
a referéncia a Analise Dinamica diga respeito ao conjunto da analise dinamaisntb
principal em conjunto com a analise dindmica da réplica, considerandméreeambas foi
retirado um dos elementos da estrutura. Para simplificar o processolide drépreza-se
0 termo cinematico correspondente a remogao do elemento.

Por ultimo, é de referir que para obter dados referentes a robustegtrdéueas
nestes cendrios poder-se-ia optar por utilizar um método de simulagdo comtodo
de Monte Carlo. Para tal poder-se-iam executar um numero de Analisésnidas
que garanta a obtencdo de resultados com significado estatistico. O ngimerdo
de analises era conseguido através da alteracdo dos acelerogramadostiiravés da
geracao probabilistica da aceleracdo do sismo principal e réplica, @tiamgar diferente
das duas acelera¢des em cada analise. Com este procedimento obtéimsemde vezes
em que se verificou o colapso da estrutura, podendo calcular-sbabpidade de rotura
através da divisdo desse nimero pelo nimero total de analises dacsagigino-réplica.

O numero de iteragBes necessarias, e 0 consequente tempo de procgssame
conjunto com a pouca informacao recolhida no final do Método levaraoeaste nao
fosse seguido, procurando-se um método que em cada iteracédo,eacdanobter uma
resposta binaria, permitisse obter mais informacédo acerca do comportaraesioudura,
podendo relacionar a tendéncia de colapso com dados probabilistimesasocorréncia
dos eventos sismicos que a provocam.

Implementagéo

Foi criado um programa em MATLAB que consiste na base do método tiseantilizado.
A explicacdo que se segue é referente ao método usado para cadbe caswocdo dos
pilares da estrutura. Isto €, para a remog¢ao de cada um dos pilareséarecrepetir este
procedimento, com as devidas alteracdes na analise de elementos finitasd\itle ndo
se considerar a inviabilizacdo de um dos elementos da estrutura, basta DHEPassos
referentes a remocao do elemento, mantendo-se todos os restantdspentes.

Na Figura 4.1.a é apresentado um fluxograma geral do programa basta figura
pode observar-se que, além dos acelerogramas correspondentasnaos escolhidos, o
método tem quatrmputs a distribuicdo da ac¢éo do sismo, a discretiza¢do da distribuicao
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da aceleracao do sismo principal, a definicdo das propriedades dares&gw elemento
gue se pretende remover durante a simulagdo. O primeiro passo é ertédmdakferido,
a geracado das aceleragfes do solo correspondentes aos sismipgiprique se pretende
considerar. De seguida séo executadas as Andlises Dinamicas com eaditivamétodo
da bissecc¢éo para cada um dos tipos de sismo 1 e 2. Este procedimemtsénigalo na
Figura 4.1.b.

Com vista a realizacao de cada Analise Dinamica € necessario geratese@eanas
do sismo principal e da réplica. Uma vez obtidos os acelerogramas preeedanalise
no programa de elementos finitos utilizado. No Anexo B a descricdo do moaelo na
andlise de elementos finitos com a descri¢éo de cada passo e a re$ipéetita codigo. O
modelo assenta em 5 passos fundamentais: (1) Constru¢do do modelmeletesfinitos
da estrutura (modelo deterministico), (2) aplicagdo das cargas gravitatasnfinisticas),
(3) Analise Dinamica Nao-Linear da Estrutura sujeita ao sismo principal,gAdjogao do
elemento da estrutura pretendido e (5) Analise Dindmica Nao-Linear dauestsujeita
a réplica no estado de tensao-deformacao em que ficou no final des€®) e elemento
removido. Ao longo da andlise séo efectuadas as verificacdes e dosmkaresultados
necessarios.

Para cada tipo de sismo e para cada valor de aceleracao do sismo ppreipatie-se
calcular qual o valor minimo da aceleracao da réplica que provoca o cadapgliar a
probabilidade desta ser excedida. E expectavel que, para um sisipgdrpouco intenso
a intensidade da réplica necessaria para provocar o colapso sejaangi@nto que, para
um sismo principal forte, com respostas estruturais ndo-lineares sagjuéd; uma réplica
de menor intensidade podera provocar o colapso mais facilmente. Desta fotal como
representado na Figura 4.1.b, para cada valor da aceleracéo pricoipa@ca-se por se
inicializar dois vectores;replicas_colapso'e "replicas_scolapsq”a zeros. De seguida,
ajusta-se o acelerograma do sismo principal a regido considerada utliaawkleracéo
do sismo principal em questdo. Uma vez concluidos estes dois passesigee a analise
dindmica do sismo principal, isto €, considerando que a réplica é nula outémegisNo
caso de ocorrer colapso, a relevancia da réplica € nula, uma vez difecio ¢4 colapsou
durante o sismo principal. Logo, no caso de se verificar esta situagéi@ mécessario
prosseguir para o método da bisseccdo, podendo-se passar de irpadiato proximo
valor de acelerac&o do sismo principal.

Em caso negativo, isto €, se durante o sismo principal ndo se verifiadapso da
estrutura é necessario determinar qual o valor da aceleracdo da @migarovoca o
colapso. Para tal, utiliza-se o método da bisseccao, que se encorgsergpdo na Figura
4.2

O Método da bisseccao € iniciado através da definicdo de um intervaloalesva
onde se pretende procurar o resultado final. Neste caso, deve-defimin intervalo
em que: i) o valor inferior corresponda a uma aceleracdo da réplicadu@rovoque
colapso e, ii) o valor superior seja um valor da aceleracéo da répligarouaque colapso.
Assim, em primeiro lugar, define-se um valor que se espera que namgpeeolapso e
procede-se a uma Analise Dindmica da estrutura sujeita ao sismo princigalezando
e esta réplica agora definida. No caso de ndo haver colapso, situszde gspera que
venha a acontecer, este valor da aceleracdo da réplica é guardacl® qgoimeiro valor
do vector'replicas_scolapsa“No caso de haver colapso, deve voltar a definir-se um valor
para aceleragéo da réplica e voltar a repetir a analise. Este passo tesmiaadefinicdo
do primeiro valor do vectdireplicas_scolapsa”
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De forma semelhante, € necessario definir o primeiro valor do vector
"replicas_colapso"como sendo um valor da aceleracdo da réplica que provoca o
colapso da estrutura.

Uma vez definido o intervalo do método, define-se o novo valor da intersidiad
réplica como:

Ny replicas_colapso'™! + replicas_scolapso'™*
ag' = 5 4.7)

De seguida procede-se a Analise Dindmica considerando este valor auorale&céo
da réplica. E de salientar que sempre que se define um novo valor peetesgio da
réplica e se pretende executar uma Analise Dindmica, € necessario ajastderograma
da réplica a zona em questao utilizando a acelera¢do em causa.

No caso de se verificar o colapso da estrutura, o valor da aceleracéplida ocupara
a segunda posicdo no vectbieplicas_colapso' Caso contrario, passara a constar na
segunda posicdo do vectoeplicas_scolapsa"Pode-se agora aferir da proximidade entre
os dois valores que figuram nos vectote=plicas_scolapso® "replicas_colapso!" Para
tal considera-se que a diferenca relativa entre ambos ndo devepseiosa 2%. No
caso de se verificar tal critério de convergéncia, o método da bissest@iencerrado e
o valor calculado através da Equacado 4.7 é o valor da menor acelemagéplida que
provoca o colapso da estrutura. Caso contrario, 0 método deve corfiamaamais uma
iteracdo, calculando agora um novo valor da aceleracéo da réplichasema Equacdo
4.7 e considerando os resultados obtidos na iteracéo anterior quarsepara actualizar
os dois vectore&eplicas_scolapsoé "replicas_colapso,'traduzindo-se esta actualizacdo
na reducao do intervalo para metade.

Neste procedimento guardam-se os resultados das Andlises Dinamicasi@ue n
resultaram no colapso da estrutura. Assim, no final ficam guardadesutados da Ultima
analise em que nao houve colapso antes de se atingir o critério de dmsiargComo
tal, pode afirmar-se que, apesar das simplificacdes que se fizeramrauddegprecisdo
deste método, estes resultados representam a resposta da estrujuénaiaale eventos
sismicos que provoca o seu colapso. Estes resultados podem sestestiadigticamente,
resultando na previsdo de uma resposta média da estrutura a estes eventos

4.3.3 Definicdo de variaveis aleatorias

Quando se pretende executar uma andlise probabilistica aplicada a aisati®a,sha
varios aspectos a ter em consideracao que sao substancialmentetelifelan restantes
analises probabilisticas executadas no contexto da verificacdo darsggam estruturas.

Geralmente, nas distribuicbes de valores extremos verifica-se a seglagéorque se
representa na Figura 4.3. Nesta Figura representa-se uma fungda oom média 10 e
desvio-padrao 3, fazendo variar 0 nimero de eventos extremos @@wid na amostra.
Quanto maior o niUmero de eventos, maior sera a probabilidade de ocoméneidor
médio, por exemplo para uma distribuicdo normal. O que significa que a fdegdaade
de probabilidade serd muito mais estreita (menor desvio-padrao).

O que acontece no caso da analise sismica é que, devido a escassazta® (€om
intensidade significativa) a func&o de probabilidade serd muito mais aghatgde induz
uma variabilidade muito grande nos valores esperados.

Como tal, a variac@o passivel de ser considerada numa andlise sismatailfstdta é
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< Inicio

Variaveis geradas
aceleragies do sismo principal)

— Inicializagdo dos vectores a
Inicio .
zero: replicas_colapso e

replicas_scolapso

Para cada valor de aceleracd
do sismo principal

Gerar espectro de resposta
objectivo para o sismo principal e
adaptar esse acelerograma a regiao|
em estudo

Talores da aceleracad
do sismo principal a
onsiderar (sob a forma

de probabilidade
acumulada,

Caracteristicas das V.A.
(parametros e distribui¢ées)

Geragdo das variaveis
aleatorias

Analise Dindmica com
réplica nula (inexistente)

——————————————————————————————————————————————————————

Execucdo das Analises Dinamicas
i com Método da Bisseccdo (para cada |
‘ valor da aceleragdo do sismo ;
i principal gerado e para cada tipo de |

Figura 4.1: Organizacdo do programa desenvolvido: a) programad)geecedimento de
andlise para cada valor da aceleracao do sismo principal

condicionada pela accao sismica. Logo a variabilidade nas Resisténgiagr@riedades
dos materiais) é insignificante quando comparada com a variacdo dassA@ILa0
sismica). Pelo que, neste caso, todos 0s restantes parametros alérdadsisoica séo
considerados como deterministicos.

Quando se executam analises probabilisticas com outros tipos de aesbes,
simplificacdo ndo é valida, uma vez que a variabilidade das Resisténciasspode
comparavel a das Acgoes.

Tal como referido anteriormente, no procedimento de analise a seqguirtraxitho
sera necessario executar um grande nimero de analises dinamicaiferemntas$ sismos.
Os sismos sao gerados através do ajuste de acelerogramas reaissrdtirbeee de dados
do PEER. Para tal, € necessério gerar um espectro de respostaleracées do local
onde se pretende analisar a estrutura, designando-se este espeesjpgetro de resposta
objectivo. No Anexo A € apresentado o método proposto no EC8 paremnileacdo do
espectro de resposta elastico para as varias zonas sismicas definRiasugral. Como se
pode observar a geragao do espectro de resposta dependerdetpaig que representa
a aceleracdo maxima a superficie do terreno. Pelo que, para geraem@nidié sismos
necessarios a execucao do procedimento de analise € necesséripadfabilisticamente
a aceleracdo maxima a superficie do terreno, centrando neste paraniatiabdidade
inerente a acgao sismica.
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Criagdo de directoria para
guardar os resultados das
Analises Dinamicas que
nao resultem em colapso

Anélise Dindmica com Anélise Dindmica com
a,(réplica) = 0.1 m/s2 a,(réplica) = 5 m/s2

Volta a analisar com Volta a analisar com
a(réplica)/2 a(réplica) + 1
até ndo ocorrer colapso até ocorrer colapso
v Nz
Guarda este valor como Guarda este valor como
o 1° valor do vector o 1° valor do vector
replicas_scolapso replicas_colapso

Calcula o novo valor da

aceleragdo da réplica: - —
a,(réplica)=(replicas_colapso(i-1) Nova iteragdo - calcula
+ replicas_scolapso(i-1))/2 um novohvalor paraa
aceleragdo da réplica

Anélise Dindmica com
aceleragdo da réplica

calculada
Acrescenta este Acrescenta este
AN
valor ao vector A0 ot > valor ao vector
replicas_scolapso replicas_colapso

[ T

Verifica o critério de convergéncia?
replicas_colapso(i) - replicas_scolapso(i))
replicas_colapso(i))
x100 <=2%

Menor réplica que provoca colapso:
(replicas_colapso(i)+ replicas_scolapso(i))/2
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F(x)
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o~
/NN R
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Figura 4.3: FuncbGes normais de densidade de probabilidade de valdresa@x

Fonte:[17]
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4.3.4 Caracterizacao probabilistica de eventos sismicos

Neste trabalho faz-se a caracterizag¢é@o probabilistica do sismo regula(&&8429]), por
forma a poder: (i) obter de forma relativamente simples uma distribuic&o dakplidade
cujos valores séo de uso corrente e, (i) poder tirar ilacdes sobre otombestes eventos
na seguranca estrutural dos edificios dimensionados de acordo aitabragulamento.

Na implementacéo de uma analise sismica probabilistica & geralmente assumido que as
aceleracfes espectrais seguem uma distribuicdo log-Normal [31].tAlt@rha situacdes
em que é necessario o conhecimento simultaneo de vérios valores dagi®kEspectral,
por exemplo, respeitantes a diferentes periodos. Esses valores ggrdegrnupados naquilo
que segundo [31] pode ser designado por vector de intensidadescasos em que é
necessario conhecer esse vector € fundamental estudar a distriboingéota das varias
aceleracoes.

Quando se querem determinar duas aceleracfes, correspondedtds bBcais
préximos um do outro ou a dois periodos de vibragéo diferentes, ageiart@nsideradas
nao séo independentes. Assim sendo, a consideracéo da distribgigdortoal para cada
uma delas ndo conduz, necessariamente, a uma distribuicdo log-Normahdescdas
duas distribuicdes correspondentes a cada aceleracao preteridida [3

Usando multiplos espectros de resposta respeitantes a varios registossiwais,
foram feitos em [31] estudos estatisticos que comprovam a validade sid@@tao das
distribuicdes log-Normal para as varias intensidades sismicas a determinar.

O espectro de resposta pode ser calculado em funcéputéizando as expressoes do
Anexo A. Tendo em consideracao que as aceleracdes espectrais pedbem descritas
por uma funcao log-Normal, e que nas expressdes do Anexo A cadasalectral é dado
por uma expressao do tig (T') = a, x C'¢, pode afirmar-se que a variavel aleatdrja
pode ser bem descrita por uma distribuicdo log-Normal.

Neste método assume-se que nao ha relacao entre os valores espa@rasVarios
periodos. Tal como referido acima, isto ndo é verdade, pelo menos ras toais
préximos do epicentro. Segundo [31] a correlagdo entre os varioeesadspectrais é
bem descrita por uma distribuicdo log-Normal.

Desprezando esta relacéo, pode-se determinar a aceleracdoatgpectada ponto de
modo independente. Pelo que, para gerar o espectro de respostvoljasta: i) gerar
o valor da aceleragdo maxima a superficie do terignque, neste trabalho se designa
por aceleracdo do sismo principal ou aceleragdo da réplica conse@igtitzada para
0 ajuste de um acelerograma utilizado como sismo principal ou réplica, teapsente;
ii) calcular a aceleragéo espectral num ndmero de pontos que permitactiesg@ectro de
resposta respectivo, utilizando as expressées do Anexo A.

Considerando que a aceleracdo maxima a superficie do terreno tem iidtribu
log-Normal, interessa determinar os seus parametros para se poaelgrrddeterminacao
da probabilidade de ocorréncia de cada valor de aceleragéo.

No EC8 séo definidos dois periodos de retorno associados a veufidagio colapso
e de limitacdo de dano. As probabilidades de excedéncia de cada s&and@eie retirados
do Anexo Nacional do regulamento, enquanto que a relacéo entrdaseades do terreno
para os dois estados limite é retirada da seccdo 4.4.3.2(2) do EC8.

Assim sendo, é possivel ajustar uma distribuicdo log-Normal que, curopasd
requisitos do regulamento, defina a distribuicdo de probabilidades dasgéslede um
sismo maxima a superficie do terreno no periodo de 50 anos.
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1) ELU
A accgdo sismica de célculo é associada a uma probabilidade de excedéncia d
Pr = 10% em 50 anos ou a um periodo de retornd@e= 475 anos.

2) ELUt
Acgéo sismica a considerar tem uma probabilidade de excedénefg.de™s = 10%
e um periodo de retorno d&,z = 95 anos.

O valor da probabilidade de excedéndiy,, em T}, anos relaciona-se com o periodo
de retorno médidl i, através da expressao:

In(1 — Pg)
Assim, seT;,=50 anos, para os ELU a probabilidade da accéo sismica ser excedida
€ 10% (o que corresponde a um periodo de retorno de 475 anosy:-sPatkterminar a

probabilidade da accéo sismica ser excedida no caso do periodo ¢ 1&t0r95 anos
(ELUY):

Tp = (4.8)

1
In(1 — P, @0%)

Tpr = 95anos = —50 x = Py 0% = 0,409 = 40,9% (4.9)

Portanto tem-se:

Tabela 4.1: Caracteristicas da accdo sismica para ELU e ELUt para o rigsmo
ELU ELUt
Ty, =50anos | T = 50 anos
Pr =10% Ppr =40,9%
Tr = 475 anos| Tpr = 95 anos

Para as zonas sismicas 1.3 e 2.3 (Lisboa), as aceleracbes do sologéi@ ealae as
aceleracfes sdo as apresentados na Tabela 4.2.

Tabela 4.2: Aceleragbes do terreno nas zonas 1.3 e 2.3

ELU (m/s?) | Coeficiente de reducde) ELUt (m/s?)
Sismo Tipo 1 1.5 0.40 1.5 x04=0.6
Sismo Tipo 2 1.7 0.55 1.7 x 0.55 = 0.935

Assim tem-se:
1) Para Sismo tipo 1

ay™t =15m/s% com Pgr=10%
ay™t = 0.6m/s2 com Ppr = 40.9%

2) Para Sismo tipo 2
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ab*t =1.71m/s® com Pr=10%
ay"Utt = 0.935m/s2 com Ppr = 40.9%

1— Fyi(ay """ = 0.10 (4.10)
1— Fuq(ag """y = 0.409 '
1— Fya(a™?) =0.10 (4.11)
1 — Fua(ah™"?) = 0.409 '

Considerando os dois sistemas de requisitos nas Equacgdes 4.10 e paBostros
das distribuicbes da aceleracdo maxima de um sismo no periodo de 50aa@s ponas
sismicas 1.3 e 2.3 e para os dois tipos de sismo regulamentares, sdo ospresesgam
na Tabela 4.3.

Tabela 4.3: Parametros das distribuices log-Normal consideradaaspacaleracdes do

terreno

Parametros
Sismo Tipo 1| A = —0.7096 ; £ = 0.868
Sismo Tipo 2| A = —0.1986 ; £ = 0.5698

Na Figura 4.4 representam-se as distribuicdes de probabilidade daxdlexactes do
terreno. Na Figura 4.5 representa-se a distribuicdo acumulada dagéeleorrespondente
ao sismo tipo 1. A tracejado pretende-se ilustrar os dois pares de valeresigstituiram
o0 sistema de equacdes que deu origem aos parametros da distribuigao.

0.012
001 +——f N\ o=~
’ So
’ \\
a 0.00 7 ~

0.01

e Sism0 Tipo 1

0.014 === Sismo Tipo 2

0.00 I
7 N
/ S
’ Sso
0.004 l L >

0.002

0 0.2 0.4 0. 0. 1 1.2 1.4 1 1 2
Aceleragdo (m/s2)

Figura 4.4: Distribuicbes de probabilidade da aceleracdo regulamei@8j (o terreno
para ac¢les sismicastipole 2
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Pacumulado
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Figura 4.5: Distribuicdes de probabilidade acumulada da aceleracdamegar (EC8)
do terreno para accao sismica tipo 1

4.3.5 Ajuste de acelerogramas

Tém sido propostos varios métodos para compatibilizar acelerogramasa({namnte
correspondentes a sismos reais) utilizando os espectros de respogtst@s nos
regulamentos [3]. Na bibliografia consultada sé&o apresentadas dyassias para a
geracao e ajuste de acelerogramas:

1. Geracao de acelerogramas artificiais a partir do espectro de po@sicia [

2. Geracdo de acelerogramas adaptados a partir de registos reais assoftware
WavGenwavlet-based aproagh39, 40]

O primeiro método, descrito em [25], consiste em admitir que € possivel, ftavé
sobreposicao de séries harménicas, representar um acelerogramandira-se que, para
gerar um sinal artificial, estacionério, basta dividir o espectro de pat@&uwen namero
elevado de bandas. A cada uma destas bandas é associado o vajmamete poténcia
da frequéncia central da banda. Assim, calcula-se a amplitude assaciada harmonica
com a frequéncia central de cada banda. A série final corresposmt@reposicao de todas
as harmonicas, associando a cada uma um angulo deé faggerado aleatoriamente com
distribuicdo uniforme entre 0Zr.

Este procedimento € bastante pratico e pode ser sistematizado gerando vario
acelerogramas com relativa eficiéncia. A principal dificuldade assenteterminacéo
do espectro de poténcia.

Por outro lado, o segundo método permite compatibilizar acelerogramas reais,
correspondentes a um qualquer sismo (por exemplo, 0s sismos que constitogse
de dados do PEER), utilizando um espectro de resposta, que se desiggepectro de
resposta objectivo. Recorre-se ao programa WavGen [39]. Nesdaitihza-se o espectro
de resposta elastico do EC8 para a zona de Lisboa como espectro objeatisformando
0s acelerogramas originais em acelerogramas com caracteristicas esderfreguéncia
e amplitude compativeis com o prescrito no espectro de resposta regulamentar
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Tendo como base um sismo real, pode afirmar-se que este segundo méait €
realista do que o primeiro, uma vez que na geracdo de acelerogramas aiwasspectro
de poténcia o acelerograma era uma combinagdo de fun¢gbes harmonéesta. fdma,
consideram-se caracteristicas intrinsecas aos proprios acelerogeaimagie dificilmente
se conseguiria obter na simulagdo com base na combinagéo de fung@éaibas.

O programa WavGen, usado para gerar acelerogramas compativaeii-dmana
transformaddwavelet”. A ideia-chave € criar um processo iterativo de forma a modificar
um determinado acelerograma de modo a que as variacbes temporaisu@ndiacse
mantenham do original para o compatibilizado [40].

O processo iterativo pode ser descrito como:

1. Decompor o acelerograma original num conjunto de "time-histories"mmé&ncias
diferentes utilizando a transformatimavelet"

2. Cada "time-history"é ajustado, de forma iterativa, ao espectro destaspbjectivo
definido, de modo a que o acelerograma conjunto seja compativel comotresjze
resposta

3. Obtencgéo do acelerograma final

Existem varios métodos para gerar acelerogramas compativeis com dedermina
espectro de resposta. No entanto, a maior parte deles ndo contabilizaagfes ao
longo do tempo, da frequéncia do sismo (devidas aos diferentes tipodaequre chegam
ao local de registo e a disperséo dessas mesmas ondas).

Foi também demonstrado que sistemas com resposta hdo-linear tém umteomepto
bastante sensivel as variacGes da frequéncia do sismo.

De seguida apresenta-se a formulacdo que esta na base do progaatane que
pode também ser consultada em [40].

Sef(t) for uma funcéo que pertenca ao espigespaco de todas as func¢des de energia
finitas, satisfaz a condic&o:

/\f(t)]th < 00 (4.12)

entdo pode ser decomposta em coeficie€htaselet e ser reescrita usando a transformada
"wavelet', tal como descrito em [40].
Segundo [4]f(t) pode ser decomposta em N "time-histories":

N
F6) =" f;t) (4.13)
j=1

Tal que f;(t) tenha determinada frequéncia (que néo se repete em nenhuma outra), de
forma a que as N "time-histories"cubram todas as frequéncias,gea wma.. f;(t) pode
ser escrita como:

KA

a;j

fi(t) =

’ > Wy f(ag; bi)e (t ;l%) (4.14)
; J

onde:

1 sen(ont) — sen(mt)

Y(t) = e ; (4.15)
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como = 2Y/4 é a"wavelet" principal ou funcéo base;; = 21/4 e b; = (i — 1)Ab séo
parametros de escala e variacao e:

Wis(as:bo) = — /Tf<t>¢(t‘bi>dt (4.16)
a;;0;) = —— .
Y ag Jo a;
€ o coeficientéwavelet"para os parametrds;; b;). Além disso:
1 1
K = ey <0 — U) (4.17)
e:
o 2
oo [i(w)]
Cy :/ dw (4.18)
—oo Wl
onde: . -
h(w) = —— t)e “tdt 4.19
i) = —= [ vive (419

é a transformada de Fourier da fungéo ba&g. O valor deAb é 0,02s.

Na Equacéo 4.13, no j-ésimo ponf(t) tem energia no periodéz%; 2aj).

