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RESUMO

CIPRIANO, Carlos M V. Analise sismica de pontes em territério brasileiro - estudo de
caso de uma ponte estaiada. 2022. 287 f. Dissertacdo (Mestrado em Engenharia
Civil) — Faculdade de Engenharia, Universidade do Estado do Rio de Janeiro, Rio de
Janeiro, 2022.

O Brasil € habitualmente considerado um pais de baixo risco sismico, pelo
gue os projetistas, em geral, ignoram a participacao desta acéo no dimensionamento
estrutural de edificios e pontes. Porém, o mapeamento do risco sismico brasileiro
mostra que na realidade existem zonas do territorio nacional onde o risco da agéo
sismica € real. H4 uma grande lacuna na norma brasileira no tocante a agao sismica
de pontes. De fato, apenas existe uma norma brasileira que aborda o tema do
dimensionamento sismico, e somente restrita a edificios, a NBR15421 datada de
2006. Apresentam-se as metodologias disponiveis para mensuracdo dos esforgos
sismicos, nomeadamente 0s meétodos: estatico; modal; dindmicos lineares;
dindmicos nao lineares, como também a mensuracao e verificacdo da performance
estrutural baseado no desempenho, estes ultimos ndo referidos pela norma
brasileira NBR15421 (2006), tdo pouco se tratando de estruturas de pontes.
Desenvolveu-se para uma ponte real as analises sismicas propostas pela EN1998-2,
datada de 2005, para diferentes situacdes de sismicidade e verificou-se para cada
caso a sua resisténcia sismica em relacdo ao projeto executado. Com base nos
resultados apresentados, fez-se a avaliagdo da performance estrutural e constatou-
se a necessidade da consideracao da acao sismica em parte do territério nacional,
com a necessidade de confinamento e pormenorizacdo adequada do concreto
armado.

Palavras-chave: Avaliacdo sismica. Analise estatica e modal. Analise dinamica.
Pushover. Ponte estaiada. Comportamento sismico ndo linear. Performance

estrutural & acéo sismica baseado no desempenho.



ABSTRACT

CIPRIANO, Carlos M V. Seismic analysis of bridges in Brazilian territory - case study
of a cable-stayed bridge. 2022. 287 f. Dissertation (Master in Civil Engineering) —
Faculty of Engineering, State University of Rio de Janeiro, Rio de Janeiro, 2022.

Brazil is usually considered a low seismic risk country, so designers, in
general, ignore the participation of this action in the structural design of buildings and
bridges. However, the mapping of the Brazilian seismic risk shows that in reality there
are areas of the national territory where the risk of seismic action is real. There is a
large gap in the Brazilian standard regarding the seismic action of bridges. In fact,
there is only one Brazilian standard that addresses the issue of seismic design, and
only restricted to buildings, the NBR15421 dated 2006. The available methodologies
for measuring seismic forces are presented, namely the methods: static; modal,
linear dynamics; non-linear dynamics, as well as the measurement and verification of
performance based design, the latter not mentioned by the Brazilian standard
NBR15421 (2006), neither when dealing with bridge structures. The seismic analysis
proposed by EN1998-2, dated 2005, was developed for a real bridge for different
seismic situations and its seismic resistance was verified for each case in relation to
the executed project. Based on the results presented, the structural performance was
evaluated and the need to consider the seismic action in part of the national territory
was verified, with the need for confinement and adequate detailing of the reinforced
concrete.

Keywords: Seismic assessment. Static and modal analysis. Dynamic analysis.
pushover. Cable-stayed bridge. Nonlinear seismic behavior. Performance based

design.
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INTRODUCAO

Generalidades

Atualmente, os impactos dos danos provocados pelos sismos em pontes
estdo normalmente reduzidos aos prejuizos econdmicos por eles causados. De fato,
tem-se assistido, ao longo dos ultimos 50 anos, a incorporacdo da a¢ao sismica em
normas e regulamentos dos paises em que esse risco € significativo,
nomeadamente no Japao, nos paises da Unido Europeia, Estados Unidos, Turquia,
grande parte dos paises da América do Sul; bem como, a evolucéo significativa dos
métodos de quantificacdo sismica, processos de analise e dimensionamento dos
elementos estruturais e, ainda, ao detalhamento adequado dos elementos
estruturais de concreto armado.

Os danos econdmicos causados por sismo em pontes podem-se dividir em
dois grandes grupos de acordo com a classificagcdo apresentada por Guerreiro
(2011):

e danos diretos, que englobam todos custos de reparacdo dos elementos
afetados;
e danos indiretos, que sdo aqueles relacionados com a forma como a

economia é afetada pela ruptura da rede de transportes.

A importancia dos danos indiretos € tanto maior quanto maior for a
importancia da infraestrutura a nivel nacional ou regional. Em relacdo aos tipos de
danos em pontes resultantes da atividade sismica, pode-se grosseiramente dividir
em:

e danos gerados por ruptura do solo de fundagéo;

e danos provocados pelo movimento de vibragéo do solo e estrutura.

Esta dissertacdo ir4 abordar apenas estes ultimos, danos provocados pelo

movimento de vibracdo do solo e estrutura . Os danos verificados nas pontes devido
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a sismos sao muito influenciados pela data de construcéo (ou projeto) das referidas
obras. De fato, nos ultimos 50 anos, houve uma grande evolu¢do de conhecimento
sobre o comportamento sismico de pontes e a forma correta de seu detalhamento.

As pontes de concreto armado construidas até ao final da década de 70
revelam, segundo Guerreiro (2011), de uma forma geral, insuficiente capacidade
resistente dos pilares ao esforco cisalhante devido a falta de conhecimento, até essa
época, dos mecanismos de falha por corte.

Na maioria dos casos de danos registrados, as armaduras transversais dos
pilares pouco mais eram do que armaduras de montagem, ndo havendo qualquer
relacdo aparente entre a dimenséo e afastamento da armadura e as dimensdes do

pilar, como se pode ver na Figura 1.

Figura 1 — Dano por reforco horizontal insuficiente ap6s o sismo de Kobe ocorrido em 1995.
(Chen e Duan, 2003).

Outras situagdes de colapso por esforgo cisalhante, registrados em acidentes

sismicos, ndo foram associados a problemas de insuficiéncia de armadura
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transversal, mas sim a deficiéncias de concepc¢do e detalhamento. Casos do tipo
“coluna curta”, originados pela ligagdo de estruturas adicionais a meia altura dos
pilares, ou a inclusdo de capitéis ndo estruturais, sdo exemplos disso, conforme

registrado por Chen e Duan (2003) na Figura 2.

Figura 2 - Dano por ruptura de “coluna curta” apds o sismo de Northridge ocorrido em 1994.
(Chen e Duan, 2003)

Também, em alguns casos de registro, verificou-se como causa de colapso a
prematura dispensa das armaduras longitudinais de flexdo, que levou a formacéo de
zonas de comportamento ndo linear (rétulas plasticas) que ndo estavam preparadas
para tal. Um dos colapsos mais impressionantes ocorrido com o sismo de Kobe
(1995) foi o colapso do viaduto da estrada “Hanshin”, cuja causa ocorreu devido a

esta razao, ver Figura 3.
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Figura 3 - Viaduto da “Hanshin expressway” apds o sismo de Kobe em 1995.
(Facts and Details, 2021).

Motivacao

O Brasil é habitualmente considerado um pais de muito baixo risco sismico,
pelo que, em geral, os projetos desenvolvidos ignoram a participacdo desta acdo no
dimensionamento estrutural de edificios e pontes. Porém, o mapeamento do risco
sismico brasileiro mostra outra realidade, existindo zonas significativas do territorio,
chegando aproximadamente 1/6 da area do territorio nacional, onde o risco da acéo
sismica é real e diferenciado do restante, pelo que é de extrema importancia dar
uma atencao especial nessas zonas.

Em 2006, foi criada e publicada pela ABNT a NBR 15421 (2006) - Projeto de
Estruturas Resistentes a Sismos. No entanto, esta norma é somente aplicavel a
edificios, excluindo as estruturas especiais, tais como de elementos pré-moldados,
pontes, viadutos, obras hidraulicas, arcos, silos, tanques, vasos, chaminés, torres,
estruturas offshore, ou em que se utilizam técnicas construtivas ndo convencionais,
tais como formas deslizantes, balan¢cos sucessivos, lancamentos progressivos e
concreto projetado.

Na criacdo desta norma foi adotada o mapa de sismicidade que se apresenta
na Figura 4.
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Figura 4 - Zonamento sismico. (NBR15421, 2006).

Nobrega et al (2019) refere em relacdo a esse mapa de sismicidade que

“certas areas sismicamente ativas do territério brasileiro tiveram seu potencial sismico
desprezado, como, por exemplo, o estado do MT e algumas zonas ao longo do Sudeste (MG

e SP, em especial).”,

como também, e ao contrario do proposto por Santos e Lima (2005), foram
ignoradas, sem terem sido detalhadas, as regides do RN, CE e Pl que apresentam
acentuadas variacdes de aceleracdo sismica de referéncia do solo com valores
muito acima dos apresentados pela norma. Na Figura 5 apresenta-se o mapa de
sismicidade da NBR15421 (2006) com detalhamento dessas regides do nordeste
brasileiro,

Tendo sido realizados mais estudos acerca da sismicidade do territrio
brasileiro, ha atualmente entendimento da necessidade de revisdo do mapeamento
sismico brasileiro, varias propostas tém sido apresentadas, nomeadamente a de
Miranda et al (2018). Nessa proposta, 0s autores apresentam nos estudos
realizados as ocorréncias de sismos | (de magnitudes entre 2 a 5) e sismos I
(magnitudes superiores a 5) no territorio brasileiro, conforme exposto nas Figuras 6
e’.
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Quantidade de sismos

] nenhum

[ até 50 sismos

[ entre 51 e 200 sismos
I 2cima de 200 sismos

Figura 6 — Frequéncia de sismos | . (N6brega et al, 2019).
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Quantidade de sismos

] nenhum
1 sismo
[ entre 2 e 4 sismos
I acima de 4 ssmos

Figura 7 — Frequéncia de sismos Il. (Nobrega at al, 2019).

Na confeccdo desses mapas foram consideradas apenas as frequéncias de
ocorréncia de sismos nos estados brasileiros, desconsiderando a localizacdo dos
epicentros e as profundidades dos focos.

Por fim, na Figura 8 apresenta-se a proposta de Miranda et al (2008) para o
novo zonamento sismico brasileiro devido a sismos intraplaca, havendo a sobrepor o

zonamento com origem andina.

-7 -85 -5 55 50 45 40 -35
S— C—— 5"

"\ PGA, 10% 50years I '
"

——
2 @

25 I 0 .04
¥ Q02
30" oo

Figura 8 — Proposta de novo zonamento sismico (intraplaca).
(Miranda, 2018)
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Espera-se que a revisdo do mapeamento sismico brasileiro da NBR15421
(2006) inclua além dos detalhes da regido nordestina, também os das regibes de
Séo Paulo, Rio de Janeiro e Minas Gerais.

Concluindo, verifica-se um crescente conhecimento da sismicidade do pais,
contudo, uma auséncia de normas técnicas para a agdo sismica em estruturas
especiais, nomeadamente em pontes, tornando-se por isso importante o estudo de
aplicacdo de normas técnicas estrangeiras que versam sobre esse tipo de
estruturas, nomeadamente a EN 1998-1 (2004) + AC (2009) e EN 1998-2 (2005),
entre outras, como também, sensibilizar o meio técnico nacional da importancia da

sua aplicagao.

Objetivo

O objetivo deste trabalho sera dar a conhecer a importancia da andlise
sismica de pontes no territorio brasileiro, através da verificacdo das armaduras de
flexdo de uma ponte estaiada de grande dimenséo, dimensionada de acordo com a
combinacdo fundamental de acdes que inclui a sobrecarga movel, vento, fluéncia,
retracdo e variacdo térmica, analisada por diversos métodos de analise sismica
linear, desde a andlise estatica linear equivalente a andlise dinamica linear
equivalente de integracdo direta no tempo, e ainda, de uma andlise estatica ndo
linear, considerada a diversa sismicidade do territério brasileiro. Também se verificou
o desempenho da ponte aos ELS (Estados Limites de Servico) com uma andlise de

desempenho de componentes.

Escopo

A dissertacdo é composta pela presente introducéo e cinco capitulos onde

serdo abordados os seguintes conteldos:
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1° CAPITULO - Breve desenvolvimento tedrico de dinamica de estruturas,
nomeadamente de analise modal e de integracdo no tempo.

2° CAPITULO - Zoneamento sismico brasileiro e influéncia dos solos na
acao sismica.

3° CAPITULO — Métodos de andlise, prescricdes e recomendacdes da EN
1998-2 (2005) referentes ao dimensionamento sismico de pontes em
regime linear e nao linear.

4° CAPITULO — Analise sismica no CSI — SAP2000 v.22 (2020) da Ponte
de Itaparica em Salvador, pelos métodos apresentados no Capitulo Il com
verificacdo de resisténcia da estrutura para as diversas zonas sismicas
brasileiras, como se nelas estivesse localizada. Aplicacdo de analise
estatica ndo linear com recurso ao Pushover onde se apresentara o
espectro de resposta inelastico segundo ATC40 (1996), deslocamento
objetivo do ponto de referéncia, quantidade de rotulas plasticas criadas,
esforcos e comportamento das rétulas plasticas mais solicitadas.

5° CAPITULO — Conclusdes finais e proposta de trabalhos futuros.
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1. ANALISE DINAMICA DE ESTRUTURAS

Para melhor entendimento acerca dos meétodos de andlise sismica de
estruturas € de extrema importancia iniciar-se o tema com um breve estudo da

dindmica dos osciladores de N graus de liberdade no ambito da mecanica estrutural

1.1 Equacéo matricial de equilibrio dinédmico

Referem Clough e Penzien (1993) que a equacao matricial de equilibrio de

um oscilador linear de N grau de liberdade é escrita conforme a Equacao (1)

[M]-5q(0) + [Cl:2q(t) + [Kl.q(®)= 0 (1)

sendo,

g(t) o vetor deslocamento dos graus de liberdade do oscilador de NGL

[M] a matriz de massas do sistema estrutural, em geral considerada diagonal
[C] a matriz de amortecimento do sistema estrutural

[K] a matriz de rigidez do sistema estrutural

Se for ignorada a contribuicdo do amortecimento, pode-se reescreve-la na
Equacéo (2)

[M]-55q(0) + [Kl.q(H)=0 2)

Esta equacao matricial representa um sistema de N equacOes diferenciais
linearmente dependentes entre si. Considerar-se como hipdtese que a expresséao de
movimento de um oscilador linear de 1GL de frequéncia angular wi possa constituir
uma das possiveis solu¢des para o sistema de Equacdes (2), chega-se a seguinte
forma matricial da Equacéao (3)

{w?[M] + [K]}.q= 0 (3)
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sendo,
q o vetor cujos termos definem as possiveis deformadas no tempo dos N graus de

liberdade correspondente as frequéncias angulares w.

Sabe-se que a frequéncia angular de vibragdo de um oscilador de 1GL pode

ser expresso pela Equacao (4):

wo?= fo=1/2m. (%) (4)
sendo,

k a rigidez o oscilador

m a massa do oscilador

Sendo por isso a frequéncia de vibragdo uma caracteristica do oscilador e

depende somente da sua massa e rigidez.

1.2 Modos e frequéncias proéprias de vibracao

Constata-se que a Equacdo matricial (3) € um sistema de equacbes
indeterminado e constitui um problema de vetores e valores préprios. Assim, obtém-
se para cada wj, uma infinidade de vetores possiveis, porém todos com a mesma
relacdo entre os seus graus de liberdade, que uma vez normalizado pelo maior valor
das suas coordenadas define o vetor v;

Esse vetor vj designa-se de vetor proprio, ou modo de vibracdo do oscilador, e
havera tantos modos de vibragdo quantos os graus de liberdade do oscilador e por
conseguinte N frequéncias proprias para N modos de vibragao (wj ; vj).

Ao modo de vibracdo de frequéncia mais baixa se designa de Modo
Fundamental, a sua correspondente frequéncia de Frequéncia prépria Fundamental,

como também, Periodo Préprio Fundamental (o maior periodo do oscilador de NGL).
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1.3 Método de Rayleigh

No caso particular de uma viga de inércia e rigidez distribuidas ao longo do
seu eixo, pode-se considerar haver uma infinidade de massas discretas
infinitesimais distribuidas ao longo do seu eixo. Nesse caso, supondo essa viga
como um sistema estrutural conservativo de modo a igualar a energia potencial
maxima de deformacdo a energia cinética maxima, no modo j, pode-se escrever a

equacao (5):

2= fOL EI(x).[;—;Vj(x)]Z.dx/ fOLm(x).Vj(X)Z.dX (5)

Portanto, a Equacao (5) fornece a frequéncia proépria j conhecido o modo de
vibracdo j. Este processo de determinacédo da frequéncia propria € conhecido por
Método de Rayleigh.

Rayleigh constatou da Equacédo (4) que o modo de vibracdo fundamental, o
de frequéncia mais baixa, serd aquele em que a estrutura terd menor rigidez, e por
isso, tera a forma que apresentar menor numero de restrices artificiais a sua
deformada. Por esta razdo, e sendo a vibracdo um fendmeno de inércia com efeito
das aceleragbes sobre as massas, a forma da deformada fundamental da vibragao,
numa determinada direcdo, sera relativamente proxima a forma da deformada
gravitica da estrutura nessa mesma direcdo. Tendo em conta essa hipotese, pode

escrever a Equacao (6)

o~ g [y mEO)ve(0.dx ] / [f; m(). ve(:)2.d)] (6)

sendo,

Vg(X)= Vgmax . Yg(X), deslocamento da deformada gravitica na posigcéo x do seu eixo
Vgmax Mmaior deslocamento da deformada gravitica

Wo(X) funcdo de forma normalizada em relagdo ao seu valor maximo vgmax da

deformada gravitica.
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O recurso a este processo se designou de Método de Rayleigh Simplificado.
A Equacao (6) fornece um valor aproximado da frequéncia propria fundamental da
estrutura, sendo sempre um majorante, pois de fato, além de nado considerar as
deformacdes axiais e por corte a deformada gravitica, ndo é afetada de movimento e
por isso ndo apresenta efeitos de inércia sobre a massa estrutural e por essa razéao,
de uma forma global, apresenta menores deslocamentos, traduzindo maior rigidez
em relacdo a deformada real de vibracéao.

Este processo permite, com razoavel rigor, determinar a frequéncia propria
fundamental da estrutura, sem contudo, ser necessario determinar
concomitantemente todas as frequéncias e modos de vibracao correspondentes.

Quando hé& pronunciadamente uma concentracdo de massas, pode-se
considerar o sistema estrutural como discreto e, nesse caso, a Equacao (6) toma a

forma da Equacéo (7)
wo?~ g.[ X Mivgi | / [£ Mi.vgi? ] (7)

sendo,
Vgi 0 deslocamento da deformada gravitica, na direcdo em estudo ( x ; y ; z ), da

massa|i.

1.4 Matriz modal e propriedades de ortogonalidade

Designa-se de matriz modal normalizada em relacdo a matriz de massas de
uma estrutura de massas discretas a matriz @ cujas colunas sao compostas por
vetores proprios normalizados em relacdo a matriz de massas descritos pela

Equacéo (8)

=1/ JvjT-M.vj (8)

Esses vetores j, bem como os vj, sdo ortogonais entre si em relacdo a M e K

e gozam das seguintes propriedades expressas pelas Equacdes (9) e (10)
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]TM m=0e ]TK m=0 (9)
pelo que
O 1.d= PP 1= e PT.M.P=1 (10)

gue permite escrever as Equacdes (11) a (13)

dl= PTM (11)
OTK. d= [0w?] (12)
®T.C. = [2nw] (13)

sendo, ambas as Equacdes (12) e (13), matrizes diagonais.

1.5 Coordenadas generalizadas

As propriedades anteriores permitem escrever as Equacdes (14) a (16)

d-1g= PT.M.q=qc (14)
®-1.V= dT.M.V= Vg (15)
®-la= OT.M.a= ac (16)

sendo,

a, V, a os vetores deslocamento, velocidade e aceleracéo dos graus de liberdade da
estrutura;

gc vetor deslocamento generalizado;

Ve vetor velocidade generalizada;

ac vetor aceleracdo generalizada.

1.6 Matriz de massa consistente
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Como mencionado anteriormente, na generalidade dos casos a matriz de
massa é considerada supostamente diagonal o que corresponde a concentrar a
massa do sistema nos seus nos e sO considerar os graus de liberdade de
translacao.

Clough e Penzien (1993) e Guerreiro {1} (2010) referem que ha casos
estruturais em que € também relevante os efeitos de inércia de rotacdo de massas
no comportamento dos elementos, justificando a utilizacdo de uma matriz de massa
gue tenha em conta a distribuicdo da massa ao longo da estrutura nesses graus de
liberdade e que se denomina por matriz de massa consistente.

Na matriz de massa consistente de cada elemento, a posicao Mj representa a
forca de inércia que se desenvolve no grau de liberdade j quando se aplica uma
aceleracédo unitaria segundo o grau de liberdade i.

A matriz de massa consistente da estrutura serd obtida a partir da
sobreposicdo das matrizes de massa consistente de cada membro, de uma forma
semelhante a utilizada na formacdo de matriz de rigidez estrutural a partir das
matrizes elementares.

No caso particular de um elemento de barra, a matriz de massa consistente M
do elemento pode ser escrita (sendo m e L respectivamente a densidade linear de
massa e o comprimento do elemento) pela Equacéo (17)

0 156 54 0 22L -13L
0 54 156 O 13L -22L
M= 0 0 0 210 O 0 mL/420.
0O 22L 13L 0 4L> -3L2
0O -13L -22L 0O -3L? 4L?

(17)

Em detalhes, os graus de liberdade podem ser observados por meio da Figura
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Ts_—Ta, 16 —Ja;
f--'—l . f'—J :
1 4

Figura 9 - Esquema de numeracgédo dos graus de liberdade em elemento barra. (Guerreiro {1}, 2010).

1.7 Desacoplamento por modos lineares

Clough e Penzien (1993) demonstram que operando a equac¢ao fundamental
de equilibrio dindmico (1) pela matriz modal de maneira a ndo alterar o seu valor,

obtem-se a Equacéo (18)

OT.M.O.DLa(t) + GT.CO.DLV(L) + PTK.D.dLg(t)= PT.0=0 (18)

que é um sistema de equacdes, independentes entre si, que toma a forma da

Equacéo (19)

ac(t) + [2n.w].Va(t) + [w?].qe(t)=0 (19)

em que
[2n.w] € uma matriz diagonal em que cada elemento sera 2n;.wj;

[w?] € uma matriz diagonal em que cada elemento sera wy?.

Considerando-se apenas uma dessas equacdes essa pode ser escrita pela
Equacéo (20)

aGj(t) + 2nj.w;.Vei(t) + wj?.qei(t)=0 (20)

sendo,
gcj deslocamento generalizado do modo j;
Vgj velocidade generalizada do modo j;

agj aceleragao generalizada do modo j;
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nj o0 coeficiente de amortecimento do modo | que daqui adiante se considera igual em
todos os modos de vibragéao;

wj aceleracdo angular do modo j.

obtendo-se, N equacdes independentes entre si, cada uma dizendo respeito a um
configuracdo deformada, ou modo de vibracdo, e a um valor proprio, ou frequéncia
propria de vibracao.

Quando n= 0, ou seja, na auséncia de amortecimento, tem-se a Equacgéo (21):

aGi(t) + wi.qei(H)=0 (21)

que é similar a equacao de um oscilador livre de 1 grau de liberdade.

Em suma, com a transformacdo efetuada anteriormente, consegue-se
transformar as equacg6es de equilibrio dindmico de um oscilador linear de N graus de
liberdade num conjunto de N equacdes, independentes entre si, ou desacopladas,
cada uma respeitante a cada um dos N modos de vibracdo e como se de um
oscilador de 1 grau de liberdade se tratasse em cada modo.

Assim, conhecendo-se o deslocamento generalizado em determinado modo
de vibracdo, pode-se obter a correspondente aceleracéo e velocidade generalizada
nesse mesmo modo, e vice-versa, através das Equacdes (22) e (23)

aGj(t)= - wj2.qgj(t) (22)
V(D= wj.qaj(t) (23)

1.8 Equacdo de movimento oscilatério linear com acdo aplicada na base

variavel no tempo

Considere-se agora que na base do oscilador harmonico de N graus de
liberdade, que se encontra em equilibrio e sem cargas aplicadas, age uma

aceleracéo externa An(t).
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Da mesma forma que na Equacdo (18) e fazendo Ac = ®1.An(t), que sera
designada de aceleracdo generalizada da base, pode-se reescrever a Equacéo (20)
para as Equacdes (24) ou (25)

agi (t) + 2n.w;.Vg'(t) + wi.qe ()= - Agj(t) (24)
0 mesmo que
aGi(t) + 2n.w;.Ve'(t) + wj2.qe ()= 0 (25)

sendo,

acj(t) a aceleragéo absoluta generalizada do modo j.

A resolucdo da Equacéo (25) nos dara como resultado os valores qgj’, Vgj (t) e
agj(t), isto é, deslocamento generalizado relativo, velocidade generalizada relativa e

aceleracdo generalizada absoluta.

1.9 Integral de Duhamel

Clough e Penzien (1993) prosseguem dizendo que sendo a ag¢do na base
uma acao variavel no tempo, a resposta do oscilador harménico amortecido devera

ser obtido através de integracdo, de modo a levar em conta no instante t a acéo
atuante no instante T.

Integrando a Equacao (24) no tempo obtém-se a Equacao (26), que permite
determinar a resposta do oscilador no instante t com atuacéo de Agij(t) no intervalo T

= [ t1,t2] e condic¢des iniciais nulas
a6 (D)= e/ way . [ AG(£).erojtsen[wai.(t-1)]dt (26)

sendo,
waj a frequéncia amortecida do modo j que € igual a wj./ (1 — n2);

n coeficiente de amortecimento;
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T instante de atuagéo da carga

t instante da resposta do oscilador

Designa-se a Equacao (26) por Integral de Duhamel.

Pode-se determinar os valores de resposta do oscilador em termos de
velocidade e aceleracdo relativas, ou aceleracdo absoluta, para cada instante t
derivando qgj'(t), obtendo a Equacéo (27), e inserindo esta nas Equacdes (24) ou
(25)

Ve ()= enot. [ [ ttleGj (1).envjm.cos[waj.(t-t)]dT | - win. qaj(t) (27)

1.10 Acoplamento de modos lineares

Determinados os valores para cada modo, processa-se a operacdo de
acoplamento (inversa) para se obter os valores de a(t), a’(t), V'(t) e g’(t) por meio das
Equacdbes (28) a (30)

q"(t)= P.q6"(t) (28)
V' (t)= D6 (1) (29)
a*(t)= d.ac’(t) e a(t)= P.ac(t) (30)

1.11 Analises dinamicas de resposta de estruturas excitadas na base

Designa-se este método de Andlise Dinamica Modal no dominio do tempo -
exata, que exige conhecer a partida a funcdo Ac(t), determinar modos e periodos
préprios de vibracdo, e, em cada modo, integrar passo a passo no intervalo de
tempo da acado as Equacdes (26) e (27). Apesar de apurado em valores discretos no
tempo, apresenta valores exatos dos integrais, sendo um processo essencialmente

tedrico.
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Clough e Penzien (1993) apresentam formas simplificadas de integracdo do
Integral de Duhamel, como por exemplo, considerando que em qualquer intervalo de

tempo [Tk - Tk-1] a fungdo Agj(T) varia linearmente, recorrendo a Equacao (31)

s=[ Acj(tk) - Acj(Tk-1) ] / (Tk-Tk-1) (32)

que é o declive do gréafico de Agj(t) entre Tk e Tk-1 que permite, desenvolvendo o0s
argumentos das funcdes sen e cos e resolvendo os integrais com a forma
linearizada do grafico de Agcj(t) da Figura 10, obter as respostas pelas Equacbes
(32), (33) e (34)

Y~

e ————

[

4 i

Figura 10 — Linearizacdo de uma fungéo Q(t). (Guerreiro {1}, 2010).

Agj(tx)= Agj(tk-1) + S(Tk - Tk-1) (32)
qei (t)= eMt/waj . Yr=0,1=t [ B(T). sen(waj.t) - C(t). cos(waj.t) | (33)
V6" ()= eMot. Yr=0q1=t [ B(T). cos(waj.t) - C(T). sen(waj.t) | - wn.qaj(t) (34)

aGj(t)= -wj2 qqj"(t) - 2nw;.Ve'(t)
agi"(t)=-wjZ q6i"(t) - 2nw;.Vg'(t) - Agi(t)

sendo,

B(t)= B(tk1) + e/ wit{ [NwjAc(T) + s(1-212)]cos(waT) +wa/wj[wiAc(T) - 2ns]sen(waiT) Jrk-1-tk
(35)

C(m)= C(ti1) + enoyr/wi{ [NwjAc(T) + s(1-2n2)]sen(waT) +waj/ wj.[wjAc(T) - 215]coS(WaiT) }ric1-1k
(36)
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Salienta-se que este processo, designado de método Iwan, ou outros
similares, para que possam conduzir a resultados suficientemente aproximados, 0
valor de A t= = tk- Tk1 NA0 deve nunca ser superior a metade do periodo do modo a
considerar, ou seja, num sistema de N graus de liberdade, e de modo a manter o
passo de integracdo em todos os modos de vibracdo, ndo deverd ser superior a
metade do menor dos periodos proprios da estrutura

Tk-Tk-1 < 1/2.(T]')min (37)

Em termos praticos, uma vez integrados cada um dos modos no dominio de
T na sequéncia das Equacdes (31) e (32), seguindo-se (35), (36), (33) e (34), pode-
se obter os respectivos valores de qgj'(t), Vgi'(t) e agj’(t) em pontos discretos do
tempo (t1, t2, ts..), seguindo-se a montagem dos vetores de coordenadas
generalizadas qc'(t), Ve'(t) e ac'(t) para cada um desses instantes para, por fim,
proceder-se a operagdo inversa com determinacdo das coordenadas normais de
resposta com as equacdes (28), (29) e (30). A esta simplificacdo linearizada nos
modos de vibracdo se designa de Analise Dinamica Modal no dominio do tempo que
fornece resultados bastante aproximados em relacédo a solucdo exata. E o método
utilizado pela grande maioria dos softwares comerciais.
Pode-se em alternativa, em vez de desacoplar os modos de vibragéo, aplicar
a integracdo diretamente sobre a equacdo matricial de equilibrio dindmico. Dessa
forma, esta-se perante a analise dinamica de integracdo direta no tempo. Apresenta-
se para interesse do leitor desta dissertacdo, no ANEXO A deste trabalho, o
algoritmo de calculo de integracdo

1.12 Aproximagdes usuais - Sismo como ag¢ao periodica

Clough e Penzien (1993) explorando as Equacgbes (26) e (27), demonstram

gue considerando:
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e n é suficientemente pequeno para se poder tomar como insignificante a

diferenca ( waj - Wj), como se pode constatar na Figura 11;

e eWl=gegNW =1 para um intervalo de tempo t relativamente curto;

e fi> 0,4Hz para garantir que os integrais de (26) e (27) sejam proximos (é

usual em normas e regulamentos nacionais impedir estruturas com f <

0,5H2);

10.0%
¥ 2.0% L
a /
T 80%
3 o
= 40% — -
I.IbJ 2.0% _‘//

0.0% T T T T

0% 10% 0% 20% 0% S50%

Coeficiente de amotecimento- G (%)

Figura 11 - Erro cometido ao considerar w em vez de wa (Guerreiro, 2010)

pelo que as Equacdes (26), (27) e (25) podem tomar a forma das Equacdes (38) a

(40)
q6i' (D)= 1/ w. fttlzAGj(T).Sen[(Daj.(t-T)]dT (38)
Ve' ()= fttlzAGj(T).Sen[(Daj.(t-T)]dT= j.qai“(t) (39)
aci(t)= -wj2.qe (1) (40)
que relacionando os seus valores maximos se obtém as Equacdes (41) e (42)
C[Gjmax*z VGjmax*/(Dj (41)

qGjmax = - aGjmax/ Wj?

(42)
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Note-se que a maioria das estruturas civis tém valores de n relativamente
baixos, abaixo dos 5% que permite as simplificagdes acima.

No entanto, como o0s maximos de cada modo ndo sdo em geral
concomitantes, ndo se deve considerar a sobreposicdo das maximas respostas, se
ndo em condi¢cdes especificas, sendo mais adequado utilizar métodos de
sobreposi¢cdo modal adequados.

Note-se que uma acao periddica pode ser decomposta em série de Fourier,
ou seja, pela sobreposicdo de infinitas acbes harmoénicas sobre um valor médio. De
fato, a aceleracdo média do movimento sismico é zero e a zona central dos

acelerogramas Ab (ou Ac) apresentam alguma periodicidade.

1.13 Fatores de participacao e contribuicdo modal e massa modal

Outro aspecto importante que referem Clough e Penzien (1993), é que o
estudo anterior foi obtido com a aceleracdo generalizada da base; ora, se os
integrais forem operados sobre o produto da aceleragdo da base com fator ®".M, e
evidenciando este Ultimo no integral da Equacédo (26) fica-se com as Equacdes (43)
e (44)

46" ()= - et /aaj . [ FPMj €197 Ap(T).sen[way.(t-1)]dt=
= FPM;.Sai(t) (43)
Ve (D)= -enot[ [ ttlz FPMj ent. Ap(t)cos(waj.t - wa.T)dt | + FPMj.0im. qaj(t)=

= FPM;.Syi(t) (44)

Substituindo as equacdes (43) e (44) na Equacédo (25) e considerando a

Equacao (40), obtém-se as Equacdes (45) e (46)

ai(t)= FPM;.[ - 0;2.S4j(t) - 2nw;.Svi(t) ]= FPM;.Si(t) (45)
em que
Sa(£)= - ;2.Sai(t) (46)



44

sendo,

S4j(t) a aceleracdo de resposta absoluta no tempo, de um oscilador harménico de 1
grau de liberdade com frequéncia prépria wj a acdo de aceleracao da base.

Sij(t) a velocidade de resposta relativa no tempo, de um oscilador harménico de 1
grau de liberdade com frequéncia propria wj a acdo de aceleragédo da base.

Sdj(t) o deslocamento de resposta relativo no tempo, de um oscilador harménico de 1
grau de liberdade com frequéncia prépria wj a acdo de aceleracao da base.

FPM; o Fator de Participacdo Modal Normalizado do modo j, obtido pelo produto

®".M e pode ser expresso para cada modo j pela Equacéo (47)

FPMj= Zi(mi.®y) / Zi(mi.®y2) = Zi(mi. i) 47)

em que
®j é o deslocamento modal normalizado em relagdo a matriz de massas do grau de

liberdade i no modo j, ou seja, elemento ij da matriz ® anteriormente mencionada.

O numerador da Equacéo (47) designa-se de Fator de Contribuicdo Modal
Normalizado do modo j (FCMj) e ao denominador de Massa Modal Normalizada do
modo j (MM;), este altimo por ser normalizado em relacdo a matriz de massas toma
valor unitario para todos os modos de vibracao, desta forma FCMj= FPM,;.

O FPM; representa fisicamente a amplificacdo que se da na deformada
normalizada de vibracdo no modo j. E uma propriedade da estrutura e é
independente da excitacao.

Em suma, a resposta de um oscilador de N graus de liberdade é dado pelo
acoplamento, ou sobreposicédo no tempo dos modos de vibracdo, das respostas dos
N modos de vibragdo amplificados pelo seus FPM. Quando uma estrutura linear &
excitada com uma acéo periddica com determinada frequéncia, a resposta de cada
modo é tanto maior quanto mais proxima for a frequéncia do modo a frequéncia de
excitacdo, porem pode suceder que o modo de maior resposta tenha menor
participacdo na resposta global da estrutura, ou vice-versa, pois € uma caracteristica
inerente & propria estrutura. E por esta razdo que estruturas diferentes respondem
de modo seletivo a sismos de natureza idéntica. E o contrério, estruturas idénticas

respondem de modo seletivo a sismos de natureza diferente. Por conseguinte, a
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resposta de uma estrutura depende além das suas caracteristicas intrinsecas
também das caracteristicas do sismo que por sua vez depende do tipo de solo
superficial e seu nivel de saturacdo, estratificacdo, sismicidade e outras tantas,

como se vai analisar adiante.
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2. ZONAMENTO SiSMICO DO BRASIL

2.1. Breve historico de eventos sismicos

E possivel observar, na Figura 12, a localizacdo dos principais sismos em
territorio brasileiro ocorridos entre 1811 a 2008. Os sismos de maior magnitude, de

acordo com a informacao do SISBRA (2022) ter&o sido:

Sismos do Brasil, 1720 a 2020, m>2.5

-75° -70° -65° -60° -55° -50° -45° -40° -35°

-5°

-10°

-15°

-20°

-25°

-30°

gLt e

magnitude instrumental: @ 6 ® 5 e 4 <3
(O = sentido no Brasil ® sismo historico
Centro de Sismologia da USP / RSBR

Figura 12 - Mapa da ocorréncia de sismo no territorio brasileiro. (SISBRA, 2022).

e Espirito Santo, 1955 — 6.3 pontos na escala Richter;
e Mato Grosso, 1955 — 6.2 pontos na escala Richter;
e Acre, 2007 - 6,5 pontos na escala Richter;

e Acre, 2010 — 6,5 pontos na escala Richter;



e Amazonas (divisa com Acre), 2010 — 7,1 pontos na escala Richter.
e Acre, 2011 — 7,0 pontos na escala Richter;

¢ Rio Grande do Norte, 2011 — 6,0 pontos na escala Richter;

e Amazonas, 2011 - 7,0 pontos na escala Richter;

e Acre, 2015 - 7,6 pontos na escala Richter;

e DF, MG, RS, SP, RR, — 7,3 pontos na escala Richter;

47

e Acre, 2019 - 6,8 pontos na escala Richter;

Devido a baixa ocorréncia de sismos de média a grande magnitude, existem

poucos estudos publicados pelo meio técnico acerca deste assunto. Apesar disso,

h& um estudo importante coordenado pelo Prof. Allaoua Saadi que deu origem ao

primeiro Mapa Neotectdnico do Brasil contribuindo para o “World Map of Major

Active Faults (International Lithosphere Program Project 11-2)” elaborado por Trifonov

at Michael (1993) e que se apresenta parcialmente nas Figuras 13 E 14. Este mapa

permite um entendimento extenso da localizacdo de falhas ativas, do deslocamento

das placas tectbnicas da crosta terrestre e as tensdes possivelmente geradas na

crosta terrestre.

Note-se que a dinamica tectbnica de placas

€, em geral, a principal

responsavel pelo surgimento dos fendmenos sismicos nas zonas interplacas.
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Figura 13 — Placas tectdnicas — caracteristicas e movimentos.

(Trifonov at Michael, 1993).
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Como se pode constatar no mapa tectdnico mundial, Figura 13, a totalidade
do territério brasileiro encontra-se no interior da placa sul-americana, pelo que o
risco sismico proveniente da dindmica tectbnica € relativamente pequeno, porém
ainda existente. De fato, apesar de menos frequente do que com origem na
movimentagdo interplacas, € comum haver libertacdo de pressfes acumuladas,
originando sismos de média magnitude, seja por deslocamento das falhas
geoldgicas existentes, como também, pelo surgimento de novas falhas. Esta
situacdo ocorre em quase todo o territério brasileiro.

No trabalho de Saadi (2013), identificam-se, pelo menos, 48 falhas ativas no

territério Nacional, estando as mais importantes representadas na Figura 14.

LEGENDA e
Cerso o agua "f
nommmenronnmosnm/ﬁ—
paleczdice

———  Fdha Indefinida
L Faha nermal
—~—— Falha trensconente
—A_4&.  Fanaimena
Fotha com mevimertocdo

holkecénica-hstéica melhor
carectorizoda

Figura 14 - Mapa das principais falhas brasileiras. Saadi (2013) .

Nela, pode-se observar que existe um maior nimero de falhas nas Regibes
Sudeste e Nordeste (onde se encontra a falha de Samambaia), seguidas pela
Regido Norte e Centro-Oeste. Contrastando, a Regido Sul é a que apresenta o

menor nimero de falhas.
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E importante referir a ocorréncia frequente de sismos de baixa magnitude nos
altimos anos no estado de Minas Gerais e que este é recortado por algumas falhas
geoldgicas de grande extensdo. Uma delas, a falha BR 47 esta localizada no norte
do Estado e situada a margem esquerda do rio Sado Francisco, exatamente abaixo
da cidade de Itacarambi, onde ocorreu um sismo de 4,9 graus em 2007.

Nesta conjuntura, detalhou Saadi (2013) trés regibes com atividade sismica

diversa, sao elas:

e Regido sismica norte, composto pelos estados do Acre, Amazonas,
Rondbnia e Mato Grosso - apesar de apresentarem um menor namero de
falhas geoldgicas do que a regido nordeste, é a que apresenta atividade
sismica de maior magnitude, devido a proximidade de falhas geoldgicas
importantes existentes nos territérios vizinhos e a relativa proximidade da
descontinuidade interplacas da costa ocidental do continente sul-
americano;

e Regido sismica nordeste, composto pelos estados Ceara e do Rio Grande
do Norte — existe um grande numero de falhas geoldgicas, pelo que a
frequéncia de ocorréncia sismica nestes é maior do que em relacdo ao
restante pais, porém de menor magnitude. Pode-se referenciar a falha
“Carnaubais” como a mais extensa delas que se estende pelos dois
estados. E no Rio Grande do Norte onde ocorrem mais sismos.

e Regido sismica sudeste, composto pelos estados de Minas Gerais, Espirito
Santo e S&o Paulo - h& pequeno namero de falhas, pelo que a atividade
sismica é baixa, no entanto, sé no ano de 2016 ocorreram 88 sismos em
MG. A falha BR47 é bastante ativa originando, por vezes, a ocorréncia de
sismos que podem atingem magnitudes moderadas, acima de 6 pontos da

escala de Richter.

Para melhor se entender os danos associados aos indicados 6 pontos da
escala Richter faz-se necessario definir a grandeza de Magnitude e sua escala.
Refere Kramer (1996) que a Magnitude é uma grandeza fisica que expressa a
quantidade de energia libertada por um evento sismico e cujo valor €, por definigéo,
a relacdo em escala logaritmica das amplitudes das ondas sismicas tipo P e S,

medidas a uma distancia epicentral de 100Km.
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E entdo a Magnitude de Richter expressa pela Equacéo (79)

M=log A —log Ao=log (A/Ac) (79)

sendo

A a amplitude méxima da onda P ou S a 100Km do epicentro medida por um
sismégrafo de torcao do tipo Wood-Anderson em mm,;

Ao uma amplitude de referéncia que é igual a At3/1,62, em que At é o intervalo de
tempo que decorre entre o surgimento das ondas P até a das ondas S, em

segundos, conforme se pode entender pela Figura 15.

Jom

-

amplitude
onda S
5 lem
onda P | A —

i penodo de
tempo

II‘

1.0s 2.0s

Figura 15 — Calculo do intervalo de tempo entre chegada das ondas P e S ( At). Gentil et al (2000).

Note-se que pelos logaritmos o acréscimo em 1 ponto na escala de Richter
corresponde ao aumento da amplitude das ondas sismicas em 10x, em 2 pontos a
um aumento de 100x, 3 pontos aumento de 1000x, por ai adiante.

No entanto, quando um sismo tem uma magnitude superior a 7 na escala de
Richter é impossivel a leitura das amplitudes do movimento sismico no sismégrafo
Wood-Anderson, pelo que, segundo Kramer (1996), a magnitude podera ser
avaliada utilizando o conceito de Momento Sismico Mo, sendo esta equivalente em

energia a da magnitude de Richter.
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Assim, a Magnitude de Richter também podera ser expressa pela Equacao

(80), medida pelo Momento Sismico Mo, ao invés das amplitudes das ondas
sismicas.

M= 2/3.10g(107.Mo) — 10,7 (80)

sendo

Mo 0 momento sismico que é determinado por y.S.D, expresso em N.m.

M 0 médulo de cisalhamento das rochas envolvidas no sismo em N/m?, usualmente
aproximado a 30 GPa;

S a area de ruptura ao longo da falha geoldgica onde ocorreu o terremoto em m?

D o deslocamento médio de S em m

Note-se que por definicdo Mo € proporcional a Energia libertada no sismo.
Da Equacgéo (80) conclui-se que para uma diferenca de 1 ponto na escala de

Richter temos a seguinte relacao

Mwz — Mw1= 2/310g(107.Moz) — 26;7 — 2/3l0g(107.Mo1) + 36;7=1
logo
AMw= 2/3.[log(107.Mo2) — log(107.Mo1)]= 2/3log(387.Mo2/20*.Mo1)= 1
por isso
AMw= log(Mo2/Mo1)= 1,5
que é 0 mesmo que
Mo2/Mo1= 31,6

isto €, um aumento da energia libertada pelo sismo de 31,6x, em 2 pontos um
aumento de 999x, 3 pontos aumento de 31555x, por ai adiante.
Estima-se que para o ponto 1 da escala de Richter a energia libertada seja de

2,0 MJ, pelo que para os restantes valores da escala de magnitude teremos
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Tabela 1 - Relagdo na Escala de Richter entre amplitudes das ondas sismicas e energia libertada.

Escala Relagédo entre Estimativa da
de amplitude da energia
Richter | onda sismica e libertada
de referéncia
AlAo
1 10 2,0 MJ
2 102 63,2 MJ
3 108 2,0GJ
4 10* 63,1 GJ
5 105 20TJ
6 106 63,0TJ
7 107 2,0PJ
8 62,9 PJ
9 2,0EJ

A escala de Richter € uma escala aberta, no entanto, serd pouco provavel a

existéncia de sismos acima dos 9 pontos de magnitude.

2.2 Sismicidade e zonamento sismico do Brasil

7

O zoneamento sismico de um territério € caracterizado pela definicdo de

zonas do territério com sismicidade idéntica. Pode-se entender que a sismicidade

expressa o risco de dano sismico para as estruturas, devendo ser ponderado entre a

frequéncia de ocorréncia dos sismos e das suas magnitudes. Por esse motivo, as

normas estruturais, caracterizam a sismicidade pela aceleracdo de referéncia do

solo agr nessa zona.

Tanto a norma NBR15421 (2006) como EN1998-1 (2004) definem agr como a

aceleragdo maxima do solo num periodo de retorno de 475 anos, ou entdo, com

uma probabilidade de ser excedido de 10% num periodo de 50 anos ou de 19% num

periodo de 100 anos, considerado o requisito de ndo ocorréncia de colapso

estrutural.



53

Para estruturas cuja importancia econdmica, social e risco de perda de vida
humana, seja diferente do considerado mediano, indicam as normas a utilizagdo de
valores diferentes dos indicados, o que se reflete pela modificacdo de agr para ag=
agr.Yr, sendo yr designado de coeficiente de importancia da estrutura. Melhores
informagdes acerca deste assunto pode ser obtida no ANEXO B deste trabalho,
quando referido a estruturas de pontes.

Foi estabelecido que essa aceleracdo devera ser tida em conta em solos com
caracteristicas do tipo B para a NBR15421 (2006) e do tipo A para a EN1998-1
(2004), cujas definicbes se apresentam no final deste subcapitulo.

O zoneamento sismico brasileiro foi estabelecido na norma NBR15421 (2006)
segundo as zonas 0 a 4, conforme se apresenta na Tabela 2, em que ag é a
aceleracédo de referéncia do solo, conforme a mesma definicdo aplicavel na EN1998-
1 (2004).

Tabela 2 - Zonamento sismico brasileiro segundo NBR15421 (2006)

Zona sismica Valores de ag
0 ag= 0,025¢g
1 0,025¢ < ag < 0,05¢g
2 0,059 < ag < 0,10g
3 0,109 < ag < 0,15¢
4 ag = 0,15¢g

O mapeamento efetuado para a NBR15421 (2006) foi 0 que se apresentou na
Figura 5 da introducé&o deste trabalho.

Nesse mapeamento, pode-se constatar que a generalidade do territério
brasileiro esta classificada na zona 0, sendo as zonas 1, 2, 3 e 4, localizadas a
Oeste em faixas estreitas com direcdo norte-sul ao longo dos estados do Acre,
Amazobnia, Rondbnia e Mato Grosso e a Nordeste, em semicirculos concéntricos
com centro em aproximadamente Macau, nos estados de Rio Grande do Norte,

Ceara e Paraiba.
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2.3 Classificacdo do territério por categorias sismicas segundo EN1998-1
(2004)

Classificando por categorias 0 zoneamento sismico brasileiro, conforme a
metodologia estabelecida pela EN1998-1 (2004), que define como zonas de muito
baixa sismicidade aquelas em que agr < 0,04g e de baixa sismicidade onde 0,04g <
agr < 0,089, pode-se afirmar que as zonas 0 e grande parte da zona 1 da NBR15421
(2006) correspondem a zonas de muito baixa sismicidade e a restante parte da zona
1 e metade da zona 2 corresponde a zonas de baixa sismicidade.

As restantes zonas 3 e 4 da norma brasileira, e a restante metade da zona 2,
correspondem a zonas de média a alta sismicidade. Esta forma de zoneamento por
categorias, segundo a EN1998-1 (2004), € importante a fim de se poder aplicar as
regras normativas dessa norma, relativas a dimensionamento sismico e
detalhamento estrutural.

Na Tabela 3 resume-se 0 exposto.

Tabela 3 - Categorias do zoneamento sismico brasileiro segundo EN1998-1 (2004).

