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RESUMO

SOARES, Rachel Wysardndlise e Avaliacdo do Desempenho Sismico de Ponées
Partir de Métodos Baseados em Deslocamentd?io de Janeiro, 2015. Dissertacao
(Mestrado) — Programa de Projeto de Estruturaspl&solitécnica, Universidade

Federal do Rio de Janeiro, Rio de Janeiro, 2015.

A natureza aleatéria da ocorréncia de eventos cismialém dos fatores
geologicos de amplificacdo dos mesmos, faz com mf® se possa descartar a
probabilidade de ocorréncia de terremotos impaegamo Brasil. Aléem da real
possibilidade de ocorréncia de sismos de grandeitodg atuando sobre as estruturas
no Brasil, a globalizacdo crescente faz com quer@mgros brasileiros cada vez mais se
deparem com a necessidade de projetar estruturagg@des de alta sismicidade ao
redor do globo terrestre, como em regifes da Amadélac Sul (como Venezuela, Chile,

Peru, Equador) e América Central.

O projeto de estruturas sob a acdo sismica foinpgitos anos executado
partindo-se de critérios baseados em forcas paecesséaria consideracdo dos efeitos
de dissipacdo de energia e nao linearidade fistcaém, atualmente estdo sendo
desenvolvidos meétodos de verificacdo baseados estocdenentos da estrutura,
considerando seu comportamento elastopléstico.s Estétodos utilizam relacdes
momento-curvatura para determinar a capacidade utéilidade de um elemento
estrutural, que é a capacidade que o elementodesa deformar plasticamente antes de

sua total ruina.

O presente trabalho visa analisar e verificar eohgenho sismico de pontes
utilizando métodos baseados em deslocamentos.t&afai executada a modelagem,
analise e dimensionamento de uma ponte hipotéticalitada no Equador, com
posterior calculo de sua capacidade de ductilitedeando-se em deslocamentos, para
diversos valores de forca normal e situagdes dénamnento do concreto. Por fim foi
executada uma analise ndo linear estatica “pushevers resultados obtidos foram

avaliados.

Palavras-chave: Analise Sismica, Analise Dinami€apjeto Sismico de Pontes,

Confinamento do Concreto, Ductilidade, Projeto Bakeem Deslocamentos.
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ABSTRACT

SOARES, Rachel WysardAnalysis and Evaluation of Seismic Performance of
Bridges using Displacement-Based Design MethadsRio de Janeiro, 2015.
Dissertacdo (Mestrado) — Programa de Projeto deutbdsds, Escola Politécnica,
Universidade Federal do Rio de Janeiro, Rio deidar015.

The occurrence of important earthquakes in Braaminot be discarded due to
the random nature of the occurrence of seismic tevemd of the geological
amplification factors. Besides the actual posgipitif earthquakes of great magnitude
affecting structures in Brazil, the growing glolzaliion increases the possibility that
Brazilian structural engineers have to face theessity of designing structures on
seismic hazard zones, such as in many regions wthS@merica (such as Venezuela,

Chile, Peru and Ecuador) and Central America.

The structural design under seismic loading has bemany years performed
based on force methods for considering the effaftsenergy dissipation and
elastoplastic behavior. However, currently disphaest-based methods are being
developed for designing structures considering rthedastoplastic behavior. This
methods use the moment-curvature relationshipsldétermining the ductility capacity
of a structural element, which is the deformatiapacity of the element before total

collapse.

This work aims to analyze and verify the seismidgrenance of bridges using
displacement-based methods. For this, the modelamglysis and design of a
hypothetical bridge located in Ecuador were perfmnwith posterior evaluation of its
ductility capacity, for several values of axial dxdy and concrete confinement
situations. For this, a non-linear static pushosealysis was performed and obtained

results were evaluated.

Keywords: Seismic Analysis, Dynamics Analysis,n8ei®esign of Bridges, Concrete
Confinement, Ductility, Displacement-Based Design.
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1 Introducao

1.1 Apresentacao

Sismos ocorrem em todo o globo terrestre, sendiivassas regides sujeitas a
terremotos de maior ou menor intensidade e recoaérde acordo com a sua
localizacdo geogréfica e condi¢cdes geologicas. aéogmente, o Brasil encontra-se
em uma posicdo considerada estavel, na regidoated&r placa tectdonica Sul-
Americana, pois a ocorréncia de sismos mostra-$& coemum em regiées de encontro
de placas tectbnicas ou de grandes falhas geotbdomém, tendo em vista a natureza
aleatoria da ocorréncia de eventos sismicos, agfatdres geoldgicos de amplificacédo
dos mesmos, ndo se pode descartar a probabilidadecairéncia de terremotos

importantes no Brasil.

Além da possibilidade de ocorréncia de sismos de ceagnitude no Brasil, a
globalizac&o crescente faz com que engenheiroddmas cada vez mais se deparem
com a necessidade de projetar estruturas em redéedta sismicidade ao redor do
globo terrestre, como em inumeras regides da AméacSul (como Venezuela, Chile,
Peru, Equador) e da América Central. A NBR 1542D62 € a primeira e Unica norma
brasileira de resisténcia sismica, mas € espeqifica estruturas de edificacdes. E,
portanto, necessario o estabelecimento de critégpscificos para o projeto de pontes.

E notadamente antiecondmico projetar uma estrusola a acido sismica
comportando-se de maneira elastica. O projeto wetess sob a acédo sismica foi por
muitos anos executado partindo-se de critériosdoaseem forcas para a necessaria
consideracdo dos efeitos de plastificacdo. Osricst&€hamados de baseados em forcas
utilizam-se de coeficientes para reduzir os es®amidos a partir dos carregamentos

sismicos e desta forma considerar indiretamenéfeit®s de plastificacdo na estrutura.

Modernamente, estdo sendo desenvolvidos métodeerdieacdo chamados
de baseados em deslocamentos. Esses critériaaumtias relagdes momento-curvatura
do elemento para determinar a capacidade plastickeslocamentos do mesmo. Estes
meétodos introduzem o conceito de capacidade ddidade, que é a capacidade que a

estrutura tem de se deformar plasticamente antegadtal ruina.



1.2 Organizacao do trabalho

Inicialmente séo apresentados conceitos sobrecaségi@ica, sobre os diversos
tipos de andlise existentes, sobre a definicdo acdweegamentos, os espectros de
algumas normas e de metodologias de dimensionardergstruturas sob acdo sismica.
Apoés a apresentacdo dos conceitos principais @ @it estudo de caso tomando-se
como base o projeto hipotético de uma ponte lomddéizno Equador, em regido de alta
sismicidade. Ao fim deste trabalho, sdo apreseatadaconclusdes, as sugestbes para

pesquisas futuras e as referéncias bibliograficas.

1.3 Metodologia

O presente trabalho visa analisar e verificar eohgpenho sismico de pontes
utilizando métodos baseados em deslocamentosgattiey métodos aproximados e de
uma analise estatica ndo lingarshover Também se deseja estudar a influéncia do
confinamento do concreto e do grau de carregantentmmpressao dos pilares para a
determinacao da capacidade de ductilidade doepiti pontes.

Para tal, foi feito um estudo de caso de uma pbigetética construida no
Equador, pais conhecido por sua alta sismicidagemne foi modelada no programa de
FEM SAP2000 (2014). Ap6s a modelagem e analise, ® pdatral foi verificado a
partir das prescricoes da CALTRANS (2006) para rdeteacédo de ductilidade de
demanda e de capacidade. Os diagramas momentdtcarda pilar foram obtidos no
programa CAPIBA (SOUZA JR., 2012) para as seguisitescoes:

1) Trés consideragfes de confinamento:
Sem considerar os efeitos do confinamento;
Considerando o confinamento, para o detalhamentoameadura
transversal prescrito pela NBR 6118 (2014);
Considerando o confinamento, para o detalhamentoameadura
transversal prescrito pela ACI-318 (2011).

2) Dez casos de forcas normais de compressao atuempaiar:
Forcas normais de compressao obtidas através dat@rer apds a
andlise por espectro de resposta, maxima e midiBQ0 kN e 9915
kN respectivamente;



Forcas de compressao de 20000 kN, 35000 kN, 5080@%000 kN,
80000 kN, 95000 kN, 115000 kN e 130000 kN arbitsrpara a
montagem de um gréfico de comportamento de duatiédem funcéo

da compresséo no pilar.

Foram calculadas entdo as capacidades de ductilidadtodos os casos e

determinada a influéncia de cada um desses fatareapacidade de ductilidade.

Para verificar os resultados obtidos, foram efetaahélisepushovertambém

no programa dé-EM SAP200 (2014). Foram feitas analises pushover ubdra

modelos:

1)

2)

3)

4)

Modelo Tridimensional com estacas com comprimem @ e molas
simulando a presenca do terreno;

Modelo Tridimensional com estacas engastadas. @sendpi atribuido
na secdo onde 0os momentos zeravam no modelo dagstan molas;
Modelo Plano com massa concentrada no topo repeegina massa do
tabuleiro, estacas com comprimento real e molaslaimdo a presenca
do terreno;

Modelo Plano com massa concentrada no topo repaggna massa do
tabuleiro e com estacas engastadas. O engastérifniido na secao

onde 0s momentos eram nulos no modelo de estacamoas;

1.4 Conceitos iniciais

A Terra é formada por trés camadas principais,abenyo manto e a crosta. A

Teoria das Placas Tectdnicas considera que a fipath Terra € composta por placas

gue se movimentam a deriva, flutuando sobre o ma@maagma € um fluido viscoso

de alta temperatura e maior densidade que as plguwasompde o manto inferior, ou

astenosfera. Como se trata de um liquido quentegrides de convecgao ocorrem no

magma, e o fluido frio desce em direcdo ao nucleaeente sobe. Ao movimentar-se,

0 magma empurra as placas que podem se chocae wowmentarem, estas formam

montanhas (dobramentos modernos), fossas oced@nmaslilheiras, e criam atividade

vulcanica, terremotos e maremotos.



Existem diversos movimentos possiveis entre asapléectonicas, conforme
pode ser visto na Figura 1. O movimento pode sewergente, quando as placas
movem-se uma em direcao a outra, divergente, oooigena movimentacao das placas
em direcbes opostas, de subduccdo, quando uma m@aoada sob outra,
ou transformante em que as placas deslizam umaglagéo as outras, sem que haja

convergéncia ou divergéncia.
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Figura 1 — Placas tectonicas e seus movimentosAGQ ESTUDANTE, 2014).

O movimento lento das placas ocasiona um contimaoepso de esfor¢o e
deformacdo nas grandes massas de rocha. Quanflrgpes grande e supera o limite
de resisténcia da rocha, ocorre a ruptura, usuéémen uma grande falha geoldgica.
Parte da energia acumulada é entdo liberada smiona tle ondas elasticas, que podem
se propagar em todas as direcoes, fazendo o tevileras intensamente, acontecendo

assim o sismo.

O sismo é entdo um movimento brusco e repentinaigleira na crosta, que
causa a liberacdo de uma grande quantidade dea@ngagesge instantaneamente, gerando

ondas elasticas que se propagam em todas as directe



A regido, suposta como um ponto, em que o0 sismooté@gem, € chamado de
hipocentro. A projecao do hipocentro na superfitdeterra € o epicentro do sismo. A

Figura 2 ilustra a origem de ondas sismicas eradgéo de uma falha geoldgica.

Figura 2 — Origem das ondas sismicas, OBSIS/UNB4R0

No interior das placas tectdnicas também podemre@casismos, chamados
“sismos intraplaca”, em decorréncia da propagaedaehsdes geradas em suas bordas.
Esta sismicidade é relativamente pequena, com sisd@ magnitudes baixas a
moderadas, quando comparadas a sismicidade irdarfatretanto, existem registros
de sismos altamente destrutivos no interior deggl@andicando que, apesar de remota, a
possibilidade de ocorréncia de um grande terreimttaplaca ndo é nula.