Ao modificar um dos "time-history”, de forma a atingir o valor espectral oivfec
para a frequéncia respectiva, esta-se também a afectar os valpeetras para outras
frequéncias [40]. Como tal, os autores desenvolveram um esquem#vatera qual
cada registo é escalado de forma a atingir o valor médio do espectro dsteeppra a
frequéncia/periodo respectivo. Assim, na i-ésima iteracdo tem-se:
2 .
2;;]/0-[PSA(T>]Obj€CtiUOdT

A7) = £0(8) x o ,
! ’ 22(1;/0 [PSA(O (T)]calculadodT

(4.20)

onde[PSA(T)]objectivo € 0 valor espectral objectivo no periodo '[']%-S’A(i) (T)] cateulado
€ a aceleracdo espectral calculada por:

N
o)=Y 1" (4.21)
j=1
através da integracdo da equacdo do movimento de um oscilador de periodo
O programa WavGen [39] requer 0s seguintes ficheiros para podeesmar a

compatibilizacéo do acelerograma:
e Acelerograma
e Ficheiro com valores dos periodos onde se vai especificar a aéelaersgectral
e Espectro de resposta objectivo em aceleragcbes

Depois de processar, o programa produz um ficheiro que contémlercgrama
compatibilizado a zona pretendida. O ajuste é feito com 0 espectro de teegmos
aceleracbes. O ideal talvez fosse aproximar ao mesmo tempo o0 espectsiabachentos
e de velocidades. No entanto, estgtware produz resultados razoaveis no ajuste destes
a partir do espectro de aceleracdes.
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Na Figura 4.6 apresenta-se o sismo de Northridge real e 0 mesmo sismo mas ago
compatibilizado para a regido de Lisboa, usando o programa WavGen celeragdo do
solo de 2n/s? e sismo tipo 1.

Na Figura 4.8 apresenta-se o contetdo de frequéncias, obtidossadea¥T, desse
mesmo sismo antes e depois de ser compatibilizado. Pode observar-sebanelas de
frequéncias elevadas passaram a ter maior relevancia, nomeadanpantie de 10Hz. No
entanto, as frequéncias preponderantes mantiveram-se inalteradas.

Na Figura 4.7 apresenta-se a comparacao dos espectros de respaseleracoes e
deslocamentos do acelerograma do sismo de Northridge apds a sua comaedibibn
sismo regulamentar do EC8 para uma aceleragéo do solade’ 2 sismo tipo 1.

Sismo de Northridge

0.4 T T

Aceleracao (x g)

I I I
5 10 15 20 25

Sismo de Northridge compatibilizado a Lisboa
0.4 T T

Aceleragao (x g)

Il Il Il
5 10 15 20 25
Tempo (s)

Figura 4.6: Comparacao entre o sismo de Northridge (acelerograma cesatpéerograma
compatibilizado a zona de Lisboa para uma aceleragéo do terreéno/dé e sismo tipo 1

IN Objectivo - EC8 71 : Objectivo - EC8| |
b

0.2r

01r [y

0.05f

10 12

Figura 4.7: Espectros de resposta, em deslocamentos (esquerdagelemacdes (direita),
do acelerograma do sismo de Northridge depois de ser compatibilizado ecresge
resposta regulamentar para uma acelerag&o do terreha 4€ e sismo tipo 1
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Sismo de Northridge Sismo de Northridge compatibilizado a Lisboa
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Figura 4.8: Comparacéao do conteldo de frequéncias do sismo de Nget(axklerograma
real) e o acelerograma compatibilizado a zona de Lisboa para uma aceldcatgireno
de2m/s? e sismo tipo 1

4.4 Conclusdes

Neste capitulo foi apresentada uma formulacao para a analise da segestmitural em
cenarios pos-sismo. Comecou por se fazer uma breve introducdoasobrentos que
geralmente sucedem a um sismo de elevada magnitude, nomeadamente a impdatanc
réplicas.

As réplicas, ainda que usualmente menos intensas que o sismo principal &m, nd
poucas vezes consequéncias mais graves que o proprio sismo. Estiefecse ao estado
debilitado das estruturas apds a ocorréncia do abalo principal. Desia, #®fundamental
desenvolver métodos de analise estrutural que consigam prever o éasaektruturas apos
0 sismo principal, com as alteracbes que dai resultaram no comportamsntesiaas,

e que sejam capazes de aferir da sua seguranca nesse peridderaods 0s eventos
secundarios que se seguem ao sismo principal (e.g., incéndios, egédsed réplicas).

Apresenta-se em primeiro lugar a abordagem do PEER [57] que terttadssu
no desenvolvimento de uma metodologia designadaftiershock Perfomance-Based
Earthquake Engineering De seguida apresenta-se a formulagdo desenvolvida neste
trabalho. Esta formulacao engloba a ocorréncia de trés eventos. O prérgewmcorréncia
de um sismo principal com determinada aceleragdo méaxima do terreno, rdsegu



106 CAPITULO 4. ANALISE DE EVENTOS SISMICOS CONSECUTIVOS

ocorréncia de um dano localizado na estrutura como consequéncia deé&milio ou
explosao e, por ultimo, a ocorréncia de uma réplica com determinada géeleta
terreno. Desenvolve-se uma equacdo que permite o célculo da proldbitldarotura
total considerando estes cenarios. Esta equacao permite que o calapsotecer, ocorra
em trés etapas distintas. Pode, por um lado, ocorrer durante o sismipgdripor outro
lado, pode ocorrer apés o sismo principal, como resultado do colapsialgi um dos
seus elementos. Ou, por ultimo, pode ocorrer num cenario pos-sisnig devcorréncia
de uma réplica.

Define-se os valores da aceleracdo do sismo principal recorrendoostragem
estratificada. Os valores da aceleracao da réplica que provoca s@sap calculados
recorrendo ao método da bisseccéo e considera-se que o dano tlicpbzie ser simulado
através da remoc¢do de um dos elementos estruturais. Além disso, cassdgue o
sismo principal e a réplica sdo acontecimentos independentes, que dlidadabnas
propriedades da estrutura sdo desprezaveis quando comparadas aocdes, neste caso
a accéo sismica e que os cenarios de dano sdo numeraveis e indesethal sign 0.

Assim a simulacdo é executada de duas formas distintas, primeiro corsgdara-
possibilidade de apds o sismo principal poder ocorrer uma réplica ouwytiar lado,
depois do sismo principal pode ocorrer um incéndio que danifique elesnestiuturais
e subsequentemente ocorrer uma réplica.

Com as consideracdes deste trabalho, desenvolve-se uma equapaonite o calculo
da probabilidade de rotura total nos diferentes cenarios.

Procede-se a definicdo probabilistica da aceleracdo sismica. A a@eleragima a
superficie do terreno é tomada como variavel aleatoria. Utilizam-se aceleragreais
descritos na base de dados do PEER [43] devidamente compatibilizadpdaarde se
encontra a estrutura. E descrito o método de compatibilizacio de acelersgrsai
neste trabalho.

A implementacéo é feita em MATLAB. Apresenta-se a descricao do progeaigans
fluxogramas explicativos.



Capitulo 5

Exemplo de Aplicacao

5.1 Introducao

Neste capitulo aplica-se a metodologia desenvolvida a um caso de estudongiste
numa estrutura metalica porticada dimensionada de acordo com o EC3 [Z8 B¢
para a regido de Lisboa.

Procede-se a uma definicdo probabilistica da ac¢ao sismica principa¢glida.rSao
realizadas no OpenSees um nimero suficiente de analises fisica e geoneitec ndo
lineares que permitam a obteng&o de resultados com relevancia estatistitseguente
informacéo sobre a robustez estrutural.

Tal como referido, os valores da aceleracdo do sismo principal a eoasidao
definidos recorrendo a amostragem estratificada.

E gerado um vector com valores da probabilidade acumulada, sendigusente
convertidos em valores das acelera¢c@es do terreno do sismo princgah para os sismos
tipo 1 e 2 os valores da probabilidade acumulada e respectivos valoaegldeacio sdo
apresentados na Tabela 5.1.

Os valores das aceleracdes foram obtidos através das func¢deslhijidade
calculadas anteriormente com distribuicdo log-Normal.

Uma vez definida a amostragem dos valores da aceleracdo do sismo priacipa
soma das probabilidades de ocorréncia de todos os valores consgleeadmostragem
das aceleracdes do sismo principal, para cada tipo de sismo, deve dex iguidade.
Atente-se a Figura 5.1 onde se representam as probabilidades d&no@ode cada uma
das aceleracbes. As aceleracdes estao assinaldas a traco interreng@ddiferentes
cores pretendem representar as areas de influéncia de cadacdcelena seja, a sua
probabilidade de ocorréncia.

5.2 Estrutura em estudo

5.2.1 Caracterizacdo e modelagéo da estrutura

A estrutura a que se propde aplicar o0 método apresentado neste trassino,como o
respectivo modelo de elementos finitos, é a que se apresenta na Figura 5.2.

No dimensionamento da estrutura seguiram-se os Eurocodigos 3 [28]9%, &8s
principios gerais sdo apresentados no Anexo A. Considerou-seagtieiura se localiza
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Tabela 5.1: Valores da acelerag¢des do sismo principal

Sismo Tipo 1 Sismo Tipo 2
P(ay < X) [ ag'(m/s?) | Plag’ < X) | ag'(m/5%)
0.01 0.065 0.01 0.218
0.11 0.170 0.31 0.618
0.21 0.244 0.61 0.961
0.31 0.320 0.91 1.760
0.41 0.404 0.96 2.223
0.51 0.503 0.966 2.319
0.61 0.627 0.972 2.436
0.71 0.795 0.978 2.583
0.81 1.054 0.984 2.782
0.91 1.575 0.99 3.086
0.92 1.666 0.991 3.156
0.93 1.771 0.993 3.325
0.94 1.897 0.995 3.557
0.95 2.051 0.997 3.924
0.96 2.248 0.999 4.769
0.97 2.517 0.9999 6.824
0.98 2.925 0.99993 7.179
0.99 3.706 0.99996 7.759
0.9999 12.416 0.99999 9.313

0.016

0.014 —Sismo Tipo 1

0.012

.01 +

a 0.008

0.006 -+
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Figura 5.1: Aceleracdes consideradas e respectivas areas dedi#lné grafico da funcéo
densidade de probabilidade para o sismo tipo 1
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Figura 5.2: Portico metalico

em Lisboa (Zona Sismica 1.3 ou 2.3), o coeficiente de amortecimgntdv,de2%, o
coeficiente de comportamento € 3.0, o terreno Tipo A e classe de importapgiadll, 0).

A estrutura foi dimensionada através de uma analise dinamica linear coatrespmke
resposta utilizando o coeficiente de comportamento definido. As sobaeaangsideradas
séo descritas na Tabela 5.2.

Tabela 5.2: UtilizacBGes e sobrecargas dos pisos da estrutura
Sobrecarga Sobrecarga/m Coeficiente de

Piso Utilizacao

(EN/m?) (KN/m) reducéol,
L [Pt s | @s | s
;| Cmeenm s | o
Coborura)  (Gategoray |4 20 03

Seguindo os critérios definidos no EC3 [28] e EC8 [29], resulta quérates pode
ser construida utilizando perfis IPE330, quer nas vigas quer nasaspkm aco S355.

Para a execucdo do procedimento de analise dindmica nao-linear #glesén
necessario modelar a estrutura de outra forma, recorrendo a elemeitbssido-lineares.

Assim, foi construido um modelo bidimensional de elementos finitos nao-linear,
recorrendo ao software OpenSees [35].

A estrutura é modelada utilizando, para os pilares, elementos finitos de phdicid
semi-concentrada. As vigas sdo modeladas com elementos finitos elastiapssline

A opcao por elementos finitos de plasticidade semi-concentrada é tomadsa depo
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se concluir, no Capitulo 3, que a utilizacdo de elementos de plasticidade dlistriaude
plasticidade semi-concentrada conduz a resultados semelhantes, wesdsqmprimento
da zona néo-linear dos elementos nos modelos de plasticidade semi-caheesgja
ajustado a realidade. Assim sendo, e uma vez que a utilizacdo destez aandwesforco
computacional significativamente menor, optou-se pela sua aplicacadrabsibo.

Na analise de estruturas metalicas, € comum a adop¢do de um comportamento
elasto-plastico com endurecimento. No entanto, quando ha alteracéesloms das
tensBes de cedéncia, quando é alterado o sentido da solicitacéo, o efBiwigthinger
deve ser tido em conta e deve utilizar-se, por exemplo, 0 modelo de Men€gutio
[37] que inclui endurecimento cinematico e isotropico. Neste estudo, enfde siIso do
programa de calculo OpenSees, utiliza-se 0 model&téel02que corresponde a uma
adaptacdo do modelo de Menegotto-Pinto.

O calculo do comprimento da rétula plastica a definir nos pilares, assim comoatanod
de comportamento do aco sdo descritos na Seccéo 3.5. O critério de cuapsponde a
um deslocamento do topo normalizado pela altura do edificio de 4% (48cm).

A definicdo do amortecimento é feita de acordo com o exposto na Seccéo B.3.3
de referir que numa analise nao-linear, a definicio%dmddo de vibracdo é apenas uma
referéncia, uma vez que quando a estrutura entra em cedéncia pessaial modo de
vibracdo com um periodo diferente (mais longo) e, consequentementgreeaimento
€ diferente. Portanto interessa definir uma curva de amortecimento onderaemb
amortecimento seja diferente entre modos para as 2 analises a efectfiardé dm limite
superior de referéncia do amortecimento da estrutura, diga-se de 2%.

Assim sendo, é necessario definir no OpenSees 0 amortecimento de mazo a g

e durante a Analise Dindmica correspondente ao sismo principal o amortecisegnto
inferior a 2%

e durante a Andlise Dindmica correspondente a réplica 0 amortecimento sefj@msup
ao anterior e esteja proximo dos 2%

Assim optou-se por definir o coeficiente de amortecimenté=@8 para 2 modos de
vibracdo onde, o primeiro tem frequéncia de vibracdo correspondemielimite superior
do periodo de vibragédo da estrutufg: = 1.5 x T;, onde7; é o periodo de vibragéo da
estrutura depois de ter sido submetida a um sismo intenso que provoquénaiaetbs
seus elementos. Desta forma tem-se em consideracdo que o periodo dompriodo
ficara mais longo durante & analise. O segundo € um modo com frequéncia de vibracéo
elevada, como seja ¢ énodo.

5.3 Escolha dos acelerogramas reais a utilizar na analise

Neste trabalho utilizam-se acelerogramas de sismos reais registados ua blasi®s do
PEER [43] devidamente compatibilizados, de forma a terem amplitude e conteldo
frequéncias semelhante ao sismo regulamentar (EC8) em Lisboa.

Os critérios de selec¢do dos sismos sdo a distancia ao epicentro (detdeda ee
registo) ser superior a 100km (para simular sismos ocorridos longelutdl, igor exemplo,
na falha de Gorringe), o valor médio de propagacdo de ondas S nosgriores do
perfil do solo para deformagdes por corte iguais ou inferiorés &, vs 30 , de preferéncia
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0 mais proximo possivel de 800m/s que, segundo o EC8, corresponderetépo A e
Magnitudes superiores a 6.0.

Na Tabela 5.3 apresentam-se os sismos seleccionados da base deod@H&ER®E as
suas principais caracteristicas.

Tabela 5.3: Sismos reais seleccionados da base de dados do PEER

Distancia ao
Registo Estacao Referéncia | Magnitude vs,30(cm/s) PGA (9)
Epicentro (km)

S1 Loma Prieta,1989 Point Bonita NGA-0789 6,93 83 1316 0,071
S2 Landers,1992 Duarte-Mel/Canyon Rd. NGA-0852 7,28 126 446 0,0274
S3 Borrego Mtn,1968 San Onofre - So Carl Edisson| NGA-0040 6,63 129 443 0,045
S4 San Fernando,1971 Isabella Dam (Aux Abut) NGA-0067 6,61 131 685 0,006
S5 Northridge, 1994 San Jacinto, CDF Fire Sta. NGA-1071 6,69 148 271 0,081
S6 Kobe,Japan,1995 TOT NGA-1117 6,90 120 609 0,075
S7 Duzce, Turkey,1999 Arcelik NGA-1600 7,14 131 523 0,008
S8 Kocaeli, Turkey,1999 Tekirdag NGA-1172 7,51 165 660 0,035
S9 Tabas,Iran,1978 Dayhook NGA-0142 7.4 164,5 660 0,034
S10 Chi-Chi, Taiwan,1999 KAV081 NGA-1393 7,62 162 256 0,02

Tal como referido no Capitulo 4 o ajuste dos acelerogramas é feito consa@ecu
ao espectro de resposta de aceleragbes regulamentar (EC8). NeasFdgdi a 5.7
apresentam-se graficos que comparam o espectro de resposta retaia@eaceleracdes
e deslocamentos (espectros objectivo), obtidos considerando umae&eldo terreno de
1.5m/s2, e os espectros que se obtém a partir dos acelerogramas considipdissde
estes terem sido ajustados com o programa WavGen utilizando o espeatrelei@coes
objetivo referido. Estes espectros foram obtidos considerando o sesgu@amentar de
tipo 1. Para a analise do sismo tipo 2 obtiveram-se acelerogramas com cagdigu
ligeiramente diferente (ver Anexo A).
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Figura 5.3: Comparacdo entre 0s espectros objectivo e 0s espedidms @partir dos
acelerogramas ajustados para os sismos NGA-0040 (esq.) e NGAdIOB7 (

Na Figura 5.8 apresenta-se a comparagao entre 0 espectro de redgstta do
Anexo Nacional do EC8 (espectro objectivo) e o espectro médio obticn gm dez



112 CAPITULO 5. EXEMPLO DE APLICACAO
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Figura 5.4: Comparacao entre os espectros objectivo e 0s espedidus @partir dos
acelerogramas ajustados para 0s sismos NGA-0142 (esq.) e NGAI7B9 (
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Figura 5.5: Comparacédo entre os espectros objectivo e 0s espedidis @partir dos
acelerogramas ajustados para os sismos NGA-0852 (esq.) e NGAdiOy 1 (
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Figura 5.6: Comparacao entre os espectros objectivo e 0s espedidus @ partir dos
acelerogramas ajustados para 0s sismos NGA-1117 (esq.) e NGAdidy2 (
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Figura 5.7: Comparacéo entre os espectros objectivo e 0s espedidus @partir dos
acelerogramas ajustados para 0s sismos NGA-1393 (esq.) e NGAI6PO (

registos sismicos utilizados. Apresentam-se 0s espectros de resposlatacées e
deslocamentos. llustram-se ainda 0s espectros que se encontram avionpderdo e
trés desvios padrfes dos espectros de resposta média.
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Figura 5.8: Espectros de resposta de aceleractes e deslocameatgisrartipo 1

Através da Figura 5.8 pode-se observar que o espectro médio obtido auste dos
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varios sismos é claramente inferior ao espectro objectivo. Este factesdévaecessidade
do programa WavGen alterar significativamente os acelerogramas devidifeeencas
entre as amplitudes destes e as pretendidas.

Ainda assim, o andamento de ambos é semelhante. O espectro obtido somando ao
espectro médio trés vezes o desvio-padrao é praticamente coincidente espectro
objectivo.

5.4 Definicado dos parametros das analises dinamicas

5.4.1 Passo de tempo dos acelerogramas

Uma das dificuldades do procedimento apresentado é o tempo de proceassdme
WavGen no ajuste de cada acelerograma. Assim € necessario deficelegramas
com o menor nimero de pontos possivel para minimizar o tempo dispendide eteg@s.
Uma vez que se verificou a existéncia de uma relacdo exponencial entrmerande
pontos e o tempo de processamento, aumentando para o dobro o passpaenée
dois pontos consecutivos dos acelerogramas (ignorando, paras efeitiélculo, o ponto
intermédio existente), consegue-se uma reducdo para menos de metadepdodee
processamento. Deste modo, interessa definir qual o passo de tempo mdmiissizel
para os acelerogramas da ac¢ao sismica.

A definicdo do valor maximo do passo de tempo dos acelerogramas é feito tendo
em consideracdo o Teorema de Nyquist. Este Teorema é de extrema imponénc
desenvolvimento de codificadores de sinais analégicos, estabeleceritizio adequado
para a amostragem dos sinais.

A frequéncia de Nyquist é a frequéncia de amostragem requerida pacanstrucdo
de um sinal. O Teorema de Nyquist ou Teorema da Amostragem referes qune sinal
arbitrario é transmitido através de um canal de largura de banda B Ha|l oesinltante da
filtragem podera ser completamente reconstruido pelo receptor atraggwdaagem do
sinal transmitido, a uma frequéncia igual a, no minimo, 2B vezes por seglssim, por
exemplo, em sinal binario, a taxa de dados que pode ser suportadaizat BB bps.

Desta forma, define-se como passo de tempo maximo dos acelerograma©0j02s
corresponde a uma frequéncia de Nyquist de 25 Hz, e que pode danmira frequéncia
associada a alguns modos de vibracao que tenham influéncia na retpestautura. A
utilizacéo de passos de tempo maiores € desaconselhavel.

5.4.2 Passo de tempo da andlise dinamcia

Define-se como passo de tempo da analise dindmica o intervalo de tempo enpasdos
de andlise consecutivos. Neste trabalho considerou-se este pardmeind@lise como
0,01s. A justificacéo para esta escolha é apresentada no Anexo C.

Como o passo de tempo de analise é inferior ao intervalo de tempo entre dstissreg
de aceleracBes consecutivos 0 OpenSees assume que a varicgéelefagdes entre cada
dois registos é linear.
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5.5 Resultados

5.5.1 Resultados obtidos numa das anélises dindmicas

Nesta seccdo apresentam-se 0s resultados obtidos numa das Andlisescd3ina
executadas. Como referido anteriormente, a designacdo Analise Dindgndaa no
contexto desta metodologia o conjunto da analise dinamica do sismo principalasdg
andlise dinamica da réplica. Entre as duas procede-se a remocao ds aetardentos de
apoio.

Os resultados apresentados referem-se a analise do sismo NGA-0a 8%paleracdo
do sismo principal de 1.897/s%. Uma vez que esta aceleragdo n&o provoca o colapso
da estrutura € necessario executar o Método da Bisseccédo para determdeleracdo da
réplica que provoca o colapso. Nesta analise o pilar a remover é o P1.

Os gréficos apresentados sdo referentes a uma réplica com acel@ig@Em /s>.
Comeca-se por descrever a forma como sdo geradas as acelemgimsaa principal e
da réplica. De seguida representam-se 0s espectros de resposiambEcmesmo e 0s
respectivos acelerogramas ajustados.

Depois disso apresentam-se alguns resultados da Analise Dindmica, aomess as
aceleragdes dos varios pisos ao longo do tempo, o deslocamento do sogestocamentos
inter-piso, 0s momentos em dois pilares, a relacdo momento-curvatura rparalas
seccdes do pilar P4 e a relacdo tensédo-extensdo para uma das fibitas 2.

Os resultados referem-se a analise para sismo regulamentar de tipo 1.

As acelera¢8es do sismo principal, definidas por amostragem estratiéadas que
se apresentam na Seccdo 5.1. Tal como descrito na Seccao 4.3 a;doalereéplica que
provoca colapso seré procurada através do Método da Bissecgste. iétodo comecga-se
por se definir um intervalo onde se procurara o valor pretendido. égrede sucessivas
divisBes do intervalo ao meio encontra-se a solu¢cdo com uma margenodeeitavel,
diga-se de 2%.

Considerando o sismo tipo 1 e as aceleracdes referidas, 0s espextrespdsta
objectivo gerados sdo os que se apresentam na Figura 5.9. E comeste espectros

que se procede a compatibilizacdo dos acelerogramas a utilizar nas adifléegas
correspondentes ao sismo principal e réplica.

25

Sismo Principal
— — — Réplica

N
—_—————a=———

Aceleragéo (xg)

8 10 12

Periodo (s)

Figura 5.9: Espectros objectivo para sismo tipo 1 e aceleragéo do teleeh897n /s>
(sismo principal) e 7.894%/52 (réplica)
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Na Figura 5.10 representam-se os acelerogramas do sismo principéite ofpidos
a partir da compatibilizacéo, utilizando o programa WavGen, do acelerogt@hza0789
com os espectros objectivo gerados.

Pode observar-se que a aceleracdo da réplica € muito superior a dopsisoigal.
Esta diferenca deve-se a diferenca entre as aceleracdes maximaeuio geradas e para
as quais se compatibilizou os acelerogramas.

Sismo principal
0.4 T T T

Aceleracéo (xg)

I I I I I
2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
Tempo (s)
Réplica
1 T

Aceleragéo (xg)

i i i i i
[¢] 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
Tempo (s)

Figura 5.10: Acelerogramas gerados a partir do programa WavGen

Na Figura 5.11 apresenta-se a deformada da estrutura (amplificadas) sezongo
da andlise dindmica do sismo principal.

O fendbmeno desoft storeyassociado ao primeiro piso deve-se as condi¢ges de apoio
consideradas. Desta forma, o deslocamento inter-piso associado an@pise € muito
superior aos restantes, sendo este o modo de rotura mais provavel.

Figura 5.11: Deformada da estrutura ao longo da analise dinamica do sisicipgdr

Na Figura 5.12 apresentam-se as acelera¢6es dos varios pisos adddeggpo, assim
como, a aceleracao da base. Pode observar-se que as aceleragées em altura, tal
como seria de esperar. As aceleracdes sdo maiores durante a adaagglica uma vez
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que a aceleracdo do solo € muito maior nessa altura do que durante o sisaoimaprin
Caso os dois sismos tivessem a mesma intensidade seriam de esperas megleracoes
durante a réplica, uma vez que a estrutura estd em regime plastico, tendpesiseo de
vibracdo aumentado.