Categoria Sismica Zona Sismica Valores de agr
EN1998-1 (2004) NBR15421 (2006) (m/s?)
. o 0
Muito Baixa sismicidade T agr<0,4
. . . . 1
Baixa sismicidade 5 0,4<agr<0,8
. . . . 2
Média e Alta sismicidade Tod 0,8<agr<1,5
e
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3 ESTADO DA ARTE

Com a finalidade de aplicar os conceitos anteriormente explanados,
organizagOes nacionais e internacionais elaboraram normas para uniformidade de
aplicacéo das regras de analise, dimensionamento e pormenorizagdo de estruturas
para a acao sismica, dentro do grau de fiabilidade pretendidos no ambito da
seguranca publica instituida por cada pais.

Nesse contexto, analisando as diversas normas existentes acerca deste tema
tais como: EN1998-1 (2004), EN1998-2 (2005), CALTRANS (2019), ATC40 (1996),
FEMA440 (2005) , FEMA356 (2000), ASCE41-13 (2014), verifica-se uma certa
uniformidade de conceitos, porém, em algumas normas, uns temas um pouco mais
aprofundados do que noutros, alguns até com explanacdo didatica, mas na sua
generalidade equivalentes nos seus conteudos e referéncias.

Os conceitos por elas recorridos provém dos grandes estudiosos do tema tais
como Clough e Penzien (1993), Chen e Duan (2003), Housner e Jennings (1964),
Ren et al. (2005), entre outros tantos com estudos importantes.

Ora, sendo entdo uma norma um documento orientativo para os projetistas
poderem seguir um procedimento I4gico e coerente de verificacdes, pode-se resumir
o estado da arte a qualquer uma das normas citadas, pois de facto, as orientacdes
pouco variam umas das outras e onde uma é omissa outra a complementara.

Por esta razao, optou-se por apresentar, nesta dissertacdo, o estado da arte,
no que concerne a analise sismica de pontes, com as normas europeias,
complementando-a em alguns temas com outras.

Nesse sentido, vai-se neste capitulo apresentar, comparar e averiguar a
aplicabilidade dos conceitos e das prescricdbes da norma europeia a realidade

brasileira.

3.1 Analises sismicas lineares

Retornando ao anterior, as Equacdes (1), (19) e (20) e considerando que
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2
%q(t)z /;—;q*(t) + as(t), sendo as(t) o vetor da aceleragdo de calculo do solo,

entra-se nas analises sismicas lineares.

Quanto a Equacao matricial (1), integrando-a no tempo, obtém-se a analise
sismica dindmica linear de integragéo direta no tempo.

As Equacodes (26) e (27) e (31) a (37) em conjunto com (28) a (30) passam a
dizer respeito a analise sismica dinamica modal linear de integracdo no tempo e as
Equacdes (43) a (47) a analise sismica modal espectral linear.

Nos casos em que haja um modo fundamental preponderante, que se possa
considerar que a estrutura vibra de acordo com esse modo, € possivel utilizar
apenas esse modo de vibragéo, entrando na andlise sismica estatica linear.

Em todos processos acima, € necessario considerar o amortecimento viscoso

dos materiais.
3.1.1. Anélise sismica modal espectral

Desenvolvendo o exposto sobre a analise sismica modal, consideradas as
Equac0es (41) e (42), constata-se a necessidade de definir os maximos de resposta
de osciladores lineares em cada modo j quando sujeitos a uma agao sismica.

Pode-se definir, como descreve Guerreiro {3} (2010), o espectro de resposta
de um oscilador linear de 1 grau de liberdade, como um gréafico das respostas
maximas de uma dada quantidade (deslocamento, acelera¢cdo, momento flexor, etc)
em funcdo do periodo (ou da frequéncia) quando atuado por uma acao (forca,
deslocamento, aceleracao de solo, etc) descrita no tempo.

Introduzindo as Equacdes (41) e (42) nas Equacbes (43) a (46) e
considerando isoladamente cada diregao independente da aceleragao do solo §( x ;
y ; Z ), obtém-se as respostas maximas relativas dos graus de liberdade da estrutura
pelas Equacdes (49) a (53), isto é, pelas respostas modais espectrais para 0 sismo

na diregdo ¢(x;y;z)

qGjmaxg "= - FPM;.S5¢/ w;2 (49)
VGijmaxg = - FPM;.S3¢ / w; (50)
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qumax,E*: - FPM].SVLE /(.L)j (51)
VGjmax,Z*: - FPMj.SVj,E (52)
CIGjmax,E*z - FPMj.de,E (53)

sendo,

Ssje a aceleracdo maxima de resposta absoluta, de um oscilador harménico de 1
grau de liberdade com frequéncia prépria wj a acao de aceleracéo sismica da base
as(t) nadirecao §(x;y;z);

Svj¢ a velocidade méaxima de resposta relativa, de um oscilador harménico de 1 grau
de liberdade com frequéncia prépria wj a acdo de aceleracdo sismica da base as(t)
na direcdo ¢(x;y;z);

Sdj¢ 0 deslocamento maximo de resposta relativa, de um oscilador harménico de 1
grau de liberdade com frequéncia propria wj & acdo de aceleracdo sismica da base

as(t) nadirecdo §(x;y;z);

Este tipo de andlise apenas devolve os valores maximos de resposta em cada

modo de vibracéo e direcdo atuante.

3.1.1.1 Combinacdo modal e direcional —= SRSS e CQC

Como os maximos de cada modo de vibracao e direcdo ndo sao simultaneos,
o valor maximo global podera ocorrer sem que ocorra qualguer um dos maximos
modais ou direcionais. Assim, € recomendavel, para estimativa do maximo global no
grau de liberdade i, que se faca uma combinacdo quadratica (SRSS) dos modos de
vibracdo e das direcbes da acdo sismica Xx,y,z. Este processo esta descrito e
desenvolvido por Clough e Penzien (1993). Nesse caso a resposta do grau de

liberdade i com sismo na diregéo (x ; y ; z) no modo j é avaliado pela Equacao (54)

dij.maxt = Pij.FPM;.Saj¢ /wj? (54)

onde, aplicando a SRSS nos modos e nas dire¢des, se obtém a Equacao (55)
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Qimax= [ Ye=xy.z{ [ Zj=LN ( Pij .[FPM;.Sajg /wj?)? ]05}2 05 (55)

que introduzindo a definicdo do FPM;, reescreve-se com a Equacéo (56)

Qimax = [ Ye=xy.z{[ Zj=1N (Pij. [ Z(mi.Dy) / Z(mi.Pi2) .Sz /w;2)2 ]05}2 105 (56)

Porém, a SRSS s0 € aplicavel quando a resposta de dois quaisquer modos de
vibracéo, incluindo os modos de translagéo e os de tor¢ao, possam ser consideradas
independentes entre si, 0 que implica satisfizerem a condig&o

Tj+1 < 0,90.T; (57)

Se os periodos ndo estiverem suficientemente afastados, o efeito da acao
sismica devera ser obtido segundo um conceito mais rigoroso como a combinacao
quadratica completa (CQC), também apresentada no trabalho de Clough e Penzien
(1993). Assim, os efeitos maximos da acao sismica para o grau de liberdade i e em
cada diregéo ¢(x ; y ; z) da aceleragdo sismica, deverdo ser calculados pelas
Equacoes (58), (59) e (60)

Qimaxg = [ Yg=xyz Nj=1N qikgHkj.qijg ] (58)
Vimaxt = [ Neg=xyz 2j=1,N Vikg k. Vijg ]0° (59)
dimaxg = [ Y, t=xyz 2j=1N ikt Hkj.aij§ | (60)

sendo

wi= [ 8n2(1+1)r3/2] / [ (1-r2)? + 4n?r(141)?]

(61)

os coeficientes de correlacdo modal, em que

r= wj/wk (62)

n o amortecimento

De salientar que os termos cruzados das equacodes (58) a (60) podem tomar
valores positivos ou negativos consoante correspondam a respostas modais com o

mesmo sinal ou sinais opostos.
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3.1.1.2 Modos participativos na anélise modal

Prosseguem Clough e Penzien (1993) que os modos de vibragdo a considerar
nestas combinagdes, SRSS ou CQC, deverdo ser todos aqueles que contribuam
significativamente para a resposta global da estrutura.

As EN1998-1 (2004) e EN1998-2 (2005), bem como, Clough e Penzien (1993)

sugerem que sejam considerados todos aqueles em que:

e a soma das suas massas modais (ndo normalizadas), seja pelo menos,
90% da massa total da estrutura;
e a massa modal (ndo normalizada) seja individualmente superior a 5% da

massa total.

A EN1998-2 (2005), no ponto 4.2.1.2.(3), prevé a possibilidade de se
considerar menor nimero de modos de vibracdo participantes, conforme abaixo se

transcreve:

(2) Para pontes onde a massa total M pode ser considerada como uma soma das “massas
modais efetivas”, M, o critério do ponto (1) acima é considerado satisfeito se a soma das
massas modais efetivas dos modos considerados, >Mic, constitui pelo menos 90% da massa
total da ponte.

(3) Se depois de considerar todos os modos com T = 0,033s (f < 30Hz) a condi¢do do ponto
anterior ndo for satisfeita, 0 numero de modos considerados pode ser considerado aceitavel,

desde que as duas condi¢Bes a seguir sejam satisfeitas:
® >Mj./M=0,70

® Os valores finais dos efeitos da acao sismica sejam multiplicados por M/ZMic.

O SRSS para combinar os efeitos direcionais devera seguir a Equacao (63)

(imax = [ Z§= XV, Z Qimax,zz ]0’5 (63)
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3.1.1.3 Espectro de resposta eléstica e classificacdo dos solos

Guerreiro {3} (2010) aponta alguns pormenores que caracterizam o0s
espectros de resposta e que importa aqui sumarizar para melhor entender a forma

dos mesmos prescritos em norma:

e O espectro de resposta de aceleragOes absolutas tende para zero quando
a frequéncia propria dos osciladores tende para zero (ou o periodo a tender
para infinito).

e O espectro de resposta de aceleracdes absolutas tende, para valores muito
elevados de frequéncia (ou o periodo a tender para zero), para o valor de
pico de aceleracédo do solo.

e Os espectros de resposta de velocidades ou deslocamentos relativos
tendem, para valores elevados de frequéncia (ou o periodo a tender para
zero), respectivamente, para a velocidade maxima do solo e para o

deslocamento méaximo do solo.

A Figura 16 ilustra as trés situacdes acima expostas. Em detalhes, esclarece
Guerreiro {3} (2010), que os espectros de resposta regulamentares (ou de norma)
nao traduzem um sismo real, mas antes se tratam de curvas idealizadas que
permitem caracterizar o tipo de eventos sismicos possiveis de ocorrer nesse local,
sendo por isso, obtidos por meio da suavizacdo pela média ou envoltéria de
espectros de resposta de sismos reais, definidos a partir de uma analise de registros
de sismos significativos ocorridos na regiéo.

Por esta razéo, as formas dos espectros de norma sao definidas pelas
caracteristicas de propagacdo do sismo no solo local da estrutura, que sao
diretamente influenciados, conforme diz Guerreiro {1} (2010), da forma que abaixo

Se resume.

e pela sismicidade, através dos valores de aceleragdo do movimento do solo
as(t) determinados para um tipo de solo de referéncia, considerado do tipo
A na EN1998-1 (2004) ou tipo B na NBR15421 (2006);
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e pela forma como as ondas se propagam no solo local, através da definicdo

de pontos extremos do espectro nos pelos periodos (Ts, Tc e Tp), que

adiante se menciona, para cada tipo de solo local;
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Figura 16 - Espectros de resposta de aceleracdo absoluta, velocidade e deslocamento relativo e suas

propriedades. Guerreiro (2010).

Note-se que um sismo de curta distancia epicentral, isto &, gerado proximo

das estruturas, devera provocar um efeito mais severo em estruturas mais rigidas

(menores periodos) do que um sismo de longa distancia epicentral. Este fato esta

relacionado com uma maior atenuacdo da energia associada as componentes de

mais baixo periodo das ondas sismicas que percorrem maiores distancias do que as

componentes correspondentes aos altos periodos de vibracdo. Quanto mais

afastado for o sismo, menor energia este devera apresentar nos baixos periodos de

vibracéo.
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Assim, a relacdo da distancia focal no espectro de resposta reflete-se na
consideracdo de espectros diferentes, através da mudanca do valor da aceleragéo
de referéncia do solo e da alteracdo da forma do espectro modificando Ts, Tc e To,
para cada tipo de solo.

Por esta razao, pode justificar-se a consideracao de mais de um tipo de sismo
se houver fontes distintas de origem sismica, como por exemplo, consta nas normas
europeias e na antiga regulamentacao portuguesa, no RSA (1983), 2 tipos de sismo
em que:

1. um tem grande distancia focal e alta magnitude;

2. outro com pequena distancia focal e baixa magnitude.

Estes caracterizam as duas principais fontes distintas de sismos no territério
portugués, o banco de Gorringe, um maci¢co montanhoso submerso ao largo do cabo
de Sagres no Oceano Atlantico, e as falhas dentro da microplaca ibérica.

No caso brasileiro, a norma NBR15421 (2006) apresenta apenas um so tipo
de sismo, ndo sendo necessario considerar a possibilidade da existéncia de outros
tipos de sismos com distancia focal e magnitudes diferentes.

e pela tendéncia do espectro para o valor maximo do deslocamento do solo

com o crescimento do periodo;

e pela tendéncia do espectro para o valor maximo da velocidade do solo com

o crescimento do periodo;

e pela tendéncia do espectro para a maxima aceleracdo do solo com a

diminuicdo do periodo;

e pelo amortecimento estrutural (estruturas em concreto de 5% e em aco

2%);

Assim, tomam os espectros de resposta elasticos prescrito pelas duas normas
para amortecimento { = 5% os valores obtidos nas Equacgdes (64) a (67) e de (68) a
(70)

EN1998-1 (2004)
e Sa=[1+15.T/Te]S.aq 0<T<Ts
(64)
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o S.=25.a.5 T < T <Tc

(65)
o Su=2,5.2.5.Tc/T Tc<T<Tp (66)
e Sa=2,5.2..5.( TcTo/T?) To<T (67)

Sa — ordenada do espectro de resposta elastico das aceleragdes ( m/s?);

ag — valor da aceleracéo de calculo do solo (ag= agr.Ys);

T — periodo de vibracéo;

S — fator de amplificacéo sismica do solo, depende da classe do terreno local

Ts, Tc, TD — valores de periodos de referéncia;

NBR15421 (2006)

o Si= (18,75TFa/FV + 1,0 ).Fa.agR 0<T< 0,08.Fv/Fa
o Sa= Z,S.Fa.agR 0,08.Fv/Fa <T< 0,4.Fv/Fa
o Si= Fv.agR/T O,4.Fv/Fa <T

sendo

(68)
(69)
(70)

Fa e Fv os fatores de amplificacédo sismica do solo, para os periodos de 0,0s e 1,0s (

Fa= Sa.agr(0) e Fv= Saagr(1l) ), respectivamente, e dependem do tipo de sismo,

nomeadamente da aceleracdo caracteristica do solo agr, nesses instantes, e da

classe do terreno local. Tomam os valores da Tabela 4.

Tabela 4 - Defini¢cdo dos fatores Fa e Fv de amplificacdo sismica no solo. NBR15421 (2006)

Fator Fa Fatos Fv

Classe do Terreno | ag<0,10g | ag = 0,159 | ag<0,10g | ag = 0,159

A 0,8 0,8 0,8 0,8
B 1,0 1,0 1,0 1,0
C 1,2 1,2 1,7 1,7
D 1,6 15 2,4 2,2

E 25 2,1 3,5 3,4
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Comparando os dois espectros, verifica-se que:

Fa= S, quando T=0 as comparacdes estabelecem essa igualdade;

Fv= 2,5.5.T¢, do mesmo modo, quando T= 1 s as comparacdes estabelecem
essa igualdade;

Ts= 0,08.Fv/S;

Tc= 0,4.Fy/S= 5Ts;

Por conseguinte, pode-se reescrever na forma paramétrica do espectro de
resposta elastica da EN1998-1 (2004) o espectro da NBR15421 (2006), tomando a
forma das Equacdes (71) a (73):

o Sa=[(251n-1).T./Te + 1,0 ].S.ag 0<T<Ts (71)
o Si= 2,5.T].S.ag Te<T<Tc (72)
e Sa=(2,5Tc/T)Mn.S.ag Tc<T (73)
sendo
n=1[10/(5+3) 1°5 > 0,55 (74)

um fator de correcéo para levar em conta o amortecimento viscoso, em que

¢ € o amortecimento viscoso da estrutura, expresso em percentagem.

Te e Tc tomam os valores dos Tabelas 5 e 6.

Tabela 5 - Valores de S, Ts e Tc ( para solos tipo E apenas quando agr < 0,109 ).
CLASSE DE TERRENO (NBR) S Ts Tc

A 0,8 0,08 0,4

1,0 0,08 0,4

1,2 0,11 0,57

1,6 0,12 0,6
2,5 0,11 0,56

m O O @
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Tabela 6 - Valores de S, Tes e Tc apenas para solos tipo E em que agr= 0,15¢g
CLASSE DE TERRENO (NBR) S Ts Tc
E 2,1 0,13 0,65

Constata-se que a NBR15421 (2006) ndo define a ultima zona com o ponto
de referéncia Tp a que corresponde a zona espectral de deslocamentos constantes.

Nas Figuras 17 a 20 apresentam-se o0s tracados dos espectros de resposta da
NBR15421 (2006) e EN1998-1 (2004).

Pode-se constatar que em todos os tipos de solo, a excep¢ao do solo tipo C,
0 espectro da NBR15421 (2006) é envoltério dos espectros da EN1998-1 (2004),
sendo para o solo do tipo E (correspondente ao solo do tipo D na norma europeia),
no patamar de aceleracdes constantes de resposta, cerca de 40% superior.

Note-se que o solo do tipo E é o mais corrente no territorio brasileiro.

Denuncia-se assim como falsa a ideia de que os espectros considerados em
paises de risco sismico moderado a alto serem mais gravosos do que no Brasil.

Ha também a considerar, os valores da aceleracdo de referéncia do solo que
comparados com os desses paises também ndo sdo de menosprezar. De fato, por
exemplo, em Portugal, pais tradicionalmente visto como de risco sismico elevado,
tem-se que acr varia, para o sismo do tipo 1 entre 0,035 g a 0,15 g, pontualmente
em algumas poucas localidades atinge o valor de 0,20 g, somente em Portimdo os
0,25 g, quanto ao sismo do tipo 2, entre 0,08 g e 0,17 g. Lisboa apresenta valores
de 0,15g e 0,17 g, para 0 sismo do tipo 1 e tipo 2, respectivamente.
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Figura 17 — Forma e pontos de contorno do espectro de resposta de aceleracdo absoluta de projeto
(Sal ags0) em solos do Tipo A e B, respetivamente da EN1998-1 (2004) e NBR15421 (2006).
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Figura 18 — Forma e pontos de contorno do espectro de resposta de aceleracdo absoluta de projeto
(Sa/ ags0) em solos do Tipo B e C, respetivamente da EN1998-1 (2004) e NBR15421 (2006).
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ESPECTROS DE RESPOSTA
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Figura 19 — Forma e pontos de contorno do espectro de resposta de aceleracdo absoluta de projeto
(Sa/ ags0) em solos do Tipo C e D, respetivamente da EN1998-1 (2004) e NBR15421 (2006).

7,000
6,000
5,000
4,000
3,000

2,000

Acelera~cio Espectralfasg0

1,000

0,000

ESPECTROS DE RESPOSTA

—NEBR15421 (2006)
e E N 19981 (2004) - 515M01
EN1998-1 (2004) - 515M02

= TSV - T
e e B T T
™ e T - T

PEridda | 5]

Figura 20 — Forma e pontos de contorno do espectro de resposta de aceleracdo absoluta de projeto
(Sa/ ags0) em solos do Tipo D e E, respetivamente da EN1998-1 (2004) e NBR15421 (2006).
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J& o territorio brasileiro apresenta em algumas regides, em especial no Acre e

Rio Grande do Norte, valores de 0,15 g.
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Como foi referido, as aceleragdes de referéncia do solo na NBR15421 (2006)
e EN1998-1 (2004) dizem respeito a solos do tipo B e A, respectivamente para cada
uma das normas.

A classificacdo dos solos nessas normas esta sumariamente apresentada nos
Tabelas 7 e 8.

Tabela 7 — Classificacédo dos solos segundo NBR15421 (2006)

Classe ) . Propriedades médias nos 30m superiores
Designacao
terreno Vs N
A Rocha séa > 1500 m/s NA
B Rocha 1500 a 760 m/s NA
Rocha alterada ou solo
C ) ] 760 a 370 m/s 250
muito rigido
D Solo rigido 370 a 180 m/s 50a 15
<180m/s <15
E Solo mole Qualquer perfil, incluindo camada com mais de 3,0m de
argila mole

Solos liquefativos, argilas muito sensiveis e solos
colapsaveis fracamente cimentados

Turfas ou argilas muito orgéanicas

Argilas muito plasticas

Estratos muito espessos de argila mole ou média com
mais de 35m




Tabela 8 — Classificacdo dos solos segundo EN1998-1 (2004)
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anteriores.

Tip Parametros
Descricdo do perfil estratigrafico
0 Vs (m/s) N cu (KPa)
Formacdao geolégica rochosa que inclua no
A . ) R . > 800
maximo 5m de material fraco a superficie
Areia muito compacta, de seixo ou argila muito rija,
B com espessura de varios metros e aumento em 360 a 800 >50 > 250
profundidade das propriedades mecénicas.
Depdsitos profundos de areia compacta a
medianamente compacta, de seixo ou argila rija,
C . 180 a 360 15a50 70 a 250
com espessura de varias dezenas a centenas de
metros.
Solos ndo coesivos de compacidade média a
baixa, com ou sem estratos coesivos moles, ou
D ) ) <180 <15 <70
solos predominantemente coesivos de
consisténcia mole a dura
Estrato aluvionar superficial com valores de Vs dos
E solos do tipo C e D, com espessura entre 5 a 20m,
sobre um estrato mais rigido com Vs > 800m/s
Estrato constituido, ou contendo, pelo menos 10m 100
<
S1 | de espessura de argilas ou siltes moles com IP>40 | =~ 10a 20
i indicativo
e elevado teor em agua
Solos com potencial liquefacao, de argilas
S2 | sensiveis ou qualquer outro perfil ndo incluido nos

Da analise das duas Tabelas, pode-se verificar que os dois tipos de solo sdo

equivalentes, pois ambos tém classificacdo geoldgica de rocha e devem satisfazer

uma velocidade minima de propagacdo a ondas de corte (tipo S) para os 30m

superficiais do maci¢co em aproximadamente 800 m/s na EN1998-1 (2004) (na NBR
760 m/s).
Detalham ambas as normas que essa velocidade de propagacéo das ondas

de corte na rocha devera ser determinada pela Equacao (75)
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vs,30= 30/X hi/vi (75)

sendo,
hi a espessura em metros da camada i

vi velocidade de propagacgéo das ondas de corte da camada i, num total de N
camadas existentes nesses 30 m superficiaisSegundo Kramer (1996), as ondas de
corte sdo ondas profundas da difusdo do evento sismico no hipocentro (local em
profundidade onde ocorre a causa do evento sismico) cuja propagacdo até a
superficie se faz com movimentos perpendiculares a direcdo de propagacao em que
provocam a mudanca de forma, mas sem alterar o volume (distor¢cao) e originam,
por isso, efeitos significativos na forma e distribuicdo da camada de solo. Em sismos
graves pode até provocar a deformacao plastica de camadas rochosas.

Pelas suas caracteristicas de distor¢do este tipo de onda apenas se consegue
propagar em meios solidos.

As principais consequéncias deste tipo de onda serdo uma maior amplificacéo
sismica dos deslocamentos dos solos em relacdo as ondas P, como também, a
liquefacdo dos solos saturados por falta de resisténcia destes aos efeitos de
distorcéo.

As ondas S deslocam-se a velocidade mais lenta que as ondas P cujo modo
de transmisséo se faz por efeito de compressao e tracdo dos solos no sentido da
sua propagacao, sendo por consequéncia menos nefastas.

Importa referir, que uma vez chegando as ondas P e S a superficie, estas se
transformam em ondas de superficie, cujas caracteristicas sao alteradas em relacao

as ondas originais, resultando em:

e Ondas Rayleigh - com movimento circular das particulas de solo analogo
as ondas do mar;
e Ondas Love - com movimento horizontal transversal a direcdo de

propagacao.

A EN1998-1 (2004) permite para classificacdo dos solos do tipo A existéncia
de uma espessura maxima de solo mais fraco a superficie na ordem dos 5m,
enquanto que a NBR15421 (2006) limita a 3m. Esta pequena diferenga néo parece

ser significativa a modo de inviabilizar a equivaléncia entre as duas defini¢cdes.
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Os tipos de solo ndo rochosos sao mais sensiveis as ondas de superficie do

que as ondas S

3.1.1.4 Forma ADRS do espectro de resposta elastica

Refere Guerreiro {3} (2010) que uma forma de representar os espectros de
resposta em aceleracbes e em deslocamentos sera a designada por formato ADRS
(Acceleration and Displacement Response Spectrum). De acordo com este formato,
0s valores espectrais de resposta elastica de aceleracdo Sa, sdo representados em

funcado dos valores espectrais de deslocamento Sq, conforme a Equacao (76)

Saj= - 412 /Tj2. Sqj (76)

e, por conseguinte, € possivel relacionar as aceleracdes absolutas com o0s
deslocamentos relativos espectrais para cada periodo (ou frequéncia), definido
através de uma linha reta que passa pela origem e tem declive 41%/T2,

Na Figura 21, estd representado um espectro de resposta de um sismo no
formato ADRS e onde estdo indicadas as retas representativas dos periodos de
0,50, 1,0 e 2,0 segundos.

De acordo com esta representacdo, 0s pontos de interseccao entre as retas
representativas dos periodos e a funcdo ADRS definem a resposta do oscilador em
termos de aceleracdo (valor de Sa lido no eixo vertical) e deslocamento relativo
(valor de Sgj lido no eixo horizontal) para o periodo T;j correspondente ao selecionado

através da reta escolhida.
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Figura 21 - Espectro ADRS (deslocamento relativo — aceleracdo absoluta). Guerreiro {3} (2010).

3.1.2. Analise sismica estéatica linear

Em geral, nas estruturas regulares (ver definicho em 3.5.4) e simétricas,
verifica-se que o0s primeiros modos de vibragdo sdo predominantes, e sem
acoplamento, em cada uma das direcdes principais da estrutura (eixos de simetria),
concentrando neles massa modal superior a 90% da massa modal total. Os modos
de vibracdo superiores, caracteristicamente, atuam concomitantes nas duas
direcdes, manifestando, ao contrario dos modos inferiores, uma resposta de tor¢céao
da estrutura, porém com muito baixa participacao na resposta estrutural.

Este comportamento permite definir para cada uma das direcées um modo e
periodo de vibragao “fundamental” (0 de maior periodo para cada diregao), com
comportamento plano, isto é, sem torcdo. Cada um desses modos “fundamentais”
concentra em si massa modal superior a 90% da massa total excitavel nessa
direcdo, a restante massa modal encontra-se distribuida pelos restantes modos
superiores, sem haver, em nenhum deles, concentracdo de massa superior a 5%.

Mediante estas condicdes, € possivel analisar a estrutura com duas analises,
uma para cada direcdo, considerando os maiores periodos de vibragcdo em cada
direcdo como periodos fundamentais, sem considerar os efeitos de torcdo na

estrutura.
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Isto permite aplicar o método de Rayleigh simplificado para célculo
aproximado dos periodos e forgas maximas de inércia em cada direcdo de analise
considerando um modelo de massas discretas. Deste modo, a for¢ca sismica maxima
(que tera assim carater estatico) atuante sobre uma massa discreta Mi da ponte

pode-se obtida pela Equacéo (77):

FEigmax= [00,£%.(Sa(To)./g).Mi.di] (77)

sendo,

di,e 0 deslocamento da massa Mi por atuagdo gravitica sobre a estrutura na diregdo
ortogonal ¢ considerada;

wo a frequéncia propria angular da ponte (determinada pelo método de Rayleigh)
na direcao ortogonal ¢ considerada, desta obtém-se Tog;

Sa(Tot) resposta espectral na diregdo . Do mesmo modo que as restantes analises
lineares equivalentes deve-se utilizar o espectro de calculo para determinacdo de
Sa(Toe).

O efeito de torcdo numa estrutura € aproximadamente equivalente a um
momento com direcdo do eixo vertical que passa pelo centro de gravidade do piso,
em edificios, ou do tabuleiro, em pontes, e cujo valor corresponde ao produto entre a
forca de corte basal por uma excentricidade. Indicam as EN1998-1(2004) e EN1998-
2 (2005) que o efeito do momento de torcao referido, sobre os elementos de suporte,
pode ser estimado por equilibrio e considerando o piso, ou tabuleiro no caso das
pontes, como rigidos, independentemente de serem, ou néo, flexiveis.

Apesar da participagcdo dos modos superiores ser muito baixa, torna-se
cauteloso introduzir esses efeitos de torcdo, mesmo que de forma indireta, pois
podem introduzir amplificacbes dinamicas significativas dos esforcos obtidos. Essa
amplificagdo é introduzida por uma excentricidade de calculo designada de
excentricidade adicional (ea). A excentricidade adicional a considerar € segundo
EN1998-2 (2005) de 5% do comprimento total do piso, ou tabuleiro. O sentido a
considerar para essa excentricidade devera ser o mais desfavoravel para cada
elemento estrutural.

Apesar de o método ser conceptualmente aplicado a estruturas simétricas e

regulares é permitida uma certa aproximacao a estruturas que ndo cumpram essa
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condicdo, dentro de certos limites. Assim, de modo anélogo a excentricidade
adicional, se procede para levar em conta eventuais desvios entre a distribuicdo de
posicdo de massas (ou centro de massa) e de rigidez (ou centro de rigidez), através
da excentricidade teorica (eo). Esta excentricidade podera ser ignorada desde que

utilizado um modelo tridimensional da estrutura.

3.1.3. Analises dinamicas lineares

O método ja foi descrito em 1.11, 1.12, ANEXO A e em 3.1, onde se pode
constatar da necessidade de conhecer a variacdo de valores da aceleracao do solo,
as(t), em, pelo menos, num numero suficiente de instantes de tempo, afastados em
passos iguais, que permitam fazer a anélise com suficiente rigor. A forma usual de
se representar graficamente essa variacao é por acelerogramas que sao graficos de
registro real das acelerac¢des do solo ao longo do tempo.

Aplicam-se as andlises dinamicas modais no dominio do tempo o descrito
entre 3.1.1.1 e 3.1.1.3. no que concerne aos modos participativos, espectro de
resposta elastico e combinagdes modais e direcionais, CQC e SRSS, com a
particularidade de estas serem realizadas em cada instante de tempo da andlise.

Nas analises dindmicas deve ser considerado o valor do amortecimento
viscoso da estrutura.

Em alternativa aos acelerogramas registrados reais caracteristicos da zona
onde se localiza a estrutura, podem, conforme EN1998-1 (2004) e EN1998-2 (2005),
serem usados acelerogramas artificiais, ou outros registrados em locais diferentes
desde que devidamente ajustados para que sejam compativeis com a agao sismica
de célculo, isto €, com o0 espectro de resposta elastico (q=1) da norma.

A distribuicdo de energia em um acelerograma ndo é homogénea, pelo que,
ao se utilizar apenas um acelerograma corre-se 0 risco de que este registro em
particular ndo tenha energia suficiente na frequéncia principal da estrutura avaliada.
A alternativa é empregar um numero maior de acelerogramas independentes
estatisticamente, de forma que, na média, o conteldo energético do conjunto cubra

a faixa de frequéncias de interesse.
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A NBR 15421 (2006) exige que sejam utilizados, em cada andlise, um
conjunto de acelerogramas distintos em dire¢cbes ortogonais entre si, mas nao
estipula a quantidade minima total de registros necessarios.

O manual EM 1110-2-6051 do COE (2016) estipula que, para uma analise
linear, apenas um conjunto com aceleracdes independentes nas trés direcoes
ortogonais é suficiente; j& para uma analise néo linear, pelo menos cinco conjuntos
S&80 necessarios.

A USNRC (1973), além de exigir que a média dos espectros de poténcia dos
acelerogramas empregues supere o espectro de densidade de poténcia dado pela
mesma norma, exige também uma verificacdo do fator de correlacdo entre os
acelerogramas, de forma a garantir a independéncia estatistica entre os registros.

A EN1998-2 (2005), estipula que concomitantemente:

e devem atuar simultaneamente 2 acelerogramas distintos em 2 direcdes
horizontais ortogonais;

e devem ser utilizados no minimo 3 acelerogramas.

Com estas condi¢cdes, designando os 3 acelerogramas a utilizar de A, B e C,
conclui-se a necessidade minima de se fazer os pares A-B + B-A + A-C + C-A + B-C
+ C-B. Seréo, por isso, analisadas, no minimo, 6 situacdes de calculo.

Os esforcos sismicos de calculo em analises dinamicas serdo entdo obtidos
pela média, dos valores maximos e minimos obtidos.

Para mais informacéo acerca da construcdo de acelerogramas artificiais e
forma de ajuste de acelerogramas reais ao espectro de calculo, remete-se ao
ANEXO C.

3.2. Analises sismicas lineares equivalentes

Quando a atuacdo da acdo sismica introduz, em comportamento elastico
estrutural, esforgos elevados na estrutura, deve-se levar em conta, segundo
Guerreiro (2010), a contribuicdo da dispersdo da energia de deformacao estrutural

devido ao comportamento ineldstico dos materiais, a fim de se alcancar uma
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diminuicdo desses esforgos. Para isso, tal como Clough e Penzien (1993) expdem,
as normas estruturais introduzem um coeficiente de reducdo do espectro de
resposta elastico, transformando-o num espectro de resposta inelastico aproximado,
também designado de espectro de calculo ou reduzido, que afetard os valores
esperados para os esfor¢os na estrutura.

A esse fator de reducédo designa-se de coeficiente de comportamento da
estrutura.

Como explica Guerreiro {2} (2010) e Clough e Penzien (1993), o valor desse
fator de reducdo devera garantir que ndo sao ultrapassadas as deformacdes
plasticas disponiveis pela estrutura para o0 carregamento sismico e garanta a
dissipacdo de energia cinética num numero suficiente de roétulas plasticas, de tal
modo que o deslocamento (de um ponto de referéncia) ndo ultrapasse o
deslocamento correspondente ao de uma andlise sismica eldstica. Esta ultima
condicdo se deve a razdes que se prendem pela necessidade de limitar os
deslocamentos, pois de outro modo ficariam em aberto condi¢cdes para a criacao de
efeitos indesejaveis ndo previstos, como também, e por essa mesma razao, permitir
o controle desses deslocamentos sem necessidade de um calculo ndo linear da
estrutura.

Recordando a nocao de ductilidade, a EN1998-2 (2005) refere que:

e a ductilidade de um material é expressa pela razao entre a deformacao
tltima e a deformacéo plastica (tensdo de escoamento);

e a ductilidade de uma secdo pela razdo entre a curvatura Ultima e a
curvatura de plastica;

e a ductilidade de uma estrutura pela razdo do deslocamento, de um ponto
referéncia, correspondente ao colapso estrutural e ao inicio da plastificacéo

das sec¢0Oes da estrutura.

Portanto, o coeficiente de comportamento da estrutura devera ter valores que
dependem essencialmente da ductilidade disponivel por esta, bem como, do tipo de
comportamento com que ela responde a agdo sismica, sendo por isso atribuido as
estruturas de acordo com essas caracteristicas.

Na proxima secéo, valores do coeficiente de comportamento para as pontes

na Tabela 9 seréo reportados.
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Em resumo, a introducéo do coeficiente de comportamento na andlise sismica
linear, traduz indiretamente, e de forma aproximada, o comportamento nao linear
dos materiais, sendo-lhe por isso equivalente, havendo, porém, determinadas
restricbes para essa aproximacdo que mais adiante se refere. Pelo exposto, as

andlises sismicas lineares equivalentes para obtencéo de:
e esforcos - deverdo adotar o espectro de célculo, a menos que se faca
diretamente uma analise dindmica linear, em que se procede a reducdo

direta dos esfor¢gos com o coeficiente de comportamento.

e deslocamentos - deve-se recorrer ao espectro elastico (q=1)

3.2.1. Espectro de célculo - reduzido ou inelastico

O espectro de calculo proposto pela EN1998-1 (2004) toma a forma:

e Sa=[(2,51/q-2/3).T./Te + 2/3].S.ag 0<T<Ts (78)

e Sa=2,51n.S.ag/q T8 < T < Tc
(79)

e Sa=(2,5Tc¢/T)nS.ag/q (79) Tc<T (80)

sendo

g o coeficiente de comportamento atribuido a estrutura.

Do mesmo modo, que anteriormente referido, para adaptacédo do espectro da

NBR bastard utilizar os valores de S, Teg e Tc das Tabelas 7 e 8.

3.3 Analise sismica nao linear
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A ndo linearidade fisica dos materiais pode ser introduzida na analise sismica
de modo concentrado ou distribuido nos elementos estruturais, usualmente com
recurso ao primeiro, visto se obter resultados muito préximos e ndo se justificar a
aplicacao do segundo que exige elevadissimos custos computacionais.

Realmente, sucede que a distribuicdo de esforcos na estrutura se faz por
redistribuicdo apos alcancado o comportamento inelastico dos materiais em
determinadas regides designadas de zonas criticas dos elementos.

Considera a EN1998-1 (2004) e EN1198-2 (2005) que o comportamento
inelastico numa sec¢do é alcancado quando o0 momento atuante € superior a 70% do
momento resistente, formando-se potencialmente nessa regido uma rétula plastica,
em que a curvatura das secfes ndo serd mais proporcional a0 momento atuante,
sendo as relacdes tensdo-deformacdo dos materiais ndo lineares. Por essa razéo,
dever-se-a levar em conta a localizacdo, comportamento e comprimento das rotulas
plasticas, pelo que este método de analise tem como foco as estruturas ducteis.
Fora dessas zonas considera-se, sem grande erro, 0 comportamento elastico dos
elementos.

Para melhor esclarecimento acerca da consideracdo do comportamento néo
linear dos materiais nos modelos de calculo, remete-se a leitura do ANEXO D.

Note-se também, que nas analises ndo lineares ndo € possivel a
determinacdo de modos e periodos de vibracéo, pois estes ndo sdo independentes
entre si. Por esta razdo, as analises modais ndo lineares nao sdo viaveis.

Para superar esta dificuldade, Chopra e Goel (2002) sugerem, utilizar por
aproximacédo, os modos e periodos de vibragéo linear, considerando, no entanto, o
comportamento nao linear dos materiais, e desde que adequadamente sejam
considerados e combinados com SRSS/CQC modal e direcional, aborda-se este
assunto em 3.5.3.2.1.

Assim, pode-se considerar existirem as seguintes analises néo lineares:

e Estéticas - realizadas considerando as respostas obtidas por espectros
inelasticos (de osciladores de 1GL) nos modos de vibracdo lineares da
estrutura.

e Dinamicas que podem ser:

1. Modais no dominio do tempo - quando realizadas por integragdo passo a

passo no tempo em cada modo linear e acopladas em cada passo no
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tempo, mas tendo em conta o comportamento ndo linear dos materiais nas
rotulas plasticas;

2. Integracéo direta no dominio do tempo - neste caso os esforcos obtidos
sS&80 0s mais exatos, pois nao sao influenciados pelo erro introduzido de se
considerar os modos de vibragao linear.

Em ambos os processos acima, é necessario considerar o amortecimento dos

materiais por histerese devido a acao da carga ciclica sobre os materiais.

Nestas analises, estatica ou dinamica, a verificacdo das armaduras de
elementos dicteis passa somente pela comprovacao de
deformacfes/deslocamentos sem necessidade de alguma comprovagdo de
resisténcias dos elementos.

Quando utilizados acelerogramas artificiais ou ajustados, estes deverao ser

gerados com compatibilidade ao espectro elastico da norma.

3.3.1 Analise sismica estatica ndo linear — Pushover

O método consiste, em procurar atingir um deslocamento maximo da
estrutura, através de analises estéticas planas nao lineares sucessivas, com forcas
laterais de inercia ao nivel das massas induzidas pela componente horizontal da
acdo sismica, segundo determinado modo de vibracdo, predominante nessa direcao,
cujo valor também seja alcancado por um sistema de 1GDL que responde a um
espectro de resposta inelastico, de igual amortecimento, obtido a partir do espectro
elastico de calculo.

Imaginar proceder a uma analise ndo linear multimodal recorrendo a
possibilidade de realizar o CQC/SRSS para obtencdo dos esforcos maximos néo
lineares, também nao tem nenhum fundamento teoérico, pois apesar de combinar
esforcos modais extremos, ignora o efeito do comportamento de um modo sobre os
restantes modos, bem como, a dependéncia direcional existente entre eles. Mesmo
assim, como solucdo para essas dificuldades, recorre-se a aproximacdes em

analogia ao método linear. De fato, a analise estatica ndo linear - Pushover:
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e Utiliza para analise modos lineares;

e considera que as cargas laterais de inercia sao inalteradas durante toda a
atuacdo sismica (apesar de haver métodos adaptativos que consideram a
variacdo das cargas de inércia ao longo do processo incremental de
carregamento. Nas normas e regulamentos nacionais, predomina a
recomendacdo dos métodos convencionais, pois, de fato, os adaptativos
nao conseguem trazer maior rigor do que 0s convencionais);

e estabelece o alcance por Pushover da resposta estrutural (deslocamento
de um ponto de referéncia) em modo de vibracao elastico, a resposta nao
linear de um sistema de 1GDL a um espectro de resposta inelastico, de
igual amortecimento, obtido a partir da reducdo do espectro elastico de
calculo.

e considera a analise multimodal ndo linear com acoplamento por

CQC/SRSS como se de uma resposta linear se tratasse.

Apesar destes procedimentos nao serem precisos e pecarem por
aproximacéo, estudos realizados por varios investigadores, Chopra e Goel (2002) e
Fajfar e Fischinger (1988), indicam que este tipo de andlise leva a resultados
aceitaveis.

E importante referir que ao contrario do método estatico linear, este método
considera apenas as massas modais dos respectivos modos de vibragao linear, pelo
gue, mesmo considerando a participacdo de alguns modos superiores de vibracao,
resulta sempre que a massa modal na analise estatica ndo linear € inferior a massa
modal total do sistema estrutural, com a consequéncia de se menosprezar o efeito
sismico na restante massa, 0 que podera conduzir a esfor¢os de célculo inferiores
aos reais.

Note-se que a utilizacdo na analise de periodos e respectivos modos de
vibracéo linear do modelo tridimensional da estrutura, obtidos por analise modal, ja
incorpora os efeitos de excentricidade de massa-rigidez, respectiva variabilidade e a
tridimensionalidade da estrutura, pelo que, quanto maiores forem esses efeitos, mais
distribuida se podera encontrar a massa modal pelos modos de vibragdo superiores,
ou mesmo haver uma inversdo das caracteristicas dos modos de vibracdo, com 0s
modos inferiores apresentarem caracteristicas de tor¢do. Por essa razdo, acrescido

o acoplamento forte entre os modos de vibragdo ndo linear a dependéncia
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direcional, a analise estatica ndo linear — Pushover conduzira a erros grosseiros para
estruturas que ndo sejam regulares e simétricas.

Mesmo dentro dessa condicdo, ha estruturas que apresentam acoplamento
bastante forte entre modos de vibracdo nédo linear, afastando a resposta real das
aproximacoes feitas com o modelo de modos lineares, pelo que se devera delimitar
este tipo de analise a esse tipo de estruturas, tais como as pontes estaiadas.

Ha excecbes no que concerne a condicdo de regularidade e simetria,
apresentando a andlise estatica ndo linear - Pushover resultados ainda bastante
aceitaveis. Nesses casos, deve-se utilizar um modelo tridimensional da estrutura
(com atuacgdo das cargas estaticas equivalentes ao sismo na direcdo predominante
do modo, ver adiante em 3.5.3.2.1) e aferir os resultados com uma analise linear
equivalente com coeficiente de comportamento reduzido.

Existem diferentes métodos de aproximar a resposta ndo linear da estrutura
(o deslocamento que se pretende alcancar) em um espectro inelastico, sendo alguns

deles os seguintes:

e Método do Espectro da Capacidade Resistente - proposto pela Applied
Technology Council (ATC40) para a andlise de estruturas de concreto, ver
ANEXO F;

e Método do Coeficiente de Deslocamento - proposto pela FEMA356 (2000);

e Método N2 proposto (ndo obrigatério) na EN 1998-1-1 (2004).

Por fim, importa dizer, que a introducdo do processo incremental de
carregamento possibilita a monitorizacdo da formacado de rétulas plasticas até ao
mecanismo de colapso que é uma das vantagens sobre os métodos lineares
equivalentes.

Adiante, em 3.5.3.2.1, apresenta-se em pormenor a metodologia da analise

Pushover aplicado a pontes.

3.3.2 Analise dindmica nao linear
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E importante referir que na andlise dindmica n&o linear de integracdo no
tempo, o amortecimento histerético € calculado passo a passo no tempo de acordo
com o comportamento dos materiais em cada instante.

Como ja se mencionou na sec¢ao 3.3, o valor do amortecimento a utilizar, deve
ser o viscoso-estrutural, que habitualmente se estima em 5% para estruturas de
concreto armado, adicionado do viscoso-histerético correspondente a perda de
energia nos ciclos de histerese. Este tipo de amortecimento é dependente das
propriedades inelasticas dos materiais em carga ciclica e por essa razao é variavel
no decurso do tempo. De fato, havera instantes em que os materiais estdo dentro do
limite elastico, em outro inelastico, e dentro deste, com maior ou menor amplitude
dos ciclos de histerese corresponde a maior ou menor dissipacao de energia.

Em tudo, o restante se aplica o ja referido para a analise dindmica linear,
nomeadamente quanto: aos acelerogramas; método de integracdo no tempo; com
acoplamento modal linear ou direta sobre a equacédo matricial de equilibrio; passo de
integracdo, no entanto, os diagramas tensao-deformacao dos materiais a utilizar ndo
serdo mais aqueles idealizados como elasto-perfeitamente plasticos, referidos nas
normas, seja da NBR6118 (2014) ou EN1992-1 (2004), mas sim os diagramas
representativos do comportamento nédo linear do ago e do concreto confinado, ver
ANEXO D.

Isto tem como efeito que a rigidez dos elementos estruturais inelasticos em
cada instante, apesar de possivel linearizacéo, dependa sempre do nivel de esfor¢o
axial atuante, este por sua vez da rigidez estrutural no equilibrio, por conseguinte,
estabelece-se uma relacdo nédo linear das equacdes de equilibrio sé possiveis
resolver por métodos numéricos de iteracdo, encontrando-se a solucéo de equilibrio
por convergéncia do processo. Refere-se ao método de Newton Raphson, entre
outros, um desses meétodos numéricos, mas que nem sempre sao de facil
convergéncia.

O mesmo se aplicard aos efeitos geométricos de 22 ordem gque adiante se
referirh. Este fato tem como consequéncia um enorme esforco computacional para
encontrar o equilibrio em cada instante e integra-lo no tempo, com processos
morosos, adicionados de uma incessante busca pela solu¢cdo otimizada, por vezes
ndo compativeis com o tempo e custos or¢cados para desenvolvimento do projeto

estrutural.
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3.4 Distribuic&o espacial dos apoios

Outro aspecto a considerar na andlise sismica é a variabilidade dos
movimentos do solo no espaco. De fato, a analise sismica por espectro de resposta,
ou mesmo uma analise no dominio do tempo (analise dinamica), na forma acima
descrita, sdo apenas aplicaveis quando uma mesma aceleracédo do solo € valida em
todas as bases de ligagéo ao exterior.

Para contemplar a possibilidade de existéncia de movimentos independentes
aplicados a apoios individuais, serdo necessarias algumas alteracdes a metodologia
agui apresentada, mas que, no entanto, colocou-se fora do ambito deste trabalho.

O ponto 3.3 ou 0 ANEXO E da EN1998-2 (2005) dispéem de métodos para

consideracdo de movimentos sismicos dos apoios.

3.5 Analise sismica de pontes

Vai-se expor neste subcapitulo as principais prescricées técnicas da EN 1998:
2 (2005) + AC2010 + A1(2009) + A2(2011), referentes a andlise sismica de pontes.

Em detalhes, devem ser tomadas as seguintes consideracdes para analises
sismicas de pontes:

e 0 modelo da ponte e a escolha dos graus de liberdade dinamicos devem
representar a distribuicAo de massa e rigidez, de forma que todos os
modos de deformacédo e forgas inerciais significativas sejam mobilizados
sob a excitacdo sismica do calculo;

e 0s valores a utilizar para os coeficientes de importancia yr para determinar
a aceleracdo de calculo do solo ag séo de 0,85, 1,0 e 1,3, para pontes de
classe de importancia I, Il e lll, respectivamente;

e devem ser considerados os valores médios das massas permanentes e 0s

valores das massas quase permanentes correspondentes as agles
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variaveis, pode-se tomar y2= 0 em pontes de trafego normal e w2= 0,20 em
pontes de trafego intenso;

ndo é considerado na combinagdo sismica de célculo, conforme
especificado em 5.5. da norma, as acdes devidas a deformagdes impostas,
tais como: temperatura; retragcédo; fluéncia; assentamento de apoios, entre
outros;

as acOes de vento e neve também ndo necessitam de se combinar com a
acao sismica;

as massas distribuidas podem ser concentradas em nés, de acordo com os
graus de liberdade escolhidos, mas levando em conta as propriedades da
matriz de massas consistente;

O amortecimento modal para estruturas de concreto armado e protendido

devera ser de 5%.

