SISMICA 2010 - 8° CONGRESSO DE SISMOLOGIA E ENGENHARIA SISMICA 1

ANALISE DE ESTRUTURAS ANTIGAS E NOVAS EM ALVENARIA:
POSSIBILIDADE E APLICACOES

P.B. LOURENCO N. MENDES

Prof. Catedratico Aluno de doutoramento

ISISE, Universidade do Minho ISISE, Universidade do Minho
Guimardes — Portugal Guimarées — Portugal

R. MARQUES D.V. OLIVEIRA

Aluno de doutoramento Prof. Auxiliar

ISISE, Universidade do Minho ISISE, Universidade do Minho
Guimardes — Portugal Guimarées — Portugal

SUMARIO

A avaliagdo do desempenho sismico de estruturas representa ainda um desafio complexo. A presente
comunicagdo apresenta uma revisdo dos métodos de analise sismica de estruturas de alvenaria, com e sem
diafragmas rigidos. Adicionalmente, inclui-se uma comparacdo entre a anélise elastica, os métodos “pushover” e
a andlise ndo-linear dindmica com integracdo no tempo, utilizando diferentes casos de estudo. Os resultados
permitem concluir que: (a) a recente regulamentacdo europeia para o dimensionamento sismico de estruturas
modernas de alvenaria necessita melhorias; (b) as analises “pushover” tradicionais, adaptativas ou modais ndo
reproduzem fielmente a analise ndo-linear dindmica e os resultados experimentais.

1. INTRODUCAO

O desempenho sismico de estruturas de alvenaria é particularmente dificil de caracterizar, uma vez depende de
diversos factores, nomeadamente as propriedades dos materiais, a geometria da estrutura, as ligagdes entre
elementos estruturais, a contribuicdo dos elementos “ndo estruturais” e a rigidez dos diafragmas horizontais.

A alvenaria ¢ um material heterogéneo composto por unidades de alvenaria e juntas, geralmente, preenchidas por
argamassa. As unidades de alvenaria podem ser, por exemplo, de pedra natural com forma regular ou irregular,
de betdo ou ceramicas, com ou sem furacdo. As juntas podem ser preenchidas com argamassas de barro, betume
Ou gesso, ou a base de cal ou cimento, entre outros materiais. As varias combinagdes possiveis geradas pela
geometria, tipo e disposicao das unidades, bem como pelas caracteristicas das juntas levantam dividas sobre a
definicdo da palavra “alvenaria”. No entanto, todas as alvenarias apresentam algumas propriedades comuns, tais
como a baixa resisténcia a trac¢do ou a baixa a moderada resisténcia ao corte, que condicionam o desempenho de
estruturas de alvenaria sujeitas a ac¢Bes horizontais. Em geral, estas caracteristicas influenciaram a geometria
das estruturas antigas de alvenaria, nas quais 0s elementos estruturais (paredes, pilares, arcos e abdbadas) foram
construidos para resistirem a esfor¢cos de compressdo provenientes das acgdes verticais, sem a devida
consideracao da acgao sismica.

A simplicidade e a regularidade em planta e em altura (geometria, distribuicdo de massa e de rigidez) séo
caracteristicas que melhoram o desempenho sismico das estruturas, evitando a ocorréncia de danos locais e
diminuindo os efeitos dos esforcos de tor¢do. Estas caracteristicas estdo presentes nas recomendagdes dos actuais
regulamentos de dimensionamento de estruturas [1]. As estruturas de alvenaria correntes sdo compostas por
paredes resistentes em que as dimensdes no seu plano sdo significativamente superiores a espessura (elementos
laminares) e, consequentemente, a resisténcia destes elementos estruturais depende da direccdo da aplicacdo da
acgdo sismica. Além disso, a geometria € também uma caracteristica determinante no comportamento sismico
das paredes de alvenaria com aberturas (fachadas), as quais podem ser decompostas em trés componentes:
nembos, vigas e “n6s”. A geometria destes elementos influéncia o seu tipo de mecanismo de rotura no plano,
guando sujeitos a acgdo sismica: flexdo composta, deslizamento, trac¢do diagonal e esmagamento.
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A eficiéncia das ligagBes entre componentes estruturais e das ligacfes entre estes e os elementos “ndo
estruturais”, bem como os diafragmas horizontais, controla a capacidade de redistribuicdo de esforcos e
condiciona a possibilidade de ocorréncia de mecanismos para fora do plano, permitindo aumentar a capacidade
resistente do conjunto, na presenca de acgoes sismicas.