Aceleracdo da base

251

0 MMN\MM/WWWANWMWWNWMW
-251 g
-5 1 1 1 L L

0 20 40 60 80 100 120

Aceleragéo do 3° piso
5 T T T T T
251 b

-251- B

-5 1 1 1 1 I
0 20 40 60 80 100 120

Tempo (s)

Figura 5.12: Aceleragdes/s?) dos Varios pisos

Na Figura 5.13 estéo representados os deslocamentos inter-piso tar&stoulongo
do tempo, assim como, o deslocamento do topo da estrutura. Ao contraaicatiaacoes,
os deslocamentos inter-piso descrescem em altura, tal como se podeobaeleformada
da estrutura (Figura 5.11). Nesta analise ndo se limitou o deslocamento do4i®gm (4%
do deslocamento do topo normalizado pela altura do edificio), apos o geablituea se
considera como tendo colapsado. Em vez disso considera-se qu@socotarre apenas
guando o algoritmo de resolu¢éo numérica das equacgdes de equilibrgedikesim, neste
caso obtém-se deslocamentos superiores a 48cm. Apesar dos elevadiesipoamentos
maximos e residuais que se registam o método de resolugdo néo divelgepsssivel
encontrar o equilibrio em todos 0s passos de analise.

Durante a actuacdo do sismo principal o deslocamento maximo do topo é de
aproximadamente 20cm e o deslocamento maximo inter-pis@ gsd é cerca de 10cm.
Estes valores estdo dentro do esperado para um sismo com acelergicda doiterreno de
1.897%n/s? (valor correspondente a aproximadamente 126% do valor de dimensidoamen
para ELU e sismo tipo 1). No final do sismo principal ndo se verificam dasientos
residuais significativos.

No entanto, durante a actuacdo da réplica os deslocamentos sdo muiioresper
devido ao facto da aceleragdo do terreno associada a réplica ser npetosa de
dimensionamento e ser proxima da aceleracdo associada ao colapsagaesiieste
caso o deslocamento maximo do topo, que é cerca de 70cm, é aproximadaguefee a
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gue se verifica no final da analise, ou seja, como deslocamento residsaledlocamentos
inter-piso também se verificam deslocamentos residuais significativosadamente no
1° piso onde este valor é cerca de 60cm.

Deslocamento do topo
0.5 T T T T T

-1 L L L I

0.1 T T T
0.05- -

0 4
-0.05

-0.1 Il Il Il Il Il
0 20 40 60 80 100 120
Tempo (s)

Figura 5.13: Deslocamento do topo da estrutura (m) e deslocamentos intémpis

Na Figura 5.14 apresentam-se 0s momentos no pilar P1 ao longo do sismogbrincip
sendo que apoés o término deste, o elemento foi removido, e 0s momentos re3pdar
longo de toda a andlise.

Durante o sismo principal ambos os pilares atingiram o momento de cedénei@, qu
de cerca de 25QVm. Apesar disso, no final do sismo principal ambos tém momentos
residuais muito pequenos, considerando-se desprezaveis. Assino, actial modelo e
as restrices associadas pode-se afirmar que a estrutura tem aipaEda resistir ao
sismo principal aqui considerado, ndo denotando no final alteragiescativas ao seu
estado. O que pode ser também comprovado pelos reduzidos deslocarasitioais que
se verificam no final do sismo principal. No entanto, durante a actuacéeplica este
cenario altera-se. Ha grandes oscilagbes nos momentos do pilar P8,cgendo final
se verificam momentos residuais superiores ao momento de cedéncia. Estestoso
residuais devem-se aos efeitos d@&lem que se verificam apds a ocorréncia da réplica.
Estes efeitos surgem como consequéncia dos elevados deslocamsittogisegue se
podem observar na Figura 5.13.

Nas Figuras 5.15 e 5.16 encontra-se representada a resposta lodaklade dois
pilares da base. Na Figura 5.15 encontra-se o grafico momento-carvetistado para
a seccao superior do pilar P4 e na Figura 5.16 encontra-se a relagao-tetensdo numa
fibra do pilar P2. A fibra em questéo localiza-se na parte supeior na anrgernface com
0 banzo.

Podem observar-se algumas caracteristicas do modelo de comportamemdtedal
utilizado. Na Figura 5.15 observa-se o efeito de Bauschinger, quedse tnasta relacao
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Figura 5.14: Momentos nos pilares P1 e P3

pela diminuicdo do momento de cedéncia da sec¢do quando é invertido o s#mtido
solicitagdo.

Na Figura 5.16 também é possivel observar o efeito de Bauschingesnei@do pela
diminuicdo da tensdo de cedéncia ao inverter o sentido de aplicacao dacsmiciiaste
caso quando é invertida a velocidade dos pisos.

E se salientar que a rigidez elastica é mantida ao longo dos ciclos, o quei\éeposs
observar em ambas as Figuras.

300

200

Momentos (kNm)

-200

=300~

i i i i
-0.3 -0.25 -0.2 -0.15 -0.1 -0.05 0 0.05 0.1
Curvatura

—400 i i i

Figura 5.15: Relacdo momento-curvatura para o pilar P4

Na Tabela 5.4 apresentam-se o0s resultados do método da bisseccastigaedoe de
aceleracdo do sismo principal.

Para cada Andlise Dinamica, isto €, para cada par de valmj%m;() considerado,
sdo registados os resultados apresentados na Tabela 5.57Ghdgeriodo fundamental
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x10°
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Figura 5.16: Relacdo tensao-extensdo numa das fibras do pilar P2

Tabela 5.4: Resultados do método da bisseccéo

sp 9 Situagéo do elemento a , 9 Situagéo final
ag’(m/s?) ] . . . Lar(m/s?) ~
remover apos o sismo principal ¢ colapso ou ndo-colapso

1.8968 Com rotula plastica 0 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com rotula plastica 0.100 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com roétula plastica 5.000 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com roétula plastica 6.000 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com roétula plastica 7.000 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com roétula plastica 8.000 Colapso

1.8968 Com roétula plastica 4.500 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com rétula plastica 6.250 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com rétula plastica 7.125 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com rétula plastica 7.563 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com roétula plastica 7.781 N&o ocorreu rotura
1.8968 Com roétula plastica 7.891 N&o ocorreu rotura

antes do sismo principdl,;;7 0 deslocamento do topo maximby;'** o deslocamento
inter-piso maximo do pisa, a;'** a aceleragdo maxima do piso V% o corte basal
maximo,Curvyiitl .. @ curvatura maxima no pilar P4Zg o periodo fundamental ap6s
0 sismo principal a antes da réplica.

Para a Ultima analise em que ndo se verificou colapso, neste caso a analige-¢
7.891m/s?, foram guardados todos os ficheiros de resultados do programandenets

finitos. Ficheiros esses que permitem que se trace os graficos aplesamata Seccao.

Com a conclusédo do método da hisseccdo onde esta Analise Dinamica esti inse
determina-se a aceleracdo da réplica que provoca colapso nest®,ce&staré, com
esta aceleracdo do sismo principal e com o cenario de dano localizasidezado. A
aceleracao da réplica que provoca o colapso determinada é de7.£45
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Tabela 5.5: Registos da Analise Dindmica considerada nesta Secc¢do

Sismo Tipo sismo T; ag’ Selemento
NGA-0789 1 1.59 1.90 Com rétula plastica
Ditpo Difrer Digrer Dizre® arer
0.187 0.121 0.0423 0.0246 -4.39
ag@az agnaa: ‘/bZL;ex Curvgillcﬁ“fbase T‘l
-5.29 -5.57 -218 -0.0294 1.89
ag S tinal topo Difrer Digrex
7.89 N&o ocorreu rotura 0.448 0.469 -0.0879
D,[:gLa:E a'iTLaZE agnaz agntl(E ‘/I)Z;(Z{L'
-0.0771 9.46 -10.5 -11.0 -161.0
CUTU;}ﬁzf”*base
0.219

5.5.2 Resultados finais

Seguidamente apresentam-se o0s resultados finais referentes a tatftsas afectuadas.
Os resultados obtidos para todos os cenarios considerados s@ngmes em Anexo sob
a forma de gréficos e tabelas.

Nas Figuras 5.17 e 5.18 apresentam-se 0s resultados médios para o derdaim
localizado simulado através da remocgéo do pilar P1. De recordar queresiésados
correspondem a média dos resultados obtidos para os varios sismosep&&Sentados
nestas Figuras os valores da aceleracao da réplica que provocasomla probabilidade
deste valor ser excedido em funcdo da aceleracéo do sismo principaictigamente.

—~ Sismo Tipo 1 ~ Sismo Tipo 2
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Figura 5.17: Aceleracdo média da réplica que provoca colapso enofdagiceleracao do
sismo principal no caso de se considerar a remoc¢éao do pilar P1

Na Seccao D.1 apresentam-se os resultados médios para os restadries dendano
considerados. Apresentam-se portanto os valores da aceleragéplida que provoca
0 colapso e a probabilidade deste valor ser excedido em funcédo deagéelelo sismo
principal para os restantes quatro cenarios de dano considerados.

Pode constatar-se que a aceleracdo da réplica que provoca o cetapsantém
aproximadamente constante. Esta observagéo é valida para os dois tgesoe para
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Figura 5.18: Probabilidade do valor da aceleragdo média da réplicaauezpro colapso
ser excedido em funcdo da acelera¢do do sismo principal no caso a@msderar a
remocdo do pilar P1

todos os cenarios de dano considerados. Isto indica que indepandatdala intensidade
do sismo principal, a réplica que provoca o colapso é, em média, a mesma.

Apesar da forma dos graficos ser aproximadamente a mesma, é de saliengw q
aceleracBes da réplica que provocam colapso para 0 cenario enaguee rconsidera
a ocorréncia de incéndios ou explosdes que inviabilizam elementos esBusiio
significativamente mais elevadas, que as aceleracdes associadagiascemde ha o
colapso de elementos estruturais, neste caso um dos pilares da basetdees

Na Seccao D.2 apresentam-se os resultados das analises efectuadzsipasismo
e para os seguintes cenarios de dano: (i) sismo principal seguido lilga rép(ii)
sismo principal seguido de incéndio, simulado através da remocé&o do pilarrélica.
Apresentam-se portanto os valores da aceleracdo da réplica quegpmamlapso em
funcdo da aceleragédo do sismo principal para os dez sismos utilizadoa espes dois
cenarios de dano. Os restantes valores podem ser consultadogfa Bex

Pode-se concluir que o comportamento da estrutura em cenarios poseiieneo
de sismo para sismo. Em alguns sismos a aceleracdo da réplica que prolajso
aumenta, sendo que noutros casos diminui. Apenas para réplicas deénbansidade
0 comportamento é idéntico em todos os sismos. Nestes casos a aceleragplicda
gue provoca colapso mantém-se constante independentemente da ingeusidagmo
principal.

Na Seccéo D.3 apresentam-se o0s resultados finais das analises efeparads varios
cenarios de dano considerados. Apresentam-se 0s resultadosdniitis para os varios
sismos e o0s resultados médios, assim como o célculo da probabilidade deeatar
probabilidade da aceleracao da réplica que provoca o colapso selide.c

Recorda-se que no caso em estudo a probabilidade de rotura, garsisrao, € dada
pela Equacéo 4.5, enquanto que a probabilidade final (média) é dadaqelgdo 4.6,
considerando a possibilidade de ocorréncia de todos 0s sismos.

Apresentam-se, na Tabela 5.6, as probabilidades de rotura calculaaass ada
aplicacdo da formulagédo desenvolvida.

Na Figura 5.19 apresenta-se 0 esquema de um possivel cenariopogsiscipal.
Assume-se que a probabilidade de ocorrer um incéndio num edificiouapé&gsmo é de
30%, e também que esse incéndio tem igual probabilidade de ocorrer jumixteior
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(pilares P1 ou P4) ou no interior do edificio (pilares P2 ou P3).

Tabela 5.6: Resumo - Probabilidades de rotura e indices de Fiabilidade

Cenario de Probabilidade de  Indice de
dano considerado rotura (Py) Fiabilidade (3)
Sem remocao de elementps 6.48 x 1073 2.48
Remocao do pilar P1 1.35 x 1072 2.21
Remocao do pilar P2 9.71 x 1073 2.34
Remocao do pilar P3 9.96 x 1073 2.33
Remocao do pilar P4 1.30 x 1072 2.23

Réplica

7| P1 (P=0.25) |/’ (Pf=1.35¢-2) \| P(C)=10le-3 |

— Réplica
Inviabiliza¢io P2 (P=0.25) (P£=9.71e-3) P(C)=17.28¢-4

o 030\ de elemento

de base P3 (P=0.25) Réplica P(C)=7.47c-4
(Pf=9.96¢-3)
P4 (P=0.25) Réplica 5| P(Q)=9.75e4 |

2N (Pf=1.30e-2)

- P (C) = 4.54e-3
(Pf=6.48¢-3) P(C)uw = 8.00e-3

Figura 5.19: Cenario pés-sismo com apresentacao das probabilidadelspso

As probabilidades de rotura e respectivos indices de fiabilidade foedculados
através dos resultados obtidos para sismo tipo 1 e tipo 2 considerandoloog @s sismos
tém igual probabilidade de ocorrer.

Relativamente aos indices de fiabilidade obtidos, estes sdo maiores paa daca
remoc¢ao de um pilar interior do que no caso de inviabilizacdo de um pilaiaxtBelo
que se pode concluir que a estrutura fica mais vulneravel quandog &m0 principal,
um dos pilares laterais da base é destruido. Os indices de fiabilidade qatidas caso
de remocéo dos pilares interiores sdo 2.34 e 2.33, para o0 caso de retodedmu P3,
respectivamente. J&4 no caso de remocao do P1 ou P4, os valores ds&ut21 e 2.23,
respectivamente.

No caso de n&o ocorrer a inviabilizagcdo de nenhum dos pilares o indfizbiieade
da estrutura é 2.48.

Na Figura 5.19 apresenta-se um possivel cenario pos-sismo, ondessdecam as
sequéncias de acontecimentos ja abordadas neste trabalho. Assumglageapabilidade
de ocorréncia de um incéndio num edificio apés um sismo é de 30%. Assate ne
cenario as probabilidades de colapso finais de cada ramo séo obtidamiftglicacao das
probabilidades da sequéncia considerada, uma vez que se consielesaagontecimentos
sdo independentes.

A probabilidade de colapso total neste cenario é obtida pela soma dabipdaloes
parciais obtidas no final de cada ramo. Obtém-se uma probabilidade deocddésp80 x
103, o que equivale a um indice de fiabilidade de 2.40.



124 CAPITULO 5. EXEMPLO DE APLICACAO

Pode observar-se claramente que a remoc¢édo de um dos elementos tenbasea
influéncia importante no comportamento da estrutura. Os indices de fiabilidadesp
principalmente para os cenarios de remocdo de um dos elementos de extesrsiila
significativamente inferiores ao calculado considerando que nédo hdiliadgdo de
elementos estruturais. Nos casos em que um dos elementos laterais dambasdlizado
a probabilidade de rotura passa para o dobro, comparativamentecaencagie ndo ha
destruicdo de elementos.

Assim sendo, a ocorréncia de um incéndio em cenarios pis-sismijderamsio que
esse incéndio pode ter consequéncias como as consideradas nosadessemiturais,
constitui um risco elevado para a seguranca estrutural em cenasiasspao.

Os efeitos da remocao de um elemento estrutural, nomeadamente, 0s eleméass:s d
sdo notados maioritariamente devido ao estado debilitado da estrutura apErséam@a
do sismo principal. Isto é, a remocédo de um dos elementos traduz-se numtawas
deformacdes da estrutura e numa maior vulnerabilidade ap6s a perdadds elementos
da base principalmente devido aos efeitos de segunda ordem que smwerfiando
se registou, durante o sismo principal, uma resposta ndo-linear significlivcaso de
nao se registarem grandes deformacdes, a remoc¢do de um dos elgmoeletis ndo ser
prejudicial a estrutura, uma vez que quando se remove um elemento arfcegpropria
da estrutura diminui ficando, desta forma, a estrutura menos suscepaivgii@ sismica
[34].

Nas Figuras da Seccdo D.2, referentes aos resultados obtidos isarardwios de dano
(remocao do pilar P1 e ndo remocéao de elementos) para cada um dos siasiderados,
nao se consegue identificar uma tendéncia nos resultados obtidos.

Com o aumento da aceleracdo do sismo principal, 0 comportamento pés-sisao va
de sismo para sismo e de cenario de dano para cenario de dano. Em @gassa
aceleracdo da réplica necessaria para provocar o colapso aumentaictensidade do
sismo principal, enquanto que noutros casos acontece o inverso.

No entanto, nas Figuras da Seccdo D.1, onde se apresentam os ossuléatos, a
tendéncia é bastante mais evidente. Nestes graficos encontra-se acaceteédia da
réplica necessaria para provocar colapso, obtida através da médéaaltesdos individuais
dos varios sismos. Através da observacao dos graficos podeedeicque a aceleracéo se
mantém praticamente constante para todos os valores de aceleracao dorisisipal. O
gue indica que com o método utilizado e com as simplificac6es consideradessadade
do sismo principal ndo tem influéncia na resposta estrutural em cenésessmo, uma
vez que aréplica que provoca o colapso € independente do sismo gringifaa estrutura
foi sujeite.

Interessa pois tentar perceber estas tendéncias fazendo algumassaditisonais e
registando os valores obtidos nas andlises efectuadas em graficoegjirdiquem o
comportamento da estrutura nos varios cenarios considerados.

5.5.3 Analise da Resposta Estrutural em Funcao da IntensidadSismica
Variacdo da resposta para varios valores da aceleragéo da réplica

Com o objectivo de interpretar os resultados parciais obtidos para ismda analisado,
apresenta-se no Anexo D - Seccdo D.4 a resposta maxima da estrutuvanas valores
da aceleragdo da réplica em funcao da aceleragao do sismo princigadpdsta maxima
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€ dada através do deslocamento maximo do topo e da aceleracdo maxifhpisio do
longo da andlise. O objectivo é ver qual a variacdo da resposta estrdaor o aumento da
intensidade do sismo principal para varios valores da aceleracadida eéassim perceber
0 andamento dos graficos onde se representa a aceleracéao da répleeacpo colapso a
estrutura quando submetida aos diferentes sismos.

Nas Figuras D.13 a D.16 apresenta-se a variagdo da resposta pacede & remover
o pilar P1. Enquanto que nas Figuras D.17 a D.20 se apresenta a valdagEsposta no
caso de néo se considerar a remocao de elementos. Os resultaddersfiteeao sismo
regulamentar de tipo 1. Nos graficos onde se representam os desltxamérimos do
topo traga-se uma linha horizontal em 48cm que corresponde ao crigéotuda utilizado.
Por outro lado, nos graficos das aceleracdes maximas, nos caso® &Toge rotura a
aceleracao do piso é dada como sendo nula. Pelo que, quando asdimbapandentes as
varias aceleracfes da réplica se encontram sobre o eixo das alsigsifisa que ocorre
colapso.

Olhando para o andamento destes graficos e para as respostas Qamd® 5.5.2 e
Anexo D.3) é possivel relaciona-los e ver que quando a acelerag@&pldza de colapso
aumenta, a resposta em termos de deslocamentos diminui com o aumentordg&cele
sismo principal. Percebe-se pois que se a resposta maxima da estrutsisnpadprincipal
diminui com a intensidade do sismo principal, a intensidade da réplica quecprav
colapso tem que aumentar com 0 aumento da intensidade do sismo principgarksto
gue a estrutura seja levada a um patamar de colapso durante a actugidicaa

O contrario também se verifica, isto €, quando a aceleracdo da réplicalagesca
diminui, a resposta estrutural durante a réplica aumenta com o aumentdetagie do
sismo principal.

5.5.4 Curva de capacidade para a estrutura em cenarios po$smo principal

Nas Figuras 5.20 e 5.21 apresentam-se 0s resultados obtidos com ¢espgdadimento:
(i) Execucdo de uma analise dindmica correspondente a actuacdo do sisaipal
(i) Aplicacdo da carga gravitica horizontalmente e registo do deslocamertmpdao
longo da aplicagéo da carga. Nos eixos vertical e horizontal dos @g&imcontram-se a
fraccdo da carga gravitica total aplicada e o deslocamento horizortahtegao longo da
aplicacdo da carga gravitica (trata-se de uma diferenca entre o deshcaead registado
e o deslocamento residual que se verificava no final do sismo princgspgcetivamente.

Como se pode observar nas Figuras, numa fase inicial ap6s o términmadqsiscipal
arigidez da estrutura é independente da intensidade do sismo principdadisteéeve-se
ao modelo de comportamento do material adoptado, ou seja, a ndo coriidiyaiano do
material, nomeadamente a degradacao da rigidez do mesmo. Assim, a rigisieeica
pelo programa de elementos finitos é sempre a rigidez inicial.

No entanto, depois de um deslocamento consideravel (aproximadamenjea5sc
estrutura tem comportamento diferenciavel em fungdo da aceleracasnuw Fincipal
a que foi submetida. Como seria expectavel, quanto maior for a aceleaagsdoiada
ao sismo principal menor a rigidez da estrutura depois de levada a um palamar
cedéncia. Mais uma vez, este facto é explicado atendendo ao modelo dertzongmto
do material adoptado, nomeadamente a alteragédo da tenséo de cedénuj@ ao$cciclos
de carga-descarga.

Através destes graficos comprova-se que a rigidez da estrutura dimimwa aumento
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Figura 5.20: Curva de capacidade pds-sismo principal para o sismoON8®&no caso de
néo se considerar a remogao de elementos e considerando varios dalaaeleracio do

sismo principal
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Figura 5.21: Curva de capacidade pds-sismo principal para o sismo0862no caso de
néo se considerar a remogao de elementos e considerando varios dalaeeleracao do

sismo principal

da aceleracao do sismo principal. Este comportamento é idéntico indepeneletetalo
sismo a que se submete a estrutura.

Desta forma, é expectavel e natural que quanto maior for a intensidadisndo s
principal menor seja a rigidez da estrutura em cenarios poés-sismo quapE@m a
deformacdes consideraveis.

5.5.5 Variacdo do periodo fundamental da estrutura ao longda analise

Na Figura 5.22 apresenta-se a variacdo, durante o sismo principal, ramqele
vibracdo (determinado com base na matriz de rigidez tangente instantanéajnental,
normalizado pelo periodo inicial da estrutura durante os passos de andéésse verificam
as maximas deformacdes.
esta perto de registar a maxima deformacédo. Para o periodo fundameatédgiv é

bastante acentuada sendo o méaximo aproximadamente o triplo do periodo inioial.

Ha um pico nos periodos que acontece quastiatara
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entanto, para os restantes periodos registados néo se verificamdesca#gnificativas.

E também possivel observar que os periodos correspondentes & eodliaceleracio de
1.05n/s2, que corresponde a 70% do valor de dimensionamento, ndo tém praticamente
nenhuma variagcao relativamente ao periodo inicial, uma vez que ndo hdacéur de
rétulas plasticas na estrutura. Essa é a razao para a nao variaca@bedacao da réplica

que provoca o colapso até um dado valor da aceleracdo do sismo grigopae traduz

no trogo inicial horizontal das Figuras da Secc¢éo D.2. Isto é, como dweatttabalha em
regime elastico, a réplica necessaria para provocar o colapso € iddepeda aceleracédo

do sismo inicial. Nesta andlise utilizou-se o sismo NGA-0852.

3
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Figura 5.22: Variacdo do periodo fundamental da estrutura ao longandeanalise
din&mica (sismo principal) considerando varias aceleragfes do terreno

Nas Figuras 5.23 a 5.30 apresenta-se a varia¢do do periodo de eifuagamental da
estrutura (determinado com base na matriz de rigidez tangente instantareege dima
réplica com aceleragdo do terreno den6/%, normalizado pelo periodo fundamental
da estrutura no final de uma andlise dindmica correspondente a um sisroipgbrin
Utilizam-se 3 sismos dos 10 da base de dados, considerando aceletagée®no de:

(i) 1.7m/s?; (i) 2.7m/s? e (iii) 4.0m/s%. N&o se considera a remogdo de elementos.
Desta forma, pretende-se avaliar o efeito na estrutura de sismos prircpadiferentes
intensidades.
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Figura 5.23: Variacdo do periodo fundamental da estrutura ao longmde@aplica com
aceleracdo do terreno de 6f@s?, usando o sismo NGA-0067 e considerando varios
valores da aceleracdo do sismo principal
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Figura 5.25: Variacao do periodo fundamental da estrutura ao longmdeéplica com
aceleracdo do terreno de 61{2)52, usando o sismo NGA-0789 e considerando varios

valores da aceleracdo do sismo principal

Nas Figuras 5.24, 5.26 e 5.28, correspondentes aos sismos NGANG&Z0789
e NGA-0852, pode-se verificar que, numa fase inicial de actuacaghm,sa variagdo
do periodo fundamental no caso do sismo principal com aceleracdode¢s4.@ mais
acentuada do que quando o sismo principal tem uma aceleragdond¢s2.& que por
sua vez é mais acentuada do que no caso de aceleracdorge®.Além disto, pode-se
verificar que no intervalo de tempo entre Os e 1.5s o periodo fundamergatrdéura no
caso deny” = 1.7m/s* ndo sofre qualquer variagdo, enquanto que, na estrutura sujeita a
ag’ = 2.7m/s* a variagdo do periodo fundamental, ainda que pequena, comeca-agfazer
desde logo, o que indica que a estrutura, nestas condi¢tes, entra@mciaenuma fase
anterior ao outro caso mencionado.