As analises sismicas de pontes dividem-se em dois grandes grupos, sendo

Andlises Lineares Equivalentes - estas séo realizadas a partir de uma
andlise linear, sejam estaticas, modais ou dinamicas, sendo o0
comportamento fisicamente ndo linear introduzido através do coeficiente de
comportamento, seja no espectro da norma definido em 3.2.2.5. da
EN1998-1 (2005) ou através da reducéo dos esforcos de calculo. Estas sao
aplicaveis a estruturas ducteis regulares e nao ducteis.

Andlises Nao Lineares - € contabilizado diretamente na analise dos
esforcos o comportamento da ndo linearidade fisica dos materiais, e por

iSso, somente aplicaveis a estruturas ducteis.

Em qualquer dos tipos de analise a componente vertical da acdo sismica

pode ser ignorado. No entanto, nas zonas de alta sismicidade, o efeito da

componente vertical precisa ser levado em consideracdo se os pilares estiverem

sujeitos a elevados esfor¢cos de flexdo devido as acdes verticais permanentes do

tabuleiro, ou quando a ponte estiver localizada a menos de 5 km de uma falha

sismotectOnica ativa.
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3.5.1 Classificacdo de pontes por ductilidade

A EN1998-2 (2005) define o comportamento das pontes sob acdo sismica em
dois tipos, as Dducteis ou de Ductilidade Limitada/Essencialmente Elastica. O

comportamento dependera das condi¢cdes impostas no projeto, tais como:

e sistema de isolamento sismico;
e pormenorizacao das armaduras;

e confinamento do concreto.

Em areas de sismicidade moderada a alta, normalmente é preferivel, tanto
por razbes econdmicas quanto de seguranca, projetar a ponte para um
comportamento ductil, isto €, fornecer-lhe meios confiaveis para dissipar uma
guantidade significativa de energia em caso de grandes sismos. Isso € possivel
através da contribuicdo de rotulas plasticas como, em alternativa, a colocacao de
aparelhos de dissipacéo de energia com localizacéo exata e previamente estudada.

O comportamento de uma ponte (ductii ou de ductilidade limitada) é
caracterizado pela relacdo carga-deslocamento do ponto de referéncia da estrutura,
aguele mencionado anteriormente na abordagem ao coeficiente de comportamento,
conforme se mostra na Figura 22.

As pontes dacteis sdo aquelas que apresentam um coeficiente de
comportamento g = 1,5. Se q = 1, o comportamento sera essencialmente elastico.
Para valores intermédios de g o comportamento sera de ductilidade limitada.

E de primordial importancia referir que a utilizacdo de aparelhos de apoio
elastbmeros simples de baixo amortecimento geralmente ndo levam a um
comportamento ductil dessas secdes (do aparelho de apoio), pois apresentam um
comportamento essencialmente linear e acabam por apenas traduzir uma

descontinuidade de menor rigidez estrutural.
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Figura22— Comportamento Sismico de pontes. EN1998-2 (2005)

A ductilidade de uma estrutura é definida pela Equacédo (81), a partir de um
sistema equivalente de 1GDL com comportamento elasto-perfeitamente plastico,
como mostrado na Figura 23, sendo o0 quociente entre os deslocamentos, do ponto

de referéncia, correspondentes ao estado limite final (du) e ao limite elastico (dy).

td = du/dy (81)

R — Y

-
i

dy d

Figura 23 — Diagrama forca-deslocamento do ponto de referéncia para uma carga monoténica
EN1998-2 (2005)
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O valor de dy é definido pela intercepcdo entre o patamar plastico do sistema
equivalente de 1 GDL, sendo Frd a FCB da estrutura equivalente (1 GDL) no
colapso, e a linha de continuidade do troco linear do sistema equivalente. Este Gltimo
devera interceptar o diagrama real no ponto onde a primeira plastificacdo da
armadura longitudinal na estrutura é excedida. O valor da FCB equivalente é
definida de modo tal que o diagrama faca em relacdo ao diagrama real da estrutura
areas iguais acima e abaixo a partir do ponto onde a primeira plastificacdo da
armadura longitudinal é excedida, isto €, que o sistema de 1 GDL desenvolva igual
energia de deformacéo plastica que o sistema real.

O deslocamento correspondente ao estado limite final, du, € definido no ponto
2.3.5.2.(3) da EN1998-2 (2005), como aquele em que se verifica as seguintes

condicoes:

a estrutura ja atingiu a resisténcia maxima, sendo ainda deformada até ao

colapso dc mantendo a carga atuante (dc > du);

e a estrutura, atingido du, ainda devera ser capaz de suportar pelo menos
cinco ciclos completos de deformacgédo até du, ou seja, de histerese, nas
seguintes condicdes:

1. sem iniciar a ruptura das armaduras de confinamento nas secdes de
concreto armado;

2. sem produzir uma diminuicdo superior a 20% na resisténcia final dos

elementos de concreto armado, ver Figura 24.

A — Carga monotonica
| il < 0,2F i -
l » <L miax. B-— Qu”’]to ciclo

B

-~
~
TR R R

Figura 24 - Ciclos de forca-deslocamento nas sec¢des dos elementos (concreto armado)
EN1998-2 (2005)
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3.5.2 Rotula plastica - avaliagcédo de ductilidade

As secdes dos elementos onde ocorrem deformacdes plasticas designam-se
de rétulas plasticas, ja nas zonas onde ocorrem deformacgdes inelasticas, mas ainda
ndo plasticas, designam-se de zonas criticas (ainda ndo alcancaram a tenséo
cedente).

A avaliacao da capacidade de deformacéo plastica de um elemento estrutural
de concreto, designada de ductilidade, pode ser definida em termos das trés formas

seguintes:

e ductilidade de deslocamento - neste caso, aplica-se 0 mesmo conceito que
na ductilidade da estrutura, sendo visto o elemento como estrutura e o
ponto de referéncia uma das extremidades desse elemento;

¢ ductilidade da curvatura Ultima das secdes, avaliada pela Equacéo (82)

Ho= Py/Py (82)

sendo,

@y a curvatura da secdo do elemento correspondente ao limite das deformacdes
plasticas

®v a curvatura da secdo do elemento correspondente ao final das deformacdes

lineares

e ductilidade da rotacéo para a curvatura ultima do elemento € avaliada pela

Equacéo (83)

Lo= Bu/0Ov (83)

sendo,

Bu a rotacédo do elemento correspondente ao limite das deformacdes plasticas

By a rotacdo do elemento correspondente ao limite das deformacdes lineares
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Procedendo a seguinte alteracdo algébrica com a Equacéo (84), obtém-se a
Equacéo (85)

o= 1+(0u-By) /Oy (84)
o= 1+AB8u/0y (85)

em que,
ABu é a capacidade de rotacéo plastica ultima do elemento que pode ser avaliada:

1. com base em testes laboratoriais que satisfacam as condi¢cbes do ponto
2.3.5.2.(3) da norma, ja mencionado em 3.5.1. Neste caso € possivel obter
diretamente por ensaios o valor de AB., existindo publicacbes técnicas
onde se apresentam tabelas que sumarizam os resultados obtidos por
inimeros ensaios realizados, nomeadamente as do ASCE 41-13 (2014).

2. a partir do estudo de curvaturas ultimas, dividindo o valor provavel da
capacidade de rotagéo plastica ABpu pelo coeficiente parcial de seguranca
yrp= 1,4, para levar em conta a variabilidade dimensional e de

comportamento real dos materiais na estrutura.

O valor provavel da capacidade de rotacao plastica ABpu segundo a EN1998-2
(2005) é calculada a partir da estimativa de 6, para a curvatura final ®u da secao
plastica do elemento e do comprimento de plastificacdo pelas Equacdes (86) ou
(87). De fato, a amplitude da rotacdo 6 correspondente a um comprimento L
(definido pela distancia entre a secao da rétula plastica e a de momento nulo), é
dado pelo angulo do deslocamento relativo entre as se¢des, conforme mostrado na
Figura 21. Assim, o valor provavel da capacidade de rotacdo plastica de uma rétula

pode ser expresso por

Aepu: Bu-By= (q)u - (I)Y)Lp(ZL - Lp)/(ZL) (86)

em que, ®u e Ov estdo referenciadas nas Figuras 25 e 26 e sdo determinados por
meio de uma analise momento-curvatura M-® idealizado da secéo sob carga axial,

que no caso sismico corresponde a combinacdo de projeto sismico (CP + E +
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W2.SC) com um diagrama bilinear elastico-perfeitamente plastico, que faz &reas
iguais acima e abaixo em relagdo ao diagrama M-® “real” a partir do ponto onde a
primeira_plastificagdo da armadura longitudinal é excedida (My;®y), isto €, com igual

energia de deformacao plastica, conforme mostrado nas Figuras 26 e 27.

Figura 25 — Amplitude de rotagéo 6= 1/L.Jo.. ®.x dx (EN1998-2, 2005)

E a mesma idealizacdo da adotada pelo Caltrans (2019).
Notar que para construcdo do diagrama idealizado M-® da segao é

necessario conhecer:

e 0 diagrama M-® “real” da se¢do em carregamento monotdnico sob carga
axial, que no caso sismico corresponde a combinacao de projeto sismico
(CP + E + W2.SC), que pouco mais adiante se refere;

e ®y que é a curvatura da se¢do quando ocorre a primeira plastificacdo da
armadura de tracdo (My;¢y) sob carga axial correspondente a combinacgéo
de projeto sismico (CP + E + W2.SC);

e ®, que é a curvatura Ultima da secéo plastica do elemento sob carga axial
correspondente a combinagéao de projeto sismico (CP + E + W2.SC), que

pode ser expressa pela Equacéo (88)
dy= (Ec - Es)/d (88)
sendo,

€c € a deformacéo do concreto (deformacéo por compressao, negativa) que toma um

dos seguintes valores ultimos:
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1. ecu1 para a deformacgdo a compressédo do concreto ndo confinado, Tabela
3.1 da EN1992-1-1 (2005), para rétulas frageis
2. €cuc para a deformacédo a compressao do concreto confinado, ANEXO D
expressado d(1), para rétulas ducteis, neste caso apenas a sec¢ao do nucleo
confinado de concreto deve ser considerada
s € a deformacédo do aco das armaduras que pode alcancar o valor Gltimo &su para a
deformacéo a tracao das armaduras .

d a altura util da secéo de concreto

onde gc ou &s, ou ambas, alcancem os valores ultimos anteriores.

i e AV
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o SRR Y
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Figura 26a — Definicdo dos valores ®u e @y - pilar engastado-livre (Caltrans, 2019)
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Figura 26b - Definicdo dos valores ®y e ®v - pilar bi engastado (Caltrans, 2019)
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Figura 27 — Diagrama M — ® idealizado, conforme EN1998-2 (2005) e Caltrans (2019)

E também possivel idealizar por um diagrama bi linear substituindo o patamar
plastico por um trogco obliquo que une Mne & Mp, sendo Mne 0 momento na secao
quando &= 0,3%, ver Figura 27. Contudo, a EN1998 (2005) e o Caltrans (2019)

propdem o patamar horizontal.

Do diagrama M- @ idealizado da seg¢ao pode-se obter:

e Oy que é curvatura da secdo correspondente ao final das deformacdes
lineares idealizadas ou curvatura limite elastico tedrico da se¢éo sob carga
axial correspondente a combinacao de projeto sismico (CP + E + W2.SC);

e Mp que € o momento plastico tedrico da secdo sob carga axial

correspondente a combinagao de projeto sismico (CP + E + W2.SC).

Note-se que nesta idealizacdo do diagrama M-® nao é necessario considerar
a perda de resisténcia da secdo do elemento por acdo dos ciclos de histerese
referidos em 3.5.1., pois o0 modelo tensao-deformacdo de Mander, adotado pela
EN1998-2 (2004) e Caltrans (2019), se baseia que a extenséo e tensado Ultima do
concreto confinado se verifica com a primeira ruptura do aco de confinamento,
situacdo que ocorre sempre com uma perda inferior a 20% da resisténcia do
elemento.

A obtencéo dos diagramas M-® “real” da segéo pode-se fazer através de:
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e modelo real, por ensaios;

e por integracao - estabelecendo o equilibrio das tensdes com os esforgos
atuantes, por integracdo no continuo, considerado o comportamento do
material de forma individualizada (que compde o elemento infinitesimal a
integrar) através dos diagramas tensdo-deformacdo dos materiais. Este
processo s6 admite o0 recurso a carregamento monotonico, visto que a

consideracao de cargas ciclicas torna o processo complexo e moroso;

e modelo aproximado por fibras - discretizando-se a secédo da rétula plastica
em pequenas fibras, ver Figura 28, em que cada uma terd tensao uniforme,
e estabelecendo o equilibrio de tenses com os esforgcos atuantes,
considerado o comportamento do material de forma individualizada (que
compde a fibra) através dos diagramas tensdo-deformacgdo. Este método

admite carregamentos monoténicos ou ciclicos sem dificuldade.

e Através do MEF (Método dos Elementos Finitos).

Seccdo de Gauss a

Secgdo Fibras do betdio Fibras do betdo Fibras do aco
Transversal ndo confinade  confinado

Figura 28 — Discretizacdo no modelo de fibras de uma seccao transversal. Ermida (2016)

Em todos os métodos assinalados, as seguintes hipdteses de calculo séo

admitidas:

® a secado transversal permanece plana apdés deformar-se (HipOtese de

Bernoulli);
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® na compressao e na tracdo antes da fissuracdo ha aderéncia rigida (sem
deslizamento) entre a armadura e o concreto circundante. O mesmo ja ndo
se pode afirmar na tracdo ap0s a fissuracao, pois ha deslizamento entre os
dois materiais. No entanto, pode-se afirmar que ainda ha igualdade de
alongamentos médios do aco e do concreto, se para este ultimo for
adicionado ao seu efetivo alongamento médio a parcela da abertura da
fissuras dividida pelo espacamento médio entre fissuras;

e sem considerar a fluéncia e retracao do concreto;

e apbés a fissuracdo despreza-se, na secdo transversal fissurada, a

resisténcia a tracdo do concreto.

Pode-se proceder de igual forma para varios valores de esforco axial,
tracando-se as curvas “reais” da relacdo momento-curvatura/;esfor¢o axial.

Os modelos de fibra desde que devidamente discretizados oferecem valores
muito similares aos obtidos por integracdo e exigem menor esforco computacional.
Sao também mais versateis quando se trata de fornecer informacdo em carga
ciclica. De fato, uma vez ser o diagrama M-® “real” da seg¢ao obtido por deformagao
imposta, resulta ser possivel, de forma bastante simples e eficiente, introduzir os
diagramas de histerese da carga ciclica tensdo-deformacdo e extrair-se 0s
diagramas de histerese M-® da segéo, como também, permitirem fornecer de forma
direta o0 comportamento dessas fibras no decurso da carga ciclica.

O diagrama M-® permite obter o diagrama M-8 pela Equagao da Figura 21.

Posto isto, pode-se obter o valor provavel da amplitude de rotacédo plastica

altima com a Equacéo (89)

Aepu: [(EC - Ss)/d - (I)Y]Lp(ZL - Lp)/(ZL) (89)

e por consequéncia, o coeficiente de ductilidade as rotacdes definido pela Equagéo

(85) toma o valor da Equacéo (90)

o= 1+[((c - £5)/d - ®v].Lp.(2L - Lp) /(2L.6Y) (90)

podendo tomar 6y o valor da Equagéo (91)
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Oy= ®v.L/3 (91)

para um diagrama de momentos flexores lineares, que € o predominante em pilares.
As Equacdes (89) e (90) sao validas para um indice de corte a= L/d > 3,0.
Nos casos em que o indice de corte seja 1,0 < a < 3,0 dever-se-a levar em

consideracao as seguintes alteracdes as Equacdes anteriores

ABpu= A[(ec - £5)/d - dv].Lp.(2L - Lp)/(2L) (92)
e
o= 1+A.[(ec - &5)/d - Dy].Lp.(2L - Lp)/(2L.6OY) (93)
com
A= (a/3)05 (94)

Ja o valor do comprimento da rétula plastica Lp, no caso de roétulas plasticas
formadas nas juncdes do topo ou base de um pilar com o tabuleiro, ou com a
fundacédo (sapata ou bloco), que sdo a generalidade dos casos, e dotadas de uma
armadura longitudinal com tenséo caracteristica de cedéncia fyk (em KPa) e diametro

de reforgo ¢o. (eEm mm), pode ser assumido pelas Equagdes (95) e (96)

Lp= 0,10L + 0, 015.f,k.cbbl (95)
Lp = Lp.min: 0,030.fyk.¢bL (96)

O segundo termo da Equacgéo (95) visa traduzir o efeito do escorregamento
da armadura em relacdo ao concreto no comprimento da regido da rétula plastica,
NHI (2014).

A Equacédo (96) é condicao adicional a EN1998-2 (2005) imposta no Caltrans
(2019) e trata do comprimento minimo de rotula plastica a considerar.

Deve-se levar com extrema atencéo a limitacdo do esforco axial reduzido de
0,60 para a localizacdo das roétulas plasticas, pois s6 deste modo se garante a
ductilidade minima necessaria para a se¢ao.

A norma nao contém regras sobre o fornecimento de ductilidade a elementos
pos tensionados, consequentemente, a formacdo de rotulas plasticas nesses

elementos deve ser evitada.
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E importante referir que, como adiante veremos em 3.5.3.2., em analises ndo
lineares se deve verificar se as rotacdes verificadas na estrutura satisfazem a
capacidade de rotacdo plastica das roétulas, ou mesmo, parcialmente essa
capacidade, quando levado em conta a limitacdo de danos na rotagcdo na acao

sismica.

3.5.3 Pontes dlcteis

Como j4 se mencionou, nas pontes calculadas para comportamento ductil,
devem-se utilizar andlises lineares equivalentes, se regulares, podendo ser
estaticas, modais ou dindmicas, ou em alternativa, analises ndo lineares, estaticas,

se regulares, ou dinamicas.

3.5.3.1 Andlises lineares equivalentes

Em analises lineares equivalentes, a rigidez a flexdo e tor¢cdo dos elementos

podera ser estimada por um dos seguintes modos:

e Flexdo de pilares em concreto armado — em elementos ndo ducteis se
considera a rigidez da secéo bruta do elemento; em elementos ducteis se
considera no elemento uma rigidez reduzida, estimada por um dos
seguintes processos:

1. rigidez efetiva nas rotulas plasticas, avaliada pela secante do diagrama M-
@ idealizado da secao no limite elastico tedérico que é de Ky= My/®v, ver
Figura 21. Fora das rotulas plasticas considera-se a rigidez de secao bruta;

2. rigidez efetiva do elemento avaliada pela Equacéo (97)

Eler= E(0,081! + I1) (97)

sendo,
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I' 0o momento de inércia da secéo bruta;

I" o momento de inércia em secéo fissurada para M= My, ver Figura 23.

Em ambos os casos, a sua determinacdo exige o conhecimento prévio das
armaduras da secéao.

De fato, ap@s estimativa inicial da rigidez efetiva, para determinada armadura
proposta, procede-se ao calculo estrutural e, em seguida, a verificacdo das suas
armaduras, podendo a vir ser necessario retifica-las. Este processo implica um
procedimento iterativo completo de célculo estrutural.

e Flexdo de tabuleiros, incluindo suas longarinas e transversinas, de concreto

armado ou concreto protendido: a rigidez das secdes devera ser a da

secao bruta de concreto.

Torcao, independentemente da sua ductilidade, devera ser para:
perfis abertos ou lajes: 10% da sec¢éo bruta de concreto;
caixdes em concreto protendido: 50% da sec¢é&o bruta de concreto;

w N e

caix6es em concreto armado: 30% da secao bruta de concreto.

Deve-se verificar se as secdes nas quais se prevé a formacdo de rotulas
plasticas (zonas criticas), possuem resisténcia a flexdo adequada para suportar os
esforcos obtidos da respectiva andlise sismica de célculo. Nestes casos, a
resisténcia ultima das secdes a flexdo € avaliada segundo 5.5 da EN1998-2 (2005) e
3.1.6., 3.1.7 e 3.1.9. da EN1992-1-1 (2004), levando em conta a resisténcia do
concreto, aco e das condi¢des de confinamento das sec¢des.

Na verificagcdo de resisténcia das secdes das rotulas plasticas nao é
considerado o valor da sobre resisténcia de dimensionamento de capacidade, que
mais adiante se descreve.

E ainda necessario verificar se a resisténcia ao esforco cisalhante das rétulas
plasticas, bem como, a resisténcia a flexdo e corte das sec¢fes fora do comprimento
das roétulas plasticas é adequada para suportar os esforcos obtidos com o
dimensionamento de capacidade.

De fato, as pontes com comportamento ductil devem ser dimensionadas de
forma a garantir o estabelecimento de uma adequada hierarquia de resisténcias nos
varios elementos estruturais de apoio, garantindo que se forme, até ao colapso da

estrutura, um mecanismo de rotulas plasticas evitando que modos de falha frageis
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possam surgir. Assim, quando se recorrer a analises lineares equivalentes, as
secdes dos elementos fora da localizagcdo das rotulas plasticas devem ser
dimensionadas com esforcos majorados, usando o dimensionamento de
capacidade, garantindo que todos os elementos permanecam elasticos, a excecao
nos comprimentos estimados das rotulas plasticas localizadas nesses elementos.

Essa majoracdo é obtida considerando um mecanismo de roétulas plasticas
para o carregamento variavel da combinacao sismica de calculo que nas condi¢cbes
de equilibrio estatico-cinematico a estrutura apresente uma resisténcia a flexao
superior ao momento resistente de calculo na propor¢cao de um coeficiente de sobre
resisténcia yo. A EN1998-2 (2005) recomenda para elementos em concreto armado
o valor de yo= 1,35.

Nos casos em que as rotulas plasticas se formem em sec¢des confinadas de
acordo com 6.2.1. da EN1998-2 (2005), e com valor de esforco axial reduzido
superior a 0,10, o coeficiente de sobre resisténcia deve ser majorado com k

determinado pela Equacao (98)

k= 142(1-0,10)2 (98)

sendo

n o esforgo axial reduzido.

O valor dessa majoracdo nao devera ser superior a 2, nem o esfor¢o axial
reduzido superior a 0,60.

Os diagramas de momentos fletores resistentes para o dimensionamento por
capacidade sao estabelecidos com a sobreposi¢do entre o diagrama elastico, das
cargas permanentes, com o diagrama obtido por uma analise rigido-plastica da parte
do carregamento variavel da combinacao sismica de calculo.

O momento plastico de calculo, Mp, das secbes das roétulas plasticas do
mecanismo rigido-plastico, toma o valor da diferenca entre 0 momento elastico, para
as cargas permanentes da combinacdo sismica de calculo, e 0 momento de sobre

resisténcia da rotula plastica Mpsr, segundo a Equacéo (99)

Mp= Mpsr - Mg (99)

com
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Mpsr= K.yo.Mrd (100)

onde,
Mrd, € 0 momento flexor Ultimo da secdo da rotula plastica determinado para o
esforco axial sismico concomitante e para as armaduras realmente colocadas na

secdo em resultado do detalhamento.

Note-se que no caso dos momentos fletores de calculo da parte permanente
da combinacao sismica de calculo forem bastante inferiores aos momentos de sobre
resisténcia da secdo, o que € corrente, pode-se simplificadamente, e do lado da
seguranca, aplicar a Equacéao (101) aos elementos de suporte e considerar que o

esforco cisalhante no dimensionamento por capacidade do pilar “i” da estrutura toma

o valor

Vci= Msrpi.VEi/MEi (101)

sendo,
Mei 0 momento flexor de analise linear equivalente no apoio i

VEi 0 esforco transverso da andlise linear equivalente no apoio i

e 0s momentos flexores de capacidade, a aplicar fora da zona das rétulas plasticas,

serao:

e nos elementos de suporte: por equilibrio, ver Figura 29.

e no tabuleiro e vigas, determinados por

Mc= (3}:Vci/Y.VEi).ME (101)

E importante referir que o tabuleiro e suas vigas devem apresentar-se
sempre, em toda a sua extensao em regime elastico e, por isso, dimensionados com

os esforgos de capacidade.



100

Tl —

== x— PH
Ih f” : ra

Figura 29 - Momentos de flexdo de dimensionamento de capacidade, Mc, dentro do comprimento dos

elementos que contém rotulas plasticas. EN1998-2 (2005).

Observe-se que o diagrama de Mc mostrado nesta figura corresponde a um
elemento com secédo transversal variavel (que aumenta em direcdo a base). Em
secdo transversal constante com armaduras uniformes, Mc é constante no
comprimento da rotula plastica.

Para célculo das armaduras ao esforco cisalhante deve-se considerar as
seguintes condi¢cdes adicionais na regido das roétulas plasticas em relagcdo ao
EN1992-1-1 (2004):

e 0 angulo 8 entre a biela de compressado e a armadura principal de tragao

deve supor-se igual a 45°

e as dimensdes bw e d devem tomar-se em relagdo ao eixo do contorno

perimetral do nucleo de concreto armado;

e 0s valores de resisténcia do esforco transverso VRrde, VRds € VRdmax devem
dividir-se por um coeficiente parcial de seguranca a falha fragil ysd que

toma o valor de 1,25.

Na restante estrutura, deve-se levar em conta os valores do esforco cisalhante
por capacidade e o mencionado ponto anterior, referente aos valores de resisténcia

do esfor¢o cisalhante Vrdc/ysd, VRds/YBd € Vrdmax/YBd.

Fica dispensada a verificacdo em pilares dos efeitos fisicamente nao lineares,
visto estes estarem considerados na nocao de rigidez efetiva.

Devem ser considerados os efeitos geometricamente néo lineares.
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Independentemente do tipo de andlise realizada, linear equivalente ou néo

linear, em pontes dulcteis deve-se verificar:

e se 0s nés contiguos dos elementos contendo rotulas plasticas satisfazem
as condicdes 5.6.3.5.1 a 5.6.3.5.4 da EN1998-2 (2005).

e 0s critérios de confinamento do concreto comprimido no interior de se¢des
das rétulas plasticas, sendo os seguintes :

1. dispensa do confinamento: quando o esfor¢co axial reduzido for inferior a
8%, ou se maior, poderd ainda ser dispensado o confinamento de pilares
se em ELU se obtiver uma ductilidade de curvatura superior a 13 para a
deformacédo unitaria maxima do concreto €= €cuz= 0,35% (para fck > 50
Mpa, consultar o Quadro 3.1 da EN1992-1-1 (2004) ;

2. confinamento da zona comprimida da secdo que se estende em
profundidade até que a deformacéo unitaria atinja €= 0,5.€cuz;

3. confinamento ao longo do elemento: com uma armadura dimensionada e
detalhada do seguinte modo:

DIMENSIONAMENTO

a) calculo da armadura reduzida de confinamento pela Equacao (102a) ou

(102b)
Wwd,c = maior{0,37.A/Acc + 0,13fyda.(pL-0,01) /fcd; 0,12} (102a)
para cintas retangulares
Wwd,c > maior{0,52.A/Acc + 0,18fya.(p1-0,01) /fea; 0,18} (102b)

para cintas circulares

sendo

A area da secgéo

Acc &rea do nucleo confinado de concreto medido pelo perimetro interno das cintas
fya tenséo de célculo do aco

pL armadura longitudinal reduzida

fca tensdo de calculo do concreto

b) calculo da armadura de confinamento pela Equacéao (103a) ou (103b)



102

Aso= (Dwd,c.SL.b.fcd/fyd (1033.)

para cintas retangulares

Aso= (Dwd,c.Dsp.SL.fcd/(4.fyd) (103b)

para cintas circulares

sendo,
b a dimenséo do nucleo confinado de concreto na direcdo considerada, medida pelo
exterior do confinamento
Dsp 0 didmetro da cinta medida pelo exterior
SL 0 espacamento longitudinal entre cintas, que deve tomar os seguintes valores:
i. min {6¢. ; 0,20bmin} para cintas retangulares

ii. min {6¢. ; 0,20Dsp} para cintas circulares

com,
bmin @ menor dimensao do nucleo confinado medido entre eixos das cintas;
¢ 0 menor diametro das armaduras longitudinais.
DETALHAMENTO
C) 0 espacamento interno entre ramos das cintas de confinamento em sec¢fes
retangulares menor que {200mm ; 0,33bmin }
d) o comprimento de confinamento de rotulas plastica Ln3o sujeitas a esforco
axial reduzido inferior a 0,30 e com flexdo em ¢ devera ser maior que {bs ;
Lso},

sendo,
be” a largura do pilar na direcéo perpendicular ao eixo da rétula
Lso distancia entre o ponto de momento maximo e aquele em que o momento de

calculo é igual a 80% do momento maximo

e) o comprimento de confinamento de rotulas plastica Ln3o-60 Sujeitas a
esforco axial reduzido superior a 0,30, mas inferior a 0,60, e com flexdo em
¢ devera ser maior que 1,5.Ln,30

f) colocar 50% da armadura de confinamento para além de cada extremidade

da rétula plastica num comprimento idéntico de Lh;
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e (ue as armaduras longitudinais ndo encurvem, para esse efeito se deve:
1. colocar cintas de travamento no exterior dos vardes longitudinais afastadas
no maximo de 6.®. (didametro dos vardes longitudinais) em que & € obtido

pela Equacéo (104)

8= 2,5.fu/fyk+2,25 (104)

no intervalo de 5 a 6

2. que a area dessas cintas de travamento ndo é menor do que estabelecido

pela Equacéo (105)

(A¢/S)min= Y Are.(fys/fy0) /1,6 (cm2/m) (105)

sendo,
Avt.area das armaduras longitudinais travadas pela cinta (cm?/m)
fys e fyt as tensdes de limite elastico da armadura longitudinal e de travamento

fic e fyk as tensbes de limite elastico da armadura longitudinal e de travamento

3. colocar as cintas de travamento de forma a que cada vardo da armadura
longitudinal seja abracado por ramos dessas cintas formando angulo, em
torno dos vardes, nao superior a 135°.

A condicéo relativa ao angulo referido pode ser dispensada no caso de varbes
gue ndo sejam de canto e que se encontrem alternados em relacdo a outros que se
encontrem abracados ou a distancia inferior a 150 mm. Também ndo € necessario
respeitar a condicdo do angulo referido no caso de secdes circulares ou a tal
assimilavel.

4. afastar as cintas de travamento a uma distancia maxima de 200 mm.

e as duas armaduras anteriores, de confinamento do concreto e cintamento

das armaduras longitudinais a compressao, seréo adicionadas.

3.5.3.1.1 Analise estatica linear equivalente
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A este tipo de analise esta prevista nas NBR15421 (2006), EN1998-1 (2004) e
EN1998-2 (2005). A EN1998-2 (2005) estabelece como condi¢gbes de aplicabilidade

deste tipo de analise em pontes o seguinte:

e na direcdo longitudinal: em pontes aproximadamente retas com tabuleiro
continuo em que as forcas sismicas sdo resistidas por pilares cuja massa

total é inferior a 20% da massa total do tabuleiro;

e Na direcéo transversal: quando a excentricidade teorica, ndo exceda 5% do

comprimento do tabuleiro.

O valor méximo da excentricidade total é de 10% do comprimento do
tabuleiro. Se ultrapassado, a andlise torna-se inviavel por apresentar valores
irrealistas.

A EN1998-2 (2005) diz ndo ser necessario considerar a tor¢cdo na direcao
longitudinal da ponte.

Fica dispensada a verificacdo em pilares dos efeitos fisicamente nao lineares,
visto estes estarem considerados na nocao de rigidez efetiva.

Devem ser considerados os efeitos geometricamente néo lineares.

O resultado final dos esforcos € entdo obtido por SRSS entre as duas
direcGes ortogonais estudadas.

Faz-se notar que existem estruturas regulares e simétricas que apresentam
elevado numero de modos de vibracdo superiores com participacdo significativa,
encontrando-se a massa modal distribuida nos varios modos de vibracdo e sem
haver forte concentracdo de massa modal em qualquer um dos modos
fundamentais, o que inviabiliza este tipo de andlise. De fato, como esta andlise
considera toda a massa estrutural no modo fundamental, resultam esforgos
sobrestimados nas dire¢Bes de analise em relagdo aos obtidos por analises modais
e dinamicas, e sem denunciarem os efeitos de torcdo que lhes deviam estar
associados.

Um exemplo desse tipo de estruturas sdo as pontes estaiadas. Para

informacé&o do leitor sobre este tipo de pontes remete-se para o ANEXO E.
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3.5.3.2 Anédlises néo lineares

Em analises nado lineares, a rigidez a flexdo dos elementos devera ser
determinada em sec¢do bruta e regime eléstico, fora do comprimento das rotulas
plasticas, e de acordo com o comportamento ndo linear dos materiais nas rotulas
plasticas, através dos diagramas de histerese M-® “reais” ou “idealizados” dessas
secdes, em carregamento ciclico, ou através dos diagramas M-® “idealizados”, em
carregamento monotdnico de envolvente aos ciclos de histerese, ver ANEXO D.

Assim, para analise dindmica ndo linear se pode levar em conta o
comportamento histerético da rétula plastica através dos métodos de fibras ou MEF.
Na andlise estatica ndo linear se fica necessariamente pelo comportamento
monotbnico da rétula plastica através de qualgquer um dos métodos descritos
anteriormente.

Devem ser considerados os efeitos geometricamente néo lineares.

Deve-se verificar:

a capacidade de rotacdo das rétulas plasticas com a Equacao (106):

AepE < (Aeu: Aepu/YRp) (106)

e se a resisténcia ao esforco cisalhante das secfes da estrutura é adequada
para suportar os esforcos obtidos da andlise, levando em conta aos valores
de resisténcia do esforco transverso VRrdc/Ysd, VRds/YBd € VRdmax/YBd;

e as restantes condicbes comuns as andlises lineares equivalentes no que
concerne a resisténcia dos nés e ao confinamento;

e que nao ocorre no tabuleiro, ou nas zonas fora das rétulas plasticas dos

elementos, qualquer plastificagao das suas secoes.

3.5.3.2.1 Andlise Sismica estatica nao linear de pontes - Pushover
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A EN1998-2 (2005), prevé a utilizacdo de qualquer método de Pushover
desde o convencional, multimodal, adaptativo e outros.

Propde a EN1998-2 (2005) no seu anexo H o seguinte processo:

e realizar uma AENL - Pushover no 1° modo de vibracdo em cada dire¢éo;

e realizar nova AENL — Pushover, com uma distribuicdo uniforme de forcas
de inércia ao longo tabuleiro, acompanhada em simultdneo de uma
distribuicdo triangular invertida ao longo dos pilares, de modo tal, que a
aceleracdo de massas seja idéntica nas extremidades superiores dos
pilares e no tabuleiro.

A esta distribuigdo imposta se designa de “modo de vibragdo imposto”.

De fato, Duggal (2013), explica que para além de se considerar o 1° modo de
vibracdo € desejavel considerar uma distribuicdo das tensdes cisalhantes na
estrutura, que leve em consideracdo a excitacdo de modos superiores que Sao
ignorados na andlise, acima da regido que se torna plastica que é geralmente a base
da estrutura.

Isso é feito implicitamente fornecendo uma variacdo do coeficiente de forca
lateral com a altura da estrutura. Em outras palavras, por uma distribuicdo da forca
sismica local ao longo da altura dos pilares da ponte, correspondendo a uma
aceleracéo uniformemente variavel, entre valor zero na base a um maximo no topo.

A distribuicdo também leva em consideracao o fato de que a aceleracao local
em regibes mais altas da estrutura € maior do que em regiées mais baixas, devido

as maiores magnitudes de movimento em funcao da altura.

e Verificar se o deslocamento do ponto de referéncia da estrutura (dr), aquele
mesmo ponto referido para o estudo da ductilidade que ser4d o CG do
tabuleiro, obtido das analises anteriores nas duas dire¢cdes ortogonais da
ponte, longitudinal e transversal, até serem atingidas as maximas rotacdes

plasticas em todas as suas potenciais rétulas ndo € inferior ao

deslocamento de controle (DC) definido por pelas Equacdes (107) e (108)

DCL= dkL (207)
DCr= der (108)
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com,
de. 0 deslocamento na direcdo longitudinal do ponto de referéncia, resultante de
uma analise espectral multimodal linear equivalente, assumindo g = 1,0.

det 0 deslocamento na diregdo transversal do ponto de referéncia, resultante de uma

andlise espectral multimodal linear equivalente, assumindo q = 1,0.

Se néo inferior se deve redimensionar a estrutura.
Adverte-se que as analises lineares equivalentes devem deve ser realizadas

considerando a rigidez efetiva dos elementos estruturais.

Note-se que o método de analise estatica ndo linear de pontes preconizado
pela EN1998-2 (2005), ndo procura alcancar o deslocamento do ponto de referéncia
(DC) através dos métodos preconizados em 3.3.1. Frére (2012) na sua dissertacédo

de mestrado concluiu que:

e para periodos curtos, inferiores a T= 1,3 s, o deslocamento obtido pelo
método ATC40 € superior ao obtido pela metodologia proposta pela

EN1998-2 (2005), invertendo-se para periodos superiores.

e 0 erro do deslocamento relativamente a analise exata (obtida por analise
dindmica nao linear no dominio do tempo) tende a decrescer com o periodo
na metodologia do ATC40. Nesta metodologia o valor do erro é positivo
para periodos inferiores a T= 2 s, tornando-se negativo para periodos
superiores. O valor do erro no ATC40 tende a decrescer de forma
aproximadamente linear, de =+40% para T=0,8 sa =-30% para T=4,5s.

e para 0 método proposto pela EN1998-2 (2005) o valor do erro é de =+50%
para o periodo T= 2 s, com tendéncia crescente para periodos inferiores e
inverte essa tendéncia para além desse periodo. O valor do erro torna-se
ligeiramente negativo, na ordem de =-5%, para periodos superiores a T= 4

S.

e A precisdo para periodos superiores a T= 4s € muito maior no método da
EN1998-2 (2005) do que para o método do ATC40.
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Segundo Chopra et al. (2004) pode-se, em alternativa as duas andlises
Pushover anteriores, recorrer ao estudo de varios modos de vibracdo (os
participativos do comportamento inelastico, conforme adiante se menciona)
associado a uma andlise linear dos restantes modos.

Pelos motivos anteriormente referidos, ou em estruturas com forte
acoplamento, e com participacdo significativa de modos superiores, como nas
pontes estaiadas, € recomendavel a utilizacdo das analises referidas por Chopra et
al (2004), combinando os modos de vibracdo de comportamento inelastico com os
de comportamento elastico, através de uma andlise estatica ndo linear combinada

com uma analise modal espectral, seguindo o seguinte roteiro:

e considerar em cada direcdo um periodo fundamental To¢, como aquele
correspondente ao modo que nessa direcdo imponha maior FCB (ndo é
necessariamente aquele com maior periodo);

e considerar um periodo de “governo” o menor dos periodos fundamentais de
ambas direces Tg= Toe.min;

e considerar atuar em cada diregcdo apenas os modos cujo FPM seja
preponderante (maior) nessa direcao. Definida a direcdo preponderante do
modo, ignora-se a participacdo desse modo na outra direcao;

e obter as respostas ndo lineares com analises estaticas ndo lineares —
Pushover, para cada um dos modos entre [ Tg; Temax], Sendo Temax O Maior
dos periodos de vibracéo das duas dire¢cdes. Este é considerado o intervalo
dos modos inelasticos, ver Figura 26;

e combinar para cada direcdo com CQC/SRSS modal as respostas obtidas
das analises estaticas nao lineares — Pushover NL do ponto anterior;

e combinar as respostas com SRSS direcional,

e obter as respostas lineares por analise sismica modal espectral
considerando apenas os periodos entre [0,04s ; Tog]. Este é considerado o
intervalo dos modos elasticos, ver Figura 30, onde os modos superiores (f >
25Hz) podem ser ignorados;

e combinar a solugcédo nao linear com a solucdo elastica através do SRSS

para obter a resposta global da estrutura.
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J& nas estruturas regulares e simétricas em que ndo haja a participacdo
significativa dos modos superiores, justifica-se plenamente a utilizacdo de apenas o

1° modo vibracdo e o modo ficticio em cada direcdo em modelo plano.

: o
1 =Ty
1 J"—‘__ 1 _
( fiax = 20 Hz
Pushover | . | o max
-l i
- i i
- | fgov !
b 1y - |
5 .Jrn X I."‘l - L :
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= 4 I I Neslecte
= Tny : ”i,r_','hcr mode ! Ne gll.". ltfl_ ~
I effect (elastic) !
v 4 : |
! 1
T ! ) ) 1

i}’ nX [ Mode number: n

(neste caso nX> nY mas pode ser revertido). Chopra et al. (2004)

Figura 30 - Esquema de sele¢do de modo nos procedimentos de andlise para MPA

Devem ser considerados os efeitos geometricamente néo lineares.
Apresenta-se, no ANEXO F desta dissertacdo, o0 método do espectro da
capacidade resistente, proposto pela Applied Technology Council (ATC40), para

estruturas de concreto, que permite obter o deslocamento do ponto de controle.

3.5.3.2.2 Analise sismica dinamica néo linear de integracdo no tempo de

pontes

Na analise dindmica nao linear de integracdo no tempo os esforcos séo
calculados passo a passo no tempo de acordo com o comportamento de histerese
dos materiais em cada instante, através de um modelo de rétulas plasticas.

Como os modelos “idealizados” de histerese (por exemplo de Takeda para

secdes de concreto armado) ja traduzem o amortecimento histerético que Ihes esta
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inerente, o valor do amortecimento a utilizar pode ser o viscoso-estrutural, que
habitualmente se estima em 5% para estruturas de concreto armado.

Refere a EN1998-2 (2005) que para se otimizar o comportamento néo linear
de uma estrutura se deve intervir no dimensionamento a modo a que as rétulas
plasticas previstas se desenvolvam quase simultaneamente e em maior nimero
possivel.

Devem ser considerados os efeitos geometricamente néo lineares.

3.5.4 Classificacdo de pontes ducteis por regularidade

Deve-se considerar que uma ponte possui um comportamento sismico regular

na direcéo horizontal analisada, quando a Equacao (109) for satisfeita

p= I'max/rmin < po (109)
com
ri= |MEdi/MRai| (110)

sendo,

Po O limite para que a plastificacdo sequencial dos elementos ducteis ndo conduza a
exigéncias inaceitaveis de ductilidade dos elementos, recomendado utilizar-se po= 2;
g o coeficiente de comportamento;

min O Minimo valor de r;;

rmax Maximo valor do coeficiente de reducao de for¢a local ri associado ao elemento i
Medi 0 valor maximo do momento de flexdo de célculo elastico no local da rétula
plastica, prevista no elemento ductil i, obtido da combinag&o sismica de calculo.

Mrdi O momento resistente ultimo da mesma sec¢do, consideradas as suas
armaduras, sob a acdo do esforco axial resultante de acbes ndo sismicas da

combinacao sismica de calculo.

Uma ponte que nao satisfizer a Equacédo (109) diz-se de comportamento
irregular na direcéo horizontal considerada. Nesse caso, em pontes ducteis, deve-se

recorrer a uma das seguintes formas de analise:



111

e Estética ndo linear - Pushover;
e Linear equivalente com coeficiente de comportamento reduzido dado pela
Equacao (111) associada a uma andlise Pushover

ar= (po/p)-q = 1,0 (111)

Em caso destas duas analises ndo apresentarem valores semelhantes,
nenhuma das duas é considerada como valida, sendo entdo necessario analisar a

estrutura pela analise dindmica néo linear no tempo.

Nas pontes com comportamento sismico irregular, a plastificacdo sequencial
dos elementos ducteis pode causar desvios substanciais dos resultados da analise
linear equivalente, mesmo realizada com a hipétese de um coeficiente de
comportamento reduzido, em comparacao com os resultados da resposta nao linear

da estrutura da ponte. Os desvios sao principalmente devidos as seguintes causas:

e apos a formacado das primeiras rétulas plasticas (geralmente nos elementos
mais rigidos), a distribuicdo de rigidez e, portanto, de forcas, pode mudar
em relacdo aquela prevista pela analise linear equivalente de coeficiente
reduzido. Isso pode levar a uma mudanca substancial na configuracéo
assumida das rotulas plasticas;

e as rotulas plasticas que normalmente aparecem primeiro sao as que
desenvolvem as méaximas deformacdes em regime pos-elastico, o que

pode levar a necessidade de ductilidade inaceitavel.

Se a opcéo for de ductilidade limitada, deve-se recorrer a uma analise elastica
(q=1,0).

3.5.5 Pontes de ductilidade limitada/essencialmente elastica - procedimentos
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Devem ser utilizadas analises lineares equivalentes com rigidez efetiva
equivalente a das secdes brutas de concreto, a excegdo em secdes sujeitas a torcdo
de acordo com o exposto em 3.5.3.

Neste tipo de estrutura a resisténcia Ultima das secdes a flexdo é avaliada
segundo o item 5.5 da EN1998-2 (2005) e 3.1.6., 3.1.7 e 3.1.9. da EN1992-1-1
(2004), levando em conta a resisténcia do concreto e do ago.

Fica dispensada a verificacdo em pilares dos efeitos fisicamente nao lineares,
visto estes ndo estarem presentes no comportamento deste tipo de estrutura.

Devem ser considerados os efeitos geometricamente néao lineares.

Os esforcos cisalhantes de calculo devem ser majorados com o coeficiente de
comportamento utilizado na analise e os valores de resisténcia Vrde, VRds € VRdmax
devem ser afetados com yad, tal como se procede nas estruturas ddcteis.

N&o é necesséria qualquer verificacdo adicional ao esforco cisalhante, em
relacdo ao EN1992-1-1 (2004), nos nés da estrutura.

Também nao é necessaria qualquer verificacdo de capacidade de rotacédo das
suas secoes.

Neste tipo de pontes dever-se-a cumprir os critérios de ductilidade minima em
toda a estrutura, de acordo com o ponto 5 do capitulo 6 da norma EN1998-2 (2005).

Assim, deve-se verificar:

e dispensa do confinamento: se em ELU se obtiver uma ductilidade de
curvatura superior a 7 para uma deformacédo unitaria maxima do concreto
€c= Ecu2= 0,35% (para fck > 50 Mpa, consultar o Quadro 3.1 da EN1992-1-1
(2004) ;

e confinamento ao longo do elemento: com uma armadura dimensionada e
detalhada do seguinte modo:

DIMENSIONAMENTO

1. calculo armadura de confinamento reduzida pelas Equacdes (112)

Wwd,c > maior{0,28.A/Acc + 0,13fyd.(p.-0,01) /fca; 0,08} (112a)

para cintas retangulares

Wwd,c = maior{0,39.A/Acc + 0,18fyd.(pL-0,01) /fed; 0,12} (112b)
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para cintas circulares

2. calculo da armadura de confinamento pelas Equacdes (113)

Aso= wwdc.SL.b.fed/fyd (113a)
para Se(;()es retangulares
Aso= (A)wd,c.Dsp.SL.fcd/(‘l-.fyd) (113b)

para secdes circulares

em tudo o resto se aplica o exposto em 3.5.3.1 no que concerne ao confinamento

das secoes.

3.5.6 Coeficiente de comportamento de pontes para andlises lineares

equivalentes

Os valores do coeficiente de comportamento a adotar nas analises lineares
equivalentes, para estruturas dicteis ou de ductilidade limitada/essencialmente
elasticas, sdo os indicados na Tabela 9.

Tabela 9 - Valores maximos dos coeficientes de comportamento. EN1998-2 (2005)

Comportamento Sismico
Tipo de elementos ducteis Ductilidade )
Limitada Det
Pilares em Concreto Armado:
Pilares verticais trabalhando a flexao 15 3,5.A.(as)
Pilares inclinados trabalhando a flexdo 1,2 3,5.A.(as)
Pilares em ago
Pilares verticais trabalhando a flexao 15 3,5
Pilares inclinados trabalhando a flexdo 1,2 2,0
Pilares com triangula¢6es centradas 15 2,5
Pilares com triangulagBes descentradas N/A 3,5
Carlingas ligadas rigidamente ao tabuleiro 15 15
Arcos 1,2 2,0

as= Ls/h em que L é a distancia entre o ponto de momento nulo e a rétula plastica do pilar e h a altura da secao transversal na
direcdo em roda a rétula plastica.
Para as2 3,0 : A.(as)= 1,0, se 1,0 < a5 < 3,0 : A.(0s)= (0/3)°°
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Nas estruturas ducteis, deve-se ter especial cuidado na aplicacdo do
coeficiente de comportamento atribuido, de modo a garantir-se a capacidade de
deformacéo plastica das sec¢Bes das rétulas plasticas e a manutencdo do regime
elastico fora destas.

Esta atencédo ficara verificada se cumpridas as trés condicfes seguintes, ou
em alternativa, se verifique a rotacdo plastica para a sobrerresisténcia e a existéncia
do regime elastico nas restantes secdes através da aplicacdo dos esforcos do

dimensionamento por capacidade:

e pormenorizacdo das armaduras deve seguir as regras estabelecidas em
todo o capitulo 6 da norma EN1998-2 (2005);

e existéncia do regime elastico nas restantes se¢fes através da aplicacao
dos esforgcos do dimensionamento por capacidade;

e comportamento sismico seja regular e com esforgo axial reduzido nk nao

maior do que 0,30.