Ocupando grande parte da estavel Plataforma Sukéama, o Brasil é por
muitos considerado como assismico, por ndo sedrico de sismos destrutivos. Mas
estacbes sismoldgicas distribuidas ao longo datdeor nacional registram abalos
sismicos de pequena a média magnitude. Pode-$iearenia Figura 3, obtida no Banco
de Dados do OBSIS/UnB (2014), o mapa de sismicitiaaisleira, onde se verifica que
ja foram registrados (entre 1811 e 2008) sismosaie de 5 graus na escala Richter.
Dependendo da profundidade desses sismos e dddifreno, esses tremores podem
sofrer grandes amplificacdes e se tornarem cafi@stso
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Figura 3 — Mapa da sismicidade natural brasil€BRSIS/UNB (2014).



2 Resposta de sistemas a excitacdo sismica

O objetivo principal da Engenharia Sismica € ol#teresposta dinamica
(deformacdes, forcas internas dos elementos, tensie.) de um sistema quando
submetido as aceleracdes de base provenientes dern@moto. Como sismos geram
esforcos e deformacgfes de grandes magnitudes sdesstudar ndo somente a resposta
elastica do sistema, mas também a resposta ekstiopl do mesmo, para que as
grandes deformagfes impostas sejam acomodadasdevdauina completa do sistema
e, a0 mesmo tempo, néo inviabilizando economicaenemrojeto. Tendo em mente os
aspectos previamente explicitados, apresentam-segair 0S principais conceitos
associados a excitagdo sismica e a resposta denasstelasticos e plasticos quando
submetidos as aceleragfes de base.

2.1 A excitacdo sismica

A variacdo ao longo do tempo da aceleracdo na basemaneira mais
conveniente de se definir a excitacdo sismica s#uam um sistema estrutural. A
Figura 4 ilustra um sistema de um grau de liberdadieexcitacdo sismica, ou seja, sob
aceleracdes na base. Na Figura 5, é possivel migualgumas das consequéncias das

aceleracoes na base causadas pelo terremoto denEdlapéao em 1995.

ut

u

/i

= g

Figura 4 — Sistema de um grau de liberdade sutdmataceleracdo de base, adaptado
de CHOPRA (2012).



Figura 5 — Viaduto de Hanshin danificado apés teote de Kobe, Jap&o em
1995.

O instrumento basico para monitoracdo da acelerai@oterreno é o
acelerdgrafo sismico, um instrumento que € aciopattm movimento ocasionado pela
chegada das primeiras ondas sismicas no terreris @&pceleracdo do terreno imposta
pelo terremoto ser medida, pode-se obter velocglal@eleslocamentos a partir da
integracdo das curvas de aceleracdes, conformeode pbservar na Figura 6

(CHOPRA, 2012).
o WMWWWW‘MW
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Figura 6 — Componente horizontal da aceleracaermerto registrada durante o
terremoto Imperial Valley em maio de 1940, CHOPRA1R).
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2.2 Sistemas elasticos

Considere-se um sistema massa-mola de um graweedde ilustrado no
esquema da Figura 7. Nesta figura podem-se visma& forcas atuantes, as resistentes
e o diagrama de corpo livre. Escrevendo-se a equagdequilibrio para a massa
obtém-se a equacéo diferencial do movimento, madata Equacéo (2-1), em ckié a
rigidez, ¢ a constante de amortecimentat) a forca excitadora &, . e u séo,

respectivamente, a aceleracao, a velocidade dacdaento.

mil + cu + ku = p(t) (2-1)
J'Hg ﬁ']é:
- 4
i il
i = flla) ku -l"—m— [ pir)
i —-— -._1_[_J
f |
g mg

Superficie lisa

Figura 7 — Sistema de um grau de liberdade e dieyde corpo-livre.

Sendo o foco deste trabalho a excitacdo sismit@s®, a Equacao (2-1) pode
entdo ser escrita conforme a Equacédo (2-2), qumedef equacao diferencial do
movimento relativo devido a aceleracdo da basee op) representa a aceleragéo
absoluta da base i¢, u e u sdo respectivamente a aceleracdo, a velocidade e o
deslocamento relativos da masséSOUZA LIMA E SANTOS, 2008).

mil + cu + ku = —maig(t) (2-2)



E importante ter-se em mente que a intensidade odga fdo sismo é
proporcional a massa da estrutura, ou seja, aauserdar a massa da estrutura o
projetista deve levar em conta que a intensidad®rga sismica que ird atuar sobre a
mesma também sera maior (CHOPRA, 2012).

Dividindo-se a Equacédo (2-2) pela massa do sistab#&m-se a Equacéo
(2-3), que consiste na equacdo do movimento adiorelzada para excitacdo sismica

na base de um sistema linear de um grau de liberdad

il + 20wyt + wp? u = —1y(t) (2-3)

Ainda de acordo com CHOPRA (2012), para uma dadkemmcao de base
Uy (t), a resposta do sistema em termos de deslocameéepeide unicamente da
frequéncia naturab,,, ou do seu periodo natuf@ , do fator de amortecimenfoe

obviamente, do tempo.

Apoés a determinacdo dos deslocamentos atraveés alseandinamica do
sistema, as forcas internas atuantes sdo facilnumtégminadas através de equilibrio
estatico em cada instante de tempo. A respostéstdmns a excitacdo é o que se deseja
obter, ou seja, os deslocamentos e as forcas asteafacionadas. Porém a aceleracao
de base durante os terremotos varia de maneiraré@olar que a solucéo analitica da
equacdo do movimento ndo € possivel. Deve-se, mportduscar a utilizacdo de

métodos numéricos, para a obtengéo da solucgéo.
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2.3 Sistemas elastoplasticos

As aceleracdes impostas a base de uma estrutiaatelwm sismo podem ser
de grande intensidade, gerando deformacgles sigtives na mesma. Desta forma,
dimensionar uma estrutura para suportar a solémtajsmica elasticamente, ou seja,
sem nenhuma ocorréncia de dano permanente, pddease inviavel. O dano que ira
acontecer deve ser previsto, o que quer dizer queop de plastificacdo e de
escoamento que possam ocorrer na estrutura devel@ssgue seja possivel executar
reparos e evitar o colapso global da estrutura melarréncia de mecanismos

cinematicos, ou seja, de instabilidade.

A relacédo forga-deslocamento real de um comporesitatural pode ser vista
na Figura 8. E conveniente utilizar-se uma cunealidada porque essa aproximagao
permite 0 desenvolvimento de espectros de respdstamaneira similar ao
desenvolvimento do mesmo para sistemas elastiocesrés, o que sera visto no
Capitulo 3. Note-se que a area sob as duas cur@primadamente a mesma para o

valor de deslocamento maxirg.

/ —— Real
/ ———- Idealizada

Uy 1z u

Figura 8 — Relacdes for¢ca-deslocamento de um sastemnva real e curva

idealizada.
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A Figura 9 mostra um ciclo tipico de carregamentiegcarregamento de um
sistema elastoplastico. A relacao forca-deslocanneeppende do caminho percorrido no
ciclo e a for¢ds depende do histérico de deformacdes do sistemsgjaLf; = f;(u) .
Desta forma, a equacdo do movimento para sisterl@ssogasticos é similar a

apresentada pela Equacao (2-3), mas apresentamdoisena da Equacéo (2-4).

u
il + 2{wpit + wp? Uy, = = —1iy (£) (2-4)

Para uma dada variacdo da aceleracdo na basea-desevaliar as
deformacfes maximas de um sistema elastoplastomearar estas deformacdes com
a deformacdo de pico causada pela mesma forcaeawaf, no sistema elastico-linear
correspondente. Esse sistema é definido de forsetar a mesma rigidez do sistema
elastoplastico durante o carregamento inicial, @mné pode ser visto na Figura 10.
Ambos o0s sistemas possuem a mesma massa e amertegine a frequéncia
fundamental do sistema linear elastico € a mesmaisiema elastoplastico quando

submetido a pequenas amplitudes de vibragao.

L |

Figura 9 — Relacao for¢a-deslocamento ciclico desistema.
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£

fs Sistema Eldstico Correspondente

i / Sistema Elastoplastico

Figura 10 - Sistema elastico correspondente atoglastico.

A forca de escoamento normaliza@aje um sistema elastoplastico pode ser
entdo representada pela Equacéo (2-5), nee, séo os valores de pico das forgas e
deformacdes induzidas pelo sismo, no sistema &bastirrespondente. Uma forca de
escoamento normalizagf_;;linferior a unidade significa que a forca de escaam do
sistema € inferior a forca de resisténcia miningueeda ao sistema, para que ele
permaneca em comportamento elastico durante o neowmde base. Tal sistema,
portanto entra em escoamento e deforma plasticeméhha forca de escoamento
normalizadafj, igual a um significa que o0 sistema permanece empodamento

elastico, visto qug, = f;.

(2-5)
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Alternativamente f, pode ser relacionado /@ a partir do coeficienteR,,
definido na Equacéo (2-6). Um sistema que apred®nsauperior a unidade significa
que a forca de escoamento do sistema € inferiarca fle resisténcia minima requerida
ao sistema, para que ele permaneca em comportagiéstico durante o0 movimento de

base.

_h_m

&_E_% (2-6)

A deformacdo absoluta de pico do sistema elasti@asi,, pode ser
normalizada em relagdo a deformagéo de inicio deaesento do sistemg, conforme
a Equacdo (2-4). Essa relacdo adimensional é claameadfator de ductilidade,
definido através da Equacao (2-7). Para sistemaseuleformam plasticamentg,é
superior auy e o fator de ductilidade € maior que um. Esterfanda mais é que a
demanda de ductilidade imposta a um sistema elastmo por uma dada aceleracao de
base. E um requisito do sistema a ser dimensionamsentido de que a capacidade
ductil (a capacidade de se deformar além do ligldstico) deve exceder a demanda de

deslocamento imposta pelo terremoto (CHOPRA, 2012).

Um

L= (2-7)

E possivel relacionar as deformacées de pice as deformacées do sistema

linear correspondent®, conforme a Equacéo (2-8).

Un _ 1
v "R, (2-8)

Em termos do comportamento em cada regido do esp@er Figura 11 e
Figura 12), para periodos longos (superiordg),ana regido sensivel a deslocamentos
do espectro, a deformacéiq de um sistema elastoplastico € independente doRate

é essencialmente igual & deformacé&o do sistema looerespondenis
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Isto acontece porque para uma massa fixa, talnsas& consideravelmente
flexivel e a massa permanece estacionaria enqaahsse se movimenta (ver Figura
13). Portanto, a deformacgéo de pico é igual acodasiento da base, independente de
qual seja o valor deR, . Desta forma, de acordo com a Equagao (2-8),
R, = u. Para sistemas com periodo inserido na regidoivetna velocidades do
espectrou, deve ser maior ou menor qug. A ductilidade de demandgapode ser
maior ou menor qu&, . Ja sistemas inseridos na regido sensivel a acéés do
espectroundeve ser maior qu&. Portanto, de acordo com a Equacéo (2-8), a deamand
de ductilidade pode ser consideravelmente supgueo fatoR, . Conclui-se, portanto,
que para sistemas de periodos muito baixos, a diErdnductilidade pode ser grande
mesmo se a resisténcia for suficiente para qustensa permaneca se comportando de
forma elastica (CHOPRA, 2012).