Nesta comunicagdo apresenta-se uma breve revisdo dos métodos para avaliagdo do desempenho sismico de
edificios de alvenaria, com e sem diafragmas rigidos. Além disso, apresenta-se a aplicagdo de diferentes técnicas
de andlise estrutural a varios casos de estudo, nomeadamente: a analise elastica, a analise ndo-linear estatica
(“pushover™), a andlise limite com macro-blocos, e a andlise ndo-linear dindmica com integragdo no tempo.

2. EDIFICIOS DE ALVENARIA COM DIAFRAGMAS RIGIDOS

As estruturas modernas de alvenaria apresentam, em geral, diafragmas horizontais com elevada rigidez no seu
plano e ligagbes adequadas entre estes e os elementos verticais. Esta rigidez é alcangada através do uso de
solucbes monoliticas, em betdo armado ou em ago, para as lajes de piso e cobertura. Também muitos dos
edificios antigos foram construidos em estrutura mista (elementos verticais em alvenaria e lajes em betdo
armado), apresentando diafragmas horizontais com capacidade de redistribui¢do das forcas horizontais.

Como referido anteriormente, os diafragmas horizontais rigidos, associados a ligaces adequadas entre estes e 0s
elementos estruturais verticais, permitem beneficiar do efeito de “caixa” e, consequentemente, melhoram o
comportamento sismico das estruturas quando sujeitas a ac¢do sismica.

O primeiro método de andlise sismica de estruturas de alvenaria foi desenvolvido admitindo a existéncia de
diafragmas rigidos. Este método foi adoptado como base para os métodos mais sofisticados recentes. Em
seguida, apresenta-se uma revisdo e a aplicacdo dos métodos recentemente desenvolvidos para analise sismica de
estruturas de alvenaria com diafragmas rigidos.

2.1. Método “mecanismo de piso” (POR)

Com origem em estudos na antiga Jugoslavia [2] e fruto da experiéncia adquira no sismo de Skopje em 1963, o
método POR foi implementado na regido de Friuli-Venezia Giulia na sequéncia do sismo de Friuli em 1976,
tendo por objectivo avaliar o desempenho sismico de estruturas de alvenaria existentes [3]. Este método foi
formulado segundo as seguintes hipdteses: a espessura das paredes é constante em cada piso; as lajes
comportam-se como diafragmas rigidos no seu plano; as extremidades dos nembos de alvenaria ndo sofrem
rotacdo, admitindo-se apenas translagdes; o comportamento dos nembos solicitados horizontalmente é do tipo
elastico-perfeitamente pléastico, com ductilidade predefinida; e os nembos apresentam rigidez elastica constante.
Na prética, foi através de um anexo italiano “Circolare n. 21745/1981” [4] que um procedimento de andlise
sismica de edificios de alvenaria foi inicialmente introduzido em Italia. Este método assume que o principal
mecanismo de colapso do edificio ocorre por rotura de corte diagonal nos nembos de um piso critico (mecanismo
de piso) e que a resposta em termos de forca de corte-deslocamento horizontal é avaliada separadamente por
piso. ApOs a versdo original, varias melhorias foram introduzidas, nomeadamente com a consideracdo dos
mecanismos de rotura por flexdo [5] e do conceito de altura eficaz do nembo [6].

Apesar da simplicidade do método POR, este foi utilizado em Italia até muito recentemente na analise de
edificios existentes e no dimensionamento de estruturas novas. As limitagdes do método, nomeadamente a
consideracdo de mecanismos de piso independentes, e o sismo de Molise em 2002 demonstraram claramente a
necessidade de métodos que considerem a resposta global das estruturas de alvenaria.

Apesar da recente introducdo dos Eurocddigos na Europa, a Itélia introduziu recentemente novos regulamentos
sobre o comportamento de estruturas de alvenaria quando sujeitas a ac¢do sismica, nomeadamente a OPCM
3274/2003 e a sua revisao OPCM 3431/2005 [7]. Estes regulamentos apresentam-se de acordo com as directrizes
do Eurocddigo 8 (EC8) [8], mas incluem também aspectos resultantes da investigacdo, experiéncia e aplicacdo
de regras de dimensionamento em Italia. Lagomarsino [9] identifica dois aspectos que penalizam seriamente a
construgdo em alvenaria estrutural de acordo com a primeira versdo da OPCM, a qual corresponde a versao geral
corrente do actual EC8: baixo factor de comportamento, que limita o uso de estruturas de alvenaria ndo armada e
em oposi¢do com os resultados obtidos experimentalmente; métodos de andlise e critérios excessivamente
complexos, que ndo estdo ao alcance da generalidade dos projectistas.