Caso nk ultrapasse 0,30, mas ndo superior a 0,60, mesmo que em um SO
elemento ductil, o coeficiente de comportamento deve ser reduzido para o valor da
Equacéo (114)

q=q- (Mx-0,3).(q-1)/0,30>1,0 (114)
Caso nk ultrapasse 0,60 deve-se tomar gq= 1,0, ver Figura 31. Esta reducéo

ndo € cumulativa a reducdo da Equacdo (111), pois a Equacgdo (114) aplica-se

somente a estruturas regulares.
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Esforgo axial reduzido =< 0,30
Esforgo axial reduzido = 0,375
Esforgo axial reduzido = 0,45

Esforgo axial reduzido = 0,525

Esforgo axial reduzido >= 0,60

1,51,61,71,81,9 2 2,12,22,32,42,52,62,72,82,9 3 3,13,23,33,43,5

g (coeficiente de comportamento)

Figura 31 — Reducéo do coeficiente de comportamento de estruturas dicteis com o esforco axial.

3.6 Dominios de aplicacdo dos métodos de analise sismica de pontes

Os varios tipos de andlise sismicas apresentadas tém, como se viu

anteriormente, determinadas condicionantes de validade pelos pressupostos

considerados e niveis de aproximacao. Assim, a EN1998-2 (2005) delimita para

cada categoria sismica do territério os métodos de analise adequados, ou

suficientemente aproximados sem comprometer a viabilidade econdmica das

estruturas, de acordo com a Tabela 10.
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Tabela 10 - Categorias do zoneamento sismico brasileiro segundo EN1998-1 (2004) e métodos de

analise permitidos e recomendados utilizar segundo EN1998-2 (2005)

Categoria Sismica

Métodos de analise sismica permitidos e recomendados pela EN
1998-2 (2005)

Muito Baixa

sismicidade

Nao é necessario requisito de ductilidade
N&o é necessaria analise sismica

Baixa sismicidade

Recomendado projetar estruturas ndo ducteis:

Analise por método estatico linear equivalente (se simétrica e regular),
modal ou dindmica linear equivalente (nos restantes casos).

Para pontes estaiadas utilizar g= 1

Os métodos nao lineares ndo trazem vantagem nem rigor em

relacdo aos métodos lineares equivalentes.

Média e Alta

sismicidade

Recomendado projetar estruturas ducteis.

Dimensionadas por capacidade com analise estatica linear equivalente
(se simétrica e regular), modal ou dindmica linear equivalente (se
regulares), ou analise estatica ndo linear (se simétrica e regular), ou
andlise estéatica néo linear associada a uma andlise modal, ou dindmica
linear com coeficiente de comportamento reduzido, se compativeis (se
simétrica e ndo regular), ou ainda, uma analise dindmica nao linear (nos

restantes casos).

Para estruturas nao ducteis/essencialmente elasticas:

Analise por métodos estatico linear equivalente (se simétrica e regular),
modal ou dinamica linear equivalente (nos restantes casos)

Para pontes estaiadas utilizar g= 1

3.7 Avaliagdo de danos em pontes

O grande objetivo da analise e dimensionamento sismico prende-se ndo so

em assegurar a resisténcia da estrutura face a possibilidade de ocorréncia de um

evento sismico, garantindo a seguranca e preservacdao de vidas humanas, como

também, no controle de danos estruturais que se entendam como permitidos. Neste

sentido, asseguram-se determinados estados limites de risco para as estruturas,

com crescente permissao de danos, que segundo a EN1998-3 (2005) podem ser

descritos e categorizados do seguinte modo:
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e “Estado Limite de proximidade de colapso” — NC (Tr= 2475 anos)

A estrutura estd seriamente danificado, com alguma rigidez residual e
resisténcia lateral, mas os elementos verticais ainda séo capazes de suportar cargas
verticais. A maioria dos elementos ndo estruturais entraram em colapso. Existem
deslocamentos relativos permanentes significativos. A estrutura esta prestes a
desabar e provavelmente ndo suportaria outro sismo, nem mesmo moderado.

A estrutura tera de ser demolida.

e “Estado Limite de danos significativos” — SD (Tr= 475 anos).

A estrutura esta significativamente danificada, com baixa rigidez residual e
resisténcia lateral, os membros verticais suportam cargas verticais. Os elementos
nao estruturais estdo danificados. Existem deslocamentos relativos permanentes
moderados. A estrutura pode resistir a tremores secundarios de intensidade
moderada.

Reparar a estrutura pode ser ainda viavel.

e “Estado Limite de limitagdo de danos” — DL (Tr= 225 anos);

A estrutura esta apenas ligeiramente danificada, com elementos estruturais
gue nao sofreram plastificacdo significativa e que mantém as suas propriedades de
resisténcia e rigidez. Os elementos ndo estruturais, podem apresentar fissuras
generalizadas, mas o reparo é economicamente viavel. Os deslocamentos relativos
permanentes séo insignificantes.

A estrutura ndo necessita de nenhuma reparagao significativa.

A EN1998-2 (2005) refere que para verificacdo de pontes se deve levar em

conta o seguinte:

“2.2.2. - N&o colapso, auséncia de colapso (Estado Limite Ultimo)
(1)P Apbs a ocorréncia da acdo sismica de projeto, a ponte deve manter a sua integridade
estrutural e resisténcia residual adequada, embora algumas partes da ponte possam sofrer

danos consideraveis.

4) Quando a acdo sismica de projeto tiver uma probabilidade significativa de excedéncia
durante a vida Gtil da ponte, o dimensionamento deve buscar uma estrutura que tolere danos.

As partes da ponte suscetiveis a comportar danos devido a sua contribuicdo para a
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dissipacéo de energia sob a acdo sismica de projeto devem ser dimensionados de forma que,
apos a sua ocorréncia, a ponte possa ser utilizada para trafego de emergéncia e que sejam

facilmente reparaveis.

NOTA: O anexo nacional pode especificar as condicdes sob as quais o ponto (5) sera
aplicado, bem como o escopo das condicdes relevantes para as disposi¢cdes dos pontos (3) e
(4). Recomenda-se aplicar os pontos (3) e (4) quando o periodo de retorno de referéncia,

Tncr, € aproximadamente igual a 475 anos.

0 que sugere que o periodo de retorno para verificacdo dos Estados Limites Ultimos
(resisténcia ou deformacdo) € de Tr= 475 anos que é o mesmo indicado para a
guantificacdo da sismicidade do territorio brasileiro e suas aceleracdes de referéncia
do solo.

No que diz respeito aos Estados Limites de Servico a EN1998-2 (2005)

dispde

“2.2.3. - Limitacdo de dano (Estado Limite de Servico)
Uma agédo sismica com probabilidade de ocorréncia elevada s6 podera produzir pequenos
danos nos elementos secundarios e naquelas partes da ponte projetadas para contribuir na

dissipacéo de energia. Todas as demais partes deverdo permanecer sem danos”

0 que sugere que a andlise de danos de pontes se faca dentro do Estado Limite DL
com um sismo de Tr= 225 anos a que corresponde a uma reducgéo da aceleracéo de
referéncia do solo em 0,78 (y= [225/475]Y3).

No ponto 3.2 desta dissertacdo referiu-se que o calculo da estimativa de
deslocamentos e deformacfes na estrutura, quando utilizadas Analises Lineares
Equivalentes, deveréo ser realizadas com g=1,0 e consideradas as rigidezes efetivas
respeitantes a estruturas de ductilidade limitada ou ducteis, conforme o caso.
Quando utilizadas Analises ndo Lineares o0s valores de deslocamentos e
deformacgbes encontrados na analise poderdo ser utilizados para avaliacdo de danos
sem necessidade de qualquer alteracgéo.

Apresenta-se na Tabela 11 os valores limites de danos definidos na EN1998-
3 (2005) aplicaveis a edificios, que, no entanto, se considerou serem aplicaveis a

pontes por auséncia de informacdes mais precisas.



119

Tabela 11 — Limitacdo de danos em vigas e pilares (elementos ducteis) a flexdo segundo EN1998-3
(2005) e EN1998-2 (2005)

Limite Avaliacéo de ductilidade
NC
Proximidade de colapso 02475 = ABpu = Bu-By
SD

danos significativos
(ELU = Tr= 475 anos)
DL
limitacdo de danos 0225 = By
(ELS = Tr= 225 anos)

0475 = 0,75.0,-0y

B7r rotacdo da corda

Bu rotacéo Ultima da corda

ABpu rotagdo pléastica dltima da corda obtido pelas Equacgbes (86) ou (87), ou
ainda, pela Equacéo (92)

O coeficiente de 0,75 em SD em relacdo a NC foi extraido do anexo A, ponto
A.3.2.3. da EN1998-3 (2005) que apesar de ter aplicacao para edificios se propde
aplicar em pilares de pontes.

Da leitura da Tabela 11 obtém-se que para:

e Andlises Lineares Equivalentes, a verificacdo da estrutura ao ELU faz-se por
resisténcia.
A verificacdo ao ELS é dispensavel em estruturas néo ducteis, em estruturas
ducteis faz-se por deformagdes com limite de danos DL (0225 = Bv) reduzindo

a acao sismica para 0,78 da acao sismica de referéncia.

e Andlises ndo Lineares, a verificagdo da estrutura ao ELU faz-se por
deformacgdes com limite de danos SD (8475 = 0,75.6u-0y).
A verificagdo da estrutura ao ELS faz-se por deformacdes com limite de
danos DL (B22s = Ov) reduzindo a acdo sismica para 0,78 da acdo de

referéncia.

E importante referir que esta abordagem se pode estender a um

dimensionamento por desempenho, isto &, estabelecido pelo “dono de obra” os

limites de danos por ele entendido como admissiveis, que ndo obrigatoriamente
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estes definidos em norma e com valores diferentes dos apresentados na Tabela 10,
terd a estrutura de satisfazer concomitantemente as deformag¢des maximas em todas
as rotulas plasticas. A este processo de dimensionamento é vulgarmente chamado
de “Performance based design” que conduz a um design otimizado da estrutura de
tal forma que todas as rétulas atinjam as suas maximas deformacg@es (estabelecidas
em norma ou pelo dono de obra) de modo concomitante.

Porém, sucede que a metodologia proposta pela EN1998-3 (2005) se baseia
em rotacdes das rotulas plasticas sujeitas a um esforco axial correspondente as
cargas verticais da combinacgdo sismica de calculo (CP + E + W2.SC) o que tem por
consequéncia, como afirma Wei B. et al (2019), que a andlise de ductilidade é
fortemente distorcida pelo valor do esforgco axial que efetivamente carrega o
elemento estrutural. Este fato tem levado a desconfianca de alguns criticos deste
método com o incremento da pesquisa em modos alternativos de quantificacdo de
danos em pontes.

Atualmente, pesquisadores como Nielson et al (2007) e Wei B. et al (2019)
apontam estudos para a metodologia de avaliacdo de danos a partir de deformacéao

dos componentes e materiais.

Avaliacao pela deformacao dos componentes e materiais

Como se mencionou, Nielson et al (2007) apresentou com um estudo de
fragilidade sismica de pontes rodoviaria valores para deformacdo de alguns
componentes de pontes que asseguram os limites de danos segundo a classificacao

acima e que se sumariza na Tabela 12.



121

Tabela 12 - Defini¢cdo de indices de danos de diferentes componentes (Wei et al, 2020)

Estados Limites (de danos)

Componente
ND DL SD NC

DESLOCAMENTO

(mm) 200 | 300 600 1500

apoio com rolamento deslizante

DESLOCAMENTO

(mm) 2 6 20 40

Apoio deslizante sem rotacéo
DESLOCAMENTO

(mm) 200 300 1180 2180

entre vigas

DEFORMAGCAO

(%0) 0,06 0,20 0,35 0,60

Recobrimento em pilares, estacas e encontros

VARIACAO FORCA AXIAL
(%) 80 100 200 250
Cabos - protendidos e estais

Em relacdo a forca axial em cabos, essa variacdo é medida entre 0s maximos
esforgos axiais na agao sismica de calculo (CP + E+ W2.SC) e em servico (CP +
Y2.SC).

O conceito de “Performance based design” continua aqui a ser aplicado, agora
nao por obtencdo concomitante das maximas rotacfes admissiveis das rétulas
plasticas, mas por obtencdo concomitante das maximas deformacfes dos seus

componentes. Esse objetivo conduz a um design “otimizado” da estrutura.

3.8 Influéncia vento versus sismo em pontes

Concluiram Filho et al (2018) que em parte da zona sismica 2 e nas zonas 3 e
4, aproximadamente correspondentes a zona de categoria de média e alta
sismicidade (entre 0,8m/s? e 1,5m/s?), conforme definicdo da EN1998-1 (2005) e
reproduzida na Tabela 2, a influéncia da acdo sismica € bastante superior a do vento
em qualquer local do territério nacional. Fato adiante corroborado nesta dissertagéo

entre 0,5m/s2 a 1,5m/s2 para a acao do vento de Salvador da Bahia.
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4 — ESTUDO DE CASO

Um dos objetivos desta dissertacdo é averiguar se em territério brasileiro
podera haver, ou ndo, necessidade de se considerar a acdo sismica no
dimensionamento de pontes de grandes dimensdes. Nesse sentido, selecionou-se
uma ponte de grande porte localizada em Salvador e averiguou-se o0 seu
comportamento nas zonas de sismicidade 2, 3 e 4 da NBR15421 (2006), apurando
em quais as zonas se torna essencial essa analise, bem como, expor os métodos de

analise sismica a utilizar e comparar os seus resultados.

4.1 Estudo de caso - Ponte Salvador (Ilha de Itaparica)

Para consulta do projeto base encaminha-se o leitor para SEINFRA (2021).

4.1.1 Descricao da ponte de Itaparica

Trata-se de uma ponte estaiada, Figura 32 e 323 com vao central de 550 m e
vao laterais de 225 m. Construida em concreto armado e protendido na zona central
do tabuleiro e junto aos mastros, bem como, nos pilares laterais externos. Nestes
altimos também apoiam os trechos laterais de desenvolvimento da passagem fluvial.

Possui transversinas em chapa de ac¢o de altura varavel entre 1,70 m aos 2,10
m e carlingas em concreto armado protendido ligadas monoliticamente com o0s
mastros.

O tabuleiro tem largura total de 36 m, ver Figura 34, com cerca de 25 cm de
espessura, constituida por placas pré-moldadas apoiadas nas transversinas
metalicas e posteriormente concretadas até a sua espessura final, apoiado
lateralmente por 2 vigas protendidas com dimensdes a meio vao de 1,75 m x 3,50 m

e junto as carlingas de 1,75 m x 7,00 m.



Figura 32 - Ponte de Salvador — Itaparica (Vista lateral). (Ribeiro et al, 2022).
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Figura 33 - Ponte de Salvador — Itaparica (Vista do tabuleiro). (Ribeiro et al, 2022).
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Figura 34 — Corte transversal do tabuleiro da Ponte de Salvador — Itaparica.
Projeto base — Desenho B-OAE-001-DE-10101-EN-RA. (SEINFRA, 2021).
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VISTA TRANSVERSAL VADS ADJACENTES VISTA TRANSVERSAL - VAD CENTRAL

Figura 35 — Vista das torres da Ponte de Salvador — Itaparica.
Projeto base — Desenho B-OAE-001-DE-10111-EN-RA. (SEINFRA, 2021)

Ser& suspensa em dois planos de suspensao com 168 tirantes protendidos de
aco cruzados fazendo um efeito gracioso e com extraordinario nivel estético. Ver
Figuras 33 e 35.

A infraestrutura é constituida por grandes blocos de coroamento e estacaria
de concreto armado revestido com tubo de aco. As estacas encontrardo o firme a

cerca de 70m a 80m de profundidade em rocha arenitica.

4.1.2 Modelacdo da ponte de Itaparica
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As andlises foram desenvolvidas em software comercial CSI — SAP2000 v.22
(2020) desenvolvido segundo as normas EN1990 (2002), EN1991-1 (2002),
EN1992-1 (2004) e EN1998-1 (2004).

O projeto base foi desenvolvido com base nas normas brasileiras,
nomeadamente das NBR 6118 (2014), NBR7187 (2003) e NBR8681 (2003).

A escolha da utilizagdo do SAP2000 v.22 (2020) em vez do CsiBridge

(software especifico para pontes da CSI) deveu-se a que este possui todas as

ferramentas necessarios a analise da estrutura, de facto, tendo em conta que:

a ponte a analisar é de tirantes e de grande diamante, pelo que terd uma

extensa participacado dos modos de vibragao superiores;

em toda a estrutura, os detalhes construtivos projetados ndo seguiram as
prescricdes do capitulo 6 da norma EN1998-2, exigivel para estruturas
ducteis;

o vao central € muito grande (550 m), pelo que conduzira a uma baixa

relagédo cortante-vao;

os pilares exteriores da ponte sdo protendidos, pelo que possivelmente

apresentaréo elevadas tensdes axiais;

o detalhamento das torres e pilares esta realizada, em quase toda a sua
extensdo, com armaduras minimas longitudinais e transversais, pelo que,
se os esfor¢os sismicos forem superiores aos minimos resistentes, podera
haver ruptura fragil desses elementos, uma vez essas armaduras nao
satisfazem em quantidade e em detalhe o prescrito no capitulo 6 da
EN1998-2 (2005) para estruturas ducteis, a ponte deve ser classificada
como de ductilidade limitada. Nessa classificacdo a EN1998-2 (2005)
prescreve que a analise devera ser realizada pelo método linear

equivalente na seguinte condicao de analise, segundo o ponto 2.3.2.3.(2):

“Para pontes nas quais a resposta sismica pode ser dominada pelos efeitos de modos de

vibracdo mais elevados (por exemplo, pontes estaiadas) ou nas quais os detalhes de

construcdo das rétulas plasticas dispostas para fornecer ductilidade podem néo ser confiaveis

(por exemplo, devido a uma alta forca axial ou uma baixa relacdo de cortante-vdo), o

coeficiente de comportamento recomendado é g= 1, correspondendo a um comportamento

elastico.”
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A EN1998-2 (2005) recomenda para esta ponte uma analise elastica, pelo
que:

e nao se prevé o aparecimento de rotulas plasticas;

e ndo se torna necessario o0 dimensionamento por capacidade dos
elementos;

e somente o esfor¢co cortante resistente devera ser afetado do coeficiente

parcial de seguranca a falha fragil;

e nesse caso 0 SAP2000 v.22 (2020) tem todas as ferramentas necessérias para
realizar a analise.

O projeto base ndo apresenta a pormenorizacdo das armaduras passivas,
mas somente a quantidade destas com os respetivos diagramas de interagdo dos
esforcos resistentes N-M2-Ms. Em relagdo as armaduras ativas, existe informacao da
pormenorizagdo como quantidade, localizacdo e valores do pré-esforco inicial
introduzido. Em relacéo as fundacdes, estas sao profundas, sendo apresentado nas
pecas desenhadas o corte geotécnico do solo com os valores de SPT, cotas de
profundidade de estratos, classificacéo dos estratos.

Posto isto, procedeu-se a modelacdo da ponte de Itaparica com introducado de
secbes do concreto e dos estais, com forma geométrica bastante similares as do
projeto base, cujas diferencas passam somente por aproximacado das secOes
curvilineas a poligonais, mas com introducdo posterior de retificacdo das
caracteristicas geométricas.

Levou-se também em conta no modelo o descrito pelo projetista no ponto

15.1 da memdria descritiva do projeto base, ver SEINFRA (2021), citando:

“A vinculagdo do modelo foi feita por meio de apoios elasticos lineares posicionados ao longo
do comprimento da estaca, de modo a simular a interagdo "estrutura — solo”. Também foi
utilizado um apoio rigido em sua extremidade (engastamento perfeito) de modo a considerar
a indeslocabilidade da ponta das estacas. A unido do topo das estacas junto a base do pilar é
simulada através de uma ligacao perfeitamente rigida (simulacdo de bloco rigido). Da mesma
forma, a ligacdo da extremidade dos estais junto ao mastro e ao tabuleiro foi simulada por
meio de elementos indeformaveis. As barras que simulam os estais atuam exclusivamente na
direcdo axial (elementos de trelica), sendo sua rigidez determinada com base na tenséo

atuante sobre a mesma durante cada fase construtiva estudada.”
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Apresentam-se de seguida os valores de projeto, e consequente o que foi

introduzido na modelac&o da ponte no SAP2000 v.22 (2020).

Concretos

Estacas fek = 20 MPa

Blocos fc = 45 MPa

Pilares das torres fc = 45 MPa

Pilares dos apoios adjacentes fck = 45 MPa
Torre acima do tabuleiro fck = 45 MPa

Tabuleiro fck = 45 Mpa

Acos

e Aco para armaduras passivas: CA — 50 - fyx = 500 MPa

e Aco para armaduras ativas: CP—190RB — fpo,1k = 1670 Mpa; fok= 1860 MPa

Aco para estais: CP-177RB - fyk = 1600 Mpa

O projetista considerou para modulos de elasticidade, E, a utilizar no célculo,

os valores de curto prazo constantes na NBR6118 (2014), mas respeitante a fck= 40

MPa ao invés do concreto de fex= 45MPa. Esta decisédo tera sido certamente tomada

por uma questdo de segurangca uma vez incrementar os valores das deformacoes.

Como neste subcapitulo se pretende averiguar a compatibilidade entre os

modelos gerados pelo projetista e 0 da presente dissertacdo, manter-se-a esse valor

nessa averiguacao.

4.1.2.2 Secdes, elementos estruturais e fundagdes

O projeto base foi gerado no software MidaSoft - Midas Civil 2011 (2011) com

importacdo externa das propriedades dos elementos estruturais cujo arquivo tera

sido gerado pela empresa projetista. A eles coube a concepcdo da forma dos
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mastros, sendo por isso singular. Por esta raz&o, foram introduzidas, no modelo do
SAP2000 v.22 (2020), secdes aproximadas dos mastros, de perimetro poligonal
exterior a secdo do projeto, com posterior acerto das suas caracteristicas
geomeétricas para aproxima-las as do modelo Midas Civil 2011 (2011). As diferencas
registradas entre areas de secao reta, areas de corte e momentos de inercia das
secOes do SAP2000 v.22 (2020) foram ajustadas por coeficientes de modificacéo.
Esses coeficientes registram as diferencas dessas propriedades de forma numeérica,
ou seja, se for +5% sera 0,95, se pelo contrario, for -5% sera 1,05.

Note-se que as sec¢des introduzidas no SAP2000 v.22 (2020) foram definidas
pelo perimetro exterior médio (nas zonas curvas da secao) pelo que as rigidezes
(axial, cortante e flexor) das sec¢fes introduzidas se apresentam maiores do que as
do projeto base. Remete-se o leitor para SEINFRA (2021) para identificacdo e
reconhecimento dos elementos estruturais que seguidamente se fazem referéncia.

Apresenta-se na Tabela 13 a apuragéo dos desvios encontrados nos mastros.

Tabela 13 —Variagdo percentual no SAP2000 v.22 (2020) das propriedades das secdes AAall em
relacdo aos valores de projeto.

P. Geométrica | SECAO | SECAOB | SECAO | SECAO | SECAO | SECAO | SECAOII
A ct D2 ES F4
Area +2,7% +5,0% +5,3% +12,6% +8,9% +12,3% | +10,4%
Asy +16,4% +9,4% +6,7% +14,6% +14,6% +25,4% +90,0%
Asz +9,7% +19,4% | +551% | +78,7% | +50,1% | +27,5% | +32,4%
12z +8,1% +10,7% | +16,9% | +28,9% | +30,7% | +505% | +28,1%
lyy +0,7% +19,6% +13,6% +38,4% +20,1% +24,9% +13,6%

Notal: Secédo do 1° NiVEL INTERMEDIO entre a base do diamante do mastro e o tabuleiro.
Nota2: Secéo do 2° NiVEL INTERMEDIO entre a base do diamante do mastro e o tabuleiro.
Nota3: Sec¢édo ao NIVEL DO TABULEIRO

Nota4: Sec¢do ao NIVEL DA AMARRAGCAO DOS 1% estais.

No tabuleiro, pilares de extremidade e estais as diferencas séo irrelevantes,

pois foram introduzidas nas dimensdes reais.

4.1.2.3 Cabos protendidos
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Apesar de ser intuitivo que o fendmeno vibratério age sobre o valor das
tensBes nos cabos protendidos, de fato, sabe-se que ndo € de forma significativa
gue possa implicar a quebra do principio da sobreposicao dos efeitos, pelo que se
pode considerar o fenbmeno vibratorio independente do protensao.

A introducéo do protensdo no modelo do SAP2000 v.22 (2020) fez-se através
das cargas equivalentes a protensdo minima no elemento obtida apés deducéo dos
valores aproximados de perdas instantaneas e diferidas do tensionamento dos
cabos instalados.

Nas aduelas de disparo também foram colocados cabos protendidos visto o
processo construtivo se tratar de avangos Sucessivos.

No ANEXO G apresenta-se o calculo dos valores de protenséo introduzida no
modelo do SAP2000 v.22 (2020) através das armaduras ativas constantes no projeto

base.

4.1.2.4. Elementos finitos e ligacdes estruturais

Expbe-se de forma sucinta a criagdo do modelo no SAP2000 v.22 (2020) da
ponte em andlise.

Mastros

Os mastros foram simulados com elementos finitos do tipo barra (elemento
linear com deformabilidade axial, flexdo e tor¢do, contendo cada uma das suas
extremidades 6 graus de liberdade) cujas rigidezes ao esforco normal, cortante e
flexor variam linearmente entre secdes, sendo por isso que essa variacao € diferente
entre cada duas secOes, a excecao das secbes G e H, ver SEINFRA (2021), que
estdo dentro de uma dessas variagoes.

As ligagbes dos estais aos mastros foram consideradas com distancias
aproximadas do eixo geométrico dos estais ao centro de massa do mastro através
de comportamento de corpo rigido. Nao foi considerada o afastamento na direcéao
longitudinal por efeito do espessamento do elemento. Esta simplificacdo ndo afetara
significativamente os resultados, pois apenas implica uma insignificante variacdo no

comprimento final dos estais e dos seus angulos de “ataque”.



130

A discretizacao destes elementos permite a consideracdo dos efeitos locais e
globais de 22 ordem nas analises geometricamente néo lineares, pois de outra forma
apenas seriam contabilizados os efeitos globais de 22 ordem.

Carlingas, transversinas e tabuleiro

Os apoios do tabuleiro da ponte sobre os pilares de extremidade fazem-se
através de carlinga com forma de L, de forma monolitica, e simulada no projeto base
e no SAP2000 v.22 (2020) como elemento rigido, ver Figura 36.

Como se pode ver na figura os tabuleiros dos vaos adjacentes também se
apoiam nessas mesmas carlingas. Estdo equipadas com dois aparelhos de apoio
gue apenas transmitem cargas verticais. Os esforgos de atrito destes elementos séao
desprezaveis face aos valores de projeto, por conseguinte, no modelo de
carregamento sismico, considerou-se inexistir transmissdo de cargas horizontais,
sendo apenas necessario levar em conta as cargas verticais sobre a carlinga e a
excentricidade dessas sobre o pilar de extremidade que liga monoliticamente a
carlinga.

O modelo de transmisséo de cargas criado foi de um ponto comum entre o
eixo do pilar de extremidade e tabuleiro da ponte, ver Figura 36. Nesse mesmo
ponto foi considerado descarregar verticalmente o tabuleiro do vé&o isostatico
adjacente, bem como, o0 momento devido a excentricidade dos aparelhos de apoio
em relacédo ao eixo do pilar de extremidade. Foi omitido o comportamento de corpo
rigido da carlinga entre o pilar e o tabuleiro da ponte, ou seja, desprezou-se o efeito
binario entre as forcas axiais no tabuleiro com a indugdo de momento fletor de
extremidade do pilar. O pilar foi considerado com um comprimento ligeiramente
maior em aproximadamente 1%. Pensa-se que estas aproximacdes ndo sao
relevantes no resultado final das analises, pois de fato, foi 0 modelo adotado no
projeto base.

As transversinas do tabuleiro constituidas por vigas de acgo transversais
espacadas de acordo com a ligagdo dos estais ao tabuleiro foram simuladas do
mesmo modo que no projeto base, com comportamento de corpo rigido. Por isso
considerou-se que, 0s pontos centrais do tabuleiro e os seus dois pontos laterais
extremos, correspondentes a ligacao dos estais, irdo comportam-se solidariamente a

translacéo e rotacéo.
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Figura 36 — Carlinga do tabuleiro sobre pilar de extremidade.
Ponto de ligacéo tabuleiro — pilar de extremidade.
(SEINFRA, 2021)

As ligacdes dos mastros ao tabuleiro fazem-se também por carlinga, simulada
por elementos finitos barra, sendo uma parte em secao constante e outra parte de
sec¢do variavel curvilinea que se considerou parabolica do 2° grau.

As sec0Oes de tabuleiro tém a mesma forma e caracteristicas geométricas que
as introduzidas no calculo do projeto base.

Entre as duas sec¢Oes do tabuleiro, a corrente e a de apoio nos mastros, a
variacao de rigidez também se considerou linear como no projeto base. Sucede por
isso que sendo o elemento tabuleiro simulado por elementos finitos barra e
representado pela linha dos centros de massa das secdes, nos apoios a posicédo do
eixo dos centros de massa do tabuleiro ndo é coincidente com o eixo do centro de
massa das carlingas de apoio nas torres, pelo que se consideraram dois pontos
sobrepostos na vertical, cada um pertencente a cada um dos elementos, mas
ligados rigidamente com comportamento de corpo rigido.

Pilares de extremidade

Nos pilares de extremidade apoiam-se o tabuleiro da ponte e o vao de
acesso. Esta secdo tem a mesma forma e caracteristicas geométricas que a
introduzida no célculo do projeto base. E um elemento protendido.

Foi simulado por 5 elementos finitos barra para permitir a consideragcéo dos
efeitos locais e globais de 22 ordem nas analises geometricamente nao lineares.

Estais
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No projeto base recorreram ao modelo de elementos trelica para simular os
estais. Note-se que o modelo de trelica é, a partida, somente resistente a tensfes de
compressao, no entanto, € possivel no Midas Civil 2011 (2011) limitar as tensdes de
compressao dos elementos trelica a zero

No projeto base limitaram a tensdo maxima nos estais para as cargas
permanentes entre 25% a 45% da tensao de ruptura, consoante o comprimento dos
estais, pelo que Epmin 2 0,93Es (modulo de elasticidade equivalente dos estais por
efeito de catenaria) e ser, sem grande erro, admissivel considerar Ep= Es. Para
melhor entendimento se recomenda a leitura do ANEXO G desta dissertacdo onde
se apresenta uma metodologia para utilizacdo de elementos trelica em modelagéo
de elementos cabo.

No modelo desenvolvido no SAP2000 v.22 (2020) os estais foram simulados
por elementos finitos cabo, ligados entre si por rétulas esféricas livres, onde as
massas sdo consideradas discretamente concentradas em cada um desses nos de
unido, de modo a poderem considerar-se o efeito de acao de forcas de inércia em
cada no devido a acgao sismica. Foram considerados 10 segmentos de cabo ou 11
nés de concentracdo de massas ao longo do comprimento do cabo. O efeito de
catendria € neste modelo considerado por equilibrio.

Blocos de coroamento e estacas

Em relacdo aos blocos de coroamento das estacas, como estes tém grandes
espessuras, cerca de 6,0 m e 2,0 m, para as torres e pilares de extremidade,
respectivamente, foram simulados, na zona da ligagcdo do pilar com o bloco de
coroamento, com comportamento de corpo rigido, na restante zona que se
apresenta em balanco fora da ligacdo com o pilar foi modelado com elementos
SHELL-Thick (abordagem de Reissner-Mindlin) para consideracdo do esforco de
corte.

As estacas também foram simuladas por elemento barra de secédo circular
com 2,5 m de didmetro, dividido em cinco trogos, permitindo a consideragdo dos
efeitos locais e globais de 22 ordem nas andalises geometricamente nao lineares.

A reagédo do solo nas estacas foi modelada por molas com rigidez equivalente
a reacao do solo, para cada direcao ortogonal (longitudinal e transversal ao eixo da
ponte). N&o foi possivel avancar com a modelagem utilizada pelo projetista (projeto

base), uma vez ndo haver informacdo no projeto base que permitisse a montagem
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desse modelo, por essa razdo, nao restou outra solugdo sendo utilizar os dados
reais de campo.

N&o se considerou a existéncia de efeitos cinematicos no conjunto solo-
estaca em qualquer um dos estratos.

Para concluir, faz-se referéncia que devido a profundidade das fundacdes e a
espessura dos estratos na zona de cada suporte serem diferentes, a ponte deixa de
ser uma estrutura simétrica, contrariamente a concepcdo do projetista que
considerou a estrutura totalmente simétrica nos dois eixos ortogonais. Ver no
ANEXO H o desenvolvimento tedrico realizado para considerar o comportamento do
solo nestes elementos.

O autor deste trabalho, entende que apesar de poder haver divergéncia entre
modelos, essa diferenca ndo € significativa quando se trata do calculo dos esforcos
estaticos, que sdo aqueles que importam a comparacdo dos modelos criados no
SAP2000 v.22 (2020) e no Midas Civil 2011 (2011).

Ja em relacdo a acdo sismica, a consideracdo dessa diferenca é importante

uma vez poder gerar significativos esfor¢os de tor¢cdo em relacéo ao eixo vertical.

4.2 Comparagdo dos modelos SAP2000 v.22 (2020) e Midas Civil 2011 (2011)

Por fim, aborda-se a questdo se o modelo criado no SAP2000 v.22 (2020) é
suficientemente similar ao do projeto base elaborado no Midas Civil 2011 (2011)
para se poder considerar que se trata da mesma estrutura e que os resultados
futuros obtidos a partir do SAP2000 v.22 (2020) serdo aplicaveis a verificacédo
estrutural na acdo sismica da ponte em analise.

Note-se que o modelo criado no SAP2000 v.22 (2020) visa apenas obter os
esforcos atuantes nas combinagfes sismicas, sendo a verificagdo da seguranca
estrutural posteriormente realizada a partir dos abacos N-M2-Ms apresentados na
memoria descritiva do projeto base, ver SEINFRA (2021).

Sendo assim, considerou-se que a verificacdo dessa similaridade estrutural

poderd incidir nos seguintes pontos:
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similaridade geométrica, isto é, se geometricamente os modelos sao
semelhantes;

se 0s maximos deslocamentos nos dois modelos, quando sujeitos a
sobrecarga distribuida (de multiddo) séo suficientemente proximos entre 0s
dois modelos. Escolheu-se o topo da torre esquerda e o centro do tabuleiro
para comparacao, visto haver informacao disponivel no projeto base;

se os esforcos maximos axiais e maximos momentos flexores longitudinais
dos dois modelos, quando sujeitos a sobrecarga distribuida (de multidao),
sdo suficientemente proximos entre os dois modelos. Escolheu-se a base
das torres por haver informacao disponivel no projeto base;

se as frequéncias préprias da estrutura sao similares nos dois modelos

quando sujeitos as cargas permanentes e sobrecarga e a curto prazo.

Como adiante se verd, as imprecisdes em nivel de fundacdes e da localizacéo

exata e desenvolvimento das secdes ao longo dos eixos dos elementos estruturais,

ndo implicam diferencas significativas de esforcos e deslocamentos as acdes

estaticas entre os dois modelos, como também, a nivel dos periodos e modos de

vibrac&o natural.

4.2.1 Acbes e combinagdes do projeto base

Foi considerado atuarem no modelo do SAP2000 v.22 (2020) as mesmas

acOes e combinacdes atuantes no modelo do Midas Civil 2011 (2011) do projeto

base:

a kw0 noe

peso do concreto armado: 25 KN/m3

peso de equipamentos e revestimentos no tabuleiro: 186,4 KN/m
peso das transversinas metalicas: 49,6 KN/m

peso das barreiras centrais e laterais: 18,2 KN/m

peso do pavimento - base: 47,9 KN/m

peso do pavimento — recapa: 56,6 KN/m

peso do gradil: 10,3 KN/m
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6. peso do passeio: 3,8 KN/m
e sobrecarga distribuida (de multiddo): 149,4 KN/m

e sobrecarga movel: TB45

Foi também considerada no projeto base a combinacdo de acdes para
determinacdo dos periodos e modos de vibracdo da estrutura: E= CP + SC (CP o
somatorio das cargas permanentes e SC a sobrecarga distribuida (de multiddo) ndo

reduzida, em todo o tabuleiro).

4.2.2 Similaridade geométrica

Nas péaginas seguintes apresentam-se as Figuras 37 e 38 que dao uma
apresentacao geral em 3D do modelo produzido no SAP2000 v22.

Figura 37 — Vista em 3D do modelo SAP2000 v.22 (2020)

E notéria a semelhanca do modelo do SAP2000 v.22 (2020) com o do projeto
base. Por este critério se pode considerar os modelos semelhantes.
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Figura 38 — Vista em 3D do modelo real. (Ribeiro et al.,2022)

4.2.3 Comparagao entre os maximos deslocamentos

Através de linhas de influéncia encontrou-se a posicdo da sobrecarga
distribuida que leva aos maximos deslocamentos do topo da torre esquerda e do
meio vao do tabuleiro.

Méaximo deslocamento do topo da torre esquerda

O resultado obtido no SAP2000 v.22 (2020) foi de 38cm. O valor do projeto
base foi de 41cm, existindo entre os modelos uma diferenca de apenas 3cm a que
corresponde a 7,3% do deslocamento do projeto base.

Maximo deslocamento a meio véo do tabuleiro

O resultado obtido no SAP2000 v.22 (2020) foi de 111cm. O valor de projeto
base foi de 119cm, existindo entre os modelos uma diferenca de apenas 8cm a que
corresponde 6,7% do deslocamento do projeto base.

Estas diferencas sdo bastante pequenas e deverdo ter as seguintes causas

possiveis:

e diferencas de concepcao entre softwares;

e alguma inexatiddo da forma das secdes resistentes, suas localizacdes e
desenvolvimento ao longo do eixo dos elementos;

e diferencas conceptuais de modelo dos estais.
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Mesmo assim, visto o maior erro ser de 7,3%, considera-se segundo este

critério os modelos como semelhantes.

4.2.4 Comparagao entre os maximos esforgos

De modo semelhante ao subcapitulo anterior, através de linhas de influéncia
encontrou-se a posicao da sobrecarga distribuida que leva ao maior esforgo axial e
ao maior momento flexor longitudinal na base das torres.

Maximo esforco axial

O resultado obtido no SAP2000 v.22 (2020) foi de 81.647KN. O valor de
projeto base foi de 82.334KN, existindo entre os modelos uma diferenga de apenas
687,1KN a que corresponde 0,8% do esfor¢o axial maximo do projeto base.

Méaximo momento flexor longitudinal

O resultado obtido no SAP2000 v.22 (2020) foi de 280.437KNm. O valor de
projeto base foi de 287.374KN, existindo entre os modelos uma diferenga de apenas
6.937KNm a que corresponde 2,4% do momento flexor na base da torre esquerda
do projeto base.

Por este critério também se pode considerar os modelos semelhantes.

4.2.5 Comparacéo entre frequéncias proprias da estrutura

As frequéncias e periodos proprios dos dois modelos estdo apresentados na
Tabela 14 para os modelos SAP2000 v.22 (2020) e do projetista Midas Civil 2011
(2011). As diferencas registradas dos periodos de vibracdo foram as seguintes
reportadas na Tabela 14. Na mesma tabela se apresenta o FPM (Fator de
Participagdo Modal Normalizado em relagdo a Matriz de Massas) e 0 Racio de
Participacdo de Massa Modal.
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Tabela 14 — Diferencas entre periodos proprios de vibracdo determinados no projeto base e SAP2000
V22 (2020). Fatores de Participacdo Modal Normalizado. Réacio de Massa Modal.

Massas Modais.

MM MM
: FPM FPM % %
) Diferenca ao Us U,
SAP2000 | Projeto . U, U, MM MM
Modo projeto base ton ton
T(s) T(s) Knm Knm Uy U,
% SAP2000 | SAP2000
SAP2000 | SAP2000 | SAP2000 | SAP2000
1 8,68 8,29 4,7 -- -361,0 -- 43 - 108393
2 8,15 8,22 -0,9 -487,5 - 78 - 196621
3 7,87 7,86 -0,1 - 311,7 - 32 80665
4 6,62 6,29 5,2 -- -28,2 - - -
5 4,26 4,10 3,9 32 - - = -

FPM - Fator de Participagdo Modal Normalizado

%MM - Récio de Massa Modal: MM/M

MM — Massa Modal (ton)

M — Massa Estrutural (ton)

Notai: Massa Estrutural: 304.809,5 ton.

Notaz: 2%MM é de = 82,7% em ambas as dire¢cdes.

Notas: ZMM (total massa modal): = 252.078 ton em ambas as diregdes.

No projeto base nao foi apresentado o valor das massas modais pelo que na
Tabela 14 apenas se apresenta o0s valores obtidos no SAP2000 v22 (2020).

Constata-se que os valores dos periodos préprios sdo bastante proximos
entre os modelos, sendo no modo fundamental superior a 4,7% e no 2° e 3° modos
inferiores em 0,9% e 0,1%, respectivamente. A maior diferenca encontra-se no 4°
modo com 5,2%.

Nas Figuras 39 a 44 apresentam-se 0s trés primeiros modos de vibracdo da
estrutura.

Notar que estes modos de vibracdo estdo a ser obtidos para cargas
permanentes e médulo de elasticidade do concreto a curto prazo para fck= 40 MPa.

Por estes resultados, entende-se que por este critério os dois modelos
também séo semelhantes.

Finalizando, como se verifica globalmente uma boa aproximacao entre os dois
modelos, pode-se considerar o modelo gerado no SAP2000 v.22 (2020) equivalente

ao desenvolvido no Midas Civil 2011 (2011) para o projeto base.
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Figura 39b — 1° modo de vibracao da estrutura — Projeto base (SEINFRA, 2021)

O 1° modo carateriza-se essencialmente por uma translacdo na direcao

horizontal transversal ao eixo da ponte com uma pequena rotagdo vertical do

tabuleiro, mas com deslocamentos dos mastros no mesmo sentido.
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Figura 40a — 1° modo de vibracéo da estrutura — SAP2000. (SAP2000 V22, 2020)

Figura 40b — 1° modo de vibracao da estrutura — SAP2000. (SAP2000 V22, 2020)
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Figura 41a — 2° modo de vibracéo da estrutura — Projeto base. (SEINFRA, 2021).

Figura 41b — 2° modo de vibracéo da estrutura — Projeto base (SEINFRA, 2021).

O 2° modo carateriza uma translacdo na direcdo horizontal longitudinal ao eixo da

ponte.
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Figura 42a — 2° modo de vibracéo da estrutura — SAP2000. (SAP2000 V22, 2020).

Figura 42b — 2° modo de vibracéo da estrutura — SAP2000. (SAP2000 V22, 2020).
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Figura 43a — 3° modo de vibracao da estrutura — Projeto base (SEINFRA, 2021).

Figura 43b — 3° modo de vibracédo da estrutura — Projeto base (SEINFRA, 2021).

O 3° modo carateriza uma translacdo na direcdo horizontal transversal ao eixo
da ponte associado a uma torcdo do tabuleiro em relagdo ao eixo vertical e
longitudinal.
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Figura 44a — 3° modo de vibracéo da estrutura — SAP2000. (SAP2000 V22, 2020).

Figura 44b — 3° modo de vibracéo da estrutura — SAP2000. (SAP2000 V22, 2020).
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4.3. Andlises sismicas

Para realizar a analise sismica teve que se introduzir no modelo analisado

algumas alteracdes conceptuais impostas pelo EN1998-2 (2005), nomeadamente:

e 0 modulo de elasticidade médio a utilizar, Ecm, onde devera ser o prescrito
na EN1992-1-1 (2004), uma vez, ambas as normas, estarem articuladas
entre si a se obter, na andlise e dimensionamento da estrutura, um
determinado nivel de confiabilidade por elas pretendido.

Assim, levando em conta o endurecimento do concreto a tempo infinito,

obtém-se considerando agregados de quartzito comum em territério brasileiro:

1) Ecm,»(fck=" 20Mpa)=Ecm.[fem(t=)/fem(to)]3= 30.e%8%= 20.1,22= 24,4 GPa
(expresséo 3.5 do EN1992-1:2004).

2) Ecm,~(fck= 45Mpa)= 36.1,22= 43,9 GPa

Note-se que a consideracdo a tempo infinito implica uma maior rigidez

estrutural, pelo que, os periodos de vibracdo tendem a ser menores, e por

consequéncia, maiores aceleracdes de resposta e cargas sismicas.

e coeficientes parciais de seguranga yr= 1,0 e respectivos valores reduzidos
de sobrecarga em w2=0,20. Em adicdo, a acdo variavel - sobrecarga sera
de 4,2 kN/m? (segundo EN1991-2 (2003), adotando o modelo de carga 1 —
LM1, o sistema UDL é definido por: 9 kN/m? para a linha de trafego 1 (LT1),
2,5KN/m? para as restantes linhas de trafego e 2,5 kN/m? para as areas
restantes).

Assim, a sobrecarga a adotar na andlise sismica sera 0,84 da sobrecarga de

multiddo utilizada no projeto base, que foi de 5KN/m?, tomando o valor integral de
125,5 KN/m.

e arigidez efetiva do tabuleiro devera ser zero a tor¢do, ou um valor proximo
de zero que traduza a perda de rigidez por efeito do fendilhamento, a flexao
0 da secéo bruta.

Adotou-se o valor de 15% da rigidez a tor¢cao da sec¢é&o bruta.

e 0s esforcos finais de dimensionamento sdo obtidos através de combinagao

sismica expressa pela Equacéo (115)
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E=1,0.CP + 1,0.PE + 0,20.SC + Ew (115)

onde,

CP o somatorio das cargas permanentes;

PE pré-esforcos instalados

SC a sobrecarga distribuida (de multidao) reduzida, em todo o tabuleiro.

Ew acao sismica atuante

® ndo sera levada em conta na combinagdo sismica os efeitos da relaxacao
de armaduras, fluéncia e retragdo do concreto, bem como, variacdo de

temperaturas uniformes ou variaveis ao longo da sec¢éo, vento e neve.

e a massa dos pilares submersos (neste caso das estacas) devera englobar,
além da massa prépria do elemento estrutural, a massa de agua no interior
do elemento, se este for oco, e a massa de agua aderida ao elemento que
vai vibrar conjuntamente com este no valor de m= p.1.R?, sendo R o raio

do pilar ou da estaca e p a massa volumica da agua.

Reafirma-se a necessidade de se dimensionar a ponte como de ductilidade

limitada pelas razdes ja apresentadas em 4.1.2.

4.3.1 Espectro de resposta e acelerogramas modificados utilizados

Como anteriormente mencionado, a EN1998-2 (2004) recomenda para o
dimensionamento da ponte uma analise linear equivalente com coeficiente de
comportamento g= 1,0. Por outro lado, pelas -caracteristicas dimensionais,
importancia econémica e social, a ponte insere-se na Classe de Importancia Ill pelo
que yi= 1,30.

O tipo de solo de fundagéo, conforme se refere no ANEXO I, pode ser divido

nos seguintes estratos significativos:
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e na resisténcia de ponta das estacas (onde estas estdo engastadas):
Solo tipo C (classificagcdo da NBR15421 (2006)) — “Rocha alterada ou solo
muito rigido com 760m/s < vs < 370m/s e Nspt = 50”

e na envolvente das estacas (zona simulada por molas).
Solo tipo D (classificacdo da NBR15421 (2006)) — “Solo rigido com 370m/s
<vs £180m/s e 15 < Nspt < 50”.

e estratos superficiais a ignorar

O efeito sismico na interacdo solo-estrutura deve ser considerado levando em
conta 0 movimento dos solos sobre as estacas, porém a EN1998-5 (2004) refere no

seu paragrafo 5.4.2.(6)

“Os momentos fletores que se desenvolvem em resultado da interagdo cinematica devem ser

calculados apenas quando ocorrem simultaneamente todas as condi¢fes seguintes:

e 0 perfil do terreno € do tipo D, S1 ou S2 e contém estratos consecutivos cuja rigidez

diferem acentuadamente;

® a zona é de sismicidade moderada ou elevada, ou seja, 0 produto ag-S € superior a 0,10 g

e a estrutura suportada é da classe de importancia Ill ou IV.”

Lembrar que o a classificacdo de solo do tipo D na EN1998-1 (2004) é
equivalente a classificacdo de solo do tipo E na NBR15421 (2006), bem como, néo
existe variacdo acentuada de rigidez dos estratos, pelo que fica dispensada a
consideracao do efeito cinematico dos solos.

Face ao exposto, optou-se por considerar todo o solo de fundacéo do tipo D
(classificacdo da NBR15421 (2006), pelo que serdo considerados 0s seguintes
valores espectrais: S= 1,60, Ts= 0,12 e Tc=0,60.

O espectro de resposta de calculo, que neste caso € igual ao espectro de
resposta elastico, toma a forma da Figura 45.

Os trés acelerogramas a utilizar na analise sismica dinAmica da ponte foram
obtidos por ajuste de acelerogramas reais ao espectro de resposta da NBR 15421
(2006) através do SAP2000 v.22 (2020), adotando para sismos de referéncia os de:

e EIl Centro (México) de 1940 de magnitude 6,9;
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e Pomona (USA) de 2019 de magnitude 7,1,
e Altadena (USA) de 2019 de magnitude 6,4

ESPECTRO DE RESPOSTA NER 15421 (2006)

6,000
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Figura 53 — Especiro de resposia de calculo NBR15421 (2006)

Figura 45 — Espectro de resposta de calculo segundo a NBR15421 (2006)

Adotou-se para passo dos acelerogramas ajustados um incremento de tempo
de 0,01 s.

Na Figura 46 apresenta-se o pseudo-espectro do sismo de El Centro ajustado
ao espectro da NBR15421 (2006) com as respectivas aceleracbes de pico de
resposta.