Regides Espectrais
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Figura 11 — Deformacdes de piggeup de sistemas elastoplasticos e sistema linear
correspondente submetidos a aceleracao de basgemadtoEl Centro(CHOPRA,
2012).
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Regides Espectrais
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Figura 12 — Demanda de ductilidade de sistemaogiisitico submetido a aceleragéo
de base do terremoEl Centro(CHOPRA, 2012).
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Figura 13 — Sistema flexivel submetido a movimelgdase.
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3 Métodos de analise

No presente capitulo sdo apresentados os métadms @nalise estrutural e a
consequente determinacdo dos esfor¢os e desloastatorrentes da acdo sismica. A
escolha do método a ser adotado para a analismaeleterminada estrutura de ponte
deve se basear em inUmeros aspectos, como a codaple)xda estrutura a ser projetada
(nimero e comprimento de vaos, curvatura, sistestrateral, condicbes de simetria,
etc), o grau de sismicidade da regido onde serstrodda, caracteristicas geotécnicas,
dentre outros. A complexidade da andlise estruestl diretamente ligada ao grau de
complexidade do projeto e se escolhida de formdeipaada pode fornecer resultados
incompativeis com as solicitacdes. Apresenta-séodamneste capitulo o método de
andlisepushover uma andlise estatica ndo linear aproximada. Afralesta analise é
possivel verificar 0 desempenho sismico de umaitasir Na analispushover séo
aplicadas sucessivamente cargas estaticas creseenezificado a situacédo de ruptura
da estrutura. A Figura 14, adaptada de PRIESTEE#L (1996) mostra um esquema
qgue define quais os processos devem ser adotade@sapenalise sismica de pontes,

dependendo do objetivo da analise em questao.

PONTE
N CAPACIDADE RESISTENTE
DEMANDA SISMICA ‘7 DISPONIVEL
- dimensdes E}W’D—’(!Mﬂdﬂ{ ; i - dimensies e detalhamento exaio das secoes
- estimativa das propriedades das segdes - propriedades efetivas dos materiais
- valores nominais caracterisiicos - valores mals provaveis ou medidos das
dos materiais caracteristicas dos materiais
’7 MODELO GLOBAL ‘7 CARACTERIZAGAO DO COMPONENTE ‘7
i Anglise Adiee Capacidade | | pypover ge afdie
Anilise : Linear Individual - quasi-estatica
Outros : Modal s Sub-sistemas FE
Estatica Eldstica Elastica dos S ndo-linear Outros
Lmear 5 Time Elementos L ou "FEM"
Linear 1 : p % Individuais S
History 4 Flex3o ciclico
Andlise Nao-linear
Time History ou
Anilise Estrutural
Substitutiva
—‘ ESFORCOS |\ //| CAPACIDADE DE DEFOK\-i{{;;\D ‘
™~ /
| S~ |
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Figura 14 — Esquema para definicdo dos processeem adotados na analise sismica
de pontes, PRIESTLE¥t al. (1996).
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3.1 Métodos estaticos equivalentes

Métodos estéticos equivalentes sdo utilizados pateuturas simples, com
poucos vaos, com massa e rigidez uniformementebdigtas, em regides sujeitas a
graus considerados baixos de sismicidade. Nestésdo® uma carga horizontal
estatica equivalente € calculada e aplicada natesirpara simulacdo do carregamento

sismico.

Um dos métodos estaticos equivalentes mais difasdél oUniform Load
Method da AASHTO (2009, 2010). O método pode ser utilizpdoa a andlise de
pontes regulares, de massa e rigidez uniformemdistizibuidas, sem curvatura
significativa e com menos de 7 vaos e quando agdsis em zonas sismicas onde o

coeficiente de resposta de aceleragéo horizontagdal ou menor que 0,30.

O método baseia-se nos modos fundamentais de &dordg estrutura nas
direcOes transversal e longitudinal. O periodoegdestodos de vibracédo é determinado
utilizando-se um sistema massa-mola de um graibeeldde com rigidez equivalente,
gue deve ser calculado usando o deslocamento maue@corre quando uma carga
lateral uniforme e arbitraria é aplicada a ponte. d2ordo com a AASHTO (2009,

2010), o método pode superestimar o carregametet@llatuante em até 100%.
Para obter a carga estatica equivalente deve-g& ssgeguintes passos:

1) Calcular os deslocamentos transversais e longaishgx) resultantes
de um carregamento uniforme latepg) conforme ilustrado na Figura
15. O carregamento unifornpg € aplicado em todaextenséo da ponte

com valor de 1,0 kKN/m.
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Figura 15 —
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Carregamento inicial a ser aplicada paterminacao do carregamento

estatico equivalente ndniform Load MethodAASHTO (2009, 2010).

2) Calcular a rigidez lateral (ou longitudinal) da poK e peso totalV, de

3)

4)

acordo com as Equacdes (3-1) e (3-2), dnéeo comprimento total da
ponte,vs uax € 0 deslocamento lateral (ou longitudinal) maxiapds a
aplicacdo da carggo e w(x) € o peso proprio por unidade de
comprimento da estrutura, sem nenhum coeficientendpracéo. O
peso a ser considerado deve ser 0 de todos os nentpe estruturais e
cargas permanentes da estrutura. Geralmente, desefeerciais de
cargas moveis ndo sdo incluidos na andlise, poetrhosiver alta
possibilidade de existirem grandes carregamentoseisiona ponte
durante um terremoto, como por exemplo, em regmegopolitanas
onde congestionamentos sao provaveis e constaesses efeitos
inerciais devem ser considerados.

Calcular o periodo da ponig, de acordo com a Equacéao (3-3), ogde
€ aceleracao da gravidade.

Calcular a carga estatica equivalente sismica poidade de
comprimento de acordo com a Equacédo (3-4), @de o coeficiente
de resposta sismica elastica, definido também AASHTO (2009,
2010).
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3.2 Analise dinamica linear ou néo linear de histéricao tempo fime-
history)

A analise de historico no tempo consiste em sailzal@a resposta da estrutura
em funcdo do tempo quando o sistema é submetidtaadada aceleragcédo de base. Para
se atingir tal objetivo € necessario resolver aaega do movimento, apresentada nas
Equacbes (2-3) e (2-4) para sistemas de um gréibetdade submetidos a aceleracdes

na base.

Para se calcular a resposta da estrutura € ndoesifar métodos de solucao
de equacles diferenciais, por integracdo diretanp@iodos numéricos (como, por
exemplo, pelo método de Newmark), pela integralDdéamel ou por métodos no
dominio da frequéncia (que utilizam os conceitos ttansformadas de Laplace ou
Fourier).

3.2.1 Analise Modal

Uma alternativa para se evitar a solucado das égaatiferenciais no dominio
do tempo é utilizar a analise modal, ou métodougeeiposicdo modal. Neste método,
as equacdes de movimento sdo transformadas emeoadi@s modais. Desta forma
obtém-se um grupo de equacdes modais desacoplaties.equacdo modal é resolvida
para determinar a resposta modal e essas resE#Etasombinadas, obtendo-se a

resposta total do sistema.

O conceito fundamental da analise modal reside ato flo vetor de
deslocamentos de um sistema de multiplos graudberade poder ser expandido em
termos das diversas contribuicbes modais. Istoséipel porque qualquer conjunto de
vetores linearmente independentes pode ser utlizatho base para representar outro
vetor no mesmo espaco. Na Equacéao (3-5), veriBca-®rma desta expansao do vetor
deslocamentos, ondeq é o vetor representativo das chamadas coordemagoidais e
@ é a matriz modal, obtida através da solucédo dblgmma de autovalores, ou seja, da
solucéo para vibracgoes livres (CHOPRA, 2012).
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N
w(®) = ) ¢, 4,(5) = ®a() (3-5)
r=1

A equacado de movimento para um sistema de multiptass de liberdade
amortecido em termos das coordenadas modais podgs@éda na forma da Equacéo
(3-6).

N

N N
D MG O+ ) 4O+ ) K ar(©) = p© (3-6)

r=1

Multiplicando-se os termos da equacao g, pode-se reescrever a Equacéo
(3-6) na forma da Equacéo (3-#, € a massa generalizada do enésimo modo de
vibracdoK,, é a rigidez generalizada do enésimo modo de \Abra®,(t) é a forca

generalizada do enésimo modo de vibracao.

Reescrever a Equacao (3-6) na forma da Equacap €33sdssivel porque os
modos de vibragdo sdo ortogonais entre si, ou ¢gfk ¢, =0 e ¢, m¢, =0,

permitindo o desacoplamento das equacdes (CHOPRR)2

A prova da ortogonalidade dos modos de vibracide ged vista em SOUZA
LIMA e SANTOS (2008).

Entao:

N (3-7)
M, q.n(t) + Z Cor qr(t) + KnQr(t) = Pn(t)
r=1
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Onde:
My = ¢ m
Kn = dn" k¢
P(t) = ¢ P(1)

Cor = ¢nTC oy

No entanto, na Equagé&o (3-7) o termo do amorted¢onefio necessariamente
se desacopla no espaco modal. Porém, como podéesseem CHOPRA (2012), para
sistemas fracamente amortecidos pode-se consmigeedl,. = o se n # r e a Equacéo
(3-7) torna-se da forma da Equacédo (3-8). Ao salidia Equacéo (3-8) pav,,, se
obtém a Equacéo (3-9). Desta formanasjuacdes diferenciais acopladas expostas na
Equacéo (3-6) séo transformadas no conjunto etpuacdes desacopladas representadas

pelas Equacdes (3-8) e (3-9).

MnQn(t) + qun(t) + Knqr ) = INQ) (3'8)

F.(9)
M,

Gn (1) + 28 0n G (8) + 0?pqn(t) = (3-9)

Considerando-se um caso de carregamento ondecas faplicadas possuem a
mesma variacdo no tempo definida pt) e sua distribuicdo espacial € definida por um
vetor s, conforme a Equacédo (3-10) e utilizando-se darpdade de ortogonalidade
dos modos de vibracdo, é possivel se definir ariboigdo do enésimo modo de
vibracéo para o veta, independentemente de como os modos estdo nornuwizad

partir da Equacéo (3-11), onfieé chamado de fator de participacdo modal.

A Equacéo (3-11) pode ser vista como uma expamaabstribuicdo espacial
das forcas aplicadas (definida pelo vedprem termos da distribuicdo das forcas de

inércias,, associadas com os modos naturais de vibragéo.
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p(t) = sp(t) (3-10)

Sp = Lmoy, (3-11)
Onde:
_ _R(®
" My p(8)

A contribuicdo do enésimo modo para o deslocameattal u(t) é definida
pela Equacdo (3-12), ondy,(t) representa o deslocamento do enésimo modo do
sistema de um grau de liberdade de massa uniapartir deste conceito, € possivel se
definir a contribuicdo do enésimo modgdt) para qualquer valor de respostd),
através da Equacdo (3-13), ongl€ é a resposta estatica a distribuicdo de forcas de
inércias,. Combinando-se as contribuicfes de todos os mselobtém a resposta total
a excitacdo (CHOPRA, 2012).

U, (t) = LDy (1) (3-12)

rn(t) = rnSt [wnan(t)] (3-13)

De acordo com SOUZA LIMA e SANTOS (2008), para stedninar quantos
modos devem ser incluidos na analise dindmica,-seMancar méo do calculo dos
fatores de contribuicdo modal, através da Equacédo (3-14), ondeé a resposta
estatica a distribuicdo das forcasA soma dos fatores de contribuicdo modal de todos
0s modos resulta na unidade. Se somente os prenaodos sao incluidos, o errq e

da analise modal é dado na Equacéao (3-15).

=l (3-14)
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(3-15)

i
wm1-r
n=1

3.2.2 Analise dindmica de historico no tempo

A analise com historicos de aceleracdes no tempe densistir da analise
dindmica de um modelo estrutural submetido a hisiérde aceleracées no tempo
aplicados a sua base. Os historicos de aceleralfesdo ser compativeis com 0s
espectros de projeto definidos para a estruturaemeser aplicados um conjunto de
acelerogramas, independentes entre si, nas direyfmgonais relevantes para cada
estrutura. Estes acelerogramas podem ser obticegatde registros de eventos reais
compativeis com as caracteristicas sismoldgicatockl da estrutura, ou podem ser
acelerogramas gerados artificialmente. Os acelenogg a serem aplicados devem ser
afetados de um fator de escala, de forma que osctesp de resposta na direcédo
considerada, para um dado fator de amortecimeetthatn valores médios né&o
inferiores aos do espectro de projeto para uma fdéx0,2T e 1,5T, sendo T o periodo
fundamental da estrutura nesta direcdo, Ao meréss donjuntos de acelerogramas
deverao ser considerados na anélise (SOUZA LIMANTOS, 2008).
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3.3 Analise dinamica linear por espectro de resposta

O espectro de resposta € um grafico da respostamaafem termos de
deslocamentos, velocidades ou aceleragfes) destemsi de um grau de liberdade em
funcdo do seu periodo ou de sua frequéncia nataraina determinada excitacao.
Conhecido o espectro de resposta de uma excitagésposta maxima para um sistema
de um grau de liberdade é facilmente determinaddedgque conhecido o seu periodo

natural.