Ainda que as diferencas sejam muito pequenas, pode-se afirmar quéaserimacial a
varia¢ao do periodo fundamental € maior quando a estrutura é sujeitasnuorpsincipal

mais intenso.
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Figura 5.26: Pormenores da Figura 5.25
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Figura 5.27: Variacao do periodo fundamental da estrutura ao longmde@aplica com
aceleracédo do terreno de 615352, usando o sismo NGA-0852 e considerando varios
valores da acelerag&o do sismo principal
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Figura 5.28: Pormenores da Figura 5.27



130 CAPITULO 5. EXEMPLO DE APLICACAO

No entanto, no pico maximo de deformacéo a situagdo inverte-se e 0 maximaoperio
fundamental ocorre quando a estrutura € sujeita a um sismo principal rmeoso.
Como o periodo varia menos com o aumento da intensidade do sismo princtgal aen
resposta maxima durante a réplica podera ser maior quanto maior for a iatensid
sismo principal. Como tal, é expectavel que nestes casos a intensidadsanecpara
provocar o colapso possa diminuir.
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Figura 5.29: Variacao do periodo fundamental da estrutura ao longmdeéplica com
aceleracdo do terreno de tf@s?, usando o sismo NGA-1600 e considerando varios
valores da aceleracdo do sismo principal
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Figura 5.30: Pormenores da Figura 5.29

Na Figura 5.30, correspondente ao sismo NGA-1600, pode obssrvam
comportamento contrario ao descrito acima durante os momentos de maxima ¢éfmrma
Assim, a variacdo do periodo fundamental da estrutura é maior quanto roaiar f
intensidade do sismo principal. Pelo que, quanto mais intenso for o sismo plintGs
dactil fica a estrutura no periodo pés-sismo. Assim sendo, e atendenddfiguracdo dos
espectros de resposta associados a acgdo sismica, pode-se afrgaarmo maior for o
periodo fundamental da estrutura menor serd a resposta estruto@hdasa uma dada
accao sismica, pelo que a estrutura se torna menos vulneravel a angéa.s(3 que nao
quer dizer que figue mais resistente que a estrutura inicial. O que se patares que
no caso de ndo se considerar a remocao de elementos, quanto maiorténisalade dos
sismo principal maior seré a intensidade da réplica necesséria paragroutapso.

Em resumo, como o periodo tem uma maior variagdo com o aumento da intensidade

do sismo principal, entdo a resposta maxima sera menor quanto maior for admdens
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do sismo principal e, como tal, € expectavel que a intensidade necessarigrgvocar o
colapso possa aumentar.

Com estes graficos comprova-se que a resposta maxima durante as néfdiczaria
monotonamente com o aumento da aceleracdo do sismo principal. H& sismos am qu
resposta maxima durante as réplicas aumenta com a aceleracao do sistipalprimas
também h& casos em que essa resposta diminui.

Desta forma, é de referir que a forma e o andamento do espectro dsteedpaada
um dos sismos é mais importante para a resposta estrutural do que o esthdm dia
estrutura no final do sismo principal.

Devido a aleatoriedade da ac¢do dos sismos e a ndo-linearidade do teongudo
estrutural a resposta estrutural durante a réplica ndo pode sealgenel. Por um lado, o
andamento do sismo influencia o local onde se formam rétulas plasticas etpotaalo,
o0 andamento do sismo influencia a forma como a propria estrutura se comgota da
formacao das rétulas plasticas, o que obviamente influencia a resposahaylobal da
estrutura.

Desta forma, os resultados obtidos tém validade e os indices de fiabilidadedas
tém representatividade, uma vez que os sismos utilizados foram selesotendo
em conta as suas caracteristicas e as caracteristicas da zona em é$tudatanto,
a interpretacdo da resposta estrutural tendo em conta sismos reais direaddade
estrutural s6 é possivel olhando para a média dos resultados obtidogaa®és resultados
individuais de cada sismo. Isto porque ndo é trivial a interpretacdordpatamento de
uma estrutura considerando nao-linearidade geométrica e do materidbcgigeita a um
acelerograma de um sismo real, sendo este proprio impossivel de edizardar

5.6 Estimativa da Resposta (Maxima) Média da Estrutura em
Cenarios P6s-Sismo Principal

5.6.1 Introducao

N&o sendo possivel interpretar os resultados obtidos através da anthiligRial dos varios
sismos considerados, € fundamental agrupar as varias respostas elftider a média das
mesmas para se poder tirar ilacoes acerca da resposta estrutural.

Depois disso, interessa calcular uma estimativa da resposta maxima da astrmtur
cenarios poés-sismo considerando: (i) sismos principais com diferem¢esitades; (ii)
varios cenarios de risco (neste caso simulados pela existéncia de iscéndigplosdes
gue danificam elementos estruturais).

Assim, procedeu-se a definicdo da aceleracdo da réplica recoaemda amostagem
estratificada. Consideram-se 0s valoreagje(l.S; 3.0;5.0; 6.0; 7.0);1[1/52]. Calculando,
para os 10 sismos considerados, a resposta para estes valordsmdgacela réplica depois
de se subemeter a estrutura a varias aceleracées do sismo principdhzasde a média
das respostas obtidas para os 10 sismos para cadag’bagx.

Na Tabela 5.7 apresenta-se a resposta média em termos do deslocamento thoaximo
topo e aceleracdo maxima d8 fiiso para o caso de remoc¢do do pilar P1 e para sismo
regulamentar de tipo 1.

No caso do deslocamento maximo do topo as variacBes sdo bastante igduzida
comprovando-se que, com este modelo e restantes considerac@eadsfeca influéncia
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do sismo principal na resposta pds-sismo € muito pequena. Isto é mais eyidentes
aceleracdes da réplica mais baixas. Relativamente as acelerac®gssin $80 constante
em duas fases distintas, antes da formagcdo da primeira rotula plasticais depse
momento. Nessas duas fases, os valores séo iguais.

Tabela 5.7: Resposta média para varios valores da aceleracdo da eéplieamos de
acelerac@es e deslocamentos para o caso de remocao do pilar P1 e sigdmo tipo

Aceleracdes Aceleracdes da réplica (m/s2)

sismo 15 3 5 6 7
principal [Deslocamento Aceleracao | Deslocamento [Aceleragao do| Deslocamento | Aceleracao | Deslocamento | Aceleracao | Deslocamento | Aceleracao

(m/s2) do topo do 12 piso do topo 12 piso do topo do 12 piso do topo do 12 piso do topo do 12 piso
6.53E-02 -0.264 -3.36 -0.274 -0.164 -0.0081 -0.0211 -0.0476 -0.736 -0.0697 1.61
1.70E-01 -0.264 -3.36 -0.274 -0.163 -0.008 -0.021 -0.0482 -0.736 -0.0696 1.61
2.44E-01 -0.264 -3.36 -0.274 -0.162 -0.0079 -0.0209 -0.0484 -0.736 -0.0696 1.61
3.20E-01 -0.264 -3.36 -0.274 -0.161 -0.0079 -0.0207 -0.0485 -0.736 -0.0696 1.61
4.04E-01 -0.264 -3.35 -0.275 -0.16 -0.0077 -0.0206 -0.049 -0.736 -0.0696 1.61
5.03E-01 -0.264 -3.35 -0.274 -0.16 -0.0074 -0.0205 -0.0012 -0.0607 -0.0696 1.61
6.27E-01 -0.264 -3.34 -0.274 -0.162 -0.0061 -0.0203 -0.0012 -0.061 -0.0695 1.61
7.95E-01 -0.262 -3.3 -0.272 -0.171 -0.005 -0.0203 -0.001 -0.0608 -0.0693 1.61
1.05E+00 -0.256 -2.67 -0.361 0.756 -0.0488 -0.657 -0.0721 -1.39 0.0029 1.61
1.58E+00 -0.248 -2.7 -0.339 0.751 -0.0494 -0.651 -0.0339 -0.73 -0.0719 -0.0333
1.67E+00 -0.248 -2.7 -0.339 0.748 -0.0496 -0.65 -0.0373 -0.73 -0.0723 -0.0332
1.77E+00 -0.248 -3.32 -0.339 0.748 -0.0481 -0.648 -0.0411 -0.73 -0.0722 -0.0337
1.90E+00 -0.248 -3.32 -0.34 0.747 -0.0439 -0.647 0.0047 -0.0547 -0.0712 -0.034
2.05E+00 -0.248 -3.33 -0.342 0.746 -0.0366 -0.646 -0.037 -0.738 -0.0771 -0.0947
2.25E+00 -0.247 -3.33 -0.34 0.743 -0.0253 -0.642 -0.0343 -0.737 0.0457 0.821
2.52E+00 -0.245 -3.31 -0.301 0.742 -0.0093 -1.2 -0.0309 -0.736 - -
2.93E+00 -0.24 -3.3 -0.293 0.733 0.006 -1.2 -0.0255 -0.735
3.71E+00 -0.207 -3.27 -0.247 1.25 -0.0289 -0.634 0.037 -0.732

Assim, para cada valor da aceleracdo do sismo principal, obtém-se tesspasa
diferentes intensidades da réplica. Como o objectivo é conhecer ast@spédia da
estrutura para cada valor da aceleracdo do sismo principal, a quetidagesa em
determinar o valor médio da resposta para cada valor da aceleracdmdgasiscipal.

Como referido anteriormente, uma vez que ndo se considera a degradaggidez
do material ao longo da andlise dindmica, a diferenca entre a ocorrénd@sdeventos
sismicos consecutivos ou apenas um evento sismico € muito reduzidad@eesapenas
aos deslocamentos residuais no final do sismo principal e consequégites de 2
ordem). Assim, a resposta ndo varia de forma significativa com a acdedacsismo
principal. Logo, o estudo que se propde fazer fornecera resgge@memadamente iguais
em todos os valores da aceleragéo do sismo principal.

Ainda assim, o estudo tem interesse, podendo-se definir a resposta médiautura
no caso de ser submetida a um sismo de determinada intensidade e no casadae u
elementos da base ser destruido.

Em desenvolvimentos futuros, através da introducdo de um modelo gsigl@@na
degradacédo da rigidez, espera-se poder obter a resposta esemtur@narios pds-sismo
considerando diferentes intensidades do sismo principal. Desta forgaindge um
procedimento idéntico ao que se apresenta de seguida sera possitiicqua resposta
estrutural em cenarios de risco pds-sismo.

Para obter tal estimativa, deve fazer-se uma avaliacdo para ver gs#ilaugtdo que
melhor se aproxima a cada parametro da resposta estrutural. Pode eccquepara
parametros diferentes da resposta a distribuicdo seja diferente. Gamledistribuicao
log-Normal é a que se aproxima melhor & maior parte dos parametros dastassp

Para executar estes testes de hipéteses, recorre-se a parametralgdae de ajuste,
gue ndo sado mais do que medidas que descrevem a capacidade de détemadalo
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estatistico aproximar um conjunto de valores registados em observaa@es r

Estas medidas geralmente sumarizam a discrepancia existente entre os valore
observados e valores teoricos obtidos segundo 0 modelo em analise. Acatlipode
ser, por exemplo, avaliar se dois conjuntos de valores tém a mesma distribdledte
sentido, pode usar-se o teste de Kolmogorov-Smirnov, o critério de Gramévlises, o
teste de Anderson-Darling, entre outros.

No caso da variancia das observacoes ser conhecida, uma manemastieic uma
medida de qualidade de ajuste é através da soma dos quadrados dos erros

) (0 - E)?
= 5.1
=) o2 (5.1)
ondec? é a variancia da observacd® sdo os dados registado&es dados tedricos. Este
método apenas é util no caso de se ter estimativas prévias do erro dasanedicd
Outro critério, conhecido como "Teste geQuadrado de Pearson" é:

n

. )2
X2 _ Z (Ol E'Ez) (52)
i=1 v

ondeO; € um dos registos observados do grups; € um dos valores esperados (tedrico)
do grupoz, calculado por:

E; = (F(Y,) = F(Y})) x N (5.3)

ondeF é a funcéo de probabilidade acumulada da distribuicdo em angliseY; sdo o
limite superior e inferior, respectivamente, do gripe N € o nimero da amostra.

O resultado obtido pode ser comparado com a distribuicdo chi-quadriduafa aferir
da qualidade da aproximagdo. O numero de graus de liberdade destaiig@tripode
tomar-se como/f — 1).

No entanto, no caso em estudo ndo é possivel sapeori qual os valores médios
esperados. Como tal, outro procedimento € exigido.

Consideram-se como possiveis distribuices passiveis de serem ajastadasuicdo
normal ou a distribuicdo de extremos Weibull.

5.6.2 Ajuste de distribuicbes Normais ou log-Normais

Um modo pratico de verificar se um dado conjunto de valores se ajusta hemaa
distribuicdo Normal ou log-Normal é representar graficamente os quantmdstra em
andlise em fung¢do dos quantis tedricos da distribuicdo normal (grafeseuesigna
usualmente por Q-Q) [31].

O procedimento para construir este grafico € o que se descreve ddaseggjax um
conjunto den registos, aos quais se pretende efectuar um ajuste da distribuicdo dormal
log-Normal. Estes registos devem ser ordenados por ordem astedéeiorma a obter
[z(1), T(2), -, T(n)], tal quez () < x(9) < ... < x(,). Quando os registos sao diferentes
entre si, o valorr ;) tem exactamentke valores menores ou iguais a ele proprio. Assim, a
probabilidade acumulada,, de cada valor ;) pode ser calculada atraves da expressao

%. Uma outra estimativa dg, atraves da expresséﬁg‘%, € adoptada em [31], sendo
igualmente adoptada neste trabalho.
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O gréafico Q-Q é obtido representando os registos ordenados enofdongs&juantis
tedricos da distribuicéo normal correspondentes a cada probabiliggdeEstes valores
s&o obtidos calculand® ' (p(;,), onde®~' é a fungéo inversa da distribuicio normal
acumulada, com média e desvio-padrao iguais aos dos registos olseriabte caso,
para determinacao da média e desvio-padréo da amostra proceddisgaaldos valores
da aceleracéo da réplica considerados através de amostragem esteatdelculando a
probabilidade de ocorréncia de cada um deles de forma semelhantesfgn@a Seccédo
5.1 para os valores da acelerag&o do sismo principal.

No caso dos registos serem bem aproximados por esta distribuicaoo gmédizco Q-Q
obtido deve ser uma recta a’4Bassando pela origem.

5.6.3 Ajuste da distribuicado Weibull

A funcéo de distribuicdo de extremos de Weibull, na sua forma com 3 pacanetdem
ser escritas na forma:

fx)=axbtx[(x—c)/b*t xexp(—[(z —c)/b]*) (x> c;a,b>0) (5.4)

ondea é o factor de forma) é o factor de escala®é o parametro de localizacao. No caso
dec=0 a expressao representa a familia das distribuicdes de Weibull de doisepers

A distribuicdo de Weibull com dois parametros tém sido alvo de muitos estudos,
principalmente naquilo que diz respeito a calibracao dos testes de ajusiéveiepara a
verificacdo da sua utilizacdo. Nesse sentido, sdo apresentadas] ¢a§léis com valores
criticos da verificacdo do ajuste para amostras de diferentes tamanbesyaleidas por
diferentes autores.

Ainda assim, o0s autores encontraram inconsisténcias nos meétodos esjstente
nomeadamente quando a amostra tem mais do que 80 registos. Assim, progi@sm te
de ajuste alternativos da distribuicdo Weibull. Estes testes sdo baseadosaiacédo
estatistica de Shapiro-Wilk. Esta correlacdo € muito poderosa e pode,vi@clser
utilizada na verificagdo da aproximacao da distribuicao Normal.

Assim, seX(y), X(2), ..., X() cOnsistirem na amostra ordenada de tamamh®ara
distribui¢des de Weibull de dois e trés parametros, o coeficiente de céiwétd é dado
por:

(5.5)

onde: ~
M = (—In[l — (i — 0.3175)/(n + 0.365)]) /2 (5.6)

€ a meédia proposta por Filliben (1975), excepto se se verificar a depead@ estimativa
a do factor de forma.

Se os registos forem bem aproximados por uma distribuicdo Weibull o @@fiQ
que se obtém representandgf, m., ;), deve ser uma linha rectar, é o coeficiente de
correlacéo linear deste grafico.

Se uma variaveX tem distribuicdo de Weibull com dois parametros, a varidvet
In(X) tem também distribui¢cdo de valores extremos. A aplicac8gatedness-of-fit tests"
nesta escala tem vantagens, na medida em que a correlagdo ndo édepdadaloid.
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Assim, [16] propdem as seguintes expressfes para testar o ajuste distribaicdo de
Weibull com dois parametros:

S (In(X (i) — In(X)) X Ingmu,;)

Rwe =
[ (X)) = In())* S0, (in(ma) = n(m)

2} 5 67
onde: .
In(muw;) = In ((—ln[l (i — 0.3175)/(n + 0.365)])1/"") (5.8)

Além da comparacdo com outros testes propostos por diferentes awdnrdd6]
é efectuada a calibragdo de varias distribuicbes de dois e trés parachetksibull
e discutida a sua aplicacdo em diferentes circunstancias. Os parameiithzaa sao
apresentados sob a forma de tabelas.

5.6.4 Aplicagéo

O numero muito reduzido de valores da aceleracdo da réplica disponieejzendite
a determinacéo de resultados com grande significado. No entanto, fiemple de
procedimento a seguir em futuros desenvolvimentos. Verifica-se apesjximacao
da distribuicéo log-Normal.

Consideram-se os casos de remocdao do pilar P1 e ndo remocao de elearaas
restantes casos o procedimento seria 0 mesmo.

Tabela 5.8: Calculo da resposta média para o caso de remocao do pilar P1

Registos maximos 0.041 0.048 0.072 0.248 0.339
absolutos ordenados
In(x) -3.192 -3.034 -2.628 -1.394 -1.082
Deslocamento
do topo B -2.266
o"2 0.748
CDF(x) 0.119 0.310 0.500 0.690 0.881
®A(-1)(CDF(x)) -3.149 -2.638 -2.266 -1.894 -1.383
Registos maximos 0.034 0.648 0.730 0.748 3.320
absolutos ordenados
. In(x) -3.390 -0.434 -0.315 -0.290 1.200
Aceleragdo do
1%piso B 0646
P o"2 2.244
CDF(x) 0.119 0.310 0.500 0.690 0.881
®A(-1)(CDF(x)) -3.293 -1.762 -0.646 0.470 2.001
Registos maximos 16.4 316 326 47.6 154
absolutos ordenados
In(x) 2.797 3.453 3.484 3.863 5.037
Corte basal [ 3.727
o"2 0.547
CDF(x) 0.119 0.310 0.500 0.690 0.881
®A(-1)(CDF(x)) 3.082 3.455 3.727 3.999 4372
Registos maximos 0.013 0.018 0.022 0.025 0.042
absolutos ordenados
In(x) -4.320 -4.012 -3.830 -3.705 -3.170
Curvatura [ -3.807
o2 0.144
CDF(x) 0.119 0.310 0.500 0.690 0.881
®A(-1)(CDF(x)) -3.978 -3.879 -3.807 -3.736 -3.637

Uma vez verifica a aproximacdo dos registos com a distribuicao log-Norotk p
proceder-se a determinacao do valor médio e desvio-padrao dos pasidee resposta
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Figura 5.31: Graficos Q-Q de ajuste da distribuicdo log-Normal aos pa@ske resposta
no caso da remocao do pilar P1 (no eixo das abcissas sao represergtagantis tedricos
e no eixo das ordenadas os valores de In(x))

Tabela 5.9: Célculo da resposta média para 0 caso de nao remocao daademen

Registos maximos 0.0279 0.0305 0.064 0.0649 0.0822
or
In(x) -3.5791 -3.4900 -2.7489 -2.7349 -2.4986
Deslocamento M 3.0103
do topo
on2 0.1919
CDF(x) 0.1190 0.3095 0.5000 0.6905 0.8810
®A(-1)(CDF(x)) -3.1488 -2.6381 -2.2661 -1.8941 -1.3834
Registos maximos 0.2290 0.4060 0.9190 0.9790 1.8900
or
. In(x) -1.4740 -0.9014 -0.0845 -0.0212 0.6366
Aceleragdo do
12piso u -0.3689
on2 0.5435
CDF(x) 0.1190 0.3095 0.5000 0.6905 0.8810
®A(-1)(CDF(x)) -3.2932 -1.7615 -0.6458 0.4699 2.0015
Registos maximos 232 235 72.1 73.2 100
or
In(x) 3.1442 3.1570 4.2781 4.2932 4.6052
Corte basal N 3.8955
on2 0.3836
CDF(x) 0.1190 0.3095 0.5000 0.6905 0.8810
®A(-1)(CDF(x)) 3.0821 3.4552 3.7269 3.9986 43717
Registos maximos 0.0048 0.0114 0.0147 0.0152 0.0268
or
In(x) -5.3391 -4.4741 -4.2199 -4.1865 -3.6194
Curvatura ] -4.3678
"2 0.3139
CDF(x) 01190 [ 03095 [ 05000 [ 06905 | 0.8810
®A(-1)(CDF(x)) 39778 | -3.8792 | -3.8075 | -37357 | 3.6372
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Figura 5.32: Graficos Q-Q de ajuste da distribuicdo log-Normal aos pase resposta
no caso da ndo remoc¢ao de elementos (no eixo das abcissas samtagosses quantis
tedricos e no eixo das ordenadas os valores de In(x))

considerados, 0 que pode ser feito através das expressoes:
E[X] = etto’/2 (5.9)

Var X] = (eUQ — 1) e2nta” (5.10)

5.6.5 Resultados

Para os parametros da resposta estrutural em estudo (deslocamento rdéxiopm,
aceleracdo méaxima dd piso, corte basal maximo e curvatura maxima da secgéo superior
de um pilar da base), a aproximacao através da distribuicdo log-Normate@a obtencéo

das estimativas da resposta apresentadas na Tabela 5.10 para osctodgialisados e para
sismo regulamentar de tipo 1.

No futuro espera-se poder sistematizar este procedimento a varios\agdaeeleracdo
do sismo principal, construindo uma curva que indique a estimativa da tegstsitura
em cenarios pés-sismo em funcéo da intensidade do sismo principal ea@ate dano
considerado.

Nesse caso é necessario ter em atencdo que 0s VAarios conjuntosigies reg
correspondentes a resposta maxima sabendo que ocorreu um sisnmapdom dada
intensidade ndo séo independentes, como tal o teste de normalidade owjumitse
pretenda aplicar terd de ter esse factor em consideragéao.
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Tabela 5.10: Resposta estrutural (maxima) média quando submetida a um sismo
regulamentar de tipo 1

Cendrio de dano
Parametros de resposta Distribui¢do Remogdo do P1 Sem Remogdo
- Média 0.151 0.054
Deslocamento maximo do topo (m) - —
Desvio-padrdo 0.159 0.025
Aceleragdo méxima do 12piso (m/s2) - Med~|a 0.524 0.907
Desvio-padrdo 4.674 0.771
log-Normal Médi 54.61 59.58
Corte basal maximo (kN) - c ~|a - -
Desvio-padrdo 46.57 40.74
- Média 0.0239 0.0148
Curvatura maxima (1/m) . =
Desvio-padrdo 0.0094 0.0090

0.0025 = 0.002
=== Com remogao do

P1 === Com remogdo do
P1

Sem remogdo

0.002
— Sem remogao 0.0015 &

0.0015
a.0.001
0.001

0.0005
0.0005

0 0.1 0.2 0.3 0.4 0 1 2 3
Deslocamento do topo (m) Aceleragdo do 12 piso (m/s2)

Figura 5.33: Resposta estrutural (méxima) média quando submetida a um sismo
regulamentar de tipo 1

5.7 Conclusoes

Neste Capitulo aplicou-se a formulacdo desenvolvida a um caso de estidormpiste
num portico metalico, situado em Lisboa, dimensionado de acordo com o ZET® |
EC8 [29]. Consideraram-se 10 sismos reais descritos na base dedia@®&ER [43].

O espaco amostral da acelerac&o do sismo principal foi dividido em 18dfis. O dano
introduzido pela ocorréncia de um incéndio ou explosdo subsequesignam principal é
simulado através da remocao directa de um pilar da base da estruturie dusadlise. A
estrutura € modelada com elementos finitos de plasticidade semi-concentradadelo

de comportamento do material &teel02uma adaptacdo do modelo de Menegotto-Pinto
[37].

Para cada valor da aceleracdo do sismo principal e para cada cepadand
considerado, determina-se o valor da aceleragdo da réplica quecprovoolapso da
estrutura, através do método da bissecc¢éao.

A aceleracdo média da réplica necesséaria para provocar colapso nsntém-
aproximadamente constante para todos os valores da aceleracdo dorgisipalppelo
gue se pode concluir que, com este modelo, a estrutura tem, em média, posaégual
qualquer que seja a intensidade do sismo principal a que foi submetida.

A néo consideracédo do dano nas ligacdes estruturais influencia ttadeswbtidos,
fazendo com que a aceleracdo média da réplica necessaria pareaprovalapso seja
sempre a mesma. As variacdes registadas sdo bastante pequenasita-8eregie
aumentando o numero de sismos na base de dados, as pequenasadifdi@nuiriam
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ainda mais e a aceleracao da réplica de colapso seria constante parastedtzes da
aceleracéo do sismo principal.