Na Figura 47, apresenta-se 0 acelerograma ajustado e o de referéncia de El
Centro (1940).

Procedeu-se do mesmo modo para os sismos de Pomona (2019) e Altadena
(2019).
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4.3.2 Determinacdo dos modos e frequéncias naturais da estrutura para a

combinagao sismica

Como se mencionou anteriormente, para efeito de analise sismica da estrutura
dever-se-a levar a situacdo a longo prazo da rigidez da estrutura, Ecm-, cOmo
também uma parcela da sobrecarga de multidao (aplicando W2= 0,20), que apesar
de pouco significativa face aos valores das cargas permanentes importa considerar.
Por essa razdo os modos e frequéncias de vibracdo estudados quando da
verificagcdo do modelo em relacdo ao criado pelo projetista no Midas Civil 2011
(2011) deixam de ser validos, sendo necessario averiguar os novos modos e 0s
valores dos seus periodos.

Os valores encontrados na situacao sismica estdo resumidos na Tabela 15.

Constata-se que os 10 primeiros modos de vibragcdo sdo muito préximos, com
afastamentos de periodo superiores a 0,87 na sua generalidade, denotando alguma
interdependéncia entre modos, a excepcdo para o 5° modo que pode ser
considerado independente em relagdo ao 4° modo, pois nesse caso o afastamento
entre periodos é bastante inferior a 0,90, sendo de 0,74, como também do 6° modo,
cuja relacédo é muito préxima de 0,90, mas sendo-lhe inferior, de modo que se pode
considerar independente.

Nos modos superiores o afastamento entre periodos vai-se tornando cada vez
mais pequeno, havendo por isso uma correlacdo modal generalizada entre modos,

tal como se esperava para ponte estaiada.



Tabela 15 — Periodos e frequéncias dos modos de vibragdo da estrutura na situacao sismica

Modo Periodo | Frequéncia | Relacéo entre Periodos
T(s) T(s)

1 6,59 0,15

2 6,12 0,16 0,93

3 6,10 0,16 1,00

4 5,33 0,19 0,87 = 0,90
5 3,92 0,26 0,74 <0,90
6 3,43 0,29 0,88 = 0,90
7 3,15 0,32 0,92

8 2,82 0,35 0,89 = 0,90
9 2,60 0,38 0,92

10 2,55 0,39 0,98
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Como esperado as caracteristicas dos modos também foram alteradas. Nas

Figuras 48 a 50 apresentam-se as vistas isométricas dos 3 primeiros modos.
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Figura 48 — 1° modo de vibracdo da estrutura na situagdo sismica. (SAP2000 V22, 2020).

O 1° modo manteve as caracteristicas iniciais com as duas torres a
deslocarem-se no mesmo sentido com uma rotagdo do tabuleiro em relag&o vertical.

O 2° modo, passou a apresentar deslocamento horizontal transversal de uma
das torres com rotacdo do tabuleiro em relacdo a vertical (eixo de rotacéo
praticamente coincidente com o eixo vertical da torre direita) e torcdo da mesma.

O 3° modo passou a apresentar uma translacdo na dire¢cdo horizontal

longitudinal sem rotacéo ou tor¢édo do tabuleiro.
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Figura 49 — 2° modo de vibracdo da estrutura na situagdo sismica. (SAP2000 V22, 2020).
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Figura 50 — 3° modo de vibracdo da estrutura na situagéo sismica.
(SAP2000 V22, 2020).

4.3.3 Analise estatica linear (AEL) - superestrutura e mesoestrutura

Os esforgcos foram obtidos por modelo tridimensional da estrutura mas com
atuacao sismica plana em cada direcdo, por isso, com excentricidade teérica nula.
Foi considerada uma excentricidade adicional de 5% (ver 3.1.2) e os esforcos
globais obtidos por uma combinacéo direcional SRSS.

Note-se que uma vez ter sido considerado um modelo tridimensional e ndo
haver simetria nas fundacdes verifica-se 0 aparecimento de uma excentricidade (que
seria substituida conservativamente pela excentricidade te6rica em modelos planos
— desvio do centro de massa em relac&o ao centro de rigidez), pelo que, os esfor¢os
do pilar e torre direita sdo, em geral, ligeiramente superiores aos da esquerda.
Escolheu-se os esfor¢os destes ultimos (lado esquerdo) para comparacdo com 0s
esforcos ultimos do projeto base.

O valor considerado para o amortecimento viscoso foi de 5%.
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Na Tabela 16 apresentam-se os valores das combinag¢fes de célculo, para as

secOes A, B, C, D, Pilar externo-base (BPE) e Pilar externo-topo (TPE), e para ag=

0,05g, 0,109 e 0,15¢, e os esforcos maximos correspondentes do projeto base.

Tabela 16 — Combinag¢8es de AEL e do projeto base na torre e pilar esquerdo

—
Esforgos maximos
ag=0,05.g ag=0,10.9 ag=0,15.g .
no projeto base
Secéao
M33 M22 N M33 MZZ N M33 MZZ N M33 MZZ N
KNm KNm KN KNm KNm KN KNm KNm KN KNm KNm KN
po
Min -2639160 -3487068 -800135 -5115641 -6974103 -803897 -7592122 -10461171 -807659 -1309910 -1244040 -1159960
Max 2313802 3487068 -792610 4790284 6974103 -788848 7266765 10461171 -785085 2008290 1246990 -760300
g
Min -2303253 -2803134 -725157 -4071942 -5606251 -728920 -5840630 -8409368 -732682 -1030820 -1059060 -1080630
Max 1234124 2803134 -717633 3002812 5606251 -713870 4771501 8409368 -710108 1865910 1062220 -701540
-
Min -1019302 -548944 -363988 -1606446 -1284238 -389562 -2193590 -2019532 -415136 -375260 106600 -513670
Max 154987 921643 -312840 742132 1656937 -287266 1329276 2392231 -261692 888930 867750 -311220
oo
Min -895573 -391833 -344497 -1190935 -749299 -370072 -1486297 -1106765 -395646 -263290 394760 -491100
Max -304849 323099 -293349 -9487 680565 -267775 285874 1038031 -242201 854830 1063090 -294250
B. Pilar E*?
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Min -125112 -351171 -89708 -238168 -702339 -94230 -351224 -1053507 -98891 -136850 -164650 -126850
Méax 101000 351171 -80525 214055 702339 -75933 327111 1053507 -71342 260780 167500 -357200
T. Pilar E*3
Min -157803 -8305 -59204 -247141 -16605 -63786 -336478 -24905 -68387 -469760 -40160 -113160
Max 20873 8305 -50021 110211 16605 -45430 199549 24905 -40838 268850 44230 -5580
Notal:

Na agéo sismica N varia com Mas, sendo insensivel a Ma,.

O minimo de N é concomitante com o minimo de Ms3, podendo ocorrer o maximo ou minimo de M.
O méaximo de N é concomitante com o maximo de Mas, podendo ocorrer o0 maximo ou minimo de Ma,.
Nota 2: Segdo do ramo direito.

Nota 3:

Min indica o valor maximo negativo.

Max indica valor maximo positivo

4.3.3.1 Resisténcia das se¢bes dos mastros e pilares de extremidade

Obtida a analise de esforcos, € agora necessario avaliar se as secfes tais
como elas se encontram reforcadas sao suficientemente resistentes a combinacgéo
sismica de célculo.

Para isso, procedeu-se a verificacdo se os valores de calculo dos esforcos
maximos e minimos com as seguintes combinacdes se encontram dentro das

envoltérias Mrp,33 — Mrp,22 — Nrp(max , min) apresentados no projeto base:

e Maszmax — M22— N
e Maszmin —M22—N
e M3z — M22max— N
e Msz— Maz2min — N
e Msz— M22— Nmax
e M3z — M22— Nmin
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Convida-se o leitor desta dissertacdo a consulta do ANEXO J onde se
apresenta o processo de célculo da relagdo entre a tensdo normal e as envoltérias
dos momentos resistentes das sec¢des do projeto base.

Faz-se a observacdo de que a armadura minima de flexdo é de
max.{0,10.Nsd/(fya.Ac) ; 0,2%.Ac} na EN1992-1-1 (2004) e na NBR6118 (2014) é de
max.{0,15.Nsd/(fya.AcC) ; 0,4%.Ac}. No projeto base adotaram os valores da NBR6118
(2014).

Tensdes normais

Analisaram-se secdes das torres e pilares de extremidade até comprovacao
de falha na seguranca estrutural.

Resume-se na Tabela 17 a relacédo entre a tensdo maxima normal a que as
secdes indicadas estardo sujeitas segundo a AEL, constatando-se que a partir de
um ponto entre 0,05 g < ag < 0,10 g a estrutura nédo satisfaz os critérios de
segurancga estrutural nas se¢des B, C e BPE, e a se¢do A estara em comportamento
inelastico, mas nao plastico dos materiais (zona critica).

Entre 0,10 g < ag < 0,15 g havera um ponto a partir do qual nenhuma secao
satisfaz os critérios de seguranca estrutural para a acao sismica.

Neste tipo de analise os esforcos normais da combinacdo sismica sao
superiores aos esforcos da combinagcdo fundamental do projeto base em todas as

secbes analisadas.

Tabela 17 — Verificagdo das sec¢des A, B, C, BPE aos esfor¢os sismicos da AEL

Secédo ag;=0,05¢ as;=0,10¢g ag;=0,15¢ Projeto base
a X Obs a X Obs a X Obs a X Obs
A 20 | 0241 | OK 2,0 | 0915 VAo 2,0 | 2,016 | NOK 2,0 | 0,106
B 1,5 | 0434 | OK 1,5 1,090 | NOK 15 | 0,246
C 21 | 0604 | OK 1,8 1,919 | NOK 1,6 | 0,801
BPE 1,7 | 0416 | OK 1,7 1,240 | NOK 20 | 0,757

BPE base pilar esquerdo.
ZC Zona Critica (zona com comportamento inelastico ndo plastico x = 0,70).

Nas segdes A e B (base das torres) os esforgos de projeto base séo inferiores a qualquer uma das situagdes sismicas
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Tensdes de cisalhamento

Respeitante aos esfor¢cos de cisalhamento, ndo se dispde de informacao do
projeto base que nos permita proceder a comparacfes, por essa razao esta analise
comparativa se fica apenas pela verificacdo a tensdes normais resultantes dos

esforcos fletores e axiais.

4.3.3.2 Efeitos de 22 ordem ou geometricamente néo lineares.

A EN1998-2 (2005) prevé a consideracdo dos efeitos geométricos de 22

ordem de modo simplificado pela Equacao (116)

Minai= M2+ di.Ne (1+q)/2 (116)

sendo,

Mia 0s momentos de 12 ordem, resultantes de uma analise sismica linear,
independentemente do tipo de comportamento, ductil ou de ductilidade limitada;

de os deslocamentos transversais relativos de 12 ordem, entre topo e base, do
elemento estrutural;

Ne esforcos axiais de 12 ordem no elemento.

Uma vez o sismo atuar nos dois sentidos, este método conduz sempre a
majoracdo dos esforgos sismicos de 12 ordem. Como os resultados obtidos em
analise estéatica sdo, em geral, superiores aos de andlise modal, deixa-se este tema

para essa etapa, uma vez ser ai mais pertinente a sua abordagem.

4.3.4 Analise modal espectral (AME) - superestrutura e mesoestrutura

A EN1998-2 (2005) nédo estabelece restricdes de aplicabilidade deste método
de analise a estrutura em estudo, a ndo ser em relacdo a proximidade entre

periodos de vibragdo para o qual recomenda a aplicacdo da combinagdo modal
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CQC. Os esforcgos finais de dimensionamento sdo obtidos através de combinagéo
sismica ja referida anteriormente. O sismo € considerado atuar simultaneamente nas
duas direcdes principais da estrutura, cujos valores finais sdo obtidos por SRSS.

O nuamero de modos admitidos foi de 60, tendo sido considerada a correcao
estatica até 100% da massa total da estrutura.

O valor considerado para o amortecimento viscoso foi de 5%.

A correcao estatica é disponibilizada no SAP2000 v.22 (2020) e consiste em
considerar a massa residual do sistema estrutural, que ndo é dinamicamente
excitada num conjunto de n de modos de vibracdo em determinada direcdo, na
resposta global da estrutura. Clough, R. e Penzien, J. (1993) apresentam a correcao

estéatica da seguinte forma:

e Determinar a totalidade das massas modais consideradas com a Equacéao

(117) e a massa residual na direcao ¢, de acordo com a Equagao (118)

MMu= 3 i MMig (117)

sendo,

MMij; a massa modal do modo j de vibragdo, na diregdo ¢, e no grau de liberdade i;
MMnz; a massa modal da estrutura dos n modos de vibracdo considerados, na
direcao ¢, e em todos os m graus de liberdade da estrutura;

n o nimero de modos de vibracéo considerados na analise

Mr(= M - MMn( (118)
sendo,
Mr; @ massa residual do sistema na diregao ¢, ndo incorporada nos n modos de

vibragdo considerados na diregao ;

M massa do sistema estrutural

e Definir um modo de vibrag&o ficticio, ou de correcdo estatica, para cada

diregcéo ¢ de forma a seguir a Equagéao (119)

Ve.estt= K'l.Mr(.fl( (119)
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sendo,
Ve.estg O modo de vibragéo ficticio, ou de corregéo estatica na direcao C.
K1 a matriz de flexibilidade

Uz aceleracgao unitaria na diregao (

O periodo a que lhe corresponde pode ser obtido através do método de
Rayleigh, introduzindo os deslocamentos do modo de vibracdo de correcéo estatica
correspondente. Desta forma, permite-se considerar, além dos n modos de vibracao
da analise modal, mais 3 modos ficticios, um para cada direcdo, correspondentes a
participacdo dos modos suprimidos na andlise modal. A cada um desses modos de
vibracdo de correcdo estatica (ou ficticios) corresponde um FPMecest, FCMcest €
MMc est.

Com as expressdes acima se conclui que se todos os modos de vibragao
forem considerados, entdo o vetor do modo de correcdo estética sera nulo.

Recorrendo a este processo, dispensa-se a consideracdo da majoracdo dos
esforgos por M/Mic conforme indicado na EN 1998-2 (2005) e referido em 3.1.1.2.

Apresenta-se na Tabela 18 os valores das combina¢fes de célculo modal
linear, para as seg¢des A, B, C, D, Pilar externo-base, Pilar externo-topo, da torre e
pilar de extremidade esquerda, para ag= 0,05g, 0,10g e 0,15g, e os esforgcos

maximos correspondentes do projeto base.

Tabela 18 — Combinacfes de AMEL e do projeto base na torre e pilar esquerdo

Esforgos maximos no
ag=0,05.g ag=0,10.g ag=0,15.9 .
projeto base
Secéo

M3z Mz N M3z Ma2 N M3z Mz, N M3z M2z N
KNm KNm KN KNm KNm KN KNm KNm KN KNm KNm KN

Min -1888507 -2629605 -801034 -3614335 -5259194 -805695 -5340163 -7888783 -810357 -1309910 -1244040 -1159960

Méx 1563149 2629605 -791711 3288977 5259194 -787050 5014805 7888783 -782388 2008290 1246990 -760300

B!
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Min -1772752 -2164464 -726055 -3010939 -4328912 -730715 -4249127 -6493359 -735376 -1030820 -1059060 -1080630
Max 703623 2164464 -716735 1941810 4328912 -712075 3179997 6493559 -707414 1865910 1062220 -701540
c?
Min -846998 -380567 -360122 -1261839 -947485 -381830 -1676679 -1514402 -403538 -375260 106600 -513670
Méx -17316 753267 -316706 397524 1320184 -294998 812365 1887101 -273290 888930 867750 -311220
D?
Min -814157 -315954 -340631 -1028104 -597541 -362339 -1242050 -879128 -384047 -263290 394760 -491100
Max -386265 247220 -297215 -172319 528806 -275507 41627 810393 -253800 854830 1063090 -294250
B. Pilar E
Min -104845 -293280 -88947 -197639 -586555 -92778 -290431 -879831 -96608 -136850 -164650 -126850
Méx 80735 293280 -81286 173527 586555 -77455 366318 879831 -73625 260780 167500 -357200
T. Pilar E
Min -137908 -12003 -58440 -207351 -24001 -62267 -276793 -35999 -66094 -469760 -40160 -113160
Max 978 12003 -50785 70421 24001 -46958 139863 35999 -43131 268850 44230 -5580
Notal:

Na agéo sismica N varia com Mas, sendo insensivel a My,.

O minimo de N é concomitante com o minimo de M3, podendo ocorrer 0 maximo ou minimo de M.

O maximo de N é concomitante com o maximo de Mgs, podendo ocorrer o0 maximo ou minimo de Ma,.

Nota 2: Se¢éo do ramo direito.

Nota 3:

Min indica o valor maximo negativo.

Max indica valor maximo positivo
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Verifica-se de forma geral uma reducao significativa dos esforgos flexores em
relagdo a AEL, ver Tabela 19.
Como esperado os esfor¢cos normais sédo bastante proximos com diferencas

insignificantes.

Tabela 19 — Comparacéo entre AEL e AMEL (racio AEL/AMEL)

Esforcos maximos no projeto
ag=0,05.g ag=0,10.g ag=0,15.9
base
Secao
Mas Mz N M3z Mz N M3z Ma2 N Maz M2z N
KNm | KNm | KN | KNm | KNm | KN | KNm | KNm | KN KNm KNm KN
w
Min 1,40 | 1,33 | 1,00 | 1,42 | 1,33 | 1,00 | 1,42 | 1,33 | 1,00
Méx 1,48 | 1,33 | 1,00 | 1,46 | 1,33 | 1,00 | 1,45 | 1,33 | 1,00
B
Min 1,30 | 1,30 | 1,00 | 1,35 | 1,30 | 1,00 | 1,37 | 1,30 | 1,00
Méx 1,75 | 1,30 | 1,00 | 1,55 | 1,30 | 1,00 | 1,50 | 1,30 | 1,00
o
Min 1,20 | 1,44 | 101 | 1,27 | 1,36 | 1,02 | 1,31 | 1,33 | 1,03
Méx -8,95¢ | 1,22 | 0,99 | 1,87 | 1,26 | 097 | 1,64 | 1,27 | 0,96
o
Min 1,10 | 1,24 | 101 | 1,16 | 1,25 | 1,02 | 1,20 | 1,26 | 1,03
Méx 079 | 1,31 | 0,99 | 0,06 | 1,29 | 0,97 | 6,87* | 1,28 | 0,95
B. Pilar E
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Min 1,19 1,20 | 1,01 | 1,21 1,20 | 1,02 | 1,21 1,20 | 1,02

Méx 1,25 1,20 | 0,99 | 1,23 1,20 | 0,98 | 0,89 1,20 | 0,97
T. Pilar E

Min 1,14 0,69 | 1,01 | 1,19 0,69 | 1,02 | 1,22 0,69 | 1,03

Méx 21,34* | 069 | 098 | 1,57 | 0,69 | 0,97 | 1,43 0,69 | 0,95

Os valores assinalados com asterisco apresentam grandes diferencgas entre as

duas analises em termos relativos, de fato na AMEL os valores obtidos sdo muito

reduzidos o que origina essa diferenca em termos relativos.

4.3.4.1 Resisténcia das se¢bes dos mastros e pilares de extremidade

Tal como em 4.3.3.1, fez-se a verificagao de resisténcias das secdes.

Tensdes normais

Apenas se analisaram secdes das torres e pilares de extremidade até

comprovacao de falha estrutural.

Resume-se, com a Tabela 20, a relacdo das tensdes maximas a que as

secdes indicadas estardo sujeitas segundo a AMEL, constatando-se que a partir de

um ponto entre 0,059 < ag < 0,10g a estrutura nao satisfara os critérios de seguranca

estrutural na secédo C e as se¢bes B e BPE entrardo em comportamento ineléstico,

mas nao plastico dos materiais (zona critica). Estas se¢fes ndo dispbem de

detalhamento adequado para o comportamento inelastico, apresentando pouca

ductilidade.

Havera um ponto entre 0,10g < ag < 0,15g a partir do qual nenhuma secao

satisfara os critérios de seguranga estrutural.
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Tabela 20 — Verificacdo das sec¢des A, B, C, BPE aos esfor¢cos sismicos da AMEL

Secédo ag= 0,05¢g ag= 0,10g ag= 0,159 Projeto base
a X Obs a X Obs a X Obs a X Obs
20 | 0127 | OK 20 | 0427 | OK 2,0 | 1,033 | NOK 2,0 | 0,106
B 1,5 | 0294 | OK 1,5 | 0711 zc 1,5 1,234 | NOK 15 | 0,246
21 | 0391 | OK 1,8 1,133 | NOK 1,6 | 0,801
BPE 1,7 | 0295 | OK 1,7 | 0,909 zc 1,7 1,752 | NOK 20 | 0,757

BPE base pilar esquerdo.
ZC Zona Critica (zona com comportamento inelastico x = 0,70).

Nas seg0es A e B (base das torres) os esforgos de projeto base séo inferiores a qualquer uma das situagdes sismicas

4.3.5 Analise modal espectral geometricamente néo lineares (AMEGNL)

Apresenta-se, na Tabela 21, os valores das combinacdes de célculo modal
espectral geometricamente nao lineares para as sec¢bes A, B, C, D, pilar externo-
base, pilar externo-topo, da torre e pilar de extremidade esquerda, para ag= 0,05g,
0,109 e 0,15¢, e os esforcos maximos correspondentes do projeto base.

Os esfor¢cos geometricamente néo lineares foram obtidos, ao invés do método
simplificado indicado na EN 1998-2 (2005), expressao (116), através de
consideracdes mais exatas enunciadas por Ren e Peng (2005), levando em conta o

seguinte:

e a introducdo da matriz de rigidez geométrica na matriz de rigidez global
para as cargas permanentes e sobrecarga com esfor¢cos, deslocamentos e
rigidezes obtidos de forma iterativa de modo a alcancar os efeitos das
excentricidades das cargas axiais, incluindo aquelas provocadas pelo pré-
esforco, pelos estais no tabuleiro e efeitos de catenaria,;

Apresenta-se no ANEXO K desta dissertacdo uma breve exposicéo acerca da

nocéao e formulacédo da matriz de rigidez geométrica estrutural.




165

e a andlise modal para determinacdo dos modos e periodos de vibracéo
elasticos, considerando a rigidez global da estrutura encontrada no ponto

anterior;

e obtidas as aceleracbes de resposta elastica para cada modo sao

determinados os esforcos sismicos.

O valor considerado para o amortecimento viscoso foi de 5%.

Tabela 21 — Esfor¢cos da AMEGNL e do projeto base na torre e pilar esquerdo

Esfor¢cos maximos no
ag=0,05.g ag=0,10.g ag=0,15.9 .
projeto base
Secéao
Mas M2, N Mas M2z N Mas Mz, N Mas M2z N
KNm KNm KN KNm KNm KN KNm KNm KN KNm KNm KN
AA!
Min -2283952 -2648942 -818910 -3966751 -5297294 -823480 -5649993 -7945188 -828074 -1309910 -1244040 -1159960
Max 1081644 2648942 -809769 2764442 5297294 -805199 4446830 7945188 -800652 2008290 1246990 -760300
BB
Min -1594996 -2208338 -743929 -2810357 -4416233 -748496 -4025031 -6623803 -753086 -1030820 -1059060 -1080630
Max 835726 2208338 -734794 2051087 4416233 -730227 3267168 6623803 -725684 1865910 1062220 -701540
cc?
Min -502593 -438702 -370804 -913440 -1019254 -393768 -1323220 -1600192 -416746 -375260 106600 -513670
Max 319102 722401 -324876 729950 1302953 -301912 1141910 1883176 -278961 888930 867750 -311220
DD?
Min -206056 -320975 -351315 -421239 -612640 -374278 -634692 -904137 -397256 -263290 394760 -491100
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Max 224311 262355 -305386 439494 554020 -282423 656437 845881 -259471 854830 1063090 -294250
B. Pilar E

Min -142419 -304903 -71008 -238933 -608952 -74855 -335498 -912097 -78677 -136850 -164650 -126850

Max 50608 304903 -63316 147122 608952 -59469 243583 912097 -55600 260780 167500 -357200
T. Pilar E

Min -40273 -13331 -40502 -112819 -26644 -44345 -185148 -39940 -48165 -469760 -40160 -86160

Max 104818 13331 -32815 177364 26644 -28971 250130 39940 -25104 268850 44230 -5580

Notal: Na agdo sismica N varia com Mas, sendo insensivel a Ma,.
O minimo de N é concomitante com o minimo de Mgs.

O maximo de N é concomitante com 0 maximo de Mgs.

Nota 2: Se¢éo do ramo direito.

Sendo a andlise realizada com a introducdo da matriz de rigidez completa
(exata ou aproximada) a fim de considerar os efeitos de 22 ordem das cargas
verticais, obtém-se uma reducao da rigidez dos pilares, por efeito da carga axial de
compressdo na matriz de rigidez, e a obtencdo de periodos proprios de vibragéo
maiores.

Esse aumento conduz, desde que os modos de vibracdo significativos se
situem acima dos valores de Ts do espectro de célculo, o que sucede quase sempre,
a valores de resposta espectral menores ou iguais aos obtidos numa analise de 12
ordem, reduzindo por essa via o valor da a¢do sismica horizontal.

Por esta razdo, € aconselhavel, apesar de menos exato, mas pelo lado da
seguranca, que na determinacdo dos modos e periodos de vibracdo ndo sejam
considerados os efeitos geométricos de 22 ordem das cargas verticais atuantes, no
entanto, estes devem ser contabilizados no calculo dos esforgos finais.

Como previsto, verificou-se um pequeno aumento dos periodos de vibracgéo,
pois a estrutura se tornou mais deformavel, valores que se apresentam na Tabela

abaixo.
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Na Tabela 23 apresenta-se a comparacao entre os resultados da AMEGNL
com os da AMEL de onde se conclui que os resultados se mantiveram
razoavelmente aproximados a excepc¢ao nos pilares extremos onde registram uma

reducao significativa dos esforcos axiais.

Tabela 22 — Periodos e frequéncias dos modos de vibracgéo lineares e GNL da estrutura na situagéo

sismica
Modo Periodos Periodo
Lineares GNL
T(s) T(s)
1 6,59 6,9820
2 6,12 6,4685
3 6,10 6,4219
4 5,33 5,72
5 3,92 4,11
6 3,43 3,55
7 3,15 3,39
8 2,82 2,98
9 2,60 2,73
10 2,55 2,69

Tabela 23 — Comparacgéo entre AMEL e AMEGNL (racio AMEGNL/AMEL)

Esforcos maximos no projeto
ag=0,05.g ag=0,10.g ag=0,15.9
base

Secédo

Mas Ma2 N Mas Mz N Maz Ma2 N M3z Mz, N

KNm | KNm | KN | KNm | KNm | KN | KNm | KNm | KN KNm KNm KN
.
Min 1,21 1,01 | 1,02 | 1,10 | 1,01 | 1,02 | 1,06 | 1,01 | 1,02

Méx 0,69 1,01 | 1,02 | 0,84 1,01 | 1,02 0,89 1,01 | 1,02

B!
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Min 0,90 1,02 | 1,02 | 0,93 1,02 | 1,02 0,95 1,02 | 1,02

Méx 1,19 1,02 | 1,03 | 1,06 1,02 | 1,08 1,03 1,02 | 1,03

o

Min 0,59 1,15 | 1,08 | 0,72 1,08 | 1,08 0,79 1,06 | 1,03

Méx -18,43 0,9 | 1,03 | 1,84 0,99 | 1,02 141 1,00 | 1,02

o

Min 0,25 1,02 | 1,03 | 0,41 1,03 | 1,03 0,51 1,03 | 1,03

Méx -0,58 1,06 | 1,03 | -255 | 1,05 | 1,03 | 15,77 | 1,04 | 1,02
B. Pilar E

Min 1,36 1,04 | 0,80 | 1,21 1,04 | 0,81 1,16 1,04 | 0,81

Méx 0,63 1,04 | 0,78 | 0,85 1,04 | 0,77 0,66 1,04 | 0,76
T. Pilar E

Min 0,29 1,11 | 0,69 | 0,54 1,11 | 0,71 0,67 1,11 | 0,73

Méx 107,18 | 1,11 | 0,65 | 2,52 1,11 | 0,62 1,79 1,11 | 0,58

Conclui-se que, neste caso, na generalidade as diferencas encontradas nao
sao significativas a justificar o recurso a analise GNL.

Uma vez a EN1998-2 (2005) considerar, no método aproximado por ela
preconizado, os efeitos GNL de modo majorativo, manter-se-a aqui essa linha de
raciocinio, considerando para valores minimos dos esforgos de dimensionamento

GNL dos elementos estruturais os valores obtidos em analise linear.
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Apresenta-se na Tabela 24 os esforcos de dimensionamento para a
AMEGNL.

Tabela 24 - Esforcos de dimensionamento para AMEGNL e do projeto base na torre e pilar esquerdo

-
Esfor¢cos méaximos no
ag= 0,05.g ag=0,10.g ag=0,15.g .
projeto base
Secéao
Ma3 Ma2 N Mas Ma2 N Mas M2 N M3z Ma2 N
KNm KNm KN KNm KNm KN KNm KNm KN KNm KNm KN
AA!
Min -2283952 -2648942 -818910 -3966751 -5297294 -823480 -5649993 -7945188 -828074 -1309910 -1244040 -1159960
Max 1563149 2648942 -809769 3288977 5297294 -805199 5014805 7945188 -800652 2008290 1246990 -760300
BB!
Min -1772752 -2208338 -743929 -3010939 -4416233 -748496 -4249127 -6623803 -753086 -1030820 -1059060 -1080630
Max 835726 2208338 -734794 2051087 4416233 -730227 3267168 6623803 -725684 1865910 1062220 -701540
cc?
Min -846998 -438702 -370804 -1261839 -1019254 -393768 -1676679 -1600192 -416746 -375260 106600 -513670
Max 319102 753267 -324876 729950 1320184 -301912 1141910 1887101 -278961 888930 867750 -311220
DD?
Min -814157 -320975 -351315 -1028104 -612640 -374278 -1242050 -904137 -397256 -263290 394760 -491100
Max 224311 262355 -305386 439494 554020 -282423 656437 845881 -259471 854830 1063090 -294250
B. Pilar E
Min -142419 -304903 -71008 -238933 -608952 -92778 -335498 -912097 -78677 -136850 -164650 -126850
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Méax 80735 304903 -63316 173527 608952 -77455 243583 912097 -55600 260780 167500 -357200

T. Pilar E

Min -137908 -13331 -40502 -207351 -26644 -62267 -276793 -39940 -48165 -469760 -40160 -86160

Max 104818 13331 -32815 177364 26644 -46958 250130 39940 -25104 268850 44230 -5580

Notal: Na agdo sismica N varia com Mas, sendo insensivel a Ma,.
O minimo de N é concomitante com o minimo de Mss.
O méaximo de N é concomitante com o maximo de Mas.

Nota 2: Segdo do ramo direito.

4.3.5.1 Resisténcia das secOes dos mastros e pilares de extremidade

esquerdos

Tal como em 4.3.3.1, fez-se a verificacdo de resisténcias das secdes.

Tensdes normais

Apenas se analisaram secbBes das torres e pilares de extremidade até
comprovagéo de falha estrutural. Resume-se, na Tabela 25, as rela¢des das tensdes
maximas a que as sec¢lfes indicadas estardo sujeitas segundo a AMEGNL,
constatando-se que a partir de um ponto entre 0,05g < aq < 0,10g a estrutura nao
satisfaz os critérios de seguranca estrutural nas secdes C e BPE e a secao B entrara
em comportamento inelastico, mas ndo plastico dos materiais (zona critica). Esta
secdo nado dispde de detalhamento adequado para o regime inelastico,

apresentando pouca ductilidade.

Tabela 25 — Verificagao das sec¢bes A, B, C, BPE aos esfor¢os sismicos da AMEGNL

Secédo ag= 0,05¢g ag= 0,10g ag= 0,15¢g Projeto base
a X Obs a X Obs a X Obs a X Obs
20 | 0,166 | OK 20 | 0530 | OK 2,0 | 1,009 | NOK 20 | 0,106 | OK
B 1,5 | 0295 | OK 15 | 0714 | ZC 1,5 | 1,242 | NOK 15 | 0,246 | OK
C 21 | 0557 | OK 1,8 1,506 | NOK 16 | 0801 | ZzC
BPE 1,7 | 0425 | OK 1,7 1,195 | NOK 20 | 0757 | zC
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BPE base pilar esquerdo.

ZC Zona Critica (zona com comportamento inelastico x = 0,70).

Nas secOes AA e BB (base das torres) os esforcos de projeto base sédo inferiores a qualquer uma das
situacdes sismicas

Havera um ponto entre 0,10g < ag < 0,15g a partir do qual nenhuma secgao

satisfara os critérios de seguranca estrutural.

4.3.6 Analise dinamica no dominio do tempo - superestrutura e mesoestrutura

Conforme se viu anteriormente, a analise no dominio do tempo pode ser

realizada:

e em cada modo de vibracdo, com acoplamento em instantes definidos por

intervalo de tempo estipulado;

e através de integracdo direta da resposta em instantes definidos por

intervalo de tempo estipulado.

A EN 1998-2 (2005) é omissa em relacao a restricdes ou aplicabilidade de
qualquer um destes processos. Os dois processos alcancam valores muito proximos
desde que devidamente calibrados os numeros de modos de vibragédo considerados,

cujo critério segue o da analise modal.

4.3.6.1 Analise dindmica modal no dominio do tempo linear (ADMDTL) versus

analise dindmica integragédo direta dominio do tempo linear (ADIDDTL)

Na ADMDT, do mesmo modo que efetuado na analise modal, o numero de
modos de vibracdo admitidos foi de 60, tendo sido considerada a correcdo estatica
até 100% da massa total da estrutura. Na ADIDDT os coeficientes de integracao
foram a=0, =0,25 e y= 0,50.
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O valor considerado para o amortecimento viscoso foi de 5% em todas os
periodos de vibracdo. N&o se considerou o amortecimento histerético.

N&o foram considerados os efeitos GNL.

Apresentam-se nas Tabelas 26 e 27 os valores médios dos esforcos obtidos
pela ADMDTL e ADIDDTL dos trés acelerogramas ajustados mencionados em
4.3.1., para Ms3smax, M22max, Nmax, M33min, M22min € Nmin Na sec¢ao A-A para ag= 0,10g.

Nessas Tabelas foram assinalados as médias dos esfor¢cos correspondentes
aos instantes médios de ocorréncia de valores maximos e minimos em cada um dos
métodos de calculo, sendo identificados nas cores cor verde e vermelha os néo
concomitantes. Na Tabela 26, a cor verde assinala a média do esforco maximo e
respectivo instante médio identificado na Tabela 27. Na Tabela 27 a cor vermelha
assinala a média do esforco maximo e respectivo instante médio identificado na
Tabela 26.

Tabela 26 — ADMDTL (ag= 0,109): M33max, M22max, Nmax, M33min, M22min € Nmin, Seu esfor¢os

concomitantes e instantes de ocorréncia na secdo A

Esforgos M33 M22 N t(s)
M33max 3227657 2335375 -790012 23,7
M22max 2454008 5101025 -794275 12,6
Nmax 2239915 1624137 -788008 17,3
M33min -3480847 -4844873 -805774 14,9
M22min -3396753 -5037887 -808265 15,2
Nmin -3396753 -5037887 -808265 15,2
1931807 3594681 -788895 11,9

Constata-se que Npi, ocorre concomitante com Maszmin € Maamin.
Considerou-se ocorrerem esfor¢cos no mesmo instante se a diferenga temporal for inferior a +/- 0,5s.

Intervalo de integragdo de 0,01 s com 3000 steps, 30 s.

Tabela 27 — ADIDDTL (ag= 0,109): M3smax, M22max, Nmax, M3amin, M22min € Nmin, Seu esforgos

concomitantes e instantes médios de ocorréncia na se¢do A

Esforcos M33 M22 N t(s)
M33max 3271552 2530185 -790002 23,8
M22max 2531224 5149923 -794500 12,7

Nmax 1858163 3655107 -787151 11,9
M33min -3515827 -4976719 -807630 15,1
M22min -3402955 -5032037 -809193 15,2




Nmin

-3402955

-5032037

-809193

15,2

2224937

1624513

-789339

17,3
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Constata-se que Npyi, ocorre concomitante com Mazmin € Mazmin,
Considerou-se ocorrerem esforgos no mesmo instante se a diferenga temporal for inferior a +/- 0,5s.

Intervalo de integracédo de 0,01 s com 3000 steps, 30 s.

Pode-se verificar que os valores minimos da média dos esfor¢os se verificam
nos dois métodos em torno do instante médio de 15,2s. Facilmente, se constata uma
excelente aproximacdo entre esforcos dos dois métodos, com valores muito
proximos para 0s mesmos instantes tempo apresentando desvios maximos de 1,4%.

Em relacdo ao esforco axial, verificam-se dois instantes, 11,9 s e 17,3 s, onde
os esforcos médios axiais sdo maximos e muito préximos entre si, com diferencas
inferiores a 0,1%, porém, cada um relacionado com médias de esforgos fletores
distintos.

Conclui-se que a aplicacdo de qualquer um destes métodos sera valida,
dando resultados muito similares em termos de esfor¢os e instantes de ocorréncia.

No prosseguimento desta dissertagéo vai-se utilizar a ADMDTL.

4.3.6.2 Analise dinamica modal no dominio do tempo linear (ADMDTL)

Apresentam-se, na Tabela 28, os valores médios das combinacdes de calculo
da ADMDTL para as secdes A, B, C, D, pilar externo-base, pilar externo-topo, da

torre e pilar de extremidade esquerda, para ag= 0,10g.

Tabela 28 — Combinac¢des de ADMDTL para ag= 0,109

Secdes

Instante

M33

M22

N

Obs

12,7

2454008

5101025

-794275

maxMaz

14,9/15,2*

-3480847

-5037887

-808265

minMsz, minMz2 e
minN

17,3

2239915

1624137

-788008

maxN

23,7

3227657

2335375

-790012

maxMaz




maxMa2
12,7 1372296 4208312 -720093
minMasz, minMz2 e
15,0/15,2* -2886639 -4064536 -733280 :
minN
B
maxN
17,3 1253191 1398674 -713059
maxMs3
23,7 1938531 1894714 -715034
maxMzz, minN
12,7/12,8" 203710 1286262 -380101
minMasz, minMz2 e
2 1
C 14,8/15,2 -1232816 -893502 -306527 maxN
maxMs3
23,7 440185 680542 -353257
maxMzz, minN
12,7/12,8* -288807 512964 360610
) minMsz, minMz; e
1
DD 14,8/15,2 -1024866 -564197 -287037 maxN
maxMss
23,7 -157807 207561 -333767
maxMzz
13,0 66868 542697 -88102
minMsz, minMz; e
14,9/15,3! -190602 -537853 -76548 maxN
B. Pilar E
minN
23,8 123860 168420 -93407
maxMas
29,9 158959 31348 -90946
maxMzz
T. Pilar E 7,4 -89340 25992 -57053
minMz2
11,2 -153288 -26269 -58652
maxMaz, maxN
15,3 76296 5296 -46051
minNsz, minN
23,8/23,9* -207990 2664 -62896

Notal: Considerou-se ocorrerem esforgcos no mesmo instante se a diferenca temporal for inferior a +/- 0,5s .

Nota 2: Se¢éo do ramo direito.

Nota3: Intervalo de integracdo de 0,01s com 3000 steps, 30 s.

Nota4: Maximos assinalados a cor vermelha. Minimos assinalados a cor azul.

174
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Comparando os maximos/minimos obtidos entre AMEL e ADMDTL, ver

Tabela 29, constata-se que a andlise dinamica apresenta as seguintes similaridades:

e a0s esforcos axiais da analise espectral modal.
O afastamento absoluto médio nas 12 secdes € de 2,4%, no maximo de 7,9%

e no minimo de 0,1%.

® aos esforcos Mazmaxmin da analise espectral modal, sendo em geral
ligeiramente inferiores, exceto no topo do pilar onde séo ligeiramente
superiores.

O afastamento absoluto médio nas 12 secdes € de 5,5%, no maximo de 9,4%

e minimo de 2,6%.

® aos esforcos Mssmaxmin da analise espectral modal, sendo em geral
ligeiramente inferiores, exceto na secdo C que é ligeiramente superior.

O afastamento absoluto médio nas 12 sec¢des € de 4,4%, no maximo de 10,7%

e minimo de 0,2%.

Tabela 29 — Comparacédo entre valores maximos de calculo AMEL e ADMDTL.

Diferencga relativa
AMEL ADMDTL
Secéo (ADMDTL/AMEL)
Mas M2, N Mas M2, N Mas M2z N
AAY
Min -3614335 -5259194 -805695 -3480847 -5037887 -808265 -3,7% -4,2% 0,3%
Max 3288977 5259194 -787050 3227657 5101025 -788008 -1,9% -3,0% 0,1%
BB!
Min -3010939 -4328912 730715 -2886639 -4064536 -733280 -4,1% -6,1% 0,4%
Max 1941810 4328912 -712075 1938532 4208312 -713059 -0,2% -2,8% 2,4%
cc?
Min -1261839 947485 -381830 -1232816 -893502 -380101 -2,3% -5,7% -0,5%
Max 397524 1320184 -294998 440185 1286262 -306527 10,7% -2,6% 3,9%
DD?
Min -1028104 597541 -362339 -1024866 564197 -333767 -0,3% -5,6% 7,9%
Max -172319 528806 275507 -157807 512964 -287037 -8,4% -3,0% 4,2%
B. Pilar E
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Min -197639 -586555 -92778 -190602 -537853 -93407 -3,6% -8,3% 0,7%

Méax 173527 586555 -77455 158959 542697 -76548 -8,4% -7,5% -1,2%

T. Pilar E

Min -207351 -24001 -62267 -207990 -26269 -62896 0,3% 9,4% 1,0%

Méax 70421 24001 -46958 76296 25992 -46051 8,3% 8,3% -1,9%

Valor a vermelho aquele com afastamento superior a 10%.

Os desvios encontrados nao justificam a escolha do método dindmico em
detrimento do método espectral modal, pois de fato, as diferencas encontradas
traduzem variacdes insignificantes nas relacdes de tensdo normal. Por esta razédo se
cinge este estudo comparativo a ag= 0,10g.

Considerados os efeitos néo lineares de 22 ordem remete-se os esforgcos de
dimensionamento da estrutura para a Tabela 24, bem como, a verificacdo de
resisténcia das secfes para a Tabela 25.

Constata-se aqui 0 motivo pelo qual a EN1998-2 (2005) promove a AMEL +
majoracdo dos esforcos por efeito GNL (método aproximado) como método
preferencial para a analise sismica linear equivalente de pontes. Em alternativa a

majoracao, pode-se recorrer a AMEGNL com a matriz de rigidez completa.

4.3.7 Analise modal espectral (AMEGNL) - estacas de fundacéao

Estes elementos por serem de secdo simples e de detalhamento conhecido
no projeto base, permitem uma abordagem diferente, recorrendo a verificacao direta
da resisténcia dos elementos pelo SAP2000 v.22 (2020).

Apresenta-se unicamente a AMEGNL, pois como se viu anteriormente todos

0S outros métodos dao valores muito similares.

4.3.7.1 Resisténcia a flexdo — estacas de fundagao
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Tomando como hipétese que sejam garantidas as condi¢cbes de confinamento
e ductilidade minima, impostas no ponto 6.2.1.4. da EN1998-2 (2005) as estruturas
de ductilidade limitada/essencialmente elasticas, resta averiguar se 0s elementos
estaca satisfazem as condicbes de seguranca estrutural aos esforcos de acéo
sismica para ag= 0,059, ag= 0,109 e ag= 0,15g ha AMEGNL, obtida no ponto 4.3.5.

Para essa verificacdo foi corrido no SAP2000 v.22 (2020) a funcédo de
verificacdo de armaduras - “CheckDesign” para as armaduras atribuidas nas estacas
no projeto base, nas seguintes condi¢des:

e sem a consideracdo de efeitos de 22 ordem e fluéncia calculados por
meétodos simplificados como os de rigidez ou curvatura nominal que por
defeito estariam ativos no SAP2000 v.22 (2020);

e divisdo das estacas em 6 trocos para contabilizacdo dos efeitos GNL
calculados pela matriz de rigidez completa;

e limite da relacdo de tensdes normais unitarios (Xmax= 1,0), conforme
estabelecido no ponto 5.8.9.(4) da EN1992-1 (2004);

e limite do esforco axial reduzido em 0,60 (XNmax= 0,60), conforme
estabelecido pela EN1998-2 (2005) que em zonas criticas (ZC) néao
dispensadas de confinamento (6.5.1.) o esforco axial reduzido esta limitado
a 0,60 (6.2.1.4.);

e com excentricidade minima imposta na EN1992-1 (2004), apesar de, como
se vera adiante, ndo ser pertinente visto as excentricidades geradas pela
acdo sismica superarem, em muito, a excentricidade minima.

e dimensionamento das armaduras do concreto armado segundo a EN1992-
1 (2004).

Nas Figuras 51 apresentam-se as armaduras de reforco das estacas
dimensionadas no projeto base para os blocos dos pilares de extremidade e torres e
envoltéria de seus momentos resistentes.

Do calculo da tensdo normal obtida no SAP2000 v.22 (2020) pelo
“CheckDesign”, para as estacas de fundacdo do pilar esquerdo com ag = 0,05q,

pbde-se verificar que todas as estacas, a excepcdo da estaca central, nédo

satisfazem o critério de seguranga, apresentando X > 1,0. A estaca central apresenta
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ZC de X = 0,874. Do mesmo modo, se pOde constatar que todas as estacas da torre

esquerda satisfazem o critério de seguranca, porém todas elas com ZC de x = 0,90.

Havera um ponto entre 0,05g < ag < 0,10g a partir da qual nenhuma estaca

de fundacao satisfaz os critérios de seguranca.
Do exposto, conclui-se que as fundacdes deixam de satisfazer os critérios de

seguranca mesmo para valores de ag < 0,05g.

7.2.8 Grafico de momentos resistentes / momentos solicitantes
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Figura 51a - Armaduras das estacas dos pilares de extremidade com 50932 ( e envoltdria de

momentos resistentes). Projeto base — Subcapitulo 7.2.8. (SEINFRA, 2021).

7.3.8 Grafico de momentos resistentes / momentos solicitantes
D inagao do momento resistonte fornocido a normal ¢ armadura sogao cheia
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Es 2100 000 - - B
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Figura 51b - Armaduras das estacas dos mastros com 93¢$32 (e envoltéria de momentos resistentes).
Projeto base — Subcapitulo 7.3.8. (SEINFRA, 2021).

4.3.8 Analise estéatica néo linear — Pushover (ag= 0,10q) - estacas de fundacéo
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Apesar do EN1998-2 (2005) limitar a estrutura a aplicacdo de andlise sismica
linear equivalente com g=1,0, vai-se fazer neste subcapitulo uma analise Pushover
partindo do pressuposto que as armaduras nas secfes dos mastros, pilares e
tabuleiro resistem aos esfor¢cos solicitantes em comportamento elastico e que
somente as estacas poderao vir a ter um comportamento fisicamente nao linear.

Inicia-se 0 método Pushover com a determinacdo do DC pelo método
prescrito na EN1998-2 (2005), como também pelo método do ATC40 (1996) com o
intuito de analise da diferenca entre os dois métodos.

Para aplicacdo do método ATC40 (1996) foi necesséario determinar o
comportamento das potenciais rotulas plasticas. Uma vez a estrutura em analise e
seus elementos serem de ductilidade limitada/essencialmente elastico, o tracado do
diagrama M-® idealizado sera construido levando em conta o modelo de Mander
para concreto ndo confinado, que tem as seguintes diferencas face ao modelo de
Mander para concreto confinado:

o limite do patamar plastico é de gcy;

o ponto My-®y, determinado com as rela¢des tensdo-deformacdo para
concreto ndo confinado, ou fracamente confinado, diminui a relacdo My/®y=

K face ao concreto confinado;

e 0 patamar plastico se apresenta bem mais curto, ou quase inexistente, face

ao concreto confinado;

e momento plastico menor face ao concreto confinado

Antes de mais, é conveniente para a seguranca estrutural qgue os elementos
de concreto apresentem uma ductilidade minima de forma a garantirem esse
patamar plastico que, mesmo sendo significativamente mais curto, permite alguma

redistribuicéo de esforcos entre elementos.

4.3.8.1 Condic¢des de confinamento minimo

Na Figura 52, apresenta-se o estudo M-® das se¢des das estacas de pilar da

ponte. Para idealizacdo do diagrama M-® dos elementos estaca de concreto,
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consideraram-se as relagdes tensdo-deformacéo idealizadas conforme a EN1998-2
(2005) e Caltrans (2019) no modelo de Mander (1988) para concreto nao confinado.