Espectros de resposta para aceleracdes da baaempBomente utilizados em
analise sismica, visto que estando definida a i@gge sismica maxima e a classe do
terreno € possivel definir a acdo sismica a paetium espectro de resposta para uma
certa fragdo de amortecimento critico. Este espeefiresenta a resposta eléastica de um
sistema de um grau de liberdade, expressa em tedmdsacOes da aceleracdo da

gravidade, em funcéo do periodo ou da frequéncigaladeste sistema.

3.3.1 Espectro de resposta

O conceito de espectro de resposta caracteriz8ugnnia da aceleracédo de
base em estruturas. Muito conveniente para arsibseica de estruturas, o espectro de
resposta fornece uma maneira simples de reunieg®stas maximas para todos o0s
sistemas elésticos lineares de um grau de liberdadeuma dada aceleracdo méaxima
da base (CHOPRA, 2012).

O espectro de resposta consiste em um grafico aloses de pico de resposta
em funcado da frequéncia ou periodo natural pata &sior de amortecimento critico. A
Figura 16 ilustra o conceito, apresentando o espeetresposta de deslocamentos para
certa aceleracédo de base, e respostas de difeststvas de um grau de liberdade a

essa aceleracao.
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Figura 16 —(a) Aceleracéo de base (b) Respostamnos$ de deslocamentos de
sistemas de um grau de liberdade de periodos msatliséintos, para taxa de
amortecimento critico de 2% (c) Espectro de resp@&tOPRA (2012).

O espectro de resposta tem se provado tdo Utihgandaria sismica que de
acordo com CHOPRA (2012), espectros de praticam@ues os sismos fortes o
suficiente para serem de interesse da Engenhaiaicdi sdo computados e publicados
assim que séao registrados. Dependendo da regiimndidade de espectros de resposta
existentes hoje em dia € suficiente para fornecsa ideia razoavel de que tipos de
sismos ocorrerdo no futuro. Além disso, é possseehnalisar como 0s espectros de
resposta sdo afetados pela distancia do hipocentogicées do terreno local,
condicbes geoldgicas, etc. A dificuldade reside regides onde ndo se encontram
disponiveis medi¢cOes suficientes para a montagenesgpectros de resposta que

permitam de alguma forma prever as futuras ocoiaérsismicas locais.

A partir da equacdo do movimento (2-3), é posséeelobter a aceleracdo
absoluta do sistema de um grau de liberdéde), conforme explicitado na Equacao
(3-16).
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ut(t) = —w?pu(t) — 2w, u(t) (3-16)

Percebe-se que para sistemas fracamente amortgoutiesse definir com boa
aproximagdo a aceleragdo absoluta maxima atravégaldo A (pseudo-aceleragdo
espectral), definido pela Equacéo (3-17), ondeddéslocamento relativo maximo do
sistema (deslocamento espectral). Normalmente @®cees de aceleracdo sao
apresentados em termos da pseudo-aceleracdo ekpet#o da aceleracéo relativa de
pico. Isto é feito porque esta € facilmente detead@ através dos deslocamentos de
pico da estrutura e é associada diretamente ao delpico de forca horizontal na base
(quando multiplicada pela massa do sistema). Efoome mostrado, para sistemas
fracamente amortecidos, a pseudo-aceleracdo € omafroximacado da aceleragdo
absoluta, o que fica claro na Equacéo (3-16). Deeima analoga, pode-se obter a
pseudo-velocidade espectral, através da Equacd®)(3Este valor se relaciona
diretamente com a quantidade de energia mobilipattaterremoto e também € comum

encontrar espectros de respostas em termos dagpgelodidade (CHOPRA, 2012).

A=w?,D (3-17)

V=w,D (3-18)

Para proposito de dimensionamento deseja-se detmrna forca (ou o
deslocamento) necessaria para inicio de escoardenststema, para determinar desta
maneira a demanda de ductilidade imposta por uraeracdo de base. Desta forma,
torna-se necessaria a determinagdo de um espeztresgosta elastoplastico. Este
espectro € montado fixando-se ndo somente a tasadegecimento do sistema, mas
também o fator de ductilidage. Portanto sdo efetuadas as analises dinadmicas de
diversos sistemas de um grau de liberdade de parititerentes, para uma determinada

taxa de amortecimento critico e um determinado ff¢aductilidade.
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A partir das respostas obtidas destas analisesnéadmwo espectro de resposta
(com valores de pico de aceleracéo, velocidade eslocimento) para um fator de

ductilidadeu especifico.

Este procedimento é repetido para diversos fateeductilidade até abranger
uma determinada faixa de interesse destes fatAr&sgura 17 ilustra o espectro de

resposta elastoplastico para o terremoto El Ceatrdew € o0 peso do sistemalg € a

pseudo-aceleracdo do sistema elastoplastico, gediréda pela Equacéo (3-19), onde

uy € o deslocamento de inicio de escoamento do SIEEMOPRA, 2012).

A, = w’hu, (3-19)

08

0.6

filw=Aylg

0.4

02

Figura 17 — Espectro de resposta para sistemasmbsticos com taxa de
amortecimento critico de 5% submetidos a acelerdedmase para o sismo El Centro,
CHOPRA (2012).
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3.3.2 Analise espectral de sistemas de multiplos graus tkerdade

A resposta maxima de um sistema de multiplos gdeuiberdade pode ser
obtida sem a necessidade de se realizar uma adaliBestérico no tempo, através da
analise espectral. O resultado desta analise B&até, porém estima-se a resposta com

precisao suficiente para se projetar estruturasosiesistentes.

O valor de pico da contribuicdo do enésimo moda paresposts,, pode ser
obtido através do espectro de resposta de progdoEmuacéao (3-20), ondg é o valor
da pseudo-aceleracdo espectral correspondenterimo@eu frequéncia do modo em
questdo e;,5' é a resposta estatica a distribuicdo de forcamdéteia s, (CHOPRA,
2012).

Tho = 1,54, (3-20)

Em geral, as respostas modais atingem seus picogsantes de tempo
distintos. Portanto, a combinag&o as suas contibaide respostg, para se obter a
resposta de pico total ndo pode ser feita de naarexata. Para tal, sdo utilizados
critérios para combinacdo das contribuicbes modsigimas, conforme exposto em
SOUZA LIMA E SANTOS (2008).

O critério da soma direta dos valores dos picosraspostas modais €
conhecido como ABSSUM (soma absoluta) e definida gequacdo (3-21). Este

critério proporciona valores muito conservadores,igso normalmente nao € utilizado.

N

7 < ) Il (3-21)

n=1

O critérioSRSSraiz quadrada da soma dos quadrados) € defimdégnacao
(3-22). Este método fornece estimativas adequaelgscd de resposta para estruturas
com frequéncias modais de valores bem espacadams.flequéncias muito proximas
pode fornecer resultados contra a seguranca, (i seus maximos podem ocorrer em

instantes de tempo muito proximos.
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N
ro = (z r,wz) (3-22)

n=1

O critério CQC (combina¢do quadratica completagfintio pela Equacéo (3-
23), ondeg;, sdo os fatores de amortecimento dos modos comdsptes e, €
denominado coeficiente de correlagdo, que podeob&do pela Equacéo (3-24),
desenvolvida por Der Kiureghian.

1/2

N N N
To = <Zl Tno” + Zl Z:l pinriorrw) (3-23)
8./T:0n Bindi + G)Bin 2 (3-24)

P L= BunD)? + 400nBin(L+ Bin®) + 402 + 3n2)Bin?
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3.3.3 Espectro de projeto

O espectro de projeto consiste em um espectrogp®st representativo de
todas as aceleragfes sismicas ocorridas no lodaletesse. O espectro de projeto deve
satisfazer critérios suficientes para o projetoeduturas sismo-resistentes, ou seja,
deve ser elaborado de forma que estruturas pragtadpartir dos mesmos possam
resistir a sismos futuros. Pode-se perceber atrdeé&igura 18 que projetar uma
estrutura para um sismo especifico ndo garanteesisiéncia a terremotos futuros, uma

vez que sismos tem caracteristicas aleatorias.

O espectro de projeto € determinado através deisepakstatisticas de
espectros de respostas de um conjunto de sismEesenta uma espécie de envoltdria
destes terremotos. Para se estabelecer um esgegbrojeto satisfatério deve-se levar
em conta fatores como magnitude dos terremotosidosrno local, distancia até a
falha de origem, mecanismo da falha, geologia duirdao percorrido pelas ondas
sismicas da origem até o local em questéo e caeslid terreno. Em alguns lugares do
mundo existe uma grande dificuldade para elaboradggie espectro de projeto
representativo, devido a falta de monitoracédo estreg disponiveis de terremotos. Por
exemplo, este € 0 caso do Brasil. Nestes casasnatgaproximacgdes sao feitas a partir

de registros de locais com condi¢cdes semelhantes.

Para a consideracdo da elastoplasticidade, podarsgr mao de uma
abordagem simples, descrita por CHOPRA (2012) strdda na Figura 19. Nesta
abordagem, o espectro elastico € dividido pelor fd® ductilidade, se tornando um

espectro elastoplastico.
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Figura 18 — Espectro de resposta de aceleracGdisaigao norte-sul de terremotos
ocorridos em 18 de Maio de 1940, 9 de Fevereird9d® e 8 de Abril de 1968 em El
Centro- Califérniad = 2%, CHOPRA (2012).
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Figura 19 — Espectro de projeto elastoplasticosgeigo-aceleracdo para diversos
fatores de ductilidad€,= 5%, CHOPRA (2012).
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3.4 Analise estatica nao lineapushover

O conceito de desempenho sismico altera a formeo casnestruturas sao
dimensionadas. Em vez de se procurar aumentar istéresa, que nao se traduz
necessariamente em um aumento da seguranca, psecasaliar como € a resposta
efetiva da estrutura a uma determinada acéo sis@a#ecer a distribuicdo de forcas
sismicas ao longo de uma estrutura torna-se taorfengge quanto conhecer o seu valor

total.

Um bom desempenho sismico estd garantido quandstratuea tem a
capacidade de formar rotulas plasticas em zonas@meomprometam o seu equilibrio
global, dissipando assim energia. Através de urdfisgnestética ndo lineaushoveré
possivel o calculo explicito da ductilidade da wdstia, a definicdo de estados de
deformacéo diretamente relacionaveis com os dam®sarios elementos e, portanto, a
definicio de uma verificacdo da estrutura em umaodoégia baseada em

deslocamentos.