Assim, é aconselhavel em desenvolvimentos futuros considerar um nopesémglobe
outros factores, como a degradacéo da rigidez do material ao long@liseandequados
ao material e & estrutura em estudo.

A resposta maxima durante as réplicas, para os sismos consideradosarizéo
monotonamente com o aumento da aceleragdo do sismo principal. H& sismos @m qu
resposta maxima durante as réplicas aumenta com a aceleracéo do sisipalprimes
também ha casos em que essa resposta diminui.

ApOs o sismo principal, € expectavel que o periodo da estrutura sejaalpsia que a
resposta ndo podera ser comparada a resposta inicial nem a resjgostateyia em regime
elastico. Por outro lado, quanto maior a intensidade do sismo principal mai@r esposta
ndo-linear da estrutura, pelo que se espera que o periodo aumente intensidade
do sismo principal. Se isto se verificar entdo, olhando para o espectespiesta em
aceleracg0es, verifica-se que quando maior o periodo da estrutura seefi@ aceleracao
maxima registada. Pelo que se podera argumentar que para dois sismiRigricem
aceleracgBes crescentes, o periodo de vibracdo da estrutura &as principal sera maior
no 2 caso (maior aceleracdo do sismo principal), desta forma e atendendteradore
acima, para provocar a mesma resposta na estrutura, sera provavelemEIgsario uma
réplica com maior aceleracdo né @so do que no®l uma vez que a estrutura tem neste
ultimo maior rigidez, portanto menor periodo.

Se isto fosse generalizavel, entdo seria expectavel que a aceleeagéplida que
provoca o colapso fosse crescente com o aumento da aceleracamdsiscipal. No
entanto, tal ndo se verifica. Em primeiro lugar, 0 modelo de comportamente@oopta
para o material ndo contempla nenhum parametro de dano pelo que, ideef@enente
da intensidade do sismo principal, a rigidez da estrutura no inicio da réplicaesaa.
Ha ligeiras alteracBes devidas aos efeitos de segunda ordem da i@viigay Por outro
lado, como consequéncia da ndo-linearidade do comportamento da estrdéuaccao dos
diferentes sismos o efeito na estrutura das réplicas é diferenciado.

As variacOes na resposta aos sismos podem estar relacionadas coptio gismo,
tal como referido anteriormente, e também com a forma como é gerado drespec
aceleragdes utilizado no WavGen. Neste trabalho utilizou-se o espectespizsta de
aceleracbes do EC8 para ajustar o acelerograma com recurso a@iWaM® entanto,
verifica-se que, caso se utilize o espectro de resposta obtido a partidpigopsismo
(escalada priori para ter uma dada aceleracdo pretendida para o periodo fundamental)
0 comportamento pode variar, uma vez que estes dois espectros samcalstnte
diferentes, nomeadamente para valores mais elevados do periodo dgiwibrainda
assim, o espectro de resposta médio obtido com os 10 acelerogramas da llasos
do trabalho aproxima relativamente bem o espectro de resposta objecB@8d Mas em
desenvolvimento futuros é recomendavel utilizar acelerogramas quejasosibmetidos
a grandes modificagBes quando ajustados ao espectro de respodismhjena vez que
isso pode levar a que o sismo real utilizado se transforme num movimentoalwtpouco
representativo da realidade.

Como tal, os resultados obtidos ndo devem ser considerados individte|medas
apenas depois de combinar os varios sismos, neste caso através de israrinéética.

Os parametros: passo de tempo de analise, passo de tempo dos acebspygador
do 1° periodo para o qual se define o amortecimento de Rayleigh, valor do cd&rio
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convergéncia do método da bisseccao tém influéncia na precisédo dibades, mas nao
afectam o andamento dos mesmos.

Desta forma, conclui-se que com este modelo simplificado que nédo coisidera
degradacéao da rigidez, a ocorréncia de eventos sismicos conseq@veem influéncia
na seguranca estrutural. Nao existindo grande diferenca entrer@mziardestes eventos
consecutivos e de um evento isolado, uma vez que a aceleracao médiplida que
provoca o colapso é igual independentemente do sismo principal quecadaie



Capitulo 6

Conclusoes

6.1 Generalidades

E expectavel que as estruturas dimensionadas de acordo com o E€§ajusujeitas a um
sismo de elevada magnitude (i.e., sismo principal) se encontrem estruturalelghtadhs
imediatamente apos ocorréncia do mesmo. Admitindo que neste contexto agastrutu
nao colapsaram, interessa aos servicos que tenham a seu cargo giaveXipedita e
as tomadas de decisdo de curto-prazo em cendrios pds-sismo, disfmfemamentas
gque permitam analisar a capacidade dessas estruturas em resistirétosadefeventos
multiplos consecutivos que geralmente se seguem a um sismo principal. Esemhaplo
eventos consecutivos sdo incéndios, explosdes (e.g. devido adigas), tsunamis, e/ou
réplicas de maior ou menor intensidade.

Ao contrario das analises habitualmente realizadas, que estudam o cangtca
estrutural apenas durante um sismo (principal), neste trabalho ajpreseunm método
de andlise que permite considerar numa analise sismica 0s eventos que natenakne
seguem a um sismo de elevada magnitude, nhomeadamente a sequéncia diseo-ré
Assim, sujeitou-se a estrutura, em primeiro lugar, a um sismo principal eggigds,
foi submetida a um de dois cenarios possiveis. No primeiro, assume-se agtieitura
debilitada é sujeita a uma réplica, e no segundo, assume-se que a esabiliteedd perde
um elemento de suporte (por efeito de um incéncio ou de uma explosao)eguidasé
sujeita a uma réplica. Com isto € possivel avaliar o desempenho estrutshsispi e
aferir da robustez estrutural considerando as sequéncias desr@roionados.

Na pratica sera necessario executar duas analises dinamicas consedtiobustez
€ aqui avaliada, primeiramente, pela ocorréncia ou ndo de colapsoessgr €,
secundariamente, por alguns parametros de resposta, como seja ardeslkocdo topo
maximo durante a andlise dindmica da réplica. No entanto, para efeitos dw adsu
probabilidades de falha considera-se que se ndo ocorrer colapy@$sivo a estrutura
tem condi¢cBes para ser evacuada, cumprindo com 0s requisitos minimse pretende
assegurar (ndo provocar vitimas em caso de ac¢ao acidental).

Para obter dados referentes a robustez de estruturas nestesscpodepse-ia optar
por utilizar um método de simulagdo como o Método de Monte Carlo. Para talpedam
executar um numero de Analises Dindmicas que garanta a obtenc¢éo edmessgom
significado estatistico. O numero elevado de analises era conseguidss ateaglteracéo
dos acelerogramas utilizados atraves da geragdo probabilistica dag@eleio sismo

141
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principal e réplica, criando um par diferente das duas acelerageadaranalise. Com
este procedimento obtém-se o nimero de vezes em que se verificou @ aaastrutura,
podendo calcular-se a probabilidade de falha através da divisé®m@sero pelo nimero
total de andlises da sequéncia sismo-réplica.

O numero de iteragdes necessarias, e 0 consequente tempo de pnecéssam
conjunto com a pouca informagao recolhida no final do Método levaraneaste ndo
fosse seguido, procurando-se um método que em cada iteracdo,éacdanobter uma
resposta binaria, permitisse obter mais informacéo acerca do comportaraesioudura,
podendo relacionar a tendéncia de colapso com dados probabilistimesasocorréncia
dos eventos sismicos que a provocam.

O objectivo sera construir uma curva que indique para cada valor dasinte€eie
do sismo principal, e com a informacao sobre o(s) elemento(s) debilitadegjo a
ocorréncia de incéndios ou explosfes entre os dois eventos sismieds, davintensidade
da réplica que provoca o colapso da estrutura.

O objectivo do trabalho é alcancado através da utilizacdo de um métod@igquitap
obter, para cada possivel valor de intensidade do sismo principal, o meloorda
intensidade da réplica que provoca o colapso da estrutura. Nao sesslegh testar todos
0s possiveis valores de intensidade do sismo principal, procede-seigatefirobabilistica
do mesmo, definindo o espaco amostral da intensidade do sismo principaisatia
amostragem estratificada.

A intensidade do sismo principal e réplica € definida através da acelerepédma
a superficie do terreno. E desenvolvido no OpenSees um modelo de srfiaitos
ndo-lineares, recorrendo a elementos finitos de plasticidade semi-taeensendo
efectuadas analises fisica e geometricamente ndo-lineares.

Consideram-se 10 acelerogramas retirados da base de dados doABEERilizando
o programa WavGen, baseado na transformada "wavelet”, compatibilzaestes
acelerogramas ao espectro de resposta do EC8 [29] em termos de angplitoidieido
de frequéncias. Desta forma, obtém-se sismos passiveis de ocorreakmey zona do
pais. Neste caso utiliza-se o0 espectro de resposta do EC8 para a eehisloca.

6.2 Resultados e Analise

Em relagéo aos resultados finais obtidos, nos graficos onde serdapr@gpeobabilidade da
réplica que provoca o colapso ser excedida em funcéo da acelelagEmo principal,
pode observar-se que a resposta nao é influenciada pela acetioaigimo principal, uma
vez que a aceleracao da réplica de colapso se mantém praticamenteteonstan

A néo consideracdo de um modelo que contabilize a degradacdo do tammgato
estrutural, nomeadamente das ligacGes, alterando o valor da sua rigidezgaodos
ciclos de andlise, influencia os resultados fazendo com que, paraassteocefeito do
sismo principal na resposta em cenarios pés-sismo nao seja signifitstiivé, a resposta
estrutural pés-sismo néo € alterada em funcao da intensidade do sisoipgbrin

Olhando para os resultados parciais obtidos para cada sismo, conglig-agesposta
méxima durante as réplicas ndo varia monotonamente com o aumento da aoetkrag
sismo principal. H& sismos em que a resposta maxima durante as réplicas aconeata
aceleracao do sismo principal, mas também ha casos em que essa rasposta d

Desta forma, é de referir que a forma do espectro de resposta demaltes sismos é
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mais importante para a resposta estrutural do que o estado de dano daastidinal do
sismo principal.

Além deste facto, a aleatoriedade da accdo dos sismos e a ndo-lineatimlade
comportamento estrutural também influenciam e impossibilitam a generalizacdo da
tendéncia de resposta estrutural durante a actuacdo da réplica parsoesndividuais
de cada sismo. Por um lado, o andamento do sismo influencia o local ondersanf
rotulas plasticas e por outro lado, 0 andamento do sismo influencia a formaaqumdjoria
estrutura se comporta depois da formacéo das rétulas plasticas, o (ara@fie influencia
a resposta global e local da estrutura.

Os indices de fiabilidade obtidos sdo maiores para o caso da remocao d&amum p
interior do que no caso de inviabilizacdo de um pilar exterior. Pelo quedse qgoncluir
que a estrutura fica mais vulneravel quando, apés o sismo principal,sipilai@s laterais
da base é destruido. Os indices de fiabilidade obtidos para o caso déoaosgilares
interiores sédo 2.33 e 2.34, para 0 caso de remocéo do P2 ou P3, kespente. JA no caso
de remocéao do P1 ou P4, os valores do indice séo 2.21 e 2.23, respeati®a

No caso de ndo ocorrer a inviabilizacdo de nenhum dos pilares o indf@biiedade
da estrutura é 2.48.

Apresentou-se um exemplo de um possivel cenéario pés-sismo, ondesiéeram as
sequéncias de acontecimentos ja abordadas neste trabalho, nomeadaposstbkilidade
de ocorrer um incéndio/exploséo, na sequéncia do sismo principal, gaéilize um
dos elementos estruturais da base. Assumiu-se que a probabilidade @&a@cacde um
incéndio num edificio apds um sismo é de 30%. A probabilidade de colapsmésta
cenario é obtida pela soma das probabilidades parciais obtidas no finadderamo
(cenario). Obtém-se uma probabilidade de colapsg.@ x 1073, o que equivale a um
indice de fiabilidade de 2.40.

Apesar das respostas serem diferentes de sismo para sismo e de passdez|
estabelecer uma tendéncia considerando apenas para esses i®solta@smo ndo se
passa quando se faz a média das respostas dos 10 sismos considétadss caso,
as diferencas entre os varios sismos esbatem-se e obtém-se um gréficelagiona
a aceleracdo da réplica de colapso com a aceleracdo do sismo principaiarpente
horizontal. E expectavel que, caso se aumentasse o nimero de sisrsoereaos a
resposta média tornar-se-ia ainda mais uniforme. Assim sendo, é de gekeicaso se
considerem as simplificacdes deste trabalho a ac¢do de sismos princigtiereptes
intensidades nao € altera de forma significativa a resposta estruturahénos pos-sismo
e, consequentemente, a segurancga estrutural nesses cenarios.

A consideragdo de um modelo de dano adequado é fundamental padessimular
a influéncia do sismo principal na resposta estrutural pos-sismo.

Foi possivel verificar a importancia para a seguranca da estruturaafeéncia
de incéndios/explosbes, considerados simplificadamente através daéioedeogm dos
elementos da base da estrutura, quando esta € sujeita a um sismo prigeijgil de uma
réplica.

De forma resumida, as principais ilacfes a tirar sdo: (i) a aplicabilidademal;ao
que permite realizar analises de robustez de estrurturas foi demostradeste estudo;
(ii) foi possivel proceder a realizacdo das analises que incluiram B elementos.
A remocao de um dos elementos estruturais traduz-se num aumento danagékes
da estrutura e numa maior vulnerabilidade principalmente devido aos efeitegdeda
ordem associados a uma resposta nao-linear significativa durante osisigipal. No
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caso de nao se registarem grandes deformacdes, a remocédo de elentasos poderia
nao ser prejudicial a estrutura, uma vez que quando se remove um elenfesaéncia
propria da estrutura diminui ficando, desta forma, menos susceptiveiia sismica,; (iii)
Tal como se esperava, os indices de fiabilidade estrutural nos cesvarmse se considera
a remocao de um dos pilares sdo menores do que no caso em que seracag&has
a ocorréncia consecutiva de sismo e réplica; (iv) os indices de fiakglidatidos séo,
em media, de 2.28 para o caso de se considerar a remocdo de um dosadeznde
2.48 no caso de ndo se considerar essa remoc¢do, mostrando claranmapecto de
incéndios/explosdes e de réplicas na seguranca estrutural; (v) @ans&k um possivel
cenario de risco pds-sismo. Neste caso a probabilidade de rotura daléwe.00 x 1073,

0 que corresponde a um indice de fiabilidade de 2.40; (vi) para a awtlacieguranca
estrutural em cenarios pos-sismo é vital a consideracdo da degvadagdgidez da
estrutura; (vii) o ajuste de acelerogramas através'vaavelet-based generationtido
permite que se tirem ilacdes acerca da resposta estrutural apenasseoenbeesultados
de sismos isolados, sendo fundamental usar varios acelerogranmesjdadepois uma
estimativa média da resposta.

Quando a estrutura é submetida a um evento sismico de elevada magnityutestares
nado-linear da estrutura deixa-a num estado debilitado, pelo que é exgdapié quanto
mais intenso for o sismo principal, mais debilitada esteja a estrutura, nao sdipaoon
de ciclos de elevada amplitude a que foi submetida e que danificam severasmigacoes,
mas também pelas elevadas deformacdes que se registam, com efeitasndiea Edem
consideraveis.

6.3 Desenvolvimento Futuro

A consideracao do dano no material, através da adop¢ao de um modelopietamento
do material que contemple esse aspecto, sera englobada no desenvolfirnen deste
trabalho.

Espera-se que com este acrescento a estrutura passe a ter um coemmorta
diferenciavel em funcao da intensidade do sismo principal. Podenio determinar-se,
em primeiro lugar valores diferentes da aceleracdo da réplica quecproetapso em
funcéo da aceleracdo do sismo principal que a antecede e, em séggeargoma resposta
estrutural média em cenarios pds-sismo, também ela em fungéo da deléoagsismo
principal.

E expectavel que, para valores da aceleragdo do sismo principaiss,baixo
probabilidade de falha seja menor, sendo necessarios eventos da@eusindom
probabilidade de ocorréncia muito baixa (réplicas muito intensas) para $pr aiin
colapso. Neste contexto, estes eventos sao os que se localizam nas dasiduncdes
de probabilidade de sismo principal ou réplica.

No outro extremo passa-se 0 contrario, isto é, para um sismo principaladdeg
intensidade ndo é nececesséaria uma réplica forte para provocar sccoldpstas duas
situa¢cdes o produto da probabilidade de ocorréncia do sismo princlpghqadabilidade
de excedéncia da réplica (que da a probabilidade de falha para &ss#gevaceleracédo do
sismo principal) é baixo, uma vez que, um dos valores é necessariamsaradaeduzido.

No caso em que tanto o sismo principal como a réplica tém valores intermédios a
probabilidade de falha, obtida pelo produto das probabilidades referideior.
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Além da ja abordada auséncia de um modelo que contemple o dano no material ao
longo da andlise, uma das principais limitacdes do trabalho foi a ndo catsidede
qualquer correlacdo entre a aceleragdo do sismo principal e da répdieasimplificacdo
permitiu considerar a mesma funcéo densidade de probabilidade paraexagite do
sismo principal e da réplica, independentemente da intensidade do sisnipgbritNos
eventos sismicos registados tem-se verificado que, ha na realidade,lagda entre as
intensidades dos sismos e das réplicas subsequentes [57]. Essapelde&er abordada
do ponto de vista probabilistico ou utilizando um método simples de correlagadéeeis
que impeca, por exemplo, que um sismo que se considera principal sejdosdg uma
réplica com o triplo da intensidade. Neste caso, é 6bvio que 0 sismo quessgera como
principal seria antes um sismo premonitério (i.e., um sismo que precede 0 siaaipdd).

A previsdo da ocorréncia de sismos e respectivas réplicas foi feitatedzando
probabilisticamente os sismos regulamentares. No entanto, podem utilizatras o
métodos. Por exemplo em [22] foram desenvolvidas ferramentas paver @s sismos
e respectivas réplicas passiveis de ocorrer na Califérnia com um tesn@otecedéncia
de aproximadamente 24h. O zonamento das réplicas e respectivasilptababde
excedéncia de determinados valores podem ser adaptados paraalPerwgpdos na
modelacao.

A consideracao da distribuicdo log-Normal para funcéo densidadedalplidade da
accao sismica também sera revista, sendo interessante comparar odaesbitiaos com
esta distribuicao e outras, por exemplo, distribuicbes de extremos comouartei
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Apéndice A

Dimensionamento Estrutural
Segundo o EC3 e EC8

Neste capitulo apresentam-se 0s principios estabelecidos no EC8 [28] opar
dimensionamento sismico de estruturas. De seguida apresentam-se 0s prideipio
dimensionamento de estruturas metalicas segundo o EC3 [28].

O dimensionamento da estrutura neste trabalho foi feito admitindo comportamento
elastico linear para o material, e utilizando para tal uma andlise dinamica lineal moda
por espectros de resposta. Segundo este método, primeiramente saundelt®s as
frequéncias naturais e os correspondentes modos de vibragdo. lo@svaaximos de
um determinado pardmetro, como por exemplo deslocamentos, forcasag@ete entre
outros, séo obtidos através da combinacéo das respostas de cadeervdatagho. Cada
modo da estrutura comporta-se como um sistema de 1 grau de liberdade éGjk)
corresponde uma frequéncia de vibragéo e, no espectro de respastdeterminado valor
espectral. Os modos de vibracéo tém diferente influéncia no calculo lboss/maximos
dos parametros, sendo combinados usualmente através dos métodos ©@Gifdgao
Quadratica Completa™) ou CQS ("Combinagédo Quadratica Simples").

Os resultados obtidos através da andlise linear da estrutura sdo maiayas de
valores reais devido a ductilidade da estrutura. Assim, opta-se reeonemte por uma
simplificagdo que consiste em dividir os esforgos assim obtidos por ufitieage de
comportamento, tendo assim em conta de uma forma indirecta o0 comportamelmeaéo
da estrutura.

A.1 Definicdo dos Espectros de Resposta Elastica Horizontal

Os espectros de resposta regulamentares sdo curvas idealizadaspre&entando por
isso a resposta de osciladores a qualquer accdo sismica especifica. objestivo é
estabelecer os valores minimos de resisténcia que as estruturas de giadadegem
apresentar atendendo a sismicidade da mesma [25].

O espectro de resposta elastico definido no EC8 depende da sismicidaateagddas
caracteristicas do terreno e do coeficiente de amortecimento da estruRE8. €onsidera
dois tipos de ac¢éo sismica. Na accdo tipo 1, a magnitude € elevada mas tregcen
distante do territorio nacional, situando-se no mar (sismo "afastado”)c¢dm aipo 2, a
magnitude € menor mas o epicentro localiza-se no territdrio continental ouguigpAlago
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dos Acores (sismo "proximo").
Segundo o EC8, o espectro de resposta elastica horizeitdl), é definido pelas
seguintes expressoes:

0<T<Tp: S(T)=ayxSx 1+ix(nx2,5—1) (A1)

Tp<T <Tc: Se(T)=aygx8Sxnx25 (A.2)

Te <T<Tp: Se(T):angxnx2,5><7;—C (A.3)
To xTp

Tp <T <4s: S(T)=ayxSxnx2,5x (A.4)

T2

onde:

S.(T') - espectro de resposta elastica

T - periodo de vibracao de um sistema linear com um grau de liberdade
a4 - valor de célculo da aceleragéo a superficie para um terreno do tipp-A §; x agr)
T's - limite inferior do periodo no patamar de aceleracéo espectral constaguea(A.1)
T¢ - limite superior do periodo no patamar de aceleragéo espectral constante

Tp - valor que define no espectro o inicio do ramo de deslocamento constante

S - coeficiente de solo

7 - coeficiente de correcgdo do amortecimento, com o valor de referéncia para 5%
de amortecimento viscoso

Scag

2,557 |

g it b T
Figura A.1: Forma do espectro de resposta elastica (EC8)

No Anexo Nacional € definido o valor do parameffeem funcéo da aceleracag.
Assim:
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Para ag < lm/s2 S = Smaz (A.5)
maxr 1
Para Im/s* < a, < 4m/s? S = Snmaz — ST X (ag — 1) (A.6)

Para ag > 4m/s* S=1,0 (A.7)

Os valores dos periodd@$;, Tc e Tp e do parametr®,,,... que descrevem a forma do
espectro de resposta elastica dependem do tipo de terreno, e s@mtules nas Tabelas
AleA2.

Tabela A.1: Valores recomendados no Anexo Nacional para os pacdnietespectro de
resposta elastica na zona sismica 1.3

phode | g Ts(s) | Te | To@)
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

Em Portugal os valores dg,r para as varias zonas sismicas e para os dois tipos de
accao sismica a considerar sao 0s que se apresentam na Tabela A.3.

Na Figura A.2 apresentam-se 0S espectros de resposta obtidos cmdiders
aceleracOes presentes na Tabela A.3. Estes espectros foram utitizagioglise sismica
efectuada para o dimensionamento da estrutura a analisar.

O valor do coeficiente de correc¢do do amortecimenpodera ser determinado pela

Tabela A.2: Valores recomendados no Anexo Nacional para os pacdndetiespectro de
resposta elastica na zona sismica 2.3

¥;§egg Stnax Ts (s) Tc (s) Tp (s)
A 1,0 0,1 0,25 2.0
B 1,35 0,1 0,25 2.0
C 16 0,1 0,25 2.0
D 2,0 0,1 0,3 2.0
E 1.8 0,1 0,25 2.0
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Tabela A.3: Aceleragdo maxima de referéncja(m/s?) nas varias zonas sismicas

Acgao sismica Tipo 1 Acgao sismica Tipo 2

Zona Sismica agr (M/sY) Zona Sismica agr (M/s°)
1.1 2,5 2.1 2,5
1.2 2,0 2.2 2,0
1.3 1,5 2.3 1,7
1.4 1,0 2.4 1,1
1.5 0,6 2.5 0,8
1.6 0,35 - -

Se (Sismo Tipo 1)
Se (Sismo Tipo 2)

Se (m/s2)

. . . . . . .
0 0.5 1 15 2 25 3 3.5 4
T@e)

Figura A.2: Espectros de Resposta Elasticos

[ 10

em quet € 0 amortecimento viscoso da estrutura, expresso em percentagem.