Este processo de calculo foi executado automaticamente pelo SAP2000 v22 (2020).

x10 3 Curvalure Strain Diagram
40,073
36,07
32,05 . :
2809 S
»
2409 =
-l
20,07 H
=
16,03
12,03
8073
407
-IIII|IH\‘IIII‘\HI|IIII|HII|IIII|HH|III\‘HII
15 30 45 60 75 90 105 120 135 150x10-3 Concrete Strain -3,501E-03
Select Type of Graph Moment-Curvature ~ Steel Strain 9,553E-03
Specify Scales/Headings... (5,481E-03 |31151,87 ) Neutral &xis 0,611
[] Plot 20x20 Fiber Model Curve |
Analysis Control
idealized Model | Cafirans  + No. of Points Confined Concrete Only
P [Tension =ve] 13355 | | Angl Deg) D @ Concrete Failure - Lowest Ulimate Strain
0013 (O Concrete Failure - Highest Uttimate Strain
1
Phi-Conc = 0.01298554 l-Conc = 31689752 e e s e
i i i [ user Defined Curvature
Phi-Steel = NiA I-Steel = N/A
Phi-yield(Initial) = 0.00162688 W-yield = 25951.244
Phi-yield(idealized) 4 0.00194444 Mp = 31017 Lii CITElE
ICrack = 0436 Refresh

Valores das curvaturas para o esforgo axial de calculo sismico: N=13.355 KN
Curvatura para 0,35%: ®g35= 0,005481 m/m

Curvatura para o limite tedrico elastico: ®y= 0,001944 m/m

Mo,35= Do a5/ Py= 2,82

Figura 52 — Diagrama M-® real obtido por integragao e diagrama idealizado de M-® da segao das
estacas do pilar esquerdo. SAP2000 v.22 (2020).

Como se referiu anteriormente, a dispensa de armadura de confinamento é
permitida se po,35= ®Po,35/Py = 7, 0 que nao se verifica (ver comentario da Figura 52).
Célculo da armadura e comprimento de confinamento minimo
Estaca do pilar esquerdo:
wwd,c = maior{0,39.A/Acc + 0,18fyd.(pL-0,01)/fca ; 0,12}= 0,47
Asw total = Wwd,c.Dsp.SL.fed/(4.fyd)= 27,9 cm? ou $10//0,15
Comprimento do confinamento: Lh=6,7 =7 m

Esta armadura € a que de fato se encontra projetada em todo o comprimento
das estacas.
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Restantes estacas:
As mesmas condi¢des se verificam nas restantes estacas da ponte.
Concluindo, todas as estacas satisfazem os critérios de ductilidade minima

exigida para elementos de ductilidade limitada/essencialmente elastico.

4.3.8.2 Roétulas plasticas (carga monotdnica)

Estas deverdo satisfazer as condigdes referidas em 3.5.2., em especial no
que concerne ao comportamento do concreto e ao comprimento das rotulas
plasticas com as Equacdes (95) e (96).

Localizagdo das rotulas plésticas

Para a localizagdo das rotulas plasticas foram adotados os critérios da
EN1998-2 (2005) e do Caltrans (2019), que se resumem na Figura 53 e ainda ao

seguinte:

e em todas as zonas criticas dos elementos estruturais;

e em todas as zonas onde haja descontinuidades acentuadas das
propriedades dos solos;

e em todas as zonas onde haja descontinuidade estrutural, isto €, acentuada

variacéo de rigidez e do comportamento estrutural;

Uma vez os solos de fundacdo serem relativamente homogéneos e sem acéo
cinematica expressiva colocaram-se as potenciais rétulas plasticas em cada
extremidade das estacas, isto é, junto ao bloco de coroamento e junto a zona de
resisténcia simulada com molas.

Comprimento das rotulas plasticas

Os trocos inelasticos das potenciais rotulas plasticas das estacas tém os
seguintes comprimentos :

Pilar e Torre esquerdas: L=58 m

Lp=0,10L + 0, 015.fyk.$nI

Lp= 0,10x58+0,015x500x0,032= 5,8+0,24= 6,04 = 0,030.fyk.¢o.= 0,48 m
Lp = 6,0 m (¢= 6/58= 0,103, comprimento relativo)

Torre direita: L=52 m
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Lp=5,4m (&= 0,103)
Pilar direito: L=50 m
Lp=5,2m (¢=0,104)

¥
i sus
=

Figura 53 — Zonas de localiza¢é@o de potenciais rétulas plasticas. Caltrans (2019)

Relacdes tensdo-deformacdo nas rétulas plasticas

As relacbes tensdo-deformacéo do concreto C20 em estacas de pilares e
torres, geradas em janela de célculo do SAP2000 v22 (2020) para concreto ndo
confinado, apresentam-se nas Figuras 54 e 55.

As relactes tensao-deformacdo do aco AC-50 em estacas de pilares e torres,
geradas em janela de célculo do SAP2000 v22 (2020), apresentam-se nas Figuras
56 e 57.

Comportamento das rétulas plasticas

Nas Figuras 58 apresenta-se o diagrama M-® idealizado e normalizado em
relacdo ao Mp para esforgo axial resistente a compressao e tragao.

Além dos pontos C, D e E, coincidentes e de maxima extensao plastica, o
momento declina para zero de forma repentina.

No SAP2000 v22 (2020) estabeleceu-se o critério de desempenho CP, ou
limite de danos SD da EN1998-3 (2005) através de 0475 = 0,75.(0u-0v).



183

Uszer Stress-Strain Curve Data

Number of Points in Stress-Strain Curve

Strain Stress Point I
1 -5,000E-03 0, -E
2 -4 000E-03 -24553 41
3 -3,024E-03 -26548 5
4 -2,000E-03 -28000, -C
5 -1,568E-03 -2T478 47
6 -5, 760E-04 -23733,55
7 -2,000E-04 -7048 79
a 0, 0, A
9 5 004E-05 3295 3367 B
10 5 904E-04 0, E

Figura 54 — Valores tensdo — deformacao do material das estacas - C20 n&o confinado.
SAP2000 v.22 (2020)

Material Name Material Type Symr
C20 NAD CONFINADO Concrete lzot
=10 3 Strain (m/m)
8,
4,
r‘\\

o

v
-
R

v
-
=

'
)
=

=]
v b b b b b b Lo Lo s biaas
| "]
"h..-_‘-
Stress (KNim2)

-24, ~__
T _./

-28,

—32, (I | | [N ] | [ I | [N R | [ | (I | | [N | [ | [N R | [

-56 -4.8 -4, -3.2 2.4 -6 0.8 0, 08 16 24 x10 -3

Figura 55 — Diagrama tenséo — deformacgéo do material das estacas - C20 n&o confinado.
SAP2000 v.22 (2020)
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User Stress-Strain Curve Data

Number of Pointz in Stress-Strain Curve

Strain Strezs Point ID ™

1 0,108 180000,

2 -0,08 550000, E

3 -0,0483 -533333,

4 -0,0233 -516567,

g -5 500000,

6 -2 500E-03 -500000, -B

7 0, o, &

3 2,500E-03 00000, B

g 0,015 500000,

10 0,0233 518885,7

11 0,0483 5333333
2 0,08 550000, E v

Figura 56Valores tensédo — deformacdo do material das estacas - CA-50. SAP2000 v.22 (2020).

Material Name Material Type Sy

Rebar Rebar

=

x10 2 Strain (m/m)

Fi

-150,

-300,

-450,

-600,

b e b b b Lo b b L
Stress (KN/m2)

= O B A B I I A O B O A R A B R A O A I A AT A TR
-150, -120, -a0, -80, -30, 0, 30, &0, a0, 120, 150, x10 -

Figura 57 — Diagrama tenséo — deformagédo do material das estacas — A¢co CA-50.
SAP2000 v.22 (2020)
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Select Curve Units

Axial Force |-974232 v Angle |0, v curve#l (M 40 |M KN, m, C v

Moment Curvature Data for Selected Curve

Point  Moment/ield Mom Curvature/SF B C
A o, 0, i-g
S 1 0
& 1, &,701E-03
D 1, &, 701E-03
[ E 1, 5,701E-03
s,
Copy Curve Data {
Current Curve - Curve #1 3-D Surface
Force #1; Angle #1 Axial Force = -97423 2
Acceptance Criteria (Plastic Deformation / SF) 30 View
- -
I mmediate Occupancy Plan - AxialForce |-974232 =
-
Life Safety Elevation = [] Hide Backbone Lines
Collapse Prevention 5,026E-03 Aperture l:l : W SmoAsErmmETEE
[1 Show Thickened Lines
Show Acceptance Points on Current Curve 3D oo MC3 || MCc2 Highlight Current Curve

Figura 58a — Diagrama M-® idealizado normalizado em Mp para maxima compressao.
SAP2000 v22 (2020).

Select Curve Units

Axial Force | 13217,948 w Angle |0, | curve#129 | 40 |M KN, m, C w

Moment Curvature Data for Selected Curve

Point  Moment/ield Mom Curvature/SF B r
A 0, 0, 5
B 1 0.
5 1, 0,0683
D 1, 0,0683
| E 1 0,0683
In
Copy Curve Data ;
Current Curve - Curve #1289 3-D Surface
Force #3; Angle #1 Axial Force = 13217 948
Acceptance Criteria (Plastic Deformation / 5F) 3D View
I mmediate Occupancy Plan 315 : Axial Force | 13217,948 :
-
Life Safety Elevation |35 = [ Hide Backbone Lines
Collapse Prevention 0,0512 Aperture l:l : [ Show Acceptance Criteria
[] sShow Thickened Lines
Show Acceptance Points on Current Curve 3D | cc | mMc3 || mc2 Highlight Current Curve

Figura 58b — Diagrama M-® idealizado normalizado em Mp para maxima tracao.
SAP2000 v22 (2020).

4.3.8.3 Espectros de resposta inelasticos e DC pelo método ATC40. Esforgos

na mesoestrutura.

Conforme apresentado em 3.5.3.2.1., Chopra et al. (2004) propde recorrer a

analises multimodais Pushover quando se trata de pontes estaiadas, considerando
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uns modos como inelasticos, outros elasticos e podendo ser desprezados todos
agueles com f> 25 Hz (T < 0,04 s). Tomando esse sentido de trabalho, apresenta-se
nas Tabelas 30 e 31, o procedimento da escolha das direcbes predominantes (e
exclusivas) de cada modo, dos modos fundamentais e de “governo” (modo de menor
periodo fundamental).

Dessa analise, conclui-se que os modos fundamentais sdo o 1° e o 3°, nas
diregdes 2 e 1, respectivamente, o modo de “governo” sera o 3° modo, pelo que os
potenciais modos inelasticos serdo os 1°, 2° e 3° modo, o0s restantes serdo modos
elasticos.

Introduziram-se os parametros de célculo do ATC40 para determinacdao do
espectro de resposta inelastico a partir do espectro de resposta elastico com 5% de
amortecimento, tipo de estrutura B, o que considera 0,67 para o fator de correcao k
da Equacéo (f3) do ANEXO F.

Tabela 30 — Modos fundamentais, de “governo”, modos inelasticos e elasticos.na analise Pushover
NL multimodal. Chopra et al (2002)

FCB FPM Modo
Modo N ”
U1 U, U1 U, governo
1 574953 -0,0045 -369,1464 Fundamental
2 342443 -0,0556 266,6823 Inelastico
3 114170%23 - 483,5512 0,0274 “Governo”
4 0,0011 -93,4697 elastico
5 7,2202 0,0002 elastico

Notal: Modos fundamentais em cada dire¢do (de maior FCB nessa dire¢éo).
Nota2: Modo de “governo” o de menor periodo dos modos fundamentais.

Nota3: Direcdo preponderante (ou exclusiva) a de maior FPM.

Tabela 31 — Dire¢8es preponderantes dos modos de vibragao na andlise Pushover multimodal.
Chopra et al (2002)

Direcédo
Modo
Preponderante
1 2
2 2
3 1
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Na Figura 59 apresenta-se os espectros de resposta e demanda para o modo
3, com sismo atuante na dire¢do U1, considerados os efeitos GNL. Também se pode
verificar para 0 modo selecionado: o valor do amortecimento efetivo, periodo efetivo
Tert, obtido no ADRS pelo declive da reta da origem ao PD (ponto de desempenho),
coordenadas do PD no ADRS, forca de corte basal de resposta e DC na direcdo Ua.

O valor do DCu1 alcangado pelo Pushover com ATC40 (1996), foi de 0,598 m
com uma FCBu1 de 114.477 KN , enquanto que o obtido pela AMEGNL em Us foi de
0,593 m para DCu1 com uma FCBu: de 113.687 KN. E importante referir que o
resultado com a AMEGNL incorporou somente os 3 primeiros modos, sendo apenas
0 3° preponderante em Ui. Se fossem considerados 60 modos + contribuicdo
estatica se obteria DCui= 0,603m.

Nas Figuras 60 e 61 apresentam-se 0s espectros de resposta e demanda
para os modos 1 e 2, com sismo atuante na diregdo U2. Também se pode ver para
cada modo selecionado: o valor do amortecimento efetivo, periodo efetivo,
coordenadas do PD no ADRS, forca de corte basal de resposta e deslocamento do

ponto de referéncia na direcéo U-.

Static Nonlinear Case Plot Type Units
ATC40(3) ~ ATC-40 Capacity Spectrum “ KN, m, C w
«10 -3 Spectral Displacement Current Plot Parameters

600,23 ESPECTRO DE RESPOSTA -

Add New Parameters...

540, 4—
3 | Add Copy of Parameters...

480,
b Modify/Show Parameters...

420,

Performance Point (W, D}

360,
(11447748, 0,598 )

300,75
3 Performance Point (Sa, Sd)
(0,049, 0,506 )

Spectral Acceleration - g

240,72

180, 3 N
E N Performance Point (Teff, Beff)
(6,428, 0,051 )

120,= o

60,7

90, 180, 270, 360, 450, 540, 630, 720, 810, 900, x‘-:‘l

Amortecimento efetivo: 5,1% Periodo efetivo: 6,428s
Deslocamento objetivo: 0,598m FCB: 114.447 KN Periodo na AMEGN: 6,428 s

Figura 59 — Espectro de resposta inelastico e demanda para o modo 3. SAP2000 v.22 (2020)
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Deslocamento objetivo: 0,466 m

Static Monlinear Case

ATCA0(2)

x10

Plot Type

FCB: 60.388 KN

ATC-40 Capacity Spectrum

Spectral Displacement

A6

Units.

- KN, m, C

Current Plot Parameters

ESPECTRO DE RESPOSTA
Add New Parameters...
Add Copy of Parameters...

Modify/Show Parameters...

Performance Point (V, D)

|(60333,185, 0,466 )

Performance Point (Sa, Sd)

| (0,045, 0,549 )

Performance Point (Teff, Beff)

|(7, ,0,052 )

Periodo efetivo: 7,0s

G600,
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a0, 180,
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'. H//

270,

1
360, 450, 540,

Deslocamento objetivo: 0,359 m

Jiii
6§30, 720, 810, 900,

FCB: 34.362 KN

Pode-se obter destes resultados o seguinte:

DC em U

DCu2= CQC(0,466 ; 0,359 : p12= 0,552)= 0,729 m
(T1=7,08 s, T2= 6,47 s e 5,0% de amortecimento)

Spectral Acceleration - g

A6

Periodo na AMEGNL: 6,982
Figura 60 — Espectro de resposta e demanda para o0 modo 1. SAP2000 v.22 (2020)

Units
- KN, m, C

Current Plot Parameters

ESPECTRO DE RESPOSTA
Add New Parameters..
Add Copy of Parameters...

Modify/Show Parameters...

Performance Point (V, O}

| (34361,693 , 0,359 )

Performance Point (Sa, Sd)

|(u,u49, 0,511 )

Performance Point (Teff, Beff)

|(B,4ﬁ7, 0,05)

Periodo efetivo: 6,467s
Periodo na AMEGNL: 6,468
Figura 61 — Espectro de resposta e demanda para o0 modo 2. SAP2000 v.22 (2020)
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Note-se que pela AMEGNL (3 modos) em Uz forneceu 0,751 m.

FCB em U

FCB u2= CQC(60.388 ; 34.362 ; p12= 0,552)= 84.370 KN.
Note-se que pela AMEGNL (3 modos) em U2 forneceu 86.747 KN.

4.3.8.4 Pushover — Esforgcos na mesoestrutura.
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Os esforcos finais da analise Pushover na superestrutura por efeito de

ductilidade das fundacdes estdo apresentados nas Tabelas 32 e 33 com os

resultados da CQC modal e SRSS direcional, nas secdes A, B, C e da base do pilar.

Na determinagdo do DC foi utilizado o ATC40 (1996).
Na Tabela 34 apresenta-se a comparacao dos esforcos de combinagéo

sismica obtidos pelo Pushover (3 modos) e os da AMEGNL (3 modos).

Tabela 32 — Esforgos de Pushover em Uz e Uz por modos (ag= 0,10g).

Uz (3° modo)

Uz (1° modo)

U2 (2°modo)

Secéo
Mas M2z N Ma3z Mz N Ma3z Ma2 N

Al

Min -3227701 6419 -4969913 63411

Max 3227701 6419 4969913 63411

Bl

Min -2309323 6427 -4062757 57535

Max 2309323 6427 4061757 57535

C2

Min 771729 3259 -29860 -1073424 -39033 66759 12713 -956

Max 771729 3259 29860 1073424 39033 66759 12713 956
B. Pilar E

Min -168507 6715 -703881 -338948

Max 168507 6715 703881 338948

Notal : Os modos 1 e 2 tém sentidos opostos.

Nota 2: Os valores ndo assinalados séo insignificantes.
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Tabela 33 — Esforcos de Pushover em Ul e U2 e U1+U2 (ag= 0,109).

Ul U2 (CQQC) U1+U2 (SRSS)
Secao
Ma3 Ma2 N Ma3z Ma2 N Ma3z Ma2 N

AA!

Min -3227701 -6419 -4930210 -3227701 -4930210 -6419

Max 3227701 6419 4930210 3227701 4930210 6419

BB!

Min -2309323 -6427 -4026758 -2309323 -4026758 -6427

Max 2309323 6427 4026758 2309323 4026758 6427

cc?

Min -771729 -3259 -53260 -1065461 -39033 -773565 -1065461 -38576

Max 771729 3259 53260 1065421 39033 773565 1065461 38576
B. Pilar E

Min -168507 6715 556529 -168507 556529 6715

Max 168507 6715 556529 168507 556529 6715

Nota 1: Os valores ndo assinalados sé&o insignificantes.

Tabela 34 — Esforcos de combinacéo sismica com Pushover e AMEGNL.

(3 modos inelasticos; ag= 0,10q)

PUSHOVER AMEGNL PUSHOVER / AMEGNL
Secdo (3 modos) (3 modos) (3 modos)
Mss My, N M33 My, N Mss Mz, N

AA!

Min -3829283 | -4930210 | -820782 | -3839843 | -4934266 | -820797 0,9972 0,9992 1,0000
Max 2626119 4930210 | -807944 | 2636679 4934266 | -807929 0,9960 0,9992 1,0000
BB?

Min -2688255 | -4026758 | -745812 | -2696044 | -4030123 | -745814 0,9971 0,9992 1,0000
Max 1930391 4026758 | -732958 | 1938180 4030123 | -732956 0,9960 0,9992 1,0000
cc?

Min -864220 -923969 -386429 -866880 -923781 -386394 0,9969 1,0002 1,0001
Max 682910 1206953 | -309277 685571 1206765 | -309313 0,9961 1,0002 0,9999

B. Pilar E

Min -214465 -556529 -73854 -215140 -556149 -73891 0,9969 1,0007 0,9995
Max 122549 556529 -60424 123224 556149 -60387 0,9945 1,0007 1,0006
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Na Tabela 35, tem-se também a comparacdo dos esforcos de combinacao
sismica obtidos por AMEGNL (57 modos + Correcado estatica) com o Pushover
multimodal, (3 modos inelasticos) + AMEGNL ( 4° ao 57° modo + Corregdo estatica).

Note-se que o0 60° modo aindatemum T > 2,2 s.

Tabela 35 — Esfor¢cos de combinacédo sismica com Pushover NL e AMEGNL

(ag=0,109)
PUSHOVER (3 modos inelasticos) PUSHOVER /
+ (SRSS) » AMEGNL
AMEGNL (57 modos + C. Estética)
Secéo AMEGNL (57 modos + C.
(4° ao 57° modo + C. Estética) Estética)
Mas Ma2 N Ma3z Ma2 N Ma3z Ma2 N
AA!
1
) 0
Min -3956191 | -5293238 -823465 -3966751 -5297294 -823480 0,9973 | 0,9992 0
0
0
1
0
Max 2753882 5293238 -805214 2764442 5297294 -805199 0,9962 | 0,9992 0
0
0
BB!
1
) 0
Min -2804568 | -4412868 -748494 -2810357 -4416233 -748496 0,9979 | 0,9992 0
0
0
1
0
Méax 2043298 4412868 -730225 2051087 4416233 -730227 0,9962 | 0,9992 0
0
0
cc?
0
Min -910780 -1019339 -393733 -913440 -1019254 -393768 0,9971 | 1,0001 |,
9
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9

9

9

0

9

Max 685571 1303141 -301876 729950 1302953 -301912 0,9392 1,0001 9
9

9

B. Pilar E

0

. 9
Min -238258 -609332 -74818 -238933 -608952 -74855 0,9972 1,0006 9
9

5

1

0

Max 146447 609332 -59506 147122 608952 -59469 0,9954 1,0006 0
0

6

Comparando os resultados dos esforcos, em comportamento elastico das
torres e pilares, obtidos das AMEGNL com o Pushover, ambas multimodais e
multidirecionais e consideradas as estacas com possivel comportamento nao linear,
constata-se que o0s resultados sdao muito préximos sendo na generalidade
ligeiramente inferiores na analise Pushover.

Conclui-se por isso que as fundacdes da ponte apresentam baixa ductilidade,
corroborando o facto de elementos de estruturas fracamente confinados conduzirem

a estruturas de baixa ductilidade.

4.3.8.5 Pushover - verificagao das estacas de fundacao.

E de se referir que todas as estacas quando analisados pela AMEGNL n&o
satisfazem as condi¢Ges de seguranga para ag= 0,10 g. Posto isto, interessa apurar
se a pouca ductilidade das estacas ainda é suficiente para evitar o colapso destas.

Como ja se disse anteriormente o SAP2000 v22 (2020) ndo tem disponivel a

possibilidade de realizar uma analise néo linear multimodal ou multidirecional,
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possuindo apenas a fungcdo em somente um modo de vibragcdo plano. Visto o
presente estudo recair agora sobre um grande numero de elementos estaca, torna-
se pouco exequivel neste trabalho proceder as montagem das CQC modais e SRSS
direcionais e fazer a analise individual do comportamento de cada rotula plastica a
analisar em 3D.

Para o efeito, procedeu-se a atuacdo do valor méximo do sismo em Uz,
calculado através de um Pushover (apenas no seu estado final), em seguida
procedeu-se a analise Pushover em Ui e efetuou-se a combinagéo direcional para
andlise tridimensional das rotulas plasticas aos esforgos finais, aplicando ao valor
méaximo do sismo obtido em Uz um coeficiente de 0,30, conforme permitido no
EN1998-2 (2005) que remete para o ponto 4.3.3.5.1.(3) Equacbes 4.18 e 4.19 da
EN1998-1 (2004), e combinando com o Pushover em Ui, isto é, “AU1" +
0,30.“AUz2.max”.

O mesmo se fez trocando as dire¢des principais de atuac¢ao do sismo fazendo
“AUzmax” + 0,30.“AU1” mantendo o Pushover a atuar em Ua.

Utilizaram-se os DC obtidos pela EN1998-2 (2005) para ag= 0,10 g e ag= 0,15

Nestas condi¢des obteve-se do SAP2000 v22 (2020), o seguinte:

e “Us” +0,30.“Uz2max” —ag= 0,10 g

Identificaram-se 9 rotulas em comportamento plastico, todas ainda em fase

inicial ndo alcancando o limite de danos SD.

Apresentam-se nas Figuras 62 e 63 as curvas de rotacdo plastica em rz e r2
da secdo que apresenta a maior rotacdo plastica resultante.
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Figura 62 - Rotacéo plastica r3 da rétula com maior rotacéo plastica resultante, tltimo step do
Pushover em Ul com o maximo de 0,30.Uz — ag= 0,10 g. SAP2000 v22 (2020).
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Figura 63 - Rotacao pléstica r2 da rétula com maior rotacéo plastica resultante, o dltimo step do
Pushover em Ul com o maximo de 0,30.Uz — ag= 0,10 g. SAP2000 v22 (2020).

Esta rétula apresenta um comportamento linear até plastificar e a partir desse

momento diminuem as resisténcias em Mz e em M2 com aumento em simultaneo

das rotacbes plasticas em r3 e r2 e do esforco axial. Nao ocorre qualquer
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plastificacdo axial. Esta rotula se localiza na estaca situada num dos cantos externos
do macico da torre esquerda (do lado pilar). Analisando 2 sentidos em Ui e os 2
sentidos em Uz de possibilidade sismica, ocorrera este status de rotula nas 4

estacas localizadas nos cantos externos dos macicos das duas torres.

e “U2”+0,30.“Ur.max”

N&o se desenvolvem rotulas plasticas.

Por conseguinte, para estas estacas os resultados de analise sdo os obtidos
na situagao de calculo “U1” + 0,30.“Uz.max”.

Conclui-se que apesar de na AMEGNL as estacas nao verificarem o0s critérios
de seguranca para ag= 0,10.g, a pouca ductilidade disponivel dos elementos e a
possibilidade do concreto poder resistir a maiores tensdes de compressédo, avaliada
pelo valor médio de ruptura do concreto no calculo (ou valor esperado) de M-, é
suficiente para “esperar” ndo haver colapso das fundagdes.

Note-se, no entanto, que a resisténcia caracteristica do concreto mantém-se
quase inalterada de 20 MPa para 21,3 Mpa, pelo que as se¢des continuam sem
satisfazer as condicbes de seguranca ao Estado Limite Ultimo. Por conseguinte,
apesar de se “esperar’ nao ocorrer colapso dos elementos estruturais e o nivel de
deformacdes plasticas ser reduzido, e a poucos elementos estruturais, ha perda de
confiabilidade exigida no dimensionamento das se¢fes e por conseguinte da
estrutura, por essa razao nao se deverd aceitar as verificacdes desta analise para
dimensionamento.

e “Us” +0,30.“Uz2max” —ag=0,15¢g

Identificaram-se 108 rotulas em comportamento plastico, nas mais diversas

fases, contabilizaram-se 8 além do limite de danos SD, mas nenhuma além

do colapso real.

Apresentam-se nas Figuras 64 e 65 as curvas de rotacdo em r3 e r2 da secéo
que apresenta a maior rotacao plastica resultante.

Esta rétula apresenta um comportamento linear em Ms até plastificar e a
partir desse momento tem uma pequena quebra de resisténcia vindo a ter um
patamar de plastificacdo, em M2, onde j& atua o sismo em U2 no seu valor maximo,
diminui a resisténcia de forma acentuada, acompanhando o que se passa em com
Ms, para depois, do mesmo modo que em Ms, vir a ter um patamar de plastificacéo.
N&o ocorre qualquer plastificacdo axial. Localiza-se na estaca situada a esquerda
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das duas estacas centrais exteriores. Analisando 2 sentidos em U1 e 0os 2 sentidos

em Uz da possibilidade sismica, ocorreré este status de rotula nas 4 estacas centrais

exteriores dos macicos das duas torres.

e “U2" +0,30.“Urmax” —ag= 0,15 ¢

Como se viu anteriormente a dire¢do condicionante de analise € a anterior.
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4.4 Andlise de danos

Como anteriormente constatado, as estacas ndo possuem detalhamento e
armaduras suficientes para garantir a seguranga estrutural, por isso, vai-se partir da
hipotese de se alterar as armaduras de modo a garantir resisténcia aos esforcos de
calculo. Os esforgos foram determinados por AMEGNL.

Como a estrutura € monolitica entre o tabuleiro e os mastros e pilares a

verificacdo de danos por componentes fica reduzido:

e avariacao da tensdo nos estais.

A méxima variagdo encontrada na for¢a axial nos estais do vao central foi de
108%, enquanto que nos estais dos vaos laterais encontrou-se uma diferenca de
116%, inferior ao limite estabelecido SD conforme apresentado na Tabela 11, que
parcialmente se reproduz na Tabela 36, que é de 200%.

e a deformacdo maxima verificada no recobrimento dos pilares, estacas e

encontros

Para avaliacdo das deformacdes nos recobrimentos recorreu-se ao
dimensionamento de uma das estacas sujeitas a maiores tensées normais, de onde
se obteve a altura da linha neutra e considerando a hipGtese de sec¢fes planas

determinou-se a deformacéo na fibra externa do recobrimento.

Tabela 36 - Defini¢céo de indices de danos de diferentes componentes (Wei et al, 2020)

Estados Limites (de danos)

Componente
ND DL SD NC
DEFORMACAO
(%0) 0,06 0,20 0,35 0,60

Recobrimento em pilares, estacas e encontros
VARIAGAO FORCA AXIAL

(%) 80 100 200 250

Cabos - protendidos e estais

Escolheu-se a estaca em que N= 15.932,9 KN, Msdsz= 23.150 KNm, Msd22=
30.007 KNm, com resultante Msd= 37.899 KNm, para a qual se obteve uma Atot=
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968 cm2 ou 12132 (em vez de 9332 com a qual foi armada) e ec2/esi= 3,5/3,2
(recorreu-se a tabela técnica), pelo que a deformacdo do concreto de recobrimento
estaria nos 0,35% que € o valor limite para SD. Pode-se entdo concluir que nessa

estaca o recobrimento apresenta deformacédo superior ao limite de danos SD (que é
de 0,35%).

4.5 Influéncia dos solos

Neste subcapitulo, ird ser analisado a influéncia que a variacdo do tipo de
solo podera ter sobre a resposta sismica da ponte.

Como anteriormente verificado, chegariam os 3 primeiros modos para
caracterizar o comportamento da ponte onde incidira esta analise em apenas esses
modos.

Analisaram-se 0s solos C e B da NBR15421 (2006), pois de fato, os solos do
tipo A sao raros e dispensam geralmente o recurso a fundagdes profundas.

J& os solos do tipo E sdo geralmente excluidos para fundacdo de obras de
arte.

Os periodos em analise linear da ponte foram Ti= 6,58 s, T2>= 6,12 s e T3=
6,10 s, isto é, na gama de periodos entre 6,0 a 7,0 s.

Os parametros espectrais sdo para cada tipo de solo B, C e D os constantes
das Tabelas 37 e 38 com os correspondentes espectros de resposta.

Note-se que os estudos realizados anteriormente se referem a solos do tipo

Comparando de um modo simplista os espectros apresentados na gama de
periodos entre 6,0 a 7,0 segundos, pode-se concluir que a resposta de aceleragédo

do solo em relacéo a obtida para o solo do tipo D sera de aproximadamente:

e Para solos do tipo C: 70% que sera equivalente a uma reducao da
aceleragédo de referéncia do solo no calculo sismico de: ag= 0,05 g para
0,035 g (zona 2 para zona 1); ag= 0,10 g para 0,07 g (zona 3 para zona 2);
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ag= 0,15 g para 0,105 g (zona 4 para zona 3) corresponde em geral a uma
reducdo de 1 zona sismica

e Para solos do tipo B : 40% que serd equivalente a uma reducdo da
aceleracéo de referéncia do solo de: ag= 0,05 g para 0,020 g ( zona 2 para
zona 0), ag= 0,10 g para 0,042 g (zona 3 para zona 1), ag= 0,15 g para
0,063 g (zona 4 para zona 2) corresponde em geral a uma reducéo de 2

zonas sismicas

Estas reducdes sdo apenas vdlidas para esta estrutura e nesta gama de

periodos.

Tabela 37 — ParAmetros espectrais para cada tipo de solo NBR15421 (2006)

CLASSE DE TERRENO
s Te Te
(NBR)
B 1,0 0,08 0,4
C 1,2 0,11 0,57

Tabelas 38a — Espectros de resposta NBR14521 (2006) de acordo com os tipos de soloD e C

Solo tipo D Solo tipo C
ESPECTRO DE RESPOSTA NBR 15421 ESPECTRO DE RESPOSTA NBR 15421
ag/g: | 0,1 I ag/g: 0,1 |
S ( tipo de solo segundo NBR):I 1,6 | S (tipo de solo segundo NBR):l 1,2 I
TB: 0,12 TB: 0,11
TC: 0,6 TC: 0,57
Fator de importéncia y: 13 Fator de importancia y: 1,3 I
Amortecimento 5% Amortecimento 5%

T  sa(m/s2) v.5a (m/s2) T  Sa(m/s2) y.Sa (m/s2)
0,00 1,600 2,080 0,00 1,200 1560
0,04 2,400 3,120 0,04 1,800 2340
0,08 3,200 4,160 0,07 2,400 3120

4000 5200 3000 390
0.2 4,000 5200 0,26 3,000 3,900
g:i; :838 i;% 0,42 3,000 3,900
0,52 4,000 5,200 3,000 3,900

4,000 5,200 0,60 2,850 3,705
0,70 3,429 4,457 0,70 2,443 3,176
0,80 3.000 3.900 0,80 2,138 2,779
030 2,667 3,467 050 1,500 2470
1,00 2,400 3,120 1,00 1,710 2,223
2,00 1,200 1,560 2,00 0,855 1,112
3,00 0,800 1,040 3,00 0,570 0,741
4,00 0,600 0,780 4,00 0,428 0,556
5,00 0,480 0,624 5,00 0,342 0,445
6,00 0,400 0,520 6,00 0,285 0,371
7,00 0,343 0,446 7,00 0,244 0,318
8,00 0,300 0,390 8,00 0,214 0,278
8,10 0,296 0,385 8,10 0,211 0,274
8,20 0,293 0,380 8,20 0,209 0,271

8,30 0,289 0,376 8,30 0,206 0,268
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Tabelas 38b — Espectros de resposta NBR14521 (2006) de acordo com o tipo de solo B.

Solo tipo B
ESPECTRO DE RESPOSTA NBR 15421
ag/g: | 0,1 |
S (tipo de solo segundo NBR):l 1 |
TB: 0,08
TC: 0,4

Fator de importancia y: | 1,3

Amortecimento 5%

T Sa(m/s2) v.Sa(m/s2)
0,00 1,000 1,300
003 1,500 1,950
0,05 2,000 2,600

2,500 3,250
019 2,500 3,250
029 2,500 3,250

2,500 3,250
060 1,667 2,167
070 1,429 1,857
08 1,250 1,625
09 1,111 1,444
1,00 1,000 1,300
200 0500 0,650
300 0333 0,433
400 0,250 0,325
500 0,200 0,260
600 0167 0,217
7,00 0143 0,186
800 0,125 0,163
810 0123 0,160
820 012 0,159
830 0120 0,157

4.6 Necessidade de considerar a agdo sismica

Pode-se resumir nas Tabelas 39 e 40 a necessidade de se considerar a

analise sismica no dimensionamento da ponte.

Tabela 39 — Resumo da necessidade de considerar a agdo sismica por AEL

Situacdes sismicas com tensédo normal superior a Situagéo
Secdio combinacgdo do projeto base sismica limite
ag=0,05¢ ag=0,10g ag=0,15¢ de seguranga
da sec¢éo
A-A X X X 0,15 g
B-B X X X 0,10 g
Cc-C X X 0,10 g
Base Pilar X X 0,10 g
Estacas X X X 0,05¢
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Tabela 40 — Resumo da necessidade de considerar a agdo sismica para
AMEL, AMEGNL, ADMDTL, ADIDTL

SituacBes sismicas com tensao superior a combinacéo do Situacéo
Secdo projeto base sismica limite
ag= 0,05¢g ag= 0,109 ag= 0,15¢g de ruptura da
secéao
A-A X X 0,15 g 0,15 g
B-B X X 0,15¢g 0,15¢g
c-C X 0,10g 0,10g
Base Pilar X 0,10 ¢ 0,10 ¢
Estacas X* X 0,05¢ 0,05¢

Conclui-se que a estrutura ndo é resistente a agdo sismica com ag = 0,059

(zona 2), por via da falha de seguranca da infraestrutura.

A mesoestrutura também néo é resistente a acdo sismica para ag = 0,10 g

(zona 3), por via da falha de seguranca da base dos pilares laterais e da sec¢éo

intermédia C-C dos ramos das torres abaixo do tabuleiro. No caso de ag= 0,15 g

(zona 4) nenhuma das sec¢des verificadas satisfaz a seguranca ao estado limite

ultimo sismico.

A superestrutura néo foi verificada.
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5. CONCLUSOES

Analisou-se neste trabalho a necessidade de ser efetuada analise sismica de
uma ponte estaiada quando localizada em diversos locais de diferentes sismicidades
no territorio brasileiro. Para o efeito foram realizadas as seguintes analises sismicas:
analise estéatica linear; analise modal espectral linear,;analise modal espectral
geometricamente nao linear; analise dinamica modal linear de integracdo no tempo;
analise dindmica linear de integracdo direta no tempo; uma andlise estética nédo
linear, todas elas, excepto a ultima, em zonas de sismicidade de 0,05 g, 0,10 g, 0,15
g. Na ultima analise verificou-se 0 comportamento das rotulas plasticas ndo ducteis,
a instabilidade estrutural por efeito do colapso das secdes e a avaliagdo qualitativa
do nivel confiabilidade estrutural para ag > 0,10 g.

Do trabalho realizado pode-se constatar que:

e 0s esforcos obtidos nas analise lineares foram muito similares entre si, a
excepcdo da andlise estatica que apresenta na generalidade valores
superiores. A distribuicdo de esforcos entre secées também ndo é aquela
encontrada nas andlises espectrais ou dinamicas;

De facto, a analise estatica linear considera atuar somente o 1° modo de

vibracdo mas na totalidade da massa estrutural.

e 0s esforcos obtidos na andalise geometricamente nao linear apresenta na
generalidade valores superiores as das andlises lineares, como também,
uma distribuicdo de esforcos entre secdes diferentes aquela encontrada
nessas analises. Apesar deste facto, as diferencas ndo séo significativas,
mas sendo menores do que as diferencas registradas na analise estéatica
linear;

e ha grande semelhanga entre os valores obtidos pelas analises modal
espectral, analise dindmica modal no dominio do tempo e analise dinamica
de integracdo direta no dominio do tempo o0 que torna 0 método de analise

linear escolhido irrelevante;
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na generalidade os esfor¢os sismicos, logo a partir de ag= 0,05 g superam
os esforcos atuantes da combinagdo fundamental de calculo do projeto

base, mesmo considerando a ac&o do vento;

os esforcos apresentados pelas andlises sismicas lineares ou
geometricamente nao lineares superam os esforcos resistentes de algumas
secbes das torres e pilares logo a partir de ag= 0,10 g. Para valores de
sismicidade de ag= 0,15 g nenhuma das sec¢Oes analisadas cumpre 0s
critérios de seguranca ao ELU;

os esforcos apresentados pelas analises sismicas lineares ou
geometricamente ndo lineares superam os esforcos resistentes de algumas
estacas logo a partir de ag= 0,05 g. Para valores de sismicidade de ag=
0,10 g nenhuma das sec¢fes analisadas cumpre os critérios de seguranca
ao ELU;

a analise sismica da ponte é pertinente desde valores de sismicidade

superiores a 0,05 g;

a andlise estatica ndo linear multimodal (somente para as fundacdes) ndo
ofereceu em toda a estrutura significativa diferenca nos esforcos face a
analise modal espectral geometricamente nao linear. Pelo que se deduz
que a estrutura detém baixa ductilidade, como seria de esperar uma vez o
concreto das estacas néo estar confinado e se ter considerado no estudo

gue a restante estrutura estaria em fase elastica;

na analise estatica ndo linear multimodal ndo se detetou para ag= 0,10 g e

0,15 g instabilidade da estrutura para alcancar os DC estabelecidos;

a maioria das potenciais rétulas plasticas estudadas na analise estatica ndo
linear para ag= 0,10 g ndo plastificaram e as que atingiram esse patamar
pouca deformacéo plastica alcangaram, pelo que, se pode “esperar’ que a

estrutura, ou qualquer elemento dela, ainda se encontra longe do colapso;

na analise estatica ndo linear para ag= 0,15 g plastificaram um numero
significativo de potenciais rotulas plasticas, algumas a chegarem bastante
proximo da situagcdo de colapso, pelo que, se pode “esperar’ que a
estrutura, ou qualquer elemento dela, ainda n&o colapse para esta
situacdo, no entanto, terd danos significativos nesses elementos que

implicam a sua demolicdo e substituicdo. Sendo estes elementos de



204

fundacdo profunda e submersos poder4d comprometer a reabilitacdo da

estrutura num todo.

® na analise estética ndo linear a expansédo do diagrama de interagdo P-Ms-
M2 das estacas € insignificante, pois a tensdo caracteristica de rotura do
concreto apenas aumentou de 20Mpa para 21,3Mpa por efeito do
confinamento minimo, continuando a ndo satisfazer os critérios do ELU
para ag= 0,10 g, pelo que, ndo se devera considerar esta analise valida

para dimensionamento;

e 0 método de analise estética ndo linear ndo deverd ser utilizado para
dimensionamento de estruturas de ductilidade limitada/essencialmente
elasticas, pois como se viu neste exemplo, estas ndo tém capacidade de
aumento dos esforcos resistentes por via do confinamento, sendo o ELU

aguele que condicionara o dimensionamento;

e em nivel de danos por componentes, a estrutura encontra-se dentro do
aceitavel na variacdo de tensdo nos estais, ja ho caso da tensao limite nos
recobrimentos das estacas, esse serd ultrapassado em caso ndo serem

reforcadas as fundagdes dos macicos das torres para 132¢32.

Deste trabalho, pode-se concluir da necessidade de se considerar a acéo
sismica no calculo estrutural da ponte em, pelo menos, nas zonas sismicas 2 a 4 da
NBR15421 (2006).

Visto este estudo se tratar de uma ponte sem viés e simétrica, com apenas
uma pequena excentricidade do centro de rigidez em resultado das diferentes
profundidades de fundacao, pode-se afirmar que essa necessidade ainda sera maior
em pontes irregulares e com viés acentuados. Também ndo se levou em conta 0s
deslocamentos relativos do solo nos elementos de fundagdo que, pela norma,
deveriam ser considerados em pontes de grande extensao, assim, mais se justifica a
consideracdo da analise sismica quando se tratarem de pontes de grande vao e
extensao.

E controverso considerar que o espectro da norma brasileiro ndo impée
respostas significativas da acdo sismica, pois bem pelo contrario, foram verificadas

respostas espectrais com valores muito elevados.



205

Por outro lado, imaginar-se que o comportamento ndo linear das estruturas
minimiza fortemente a resposta sismica, pelo que é motivo para a sua possivel
omissao, é enganadora, pois como se viu neste trabalho esse comportamento nao
linear depende da ductilidade introduzida através do detalhamento e
dimensionamento das armaduras de confinamento, que ¢é habitualmente

negligenciado.

Proposta de trabalhos futuros

Seria interessante o desenvolvimento de estudos que recaiam sobre os

seguintes assuntos e que emergem deste trabalho:

e (uais os resultados se obteriam com uma andlise dindmica néo linear no
dominio do tempo, com inclusdo do comportamento histerético das secdes

de concreto;

e proceder a um estudo idéntico ao aqui desenvolvido com uma ponte de

ductilidade limitada/essencialmente elastica, irregular e com Vviés;

e proceder a estudos idéntico ao aqui desenvolvido em pontes: ddcteis

regulares, irregulares e com Viés;

e quais as condi¢cdes de detalhamento e de confinamento minimo para
estruturas de pontes que permitam dispensar procedimentos de célculo
sismico para maioria das situacbes de pontes, tais como, simétricas,
regulares, irregulares e de viés, levando em conta os tipos de solo e de

zoneamento sismico;
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ANEXO A

A.1 Analise dinamica de integracao direta no tempo.

Clough e Penzien (1993) apresentam no seu trabalho varios algoritmos de
integracdo, sendo o principal, com reconhecida eficacia pelo meio académico, o de
Newmark que é baseado nas seguintes aproximacdes e pressupostos das equacdes
(al) e (a2):

VE(t+1)~ VA(E) + [ (1-y).a*(t)+y.a*(t+1) JAt (a1)
q*(t+1)~ g*(t) + V*(0).At + [(1/2-B).a*(t)+B.a*(t+1)]At2 (@2)

em que, y e B sdo constantes de integragdo numérica que definem a precisdo do
processo de aproximagao e At o passo de integragao.

O algoritmo de integracdo € o seguinte:

e Definicdo da equacdo matricial de equilibrio dindmico expressa pela
Equacéo (a3):

M.a*(t) + C.V*(t) + K.q"(t)= - M.Ab(t)= F(t) (a3)

e Inicializar os valores de g*(to), V*(to) a partir dos carregamentos estaticos

ou quase estaticos e obtendo a Equacéo (a4)

a(to)= M-1[ F(to) - C.V*(to) - Kq*(to) ] (a4)

e Definicado dos parametros de precisdao em B= 0,25 e y= 0,50, que traduzem
o0 método de integracdo pela Regra dos Trapézios e conduzem a uma
solucéo estavel, sem perda de amplitude, com preciséo de 22 ordem e que

segundo o teorema de Lax é incondicionalmente convergente.
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De fato, Hughes (1987) demonstra que o erro global do algoritmo gq, desde
que estavel e consistente, pode ser expresso por || gg(t=tn)|| < tn.c.At< , sendo ¢ e k
constantes, que € uma particularidade do teorema de Lax segundo o qual “as
propriedades de estabilidade e consisténcia sédo condicdes necessarias e suficientes
para a convergéncia de um algoritmo”. Pode-se verificar pela expressao que, de
fato, o erro global tende para zero a medida de At também tende para zero. Quanto
menor o passo de integracdo menor o erro global.

e Calcular constantes de integracdo numérica (para = 0,25 e y= 0,50) com

as Equacgoes (ab)

a1= 2/At; ao= a1?; az=2a1; a3= At/2 (ab)

e Calculo da matriz de rigidez efetiva com a Equacéo (a6)

Kefr= K+ ao.M + a1.C (ab)

e Determinar Keff.
Para cada passo de tempo: [t; t+1] em que ||t ; t+1||= const®

e Calculo do vetor de forga efetivo pela Equagéao (a7)
Ferr= F(t+1) + M.[ ao.q*(t)+azV*(t)+a*(t) | + Clar.g*(t)+V*(t) ] (a7)
Note-se gque, em cada passo, o vetor de forca tem de ser corrigido para um
valor efetivo, pois de fato, tal como no integral de Duhamel, leva-se em conta no

instante t o efeito das cargas de inercia e amortecimento em momentos anteriores.

e Célculo do deslocamento pela Equacao (a8)

q*(t+1)= KefrL.Feff (a8)

e Calculo da velocidade e aceleragéo pelas Equagdes (a9) e (al0)

a*(t+1)= ao[q*(t+1)-g*()] - a2V*(t) - a*(t) (a9)
VE(t+1)= V*(t) + as[a*(t)+a*(t+1)] (a10)
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ANEXO B

B.1 Categoria de importancia das estruturas - aceleracdo de céalculo do solo

As pontes e viadutos sdo, nas normas europeias, classificadas em niveis de

importancia em funcao das consequéncias do seu colapso em termos:

e de vidas humanas;
e da sua importancia para a seguranca publica e para a protecao civil
imediatamente apds 0 sismo;

e das consequéncias sociais e econémicas do colapso.

Entdo, cada classe de consequéncia devera estar associada a um nivel de
confiabilidade.

As classes de consequéncia segundo a EN1990 (2002) + AC (2008) séo trés,
as CC1, CC2 e CC3, conforme se apresenta na Tabela B1 abaixo.

A cada uma delas estad associado um nivel de confiabilidade estrutural em
funcdo dos tempos de referéncia de 1 e 50 anos a que correspondem as
probabilidades de ruptura que se apresentam na Tabela B2.

Portanto, quanto maior a classe de consequéncia, maior a classe de
importancia e menor probabilidade de colapso é imposta a estrutura.

Na Tabela B3, apresentam-se as classes de importancia, suas classes de
consequéncia correspondentes e 0s tipos de estrutura associados.

Pelo exposto, a diferenciacdo da classe de importancia no céalculo estrutural &
introduzida pela alteracéo do coeficiente parcial de seguranca da acéo sismica, que
é calibrado pela norma de modo a garantir uma confiabilidade estrutural exigida pela
norma.

Assim, no dimensionamento sismico, a classe de importancia traduz-se na
introducdo de um coeficiente de importancia yf que irda majorar, ou minorar, os
esforcos/deslocamentos de calculo, ou de outro modo, o valor da aceleracdo de
referéncia do solo agr para obter-se um valor de calculo da aceleracdo do solo ag=

agr. Y (Que define o espectro a utilizar).
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Tabela B1 — Classes de consequéncia e niveis de confiabilidade 3

Classes de consequéncia

Descricao

Valor minimo de B

Tr=1ano

Valor minimo de B

Tr=50 anos

CC1

Consequéncia baixa em
termos de perdas de
vidas humanas, ou
consequéncias
econdmicas, sociais ou
ambientais pouco
importantes ou

desprezaveis.

4,2

3,3

cc2

Consequéncia média em
termos de perdas de
vidas humanas, ou
consequéncias
econdmicas, sociais ou
ambientais mediamente

importantes.

4,7

3,8

CC3

Consequéncia alta em
termos de perdas de
vidas humanas, ou
consequéncias
econdmicas, sociais ou
ambientais muito

importantes.

5,2

4,3

Tabela B2 — Probabilidade de ruptura em funcao do indice de confiabilidade

Probabilidade

101 10 103 104 10° 106 107
de ruptura: Pr
indice de
confiabilidade 1,28 2,32 3,09 3,72 4,27 4,75 5,2

B
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Tabela B3 —Classe de importancia — Classes de Consequéncia — Tipo de ponte

Classes de Classe de ] o o ]
o . Tipos de Pontes rodoviarias e ferroviarias ou Viadutos
Importancia Consequéncia

Estrutura néo critica para comunicacdes e que

economicamente nao justifica a consideracéo da acdo

! cct sismica de modo provavel por via da vida util esperada ser
menor do que 50 anos ( pontes provisoérias )
Il cc2 Generalidade das pontes e viadutos
Estrutura critica para comunicacdes; com elevado risco de
1l CC3 perdas de vidas humanas; ou ainda, aquelas cuja vida util

supere os 50 anos

A introducédo deste coeficiente também podera ser avaliada pela alteracdo do
periodo de retorno do sismo (relativamente ao periodo de retorno de referéncia de
agr) considerada a confiabilidade apropriada ao projeto das estruturas daquela
classe especifica.