SISMICA 2010 - 8° CONGRESSO DE SISMOLOGIA E ENGENHARIA SISMICA 3

2.2. Métodos de analise recentes

Actualmente, existem recursos computacionais avancados para andlise estrutural, que permitem modelar
detalhadamente o comportamento das estruturas. Os programas de calculo automatico baseados no Método dos
Elementos Finitos (MEF) sdo exemplos deste tipo de ferramentas, permitindo representar, por exemplo,
estruturas bi- ou tridimensionais complexas, considerando geralmente materiais isotrépicos e homogéneos.
Existem ainda métodos e modelos de comportamento mais complexos [10], usualmente ndo adoptados para
projecto corrente, mas para investigacdo detalhada de ensaios experimentais e defini¢do de regras de projecto.
Meétodos recentes baseados no POR e em macro-blocos tém sido desenvolvidos particularmente em Itlia. Estes
métodos parecem ser os mais apropriados para o dimensionamento e avaliacdo do comportamento sismico de
estruturas de alvenaria, uma vez que se encontram validados e acessiveis em varios programas de calculo
automatico que permitem a criacao facil de modelos e a interpretacéo de resultados.

Diferentes tipos de macro-blocos tém sido desenvolvidos para simular correctamente mecanismos de rotura de
painéis de alvenaria, tais como as formulagGes propostas por Gambarotta e Lagomarsino [11] e por Magenes e
Fontana Della [12] presentes nos programas de calculo automéatico 3Muri [www.stadata.com] e ANDIL/SAM 1I
[www.crsoft.it/andilwall], e nas Figuras 1a e 1b, respectivamente. O 3Muri promove o equilibrio cinemético do
conjunto dos macro-blocos em que € discretizado o edificio, face aos graus de liberdade definidos. O SAM I
simula a resposta em deformacao de um pértico equivalente ao conjunto de paredes resistentes do edificio.

O 3Muri e 0 SAM 11 realizam a verificacdo da seguranca com base no desempenho em deslocamentos do
edificio, confrontado a capacidade de deformag&o da estrutura com a deformacdo necesséria face a ac¢éo sismica
regulamentar. O comportamento da estrutura é definido pela curva de capacidade, obtida através da relacdo entre
0 corte basal e o deslocamento do ponto de controlo, geralmente no centro da laje de cobertura da estrutura
(Figura 2). Recentemente, Marques e Lourengo [13] realizaram um estudo que tem por objectivo comparar os
programas de calculo automatico 3Muri e SAM I1. As analises ndo-lineares estaticas realizadas em dois edificios
permitiram concluir que os programas de célculo apresentam resultados semelhantes no caso em estudo.

O RAN [14] é um método de macro-blocos italiano inspirado no método POR, que promove um equilibrio
pseudo-global, baseado na resposta aditiva dos varios pisos do edificio (Figura 1c).

O SAP2000 [www.csiberkeley.com] é um programa muito popular em dimensionamento, que permite também a
avaliacdo do comportamento sismico de edificios de alvenaria através da analise ndo-linear estatica e da
modelacdo da estrutura em pérticos com barras equivalentes aos nembos e lintéis. Neste procedimento, é
necessario definir a localizacdo e os tipos de rétulas plasticas que se podem desenvolver ao longo de cada
elemento, tendo por objectivo modelar os mecanismos de rotura de flexdo e corte (Figura 1d) [15].
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Figura 1: Macro-blocos utilizados em diferentes métodos presentes nos programas de célculo automatico:
(a) 3Muri; (b) SAM II; (c) RAN; (d) SAP2000
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Figura 2: Verificacdo da seguranca através da analise ndo-linear: (a) fluxograma; (b) curva de capacidade

Recentemente, Marques et al. [16] desenvolveram um programa de calculo automatico baseado no método RAN,
tendo analisado varios edificios de alvenaria e verificado que o correspondente corte basal é similar ao obtido
através do 3Muri e SAM I1. No entanto, a avaliagdo da seguranca através do método RAN ¢ realizada através da
comparacédo entre corte basal maximo resistente e as forcas sismicas reduzidas pelo factor de comportamento.
Este procedimento de verificagdo da seguranca implica a consideragdo de factores de comportamento realistas,
como discutido de seguida.