Para periodos superiores a 4,0s, 0 espectro de resposta elastietedacaes podera
ser determinado a partir do espectro de resposta elastica de deslocameriemio a
expressao:

expressao:

SD6<T>—Se<T>><< a )2 (A.9)

2xXm

Sendo o espectro de resposta elastica de deslocamentos, obtido padodesp
referidos através do Anexo A do EC8, onde séo propostas as sipses

TESTSTF: SDe(T):O,025X(IgX5XTCxTDX

[2,5 x n+ (ﬂ) x (1 —2,5x n)] (A.10)



A.2. DIMENSIONAMENTO DOS PILARES E VIGAS DE ACORDO COM O ECI%7

onded, € o valor de calculo do deslocamento a superficie do terdgngodera ser
estimado pela seguinte expressao:

dg =0,025 x ag x S xTc xTp (A.12)

A.2 Dimensionamento dos Pilares e Vigas de acordo com o EC3

De acordo com o EC3 e o Anexo Nacional, utilizam-se o0s seguintes cotfgidn
seguranca parciais:

o Y0 = 1,00
o var = 1,00
o a2 =1,25

A.2.1 \Verificagao da resisténcia das seccdes transversais

Utilizam-se elementos em aco S355 com sec¢des em |, sendo as mesmasaia. clas
As verificacBes a efectuar para garantir a seguranca das se@®®tsais sao:

1. Resisténcia a Traccao

NEq
<1,0 (A.13)
N Ra
onde: n 09 A
de:mm{ X fy, 09 "etxf“} (A.14)
YMO YM2
2. Resisténcia a Flexao
Mpgq
—hd <10 A.15
Mpgq — ( )
onde: - F
X
Mpq = My ra = iRas (A.16)
YMO

Na zona traccionada da seccéo transversal os furos das ligagbesagssitam de
ser considerados desde que:

A X fy < 0.9 x At,net X fu
Ym0 YM2

(A.17)

Na zona comprimida da secc¢do transversal os furos ndo necessitarar de s
considerados desde que se encontrem preenchidos com elementasée lig

3. Resisténcia a Compressao
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NEa
<1,0 A.18
Nera — ( )
onde: )
Ne.ra = Sy (A.19)
YMO
4. Resisténcia ao Esfor¢co Transverso
Eﬁg,o (A.20)
VRa
onde:
A, X
Vrd = Vpl,rd = \/§><3:fy (A.21)
MO

A arearesistente ao corté,,, deve ser calculada de acordo com o0 EC3-1-1, 6.2.6(3).

5. Verificagcdo da interaccéo Flexao - Esforco Transverso

Nos casos em que o esforco transverso seja inferior a metade dgodsémrsverso
resistente plastico, o seu efeito sobre o0 momento flector resistente pode ser
desprezado, excepto se a resisténcia da seccdo transversaldfiaidae pela
encurvadura por esforgo transverso.

Caso contrario, o momento flector resistente reduzido devera ser qanisidgual ao
valor de célculo da resisténcia da seccao transversal, adoptandodsea resistente
ao esforcgo transverso, uma tenséo de cedéncia de:

(1—=p) < fy (A.22)
onde: )
p:<2xww—1) (A.23)
Vol ,Rd

6. Flexdo Composta

Na presenca de esforco normal, o seu efeito deve ser consideracfdcntm do
momento flector resistente plastico.

No caso de sec¢des duplamente simétricas com banzos, em |, ndoséirietesem
conta o efeito do esfor¢o normal no calculo do momento flector resistente)as
em relacdo ao eixo y-y quando sao satisfeitos os critérios:

{ Ngq < 0,25 X Ny Ra (A24)

0,5X My Xtay X f;
< ) w w y
Npga = YMO

No caso de secc¢Oes duplamente simétricas, em |, ndo é necessario tentam ¢
o efeito do esforco normal no calculo do momento flector resistente plastico, e
relacdo ao eixo z-z quando:
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P Xt X fy
TMO

Ngq < (A.25)
Nos casos em que seja necessario contabilizar o efeito do esforgol Bonda se

contabilize o efeito dos furos de ligacdes, para sec¢bes laminadas enmahwdezas
expressoes:

1—n
My y rd = Mpiy,Ra ¥ m mas My .,y rd < Mpiy Rd (A.26)

My, .. ri = Mpi 2 Ra quando n<a

2
MN,z.ra = Mpi 2, Ra X <1 - (%) > quando n>a (A.27)
em que:
NEgq
- A.28
Ny rd (A.28)
A—-2xbxt

A

No caso de flexdo composta com esfor¢o transverso aplica-se 0 mesrgaando
se tem apenas flexdo com esforgo transverso.

7. Flexado Desviada

M, « M g
[yEd] +[Ed] <1 (A30)
My y Ra My - Ra

onde para secgbes em I
a=2 B=5xn mas 6>1 (A.31)

A.2.2 \Verificagao da seguranga tendo em conta os efeitos decarvadura

Encurvadura da Alma por esforco Transverso

Se?—w < % entdo ndo é necessario verificar este tipo de instabilidade. Caso cqntrario
sdo necessarios reforcos transversais nos apoios e, se:

ith > 37716 < /kr (A.32)

E necessario verificar a encurvadura da alma por esforco transvers

Encurvadura Lateral por Flexao-Tor¢cao
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Um elemento sem travamento lateral e solicitado a flexdo em relacéo ao eisipgrin
de maior inércia, devera ser verificado em relacdo a encurvadura Etrewés de:

Mpgq
—= <1 A.33
My ra — ( )
em que:
My ra = X1 X Wiy X . (A.34)
YM1
onde: )
XLT = masxrr < 1,0 (A.35)
—2
oL + 1/ b — ALT
orr = 0,5 % [1 + arT X (XLT -0, 2) +X2T} (A36)
— W, x
ALt = gmrf £ (A.37)

onde M., é o momento critico elastico para a encurvadura lateral€ é o factor de
imperfeicbes, tomado igual a 0,21.

O valor de M., baseia-se nas propriedades da seccdo transversal bruta e tem em
consideracao as condi¢Bes de carregamento, a distribuicdo real chentos flectores e os
travamentos laterais. Segundo o EC o0 mesmo pode ser calculado reo@gibtiografia,
sendo neste caso usado o Anexo F do antigo EC3:

0,5

M. = Cyx + (Cy x zg)2 — 2 X 24

w2 x EL_ [<k>2 I, (KL)?xGI,
K

(KL)? ko) “ T ®xEL
(A.38)
As constantes, k,,, K e C foram, conservativamente, tomadas iguais a 1.0.

Encurvadura devida a esforco axial

Os elementos comprimidos sao verificados a encurvadura através de:

Nga
No ra <1 (A.39)
em que:
Ny.pa = x X A X v (A.40)
YM1
onde: )
masy < 1,0 (A.41)

¢:O,5><[1+04><(X—0,2)—|—X2} (A.42)
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Ax fy

AN TN,

(A.43)

O valor dea corresponde ao factor de imperfeicdo que toma os valores da Tabela A.4.

Tabela A.4: Curvas de Encurvadura
Curva de Encurvadura aqg a b c d

Factor de Imperfeicda 0,13 0,21 0,34 0,49 0,76

A curva a usar é obtida no Quadro 6.2 do EC3-1-1.

O valor deN,, corresponde a carga axial maxima que o elemento suporta antes de
instabilizar. O valor da carga critica de Euler é:
72 x Bl
Nep = —5— (A.44)
Le
O comprimento efectivo ou de encurvadufa, pode ser calculado através do Anexo

E do antigo EC3. Neste caso, tomoufse= L.
Verificagdo a Flexdo Composta considerando os efeitos de Encuivadur

NEgqg M, Eq Ed
Y, 2
Xy XNpk + hyy X y, Rk + kys M. ri =1 (A.45)
M1 XLT M1 YM1
NEgq My gaq M gq
y) Z7
XN + kzy X — M, + k.. X Y <1 (A.46)
YM1 XLT X YM1 M1

Os factoresk,,, k., k., € k.. séo factores de interacgéo, determinados pelo Anexo B
do EC3-1-1. Estes factores dependem dos coeficiéhtegstes coeficientes, por sua vez,
dependem da constante que é a relagdo entre 0 momento flector minimo e maximo no
elemento. Deve atender-se ao facto de em elementos com modos de @maiagsociados
a deslocamentos laterais, o coeficiente de momento uniforme equivalenté tewar-se
igual aC;,, , = 0,90uC,, . = 0,9, respectivamente.

A.2.3 Perfis dimensionados
Os elementos do portico serdo constituidos pelos perfis que se indicainata Adb.

Tabela A.5: Perfis
Elemento Perfil

Pilares IPE240
Viga IPE180
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Tabela B.1: Programa de analise dindmica ndo-linear sequencial

Passo Descricdo Cadigo

1 Definicdo dos parametros do modelo - model BasicBuilder -ndm 2 -ndf 3
2D com 3 GDL por n6

2 Definicdo das unidades base da analise source LibUnits.tcl;

3 Criacdo de pasta para guardar |0s set dataDirData P DeltanGA — 1071; mkdir dataDir;
ficheiros de saida com resultados

4 Processamento de um procedimentq de source Wsection.tcl
geracdo da seccao com fibras de perfil
IPE

5 Definicdo da altura dos pilares |e set LCol [expr 4*m]; set LBeam [expr 6*m]
comprimento das vigas

6 Definicdo do peso e massa de cada piso setWWeight Pisol [expr 675*kN]; setmassPisol [expr Weight Pisol/g]

8 Definicdo do peso e massa associado a  set PNode5 [expW eight Pisol /6]; set mass5 [expinassPisol /6]
cada no da estrutura

9 Definicdo da geometria da estrutura node 5 -LBeam LCol -mass mass5 mass5 Usmall
através da definicdo dos nos

10  Definicdo das condicbes de apoio fix1110

11  Definig&o do aco estrutural uniaxialMaterial Steel02 IDSteel fyd Es Bs RO cR1TR2

12  Definigéo da secg¢édo dos perfis Wsection IPE330 IDSteel d bf tf tw nfdw nftw nfbf Aftf

13  Definicdo das restantes carecteristicastLpCol [expr 500*mm]; set A [expr 6261*mm?2]; sdtyCol [expr 1.18E-4*m4]

dos elementos (comprimento d
rétulas plasticas, area e inércia)

as

791
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Passo Descricédo

Cddigo

Definicdo dos pilares

element beamWithHinges 55 9

4 (beamwithHinges) IPE330LpCol Es AlyCol ColTransfTad

15  Definigdo das vigas element elasticBeamColumn 19 13 14 Alz€'0ol BeamTransfTag;
(elasticBeamColumn)

16  Definicho dos resultados a guardar set Elel [recorder Element -file dataDir/FColl.out -time -ele 1 globalBprc
durante toda a andlise

17  Aplicacdo da carga gravitica pattern Plain 1 Linear load 5 0.0 -PNode5 0.0

18 Definicdo dos parametros e execu¢ao Semelhante ao definido nos capitulos anteriores
da andlise estatica para aplicagdo|da
carga gravitica

19 Indicacdo da manutencdo da carga loadConst -time 0.0
gravitica como constante eeset do
tempo a 0.0

20 Indicacdo da direccdo da aceleracdq do set GMdirection 1; set GMfilexcelerograma — sismo — principal.acc’
terreno (horizontal) e do ficheiro do
acelerograma do sismo principal

21  Definicdo do factor dos valores do set GMfact [expr g]; set dt [expr 0.02*sec];
acelerograma (aceleracfes em g) e|do
passo de tempo das aceleracfes

22 Definicho do numero de pontdsset TmaxAnalysis [expr 3000.*sec]; set GMtime [expr dt*TmaxAnaty$8.0]°
do acelerograma e do tempo
correspondente

23  Definicdo dos parametros da analise Semelhante ao definido em capitulos anteriores
dindmica

o4 Determinacdo dos periodos e modos set numModes 4; set lambda [eigen numModes]

de vibracdo através de uma analise
valores e vectores proprios

de

set omega [expr sqrt(lambda)]; set T [expr (2*Pl)/sqrt(lambda)]

ot



Passo Descricéo

Cddigo

ne’

25 Definicdo do amortecimento Ver secc¢do especifica

26  Definicho de um timeSeries timeSeries Path 400 -dt 0.02 -filePath GMFile -factor GMfac
correspondente ao  acelerograma
do sismo principal

27  Definicdo da acgéo correspondente¢ a  pattern uniformExcitation 400 GMdirection -accel 400
excitacdo do terreno

o8 Definicdo dos resultados a guardar set Acel5 [recorder Node -file dataDir/Acel5.out
durante toda a analise dindmnica
(@ acrescentar aos indicadps -timeSeries 400 -time -node 5 -dof 1 accel]
anteriormente)

29 Defini¢cdo do passo de tempo da andlise set dt-analysis 0.01

30 Calculo do numero de passps set NumSteps [expr round((GMtime)/dt-analysis)]
necessarios para a analise dinamica

31 Cicloiterativo de andlise dinamica com Ver Figura B.1
verificagdo do estado de plastificacgo
do elemento a remover

32 Escreve o estado final do elemento Ex: puts Estado 'Elemento removido plastificado’
a remover (no caso da analise ter
terminado com sucesso)

33  Apresenta o tempo actual (no final daet currentTime [getTime]; puts 'The current time is: currentTin
12 analise dinamica)

34 Resetlotempoa0.0 loadConst -time 0.0

35 Remocéo do elemento pretendido e[de remove element 2; remove node 2; remove recorder Ele2
todos os parametros a ele associados

36 Repeticdo dos passos 20 a 23 mas para

aréplica

99T
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Passo Descricéo

Cddigo

ne

37 Determinacéo dos periodos e modos de Ver passo 24
vibracao da estrutura no estado actugl

38  Repeticdo dos passos 26, 27, 29 e 30
agora para o acelerograma da réplica

39 Execucéo de todos os passos da analise set ok [analyze NumSteps dt-analysis]
dindmica da réplica

40  Escreve a situacdo final da estrutura: Ex: set driftl [expr disp-final-5 - disp-final-1]
Colapso(Sim ou N&o) e Condigbes de
servico(deslocamentos inter-piso)

41  Apresenta o tempo actual (no final daet currentTime [getTime]; puts 'The current time is: currentTin
22 analise dinamica)

42  Termina a analise e sai do programal de wipe all; exit

elementos finitos

9T
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APENDICE B. DESCRICAO DA ANALISE DE ELEMENTOS FINITOS

Notas:

1.

Usmall € um nimero muito pequeno - nao se define zero para evitar rpesble
numéricos

. Os parametros RO e cR controlam a transi¢édo para a fase plastica

Os parametros nf correspondem ao nimero de fibras que se preféadem
determinada direccao

O parametro ColTransfTag refer-se ao tipo de andlise a efectste,aas0 P-Delta

Definem-se 20s de vibragao livre no final de cada analise dinamica

#Nimero passos de andlis®
< Elemento a remover:

Realizacao de um passo de analise

(set ok [analyze 1 Sdt-analysis])

N

Guarda os esfor¢os actuais no elemento!
a ser removido

(set listofforces [eleResponse Selemento_remover forces)

Verifica

Se a convergénci
foi alcangada

(if { ok <0 } {puts "Anilise

Dinimica imcompleta - Colapso
durante o sismo principal;

Verifica, segundo o EC3, a seguranga
do pilar:
§ N/(*Nrd)+M/(y*Mrd) <= 1.0
(se a condigdo for violada guarda a
variavel estado_elemento com valor 0)

Guarda os deslocamentos inter-piso
actuais. No final, no caso de
convergéncia em todas as analises,
escreve os deslocamentos inter-piso
finais

Figura B.1: Processo iterativo de execucédo da andlise dindmica cordesyie ao sismo
principal (Passo 31 - Tabela B.1)



Apéndice C

Estudo de Convergéncia para
Escolha do Passo de Tempo de
Analise

Nesta seccéo far-se-4 um estudo de convergéncia com o objectgoalber um passo de
tempo de andlise que, por um lado, minimize o tempo de processamento da arilisg,
por outro lado, forneca resultados com grau de precisdo aceitavel.

Para tal, realizam-se analises dindmicas de trés sismos (NGA-0040, N&FAe00
NGA-0852), dos dez que constituem a base de dados deste trabathgpassos de
tempo de analise diferentes. Especificamente: 0.005s, 0.01s e 0.02sguia gaz-se
uma analise de convergéncia das trés andlises para os trés sismosmaoa faferir da
adequabilidade de adopcéo de qualquer um dos tempos em estudo.

N&o sendo relevante o acelerograma utilizado para as analises é, asindaelsvante
0 comportamento estrutural, como tal adoptou-se um acelerograma quejyezona
estrutura respostas nao lineares significativas. Isto foi feito assupardoa aceleracéo
do solo um valor dei2/s%, sendo os acelerogramas dos sismos ajustados com o programa
WavGen.

Serdo avaliados os seguintes parametros: Periodos de vibragédada pdapr
estrutura, deslocamentos inter-piso, aceleracdes no topo da estrutanapertamento
momento-curvatura ao longo da analise.

C.1 Periodos de vibracao propria da estrutura

Tabela C.1: Periodos antes do sismo principal

Sismo NGA-0040 NGA-0067 NGA-0852
dta=0.005 1.591 0 | 0.44392 | 0.17753 | 1.591 0 | 0.44392 0.17753 1.591 0 0.44392 | 0.17753

dta=0.01 1.591 0 | 0.44392 | 0.17753 | 1.591 0 | 0.44392 0.17753 1.591 0 0.44392 | 0.17753

dta=0.02 1.591 0 | 0.44392 | 0.17753 | 1.591 0 | 0.44392 0.17753 1.591 0 0.44392 | 0.17753

169
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Tabela C.2: Periodos ap6s o sismo principal e a remocéao do pilar P2

Sismo NGA-0040 NGA-0067 NGA-0852
dta=0.005 1. 0 07 0.51234 | 0.45921 1. 1110 0.51237 0.4593 1. 07 0.5123 0.45913
dta=0.01 1.0 03 0.51234 | 0.45921 1. 1117 0.5123 0.4593 1.0 2 0.5123 0.45913
dta=0.02 1. 0793 0.51234 | 0.45920 1. 1131 0.5123 0.45939 1.0 9 0.5123 0.45913

Tabela C.3: Periodos apds a réplica

Sismo NGA-0040 NGA-0067 NGA-0852

dta=0.005 1.52 0.51243 0.4 030 1. 5495 0.51240 0.4 022 1.511 0.51239 0.4 004

dta=0.01 1. 555 0.51243 0.4 031 1. 549 0.51240 0.4 021 1. 517 0.51239 0.4 005

dta=0.02 1. 5475 0.51242 | 0.4 020 | 1. 5422 0.51240 0.4 019 1. 5219 0.51239 0.4 007

Na Tabela C.1 apresentam-se os periodos correspondentes aogmgprmodos
de vibracdo da estrutura, obtidos através de uma andlise de valore®evgroprios
efectuada no OpenSees antes de submeter a estrutura ao sismo prinaijabei C.2
constam os periodos agora no momento posterior ao final do sismo prieéipamocao
do pilar P2. Por dltimo, na Tabela C.3 apresentam-se os periodos dosrtréisqgs modos
de vibragdo da estrutura apés a actuacao da réplica.

No inicio, como é claro, os periodos sdo iguais uma vez que ainda nao mentvem
passo de andlise dinamica, como tal, o passo de tempo ndo tem influénciaminaeszo
destes periodos. Por outro lado, no final do sismo principal e depo&vz&o do pilar
P2 verificam-se pequenas variagdes no periodo fundamental. Costadovariacdes sdo
muito pequenas, sendo desprezaveis para 0s objectivos da analise.

Na andlise efectuada apds a actuacdo da réplica, as diferencas s@mmégee
superiores mas continuam a ser completamente insignificantes para a amatisese.
O maior erro relativo dos valores calculados é de 0,08%.

C.2 Deslocamentos inter-piso

Tabela C.4: Valores maximos dos deslocamentos inter-piso

Valores maximos (m)
NGA-0040 NGA-0067 NGA-0852
12 piso | 22 piso | 32 piso 12 piso 22 piso 32 piso | 12 piso 22 piso 32 piso
dta=0.005 | 0.14221 | 0.03317 | 0.02077 | 0.12778 | 0.03250 | 0.01880| 0.13370 | 0.03741 [ 0.02255

Sismo

dta=0.01 0.13832 | 0.03258 | 0.02017 | 0.12753 | 0.03248 | 0.01876| 0.13624 | 0.03841 |0.02232

dta=0.02 0.14060 | 0.03157 | 0.01952 | 0.12872 | 0.03237 | 0.01848| 0.13548 | 0.03742 |0.02154

Na Tabela C.4 apresentam-se 0s valores maximos dos deslocamentos inbdatigiss
com os diferentes passos de tempo de analise. Enquanto que, na Tabséai@licam
os valores finais, isto €, os valores dos deslocamentos inter-piso rematessno final
da analise dindmica da réplica. S&o portanto estes valores que se @msmeno
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Tabela C.5: Valores residuais dos deslocamentos inter-piso

Valores finais (residuais) (m)
NGA-0040 NGA-0067 NGA-0852
12 piso | 22 piso | 32 piso 12 piso 22 piso | 32piso | 12 piso 22 piso 32 piso
dta=0.005 | -0.04241 | 0.00094 | 0.00171 | -0.00176 | 0.00347 | 0.00310| 0.02072 | 0.00499 | 0.00336

Sismo

dta=0.01 -0.03942 | 0.00095 | 0.00162 | -0.00130 | 0.00360 | 0.00311] 0.01925 | 0.00482 |0.00335

dta=0.02 -0.03900 | 0.00109 | 0.00168 | 0.00503 [ 0.00429 ([ 0.00324| 0.02780 | 0.00528 | 0.00383

deslocamentos residuais decorrentes das duas acgdes sismicas impsgtasvalores
dependem da ductilidade do material e do comportamento estrutural do edificio

Relativamente aos valores de pico, ndo se podem apontar grandesghifeentre a
escolha dos passos de tempo de 0,01s e 0,02s, comparativamente kasoesbtidos
com um passo de tempo de 0,005s. N&o podendo igualmente indicar-segomanga
qual dos dois esta na maioria dos casos mais préximo dos resultados miassprémbos
os resultados se encontram relativamente proximos dos ultimos, sendadegim erro
maximo relativo de aproximadamente 6%.

Relativamente aos valores residuais, apresentados na Tabela C.%¢rancdié sao
menores que no caso anterior e, na maior parte dos casos, 0s resofti#adios com passo
de tempo de 0,01s estdo mais préoximos dos obtidos com 0,005s do que amquelitidos
com passo de tempo de 0,02s, tal como era expectavel. O erro maximo réldéveerca
de 5%, registando-se nos sismos NGA-0067 e NGA-0852 para o deslotarelativo do
1° piso da estrutura.

Nas Figuras C.1 a C.9 apresenta-se o registo dos deslocamentos inta-psoutura
para os trés sismos em estudo e para os trés passos de tempo de anéliseo B& pode
observar, as conclusdes retiradas da analise dos valores maximosaates residuais
aplicam-se também ao longo de toda a analise, onde o0 andamento dos \&liasios é
idéntico ndo se registando qualquer divergéncia.
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Sismo NGA-0067 - Deslocamento inter—piso do 2° piso
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C.3 Aceleracdes no topo do edificio

Nesta seccao além dos trés passos de tempo de analise referidosraarsedta=0,0025s
com o objectivo de aferir mais rigorosamente a convergéncia dos ressiltad

Na Tabela C.6 apresentam-se os valores maximos e finais (residuais)letagie
(absoluta) do topo da estrutura, monitorizada através do né 13.

Tabela C.6: Aceleragbes maximas e residuais no topo da estrutura

Valores maximos (m/s2) Valores finais (residuais) (m/s2)
Sismo |[NGA-0040 |NGA-0067 |NGA-0852 Sismo NGA-0040 |NGA-0067 |[NGA-0852
32 piso 32 piso 32 piso 32 piso 32 piso 32 piso
dta=0.0025] 3.77919 3.12972 3.82428 dta=0.0025| 0.09875 | 0.03194 -0.01964
dta=0.005 | 3.77197 3.12923 3.81919 dta=0.005 | 0.10497 | 0.02938 -0.01886
dta=0.01 3.75110 3.10498 3.75986 dta=0.01 0.12884 | 0.02454 -0.02563
dta=0.02 3.61195 3.01803 3.62811 dta=0.02 0.13760 | 0.01211 -0.09440

Pode-se observar que as diferencas entre os resultados obtidés daaitilizacéo de
passos de tempo de analise de 0,0025s e 0,005s sao praticamente inex@tmsgitados
obtidos com dta=0,01s também estao bastante proximos dos anterioresdaomete
para os valores finais (residuais). No entanto, neste caso, a ddesemgelacdo aos
resultados obtidos com passo de tempo de 0,02s sdo mais significativasdaomate
para os valores de pico, onde se regista um erro relativo maximo ddrapdamente 5%.
No entanto, também se verificam diferencas no registo das aceleradéag@ada analise,
como se vera de seguida.
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Figura C.12: Aceleracao da base e do topo da estrutura para o Sism®@882A-

Nas Figuras C.10 a C.12 apresentam-se as aceleracfes da base ediodspatura
ao longo das analises. Apesar dos valores ndo dispersarem sigrificatiie, tal como se
pode comprovar pelo pequeno erro relativo maximo calculado j& menciovexifica-se
gue na analise com passo de tempo de 0,02s o andamento dos graficosagméigtsr
diferente dos restantes. Para demonstrar tal facto, apresenta-iggim@aC:13 um excerto
do grafico da Figura C.10 e na Figura C.14 um excerto do grafico daaFiQuir2,
correspondentes as aceleragfes registadas para os sismos NGANEA-0852, onde
se pode observar o andamento diferente dos registos obtidos comidpdsswo de 0,02s.

A Figura C.14, mostra que a convergéncia, em termos de aceleracépasaparece
quando se usa dta=0,005.

Para aferir da convergéncia dos resultados pode utilizar-se um peranutcativo da
proximidade entre dois conjuntos de dados, um constituindo a estimativateoajaa se
considera como sendo a melhor previsdo possivel. Um parametro indexadeste efeito
€ 0 RMSE (root-mean-square errol.