Ao realizar-se a andlise dinamica e determinar emdodamentos para cada
instante de tempo, as forcas e tensdes atuantesleroentos podem ser determinadas
atravées de uma analise estatica da estrutura, dudhodo-se forcas estaticas
equivalenteds que resultam em deslocamentos compativeis conetesniinados pela
andlise dindmica. Portanto, pode-se assim esceevequacdo (3-25) em termos da

rigidezk do componente estrutural.

fs=ku(t) (3-25)

Quando se trata de analise modal, € til deternasarontribuicbes de cada
modo individual nas forcas e tensdes nos elemekttso, a Equacédo (3-25) pode ser
escrita da forma da Equacéo (3-26), ohde a forca estética equivalente associada com

0 enésimo modo de vibragao.
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Tendo em vista que os deslocamentos de cada modempaer escritos
conforme a Equacéo (3-5), podemos escrever a Eqa¢Zb) na forma da Equacao (3-
27), ondep,, é o termo da matriz modal referente ao enésimo rdedabracéog,, (t)é
o vetor das coordenadas modais referente ao enésiaum de vibracdop, € a

frequéncia natural referente ao enésimo modo dagdlo an a matriz de massa.

frn=kuy(t) (3-26)

fn= wnzm D qn(t) (3-27)

Conforme mostrado por CHOPRA (2012), a analisetieatde uma estrutura
submetida a forcas laterdjsconforme a Equacéo (3-28) resulta nos mesmos sattere
pico de resposta do enésimo mogg determinados na analise espectral, através da
Equacéo (3-20). As forgas laterais equivalentea pateterminac&o do pico de resposta
através de andlise estética equivalente podemssgtas da forma da Equacéo (3-29),
visto ques, € definido conforme a Equagéo (3-11), ofigé o fator de participacdo
modal,®,, € o termo da matriz modal referente ao enésimo nuedeibracdom a
matriz de massa &, € a ordenada do espectro de resposta de pseudoagoels

correspondente ao periodipe ao fator de amortecimengp do enésimo modo.

fn=Sn4n (3-28)

fn=Tmd, A, (3-29)

Esta resposta de pico pode ser atingida por unm@seamstatica ndo linear da
estrutura submetida a forcas que crescem em pegjparzelas até que seja atingido um
certo deslocamento limite. A Figura 20 ilustra uamélisepushoverem um edificio a
partir do vetor de forgcas do primeiro modo de @A supondo ser este 0 modo de

maior contribuig&o.
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De acordo com SUCUGLU e AKKAR (2014), a andlise deve ser n&o linear
para gue se leve em conta os efeitos da plastificda estrutura ao longo do processo.
O modelo estrutural ndo linear permite a formagéootulas plasticas de momento nas
extremidades dos membros. Entende-se por rotulatiqda a idealizacdo do
comportamento de escoamento e plastificacdo nasenediades dos membros
submetidos a flexdo, através de relagcbes momematcwa. Os diagramas de
momento-curvatura podem ser convertidos em monretGA0 ao serem

multiplicados pelos comprimentos da rétula, charsatéd ,

Em elementos de concreto armado, € sugerido portUSMCU e AKKAR
(2014) utilizar como comprimento de rotula metadeattura Gtil da secéo transversal
do elemento. A CALTRANS (2006) estabelece uma dfmggara determinacdo do
comprimento de rétula plastica, que sera apresantad Secdo 5.2.1. Visto que o
comprimento da rétula é pequeno em relacdo ao ¢orapto dos elementos, a rétula
plastica pode ser localizada proxima ao né ondespera que momentos maximos

ocorram.

L 3 I
SO,
N o

: A

Figura 20 - Analispushoverem edificio a partir do vetor de for¢as do
primeiro modo de vibragdo, SUCWJDU e AKKAR (2014).

Apos a definicao das roétulas plasticas, a anatisdiea de carregamento lateral
pode ser conduzida, com incrementos suficientemaede@enos, conforme a Equacao
(3-30).

fi=aifn; a;=010203.. (3-30)
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A forca cortante na base é calculada através dadgaqu3-31), ondeV,,” é a
massa modal efetiva, definida pela Equacdo (3@®jeL,," é definido pela Equacéo
(3-33).

Vbi = Mn* a; An (3'31)
M, =T, L," A, (3-32)
L"=3Y, m; 0, (3-33)

O deslocamento maximo no topo da estrutura refe@mtenésimo modo pode
entdo ser obtido através da Equacédo (3-34), ®pdé a ordenada do espectro de
resposta de deformacéo correspondente ao pefjoel@ao fator de amortecimenggdo

enésimo modo.

U = [ Opp Dy (3'34)

n

A curva de capacidade pode ser montada tendo coeoada a forca cortante
na base e como abscissa os deslocamentos de tépgura 21 mostra duas curvas de

capacidade, para respostas elasticas e elastoptastspectivamente.

Vb Vb

Y o O
I

() (a) ~

u

Figura 21 — Curvas de capacidade de cortante @devieasus deslocamento de resposta
(SUCUGGLU e AKKAR, 2014). (a) Regime elastico e (b) Regietastoplastico.
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Forcas e deformacbes maximas em elementos de twemaisgie multiplos
graus de liberdade ocorrem em diferentes instadeesempo durante um evento
sismico. De acordo com SUCWJDU e AKKAR (2014), se um sistema estrutural
puder ser idealizado por um sistema equivalentendgrau de liberdade respondendo
principalmente ao primeiro modo de vibracdo, esdséintdo um Unico instante no qual
forcas internas e deformacfes tornam-se maximas. $834 o0 instante em que o0s
deslocamentos no sistema de multiplos graus dedide serdo maximos. Se for
possivel determinar este deslocamento maximo, kae&ea de desempenho deve ser
efetuada no momento em que o carregamento incrahegntanalisgpushoveratingir

este valor. Este deslocamento &€ chamado de destatamlvo.

O EUROCODE 8 (2005) possui em seu Anexo H um métpdoa
determinacado do deslocamento alvo para realizag@malisgpushoverde pontes. O no
de controle deve ser o centro de gravidade dodabulO deslocamento alvo deve ser
igual ao deslocamento maximo atingido apos a andalis espectro de resposta
considerando um fator de comportamento unitarica Haslocamentos na direcéoa
combinagéo a ser considerada deve ser 100% do siandirecdax combinado com
30% do sismo na direcap Para deslocamentos na diregaca combinagao a ser
considerada deve ser 100% do sismo na dirggémmbinado com 30% do sismo na
direcdox. A analise deve ser feita considerando a rigidetivea dos membros ducteis,
ou seja, devem-se reduzir as inércias a flexaoc@dalos membros com a consideragéo

da fissuragao.
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4 Espectros recomendados por algumas normas

Nesta secéo serdao apresentados alguns espectespdsta recomendados por

normas técnicas amplamente utilizadas.

4.1 AASHTO (2009, 2010)

A AASHTO (2009, 2010) recomenda, para o procedimegeral (o
procedimento especifico sera discutido mais adiaatetilizacdo do espectro de projeto
elastico na forma apresentada na Figura 22. Estamendacdo resulta em pontes
projetadas com baixa probabilidade de ruina, paglergerimentar danos significativos
e descontinuidade de operagcdo quando sujeitasramtEos que tenham 7% de
probabilidade de serem excedidos em 75 anos, ay@n periodo de recorréncia de
1000 anos.

CSJ‘I‘I
2

DS~ a“s

0 ! 02 Sp 1.0
TA0ET. % Sog T (s)

Figura 22 — Espectro de projeto elastico recomemgath AASHTO( = 5%,
AASHTO (2009, 2010).
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Para a determinacdo dos coeficientes de influéaiderreno localF, para

periodos pequenok, para periodos longoskgga para periodo zero, deve-se primeiro

determinar a classificacdo geotécnica do localfacore especificado na Tabela 1, onde

7s € a velocidade média de propagacédo de ondas paB@no sob a superficig, € a

resisténcia média ndo drenadaNeé a média de SPT obtidos conforme os

procedimentos que serao descritos em seguida.

Tabela 1 — Classificagao do solo local, AASHTO @Q#010).

Tipo de Solo e Perfil Geotécnico

Classe Observacoes
Tipo Dy s N
A RO(zha vs> 1525 m/s - -
sa
760 m/s < w
B | Rocha| 1555 mis ) )
Solo
muito
- 365 m/s < w
C rigido e 760 m/s - N>50
rocha
alterada
Solo 180 m/s <w | 50 kN/m2 < g
D | tigido |  365mis | <100 kn/me | TOSN<S0
ou qualquer perfil com
mais que 3m de argila
E | 590 | y<cigoms | ssoknme | N<15 mole com indice de
mole plasticidade superior a 2(

umidade superior a 40%
su<25kN/m?2

Solos que necessitam avaliacdo especifica, corfas tow argilas muito organic
com H>3m, argilas muito plasticas com H>7,6m edadie plasticidade superi
a 75 ou camadas argilosas muito espessas com H>36m
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Para o célculo d& utiliza-se a Equacgéo (4-1), ondeé a profundidade de

cada camada consideradaseé a velocidade de propagacédo de ondas cisalhdates
camada considerada.

i=15 (4-1)

Para o célculo d& utiliza-se a Equacéo (4-2), ondeé a profundidade de

cada camada consideradblie o SPT da camada considerddando deve ultrapassar o
valor de 100 golpes.

2iz1 4
R (4-2)
i=1Ni

N =

Para solos nédo-coesivos e coesivos ocorrendo sinegnente nos 3,05m
superiores do solo, utiliza-se as Equacdes (4(3)¥8, onddl; é a profundidade de cada
camada consideradd; é a camada total de solo ndo-coesNg; € o SPT da camada
consideradag, é a camada total de solo coesivg,jeé o valor de resisténcia nao-
drenada da camada considerdda; ndo deve ultrapassar o valor de 100 golpes. Caso
os valores dg, e N classifiquem os solos em categorias distintasg-gevadotar a

classe que resulta no espectro de projeto elasiit® conservador.

ds
Nen = —ar (4-3)
=1 Nchi
_ dc (4-4)
Su = —n &
=1 Sui

Apos definida a classe do terreno, os valoreBgg Fa. e F, séo determinados
de acordo com as Tabelas 2, 3 e 4.
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Tabela 2 — Valores @g, AASHTO (2009, 2010).

Classe do Coeficiente de Aceleracdo Espectral para periodh2is (S

Terreno Ss<0,25 Ss=0,5 Ss=0,75 Ss=1,00 Ss>1,25
A 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8
B 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0
C 1,2 1,2 1,1 1,0 1,0
D 1,6 1,4 1,2 1,1 1,0
E 2,5 1,7 1,2 0,9 0,9
F Necessaria andlise especifica das condi¢cdes locai

Interpolar para obter valores intermediarios gde S

Tabela 3 — Valores d&, AASHTO (2009, 2010).

Classe do Coeficiente de Aceleracdo Espectral para periodbsi€S)

Terreno S1<0,1 S1=0,2 $1=0,3 S$1=0,4 S1>0,5
A 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8
B 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0
C 1,7 1,6 1,5 1,4 1,3
D 2,4 2,0 1,8 1,6 1,5
E 3,5 3,2 2,8 2,4 2,4
F Necessaria analise especifica das condi¢cdes locai

Interpolar para obter valores intermediarios de S

Tabela 4 — Valores d&g., AASHTO (2009, 2010).

Classe do Aceleracao Horizontal de Pico (PGA)

Terreno PGA<0,1 PGA=0,2 PGA=0,3 PGA=0,4 PGA>0,5
A 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8
B 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0
C 1,2 1,2 1,1 1,0 1,0
D 1,6 1,4 1,2 1,1 1,0
E 2,5 1,7 1,2 0,9 0,9
F Necesséria andlise especifica das condi¢cdes locai

Interpolar para obter valores intermediarios de PGA

O PGA Peak Ground Acceleratigre os coeficientes de aceleragbes espectrais
de pequeno (0,2s) e longo periodos (1,8s§ S, sdo fornecidos para diversas regioes
dos Estados Unidos da América para solo rochosas$€IB). Alguns exemplos destes
valores recomendados encontram-se nas Figuras 23,e 225. Para valores

intermediarios a AASHTO (2009, 2010) recomendaerjpolacdo linear de valores.
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PGA EUA com 7% de probabilidade de exceder em 75 anos e

Figura 23 PGA para diversos pontos dos EUA expresso em porcamtag
aceleracao da gravidade= 5%, AASHTO (2009, 2010).