2.3. Capacidade de dissipacdo de energia

Apesar da recente introdugdo de metodologias que consideram a reserva de resisténcia pos-cedéncia das
estruturas em deslocamento, nomeadamente através da andlise ndo-linear estatica, os edificios sdo
tradicionalmente dimensionados a ac¢do sismica através da andlise linear elastica e de verificagdes com base em
critérios de forga, sendo necessario utilizar coeficientes de comportamento.

O coeficiente de comportamento g de uma estrutura €, geralmente, definido pelo quociente entre a forga eléstica
méaxima Femax (resposta em regime eléstico) e a forga de cedéncia de um sistema bilinear equivalente ao
comportamento ndo-linear F, (resposta em regime nao-linear). De acordo com Magenes [17], ap6s um elemento
atingir a capacidade resistente (corte ou flexdo) através da andlise linear elastica a capacidade de deformagéo em
regime ndo-linear, ainda que limitada em alguns casos, é suficiente para permitir que a estrutura seja capaz de
absorver um aumento de forga sismica, devido a capacidade de redistribuicdo entre elementos estruturais. Esta
capacidade de redistribuicdo de forga € ja um conceito abordado no EC8 para estruturas de betdo armado e na
OPCM 3431 para estruturas de alvenaria, no qual o coeficiente de comportamento final tem em consideracéo o
factor de “overstrenght” (OSR). Assim, o factor de comportamento [17] é determinado através da seguinte
equacdo (Figura 3):

F F
_ Fel,max _ Fel,max w Y — qo>Fy: qo “OSR (1)
I:el I:y I:el I:el

em que F é o corte basal quando o primeiro elemento atinge a sua capacidade maxima em forca (flexao ou
corte) através de uma analise linear elastica.

O ECS8 apresenta valores dos coeficientes de comportamento para estruturas de alvenaria, sendo possivel a sua
redefinicdo nos respectivos Anexos Nacionais. No caso de edificios de alvenaria ndo armada, regulares em altura
e com dois ou mais pisos o regulamento italiano permite uma reducgdo das forgas elsticas cerca de 2.4 vezes
superior a reducdo apresentada no EC8 (Tabela 1).
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Tabela 1 - Valores dos coeficientes de comportamento para estruturas de alvenaria

Configuracao dos edificios EC8 OPCM 3431
. . . Coeficiente de Valor Coeficiente de
Tipo de construcéo N° de pisos
comportamento g (*) base qqg comportamento ¢

Edificios de alvenaria ndo armada; 1 1595 20 1,4 2,80
Regulares em altura >2 ' ' ’ 1,8 3,60
Edificios de alvenaria ndo armada; 1 15-20 15 1,4 2,10
N&o regulares em altura >2 ' ' ’ 1,8 2,70
Edificios de alvenaria armada; 1 1,3 3,25
Regulares em altura >2 2:5-30 2:5 1,5 3,75
Edificios de alvenaria armada; 1 2024 20 1,3 2,60
N&o regulares em altura >2 ' ' ' 15 3,00

* Os valores maximos do coeficiente de comportamento encontram-se definidos nos Anexos Nacionais. O EC8 recomenda apenas 0s valores
minimos.

A Universidade de Pavia [17] e o instituto ZAG da Eslovénia [18] desenvolveram estudos sobre os valores limite
dos coeficientes de comportamento. TomaZevi¢ [18] realizou um conjunto de ensaios em plataforma sismica de
modelos com duas configurac6es de edificios de alvenaria, tipicas da Europa Central (edificios de habitacdo com
dois e trés pisos), e com diferentes tipos de alvenaria (Figuras 3a e 3b). Magenes [17] realizou um estudo
numerico utilizando o método SAM |1, no qual foram analisadas nove configuracfes de edificios de alvenaria
ndo armada de um a trés pisos. Neste estudo o factor OSR foi determinado a partir da curva de capacidade obtida
para cada um dos edificios. Na Figura 3d apresenta-se o histograma com valores de OSR (F,/F,) obtidos para os
edificios com dois e trés pisos.
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Figura 3: Estudos sobre a quantificacdo do coeficiente de comportamento de estruturas de alvenaria ndo armada:
(a) ensaios em plataforma sismica no ZAG de modelos a escala 1:5; (b) curvas de capacidade de
modelos de 2 e 3 pisos [18]; (c) parametros utilizados na determinacdo de g, e OSR;

(d) valores de OSR para edificios de 2 e 3 pisos [17]
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Os resultados obtidos nos ensaios em plataforma sismica, nomeadamente os valores dos parametros de
ductilidade e do factor de comportamento obtidos através das exigéncias de limitagdo de dano, associados aos
valores de OSR determinados através da analise numérica, demonstram a necessidade de adoptar os valores de
coeficientes de comportamento superiores aos presentes nos regulamentos, em particular no EC8.