Tendo dois conjuntos de valorégmelhor previsao possivel).¥, o RMSE calcula-se
fazendo:

RMSE(9,X) = \/2?21(9;— Xi)” (C.1)

Na Tabela C.7 apresentam-se os valores deste parametro considerandoepultados
obtidos com dta=0,0025s constituem a melhor previsdo possivel. Podefsenar a
convergéncia dos resultados.
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Tabela C.7: RMSE calculado para os valores das aceleracdes do tepinutara

RMSE
. NGA-0040 |[NGA-0067 |NGA-0852

Sismo - - -
32 piso 32 piso 32 piso

dta=0.0025 - - -
dta=0.005 0.0185 0.0172 0.0229
dta=0.01 0.0596 0.0495 0.0789
dta=0.02 0.2202 0.1687 0.2843

C.4 Comportamento Momento-Curvatura para seccéao do Pilar
P4

Nas Figuras C.15 a C.17 encontram-se 0s registos da relacado momergatisheuao longo
das analises dinamicas dos trés sismos considerados com 0s passodietanddise de
0,005s, 0,01s e 0,02s.
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0.03 .

0.02-

=)
T
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-0.01~

-0.02 -

003 — — —dta=0,005s |
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I I I
-300 -200 -100 0 100 200 300
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Figura C.15: Relacdo momento curvatura para sec¢do do pilar P4 durasiseno
NGA-0040

Uma vez que se verificou que no comportamento global da estrutura ndenexis
grandes diferencas quando se considera qualquer um dos passospd de analise em
estudo, € expectavel que tais diferencas ndo surjam também no compootaneivel
da seccdo. No caso de se verificarem tais diferencas ao nivel do tamento local, o
comportamento global seria necessariamente influenciado. Como se gedeaokltravés
das Figuras C.15, C.16 e C.17 as diferencas ao nivel do comportamertedoaaais
notdrias. No entanto, tais diferencas ndo sdo suficientemente graavaaaffuenciar o
comportamento estrutural.
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Figura C.16: Relacdo momento curvatura para sec¢do do pilar P4 durasiseno
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Figura C.17: Relacdo momento curvatura para seccao do pilar P4 durasiseno
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C.5 Conclusao

Através do estudo efectuado e com os parémetros calculados podairesaue a
convergéncia, em termos de aceleracdes, apenas aparece gearsdodta=0.005s. No
entanto, um RMSE de 5 a 7% é um valor aceitavel para o caso de 0.0#le. geno mais
aconselhavel, para se obter convergéncia dos resultados em teratetatacdes (e forcas
também) seria usar dta=0.005s.

Ainda assim, com base nos resultados obtidos, considera-se que utilizmanpasso
de tempo de analise de 0,01s se consegue ter uma melhor relagédo entre dseetidb
nas analises e a precisao dos resultados. Isto é bastante importante adewvidimero
elevado de analises que é necessario realizar. Cada uma destas,asiigées conjunto
da andlise dinamica do sismo principal e a analise dinamica da réplica demeaadeer
1.15min quando se utiliza um passo de tempo de andlise de 0,005s, e passarpar
de metade (aproximadamente 40s) quando se aumenta para o dobro depgsspo de
analise. Quando se utiliza um passo de tempo de analise de 0,02s o tempzedsgr®Ento
da analise é de aproximadamente 20s. Ainda assim, o que condiciona toutessor é,
0 tempo necessario para o ajuste dos acelerogramas através do pré¢gpa@en, o que,
como explicado anteriormente, ndo depende do passo de tempo de anaisimnoa
intervalo de tempo dos registos.



Apéndice D

Resultados do Exemplo de Aplicacao

D.1 Resultados finais (médios)

Nas Figuras D.1 a D.8 apresentam-se 0s resultados médios para quaticdaenarios

de dano considerados. De recordar que estes resultados codesp@ média dos
resultados obtidos para os varios sismos. Apresentam-se portantores dEl@aceleracao
da réplica que provoca o colapso e a probabilidade deste valor selidaxeen funcao da

aceleracdo do sismo principal para estes quatro cenarios de daresuldados podem ser
consultados na Seccéo D.3.
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Figura D.1: Aceleracdo média da réplica que provoca colapso em fdacdiceleracdo do
sismo principal no caso de se considerar a remocéo do pilar P2
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Figura D.2: Probabilidade do valor da aceleracdo da réplica que pravaolapso ser
excedido em funcédo da aceleracéo do sismo principal no caso dessdetana remocao
do pilar P2
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Figura D.3: Aceleragdo média da réplica que provoca colapso em fdacgiceleracdo do
sismo principal no caso de se considerar a remocao do pilar P3
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do pilar P3
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Figura D.5: Aceleragdo média da réplica que provoca colapso em fdacéceleracao do
sismo principal no caso de se considerar a remocao do pilar P4
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Figura D.6: Probabilidade do valor da aceleracdo da réplica que pravaolapso ser
excedido em funcao da aceleracdo do sismo principal no caso desséerana remogao
do pilar P4
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Figura D.7: Aceleragdo média da réplica que provoca colapso em fdacéceleracao do
sismo principal no caso de nédo se considerar a remocao de pilares
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Figura D.8: Probabilidade do valor da aceleracéo da réplica que @ravaeolapso ser
excedido em funcdo da aceleracdo do sismo principal no caso de r@msiderar a
remocdao de pilares

D.2 Resultados individuais para dois cenarios de dano
localizado

Nas Figuras D.9 a D.12 apresentam-se 0s resultados das analiseddefepara o caso de
remocdo do pilar P1 e para o caso de ndo se remover nenhum elemergsetpm-se
portanto os valores da aceleracao da réplica que provoca o colajisogin da aceleracao
do sismo principal para os dez sismos utilizados e para estes dois cemadasa Os

restantes valores podem ser consultados na Secgéo D.3.
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Figura D.9: Aceleracdo da réplica que provoca colapso em funcaoettxracdo do sismo
principal para sismo tipo 1 e considerando a remocéo do pilar P1 (6 sismos)
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Figura D.10: Aceleracéo da réplica que provoca colapso em funcdicetizracao do sismo
principal para sismo tipo 1 e considerando a remocéao do pilar P1 (4 sismos)
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Figura D.11: Aceleracao da réplica que provoca colapso em fungaicetizracdo do sismo
principal para sismo tipo 1 e ndo considerando a remocéao de elementaad6)sis
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Figura D.12: Aceleracéo da réplica que provoca colapso em funcdicetizracao do sismo
principal para sismo tipo 1 e ndo considerando a remocao de elementaad@$)sis
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D.3 Resultados numéricos

Nas Tabelas D.1 a D.5 apresentam-se os resultados finais das anatisesdefepara os
varios cendrios de dano considerados. Apresentam-se 0s resylgadiass obtidos para
0s varios sismos e 0s resultados médios, assim como o célculo da probehiledeatura
e da probabilidade da aceleracdo da réplica que provoca o colaps@sdida.



Tabela D.1: Resultados - Considerando a Remocé&o do Pilar P1

Intensidade da réplica que provoca colapso para cada intensidade de sismo principal e respectivas

. . . ) PAl )=
Tipo. m E{S.'SL“ Plsismo probabilidades de ocorréncia Réplica E{EM P[RO%’URA[ P::amlo =
de | dosismo | sismo o ) ) ) ) ) ) ) ) e eplica- P ) .
N incipal rincipal principal) | Sismo NGA{Sismo NGA{ Sismo [Sismo NGA{Sismo NGA{Sismo NGA| Sismo NGA{ Sismo NGA{ Sismo NGA{ Sismo NGA: média colapso P(sismo X) | |principal)*P(repli
sismo | Principal 0040 0067 NGA-0142 0789 0852 1071 1117 1172 1393 1600 ca)*P(sismo X)
6.53E-02 0.0100 0.06 2.98 4.03 4.34 3.84 4.28 4.03 5.49 7.40 2.86 4.16 4.34 6.05E-03 5.246E-04
1.70E-01 0.1100 0.1 2.98 4.03 4.41 3.84 4.28 4.03 5.49 7.40 2.86 4.16 4.35 6.02E-03 8.716E-04
2.44E-01 0.2100 0.1 2.98 4.03 4.41 3.78 4.28 4.03 5.49 7.40 2.86 4.16 434 6.05E-03 8.762E-04
3.20E-01 0.3100 0.1 2.95 4.03 4.41 3.78 4.28 4.03 5.49 7.40 2.86 4.16 4.34 6.06E-03 8.819E-04
4.04E-01 0.4100 0.1 2.95 4.09 4.47 3.78 4.28 4.03 5.49 7.40 2.86 4.16 4.35 6.01E-03 8.756E-04
5.03E-01 0.5100 0.1 2.95 4.09 4.47 3.78 4.28 4.03 5.49 7.40 2.86 4.16 4.35 6.01E-03 8.756E-04
6.27E-01 0.6100 0.1 2.95 4.09 4.47 3.78 4.28 4.03 5.57 7.40 2.86 4.16 4.36 5.97E-03 8.743E-04
7.95E-01 0.7100 0.1 2.98 4.16 4.47 3.78 4.28 4.03 5.65 7.40 2.89 4.16 4.38 5.88E-03 8.576E-04
1.05E+00 0.8100 0.1 3.16 4.22 4.34 3.82 4.28 3.97 6.30 7.51 3.02 4.16 4.48 5.48E-03 8.015E-04
1 1.58E+00 0.9100 0.055 3.28 4.97 4.66 4.04 4.47 3.78 5.65 7.40 3.22 4.34 4.58 5.08E-03 3.863E-04
1.67E+00 0.9200 0.01 3.41 4.97 4.72 8.06 4.47 3.72 5.57 7.40 3.22 4.28 4.98 3.82E-03 6.241E-05
1.77E+00 0.9300 0.01 3.47 4.97 4.78 8.06 4.41 3.72 5.57 7.40 3.22 4.22 4.98 3.82E-03 6.210E-05
1.90E+00 0.9400 0.01 3.59 4.91 4.78 7.95 4.22 3.72 5.57 7.51 3.16 4.16 4.96 3.89E-03 6.311E-05
2.05E+00 0.9500 0.01 3.66 4.84 4.78 7.62 4.03 3.66 5.49 5.57 3.16 4.03 4.68 4.71E-03 6.701E-05
2.25E+00 0.9600 0.01 3.59 4.84 4.78 7.07 3.91 3.59 5.41 5.10 3.16 3.78 4.52 5.29E-03 7.198E-05
2.52E+00 0.9700 0.01 3.47 4.72 4.78 6.86 3.78 3.53 5.18 4.78 3.28 3.53 4.39 5.83E-03 7.706E-05
2.93E+00 0.9800 0.01 3.53 4.59 4.84 6.58 3.41 3.53 5.02 4.59 3.66 3.34 431 6.20E-03 7.944E-05
3.71E+00 0.9900 0.00995 3.72 4.41 4.78 6.20 2.77 3.47 4.84 4.47 4.09 3.22 4.20 6.76E-03 8.913E-05
1.24E+01 0.9999 | 0.00505 - - - B - - - B - - B 5.050E-03
1.35E-02
2.18E-01 1.000E-02 0.16 8.31 9.09 10.61 9.51 12.72 9.65 13.09 12.53 8.06 9.37 10.29 4.49E-06 1.562E-06
6.18E-01 3.100E-01 0.3 8.31 9.09 10.61 9.51 12.72 9.65 13.09 12.53 8.06 9.37 10.29 4.49E-06 2.928E-06
9.61E-01 6.100E-01 0.3 8.31 9.09 10.77 9.51 12.72 9.65 13.09 12.53 8.06 9.37 10.31 4.44E-06 2.916E-06
1.76E+00 9.100E-01 0.175 8.31 9.23 10.92 9.51 12.72 9.65 13.29 12.53 8.06 9.37 10.36 4.27E-06 1.670E-06
2.22E+00 9.600E-01 0.028 8.44 9.51 10.77 9.51 12.72 9.65 13.49 12.53 8.06 9.51 10.42 4.07E-06 2.515E-07
2.32E+00 9.660E-01 0.006 8.44 9.51 10.77 9.51 12.72 9.65 13.70 12.53 8.06 9.51 10.44 4.01E-06 5.385E-08
2.44E+00 9.720E-01 0.006 8.44 9.51 10.77 9.51 12.72 9.65 13.70 12.53 8.06 9.51 10.44 4.01E-06 5.385E-08
2.58E+00 9.780E-01 0.006 8.56 9.37 10.77 9.51 12.72 9.65 13.70 12.34 8.06 9.51 10.42 4.07E-06 5.320E-08
2.78E+00 9.840E-01 0.006 8.56 9.37 10.61 9.65 12.72 9.65 13.90 12.34 8.06 9.65 10.45 3.97E-06 5.229E-08
2 3.09E+00 9.900E-01 0.0035 8.56 9.37 10.61 9.65 12.72 9.65 14.23 12.34 8.19 9.65 10.50 3.83E-06 2.933E-08
3.16E+00 9.910E-01 0.0015 8.56 9.37 10.61 9.65 12.72 9.65 14.23 12.34 8.19 9.79 10.51 3.78E-06 1.245E-08
3.33E+00 9.930E-01 0.002 8.56 9.37 10.61 9.65 12.72 9.65 14.23 12.34 8.19 9.79 10.51 3.78E-06 1.660E-08
3.56E+00 9.950E-01 0.002 8.69 9.37 10.61 9.65 12.72 9.65 14.45 12.16 8.19 9.79 10.53 3.74E-06 1.622E-08
3.92E+00 9.970E-01 0.002 8.69 9.51 10.45 9.65 12.72 9.65 14.67 12.16 8.19 9.93 10.56 3.64E-06 1.594E-08
4.77E+00 9.990E-01 | 0.00145 8.69 9.79 10.77 9.79 12.91 9.51 15.65 12.16 8.44 10.14 10.78 3.06E-06 1.024E-08
6.82E+00 9.999E-01 | 0.000465 9.23 9.65 11.74 10.92 10.14 9.09 13.49 11.40 8.56 9.09 10.33 4.36E-06 3.417E-09
7.18E+00 9.999E-01 3E-05 9.09 9.79 11.74 17.07 9.65 9.09 13.49 11.05 8.81 8.94 10.87 2.86E-06 2.167E-10
7.76E+00 1.000E+00 3E-05 9.09 9.65 11.74 15.65 9.23 8.94 13.09 10.61 9.09 8.69 10.58 3.60E-06 2.378E-10
9.31E+00 1.000E+00 | 2.5E-05 9.23 9.51 10.92 14.89 8.56 8.56 12.53 9.98 9.93 8.56 10.27 4.58E-06 2.309E-10
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Tabela D.2: Resultados - Considerando a Remocéao do Pilar P2

Intensidade da réplica que provoca colapso para cada intensidade de sismo principal e respectivas

. ) . . £l )=>
Tipo. m E{S.ISL“ Plsismo probabilidades de ocorréncia Révlica E(’_EP{IC_CP’ P[R(E;'URA! PPZ::o
de | dosismo | sismo - ) ) ) ) ) ) ) ) ) ) o eplica- P e .
s | i principal) |Sismo NGA{Sismo NGA{ Sismo |Sismo NGA{Sismo NGA{Sismo NGA|Sismo NGA{ Sismo NGA{ Sismo NGA{ Sismo NGA: média o ‘P(sismo X) | |principal)*P(repli
sismo | Princlpal 0040 0067 NGA-0142 0789 0852 1071 1117 1172 1393 1600 ca)*P(sismo X)
6.53E-02 0.0100 0.06 4.53 4.84 4.16 5.88 3.47 5.96 5.10 4.66 5.57 5.26 4.94 3.92E-03 2.813E-04
1.70E-01 0.1100 0.1 4.53 4.91 4.16 5.88 3.47 5.96 5.10 4.66 5.57 5.26 4.95 3.91E-03 4.670E-04
2.44E-01 0.2100 0.1 4.53 4.97 4.16 5.88 3.47 5.96 5.10 4.66 5.57 5.26 4.96 3.89E-03 4.653E-04
3.20E-01 0.3100 0.1 4.53 4.97 4.09 5.88 3.47 5.96 5.10 4.66 5.57 5.26 4.95 3.91E-03 4.687E-04
4.04E-01 0.4100 0.1 4.53 4.97 4.09 5.88 3.47 5.96 5.10 4.66 5.57 5.26 4.95 3.91E-03 4.687E-04
5.03E-01 0.5100 0.1 4.53 4.97 4.09 5.88 3.47 5.96 5.10 4.66 5.65 5.26 4.96 3.89E-03 4.675E-04
6.27E-01 0.6100 0.1 4.53 4.97 4.16 5.88 3.47 5.96 5.10 4.66 5.65 5.26 4.96 3.87E-03 4.640E-04
7.95E-01 0.7100 0.1 4.53 4.97 4.22 5.88 3.47 5.80 5.10 4.66 5.65 5.34 4.96 3.87E-03 4.612E-04
1.05E+00 0.8100 0.1 4.53 4.91 4.28 5.88 3.53 5.80 5.18 4.66 5.80 5.26 4.98 3.82E-03 4.509E-04
1 1.58E+00 0.9100 0.055 4.53 4.72 3.78 5.88 3.59 5.73 5.10 4.66 5.80 5.10 4.89 4.07E-03 2.682E-04
1.67E+00 0.9200 0.01 4.59 4.72 3.59 5.88 3.66 5.73 5.10 4.66 5.80 5.18 4.89 4.07E-03 4.937E-05
1.77E+00 0.9300 0.01 4.59 4.78 3.47 5.88 3.78 5.65 5.10 4.66 5.96 5.26 4.91 4.01E-03 4.913E-05
1.90E+00 0.9400 0.01 4.66 4.78 3.41 5.80 3.97 5.65 5.10 4.53 6.11 5.34 4.93 3.95E-03 4.849E-05
2.05E+00 0.9500 0.01 4.66 4.84 3.34 5.65 4.09 5.65 5.02 4.41 6.48 5.49 4.96 3.87E-03 4.855E-05
2.25E+00 0.9600 0.01 4.59 4.97 3.34 5.49 4.16 5.57 5.02 4.28 6.58 5.65 4.97 3.86E-03 4.869E-05
2.52E+00 0.9700 0.01 4.47 5.10 3.34 5.34 4.22 5.57 4.97 4.09 6.39 5.96 4.95 3.92E-03 4.965E-05
2.93E+00 0.9800 0.01 4.53 5.41 3.47 5.10 4.34 5.57 4.84 3.84 5.73 6.58 4.94 3.93E-03 4.936E-05
3.71E+00 0.9900 0.00995 4.59 6.02 3.72 4.66 4.66 5.41 4.72 3.59 5.26 6.67 4.93 3.96E-03 4.916E-05
1.24E+01 0.9999 0.00505 - - - - - - - - - - - 5.050E-03
9.71E-03
2.18E-01 1.000E-02 0.16 10.77 11.57 8.69 13.90 8.94 13.70 11.74 11.40 13.29 12.16 11.61 1.64E-06 6.645E-07
6.18E-01 3.100E-01 0.3 10.77 11.57 8.69 13.90 8.94 13.70 11.74 11.40 13.29 12.34 11.63 1.62E-06 1.242E-06
9.61E-01 6.100E-01 0.3 10.77 11.57 8.69 14.02 8.94 13.70 11.74 11.40 13.29 12.16 11.63 1.63E-06 1.245E-06
1.76E+00 | 9.100E-01 0.175 10.77 11.74 8.81 14.02 8.94 13.70 11.74 11.23 13.49 12.34 11.68 1.57E-06 6.927E-07
2.22E+00 | 9.600E-01 0.028 10.77 11.74 8.81 14.02 8.94 13.70 11.91 11.23 13.49 12.34 11.69 1.55E-06 1.103E-07
2.32E+00 9.660E-01 0.006 10.77 11.74 8.81 14.02 8.94 13.70 11.91 11.23 13.49 12.34 11.69 1.55E-06 2.365E-08
2.44E+00 9.720E-01 0.006 10.77 11.74 8.81 14.02 8.94 13.70 11.91 11.23 13.49 12.34 11.69 1.55E-06 2.365E-08
2.58E+00 | 9.780E-01 0.006 10.77 11.74 8.81 14.02 8.94 13.70 11.91 11.23 13.49 12.34 11.69 1.55E-06 2.365E-08
2.78E+00 | 9.840E-01 0.006 10.77 11.74 8.81 14.02 8.94 13.70 11.91 11.23 13.49 12.16 11.68 1.57E-06 2.373E-08
2 3.09E+00 9.900E-01 0.0035 10.77 11.57 8.81 14.02 8.94 13.49 11.91 11.23 13.70 12.16 11.66 1.59E-06 1.391E-08
3.16E+00 9.910E-01 0.0015 10.77 11.57 8.81 14.02 8.94 13.49 11.91 11.23 13.70 12.16 11.66 1.59E-06 5.962E-09
3.33E+00 | 9.930E-01 0.002 10.77 11.57 8.81 14.02 8.95 13.49 11.91 11.23 13.70 12.16 11.66 1.59E-06 7.931E-09
3.56E+00 | 9.950E-01 0.002 10.77 11.57 8.81 13.90 9.09 13.49 11.91 11.23 13.49 11.97 11.62 1.63E-06 7.666E-09
3.92E+00 | 9.970E-01 0.002 10.77 11.40 8.81 13.90 9.09 13.49 11.74 11.23 13.49 11.91 11.58 1.68E-06 7.757E-09
4.77E+00 9.990E-01 0.00145 10.77 11.23 8.69 13.90 9.09 13.29 11.74 11.23 13.49 11.74 11.52 1.77E-06 5.955E-09
6.82E+00 | 9.999E-01 | 0.000465 11.05 11.57 8.19 13.70 9.93 12.53 11.57 10.30 13.49 13.29 11.56 1.71E-06 2.113E-09
7.18E+00 | 9.999E-01 3E-05 10.77 11.74 8.19 13.49 10.14 12.53 11.57 9.98 13.29 13.90 11.56 1.71E-06 1.384E-10
7.76E+00 | 1.000E+00 3E-05 10.61 11.91 8.19 12.72 10.30 12.53 11.40 9.65 12.53 14.23 11.41 1.91E-06 1.452E-10
9.31E+00 1.000E+00 2.5E-05 10.61 12.72 8.56 11.57 10.61 12.16 11.05 9.09 10.14 14.02 11.05 2.50E-06 1.244E-10
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Tabela D.3: Resultados - Considerando a Remocé&o do Pilar P3

Intensidade da réplica que provoca colapso para cada intensidade de sismo principal e respectivas

Tipo. m E(S.ISL“ Plsismo probabilidades de ocorréncia Révlica l_’{'_em P[RO?UR A Pt:;::: o =
de do sismo sismo . . . . . . . . . gepfica eplica- ) o .
; . . principal) | Sismo NGA{Sismo NGA{ Sismo [Sismo NGA{Sismo NGA{Sismo NGA|Sismo NGA{ Sismo NGA{ Sismo NGA{ Sismo NGA: *P(sismo X) | |principal)*P(repli

sismo | Princigal | principal) 0040 0067 |NGA-0142| 0789 0852 1071 1117 172 1393 1600 colapso) ca)*P(sismo X)