A EN1998-2 (2005) estabelece para yr os valores de 0,85, 1,0 e 1,3 para as
pontes de classe de importancia I, Il e Ill, respectivamente. Avaliando-se o impacto

de se considerar yi= 1,3, tem-se:

e Ti= yi.TLRr, TLr= 50 anos (Pr= 10%), ou seja, T.= 110 anos
e Tr=-TU/INn(1-PRr), TL= 110 anos e Pr= 10%, ou seja, Tr= 1043 anos
e Pi=yi3.Pr, Pr= 10% (TLr= 50 anos), ou seja, PL= 4,6%

0 gue significa:

e uma probabilidade de exceder de 10% num periodo de tempo de 110 anos,
ao invés dos 50 anos;

e aumento do periodo de retorno sismico para 1043 anos, ao invés dos 475
anos;

e uma probabilidade de exceder de 4,6% para o mesmo periodo de tempo de
50 anos.
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ANEXO C

C.1 Acelerogramas artificiais e ajustados

Housner e Jennings (1964) demonstraram que a parte central dos
acelerogramas pode ser modelada por um trecho de processo gaussiano
estacionario que pode ser obtido, por exemplo, atravées da filtragem do contetdo de
frequéncias de um sinal de ruido branco, impondo uma fungcdo densidade de
espectro de poténcia que lhe condicione caracteristicas especificas.

O ruido branco é definido por Azevedo et al (1991) como um processo
estacionario, de banda larga, que é caracterizado por ter densidade espectral de
poténcia constante.

Para levar em consideracdo os trechos de crescimento e de decaimento de
um acelerograma, sugere Kramer (1996), o recurso a um método simples, sem
perda da premissa de estacionaridade do processo, que consiste em multiplicar o
processo estacionario por uma funcdo envoltéria que descreve 0s incrementos e
decrementos da amplitude do movimento, dependente no tempo. Exemplifica-se na

Figura C1 o processo.

(a) Fungdo ruido branco no tempo (c) Funcdo envoltéria pela qual se
) multiplica o ruido branco filtrado

(b) Fungdo ruido branco filtrada (d) Movimento do terreno artificial
110 tempo gerado pela multiplicagdio de (b)
com (c)

Figura C1 - Geracao de acelerogramas no dominio do tempo. (adaptado de Kramer, 1996).
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7

Amin et al (1968) demonstraram que 0 processo descrito € um modelo
satisfatorio tanto para sismos de altas quanto de baixas magnitudes, estabelecendo
um meétodo consolidado de geracao de sismos artificiais no dominio do tempo.

Como exposto anteriormente, partindo do conceito basico de que qualquer
func@o periddica (e consequentemente, também qualquer processo estaciondrio)
pode ser expandida para uma série de harmdnicas, foram desenvolvidos métodos
que procurassem reproduzir 0s acelerogramas sismicos através da superposicédo de
varias componentes harmonicas, dentro da faixa de frequéncia tipica de sismos
reais.

Seguindo esta linha, Levy e Wilkinson (1976), propuseram a geracao de

acelerogramas artificiais através da Equacéo (cl)

as(t)= F(t).Yi=1-N Ai.sen(wit+i) (c1)

sendo,
F(t) € a funcdo envoltdria que confere ao acelerograma um caracter ndo estacionario
pronunciando os trechos de crescimento e decaimento;

i=1, ..., N termos da série harmonica;
Ai amplitude da série harmoénica de ordem i, VA < 1;
wi frequéncia angular da harmonica de ordem i;

@i angulo de fase da harménica de ordem i.

Seja qual for a tipologia da funcdo envoltéria empregue, ela deve
sumariamente representar as fases caracteristicas dos sismos reais no tempo:
crescimento inicial, desde a situacdo de repouso; regidao de movimento intenso, em
gue se atinge a intensidade maxima do movimento; e, por ultimo, o decaimento de
intensidade até o retorno a situacao de repouso.

Vale ressaltar que, sendo esta uma fungdo que modela um sismo gerado
artificialmente e, portanto, com caracteristicas idealizadas, espera-se que o sistema
saia a partida de uma situacao de repouso absoluto e que retorne a essa condicao,
fixando assim que as aceleracdes inicial e final do sismo sejam ambas iguais a zero.
Logo, qualquer funcdo no tempo com essas caracteristicas pode, a principio, ser

avaliada como um possivel envolvente de aceleragdes.
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O processo mais usual e mais simples, segundo Kramer (1996), € o modelo
trapezoidal em que a fungéo envoltéria toma a forma da Figura C2, sendo descrita

parametricamente pelas Equacdes (c2):

F(t)=t/u para0<t<t
FO=1 parati<t<tn
F()= (t-tr)/(tu - tr) paratn < t<tf (c2)

sendo,
ti 0 instante de tempo correspondente ao fim da fase de crescimento;
ti o instante de tempo correspondente ao inicio da fase de decaimento;

tr 0 instante em que a estrutura retoma ao repouso, ou duracao total do sismo.

ar.-.-uix Y *-\_‘\‘ F(E)

4

t, Ly t

Figura C2 - Func¢édo envoltéria trapezoidal (Kramer, 1996) (adaptado)

Os tempos t e ti sdo uma fracdo da duracdo total do sismo tr e sdo
parametros que podem variar em funcdo da magnitude do sismo, do tipo de evento
sismico, da proximidade entre uma falha e o local de projeto e da propria duracéo do
evento.

Em geral, entre ti e ty deve concentrar-se 95% da energia sismica e diz
respeito ao intervalo de tempo de movimento intenso, designada de parte
estacionaria.

Em relacdo as amplitudes das harmonicas, Ai, estas sao pesquisadas entre

valores de 0 a 1 até que se obtenha um as(t) cujo espectro de resposta de
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aceleracoes obtido por ele seja adequadamente aproximado ao espectro de projeto
adotado, com base nos seguintes critérios:

e ajuste a forma do espectro da norma;
e ajuste na discretizacdo no tempo e no dominio do periodo e frequéncia;

e duracado expectavel do sismo compativel.

Antes de se desenvolver cada um destes trés critérios € importante referir

que:

e 0O carater aleatorio do processo de geracdo de as(t) é introduzido através
dos angulos de fase, gerados a partir de uma distribuicdo uniforme de
probabilidade entre e 0 e 21T;

e Os valores de Ai sdo obtidos através da filtragem do conteddo de

frequéncias de um sinal de ruido branco.

Quer dizer que ao invés de considerar um valor constante idéntico para todos
os termos da série harmbnica, a que corresponderia um ruido branco gaussiano
dentro da faixa de frequéncias, mas que nao seria, seguramente, a forma real de um
acelerograma, aplica-se antes, sobre o ruido branco um filtro de frequéncias que lhe
imponha, a partida, caracteristicas proximas dos sismos reais previstos para a
localidade de interesse. Esse filtro pode ter como base um espectro de densidade de
poténcia estimado para a regido, consideradas as propriedades do terreno local e de
amortecimento da estrutura em andlise.

Niu et al (2008) apresentaram algumas metodologias capazes de fazer essa
correlacdo direta entre Ai e 0s espectros de resposta e densidade espectral. Uma

delas consiste em estimar a amplitude das séries harmonicas pela Equacao (c3)

Ai= /2.5 (wi). Swi (c3)

sendo,
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S(wi) é o valor do espectro de poténcia de aceleracdo obtido a partir do espectro de
resposta do local da estrutura para a frequéncia wi, levando em conta as condi¢gbes
locais do solo e sismicidade, bem como, o amortecimento estrutural;

Owi é a banda de influéncia da frequéncia fi , em rad/s.

Assim, o valor do espectro de poténcia pode ser calculado a partir do espectro

de resposta da norma, através da Equacao (c4)

&/ (m.wi).[Sa.(wi)]2
n[-m.in(1-P)/(wi.tf)] *"

S(wi)=" (c4)

sendo,

Sa(wi) a aceleracgao espectral de resposta, definido em norma, para a frequéncia wi;
tr a duracao total do sismo;

P a probabilidade de excedéncia da aceleracdo maxima do solo em 50 anos,
prevista na EN1998-1 (2004) em 10% ou 4,6% nas Classes de Importancia Il ou lll,
respectivamente;

¢ amortecimento estrutural.

Note-se, mais uma vez, que esta abordagem relaciona os parametros Ai
diretamente com a sismicidade, classe do solo e com amortecimento através do
espectro de resposta da norma. A banda de influéncia da frequéncia dwi é

determinada pela Equacao (c5)

_(wit+1-wi)
dwi= >

(c5)

Este processo de geracdo dos termos Ai jA conduz a um acelerograma
artificial inicial, cujo espectro de resposta correspondente é bastante proximo ao que
€ definido em norma, porém, ainda ndo apresenta caracteristicas consideradas

importantes, que seguidamente se anunciam.

C.2 Ajuste do acelerograma a forma do espectro da norma
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A exigéncia da NBR15421 (2006) para ajustar o acelerograma artificial ao
espectro de resposta da norma é que o valor médio do espectro de resposta do
acelerograma artificial na direcdo considerada, para o amortecimento de 5%, nao
seja inferior ao do espectro definido pela norma, para uma faixa entre 0,2To e 1,5To,
sendo To o periodo fundamental da estrutura nessa direcao.

A USNRC (1973) vai além, e estabelece que o espectro de resposta do
acelerograma artificial, s6 possa ser inferior ao espectro de resposta da norma no
maximo em 5 pontos do dominio.

O CSA N289.3 (2020) permite que até 6% do total de pontos estejam abaixo.

Em ambas as normas é fixado que a diferenca ndo deve superar 10% do valor
do espectro de resposta da norma nesses pontos.

Levy e Wilkinson (1976) propuseram um procedimento iterativo para ajuste a
forma do espectro da norma que consiste na determinacdo dos valores das
amplitudes das harmoénicas, em cada iteracdo, pela multiplicagdo do seu valor na
iteracdo anterior pela razdo entre o valor desejado de aceleracao espectral e o valor
obtido no espectro de resposta gerado na iteracdo anterior, para a frequéncia que
define a harmbnica em questdo. Isto é, o0 processo iterativo vai gerando novos
sismos artificiais cujos espectros de resposta serdo gradualmente convergentes a

forma do espectro de resposta da norma. Pode-se entdo escrever a Equacgéo (c6)

Ak __Aik.Sa(wi)
bk+1= Sa,k(wi)

(c6)
sendo,

Aik amplitude da harménica i anterior, na iteragéo k

Sa(wi) a aceleragao espectral de resposta de norma de frequéncia i

Sak(wi) a aceleracdo espectral de resposta do acelerograma artificial, na iteracéo k

Note-se que para se desenvolver o ciclo iterativo € necessario calcular o
espectro de resposta do acelerograma obtido na iteracdo anterior. Este processo
mantém, em cada iteracdo, a relacdo do parametro Aix diretamente com a
consideracdo imediata da classe do terreno e do amortecimento no espectro da
norma através do fator Sa(wi). O valor inicial do vetor dos coeficientes Ai (Aio) €

aquele definido anteriormente em (c3).
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O processo iterativo corre até que seja cumprida a condicdo de ajuste
escolhida, ou seja, qualquer uma das condi¢cdes anteriores, NBR15421 (2006), CSA
N289.3 (2020) ou USNRC (1973), ou ainda, satisfeita determinada margem de erro
previamente estipulada e considerado admissivel.

A EN1998-2 (2005) prescreve um processo alternativo que seguidamente se
cita:

“3.2.3 Representagdo no dominio do tempo

(3) P A compatibilidade com o espectro de resposta elastica relevante com 5% de
amortecimento, correspondente a acdo sismica do calculo, deve ser estabelecida modulando
a amplitude dos movimentos da seguinte forma:

a) Para cada sismo, definido por um par de movimentos horizontais, o espectro deve ser
determinado utilizando a regra SRSS, ou seja, tomando para cada periodo a raiz quadrada da
soma dos quadrados das ordenadas espectrais correspondentes ao espectro de cada
componente para um amortecimento de 5% em relagdo ao critico.

b) O espectro correspondente ao conjunto de sismos deve ser construido pela média dos
valores das ordenadas espectrais de cada um dos espectros obtidos para cada sismo usando
a regra da raiz quadrada da soma dos quadrados na etapa anterior.

¢) O espectro anterior, correspondente ao conjunto de sismos, deve ser redimensionado de
modo que na faixa de periodos entre 0,2T: e 1,5T1, onde T:1 € o periodo natural do modo
fundamental da estrutura no caso de uma ponte dctil ou o periodo efetivo (Teff) do sistema
de isolamento no caso de uma ponte isolada sismicamente (ver 7.2), ndo seja menor que 1,3
vezes 0 espectro de resposta elastica com 5% de amortecimento no que diz respeito ao
critico, correspondente & acéo sismica de calculo.

d) O fator de escala deduzido na etapa anterior deve ser aplicado a cada um dos

componentes do movimento sismico.”

Em alternativa ao acelerograma artificial, também se podera considerar um
acelerograma de sismo real, considerado de referéncia, ajustado ao espectro da
norma, para isso, é necessario obter o espectro de resposta do acelerograma de
referéncia, desse os valores iniciais de Sa,0(wi), prosseguindo, determina-se o0s
termos Ai,0 para o espectro da norma, e dai adiante se efetua o processo iterativo de
(c2), levando em conta que F(t), ti, tu e tr sGo definidos pela envoltéria e tempo de
duracéo do sismo de referéncia.

Os critérios de paragem sdo os mesmos que definidos para os acelerogramas

artificiais.
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Este processo perde o carater aleatério de geracao do sismo artificial, pois de
fato, o sismo artificial inicial gerado aleatoriamente é substituido por um sismo de
referéncia real, dando apenas lugar ao ajuste através de (c6).

Este processo esta previsto na EN1998-2 (2005) e é utilizado em muitos

softwares comerciais, como por exemplo, no SAP2000 v22.

C.3 Ajuste do acelerograma no dominio do periodo e frequéncia

Para se alcancar através do método aqui apresentado uma representacao
precisa de um acelerograma artificial, deve-se ter o cuidado de definir
convenientemente a discretizacdo dos resultados em termos de tempo e
periodos/frequéncias estruturais, de maneira a equilibrar a qualidade dos resultados
e o esforco computacional necessario para se chegar a geracao do acelerograma e
execucao da analise dinamica.

N&o é possivel tratar de maneira totalmente separada a discretizacdo em
termos de tempo e de frequéncias, pois 0 passo de tempo escolhido deve ser
pequeno o suficiente para abrigar as componentes de altas frequéncias e ser grande
o suficiente para abrigar as componentes de baixas frequéncias das ondas sismicas.

A norma USNRC (1973) propde um incremento de tempo de 0,01s.

De maneira analoga, as frequéncias das componentes da série harmonica
gerada devem estar limitadas em seus valores minimo e maximo, de maneira a
simular da forma mais provavel as caracteristicas dos sismos reais.

Uma participacéo elevada de componentes de alta frequéncia no contetudo do
acelerograma gerado pode provocar um aumento excessivo na quantidade de ciclos
de movimento, prejudicando analises néo lineares, enquanto as frequéncias muito
baixas sdo as principais responsaveis por resultados inconsistentes muitas vezes
encontrados nos historicos de velocidade e deslocamento do sismo.

Por esta razdo, deve-se considerar um dominio wi suficientemente extenso,
mas limitado, de modo a possibilitar um célculo consistente com o0s espectros de
resposta e distinguir, dentro deste dominio, uma faixa de pontos aos quais interessa
gerar as componentes e fazer o ajuste ao espectro, fixando o valor das amplitudes

das demais componentes fora dessa faixa em zero.
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No caso de acelerograma ajustado ndo se coloca esta questdo, uma vez o
acelerograma de referéncia ja ter na sua génese o dominio de wi.

Outra peculiaridade a ser referida € a possibilidade de se trabalhar
alternativamente com frequéncias ou com periodos de vibracdo. A escolha da
grandeza a trabalhar é arbitrariamente possivel, porém sabe-se que 0s espectros de
resposta sdo usualmente dados como fung¢do do periodo e os calculos numéricos
envolvidos nas séries harmonicas sao a principio preparados para se trabalhar com
frequéncias. Seria, no entanto, a primeira vista, conveniente discretizar a faixa das
frequéncias ou periodos de maneira a se obter intervalos idénticos de cada uma
dessas grandezas, facilitando os célculos a realizar. Mas, como o periodo é o
inverso da frequéncia, ao se definir um conjunto de frequéncias, ou periodos, dessa
forma, ndo se obtém um conjunto de periodos, ou frequéncias, equivalentes com
espacamento adequado, o que inviabiliza a geracdo adequada dos espectros de
resposta. Para contornar essa dificuldade, a USNRC (1973) estabelece um conjunto
pré-definido de valores de frequéncias ndo uniformemente distribuidos para serem

utilizados na criacdo dos acelerogramas e que se apresenta na Tabela C1.

Tabela C1 - Sugestéo de frequéncias da USNRC (1973)

Tntervalos de frequéncias sugeridos para o
cdlculo do espectro de resposta

Faixa de frequéncias (Hz) Incremento

02-30 0,10

3,0-3,6 0,15

36-50 0,20

50-8,0 0,25

8,0-15,0 0,50

15,0 - 18,0 1,00

18,0-22,0 2,00

22,0 frup 3,00

As normas EN1998-1 (2004), EN1998-2 (2005) e NBR15421 (2006) sao

omissas em relacao a este ajuste.

C.4 Duracao esperada do sismo artificial
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A duracdo € um parametro da maior importancia para a avaliagdo dos efeitos
sismicos em estruturas, principalmente em analises nédo lineares com interacdo solo-
estrutura. E um parametro de ampla variabilidade, com dificil previsdo confiavel,
mesmo possuindo registros anteriores de movimentos para a regiao.

A NBR15421 (2006) ndo estabelece nenhum requisito quanto a duracéo dos
acelerogramas a serem utilizados em projeto.

A norma canadiana CSA N289.3 (2020) estabelece uma duracao total minima
de 15s.

A USNRC (1973) estipula uma duracgéao total entre e 10s a 15s, sendo que o
trecho de movimento intenso deve durar, no minimo 6s.

A EN1998-1 (2004) refere no ponto 3.2.3.1.2

“3.2.3.1.2. Acelerogramas Atrtificiais

(3) Quando nado estejam disponiveis dados especificos do local, a duracdo minima Ts da

parte estacionaria dos acelerogramas artificiais devera ser igual a 10s.”

Como DOBRY et al (1978) recomendam que a estimativa da duracgéo total de
um sismo seja feita multiplicando-se a duracdo de movimento intenso pelo fator 1,5
a EN1998-1 (2004) indica para duracdo minima total de sismos artificiais os 15 s,
ficando assim em conformidade com a norma canadiana.

Notar que a superestimacdo da duracdo do sismo €& sempre menos
problematica que a sua subestimacéo.

Em acelerogramas ajustados a duracdo é a correspondente a do sismo real

de referéncia, pelo que ndo se coloca qualquer estimativa da sua duragéo.
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ANEXO D

D.1 Comportamento néo linear dos materiais

Para se levar em linha de conta o comportamento fisicamente néo linear dos
materiais no céalculo dos esforcos sismicos devem ser empregues as seguintes

propriedades dos materiais:

e Concreto em carga monotonica

1. Para o concreto nao confinado

Deve-se usar a relagdo tensdo-deformacao a compresséo indicada no ponto
3.1.5 da EN1992-1-1 (2004), ver Figura D1, que € estabelecida pela Equacao

0c(ec) = (kn-n?)/[1+(k-2)n] fem (d1)

sendo
k= 1,05Ecm.|€c1|/fcm

(d2)
€c1 € €cul. de acordo com a Tabela 3.1 da EN1992-1-1 (2004)
eesp= 0,5%, ver Figura D2 (tracado do concreto ndo confinado)
nN==¢c/ €1
(d3)

Ecm e fem de acordo com os valores da Tabela 3 da EN1992-1-1 (2004).

A Equacéao (d1) é somente valida no intervalo 0 < |gc| < |€cui|. A partir de €cuz
ha perda repentina e linear da capacidade resistente do concreto, vindo a anular-se
para &csp=0,5%.

Para a tenséo caracteristica de ruptura por compressao do concreto, fck, deve-
se tomar os valores da Tabela 3.1 da EN1992-1-1 (2004), ou seja, fck= fem - 8 (MPa).

2. Para o concreto confinado
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Deve-se usar a relacdo tensdo-deformacgédo indicada no ponto 3.1.9 da
EN1992-1-1 (2004) para a tensdo caracteristica de resisténcia por compressao do
concreto confinado, fcke, € extenséo ultima de calculo no ELU.

Note-se que quando se tratar da andlise néo linear de pontes, € necessario
recorrer ao prescrito em 2.1(3) da EN1998-2 (2005), ou em 3.3.5 e 3.3.6 do Caltrans
(2019), onde se adota o modelo tensdo-deformacdo de Mander (1988) para
concretos confinados, em que a tensdo média de resisténcia por compressado do

concreto confinado, feme, toma o valor da Equacgéo (d4) e de acordo com a Figura D2.

O g

fc m

0.4 far}

£c1 Eant £°

Figura D1 - Representacéo da relacao tensdes-deformacdes para a andlise estrutural.
(EN1998-2, 2005)

ECI | A — Concreto confinado
| A B — Concreto ndo confinado

T,

Y

Ecuc

Figura D2 - Relacdo tensdo-deformacéo para o concreto. (EN1998-2, 2005).

fcmc: fcm.)\c (d4)
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sendo,
fem conforme Tabela 3.1 da EN1992-1-1 (2004)
Ac conforme a Equacéo (d5)
Ac= 2,254.[1+7,940¢f/fem]0>-20eft/fem-1,254 (d5)
sendo,
Oeff Maxima tensao efetiva de confinamento atuante nas dire¢cdes 2 e 3 e que pode
ser estimada para as situacfes mais comuns através das Equacdes (d6a) e (d6b)
a) Para cintas circulares ou espirais:
oeff= 0,50pwfym (d6a)
b) Para cintas retangulares:

Oeff= apwfym (d6b)

em que, a é o coeficiente de eficacia de confinamento e é obtido através de a= an.as

gue tomam os valores das Equacdes (d7) e (d8)

|. Para sec0fes retangulares:

an= 1-3[bi2/(6boho)]05 (d7a)
as= (1-5/2bo).(1-s/ho) (dsa)

no geral quando bo > 1,0 m pode-se tomar a= 1.

Il. Para sec¢0Oes circulares com cintas circulares:

=1 (d7b)
as= (1-5/2Do)? (d8b)
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lll. Para segdes circulares com cintas helicoidais:

=1 (d7c)
As= (1-5/2D0) (d8C)

em que,
bi, bo, ho € s s@0 as dimensdes indicadas na Figura D3 e Do 0 diametro do nucleo
confinado de concreto medido pelo eixo das cintas.

pw a armadura transversal de confinamento reduzida que € determinado por (Asw/s)/b
fym valor médio da tensdo de cedéncia do aco das armaduras transversais de

confinamento e toma o valor de fym= 1,15fy«.

Para os restantes valores indicados na Figura D2 tem-se a Equacéo (d9)

Eclc= 0,002[1+5(fcmc/fcm'1)] (dg)
b
b, h.
‘]} h,
— h
%
B -

o

Figura D3 - Confinamento do nucleo de concreto. (EN1998-2, 2005)

sendo,
€cic a deformacédo média na tensdo média de cedéncia a compressao do concreto

confinado.

a Equacéao (d10)
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Ecuc= 0,004+(1,4'p.fym.€su)/fcmc = 0,005 (le)

em que,

gcuc @ deformagdo média na tensdo média de ruptura & compressédo do concreto
confinado.

p= pw para cintas circulares ou espirais:

p= 2pw para cintas retangulares:

€su= Euk, Ver 3.2.2.2. da EN1992-1-1 (2004) e valores minimos da Tabela D1.

Tabela D1 - Propriedades das armaduras (EN1998-2, 2005)

Forma do produto Vardes e fios Redes electrossoldadas Requisito ou vallor do
quantilho (%0)
Classe A | B [ C A | B | C -
Valor caracteristico da
tensdo de cedéncia fiy ou 400 a 600 5.0
Jon (MPa)
Valor minimo de k= () | 21.05 | =1.08 Zi;i 21.05 | =21.08 21;2 100
Valor caracteristico da
extensfio & tensdo maxima, | 225 =50 7.5 =25 3.0 7.5 10,0
&g (%)

Ensaio de

Aptiddo & dobragem dobragem/desdobragem

Resisténcia ao corte - 0.3 A fz, (A € a drea do fio) Minimo
Tolerancia Dimenséo
maxima da | nominal do
massa vardo (mm)
nominal <8 +6.0 5.0
(vardo ou =8 45
fio isolado)
%)

Para a tensdo caracteristica de cedéncia a compressdao do concreto
confinado e suas deformacBes caracteristicas, para efeito de verificacdo da

resisténcia Ultima das secfes, estas tomam os valores das Equacdes (13) e (14)

feke= fek.(145.0erlfek) para Oett < 0,05.fck (d13a)

foke= fek.(1,125+2,5.0ef/fck) para gett > 0,05.fek (d13b)
com

€c2c= €c2.(feke/fek)? € €cuze= €cu2+0,2. Tefilfex (d14)

sendo,
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€2 € €cuz de acordo com a Tabela 3.1 da EN1992-1-1 (2004) e séo a deformacao
correspondente a tensdo caracteristica de resisténcia e deformacgdo caracteristica
altima do concreto comprimido nédo confinado.

€c2c € €cuzc COM 0S mesmos significados que os anteriores, mas referentes ao

concreto confinado, séao fornecidos pelas Equacdes (d14)

As tensdes de calculo do concreto confinado, fcde, Sd0 determinadas do
mesmo modo que no concreto ndo confinado com a expressao 3.15 da EN1992-1-1
(2004).

A extensdo Ultima do concreto confinado, no modelo Mander (1988), se

verifica com a primeira rotura do aco de confinamento, ver Caltrans (2019).

e AcO em carga monotonica

Os diagramas tensao-deformacédo considerados para o aco das armaduras do
concreto armado deverdo ter as caracteristicas apresentadas na EN1992-1 (2005) e
que se apresentam na Figura D5.

A EN1998-2 (2005) indica que para estruturas ducteis deve-se utilizar aco

com k= fi/ fy 2 1,20, em que fié a tensdo para euk,ver Figura D4.

fi = Kfa =Ko

fD.Eh ————— f

T

0.2%
—.-L—-i— Sk
I

|
1
1
|
1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
|
1
1
|
1
|
-
1

a) Aco laminado a quente b) Ago endurecido a frio

Figura D4 - Diagrama tensfes-deformagfes do ago tipico de armaduras para concreto armado.
(EN1992-1-1, 2004)

e Concreto com carga ciclica
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Um aspecto importante a referir € que em analises experimentais, Hordijk e
Reinhardt (1993), observaram que a ruptura do concreto quando submetido a
carregamentos ciclicos ocorre quando a curva tensdo-deformacdo das cargas
ciclicas intercepta a curva para carregamento monotdnico. De facto, o concreto
submetido a carregamentos ciclicos sofre degradagcédo gradual tanto no médulo de
elasticidade como na resisténcia a compressao quando submetido a tensfes
superiores a 50% da tenséo ultima. Conforme o numero de ciclos aumenta, as
curvas de descarga vao assumindo comportamento nao-linear, formando uma curva
caracteristica de histerese na recarga. Em niveis de carga superiores a nao
linearidade é acentuada, pois as propriedades elasticas do material j& estédo
consideravelmente deterioradas. Na figura abaixo € apresentado o
comportamento tipico de um concreto submetido a carregamentos repetidos, onde a
curva envoltéria representa o0 comportamento do concreto submetido a

carregamento monotdnico de compressao.

Compressao

\Curva envoltoria

Tenséo

I f Deformacio

Figura D5 - Comportamento do concreto ao carregamento ciclico e monotonico de compressao.

(Tonon, et al., 2014)

Um dos modelos que idealiza o comportamento do concreto confinado sujeito
a uma carga ciclica € o modelo de Thompson e Park (1980) que se ilustra na Figura
D6 e referido por Cardoso (2010). Neste modelo, o comportamento histerético do
concreto € idealizado com ramos lineares de carga e descarga para cada regido. Na

primeira zona (AB), a descarga e a recarga seguem o mesmo ramo linear com
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modulo de elasticidade tangente na origem (Eo= Ec), ndo existindo dissipacdo de

energia.
G.
 J SRS .
|
|
|
I
: \Z.kE,
12551
| B
: EH
B | : C D
e ) o e . !
. E./2 ! |
E!'/2 ! J10 |
Al 1 1 w .
kﬁo €00 S €.

Figura D6 - Regras de comportamento do concreto confinado sob carregamentos ciclicos.
(Thompson e Park,1980).

Para deformacdes superiores a keo e inferiores a €2oc, a descarga é efetuada
em duas fases, ver Figura D6, inicialmente com deformacdo constante (trogo

vertical) faz-se depois com inclinagéo de Ec'/2 (troco obliquo), Ec”/2 ...por ai adiante

. Quanto a recarga, segue um ramo linear com inclinacdo Ec",E¢”" ..., dados por:
E'= Eo.[0,8 - 0,7.(ecl'k.ao)/(SZOC'k.So)] (d15a)
E'= Eo.[0,8 - 0,7.(ec”'k.SO)/(SZOC'k.So)] (d15b)
sendo

e, &7, e’ a deformacao do concreto no inicio de cada ciclo de histerese.

Para a ultima regido (CD) as descargas e as recargas seguem novamente o
mesmo ramo, mas desta vez com inclinacao igual a Eo/10. O nivel de dissipacéo de
energia também é nulo.

A linha continua superior de envolvente na Figura D6 define o comportamento

do concreto em carga monotonica.
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Este modelo, € aplicavel somente ao concreto e apresenta globalmente baixa
dissipacdo de energia, medida pela area interior dos seus ciclos sé verificavel na
zona entre Keo € €20c.

O modelo de Thompson e Park (1980) esta disponivel no software comercial
SAP2000 v.22 (2020).

e AcO em carga ciclica

Quando sujeito a uma ac¢dao ciclica e alternada, o aco-carbono apresenta uma
rigidez de carga e descarga similar a rigidez do primeiro carregamento, sendo por
isso, segundo Cardoso (2010) o modelo Cinematico de Prager bem ajustado ao

comportamento real do aco-carbono, , ver Figuras D7.

Figura D7a — Ciclos do Modelo Cinemético de Pager. (Cardoso, 2010).

Kinmmatic Hysteresis Model

Defermation

Figura D7b — Modelo Cinematico de Pager. (CSI Refer Manual SAP2000 v.22, 2020)
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O modelo cinemético € idealizado para se¢cdes homogéneas constituidas por
materiais dlcteis. E um modelo simples que apenas utiliza para a realizacdo de
ciclos carga-descarga as propriedades de rigidez da sec¢cdo homogénea durante a
resposta elastica e plastica em regime de carga monoténica.

Este modelo traduz uma dissipacéo significativa de energia.

Para qualquer diagrama forca-deslocamento ou momento-rotacdo o
funcionamento dos ciclos € sempre 0 mesmo e segue 0 seguinte procedimento:
determina-se o declive da resposta elastica para o quadrante 1, ki, e o declive da
resposta elastica no quadrante 3, kz; o primeiro patamar de resposta plastica do
quadrante 1 € prolongado para o quadrante 2, assim como O primeiro patamar de
resposta plastica do quadrante 3 é prolongado para o quadrante 4 (linhas extremas
a cinzento); é feita uma projecdo dos patamares plasticos para o centro do eixo,
quer para o quadrante 1 como para o 3, nas dire¢cdes de ki e k2 (linhas central a
cinzento), respectivamente; admite-se que quando se descarrega a secao, esta se
encontra na resposta plastica e a recuperacéao é feita por uma reta com declive ki1 ou
k2, dependendo do quadrante em que se encontra; quando a projecdo plastica é
interceptada a resposta da secdo passa a ser realizada pelo declive contrario.

Este modelo estd disponivel como padrédo para o aco ductil no software
comercial SAP2000 v22 (2020).

e Secdes de concreto armado em carga ciclica

Um dos modelos de idealizagdo de comportamento em ciclos de carga-
descarga de secdes de concreto armado, foi proposto por Takeda et al. (1970).

Este modelo se aplica a se¢cbes de concreto armado, em que se considera a
secao como sendo constituida por um Unico material, mas tendo um comportamento
hibrido entre o concreto e o aco das armaduras, isto €, leva em consideragdo o
efeito da fissuracdo do concreto e a resposta ineldstica do concreto comprimido e do
aco.

Note-se, que naturalmente este modelo, por ser hibrido entre aco e o
concreto, apresenta menor dissipacdo de energia do que o modelo cinematico, mas
maior o que o modelo de Thompson e Park (1980).

E um modelo somente aplicavel para secdes simétricas. Para outro tipo de

secdes poder-se-a seguir os modelos de Thompson e Park (1980) e Cinematico de
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Pager para cada fibra de material que constitui a secdo e dai determinar o
comportamento ciclico desta por um modelo de fibras, por exemplo.

A sua forma estéd apresentada na Figura D8 e pode ser descrita do seguinte
modo: quando a secdo se encontra no patamar plastico e € descarregada, a sua
recuperacgédo é feita paralelamente a reta de comportamento elastico ao momento >
0; ao atingir o valor de for¢ca nula, ou momento nulo, o diagrama segue numa reta
entre esse ponto e o0 primeiro patamar plastico ao momento < 0; o ciclo seguinte o
processo inicia-se com a reta entre o ponto de esfor¢co nulo resultante do dltimo

descarregamento e o ponto no diagrama onde ocorreu a primeira descarga.

Takeda Hysteresis Wode!

Action

Deformation

Figura D8 - Modelo de histerese Takeda sob carga ciclica crescente.
(CSI Refer Manual SAP2000 v.22, 2020)

Nos ciclos seguintes sdo observadas as regras:
1. degradacdo de rigidez apés inversao do carregamento, em funcdo da
deformagédo méaxima atingida anteriormente Dm, dada pela rigidez residual

Kr expressa por:

Kr= Ks.(Dm/Dy)« (d16)
sendo,

Dy deslocamento correspondente a cedéncia;
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Ks rigidez secante da origem a cedéncia em carga monotonica;
a o parametro de degradagdo do concreto na histerese (devido a fissuracdo do
concreto) e toma valores entre 0 a 1,0. Quanto maior a maiores as deformacdes
residuais.
2. quando se d& a inversdo do carregamento, o ponto de resposta (D,M)
aponta para o valor mais elevado (Dm;Mm) do ciclo anterior mais externo

gue em que esse ponto se inclui.

E um modelo que dispensa a consideracdo de parametros adicionais, senéo
das caracteristicas proprias de cada um dos materiais e do comportamento da secao
em carregamento monoténico, apresentando por isso simplicidade e uma excelente
aproximacéo do comportamento real do concreto armado em carga ciclica.

Este modelo também esta disponivel no software comercial SAP2000 v.22

(2020) com o= 0,50 para o concreto armado.
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ANEXO E

El. Pontes estaiadas — comportamento, geometria e forma de atirantamento

As pontes estaiadas sao estruturas constituidas por um tabuleiro suportado
diretamente por tirantes ancorados, ou vulgo estais, a uma ou mais torres, podendo
o tabuleiro também estar ligado as torres. Este sistema estrutural é assim constituido
por trés elementos estruturais principais: o tabuleiro; as torres e pilares; e os estais.

O tabuleiro comporta-se como uma viga continua sobre apoios elasticos nos
pontos de ancoragem dos estais suportando as cargas permanentes e as
sobrecargas, transferindo as cargas para os estais e dai para os pilares e torres de
sustentacao, funcionando simultaneamente a flexdo e compressao. Os estais ao
suportarem o tabuleiro sob um angulo de sustentacdo introduzem, em geral, neste,
forcas de compressao. As forcas de suporte do tabuleiro sdo transmitidas pelos
estais as torres e pilares que as encaminham por compressao até as fundacfes. Na
Figura E1 apresenta-se o esquema do funcionamento estrutural de uma ponte de
estaiada.

Tirantes

A—‘ﬂ
T, — H Tracgio 4fF
# Compressao

Figura E1 — Esquema de funcionamento de ponte estaiada.

As solucdes estruturais das primeiras pontes estaiadas eram constituidas por
um pequeno numero de estais centrais que permitiam vencer vaos maiores sem a

utilizacéo de pilares intermédios. Desta forma, o tabuleiro possuia poucos pontos de
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apoio, pelo que era necessario utilizar tabuleiros rigidos e com grandes secfes
transversais levando a que também se utilizassem estais com grandes secdes
transversais. Essa solucdo colocava dificuldades na forma de os ancorar ou
aguando da sua eventual substituicao.

Desta forma, evoluiu-se para o sistema de suspensdo mdultipla em que se
utilizava um grande numero de estais com pequenos espagamentos (entre 7 a 15 m)
0 que garante apoios praticamente continuos ao longo do tabuleiro. Tendo em conta
gue os momentos fletores no tabuleiro dependem do espacamento entre estais, a
utilizagdo de pequenos espagamentos conduz a menores momentos fletores sendo
por isso possivel utilizar tabuleiros com sec¢des transversais de menor altura. Nesta
solucéo, as forcas transmitidas pelos estais sdo menores, pelo que é possivel utilizar
ancoragens de menores dimensfes e estais com menores secdes transversais
facilitando, deste modo, a sua instalacdo, ancoragem e eventual substituicdo. A
suspensao multipla possibilita, pelas razbées anteriores, utilizar tabuleiros mais
esbeltos, por conseguinte mais leves, mais faceis de construir e permitindo a
execucao de maiores Vaos.

Existe uma grande diversidade de solugbes estruturais adoptadas na
construcdo das pontes estaiadas, em particular para pequenos e médios vaos. No
entanto, no que respeita a configuracdo longitudinal de pontes de médio e grande
vao, uma tipologia tem sido quase sempre adoptada, que se caracteriza com
configuracdo longitudinal simétrica, com trés vaos e duas torres, em que o tabuleiro
é totalmente de aco, de concreto armado protendido, ou ndo, ou misto ago-concreto
(Pedro, 2010).

A relacdo entre o vao central e os vaos laterais influencia significativamente a
variacdo de tensdo nos estais de retencdo (aqueles ligados aos pilares ou apoios
extremos) durante a circulacdo de sobrecargas. Quando as sobrecargas atuam nos
vaos laterais originam reducdes de tensdo e quando atuam no vao central produzem
aumentos de tensao.

Vao laterais mais longos originam maiores amplitudes de variagcédo da tensao
nos estais. Para manter estas variacdes dentro dos limites de fadiga definidos para
0s cabos e para as ancoragens € usual, como regra de pré-dimensionamento, definir
0s comprimentos dos vaos laterais entre 0os 40% e 45% do comprimento do vao

central, podendo no limite ser 50%. Para tabuleiros de concreto armado, como séo



242

mais pesados, as variacdes de tensdo devido as sobrecargas sao menores e é
possivel adoptar vao laterais com maior comprimento (Leonhardt, 1987).

Figura E2 — Ponte Barrios de Luna Structurae. (2013)

Em pontes de grande véo e para fazer face as forcas de tracdo geradas nos
apoios do vao lateral quando as sobrecargas atuam no vao central € usual utilizar
secOes transversais do tabuleiro mais pesadas nos véaos laterais. Uma variante,
pouco comum, desta solugdo caracteriza-se pela adocdo de vaos laterais muito
curtos, com comprimento entre 20% a 30% do comprimento do vao central. Para
fazer face as elevadas forcas de tracdo transmitidas pelos estais de retencéo
utilizam-se, nas extremidades do tabuleiro, grandes contrapesos apoiados no
terreno. Este fato faz com que as extremidades do tabuleiro estejam fixas, pelo que
€ necessario adotar uma junta de dilatacdo a meio vao da ponte para acomodar as
deformacgbes axiais e as rotacbes em virtude das variacbes de temperatura e dos
efeitos diferidos do concreto. Um exemplo desta concepcdo é patente na ponte
Barrios de Luna - reservatério, Leon, Espanha, com 440 m de vao central, na qual foi
necessario utilizar vaos laterais muito curtos, com apenas 67 m e contrapesos de 32

m, para as torres ficarem fora dos limites da albufeira, vide Figura E2.
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As pontes estaiadas de vados mdltiplos € outra solucdo que tem sido
comumente adoptada, € exemplo desta solu¢éo o viaduto de Millau em Franca (ver
Figura E3).

Figura E3 — Viaduto Millau — Franga. Structurae (2013)

No que respeita ao arranjo dos estais na direcdo longitudinal podem referir-se
as configuracdes em leque, harpa e semi-harpa, representadas esquematicamente
na Figura E4.

Nas primeiras pontes estaiadas de pequeno e médio vao foi utilizado o
sistema de estais em leque. Este sistema caracteriza-se pelo fato dos estais serem
concorrentes no topo das torres. Esta solucdo € estruturalmente eficiente pois
quanto maior for o angulo formado pelos tirantes com a horizontal menor a forca
instalada e, em principio, menor a quantidade total de ago em tirantes. No entanto,
esta configuracdo levanta problemas construtivos na ancoragem dos tirantes no topo
da torre. Para além disso, apresenta ainda a desvantagem de solicitar a torre
apenas no seu topo, e sem qualquer apoio adicional ao longo da altura. Em

condicdes de servico, um eventual desequilibrio de forgas transmitidas pelos estais
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ao topo da torre conduzird a elevados momentos fletores na base, de primeira e de
segunda ordem.

Figura E4 - Configuracbes em leque, harpa e semi-harpa de pontes estaiadas

Assim, embora a configuracdo em leque seja geralmente considerada como a
mais econdmica em termos da quantidade de aco dos estais ndo tem sido
frequentemente utilizada nas grandes pontes estaiadas, pois, de fato, esta solucao é
geralmente pouco atrativa do ponto de vista estético, Walther et al. (1999).

O sistema de estais em harpa é utilizado como alternativa ao sistema em
leque. Este se caracteriza pelo fato dos estais serem todos paralelos entre si. A
distribuicdo dos tirantes ao longo da altura da torre facilita a pormenorizacéo
construtiva das ancoragens e fornece mais apoios ao longo da altura da torre. No
entanto, quando as torres ndo tém grande altura € uma solugdo pouco econdmica,
pois requer maior quantidade de aco nos estais devido a menor inclinagdo destes.
Esta solucdo é considerada esteticamente superior pois confere grande regularidade
a estrutura. Ao observar a ponte obliguamente os cabos cruzam-se sempre num

angulo constante, Walther et al. (1999).
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Com a evolugdo para os sistemas de suspensao multipla surgiu uma solucéo
intermédia entre as duas anteriores, a configuracdo em semi-harpa ou semi-leque.
Nesta configuracdo, as ancoragens dos tirantes séo distribuidas numa certa altura a
partir do topo da torre. Deste modo, facilita-se a construcdo das ancoragens
relativamente a solucdo em leque e utilizam-se estais com maior inclinacdo do que
na solugcdo em harpa. Este arranjo dos estais tem vindo a ser progressivamente o
mais adotado na constru¢cdo das modernas pontes estaiadas pois estabelece um
balanco equilibrado entre os requisitos de funcionamento estrutural, econémicos e
estéticos.

No que respeita ao arranjo dos estais na direcdo transversal, tém sido
adotados um ou dois planos de tirantes, sendo rara a solucdo com trés planos de
tirantes. A escolha do namero de planos de tirantes estd intimamente relacionada
com a forma da seccado transversal do tabuleiro e também com a geometria das
torres.

A adocdo de apenas um plano de tirantes (suspensao central) apresenta
vantagens do ponto de vista estético pois ao observar a ponte, nunca havera
cruzamento de tirantes o0 que em conjunto com torres esbeltas garante uma
elegancia superior a estrutura do que se forem usados dois planos de suspenséo.
No entanto, esta opcdo requer uma largura adicional do tabuleiro para permitir a
ancoragem dos estais. Para além disso, como 0s estais apenas equilibram as
cargas verticais do tabuleiro, a resisténcia a torcdo tem que ser necessariamente
garantida pelo tabuleiro, pelo que deve ser utilizada uma sec¢édo transversal em
caixao, uni ou multicelular, apoiado ou monolitico com os pilares.

Em obras com vaos superiores a 400 m tém sido habitualmente utilizados
dois planos de suspensdo (suspensao lateral), podendo estes ser verticais ou
obliquos.

A suspensdo lateral permite equilibrar as cargas verticais simétricas e atraves
do binario formado pelos tirantes equilibrar as sobrecargas assimétricas. Esta
solugédo possibilita uma maior versatilidade na escolha da geometria do tabuleiro
podendo utilizar-se um tabuleiro mais esbelto e menos resistente a tor¢cdo. A
utilizacdo de um tabuleiro em laje vigada mais leve do que um equivalente com
secdo em caixdo torna esta solugdo mais atrativa do ponto de vista econdmico. De
referir ainda que o sistema de suspensao lateral pode ainda ser classificado como

parcial ou total.
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No sistema de suspensdo parcial o tabuleiro € suspenso pelos tirantes e
apoia-se também nas torres. No caso da suspensdo total, o tabuleiro encontra-se
apenas suspenso nos tirantes, apresentando esta solucdo diversas vantagens do
ponto de vista estrutural.

O apoio proporcionado pelas torres ao tabuleiro € muito mais rigido do que o
garantido pelos tirantes, pelo que n&o apoiando o tabuleiro nas torres elimina-se a
ocorréncia de momentos fletores negativos muito superiores aos verificados nas
seccOes de ancoragem dos tirantes no tabuleiro. Quando sujeito a acdo sismica, um
tabuleiro com suspenséo total comporta-se aproximadamente como um péndulo
suspenso nos tirantes ndo havendo transmissao de esfor¢os significativos as torres
e as fundacdes. Esta solucdo apresenta como desvantagem a existéncia de maiores
deslocamentos do tabuleiro, o que ndo é importante em pontes rodoviarias, mas
pode ser impeditivo da utilizacdo desta solucdo em pontes ferroviarias, devido as
elevadas forcas longitudinais introduzidas pela frenagem e arranque das
composicoes.

Em relacdo a geometria das torres, estas sdo 0s elementos estruturais com
desenvolvimento vertical onde estdo ancorados o0s estais que suspendem o
tabuleiro, podendo também servir de apoio a este. Sendo elementos submetidos
predominantemente a esforcos de compressdao e tendo em conta razdes
econbmicas, ndo s6 de construcdo, mas também de manutencdo, atualmente a
escolha recai em torres de concreto em detrimento de torres em aco.

A altura da torre acima do tabuleiro € normalmente entre 20% a 25% do
comprimento do vao central, quando se usam duas torres, e entre 40% a 50% do
vao principal quando se adopta apenas uma torre (Leonhardt, 1987).

As torres das pontes estaiadas podem ter geometrias diversas, como por
exemplo: torres com fuste Unico vertical ou inclinado; torres com dois fustes; torres
em poértico transversal e/ou longitudinal; torres em “piramide”; torres em forma de A e
Y invertido; torres em diamante, ver Figura E5, e duplo diamante.

A definicdo da geometria das torres depende dos sistemas de estais (leque,
harpa ou semi-harpa) e de suspensao (lateral ou central; parcial ou total) adotados.
E ainda necessario ter também em atenc&o a configuragéo longitudinal (ponte com
trés vaos e duas torres; ponte assimétrica apenas com uma torre e um vao principal;
ponte de vaos multiplos) e garantir o espago para ancoragem e tensionamento dos

estais no interior da torre.
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Figura E5 — Ponte com torre em diamante de Russky Island. Structurae (2013)

Para além destes aspectos, e devido a enorme influéncia da geometria das
torres na estética de uma ponte estaiada, normalmente a configuracao final das
torres é desenvolvida com base em consideracdes estéticas.

Por fim, abordando o tabuleiro, este assume também grande importancia no
processo de concepcao estrutural. Essa escolha condicionard o peso préprio do
tabuleiro, o que tem implicagbes no dimensionamento dos restantes elementos
estruturais. A forma da secéo transversal do tabuleiro influencia o comportamento
aerodinamico deste elemento.

Nas primeiras pontes estaiadas utilizaram-se tabuleiros pouco esbeltos
constituidos na generalidade por duas vigas longitudinais metélicas laterais que
suportavam uma laje de concreto ou uma laje metalica ortotropica. No entanto, e tal
como ja foi referido, a evolugcdo para sistemas de suspensdo mdultipla permitiu a
utilizacao de tabuleiros mais esbeltos dado que a diminuicdo do espacamento entre
0s pontos de ancoragem dos estais no tabuleiro permite ter menores momentos
fletores no tabuleiro.

Os tabuleiros das pontes estaiadas podem ser em aco, em concreto armado
protendido ou mistos ago-concreto, permitindo a classificacdo da ponte consoante 0
material utilizado. O peso do tabuleiro, condicionara ndo s6 a quantidade de aco dos

estais mas também as dimensdes das torres, pilares e das fundagdes, 0s custos do
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material e da execugcdo e deve ser ponderado para avaliar qual a solucdo mais
econdmica para a escolha do material do tabuleiro. Assim, os tabuleiros de concreto
sao utilizados na construcdo de pontes estaiadas com vao principal até aos 400 m.
Entre os 400 m a 600-700 m os tabuleiros mistos sédo preferiveis. Acima destes
valores tém sido utilizados tabuleiros metalicos.