2.4. Caso de estudo

A andlise de edificios com diafragmas rigidos tem por objectivo avaliar as possibilidades da construgdo em
alvenaria ndo armada em Portugal com um a trés pisos. A verificacdo da seguranca foi realizada no programa
3Muri através da analise ndo-linear estatica. Na Figura 4 apresentam-se as configuracdes do edificio tipo
considerado no estudo, nomeadamente, 0 modulo de um a trés pisos representativo de edificios de habitagéo.

Os edificios foram modelados com o novo bloco de argila “cBloco”, desenvolvido para cumprir, também, as
novas exigéncias térmicas [www.cbhloco.com.pt] e assente em duas juntas de argamassa descontinuas. As
resisténcias & compresséo e ao corte simples da alvenaria foram reduzidas em 50% dos seus valores nominais,
tendo em consideragéo os procedimentos definidos no EC6 [19]. Na Tabela 2 apresentam-se as propriedades dos
materiais da alvenaria utilizada no caso de estudo.
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Figura 4: Configuracgdes do caso de estudo (edificios com um a trés pisos)

Tabela 2 - Valores dos coeficientes de comportamento para estruturas de alvenaria

Unidade Tipo segundo o EC6 Blocos Ceramicos / Grupo 2
Resisténcia a compresséo, f, 12.0 MPa
Argamassa Tipo segundo 0 EC6 M10
Peso especifico, y 17.0 kN/m?
Resisténcia caracteristica a compresséo, fy 2.56 MPa
Alvenaria Resisténcia caracteristica ao corte simples, f,yo 0.15 MPa
Médulo de elasticidade, E 2560 MPa

Modulo de distorcdo, G 1024 MPa
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Na Figura 5 apresenta-se a resposta final dos trés modelos em termos de dano e deformada, na qual se observa a
predominancia de mecanismos de rotura por flexdo, enquanto as rétulas plasticas por corte apenas ocorrem nos
linteis dos edificios de trés pisos.
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Figura 5: Avalia¢do do dano e deformada dos modelos

A verificagdo da seguranca atraves da analise linear com coeficiente de comportamento igual a 1.5, tal como
recomendado no EC8, é excessivamente conservadora (Figura 6a). No entanto, a adopc¢do dos valores dos
coeficientes de comportamento propostos pela OPCM 3431 permitem obter uma melhor aproximacéo entre a
andlise linear e a anélise ndo linear estatica (Figura 6b). No caso dos modelos regulares em estudo, verifica-se
que a utilizagdo de coeficientes de comportamento iguais a 4.0, 3.0 e 3.5 para edificios de um a trés pisos,
respectivamente, permitem obter total concordéancia entre resultados obtidos pela analise linear e pela analise
ndo-linear estatica.

Através da Figura 5 observa-se que o deslocamento no topo da estrutura (ponto de controlo) dos trés modelos é
determinado pelo deslocamento do primeiro piso. Assim, nos edificios altos 0 aumento da deformacdo méxima
d, ndo é proporcional ao deslocamento elastico d, (Figura 3c). Esta observacdo explica a razdo pela qual a
ductilidade diminui em altura, diminuindo o valor base do coeficiente de comportamento qo. Por outro lado, o
factor OSR (F,/F¢) aumenta com o aumento do numero de pisos. Assim, € necessario realizar estudos para
validar esta dupla tendéncia. No estudo numérico, foi necessério criar um modelo de um edificio de cinco pisos
para se observar um mecanismo de deformacdo envolvendo também o segundo piso, e causar a rotura por corte
dos painéis de viga do primeiro piso.

EC8 e Anexo Nacional OPCM 3431
3 Pisos i

I o verifica

Verifica em solo do tipo A ' Verifica em solos do tipo Ae B

Figura 6: Seguranca de uma tipologia de edificios de alvenaria em Portugal, obtida, através da
analise linear eléstica
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3. EDIFICIOS DE ALVENARIA SEM DIAFRAGMAS RIGIDOS

Os sismos ocorridos no passado tém demonstrado o fraco desempenho sismico das construgdes antigas de
alvenaria (Figura 7). A esse fraco desempenho estdo associados factores, tais como a reduzida ductilidade da
alvenaria, a baixa resisténcia a traccdo, a flexibilidade dos diafragmas e a falta ou deficiente ligacdo entre os
elementos.