43



Ss EUA com 7% de probabilidade de exceder em 75 anos

Figura 24 -S;(coeficientes de aceleracfes espectraib=dg29 para diversos pontos
dos EUA,{ = 5%, AASHTO (2009, 2010).
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$1 EUA com 7% de probabilidade de exceder em 75 anos

Figura 25 -§, (coeficientes de aceleracdes espectrais=dg09 para diversos pontos
dos EUA,{ = 5%, AASHTO (2009, 2010).
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A construcdo do espectro elastico de projeto camdoa Figura 19 é feita,

entdo, a partir do coeficiente sismiCq, definido pelas Equacgdes (4-5), (4-6) e (4-7),

onde Ty, € o periodo de vibragdo do modo de ordeni, € o periodo de referéncia

utilizado para definir a forma do especffgg o periodo em que o espectro deixa de ser

independente do periodo para ser inversamente noiopal a ele.

Para periodos menores ou iguai,aem-se:

Csm = Ag + (SDS - As)(Tm/TO)

AS = FPGAPGA
(4-5)
Sps = F4Ss
TO = O.ZTS
Ts = Sp1/Sps
Para periodos maiores ou iguaig& menores qués, tem-se:
Csm = Sps
(4-6)
Para periodos maiores glig¢ tem-se:
Csm = Sp1/Tm
(4-7)
Sp1 = K51

Para se considerar os efeitos da elastoplasticidad®@ASHTO (2010)

recomenda utilizar fatores de modificacdo de respoara reduzir os efeitos das forcas

sismicas. A norma reconhece que € inviavel ecoraneate projetar uma ponte para

resistir elasticamente a grandes sismos. Logonasse a ocorréncia de deformacoes

inelasticas dividindo-se os esfor¢os resultantesartflise espectral por um fator de

modificacdo de resposta apropriado.
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A magnitude desses fatores sera relacionada s&aasesacional da ponte, que
pode ser classificada como critica, essencial dtagude acordo com requisitos de
seguranca, sobrevivéncia e posicdo estratégicagp@efesa. Também dependerd da
zona sismica em que se encontra a ponte, conforttessificacdo da Tabela 5, e do
tipo de peca ou detalhe estrutural que esta sendendionado. Os valores
recomendados de fatores de modificacdo de resposée apresentados na Tabela 6

para elementos da subestrutura e na Tabela 7 |panargos de ligagéo.

Para se aplicar os fatores de modificacéo de respas estruturas de concreto
armado é necessario que o detalhamento da estrudgpeite certos requisitos
especificos que fornecam garantia de um comportamernimamente ddctil das
estruturas. Um exemplo de detalhamento necessanodé utilizacdo de ganchos
especiais nas armaduras transversais de pilaregegides onde é prevista a formacéo
de rétulas plasticas. Os fatores de modificacaesigosta para as ligacdes sdo menores,
para garantir a integridade da estrutura sob a sigdica. Para juntas de dilatacdo e
ligacOes entre encontros e subestruturas o fatonatiificacdo de resposta inclusive

majora os esforcos resultantes da analise espeléstica.

Como alternativa ao uso dos fatores de modificalighcesposta estabelecidos
na Tabela 7, as ligagdes monoliticas entre mendsiosturais podem ser projetadas de
forma a transmitir as forcas maximas desenvolvidals formacdo de uma roétula
plastica no pilar ou linha de pilares conectadagssas ligagdes. Se for efetuada uma
andlise de histdrico no tempo com a consideracdmate linearidade o fator de

modificacdo de resposta a ser utilizado deve s&l @ unidade.

Tabela 5 — Zonas sismicas, AASHTO (2010).

Coeficiente de Aceleracasy: Zona Sismica
$1<0,15 1
0,15<51< 0,30 2
0,30<01< 0,50 3
0,50<%1 4
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Tabela 6 — Fatores de modificacao de respostagpsubestrutura, AASHTO (2010).

Classificacao Operacional

Subestrutura Critica Essencial | Outras
Pilares-Parede 1,50 1,50 2,00
Linhas de Estacas de Concreto Armado

Somente Estacas Verticais 1,50 2,00 3,00
Com Estacas Inclinadas 1,50 1,50 2,00
Pilares isolados 1,50 2,00 3,00
Linhas de Estacas Metalicas
Somente Estacas Verticais 1,50 3,50 5,00
Com Estacas Inclinadas 1,50 2,00 3,00
Linhas de pilares 1,50 3,50 5,00

Tabela 7 — Fatores de modificacao de respostaagdigacoes, AASHTO (2010).

Classificacdo Operacional

Ligacao
Critica| Essencial Outras

Subestrutura- Encontro 0,80
Juntas de dilatacéo entre vaos 0,80
Pilares- travessa/ Linha de estacas- Bloco ou

1,00
Superestrutura
Pilares- Fundacgao 1,00
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Um procedimento local especifico para a determmalghespectro de projeto

elastico deve ser utilizado nos seguintes casos:

1) O local de construgéo da ponte € classificado cdasse-;
2) O local de construgéo da ponte encontra-se a ntend® km de
uma falha ativa;

3) Terremotos de grande duracéo sdo esperados no local

Esta analise deve estabelecer quais fontes sseucdribuem para o local, a
magnitude sismica maxima para cada fonte, as fengéeatenuacdo meédia para os
valores da aceleracdo espectral e seus correspgesddesvios-padrao, relacbes de
recorréncia de magnitude sismica para cada foseicd e comprimento de cada falha
contribuinte da regido. O espectro elastico deeprojleterminado pelo procedimento

especifico ndo pode ser inferior a 2/3 do deterdunzelo procedimento geral.

A AASHTO (2009) define também uma diretriz de disienamento baseada
em capacidade de deslocamentos da estrutura. Adodegia € muito proxima a
estabelecida pela CALTRANS (2006) que sera abordadgecéo 4.2.
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4.2 CALTRANS (2006)

A CALTRANS (2006) recomenda que seja utilizada utaa curvas padrao de
espectro de resposta de aceleragcdo disponivei®erangxo. A curva de espectro de
resposta de aceleracao deve ser utilizada em d¢orgam a aceleracéo de pico na rocha
(PGA). O mapa sismico da California pode ser vistoigarg 26 e um dos espectros de

resposta recomendados esta apresentado na Figura 27

A CALTRANS (2006) determina ainda que, para estaguque serao
construidas no raio de 15km de uma falha ativaamerdo camadas fracas (aluvido)
com espessura superior a 75m, as curvas de aésezapectral devem ser majoradas

conforme as seguintes recomendagodes:

1) Acréscimo de 20% parb> 1,05
2) Nenhum acréscimo paifa< 0,55
3) Interpolacéo linear pa@5s < T < 1,0s

Deve-se escolher a curva baseando-se na clas&tichrterreno, conforme a
Tabela 8. O comportamento elastoplastico é levaa@nta por meio do calculo da
ductilidade de demanda sismica e da ductilidadeagecidade do elemento, pois a
CALTRANS (2006) € uma norma que utiliza critérios derificacdo baseados em

deslocamentos.
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Tabela 8 — Classificagao do terreno de acordo c@QALaTRANS (2006).

Classe

Tipo de Solo e Perfil Geotécnico

D

D

Observacgoes
Tipo Vg s, N
A Rocha sd| vs>1525m/s - -
760m/s < ¥
B Rocha 1500m/s ) )
Solo muito
rigidoe | 360m/s <«
C rocha 260m/s su>100 kN/m2 N>50
alterada
- 180m/s < ¥ 50kN/m2 < s
D | Solorigido 360m/s <100kN/mz | 1o<N<50
ou qualquer perfil
com mais que 3m d
argila mole com
E Solo mole| vs< 180m/s @<50kN/m? N<15 | indice de plasticidad
superior a 20,
umidade superior a
40% e 8<25kN/m?
Solos que necessitam avaliagdo especifica, corfas ton argilas muito
F organicas com H>3m, argilas muito plasticas com,Bm7e indice de

plasticidade superior a 75 ou camadas argilosamraspessas com H>36m
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Figura 26 — Mapa sismico da Califérnia, com valateBGA CALTRANS (1996).
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Aceleracio Espectral (g)

PERFIL DE SOLO TIPOD

MAGNITUDE: 8.0 + ou- 0,25

Figura 27 — Espectro de projeto elastico recomemgath CALTRANS para solo do

Periodo (s)

perfil D e magnitude 8,0+0,2%,= 5%, CALTRANS (2006).

53




4.3 NBR15421 (2006) - Projeto de edificios resistentasismos

O espectro de resposta elastico recomendado peR1LBE1 (2006) tem a
forma grafica indicada na Figura 28. As Equac0e8)(44-9) e (4-10) definem as
faixas do espectro, ondg,, ea,s; SA0 as aceleragées espectrais para os periodos de

0,0s e 1,0s respectivamente, em funcao da acebesdgi@ica horizontal caracteristica
ay que é definida a partir do zoneamento sismico. @amento sismico brasileiro €

apresentado na Figura 29.

Para periodos de 0 segundos a CO&atemos:

Ca
Sa(T) = ay50(18,75.T.—+ 1,0
a( ) gsO( Cv ) (4-8)

agso = Caly
Para periodos entr®8 Cv/Cae 0,4 Cv/Catemos:
Sa(T) = 2,5 ags (4-9)
Para periodos maiores ou iguai3,4 Cv/Catemos:

Sa(T) = agsl/T
(4-10)
ags1 = Cpaq

Os fatores de amplificacédo sismica no sBje C, sdo apresentados na Tabela

9. Na Tabela 10 é apresentada a classificacacdesnos.
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25

Cv/Ca

Espectro de resposta de projeto (Sa/az0)

0,08Cv/Ca 0.4Cv/Ca 1.0 2.0

Periodo T, em segundos

Figura 28 — Espectro de projeto elastico recomemgath NBR15421; = 5%,
NBR15421 (2006).

R
Zona 2 )

Figura 29 — Zoneamento sismico brasileiro com aagd® caracteristica horizontal para
terrenos classe B (rocha) em funcao da aceleraggoagidade, NBR14521 (2006).
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Tabela 9 — Determinacéo @a e Cvde acordo com a classe do terreno, NBR15421

(2006).

Classe do Ca Cv

Terreno ag< 0,10y ag= 0,15 ag< 0,10y 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 2,5 2,1 3,5 3,4

Tabela 10 — Classificacao do terreno de acordoadiBR15421 (2006).

Classificagag Tipo de Solo e Perfil Geotécnico ~
- — Observacoes
do Solo Tipo A N
A Rochasa | vs>1500m/s -
760 m/s< vs<
B Rocha 1500 m/s i
Solo muito
rigido e 370 m/s< vs<
= rocha 760 m/s N=50
alterada
- 180 m/s< vs<
D Solo rigido 370 m/s 15<N<50
E Solo mole | vs<18omis | N<15 | OUgualquer perfil com majs
gue 3m de argila mole
Solos que necessitam avaliacdo especifica, corne kgliefaziveis,
= argilas muito sensiveis e solos colapsiveis fracéengmentados, turfas
ou argilas muito organicas, argilas muito plasticascamadas argilosas
mole ou média muito espessas cor3bin
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Para obtencéo dos valores médiogdetiliza-se a Equacédo (4-11), ondle® a

profundidade de cada camada consideradaéa velocidade de propagacéao de ondas

cisalhantes na camada considerada. Para o calewoudliza-se a Equacgédo (4-12),

ondeN; é o SPT da camada considerada.

(4-11)

(4-12)

Para considerar os efeitos da elastoplasticidadeerenitir projetos mais

econdmicos, a Norma Brasileira estabelece coefesetle modificacéo de resposta, que

devem ser aplicados de forma a minorar os esfaigdos apos a andlise elastica. A

Tabela 11 apresenta valores estabelecidos de iemtdicde modificacdo de resposta

para diversos elementos estruturais. O detalhanusota considerado seria o0 constante

na NBR6118 (2014). O detalhamento especial devéeera partir de alguma norma

gue apresente requisitos especificos para resatgisonica, como por exemplo, a ACI-

318 (2011). Os deslocamentos devem ser majoraduartat de um coeficient&y,

chamado de coeficiente de amplificacdo de desloctrse
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Tabela 11 — Fatores de modificacdo de resposta, 1S8R (2006).