6.53E-02 0.0100 0.06 3.16 5.41 4.84 6.58 4.09 4.66 6.86 5.34 4.34 5.80 5.11 3.50E-03 2.951E-04
1.70E-01 0.1100 0.1 3.16 5.41 4.84 6.58 4.09 4.66 6.86 5.34 4.34 5.80 5.11 3.50E-03 4.918E-04
2.44E-01 0.2100 0.1 3.16 5.41 4.84 6.58 4.09 4.59 6.86 5.34 4.34 5.80 5.10 3.52E-03 4.941E-04
3.20E-01 0.3100 0.1 3.16 5.34 4.84 6.58 4.09 4.59 6.86 5.34 4.28 5.80 5.09 3.55E-03 4.985E-04
4.04E-01 0.4100 0.1 3.16 5.34 4.84 6.58 4.09 4.59 6.86 5.34 4.28 5.80 5.09 3.55E-03 4.985E-04
5.03E-01 0.5100 0.1 3.16 5.34 4.84 6.58 4.09 4.59 6.86 5.34 4.28 5.80 5.09 3.55E-03 4.985E-04
6.27E-01 0.6100 0.1 3.16 5.26 4.84 6.58 4.09 4.59 6.86 5.34 4.28 5.88 5.09 3.55E-03 4.990E-04
7.95E-01 0.7100 0.1 3.16 5.34 4.78 6.58 4.09 4.59 6.86 5.34 4.28 5.88 5.09 3.55E-03 4.993E-04
1.05E+00 0.8100 0.1 3.16 5.34 4.72 6.58 4.09 4.59 6.86 5.26 4.34 5.80 5.07 3.59E-03 5.010E-04
1 1.58E+00 0.9100 0.055 3.34 5.34 4.41 6.58 4.16 4.53 7.29 5.49 4.59 5.73 5.15 3.42E-03 2.589E-04
1.67E+00 0.9200 0.01 3.41 5.34 4.34 6.48 4.22 4.53 7.40 5.49 4.53 5.73 5.15 3.41E-03 4.655E-05
1.77E+00 0.9300 0.01 3.47 5.41 4.34 6.48 4.28 4.53 7.40 5.41 4.53 5.80 5.17 3.37E-03 4.544E-05
1.90E+00 0.9400 0.01 3.59 5.49 4.28 6.39 4.34 4.53 7.51 5.18 4.47 6.02 5.18 3.34E-03 4.455E-05
2.05E+00 0.9500 0.01 3.72 5.57 4.22 6.20 4.47 4.47 7.73 4.91 4.41 6.48 5.22 3.26E-03 4.391E-05
2.25E+00 0.9600 0.01 3.72 5.65 4.16 5.88 4.53 4.47 6.67 4.66 4.34 6.67 5.08 3.58E-03 4.572E-05
2.52E+00 0.9700 0.01 3.53 5.88 4.16 5.57 4.59 4.47 6.11 4.41 4.53 5.65 4.89 4.07E-03 4.912E-05
2.93E+00 0.9800 0.01 3.91 6.11 4.16 5.34 4.72 4.47 5.73 4.22 5.10 4.84 4.86 4.16E-03 4.713E-05
3.71E+00 0.9900 0.00995 4.03 6.39 4.28 4.97 5.10 4.41 5.34 4.09 6.77 4.91 5.03 3.70E-03 4.412E-05
1.24E+01 0.9999 0.00505 - - - - - - - - - - - 5.050E-03
9.96E-03
2.18E-01 1.000E-02 0.16 8.44 12.53 12.72 15.65 9.79 11.05 13.49 17.07 9.51 13.70 12.39 9.38E-07 6.682E-07
6.18E-01 3.100E-01 0.3 8.44 12.53 12.72 15.65 9.79 11.05 13.49 17.07 9.37 13.70 12.38 9.47E-07 1.285E-06
9.61E-01 6.100E-01 0.3 8.44 12.34 12.16 15.65 9.79 11.05 13.49 17.07 9.37 13.90 12.33 9.85E-07 1.298E-06
1.76E+00 9.100E-01 0.175 8.44 12.34 12.16 15.65 9.79 11.05 13.29 17.07 9.51 13.90 12.32 9.89E-07 7.396E-07
2.22E+00 9.600E-01 0.028 8.44 12.34 12.16 15.65 9.79 11.05 13.29 17.07 9.51 13.90 12.32 9.89E-07 1.183E-07
2.32E+00 9.660E-01 0.006 8.44 12.34 12.16 15.65 9.79 11.05 13.29 17.07 9.51 13.90 12.32 9.89E-07 2.536E-08
2.44E+00 9.720E-01 0.006 8.44 12.34 12.16 15.65 9.79 11.05 13.29 17.07 9.51 13.90 12.32 9.89E-07 2.536E-08
2.58E+00 9.780E-01 0.006 8.44 12.34 12.16 15.65 9.79 11.05 13.29 17.07 9.51 13.90 12.32 9.89E-07 2.536E-08
2.78E+00 9.840E-01 0.006 8.44 12.34 12.16 15.65 9.79 11.05 13.09 17.07 9.51 13.90 12.30 1.00E-06 2.540E-08
2 3.09E+00 9.900E-01 0.0035 8.44 12.34 11.97 15.65 9.79 11.05 13.09 17.07 9.65 13.70 12.27 1.02E-06 1.456E-08
3.16E+00 9.910E-01 0.0015 8.44 12.34 11.91 15.65 9.79 11.05 13.09 17.07 9.65 13.70 12.27 1.03E-06 6.249E-09
3.33E+00 9.930E-01 0.002 8.44 12.34 11.91 15.65 9.79 11.05 13.09 17.07 9.65 13.70 12.27 1.03E-06 8.332E-09
3.56E+00 9.950E-01 0.002 8.44 12.34 11.91 15.65 9.79 11.05 13.29 17.07 9.65 13.49 12.27 1.03E-06 8.328E-09
3.92E+00 9.970E-01 0.002 8.44 12.34 11.91 15.65 9.79 11.05 13.29 17.07 9.65 13.49 12.27 1.03E-06 8.328E-09
4.77E+00 9.990E-01 0.00145 8.44 12.34 10.92 15.65 9.79 11.05 13.49 18.58 9.93 13.29 12.35 9.69E-07 6.016E-09
6.82E+00 9.999E-01 | 0.000465 8.69 12.72 9.98 14.89 10.92 10.61 17.34 11.74 10.45 11.40 11.87 1.36E-06 1.745E-09
7.18E+00 9.999E-01 3E-05 8.56 12.91 10.14 14.45 11.05 10.61 17.60 11.05 10.77 10.77 11.79 1.44E-06 1.196E-10
7.76E+00 1.000E+00 3E-05 8.44 13.29 9.98 13.70 11.40 10.61 16.63 10.45 16.13 10.14 12.08 1.18E-06 1.281E-10
9.31E+00 1.000E+00 2.5E-05 8.69 13.70 11.91 12.72 11.74 10.45 13.70 9.79 12.72 10.61 11.60 1.66E-06 9.114E-11
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Tabela D.4: Resultados - Considerando a Remocéao do Pilar P4

Intensidade da réplica que provoca colapso para cada intensidade de sismo principal e respectivas

Tipo. m L’{S.'Sﬂ Plsismo probabilidades de ocorréncia Révlica E{f_‘?m PZRCEI'UR A) Ppt:;::o
de do sismo sismo L. i i . . . i . _p_’ " eplica- P P .
J incipal rincipall principal) | Sismo NGA{Sismo NGA] Sismo  [Sismo NGA]Sismo NGA{Sismo NGA|Sismo NGA{ Sismo NGA{ Sismo NGA{ Sismo NGA. média colapso, P(sismo X) | |principal)*P(repli
sismo | Principal | principal) 0040 0067 |NGA-0142| 0789 0852 1071 1117 1172 1393 1600 colapso} ca)*P(sismo X)
6.53E-02 0.0100 0.06 5.96 3.66 3.78 6.86 3.53 3.78 2.98 3.34 7.29 4.78 4.60 5.01E-03 4.911E-04
1.70E-01 0.1100 0.1 5.96 3.66 3.78 6.86 3.53 3.78 2.98 3.34 7.18 4.78 4.59 5.05E-03 8.190E-04
2.44E-01 0.2100 0.1 5.96 3.66 3.84 6.86 3.53 3.78 2.98 3.34 7.62 4.78 4.64 4.87E-03 8.123E-04
3.20E-01 0.3100 0.1 5.96 3.66 3.84 6.86 3.53 3.78 2.98 3.34 7.07 4.78 4.58 5.07E-03 8.150E-04
4.04E-01 0.4100 0.1 5.96 3.66 3.91 6.86 3.53 3.78 2.98 3.34 7.07 4.78 4.59 5.05E-03 8.106E-04
5.03E-01 0.5100 0.1 5.96 3.66 3.91 6.86 3.53 3.78 2.98 3.34 7.29 4.78 4.61 4.97E-03 8.094E-04
6.27E-01 0.6100 0.1 5.88 3.66 3.97 6.86 3.47 3.84 2.98 3.34 7.29 4.84 4.61 4.95E-03 8.061E-04
7.95E-01 0.7100 0.1 5.80 3.78 4.03 6.86 3.47 3.84 3.05 3.34 7.07 4.84 4.61 4.97E-03 7.835E-04
1.05E+00 0.8100 0.1 5.88 3.84 4.03 6.86 3.53 3.91 3.16 3.34 6.39 4.84 4.58 5.08E-03 7.549E-04
1 1.58E+00 0.9100 0.055 5.96 3.72 3.41 6.77 3.53 4.09 3.28 3.66 5.65 4.78 4.48 5.44E-03 4.214E-04
1.67E+00 0.9200 0.01 5.96 3.78 3.34 6.77 3.59 4.16 3.28 3.72 5.65 4.84 4.51 5.34E-03 7.519E-05
1.77E+00 0.9300 0.01 6.11 3.78 3.28 6.77 3.78 4.22 3.28 3.66 5.65 4.84 4.54 5.24E-03 7.440E-05
1.90E+00 0.9400 0.01 6.20 3.84 3.22 6.67 4.03 4.28 3.28 3.53 5.65 4.97 4.57 5.12E-03 7.353E-05
2.05E+00 0.9500 0.01 6.20 3.91 3.22 6.58 4.28 4.41 3.22 3.34 5.80 5.02 4.60 5.01E-03 7.375E-05
2.25E+00 0.9600 0.01 6.02 3.97 3.16 6.39 4.34 4.28 3.22 3.09 5.73 5.18 4.54 5.24E-03 7.805E-05
2.52E+00 0.9700 0.01 5.80 4.03 3.22 6.02 4.34 4.28 3.09 2.89 5.41 5.26 4.44 5.64E-03 8.322E-05
2.93E+00 0.9800 0.01 5.88 4.03 3.28 5.41 4.53 4.28 3.02 2.70 4.16 5.41 4.27 6.38E-03 9.165E-05
3.71E+00 0.9900 0.00995 6.11 4.09 3.41 4.66 4.97 5.73 2.86 2.52 3.53 5.49 4.34 6.08E-03 9.818E-05
1.24E+01 0.9999 | 0.00505 - - - - - - - - - - - 5.050E-03
1.30E-02
2.18E-01 1.000E-02 0.16 17.87 9.09 8.44 14.67 8.56 9.51 8.19 8.44 12.34 11.57 10.87 2.87E-06 1.800E-06
6.18E-01 3.100E-01 0.3 17.87 9.09 8.44 14.89 8.56 9.51 8.19 8.44 12.34 11.57 10.89 2.83E-06 3.374E-06
9.61E-01 6.100E-01 0.3 17.87 9.09 8.44 14.89 8.56 9.51 8.19 8.44 12.34 11.57 10.89 2.83E-06 3.374E-06
1.76E+00 9.100E-01 0.175 17.87 9.09 8.56 14.89 8.56 9.51 8.19 8.44 12.16 11.74 10.90 2.80E-06 1.927E-06
2.22E+00 9.600E-01 0.028 17.87 9.23 8.56 14.89 8.56 9.51 8.31 8.44 12.16 11.74 10.93 2.75E-06 2.964E-07
2.32E+00 9.660E-01 0.006 18.02 9.23 8.69 14.89 8.56 9.51 8.31 8.44 12.16 11.74 10.95 2.69E-06 6.231E-08
2.44E+00 9.720E-01 0.006 18.02 9.23 8.69 14.89 8.56 9.51 8.31 8.44 12.16 11.74 10.95 2.69E-06 6.231E-08
2.58E+00 9.780E-01 0.006 18.02 9.23 8.69 14.89 8.56 9.51 8.44 8.44 12.16 11.74 10.97 2.66E-06 6.078E-08
2.78E+00 9.840E-01 0.006 17.87 9.23 8.56 14.89 8.56 9.51 8.44 8.44 12.16 11.74 10.94 2.72E-06 6.199E-08
2 3.09E+00 9.900E-01 0.0035 17.87 9.23 8.56 14.89 8.56 9.65 8.44 8.44 12.16 11.74 10.95 2.69E-06 3.583E-08
3.16E+00 9.910E-01 0.0015 17.87 9.23 8.56 14.89 8.56 9.65 8.44 8.44 12.16 11.74 10.95 2.69E-06 1.536E-08
3.33E+00 9.930E-01 0.002 17.87 9.23 8.56 14.89 8.56 9.65 8.44 8.44 12.16 11.74 10.95 2.69E-06 2.048E-08
3.56E+00 9.950E-01 0.002 17.87 9.23 8.56 14.67 8.56 9.65 8.44 8.44 12.16 11.74 10.93 2.74E-06 2.048E-08
3.92E+00 9.970E-01 0.002 17.60 9.23 8.44 14.67 8.56 9.65 8.44 8.44 12.16 11.57 10.88 2.86E-06 2.097E-08
4.77E+00 9.990E-01 | 0.00145 17.60 9.09 8.19 14.67 8.69 9.79 8.56 8.69 12.16 11.40 10.88 2.84E-06 1.487E-08
6.82E+00 9.999E-01 | 0.000465 15.88 9.37 8.06 13.70 9.93 11.05 8.56 8.19 12.16 12.72 10.96 2.67E-06 4.493E-09
7.18E+00 9.999E-01 3E-05 17.07 9.37 8.06 13.09 10.30 11.40 8.56 7.95 12.16 12.91 11.09 2.43E-06 3.039E-10
7.76E+00 1.000E+00 3E-05 17.34 9.51 8.19 12.34 10.61 11.91 8.56 7.62 12.16 13.29 11.15 2.31E-06 3.234E-10
9.31E+00 1.000E+00 | 2.5E-05 17.34 9.37 8.56 10.61 11.05 16.63 8.56 7.07 12.16 13.29 11.46 1.83E-06 3.342E-10
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Tabela D.5: Resultados - Ndo Considerando a Remocé&o de Elementos

Intensidade da réplica que provoca colapso para cada intensidade de sismo principal e respectivas

Tipo_ m L’{S"SLU< Pisismo probabilidades de ocorréncia Réplica L’{’_Em P[ROZTUR ) P::;Io
d_e m M principal) | Sismo NGA{Sismo NGA{ Sismo [Sismo NGA{Sismo NGA{Sismo NGA|Sismo NGA{ Sismo NGA{ Sismo NGA{Sismo NGA{ | média eplica: *P(sismo X) | |principal)*P(repli
sismo | Princigal | princical) 0040 0067 |NGA-0142| 0789 0852 1071 1117 1172 1393 1600 golapso) ca)*P(sismo X)
6.53E-02 0.0100 0.06 5.34 6.20 6.20 6.86 6.39 7.18 8.81 10.30 5.73 6.20 6.92 1.16E-03 9.031E-05
1.70E-01 0.1100 0.1 5.34 6.30 6.20 6.86 6.39 7.18 8.81 10.30 5.73 6.20 6.93 1.15E-03 1.496E-04
2.44E-01 0.2100 0.1 534 6.30 6.20 6.6 6.39 7.18 8.31 10.30 5.73 6.20 6.93 | 1.156-03 1.496E-04
3.20E-01 0.3100 0.1 5.34 6.30 6.20 6.86 6.39 7.18 8.81 10.30 5.73 6.20 6.93 1.15E-03 1.496E-04
4.04E-01 0.4100 0.1 5.34 6.39 6.20 6.86 6.39 7.18 8.81 10.30 5.73 6.20 6.94 1.15E-03 1.487E-04
5.03E-01 0.5100 0.1 5.34 8.19 6.20 6.86 6.39 7.18 8.81 10.30 5.73 6.20 7.12 1.04E-03 1.390E-04
6.27E-01 0.6100 0.1 534 8.06 6.20 6.95 6.39 7.29 .81 10.30 5.73 6.20 713 | 1.04E-03 1.382E-04
7.95E-01 0.7100 0.1 5.34 7.95 6.09 6.95 6.39 7.29 8.81 10.30 5.73 6.20 7.10 1.05E-03 1.398E-04
1.05E+00 0.8100 0.1 5.34 8.06 6.09 6.86 6.39 7.07 8.69 10.14 5.65 6.11 7.04 1.09E-03 1.438E-04
1 1.58E+00 0.9100 0.055 5.34 8.06 7.29 7.07 6.39 6.77 8.44 10.30 5.65 6.11 7.14 1.03E-03 7.459E-05
1.676+00 0.9200 0.01 534 8.06 7.18 7.07 6.39 6.77 8.44 10.30 5.65 6.11 713 | 1.036-03 1.362E-05
1.77E+00 0.9300 0.01 5.34 8.06 7.18 7.07 6.58 6.77 8.44 10.30 5.57 6.11 7.14 1.03E-03 1.358E-05
1.90E+00 0.9400 0.01 5.34 9.79 7.18 6.96 6.67 6.77 8.44 10.14 5.57 6.20 7.31 9.40E-04 1.314E-05
2.05E+00 0.9500 0.01 5.34 9.51 7.07 6.95 6.77 6.67 8.31 9.93 5.57 6.30 7.24 9.73E-04 1.320E-05
2.25E+00 0.9600 0.01 5.34 9.37 7.07 6.77 6.86 6.67 8.31 9.51 5.57 6.39 7.19 1.00E-03 1.325E-05
2.52E+00 0.9700 0.01 534 8.95 7.07 6.58 6.95 6.67 831 8.94 5.65 6.48 7.09 | 1.056-03 1.329E-05
2.93E+00 0.9800 0.01 5.34 8.81 7.07 6.30 7.07 6.77 8.19 8.81 5.80 6.58 7.07 1.07E-03 1.318E-05
3.71E+00 | 09900 | 0.00995 534 831 7.07 5.96 7.29 6.77 8.06 831 5.96 6.58 6.96 | LI13£-03 1.344E-05
1.246+01 | 09999 | 0.00505 - - - } - - g } - - } 5.050E-03
6.48E-03
2.18E-01 1.000E-02 0.16 12.72 14.67 17.60 16.13 14.67 16.13 22.14 24.81 13.70 14.89 16.75 5.97E-08 3.110E-08
6.18E-01 3.100E-01 0.3 12.72 14.67 17.87 16.13 14.67 16.13 22.14 24.81 13.70 14.89 16.77 5.88E-08 5.816E-08
9.61E-01 | 6.100E-01 03 12.72 14.67 17.87 16.13 14.67 16.13 22.14 24.81 13.90 14.89 1679 | 5.81E-08 5.671E-08
1.76E+00 | 9.100E-01 | 0.175 12.72 14.67 17.87 16.38 14.67 16.13 22.14 24.81 13.70 14.89 16.80 | 5.80E-08 3.372E-08
2.22E+00 | 9.600E-01 | 0.028 12.72 14.45 15.48 16.38 14.45 16.13 22.14 24.81 13.70 14.89 16.51 | 6.82E-08 5.831E-09
2.32E+00 9.660E-01 0.006 12.72 14.45 15.48 16.38 14.45 16.13 22.14 24.81 13.70 14.89 16.51 6.82E-08 1.250E-09
2.44E+00 9.720E-01 0.006 12.72 14.45 15.41 16.38 14.45 16.13 21.84 24.81 13.70 14.89 16.48 6.97E-08 1.253E-09
2.58E+00 | 9.780E-01 | 0.006 12.72 14.45 15.41 16.38 14.45 16.13 21.84 24.81 13.70 14.89 16.48 | 6.97E-08 1.253€-09
2.78E+00 | 9.840E-01 | 0.006 12.72 14.45 15.41 16.38 14.45 16.13 21.84 24.81 13.49 14.89 16.46 | 7.05E-08 1.286E-09
2 3.09E+00 9.900E-01 0.0035 12.72 14.67 15.41 16.13 14.67 16.13 21.84 24.81 13.49 14.89 16.48 6.98E-08 7.329E-10
3.16E+00 9.910E-01 0.0015 12.72 14.67 15.41 16.13 14.67 16.13 21.84 24.81 13.49 14.89 16.48 6.98E-08 3.141E-10
3.33E+00 9.930E-01 0.002 12.72 14.67 15.41 16.13 14.67 16.13 21.51 24.81 13.49 14.67 16.42 7.20E-08 4.242E-10
3.56E+00 | 9.950E-01 | 0.002 12.72 14.67 17.87 16.13 14.67 15.88 2151 24.81 13.49 14.67 1664 | 6.34E-08 4.070E-10
3.92E+00 | 9.970E-01 | 0.002 12.72 23.10 17.87 16.13 14.67 15.88 21.18 24.81 13.29 14.89 17.45 | 4.00E-08 3.739E-10
4.77E+00 9.990E-01 0.00145 12.72 23.10 17.34 16.38 14.89 15.65 20.84 24.81 13.29 14.67 17.37 4.20E-08 2.732E-10
6.82E+00 9.999E-01 | 0.000465 12.91 21.51 16.13 16.38 15.65 15.41 20.53 23.82 13.70 16.38 17.24 4.51E-08 7.153E-11
7.18E+00 | 9.999E-01 | 3E-05 12.91 21.18 16.13 16.13 15.88 15.41 2053 23.46 13.70 17.48 1728 | 4.41E-08 4.506E-12
7.76E400 | 1.000E+00 | _3E-05 12.72 20.84 16.13 15.65 16.13 15.41 20.22 23.10 14.02 19.26 1735 | 4.25E-08 4.537E-12
9.31E+00 1.000E+00 2.5E-05 12.72 19.55 16.38 14.67 13.29 15.18 19.85 22.48 19.26 18.86 17.22 4.55E-08 4.373E-12
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RESULTADOS PARA VARIOS VALORES DA ACELERACAO DA REPLICA 197

D.4 Resultados individuais para varios valores da aceleracéo da
réplica

Nas Figuras D.13 a D.20 apresenta-se a resposta maxima da estrutwarjperaalores
da aceleracao da réplica em fungdo da acelerac¢é@o do sismo princigapdsta maxima é
dada através do deslocamento méaximo do topo e da aceleracdo maxifrEstoao longo
da analise.
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Figura D.13: Resposta estrutural em termos de deslocamento maximo do tmeragio
maxima do 2 piso para varios valores da aceleracao da réplica em funcéo daagéel€eo
sismo principal, no caso de se considerar a remoc¢ao do pilar P1 (sismo0URA0067

e 0142)



198 APENDICE D. RESULTADOS DO EXEMPLO DE APLICACAO

Sismo NGA-0789 Sismo NGA-0789

°

A

~

°

>

8
@

& S
PR

Aceleragdo maxima do 1° piso (m/s2)

DEslocamento méximo do topo (m!

°

0 05

T 15 2 25 3 4 0 1 is P 25 3 4
Aceleracéo do sismo principal (m/s2) Aceleragéo do sismo principal (m/s2)
Sismo NGA-0852 Sismo NGA-0852
05 T T T T 5. T T T
a=15
o -
a=3 _— T
- Rotura, N T
£ K4
E o4s
< E
e 2
_g Q 5
°
g™ S
= °
X — ©
£ £
] &
£ o g
£ O 45
g ki
o ©
] <
& 8
<

e N

4 [ 05

; 1‘5 2‘.5 C‘i
Aceleragéo do sismo principal (m/s2)

0s 1 15 2 25 3
Aceleragéo do sismo principal (m/s2)

Sismo NGA-1071 Sismo NGA-1071

°
=
&
IS

\

DEslocamento méaximo do topo (m)
&
Aceleragdo maxima do 1° piso (m/s2)

w

°
@

025

4 0 05 .5 4

1 15 25 3 1 5 2! 3
Aceleragéo do sismo principal (m/s2) Aceleragéo do sismo principal (m/s2)

Figura D.14: Resposta estrutural em termos de deslocamento maximo do tmeragio
maxima do 2 piso para varios valores da aceleracao da réplica em funcao daagéeleio
sismo principal, no caso de se considerar a remoc¢ao do pilar P1 (sismo9RERA0852
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RESULTADOS PARA VARIOS VALORES DA ACELERACAO DA REPLICA 199

Sismo NGA-1117 Sismo NGA-1117

>

o

'l —_—

|

|

|

?7

|

!

|

-

DEslocamento maximo do topo (m)
\
|
T~
Aceleragdo maxima do 1° piso (m/s2)
~

o3 o K

0 05

x

1‘ 1.‘5 2 2‘5 1‘3 a4 o o. 1 25 3
Aceleragéo do sismo principal (m/s2) Aceleragéo do sismo principal (m/s2)

Sismo NGA-1172 Sismo NGA-1172

°

A

5
a=7
Rotwra

°
=
—

-
|

°

-

|
I
|
|
|

DEslocamento méximo do topo (m;
Aceleragdo méaxima do 1° piso (m/s2)

°

15 2

35 4 o 05 1 2 3
Aceleracéo do sismo principal (m/s2)

; 1‘5 ‘2 2‘.5 C‘Z
Aceleragéo do sismo principal (m/s2)

Sismo NGA-1393 Sismo NGA-1393

a=15
- o
a'=3 = [ =3
o | —
. Rotwra | |
— [ | 1
/ - {
i
N 1 L | 1

°

IS

A

°
=
w

° @

DEslocamento méaximo do topo (
Acelerag@o maxima do 1° piso (m/s2)

|

°

° ” Ac]elera(;éosdo sismo prinéipal (m/;z) * ‘ ° ” Acleleragéb do sismo prinf:ispal (m/;z)
Figura D.15: Resposta estrutural em termos de deslocamento maximo do tmeragio
maxima do 2 piso para varios valores da aceleracao da réplica em funcéo daagéel€eo

sismo principal, no caso de se considerar a remoc¢ao do pilar P1 (sismod NGAL172
e 1393)



200 APENDICE D. RESULTADOS DO EXEMPLO DE APLICACAO

Sismo NGA-1600 Sismo NGA-1600
o T T T T : T T T T T
a'=15
o

L | ——a'=3
— <’ f v
€ o045k @ | a5
g Er ]
o
2 2 |
o 04 ‘a6 : |
o o i
o Ay |
£ 8 st !
& oas o f
£ £ _—
2 Lé T T T
& [ S U S O S S S
g 0.3 % 3 “
S g
@ D2
4 0.25F 8
o <

1
o .
o 05

15

4 0 05 1 2 25 3
Aceleragéo do sismo principal (m/s2)

1 5 2 2‘5 3
Aceleragéo do sismo principal (m/s2)

Figura D.16: Resposta estrutural em termos de deslocamento maximo do tmderagio
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Figura D.17: Resposta estrutural em termos de deslocamento maximo do tmderagio
méaxima do 2 piso para varios valores da aceleracao da réplica em funcao daagéeleio
sismo principal, no caso de nédo se considerar a remocao de elementos ($5A®d040
e 0067)
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Figura D.18: Resposta estrutural em termos de deslocamento méaximo do tgberagio
maxima do ? piso para varios valores da aceleracao da réplica em funcdo daagéeler
do sismo principal, no caso de ndo se considerar a remocao de elemeésioss (s
NGA-0142,0789 e 0852)
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Figura D.19: Resposta estrutural em termos de deslocamento maximo do tmperagio
maxima do 2 piso para varios valores da aceleracao da réplica em funcao daagéeler
do sismo principal, no caso de ndo se considerar a remocao de elemeésioss (s
NGA-1071,1117 e 1393)
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Figura D.20: Resposta estrutural em termos de deslocamento méaximo do tgberagio

maxima do 2 piso para varios valores da aceleragdo da réplica em funcéo daagéel€elo
sismo principal, no caso de ndo se considerar a remocao de elementosN&#wiB00)