(b)

Figura 7: Exemplos de danos ocorridos em edificios de alvenaria de pedra, Italia 2009: (a) edificio habitacional
em Onna; (b) colapso da cupula de S. Massimo em L’Aquila.

A investigacdo desenvolvida sobre diafragmas flexiveis, por exemplo [20] a [23], revelou o0s seguintes
resultados: (a) os pavimentos apoiam sobre as paredes de alvenaria com um suporte do tipo mola; (b) existe
elevada capacidade de deformacdo e elevada resisténcia do pavimento, comparativamente com a sua massa. Os
mecanismos de colapso dos diafragmas flexiveis estdo relacionados com a deficiente ligacao entre os pavimentos
e as paredes de alvenaria. Os pavimentos podem perder o seu apoio e colapsar quando ndo estdo devidamente
ligados as paredes de alvenaria; (c) o comportamento histérico é altamente ndo-linear para valores elevados de
aceleracgdo; (d) o refor¢co dos diafragmas horizontais, mesmo com aumento da rigidez no plano, ndo é por si so
suficiente para garantir o bom desempenho sismico da estrutura.

Seguidamente, apresentam-se trés casos de estudo da avaliagdo do desempenho sismico de estruturas de
alvenaria sem diafragmas rigidos (Santuério de S. Torcato, minarete de Qutb e edificios gaioleiros), recorrendo-
se a diferentes técnicas de andlise estrutural: andlise limite com macro-blocos; anlise ndo-linear estatica; e
andlise ndo-linear dindmica com integracdo no tempo.

3.1. Santuario de S. Torcato

O Santuério de S. Torcato (Figura 8), localizado no vale central da vila de S. Torcato (Guimaraes), combina
diferentes estilos arquitecténicos, nomeadamente classico, gético, renascentista e roméantico. A sua construgdo
iniciou-se em 1871, estando actualmente em conclusdo. As dimensdes da estrutura sdo considerdveis: a nave
central tem uma planta com 57.5 x 17.5 m? e uma altura igual a 26.5m; o transepto tem 37.1 x 11.4 m% e as
torres sineiras tém 7.5 x 6.3 m? e aproximadamente 50 m de altura. A parte mais antiga do Santuério é construida
em cantaria de granito da regido com trés panos.

Os colapsos parciais de edificios existentes de alvenaria quando sujeitos a ac¢do sismica estdo, geralmente,
associados a perda de equilibrio de blocos rigidos. Assim, avaliou-se o desempenho sismico do Santudrio através
da anédlise limite com macroblocos. De acordo com a OPCM 3274 [24] e OPCM 3431 [7], a verificacdo
simplificada da seguranga com recurso ao coeficiente de comportamento q (analise cinematica linear) é satisfeita
se a acelerago espectral de activacdo do mecanismo a, respeitar a seguinte inequago:

_as z
>-9 |1+15= 2
% q(+ HJ @
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em que a4 é aceleracdo do solo, S é factor do solo, Z é a altura compreendida entre o nivel da fundagéo do
edificio e o centro das massas que geram as forgas horizontais sobre os elementos do modelo cinematico , e H é
altura total do edificio.

No caso de estudo, foram definidos quatro mecanismos de colapso, tendo em consideracdo o dano observado na
inspeccao visual da estrutura (Figura 9) [25], concluindo-se que a esta verifica os critérios de estabilidade e que o
factor de seguranca mais reduzido é igual a 1.69 (derrubamento do frontdo).

—

L - -]

B
B
B
=

(b)

Figura 8: Santuario de S. Torcato: (a) fachada; (b) alcado lateral direito; (c) planta

2" Mecanismo
FS=2.24

1’ Mecanismo
FS=3.13

4’ Mecanismo
FS =169

3’ Mecanismo
FS=1.94

(d)

Figura 9: Mecanismo de colapsos: (a) derrubamento da torre esquerda; (b) derrubamento da torre direita;
(c) derrubamento global da fachada; (d) derrubamento do frontdo. (FS é o factor de seguranga)

3.2. Minarete Qutb (Minar), Nova Deli, india

O minarete Qutb (Figura 10), localizado a sul de Nova Deli, ¢ o monumento mais alto da India, com cerca de
72,5m de altura. A sua construcdo iniciou-se em meados do século XIII e tem sido objecto de vérias intervengdes
até os dias de hoje. A estrutura do minarete é constituida pelo ntcleo (2 panos de alvenaria) e pela casca (3 panos
de alvenaria). A ligagdo entre o nicleo e a casca é realizada através das escadas em forma helicoidal e de 27
traves. A estrutura apresenta ainda diferentes tipos de aberturas para ventilacdo, janelas e portas (Figura 10b).
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cantaria de cantaria de 3.
i interior do nicleo ‘ T ‘

13

alvenaria de preenchimento
da casca

cantaria de
revestimento exterior

alvenaria de B
preenchimento do nicleo

71.48

Figura 10: Minarete de Qutb: (a) vista geral; (b) geometria e dimensBes (em metros).