Coeficiente de
Sistema basico sismo- resistente Modificacéao de
Resposta R
Pilares-parede com detalhamento especial 5
Pilares-parede com detalhamento usual 4
Pdrticos de concreto com detalhamento especial 8
Pdrticos de concreto com detalhamento intermediario 5
Pdrticos de concreto com detalhamento usual 3
Pdrticos de agco momento-resistentes com detalhansspecial 8
Porticos de agco momento-resistentes com detalhament 45
intermediério ’
Pdrticos de agco momento-resistentes com detalhamsnogl 3,5
Particos de aco contraventados em trelica comldetednto especial 6
Pérticos de aco contraventados em trelica comtdatanto usual 3,25
Sistema dual, composto de pérticos com detalhanmesmecial e r
pilares-parede de concreto com detalhamento e$pecia
Sistema dual, composto de pérticos com detalhanmesmecial e 6
pilares-parede de concreto com detalhamento usual
Sistema dual, composto de pérticos com detalhanmesecial e
. : . 7
porticos de ago contraventados em trelica com lutadnto especial
Sistema dual, composto de pérticos com detalhametgionediario 6.5
e pilares-parede de concreto com detalhamentoiaspec '
Sistema dual, composto de pérticos com detalhametgionediario 55
e pilares-parede de concreto com detalhamento usual '
Sistema dual, composto de porticos com detalhamesntal e 45
pilares-parede de concreto com detalhamento usual '
Estruturas do tipo péndulo-invertido e sistemasalenas em o5
balanco '
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4.4 Eurocode 8 (2005)

O espectro de resposta elastico recomendado pdROEDDE 8 (2005) tem a
forma grafica da Figura 30. Analiticamente, podea#ido através das Equacbes (4-
13), (4-14), (4-15) e (4-165.(T) € o espectro de resposta elastico horizonta, o
periodo do sistema de um grau de liberdade comegpie,a, € a aceleragao
horizontal de pico de projeto no solo tiapS é o fator de influéncia do solp,é o fator
de correcdo do amortecimento de 5% para o valargpondente a estrutura em
questdo, que deve ser calculado pela Equacdo (4Q7espectro elastico de
deslocamentos,.(T) deve ser obtido diretamente a partir da transfoamado

espectro de resposta de aceleragp€B), utilizando a Equacéo (4-18).

Para periodos de 0,09 atemos:

T -
Se(T) = a,S|1+—(2.5n—1) (4-13)
Tg
Para periodos enfige T¢, temos:
Se(T) =2,5a4 87 (4-14)
Para periodos enffe e Tp, temos:
Tc
Se(T) =2,5a4 87 [?] (4-15)
Para periodos enffg e 4,3, temos:
Tc TD
S.(T)=25a,S7 [?] (4-16)
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Para a corregao do amortecimemtéemos:

(4-17)
M= /10/(5 g2 055

Spe(T) = S,(T) [%r (4-18)

Selag

o

Tg Te Tp 7
Figura 30 — Espectro de resposta elastico de acéehorizontal para periodos
menores que 4,0 s, EUROCODE 8 (2005).

As aceleragcOes horizontais de pico para o soloAigtevem ser obtidas dos
zoneamentos sismicos, que devem ser definidos inessas codigos nacionais. As
aceleracoes horizontais de pico para o soloAipscolhidas pelas autoridades nacionais
correspondem ao periodo de retorno de refer@necimda acdo sismica com uma certa
probabilidade de ser excedido em 50 anos (usuadmi€®t). Para periodos de retorno
diferentes dos de referéncia, de acordo com asedage importancia definidas pelo
EUROCODE 8 (2005), deve-se multiplicar a acelerdgdrizontal de pico para o solo

tipo A por um fator de importancia; maior que 1,0.
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Os valores de5 Tg, Tc e Tp devem ser obtidos nos anexos nacionais. O
EUROCODE 8 (2005) recomenda a utilizacdo de dpastde espectro, com os valores
dispostos nas Tabelas 12 para o espectro do Tepbabela 13 para o espectro do Tipo
2, de acordo com a classificacdo especifica dd.l6eso as magnitudes sismicas locais
nao ultrapassem o valor de 5,5 é permitida a afiip do espectro do Tipo 2. Caso

contrario devera ser usado o espectro do Tipo dasgsificacdo do terreno deve seguir
as prescricdes da Tabela 14.

Tabela 12 — Valores d& Tg(s), Tc(s) e Tp(s) de acordo com a classe do terreno para o

espectro de resposta elastico horizontal do TifglJROCODE 8 (2005).

CT'gereengo S Te(s) Te(s) To(s)
A 1.00 0.15 0.40 2.00
B 1,20 0.15 0.50 2.00
C 115 0.20 0.60 200
D 1.35 0.20 0.50 2.00
E 140 0.15 0.50 200

Tabela 13 — Valores d& Tg(s), Tc(s) e Tp(s) de acordo com a classe do terreno para o

espectro de resposta elastico horizontal do TifEl IROCODE 8 (2005).

CT'gereengo S Ta(s) Te(s) To(s)
A 1,00 0,05 0.25 1,20
B 135 0.05 0.25 1,20
C 150 0.10 0.25 120
D 1.80 0.10 0.30 1.20
E 1,60 0.05 0.25 120
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Tabela 14 — Classificacao do terreno de acordoac&dROCODE 8 (2005).

Classificaca Tipo de Solo e Perfil GeotecnicoN
; SPT
do Solo Tipo Vs,30(m/s) (golpesr3ocy| (kP
A Rocha com no maximo 5m de material > 800 i i

mais fraco na superficie.

Depdsitos de areia muito compacta,
cascalho ou argila muito rigida, com
B no ml'ni_mo dezenas de_ metros de 360-800 > 50 > 250
profundidade, caracterizados pelq
aumento das propriedades mecanicas
com a profundidade.
Depdsitos profundos de areia
C compacta ou medianamente compalctla80 360
cascalho ou argila rigida de dezengs
centenas de metros.
Depésitos de material ndo-coesivo de
médio a fofo com ou sem camadas|de
D material coesivo mole ou depdsitos|de < 180 <15 <70
material predominantemente coesivo
de mole a rijo.

Perfil de terreno consistindo de superficie deidlueom valores de vs
E dos tipos C ou D e espessura variando de 5m astthre uma camada
de material mais rigido de vs>800m/s.

Depdsitos consistindo de ou contendo

uma camada de no minimo 10m de

S1 espessura de argila mole/siltes co

alto indice de plasticidade (IP>40)
alta umidade

15-50 | 70 -250

<100
rglndicativo)

S Depositos de material liquefazivel, argilas serisiga outro tipo de
solo nédo incluso nos tip@gsaE eS.

O solo deve ser classificado preferencialmente réirpdo valor médio da
velocidade das ondas cisalhantgsy Caso ndo seja possivel obter esta informacao,
deve-se utilizar os valores médiosNk1.0 valor médio dess 3o deve ser determinado
através da Equacdo (4-19), onldee v; sdo as espessuras e velocidades de ondas
cisalhantes de cada camada nos 30m superiores.sBl® que se encaixam nas

categoriasS, e S, devem ser executados estudos especificos paracéefda acéo
sismica.
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30 (4-19)

Us330 = R
Yi=ing,
L

Para evitar efetuar uma analise dinamica nao linaagstrutura, a capacidade
da estrutura de dissipar energia devido a sualidacke é levada em consideracao
realizando uma analise elastica baseada em umtesplecresposta reduzido quando
comparado com o elastico. Este espectro reduzideagado de espectro de projeto
horizontal e é determinado de acordo com as Eqaddé20) a (4-23). Os valores 8¢
Tg, Tc € Tp s@o os dispostos nas Tabelas 12 para o especiripald e na Tabela 13
para o espectro do Tipo 2, de acordo com a cleagép do terreno local. A redugéo do
espectro elastico € feita a partir da introducdofator g, chamado de fator de
comportamento. Os valores recomendadog gedem ser encontrados na Tabela 15,
sendo o parametrd um fator limitante inferior para o espectro dejg@im horizontal. O
valor para ele recomendado deve ser definido nesognnacionais, sendo no entanto,

recomendado pelo EUROCODE 8 (2005) o us@’de0,2.

Para periodos de 0,09 atemos:

S = a5+ 2= (4-20)

Para periodos enfige Tc, temos:
2,5
Se(T) = 7 ag S (4-21)
Para periodos enffe e Tp, temos:

2,5 Tc
Se(T) = - %S [T] > B ay (4-22)

Para periodos entfig e 4,0s, temos:

63



S _ 2,5 Tc TD
e(T) = 7 ag S T = ,8 Clg (4-23)

Tabela 15 — Valores recomendaddsitte de comportamenty
EUROCODE 8 (2005).

Comportamento Sismico (d)
Descri¢cdo do Elemento Ductilidade .
L Ductil
Limitada
Pilares de concreto armado:
Pilares verticais sob flex&o 15 3,51 (s)
Escoras inclinadas sob flexgo 1,25 2,1\ («xs)
Pilares em ago:
Pilares verticais sob flex&o 15 3,5
Escoras inclinadas sob flexao 1,2 2,0
Pilares com contraventamento 1,5 2,5
Pilares com contraventamento excéntfico - 3,5
Encontros conectados rigidamente ao tabuleiro:
Em gera 15 1,5
Encontros enterrados de forma que toda a ponte
acompanha o movimento horizontal do terreno 1,5 1,0
("locked-in structures'
Arcos:
Em gera1 1,2 2,0
«s =Lgh € a razédo de cisalhamento de vao do pilar, dzdea distancia entre a rotula
plastica e o ponto de momento zero e h € a alausedio transversal na direcao de
flexdo da rétula plastica,
Paracs> 3,0, A(as)=1,0
Para 3,0 >xs > 1,0 ,A (xs)=y/as/3,0

Para a componente vertical da forca sismica, ailize as mesmas Equacdes

(4-20) a (4-23), com a aceleracdo vertical de pigg substituindo a aceleragao
horizontal de picoa,, S=1,0 e os demais parametros de acordo com a Tabel@ 16.

fator de comportamentpnéo deve passar de 1,5 a ndo ser que seu vaqustiicado
através de analise apropriada.
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Tabela 16 — Valores d&, Tg(s), Tc(S) e To(s) de acordo com a classe do terreno para o
espectro de projeto vertical, EUROCODE 8 (2005).

Espectro avy/ay Ts (S) Tc (S) To (S)
Tipo 1 0,9 0,1 0,2 1,0
Tipo 2 0,5 0,1 0,2 1,0
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5 Métodos de verificacdo da resisténcia ao sismo

Nesta sec¢do sédo apresentadas as metodologias elestimamento atuais para
pontes no que tange as acdes sismicas. Pararedeafam-se a metodologia baseada
em forcas, a metodologia baseada em deslocameanindaos efeitos da consideracéo
do confinamento do concreto no dimensionamentobjétigo desta secédo € mapear as
diretrizes existentes em normas atuais no que feger@o dimensionamento de
estruturas sob a acgdo sismica e assim estabeletéros a serem utilizados

posteriormente para verificacdo da ponte do estiedmaso, no Capitulo 6.

5.1 Metodologia de Dimensionamento Baseada em Forcas

Este método corresponde ao procedimento tradicomaimensionamento de
estruturas, o mais utilizado atualmente em progetgue se encontra preconizado na
maioria das normas, como por exemplo, na NBR152006) no caso de edificios, na
AASHTO (2010) e no EUROCODE 8 (2005) para pontesteEprocesso de
dimensionamento para a acao sismica baseia-selinacdp de uma analise estatica
equivalente ou dindmica linear, onde as caradasstmecanicas da estrutura no
modelo de célculo correspondem as propriedadescalae séo invariantes ao longo da
andlise. Os esforcos obtidos sdo aqueles que iammgoaso a estrutura respondesse
elasticamente a acdo sismica. O comportamentoimgar Ié introduzido pela reducgéo
dos esforcos elasticos através dos coeficientesongortamento. As regides onde €
esperada a formacao de roétulas plasticas, ou@aj@, se espera uma concentracao de
elevadas deformacfes plasticas, sdo determinadagsitda correspondéncia com o

coeficiente de comportamento utilizado.