Os momentos fletores longitudinais do tabuleiro dependem do seu peso e do
espacamento entre tirantes, pelo que este parametro esta também relacionado com
0 material a adotar na sua execucdo. Deste modo, para tabuleiros em concreto o
espacamento entre estais estd geralmente compreendido entre 6 m e 9 m. Para
tabuleiros mistos € possivel aumentar o espacamento para valores entre 9 me 16 m
e, no caso de tabuleiros em aco, podem usar-se espacamentos entre 15 m e 20 m.

A geometria da secéo transversal do tabuleiro depende do niamero de planos
de suspensdo ou, mais concretamente, se a suspensao € lateral ou central. A
escolha da suspenséo central implica a utilizagdo de uma sec¢éo em caixao.

A adocdo da suspensédo lateral permite utilizar secdes em laje vigada ou
mesmo em laje esbelta, podendo continuar a ser utilizadas seccfes em caixao.

No caso dos tabuleiros executados em concreto, as solu¢cdes em laje vigada
apresentam normalmente alturas entre 1,4 e 3,0 m e os tabuleiros em caixao entre
2,5 e 4,5 m, dependendo estes valores do espacamento entre estais, da largura do
tabuleiro e dos valores das sobrecargas (Hewson, 2003).

A utilizacdo de sec¢des transversais em laje vigada tem sido uma das solucfes
mais adotadas nos tabuleiros de pontes estaiadas de concreto. Esta solugdo permite
conceber solugbes leves e esbeltas, combinando desta forma a economia e a
estética. Apresenta-se, como exemplo, o tabuleiro da ponte Vasco da Gama em
Lisboa.

Este tabuleiro tem 30,90 m de largura e é constituido por uma laje de concreto
armado com 0,25 m de espessura que apoia em duas vigas longitudinais também
em concreto armado, mas protendido com 2,6 m de altura e 1,7 m de largura e em
vigas transversais espacadas em 4,425 m. Para reduzir o peso do tabuleiro
utilizaram-se vigas transversais metalicas. Com 420 m de vao central, este tabuleiro
tem uma esbelteza de 162.

Este tabuleiro € em tudo semelhante ao utilizado na Ponte de Salvador -

Itaparica.
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ANEXO F

F.1 Método do espectro da capacidade resistente — ATC40

Apresenta-se, de modo breve, a metodologia para AENL - Pushover proposto
no ATC40 (1996). O processo inicia-se com a obtencdo da curva que relaciona o
incremento das forcas estaticas de inércia, referentes ao modo de vibracdo em
analise j e ao “modo de vibragado imposto”. A esse tracado se designa de curva de
capacidade.

Para aplicacdo do método deve-se modelar a ponte considerando o
comportamento néo linear das sec¢des transversais dos elementos estruturais.

O comportamento nao linear pode ser introduzido de modo concentrado,
através de rétulas inseridas nas secfes onde se pensa que se venham a formar
zonas de nao linearidade fisica, “zonas criticas”, ou em alternativa, em locais onde
se deseje a criacdo dessas roétulas plasticas. Para tal, deve-se ter em conta a
distribuicdo da armadura e a variagdo da geometria da seccéo transversal no local
das rotulas plasticas. As restantes zonas permanecem em regime elastico nao
havendo reducao de rigidez das secdes.

Apresenta-se a seguir a sequéncia de procedimentos, necessarios a
determinacdo da curva de capacidade do modo j, conforme referido no ATC40
(1996):

e aplicacdo das forcas gravitica no modelo, isto é, peso proprio e
sobrecargas, afetadas dos seus fatores de reducado e coeficientes parciais
de seguranca correspondentes a combinacéo sismica;

e aplicacdo incremental das forgas laterais de inercia ao nivel das massas,
de acordo com a configuracdo do modo de vibracéo j, ou do “modo de
vibrag&do imposto”, e levando em consideragdo o comportamento n&o linear
das rotulas plasticas;

e registrar, em cada passo incremental, o deslocamento do ponto de

referéncia (dr) e a forca de corte basal (FCB;), do modo j;
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e sinalizar quando uma das potenciais roétulas plasticas (ou
concomitantemente, um grupo de potenciais roétulas) atinjam a sua
capacidade maxima de deformacéo;

e redefinicdo do modelo numérico, eliminando a rigidez da(s) rétula(s) que
atingiram a capacidade maxima de deformacéo;

e prosseguir com o incremento de carga lateral, até que novo(s) elemento(s)
atinja(m) sua capacidade maxima de deformacéo;

e nova redefinicdo do modelo numérico, eliminando a rigidez da(s) rotula(s)
gue atingiram a capacidade maxima de deformacao;

e repetir o procedimento até que se obtenha um sistema estrutural instavel.

Se a instabilidade se verificar antes de alcancado DC, a estrutura deve ser
redimensionada por falta de ductilidade disponivel, em caso contrario, prosseguir
com a analise ndo linear conforme se apresenta a seguir.

O ATC40 (1996) propde a transformacédo da curva de capacidade, para cada
modo j, ou modo imposto, na forma idéntica a espectral ADRS que relaciona Saj-Sq;.

Essa transformacao assenta no calculo do FPM;, FCM; e MM, do modo linear

j da estrutura convertendo a curva de capacidade seguindo as Equagdes (f1) e (f2)

e a forga de corte basal da estrutura no modo j segundo a diregéo ¢

Sait = FCBj¢/(g.FPM;.FCM})) (f1)

em aceleragcado espectral equivalente do modo j, na diregdo ¢, representado nas
ordenadas do ADRS.

e 0 deslocamento do ponto de referéncia no modo j segundo a direcao ¢

Sdaje = drjg/ (FPM;.®g) (f2)

em deslocamento espectral equivalente do ponto de referéncia no modo j, na
direcéo ¢ , representado nas abcissas, sendo ®¢ 0 elemento vetor da matriz modal

do modo j correspondente ao grau de liberdade do ponto de referéncia com direcéo

3
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Deste modo, passa-se a ter um espectro de capacidade representado na
forma ADRS como se mostra na Figura F1.

Sa ha

w»
W

T1 Ta Tz =d

Figura F1 - Esquema de transformacéo do espectro de resposta do formato tradicional para o formato
ADRS .ATC (1996)

O mesmo se aplicara ao espectro de resposta elastico da norma
transformando-o na forma ADRS.

Como se observou em 3.2.1. da dissertacéo, o espectro de resposta elastico
pode ser corrigido com o coeficiente de comportamento de modo a se obter um
espectro de resposta inelastico equivalente. Essa metodologia impde um
comportamento ductil através de um espectro de resposta inelastico que objetiva o
dimensionamento de armaduras para esse comportamento.

Neste caso, pretende-se o inverso, ou seja, para determinadas armaduras
obter uma reducdo do espectro elastico, que represente de forma implicita a
aplicacdo de um coeficiente de comportamento e verificar se este satisfaz a
demanda de ductilidade através da capacidade de rotacao das roétulas plasticas.

A metodologia do ATC40 na criagdo do espectro de resposta inelastico, ou
reduzido, leva em conta, além do amortecimento estrutural o amortecimento
histerético do comportamento das rétulas plasticas (que ndo € contemplado pelas
restantes metodologias, nomeadamente pelo Método N2 da EN1998-1(2004)).

O amortecimento histerético consta de um fendbmeno de abrandamento da
velocidade de deformacado das secdes da estrutura e tanto mais quanto maior for a
velocidade dessa deformacgéo, isso por acdo da dissipacdo da energia de

deformacédo. Esse abrandamento sendo diretamente proporcional a velocidade,
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pode ser traduzido por um fator constante de amortecimento, tal como sucede no
amortecimento viscoso. Assim, o0 ATC40 (1996) introduz o amortecimento histerético
através do equivalente amortecimento viscoso, neq, Se obtendo para o

amortecimento final, ou efetivo, nettj, 0 fornecido pela Equacéo (f3)

Nettj= K.Neqj + 1 (f3)

em que,

n amortecimento viscoso da estrutura, considerado constante para todos os modos
de vibracdo que para o concreto armado é de 5%;

k fator de correcdo, ou ajuste, do amortecimento histérico ao amortecimento viscoso

equivalente. Toma valor 0,67 para as situagdes quando

e hé infimas reducdes de area dos ciclos de histerese
e n<25%, o0 que é a generalidade das situag0es estruturais civis.
Negy O amortecimento viscoso equivalente ao amortecimento histerético no modo |,

gue é dado pela Equacéo (f4)
Negi= 1/41T.EDj/Esoj (f4)

sendo,

Epj a energia de deformacédo plastica dissipada no modo j num ciclo de histerese
estrutural iniciado no Ponto de Desempenho (PD), e que a partida se desconhece,
aproximado por diagramas bi lineares obtidos por ajuste a curva de capacidade da
estrutura no modo j, conforme Figura G2, toma por isso o valor aproximado da

Equacéo (f5)
Ep~ 4(ay.dpo - dy.apo) (f5)
sendo,

apo, dpo, @y € dy 0s pontos indicados do grafico bi linearizado da curva de capacidade

(apo ; dpo) 0 PD, representado na Figura F2 pelo vértice superior direito do triangulo.
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(ay ; dy) o ponto de variacdo de declive do diagrama bi linear (apenas possivel obter
com definicho do ponto anterior PD). Na Figura representa-se o ponto de
desempenho com a letra i por se tratar da primeira aproximacao (inicial).

Eso a energia potencial de deformacéo elastica até ao PD, toma o valor da Equacédo
(f6)

Eso= apo.dpo/z (f6)

Ep = Enamy dizoipated by damping . )
a frea of anclosed by hystaresis foop Bilinear repressntafion
= Area of pamllelogram of capacity spectrym

Eso = Maximum steain enany
n Arza of hatched Hangls

=y /2

Po = Equivalant viseous damping
Asgoccigted with full

3
Caparity spectrum A
!

[ =}
ks
=
]
L™
o
[
o
)

Figure 8-11. Perivation of Damiping For spoctral Reduction

Figura F2 - Representacao grafica da energia dissipada por amortecimento ATC (1996)

A construcao do diagrama bi linear ajustado a curva de capacidade obedece

as seguintes regras, ver Figura F3:

e 0 PD é comum as duas curvas, curva de capacidade e diagrama bi linear;

e 0 diagrama bi linear cruza a curva de capacidade em 0,60 da FCB,
definindo o 1° troco linear;

e a area abaixo do diagrama bi linear a curva de capacidade e da curva de
capacidade ao diagrama bi linear, até ao PD, € idéntica. Esta condicao

define o declive do 2° trogo do diagrama bi linear;
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e 0 declive do 2° troco linear do diagrama bi linear devera ser positivo, se
negativo dever-se-4 considerar horizontal, ou seja, um modelo

elastoplastico ideal.

Note-se que o tracado do diagrama bi linear e do ciclo histerético é iterativo
em relagdo a PD, pois como se vera adiante para determinacdo do PD serd
necessario o tracado dos diagramas anteriores. Com o diagrama montado, tem-se 0
ponto (ay ; dy) definido. Introduzindo as Equacdes (g5) e (g6) em (g4) e esta ultima

em (g3), obtém-se a equacao (f7)

Ni= 42,7.(ay.dpi — dy.api) / api.dpi + 5 (em %) (f7)
BASE SHEAR

4 -
Vg - oo ——y

0,6 Vy

g

5, ROOF DISPLACEMENT &, ,

¥

Figura F3 — Construcéo do diagrama bi linear. ATC40 (1996)

O procedimento seguinte sera efetuar a reducdo do espectro de resposta
elastico de modo a obter-se o0 espectro de resposta inelastico. Os fatores de reducao

a aplicar serdo determinados:

e para o patamar espectral de aceleragbes constantes (entre Ts e Tc) pela

Equacéo (f8)

Sra= 1,514-0,321.In(n) (f8)
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e para o tramo espectral de velocidades constantes (entre Tc e Tp) pela

Equacéo (f9)

Srv= 1,4 - 0,248. In(n15) (f9)

Os coeficientes redutores pretendem traduzir uma resposta inelastica, de um
oscilador de 1GL com amortecimento e ductilidade idénticos, no modo em analise, a
estrutura de NGL. Aplicando essas reducdes ao espectro de resposta elastico
obtém-se conforme a Figura F4.

Por fim, encontra-se o PD através da intercepcao entre os dois espectros, o
de capacidade e o de resposta. Ressalta-se, mais uma vez, que o calculo do
amortecimento histerético s6 pode ser efetuado apés a determinagédo do PD, pois s6
com este é possivel tracar a representacdo bi linear da curva de capacidade, o que

leva a que o método descrito seja um processo iterativo.

Sa

fSd)

| 5%

#(Sd)=f(Sa)xSRa
X

g(Sd)

Espectro de Resposta Elastico

g*(Sd)=g(Sd)xSRv

(amortecimento de 5%)

Espectro de Resposta Inelastico

(amortecimento >5%

>

Sd

Figura F4 - Espectro de resposta inelastico .
Adaptado do ATC40 (1996)

O ATC40 (1996) apresenta trés metodos de resolver o processo iterativo.
Apresenta-se aqui somente um desses métodos, designado no ATC 40 (1996) por

método A que consiste em:

e definicdo do ponto de desempenho inicial do processo iterativo que pode

ser obtido prolongando a reta de rigidez inicial da estrutura até interceptar o
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espectro de resposta elastico para um amortecimento de 5%, o ponto de
desempenho sera obtido tracando uma vertical entre esse ponto de
intercepcao e a curva de espectro de capacidade, definindo o PDi conforme
representado na Figura F5;

e apos a definicdo do ponto inicial PDi, pode-se proceder a representacéo bi
linear do espectro de capacidade, conforme atras se expds, dai para o
calculo do amortecimento histerético equivalente, neq, amortecimento
efetivo nsj e respectivos coeficientes redutores Sra € Srv do espectro de
resposta com amortecimento de 5%;

e apobs o tracado do espectro de resposta reduzido e a obtencdo da nova
interseccéo com o espectro de capacidade, se o dp do novo PD obtido se
situar no intervalo [0,95dpi ; 1,05dpi] do anterior, esse € o PD da estrutura;

e caso contrario esse novo PD passa a ser 0 ponto inicial para uma nova

iteracdo, continuando até que a condi¢ao anterior seja satisfeita.

Ponto inicial

api | Espectro de capacidade

amortecimento de 5%

‘ Espectro de resposta parz
! =

Figura F5 - Representacao grafica do ponto de partida para o processo A .
Adaptado do ATC40 (1996)

A Figura F6 esquematiza o procedimento enunciado.

Obtido por fim o PD final, obtém-se:
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e pelas operacdes inversas das expressoes (f1) e (f2) os valores do FCBj: e
drie;
e dos anteriores as respectivas for¢cas sismicas laterais Fjg do modo | e

diregao &.

Sa Espectro de resposta

/

/
/
4

X

[
|
|
|

\l:’spectro de Capacidade

NN

dpi di Sd
Figura F6 - Esquema da obtencédo do ponto de despenho pelo procedimento A
Adaptado do ATC40 (1996)

Para finalizar, procede-se a uma CQC/SRSS para combinar os modos de
vibracdo e outra para combinar as direcbes de atuacdo sismica, obtendo-se o0s
esforcos finais de analise.

Para aplicacdo do CQC deve ser levada em conta o periodo/frequéncia de
vibracao inelastica, Teft, periodo efetivo, obtido pelo declive da reta da origem ao PD
alcancado no espectro ADRS.

Relembra-se mais uma vez que a aplicacdo do método incide apenas sobre

estruturas ducteis.
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ANEXO G

G1. Cabos protendidos aplicados

A introducdo dos cabos protendidos no modelo do SAP2000 v.22 (2020) fez-
se através das cargas equivalentes da protensdo minima no elemento obtida apés
deducdo dos valores aproximados de perdas instantaneas e diferidas do
tensionamento dos cabos instalados.

Apresenta-se o célculo dos valores de protensédo introduzidos no modelo do
SAP2000 v.22 (2020) através das armaduras ativas constantes no projeto base.
Poder-se-ia utilizar o simulador de protensdo disponivel no SAP2000 v22, e, nesse
caso, todos os fendbmenos vibratorios e carregamentos estatico ou quase estatico,
estariam relacionados entre si, porém optou-se pelo processo simplificado.

Estimaram-se existirem as seguintes perdas:

e perdas por reentrada dos cabos e deformacédo instantanea do concreto:
12%;

e Perdas diferidas por retracdo e fluéncia do concreto e relaxacdo das

armaduras ativas: 13%

O que quer dizer que o computo total de perdas no protensdo se vai
considerar de aproximadamente 25%. O protensdao inicial segundo EN1992-1 (2004)
€ determinada para combinagdes persistentes e transitérias com ys= 1,15 e k= 0,90,

ver Figuras G1 e G2, com a Equacao (gl)

P’= k.fpk.Ap/ys= 0,90.fpk.Ap/1,15= 0,78.fpk.Ap (gl)

Pelo que se obtém,

P’=0,78.1860.Ap = 1450.Ap MPa
P’(por cordoalha de 15.2)= 203 KN



Quadro 2.1N — Coeficientes parciais relativos aos materiais para os estados limites ultimos

Situagdes de projecto

% para betdo

% para ago de armaduras

¥ para ago de armaduras de

para betdo armado pré-esforgo
Persistentes 15 1,15 115
Transitorias
Acidentais 12 1,0 Lo

Figura G1 — Coeficientes parciais de seguranca relativos aos materiais para os ELU segundo
EN1992-1 (2004)

[
fpk 7
fox/ »

fo 0.1k

foa=To 0,1 6

Diagrama idealizado
Diagrama de célculo

o/ v €ud Fuc €

k= 0,90, ver NOTA de 3.3.6.(7) EN1992-1 (2004)
Figura G2 — Diagramas deformacéo-tenséo idealizado e de célculo para acos protendidos .
(EN1992-1-1, 2004)

Na secdo de menor valor de tensionamento dos cabos, obteve-se um
protensdo de 203KN.

No projeto base adotaram os 195 KN.

O protenséao a curto e longo prazo sao obtidos pelas Equacdes (g2)

Po= 0,88P" e P.=0,75.P’ (92)

0 que nos da

Po(por cordoalha de 15.2)= 171,6KN
P«(por cordoalha de 15.2)= 146,3KN
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Foram entdo aplicados os protensbes constantes na Tabela G1 aos cabos
instalados.

Tabela G1 — Cabos protendidos introduzidos - Protensdo de curto e longo prazo aplicada.

Localizacao Cabos Po (KN) P. (KN)
Tabuleiro 4x27915.2 18533 15800
6x27915.2 27800 23700
20x27P15.2 92660 78980
Carlinga 4x19915.2 13040 11120
Pilares 26x19015.2 72250 72250
28x19915.2 91290 77810

Note-se que as armaduras protendidas no projeto base foram obtidas de
forma a verificar o limite de descompressao, na se¢cdo de meio vao e no apoio do
tabuleiro nas carlingas dos mastros, bem como, nas carlingas dos pilares externos.
Nos pilares externos foram também aplicados protensdes a verificar o estado limite
de descompressdo no topo até pouco menos da meia altura destes.
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ANEXO H

H.1 Modelacédo de estais

No projeto base recorreram ao modelo de elementos “frame” para os Estais.
Note-se que um cabo € um elemento estrutural sem rigidez definida, melhor dizendo,
apenas apresenta rigidez axial, porém, extremamente variavel em direcdo, pois 0
eixo axial do cabo tem direcdo variavel, mas sempre tangencial ao seu tracado.
Quer isto dizer que a deformacdo axial do cabo toma a forma do seu tracado de
equilibrio, ndo oferecendo rigidez apenas por via do material e com direcao definida,
mas sim através das forcas de fixagdo que sao fortemente dependentes do seu
tracado e por essa razao com variacao nao linear de rigidez — “efeito de catenaria”.

Note-se, também, que quanto mais o tracado de um cabo se aproximar da
sua corda a variacao direcional da rigidez axial € menos sensivel, no extremo, a
rigidez axial de um cabo é idéntica em valor e diregcdo a de um elemento “frame”, no
entanto, isso s6 sera possivel, por questdes de equilibrio, quando a forca de tracédo

no cabo for infinita, ver Figura H1.

Figura H1 - Comportamento geométrico do estai.
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Posto isto, um cabo apenas confere for¢as de fixagdo a restante estrutura que
variam com o carregamento, peso préprio e, significativamente, com a geometria
(forma de catenaria), que é influenciada pela deformacao sofrida pelo cabo; por essa
razao, definir os esforcos na posicéo indeformada de uma estrutura com cabos peca
por erro induzido pela deformacao, pois a medida que a estrutura se deforme essas
forcas de fixacdo alteram-se significativamente, em maodulo e direcdo, originando
novas condicfes de equilibrio.

Ora, em estruturas com muitos cabos pode se tornar complexo encontrar a
solucdo de equilibrio, pois a resposta de um cabo a deformacéo estrutural influencia
0s restantes, implicando processos iterativos de convergéncia dificil.

E por isso recomendavel se utilizar o menor nimero possivel de segmentos
de cabo, idealmente um Unico elemento, e admitir um elevado numero de iteracdes
de convergéncia. Fato oposto h& necessidade de simular as forcas de inercia
atuantes durante a acdo sismica, que implica 0 maior numero possivel de massas
discretas, e por isso, de segmentos de cabo.

Em suma, a necessidade de se considerar as forcas de inércia de um sismo é
contraria ha necessidade de se reduzir ao maximo o numero de segmentos de cabo.
Vérios pesquisadores como Fleming (1979), Neves (1990), Walther R.F. (1999)
estudaram a forma de superar essa, e outras dificuldades, propondo como solugéo
assemelhar o comportamento geometricamente ndo linear da catenaria a um
comportamento fisicamente nao linear de um elemento “frame” de trelica, cuja
rigidez varidvel pudesse expressar os efeitos de catenaria na variagédo das forcas de
fixacdo a restante estrutura.

Assim, propuseram um “frame” de trelica com rigidez axial variavel a nivel do
modulo de elasticidade, substituindo nas equacdes de equilibrio, além do tipo de
elemento para “frame” de trelica o modulo de elasticidade do material Es (do ago) por
um modulo de elasticidade equivalente, designado de mddulo de elasticidade de

Dischinger, que toma o valor das Equacdes (hla) ou (hlb)
Ep= Es/[14(q.Ln%.Es.As)/(12T3)] (KN/m2) (hla)
ou

Ep= Es/[1+(q.Ln2.Es.As%)/(1203)] (KN/m2) (h1b)

sendo,
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Es modulo de elasticidade do a¢o do cabo (KN/m2)

As area de secao transversal reta do cabo (m2)

g peso por unidade de comprimento em projecao horizontal do cabo (KN/m)
Lh comprimento da projecéo horizontal do cabo (m)

T forca de tragéo no cabo (KN)

o tenséo de tragdo no cabo (KN/m?)

As expressbes (hla) e (hlb), segundo Walther R.F. (1999), sdo apenas
vélidas quando a flecha da catenaria (ver Figura H1) é inferior a L/12, sendo L o
comprimento da sua corda, que permite uma aproximacao parabdlica do seu tracado
e da direcao da forca de fixacdo a direcao da sua corda.

Note-se na expressao (h1a) que quando T — 0 o valor de Ep — 0, isto é, o
cabo estara frouxo e sera simulado por um “frame” sem rigidez a tracdo. No oposto,
por hipotese, se T — « o valor de Ep — Es, portanto, um cabo infinitamente
tensionado comporta-se como um elemento de trelica com Es, como atras se
mencionou.

Na Figura H2 apresenta-se a variagdo de Ep com Ln e a tensdo instalada

numa catenaria, ver expressao (hlb)

i i i i i i i
0 50 100 1 :50 l‘_OO 250 300 350 400
Comprimento horizontal do eabo (m)

Figura H2 - Variacao da razéo entre médulo de elasticidade equivalente do cabo e o mddulo de

elasticidade real em funcdo do comprimento da projec&o horizontal do cabo. Walther et al. (1998)
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Pode-se verificar que se obtém rigidez equivalente superior a 90% da rigidez
axial de um elemento “frame” de trelica com area de secdo idéntica de um cabo

com:

e projecao horizontal at¢é 50 m e niveis de tensdo de tracdo nos cabos
superiores a 8% da tensao de rotura;

e projecdo horizontal até 100 m e niveis de tensdo de tracdo nos cabos
superiores a 13% da tensao de rotura;

e projecdo horizontal até 250 m e niveis de tensdo de tracdo nos cabos
superiores a 23% da tensao de rotura;

e projecdo horizontal até 300 m e niveis de tensdo de tracdo nos cabos
superiores a 26% da tensao de rotura;

Pelo que se pode concluir que uma vez garantidos estes limites: de tenséo a
tracdo e flecha maxima de L/12, é admissivel considerar a inclusdo dos efeitos de
catenaria nos cabos ao efetuar uma andlise linear da estrutura por elementos
“frame” de trelica, com moddulo de elasticidade de 0,90Es e com area de secado
idéntica.

De forma a obter uma solu¢cdo um pouco mais exata, é possivel, segundo
Walther (1999), introduzir um médulo de elasticidade equivalente médio por cabo

com a equacgéao (h2)

Epm= Es/[1+q.L.(1+E)*Es/(192.0m%.52)] (h2)

sendo,
Om a tensdo média do cabo calculada pelos seus valores maximo e minimo;

¢ arelacdo entre a tensdo minima e maxima no cabo

Torneri (2002) propde um critério bastante simples para estimar a forca
maxima a que o0s estais devem estar sujeitos em uma ponte, admitindo que cada
estai sera responsavel por equilibrar as cargas atuantes na sua area de influéncia,
definida pelo comprimento médio entre 3 estais consecutivos pela largura (ou

metade da largura) do tabuleiro. Nestas condicbes, e para evitar a fadiga do
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material, limita-se as tensdes de tracao nos estais a 45% - 50% da tensao de ruptura
do aco, pelo que a estimativa da sua area de secdo devera satisfazer esta condi¢ao.

Ja a forca de protensdo minima a instalar em cada estai devera ser aquela
necessaria para equilibrar as cargas permanentes atuantes (pesos proprios) na sua
area de influéncia, o que traduz teoricamente instalar a protensdo necessaria para
anular a flecha nos pontos de fixagdo estai-tabuleiro, conduzindo a um processo
iterativo trabalhoso, em que cada estai afeta os demais, até alcancar por equilibrio

deslocamentos nulos, ou quase nulos, nesses pontos.
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ANEXO |

I1. Modelagédo do solo de fundacgéo e infraestrutura

Do mesmo modo que o projeto base, desenvolvido no Midas Civil 2011
(2011), considerou-se a ligacdo das estacas com o “firme” rochoso como rigida,
sendo por isso considerados engastamentos na ponta das estacas. Refere Velloso
(2010), que ha dois modelos principais para representar o solo, numa analise da

interacao solo-estrutura:

e abordagem viga de fundacao, que se trata de uma extensao da hipotese de
Winkler do estudo das vigas de fundacao, em que o solo € substituido por
molas, aqui horizontais, independentes entre si;

e abordagem de meio continuo normalmente elastico.

O projeto base foi desenvolvido recorrendo a primeira abordagem, porém, é
omisso em relacdo a rigidez das molas que simulam a reacao horizontal do solo, ver

Figura J1.

3.2 Estacas - Laterais

Todo o trecho de estacas embutidas em solo possuem molas que simulam o confinamento do solo
Essas molas s&o calculadas de acordo com a drea de influéncia do né ao qual elas séo atribuidas e
também em fungio do material apresentado nas sondagens. As molas sio apoios elsticos nas diregdes
XeY.

Molas das estacas do apoio 3.

Figura 11 — Simulac&o da reacéo lateral do solo de fundacédo no projeto base — Subcapitulo 3.2.
(SEINFRA, 2021)
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A fim de se obter essa informacéo, tracou-se um perfil geotécnico aproximado
do solo de fundacao através dos resultados das sondagens SPT realizadas ao longo
do eixo da ponte, e apresentadas no projeto base, tracando de forma aproximada
com variacao linear a estratigrafia que se considerou pertinente em funcédo da sua

compacidade e classificagdo conforme consta na Figura 12.
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Figura 12 — Corte geotécnico do solo de fundagdo com resultados de SPT . Projeto base — Desenho
B-GTC-001-DE-00001-EN-RA. ANEXO G.

Assim, obteve-se 0 seguinte perfil para cada grupo de estacas, considerando o

NA a cota O:
Pilar esquerdo
-52 m — inicio dos estratos sedimentares pouco compactos (espessura = 6 m)
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-58 m — inicio dos estratos de areia cinza e areia siltosa cinza (compacta e muito
compacta, com espessura = 17m)
-75 m — inicio do estrato rochoso

Torre esquerda
-52 m — inicio dos estratos sedimentares pouco compactos (espessura = 6 m)
-58 m — inicio dos estratos de areia cinza e areia siltosa cinza (compacta e muito
compacta, com espessura = 21 m)
-79 m — inicio do estrato rochoso

Torre direita
-47 m — inicio dos estratos sedimentares pouco compactos (espessura = 6 m)
-53 m — inicio dos estratos de areia cinza e areia siltosa cinza (compacta e muito
compacta, com espessura = 18 m)
-71 m — inicio do estrato rochoso

Pilar direito
-37 m — inicio dos estratos sedimentares pouco compactos (espessura = 13 m)
-50 m — inicio dos estratos de areia cinza e areia siltosa cinza (compacta e muito
compacta, com espessura = 17 m)
-67 m — inicio do estrato rochoso

Foi adotado no modelo sismico as mesmas premissas do projeto base,
(SEINFRA, 2021), que considerou a resisténcia de ponta das estacas como rigida e
ignorou a resisténcia vertical de atrito lateral.

Terzaghi (1955) analisou a hipotese de um coeficiente de rigidez para reacdo
vertical (para fundacdes superficiais) como para a reacao horizontal (para estacas).
Para a reacdo horizontal, distinguiu dois casos em funcdo da classificacdo e

compacidade do solo:

¢ argilas muito sobre adensadas, nas quais a rigidez pode ser considerada
praticamente constante com a profundidade;
e argilas normalmente adensadas e areias, para as quais a rigidez cresce

linearmente com a profundidade.

Sendo o solo de fundacdo da ponte praticamente homogéneo e constituido

por uma areia, considera-se que a variacdo do modulo de reacdo horizontal do solo
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varia linearmente com a profundidade de acordo com as Equacdes (i1) e (i2)
fornecidas por Terzaghi (1955).

k=1h.z (i1)
K= k.D/FS (i2)

sendo,

nh coeficiente de reagdo horizontal do solo que € dado pela Tabela I1;

z altura dos extratos acima da profundidade em anadlise (incluindo estratos
superficiais);

FS fator de seguranca que se assume de valor 2,0.

Tabela |11 — Valores do coeficiente de reac&o horizontal dos solos arenosos em funcéo da
compacidade. Terzaghi (1955)

Valor de nn (MN/m®)
Compacidade da areia Seca Submersa
Areia fofa 2,6 15
Areia medianamente 8,0 5,0
compacta
Areia compacta 20,0 12,5

Assim se obtém:

Pilar Esquerdo
k1(58m)= 6x12500= 75000 KN/m?
k2(75m)= 23x12500= 287500 KN/m?

Recorrendo por aproximagao a uma distribuicdo uniforme de reagéo do solo,
calculado pela média dos extremos, obtém-se kmed= 181.250KN/m?.

Numa estaca circular ter-se-4 K=2,5x181.250/FS= 226.563KN/m. Como o
comprimento de influéncia de cada mola é de 1m considerou-se para cada mola um
K= 233MN/m. Nas situa¢des de tragdo K=0.

Torre esquerda
K= 289MN/m



270

Torre direita
K=261MN/m

Pilar direito
K= 220MN/m

Ignorou-se, do lado da seguranca, a participacdo dos solos superficiais na
resisténcia lateral, mantendo-se, no entanto, a sua participagdo nas cargas verticais
para estimativa da resisténcia lateral dos estratos inferiores.

Para concluir, faz-se referéncia que devido a profundidade das fundacdes e a
espessura dos estratos na zona de cada suporte serem diferentes a ponte deixa de
ser uma estrutura simétrica, contrariamente a concep¢do do projetista que

considerou a estrutura totalmente simétrica nos dois eixos ortogonais.
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ANEXO J

J.1 Diagramas de iteragdo de esfor¢cos Mrpss-Mrp22-Nrp das sec¢des

Nas Figuras J1 a J8 apresentam-se os diagramas de interacdo Mrp33-Mrp22-
Nrp,maxmin Nas segdes A, B, C, BASE DO PILAR ESQUERDO.

Para consulta mais pormenorizada se recomenda a leitura no SEINFRA
(2021).

8.1.9 Secdo 1 - Envoltdria de momentos fletores para forga axial maxima

XTRACT Analysis Report

Szction Name: SECTION
Loading Name:

Analysis Type

Section Details:

X Centroid: 107 8E+3 em

T Centroid: -9303 em

Szction Arza: 1.269E+6 cm*2

Loading Details:

Agpplisd Axial Load 760.3E+3 1

Number of Points 20 p
Orbit Type: Targat Material Strains I
Min. c43 1.4 Strain: 3.500E-3 Comp

Max. c45 1.4 Strain: 10.00E-3 Ten

Min. ca30 Strain: 10.00E-3 Comp

Max. ca50 Strain: 10.00E-3 Ten

Analysis Results:

Max. Positive X Moment: 6.012E+6 kN-m
Mazx. Positive ¥ Moment: 141E+7 &N-m
Max. Negative X Moment:  -6.012E-6 1dN-m
Max. Negative ¥ Moment:  -14.07E-6 N-m
Max. Positive ¥ Corvature:  8303E-3 I'm

e ¥ Curvature: . 1962E-3 I'm MMoments about the Y-Axis - KN-m
Max. Negative X Curvature: - 8304E-3 Lim 20000000

Max. Negative ¥ Curvaturs: - 1%62E-3 Lim

Max. Principls Momant: 141E+7 &N-m

Curvaturs at Prin. Moment: . 1962E-3 L'm 000000

Angle at Prin. Moment: 2700 deg

Comments:

User Comments -100:00000 10000000

it

20000000

Figura J1 — Diagrama de interac&o Mross-Mrp22 para esforgo axial maximo na secéo A .
SEINFRA (2021).



£.1.10 Secao 1 - Enveltdria de momentos fletores para forga axial minima

XTRACT Analysis Heport

L dih et T EECTION
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Comments:
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Figura J2 — Diagrama de interag8o Mrps3-Mrp22 para esfor¢o axial minimo na secéo A.
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B.1.12 Segan 3 - Envoltoria de momentos fletores para forga axizl maxima
AXTRACT Analysis Report Ir' :_ S
Sechion Mame !

sFarce Cots iEancy
Loaging Memar  =ib Sacin 3
Anahvws Typac » FPogu __of __
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Bl 43 14 S
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Blax. Meguriva X Curvares:
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tlax. Principle hlomant:
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Figura J3 — Diagrama de intera¢&o Mross-Mrp22 para esfor¢o axial méximo na secéo B.
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B.1.13 Segao 3 - Envoltoria de momentaos fletores para forga axial minima

XTRACT Analysis Report R —
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Figura J4 — Diagrama de interag8o Mrps3-Mrp22 para esfor¢o axial minimo na secéo B.
SEINFRA (2021).
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8.1.18 $ecdo 6 - Envoltdria de momentos fletores para forca axial maxima
XTRACT Analysis Report

Bection Name: SECTI
Loading Nama: b
Analbyus Type:  Capaciby Ok

Section Details:

# Centroid 196.7E+3 cm
¥ Clantroid: 1770 em
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Blaw Ponbrew X Momant: 1 835E+6 LNom
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Angle 2t Frin. Moment 1500 gz 500000

Comments:
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Figura J5 - Diagrama de interacdo Mrpss-Mroz2 para esfor¢o axial méximo na secgéo C.
SEINFRA (2021).



276

8.1.19 Secdo 6 - Envoltoria de momentos fletores para forga axial minima

XTRACT Analysis Report

Enpen
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Angle 2t Prin. Moment 1800 deg 00000
Comments:
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Figura J6 - Diagrama de interacdo Mrp33-Mrp22 para esforgo axial minimo na secéo C.
SEINFRA (2021).



10,1.14  Secdo base do pilar - Envoltdria de momentos fletores para forca axial maxima

KXTRACT Analysis Report
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Figura J7 — Diagrama de interag&o Mrps3-Mrp22 para esfor¢o axial maximo na secéo de base do pilar
extremo esquerdo . SEINFRA (2021).



10.1.15  5Secdo base do pilar - Envoltdria de momentos fletores para forca axial minima

XTRACT Analvsis Report
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Figura J8 — Diagrama de interagdo Mrpa3-Mrp22 para esfor¢o axial minimo na secao de base do pilar

extremo esquerdo . SEINFRA (2021).

J2. Verificacdo das tensdes normais

Considerando que de acordo com o ponto 5.8.9.(4) da EN1992-1 (2004) o

diagrama de interacéo pode ser escrito na forma da inequagéao (j1)

X= (Msd33/MRrd33)* + (Msd2z/MRrd22)* < 1,0

sendo,

Msd3z momento flexor atuante em 33 para o esfor¢o axial atuante Nsd

(1)



279

Mrdzz momento flexor resistente em 33 para o esfor¢o axial atuante Nsa (obtido do
diagrama de interac&o)

Msd22 momento flexor atuante em 22 para o esforgo axial atuante Nsd

Mrd22 momento flexor resistente em 22 para o esfor¢co axial atuante Nsq (obtido do
diagrama de interag&o)

a parametro que calibra a forma do diagrama de interacdo (por quadrante se

assimétrica)

Lembrar que para andlises lineares equivalentes deve Ne/Nromin < 0,60. Para
obtencdo do parametro a de cada secao, para nivel de esforgo axial Nsg, procedeu-

se:

e ao levantamento de 4 pontos em cada quadrante dos dois diagramas de
interagdo mencionados acima, correspondentes aos valores de méaximo e
minimo do esfor¢co axial do projeto base, dos quais, dois pontos sédo de
maximo e minimo em Mass e M22 e 0s outros dois quaisquer pontos que

igualem o mesmo valor em Mss, ou em Mz22, nos dois diagramas.

e a construcdo do poliedro de interacdo Ne-M2-Ms tracando-se com
interpolagéo (quando Nmin < Ne < Nmax), ou extrapolacéo linear (em alguns
casos e quando Ne < Nmin ou Ne > Nmax), dos esforcos flexores entre os
dois diagramas correspondentes aos esforcos axiais maximos e minimos

do projeto base.

Na interpolacéo linear h4 que ter em conta a possibilidade da inflexdo dos
valores dos momentos resistentes da secdo quando a relacdo Ne/Nromin (Sendo
Nromin O maximo negativo) da secao estiver situado no intervalo de [0,35:0,55], ver
Figura K9 (exemplo obtido em secdo bruta do concreto). Quando tal acontecer,
pode-se considerar ainda uma interpolacdo linear entre os dois valores,
desprezando-se um possivel aumento de esfor¢cos resistentes entre os dois valores
extremos. Esta aproximagdo nado introduz um erro significativo e garante a
seguranca por ser conservativo em relacao ao valor exato.

Nos casos em que seja necessario proceder a extrapolacédo linear, ha a

considerar ocorrer uma das seguintes situagoes:
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1. Ne/Nromin Situa-se fora do intervalo mencionado de [0,35:0,55]. Neste caso,

é admissivel a extrapolacéo linear.

2. Ne/Nrpmin Situa-se dentro do intervalo mencionado de [0,35:0,55]. Neste

caso, ndo é possivel garantir a seguranca da secdo. Nenhuma situacao

destas foi encontrada.
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Figura J9a — Diagrama de interacdo Mross-Mrp22 para se¢éo bruta do concreto A.

Ponto de inflexdo em Mass. SAP2000 v22 (2020).
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Ponto de inflexdo em M22. SAP2000 v22 (2020).
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Para valores de Ms3 e M22 correspondentes ao esforco axial atuante Nsd e
recorrendo a expressao (j1) é possivel obter o valor de a.
Apresenta-se abaixo o roteiro para determinagdo do valor de a e racios de

esforgo normal X para a segéo A.

Area de concreto: 126,9 m2

Area de armadura: 0,517 m2

NRrDmin: -4031783 KN

Nsdmin: -1160000KN obtém-se y= Nsd/Nromax = 0,29 < 0,35
Nsdmax: -760300KN obtém-se y= 0,19 < 0,35

Nsd= -800135 KN (ag= 0,05 g): Ill Quadrante a= 2 (obtido dos diagramas de
interacao).

y=0,20>0,19A<0,29

Esforcos resistentes obtidos por interpolacéo.

MRra33=-6194614 KNm

MRd22=-14319840 KNm

Msdzz= -2639160 KNm

Msdz2= -3487068 KNm

X= (2639160/6194614)2 + (3487068/14319840)%= 0,241 < 1,0 OK!

Nsd=-803897 KN (ag= 0,10 g): lll Quadrante a= 2.
y=0,20>0,19 A< 0,29

Esforcos resistentes obtidos por interpolacao.
MRrd33= -6211731 KNm

MRrd22=-14343259 KNm

Msdzz= -5115641 KNm

Msdz2= -6974103 KNm

X= (5115641 /6211731)% + (6974103/14343259)%= 0,915 20,70 A < 1,0 OK!

Zona critica!
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Nsd=-807659 KN (ag= 0,15 g): lll Quadrante a= 2.
y=0,20>0,19A<0,29

Esforcos resistentes obtidos por interpolacéo.
MRrd33= -6228848 KNm

MRrd22= -14366677 KNm

Msdzsz= -7592122 KNm

Msdz2=-10461171 KNm

X=(7592122/6228848)2 + (10461171/14366677)%= 2,016 > 1,0 NOK!

A secao nao é resistente aos esfor¢os sismicos na zona de ag= 0,15 g.

Nsd= -760300 KN (valor envolvente de projeto: Nsdmax): | Quadrante a= 2,1
MRras3= 6012000 KNm

Mrd22= 14100000 KNm

Msdzz= 2008290 KNm

Msd22= 1246990 KNm

X= (2008290/6012000)>* + (1246990/14100000)?*= 0,106 < 1,0 OK!

Verifica-se que a relacdo de tensdo normal na combinacdo do projeto base é
menor do que qualquer uma das situacdes de atuacdo sismicas analisadas.

A secdo terd comportamento inelastico e com forte possibilidade de
desenvolver uma rétula plastica para ag = 0,10 g.

A secao nao garante a seguranca na atuacao sismica com ag= 0,15 g.
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ANEXO K

K.1 Efeitos geometricamente nao lineares ou de 22 ordem

Como explicam Reis e Camoutim (2001), os niveis de carga axial nos
elementos estruturais em comportamento elastico alteram significativamente a sua
rigidez a flexdo, conduzindo a uma mudanca significativa dos esforcos e dos
deslocamentos de equilibrio da estrutura. Este efeito podera ser introduzido no

calculo estrutural através de varias maneiras, enumeram Reis e Camoutim (2001):

e considerar no calculo estrutural os esforcos introduzidos pelos
carregamentos axiais dos elementos tendo em conta a excentricidade
criada pela posicao deformada de equilibrio

Este processo ¢ iterativo, consistindo no calculo de: posicdo deformada; suas
excentricidades (ou forcas laterais equivalentes); incremento dos esforcos;
incremento dos deslocamentos; e iniciando novo ciclo iterativo com o calculo da
nova posicao deformada incrementada pelo ciclo anterior, até a convergéncia. Este
método é o designado por método incremental.

E importante referir que para considerar estes efeitos sobre os elementos
estruturais, estes deverdo ser discretizados em varios elementos para assim se
determinar as suas deformadas finais e esforcos causados pelas excentricidades
internas do elemento (P-0), de outro modo, apenas se determinarao as deformadas
finais e esforcos nos elementos por efeito global sobre a estrutura (P-A).

e considerar no calculo estrutural a alteracdo de rigidez dos elementos que

pode ser obtido de 2 maneiras diferentes:

1. Recurso a Matriz de Rigidez Completa Aproximada

Alterando a matriz de rigidez dos elementos para a Equacéo (k1)

Kcompleta: K-N.G (kl)

sendo,
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Kcompleta Matriz de rigidez do elemento que leva em conta os efeitos de 22 ordem, ver
Figura K1,

K matriz de rigidez de 12 ordem do elemento, a “velhinha” matriz de rigidez;

N vetor esforcos axiais no elemento;

G matriz de rigidez geométrica que toma a forma aproximada da Equacao Matricial
(k2)

K13=NGqy bl N &

[ 2¢ L L -1

15 10 30 10

! 5 L £

10 5¢ 10 5¢

(G,1=

£ L 2€ L

30 10 15 10

1 6 1 s

10 5¢ 0 5¢

(k2)

2. Recurso a Matriz de Rigidez Completa Exata

Neste caso a matriz de rigidez completa toma a forma da Equacao Matricial

(k3)
- 6 —6 '..
“ B ow
s ne ey oy
¢ £ 4 ¢
(1= o o |
A
o e s e
L € £ ¢ e (k3)

em que ¢ sao as fungbes de estabilidade podendo ser calculadas pelas Equacoes
(k4a) a k(5)
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b1= B.d2.cotg f (k4a)
=S o) (4®)
$3== 0,75d2+0,25.cotg B (k4c)
da= 1,5¢2-0,508.cotg B (k4d)
com
B = 0,50m.(N/NE)05 (k5)
sendo

NE a carga critica de Euler.

Apresenta-se na Tabela L1 os valores das funcdes de estabilidade para varios
niveis de carga axial em relacdo a carga critica de Euler. Na Figura K2 apresenta-se
um conjunto de graficos, onde se mostra a forma néo linear que as funcdes de
estabilidade dependem do nivel de carregamento axial.

Em ambos os métodos, é efetuado um processo iterativo em que as
equacdes de equilibrio sdo escritas na posicao deformada, isto €, a cada passo de
iteracdo € verificado o equilibrio (com qualquer uma das duas matrizes de rigidez
completas acima apresentadas), até se obter a posicao final de equilibrio com a
correspondente distribuicdo de esforgos.

Note-se que utilizando a matriz de rigidez completa as equacdes de equilibrio
nao serdo lineares pelo que a obtencdo da solucdo requer processos de resolucéo
numerica complexos, tais como o0 método de Newton Rapshon.

Note-se que a matriz de rigidez completa aproximada é uma linearizacdo da
matriz de rigidez completa exata, sendo os erros por ela cometidos inferiores a 1,4%
para niveis de esfor¢o axial inferiores a Ng/2.

Para o esforco axial de tracdo as expressdes das funcdes de estabilidade
alteram-se e, por conseguinte, o que foi aqui apresentado néo é valido. O seu efeito
serd o aumento da rigidez a flexdo. E por isso, recomendavel, por questdes de

seguranca, ignorar o efeito geomeétrico na tracao.
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Tabela K1 — Valores das Funcfes de Estabilidade. (Reis e Dinar, 2001).

N/Ng $ ) s )
0 1 1 1 1
0,1 0,9012 0,9834 0,9667 1,017
0,2 0,8021 0,9666 0,9324 1,035
0,3 0,7028 0,9496 0,8972 1,054
0,4 . 0,6033 - 0,9323 0,8610 1,075
0.5 0,5035 0,9147 0,8236 1,097
0,6 0,4034 0,8968 0,7851 1,120
0,7 0,3030 0,8787 0,7452 1,146
0,8 0,2023 0,8603 0,7010 1,173
09 0,1013 0,8415 0,6612 1,202
1,0 0,0 0,8225 0,6169 1,234
1,1 -0,1016 0,8031 0,5707 1,268
1,2 - -0,2036 0,7833 0,5225 1,305
1,3 -0,3059 0,7633 0,4722 1,345
1.4 ~0,4087 0,7428 0,4196 1,389
1,5 -0,5118 0,7219 0,3642 1,437
1,6 -0,6153 0,7007 0,3060 1,490
1,7 -0,7192 0,6790 0,2445 1,548
1,8 ~0,8235 0,6569 0,1793 1,612
1,9 10,9284 0,6343 0,1099 1,683
2,0 -1,034 0,6113 0,0357 1,762
2,1 -1,139 05877 -0,04392 1,851
2,2 -1,246 0,5636 -0,1298 1,951
2.3 ~1,353 0,5390 ~0,2232 2,063
24 ~1,460 0,5138 -0,3251 2,192
2,3 -1,568 0,4880 -0,4375 2,339
2,6 -1,677 0,4615 ~-0,5622 2,509
2.7 -1,786 0,4344 -(0,7028 2,708
2.8 -1,866 0,4066 -0,8612 2,942
29 ~2,007 0,3780 -1,044 3,222
30 -2,119 0,3486 ~1,258 3,562
3,1 -2,231 0,3184 -1,513 3,981
3,2 ~2,345 0,2874 -1,824 4,511
3.3 -2/459 0,2554 =2,216 5,197
3.4 -2,574 0,2224 -2,127 6,121
3,5 2,690 0,1883 -3,430 7,424
3,6 -2,808 0,1532 ~4,467 9,393
3,7 -2.926 01169 -6,171 12,69
3,8 -3,046 06,0793 -9,543 19,32
39 -3,167 0,04037 -19,58 39,28
4,0 -3,290 0,0 —o0 00

Este método é o designado por método exato (adiante designado no software

comercial SAP2000 v22 como analise P-Delta plus Large Displacements).
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Figura K2 — Variacdo das funcdes de estabilidade com a relagdo N/NEe. Reis e Dinar (2001).

Também é possivel efetuar este tipo de analise estabelecendo as equacdes

de equilibrio logo apos a posicao deformada de 12 ordem, sendo no SAP2000 v.22
(2020) por analise P-Delta).

e Considerar no calculo estrutural acréscimos dos esforcos devidos aos

efeitos P-A, através da majoracao dos esforgos de calculo linear, e para P-

0, através dos métodos de dimensionamento dos elementos.