Na avaliacdo do desempenho sismico do minarete foram utilizados duas técnicas de analise estrutural,
nomeadamente a analise ndo-linear estatica e a analise ndo-linear dindmica com integracdo no tempo. No estudo
do comportamento da estrutura utilizaram-se trés modelos numéricos: dois modelos foram criados com recurso
ao Método de Elementos Finitos (“Modelo de s6lidos” e “Modelo de vigas™); e um modelo preparado de acordo
com Método dos Elementos Rigidos, com recurso a elementos bidimensionais (“Modelo rigido”). Os modelos
foram calibrados com recurso a resultados experimentais de identificacdo das propriedades dindmicas da
estrutura [26]. Em [27] apresentam-se em detalhe 0os modelos numéricos.
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— /) [ T .
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1 4/ —Modelodevigas = =8 | .
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Figura 11: Resultados das analises: (a) curvas de capacidade obtidas através da analise ndo-linear estatica
proporcional a massa; (b) comparacéo entre o deslocamento relativo obtido na analise ndo-linear estatica
multimodal e nas analises ndo-lineares dinamicas do Modelo de vigas e do Modelo Rigido.

(O coeficiente sismico corresponde a razéo entre a soma forgas horizontais e o corte basal)

Na anéalise ndo-linear dindmica verificou-se um aumento significativo do deslocamento relativo na parte superior
da estrutura, concluindo-se que os dois pisos superiores sdo os mais vulneraveis. Na andlise ndo-linear estatica
foram realizadas diferentes variagdes na aplicacdo das forcas horizontais: (a) proporcional a massa (Figura 11a);
(b) distribuicdo linear em altura; (c) proporcional ao 1° modo de vibragdo; (d) analise adaptativa, na qual se
actualiza a distribuicdo de forcas em funcéo do dano; e (e) analise multimodal [28], na qual foram combinados
os resultados dos sete primeiros modos de vibragdo (Figura 11b). Estas andlises apresentaram resultados
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semelhantes, indicando que a rotura ocorre ao nivel da base ou do 1° piso. Assim, conclui-se que as analises ndo-
lineares estaticas realizadas ndo foram capazes de simular correctamente o0 comportamento sismico do minarete.

3.3. Edificios gaioleiros

Os edificios gaioleiros (Figura 12) foram construidos entre 1870 e 1930, sobretudo na cidade de Lishoa, e
permanecem ainda em utilizacdo. Esta tipologia é caracterizada pelo periodo de transicdo entre as praticas anti-
sismicas dos edificios pombalinos e as estruturas modernas de betdo armado. Os edificios gaioleiros tém 4 a 6
pisos, paredes em alvenaria e pisos e cobertura em madeira. As paredes exteriores sdo, geralmente, em alvenaria
de pedra irregular e argamassa a base de cal.

Figura 12: Exemplos de edificios gaioleiros.

O Laboratorio Nacional de Engenharia Civil (LNEC) realizou ensaios em plataforma sismica de modelos
representativos dos edificios gaioleiros, tendo por objectivo avaliar e mitigar a vulnerabilidade sismica desta
tipologia de edificios [29]. No estudo experimental definiu-se um protétipo representativo dos edificios
gaioleiros, composto por quatro pisos, duas fachadas com aberturas, duas empenas sem aberturas e pavimentos
em madeira. Os modelos experimentais foram construidos a escala reduzida 1:3 de acordo com as leis de
semelhanca de Cauchy [30], devido as dimensdes e capacidade de carga da plataforma sismica 3D do LNEC. Em
[31] apresenta-se em detalhe o programa experimental.

O comportamento sismico dos edificios de gaioleiros foi também avaliado através de um estudo numérico com
um modelo de elementos finitos calibrado com os resultados de identificagdo dindmica obtidos
experimentalmente. O modelo reproduz o dano observado no ensaio em plataforma sismica (Figura 13).
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Figura 13: Padrdo de danos obtido: (a) na analise ndo-linear dindmica; (b) nos ensaios em plataforma sismica.
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O estudo numeérico incluiu analises ndo-lineares estaticas e dinamicas com integracdo no tempo. A analise ndo-
linear dinamica apresentou resultados de acordo com os observados nos ensaios, indicando que o dano ocorre
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nos lintéis e nos nembos do 4° piso. Destaca-se ainda a concentracdo de dano no Ultimo piso e o inicio da
formacdo do mecanismo de colapso para fora do plano do nembo central nesse mesmo piso. As analises nao-
lineares estaticas [32] foram realizadas em duas direc¢Bes independentes e foram utilizadas diferentes
distribuicoes de forcas horizontais: (a) proporcional a massa; (b) proporcional ao 1° modo de vibragdo na
direccdo em estudo; e (c) analise adaptativa, na qual se actualizou a distribuicdo em fungdo do dano. Este tipo de
analise ndo simulou totalmente o dano observado na analise ndo-linear dinamica e nos ensaios, indicando que a
estrutura apresenta uma componente para fora do plano significativa, que ndo é simulada correctamente pelas
analises ndo-lineares estaticas. A curva de capacidade da analise ndo-linear estatica proporcional ao 1° modo de
vibracéo na direccdo em estudo demonstrou que o coeficiente sismico maximo se aproxima do valor obtido na
analise dindmica (Figura 14).

05 1
1° Modo
0.25 Massa
7 — — Adaptativa 1 (1Y, 2]
8 '/-’\/‘ Dinamica 5 ! ™
£ .02 € P
Bl \\ D 1 06 T o
& _— L
L o
% :g 0uli ‘E 1° Modo
o ! 8 ] Massa
© 0.05 - 0.2 — — Adaptativa )
‘ Dinamica
o o ‘ | 1
| e I, ! e m () 00 ol 015 ), s
o a1 llgﬁ%mnmnﬂﬁg‘ﬁr]| 6.64 d.d5 0 0.005 HB)::@.&.I&%&# mnfio |m‘1]ﬂ015
Deslocamento [m] Deslocamento [m]
(@) (b)

Figura 14: Curvas de capacidade na direccdo: (a) transversal; (b) longitudinal. (O sombreado a cinzento
corresponde a envolvente méaxima da resposta obtida nas anélises dindmicas com trés sismos diferentes)

4. CONCLUSOES

Esta comunicacéo apresenta uma revisdo dos métodos de avaliagdo do desempenho sismico de estruturas de
alvenaria com e sem diafragmas rigidos, acompanhada por exemplos de aplicacéo.

Os estudos realizados sobre o comportamento sismico de estruturas de alvenaria com diafragmas rigidos
permitem concluir que a recente regulamentacdo europeia (EC8) necessita de melhorias. Além disso, conclui-se
que a estruturas em alvenaria ndo armada apresentam bom desempenho sismico e com possibilidades de
aplicacdo em Portugal.

A avaliacdo do desempenho sismico de edificios de alvenaria sem diafragmas rigidos é uma tarefa complexa e o0s
métodos de anélise frequentemente utilizados no dimensionamento de estruturas de betdo armado,
nomeadamente a andlise modal, ndo parecem representar a realidade. A analise ndo-linear dindmica com
integragdo no tempo é a que melhor simula o comportamento sismico das estruturas. No entanto, este tipo de
anélise exige um conhecimento avancado e um elevado esforco computacional, ndo podendo ser aplicada em
projecto corrente. Por sua vez, a analise ndo-linear estatica, recomendada por varios regulamentos na verificacdo
da seguranca, e andlise limite com macro-blocos apresentam-se como alternativas a analise ndo-linear dindmica.
Apesar de reconhecidas as capacidades da andlise limite com macro-blocos e da existéncia de dbacos com os
possiveis mecanismos, acredita-se que a seleccdo dos mecanismos de colapso é complexa e que exige uma
inspeccdo in situ pormenorizada. A seleccdo inadequada de mecanismos de colapso pode resultar numa
avaliacdo errada do desempenho sismico da estrutura em estudo e na adopgdo de solucdes de reforco
ineficientes.

Vérios tipos de anélises ndo-lineares estaticas tém sido propostos, nomeadamente proporcional & massa,
proporcional ao 1° modo de vibracdo [8], adaptativa [33] e modal [34]. No entanto, estes métodos devem ser
utilizados com precau¢do na anélise do comportamento sismico de estruturas de alvenaria sem efeito de “caixa”,



SISMICA 2010 - 8° CONGRESSO DE SISMOLOGIA E ENGENHARIA SISMICA 13

nomeadamente em estruturas compostas por elementos estruturais que apresentam comportamento ciclico
semelhante a um bloco rigido [35].
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