As normas definem também deslocamentos limites kguns elementos a
serem respeitados em adicdo ao dimensionamentoaéteta partir dos esforgos
determinados, mostrando uma preocupagao crescengd eom a limitacdo de
deslocamentos em estruturas submetidas a acaocaismitsta verificagdo busca

inclusive a reducao de danos nos elementos nadwsis das edificacdes.
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5.2 Metodologia de Dimensionamento Baseada em Deslocartees

O método designado p@risplacement-Based Design Meth(RRISTLEY et
al., 2007) tem como base a determinagdo da situdgateslocamentos maximos, da
energia absorvida durante a acdo sismica e tamb&nmconsideracdo de um
amortecimento viscoso representativo do amortediontetal presente na estrutura. Os
deslocamentos s&o limitados de acordo com os whgetpretendidos para cada
estrutura, chegando a certo nivel de desempenievaglsp Este novo procedimento de
dimensionamento rompe com algumas das hipotesesisgde dimensionamento
associadas aos métodos baseados em forcas e négpnes@ metodologia fundada em

conceitos de desempenho.

Na formulacdo do método, PRIESTLE al (2007) referem-se a algumas
lacunas deixadas pelos métodos de dimensionamaséadios em forcas. Por exemplo,
a hipotese de distribuicdo dos esfor¢cos segundgidez elastica dos pilares adotada
juntamente com a de que todos os pilares entrarasepamento simultaneamente séo
consideradas consideracdes irrealistas. Outra &uedevantada durante o
desenvolvimento do método é que, dada a complexidasociada ao célculo da
ductilidade das estruturas, que depende do nivetfieco axial, da taxa e distribuicéo
das armaduras, da geometria da estrutura e dasc@esdde contorno, o valor do
coeficiente de modificacdo de resposta ou do deetie de comportamento mostra-se
pouco abrangente e pouco apropriado em determirstagdes, como por exemplo,

em estruturas com periodos muito pequenos ou relgt@ados.

A seguir apresentam-se, de maneira resumida, a dmseétodo e a sua
aplicacdo em pontes, tal como proposto por PRIESTIEE al. (2007). Devem-se
inicialmente definir as propriedades dinamicas amedntais equivalentes a da estrutura
quando representada por um sistema de um graubedmddde. Estas propriedades

podem ser determinadas pelas Equacotes (5-1) ¢ #@2sentadas adiante.

(5-1)
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Am*m, (5-2)
e = T, 2

OndeT, é o periodo fundamental equivalente do sistemaurdegrau de
liberdade,m, € a massa equivalenteKg (vide Figura 31) € a rigidez no ponto de
deslocamento maximo de dimensionaméntoPode-se, desta forma obfgr a forca

na base da estrutura, pela Equacéo (5-3).

E, = KAy (5-3)

Figura 31 — Rigidez Efetiva, PRIESTLEX al (2007).

De acordo com o grau de ductilidade da estrytiggpossivel obter, para cada
tipo de estrutura e material utilizado, o valoraseortecimento equivalente, conforme
apresentado na Figura 32. Através de um espectrodideensionamento de

deslocamentos como o da Figura 33, pode ser cdiruba periodo da estrutura
equivalente.
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Figura 32 — Determinag&o do amortecimento a paatoluctilidade da estrutura,
PRIESTLEYet al (2007).

Amortecimento = 5%,

Deslocamento (m)

Periodo (s)

Figura 33 — Determinacgéo do periodo equivalentesttaitura a partir de um espectro de
deslocamentos, PRIESTLE&f al. (2007).

69



Para a analise longitudinal, o deslocamento eqert@lde dimensionamento
A,; e a massa equivalente, podem ser obtidas a partir das Equacdes (5-4)9, (5
onden é o nimero de nds com massa concentrag& a massa do nbeA; € o

deslocamento do noé

A= e (m; A (5-4)
N, (mi Ay

= Li(m; Ay) (5-5)
e Ad

Na andlise transversal existe a influéncia de sutabores, como a relagcéao
entre a rigidez transversal do tabuleiro e a dtmqgs, a existéncia e localizacdo de
juntas de dilatacdo e as condi¢les de ligacdohildeiso aos pilares. Assim, se para a
direcdo longitudinal o processo de calculo é sim@edireto, na direcdo transversal
existe a necessidade de se utilizar um processtivie para encontrar a convergéncia
dos deslocamentos ao longo da ponte. O amorteangensistema pode ser definido a
partir de uma ponderacdo do amortecimento em détacpm base na distribuicdo do
esforco transversal, conforme a Equacgéo (5-6), @nde esforco transversal no pilar

e ; € o amortecimento relativo ao pilar

i=1(Vi &) (5-6)

fsys ="vm v
ﬁ1 Vi

A principal influéncia dos conceitos de desempemsade na consideracao do
deslocamento de dimensionameno Os valores limites de deslocamento podem estar
definidos para cada estado limite, de forma a otarto comportamento para diferentes

niveis de desempenho sismico.
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5.2.1 Metodologia de Dimensionamento Baseada em Deslocans de
acordo com a CALTRANS (2006)

Conforme ja explicitado anteriormente, a CALTRANE({6) € uma norma
baseada em deslocamentos e considera a elastwgbd®i a partir do parametr,
chamado de demanda alvo de deslocamento e dudélipara cada tipo de elemento
estrutural, conforme mostrado previamente na Tal®laPensando de maneira
simplificada, oup alvo é comparado com os valoresudale cada elemento da ponte e

assim é possivel avaliar o desempenho da ponte.

Para determinar a demanda de deslocamentos, a GMILIFR2006) define
que a analise seja feita considerando a rigidezvefeque nada mais é do que uma
reducdo na rigidez das pecas de concreto paravaedm conta a ndo linearidade do
material e os consequentes efeitos da fissuracéigidez a flexdo efetiva de membros
ducteis deve ser determinada pela Equacdo (5-Td. \Rgas caixdo, é recomendado
utilizar de 0,5 a 0,75 da inércia original paraed®inar a rigidez dos elementos,
dependendo do quanto os mesmos estdo armadosvifasacaixao muito armadas
utiliza-se 0,75 da inércia a flexdo e para vigasgcpaarmadas, 0,5 da inércia a flexdo. A
inércia a tor¢céo de colunas deve ser reduzida ddjBércia original. Para elementos

protendidos n&o deve ser feita reducgéo da rigidez.

A capacidade de deslocamento do elemento estrutuddtida a partir do
calculo de sua capacidade de rotacdo, ou sejaadmses seus diagramas de momento-
curvatura. Estes diagramas podem ser consideradogsde um diagrama idealizado,

balanceando-se as areas, conforme mostra a Figura 3

M (5-7)
EC X Ieff = (Z)_y
y
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MOMENTO

col

Mp

Mhre
M)’

B

CURVATURA

Figura 34 — Diagrama Momento-Curvatura real tramsémlo em Diagrama Momento-
Curvatura idealizado, CALTRANS (2006).

Para colunas fixas somente na base, conforme godésso na Figura 35, sdo
utilizadas as Equacdes (5-8) a (5-12) para detamancapacidade de rotacédo e de

deslocamento.

Ac= AN+ A, (5-8)
12 (5-9)
Aycol: ? X (Z)Y
L -1
8,=6,x (L-2) (5-10)
0, =L, x @, (5-11)
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Bp = 0, — By (5-12)

CURVATURA = FORCA
IDEALIZADA,
CAPACIDADE 4
i
_|_cuRvATURA ! L
AEAL ;“_ "
L]
L} L]
L] 1
L-——I;I—In -Ill._l _\lt
] % Gy DESLOCAMENTO

Figura 35 — Coluna fixa somente na base, CALTRARIDG).

Para colunas fixas nas duas extremidades, confpade ser visto na Figura
36, sao utilizadas as Equacodes (5-13) a (5-17)geteaminar a capacidade de rotacdo e

de deslocamento.

AC1= Ay1COl + Apl » AC2= AyZCOI + Apz (5-13)
12 12 (5-14)
Aylcm: ?1 X Dy, AyZCOI: Tz X Dy

LpZ) (5-15)
le = Lpl X Qpl ) sz = Lpz X sz (5'16)
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®p1 = Qu1 — By1 Q)pz = Qyz — Dy, (5-17)

Onde L é a distancia do ponto de momento maximpoato de inflexdol, &
0 comprimento da rdtula, determinado pela Equagat8],A, € a capacidade de
deslocamento idealizada da r6tulgs®" é o deslocamento idealizado no escoamento da
coluna quando forma-se a rétula plastigaé a curvatura no escoamento, retirada do
diagrama momento-curvatura idealizadg,¢ a capacidade de curvatura plasticae
a curvatura maxima retirada do diagrama momenteatura idealizado @, € a

capacidade de rotacdo plastica.

L, = 0,08L + 0,022f, Bparra = 0,044 f, Bparra (MM, MPa) (5-18)

CURVATURA A~
IDEALIZADA

!

I
CURVATURA 4
REAL ‘a;;

Figura 36 — Coluna fixa na base e na extremidad& T&ANS (2006).

A capacidade de deslocamento do elemgpt® determinada, entédo, atraves
da Equacéao (5-19).
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Ac (5-19)

A demanda de deslocamento do eleme@pté determinada, entédo, através
da Equacédo (5-20), ondg € o deslocamento méaximo atingido pelo membro quand

submetido ao sismo.

Ap (5-20)

A CALTRANS (2006) ainda define a demanda alvo detitidade para

cada elemento estrutural conforme apresentado il &7.

Tabela 17 — Demanda alvo de deslocamento e dactéia, .o para
diversos elementos estruturais, CALTRANS (2006).

Elemento Estrutural UDalvo
Pilares isolados <4
Linha de pilares engastados ou rotulados na|base <5

Pilares- parede engastados ou rotulados nalbase
(menor inércia)

Pilares- parede engastados ou rotulados nalbase
(maior inércia)

5.3 Consideracéo dos efeitos do confinamento do conooet

No projeto sismico de pilares de pontes, as regifide ocorrem as formacgdes
de rétulas plasticas precisam ser detalhadas paesemtarem ductilidade suficiente
para que ndo haja colapso total. Uma ductilidac®@ada também € necessaria para
permitir que a redistribuicdo de esfor¢cos ocoremaRjarantir a ductilidade € necessaria
gue haja armadura transversal suficiente para r@mfo concreto comprimido e
prevenir a ocorréncia de flambagem das barrastlatigais e ruptura por cisalhamento.
Diversos estudos, como o publicado por MANDERPRIESTLEY (1988), mostram

que o confinamento do concreto, quando feito deeimareficiente, resulta em um
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acréscimo na resisténcia e na ductilidade do ctmcamprimido, como pode ser visto

na Figura 37.

B Concreto Prdinaiin
? m“ﬁ‘"‘d“ ruptura nos
o T —— estiibos
:—L cc {
o
Q
L
=] f-
o ¢ \ ‘eto \
’z N> néo- cunﬁnado
e \\
e NN \\
\

Defouuaqiio

Figura 37 — Diagrama tensédo-deformacao do concoetsiderando ou ndo o
confinamento, adaptado de MANDERPRIESTLEY (1988).

Para a determinacdo do diagrama tensdo-deformagésiderando o
confinamento, MANDERet PRIESTLEY (1988) utilizam as Equacgbes (5-21) 26»-

Nas equacdesf, é a tensdo do concreté, é a deformacéo especifica do concreto e
&.. € a deformacdo especifica na resisténcia maximeodoreto;&., € deformacao

especifica equivalente a resisténcia caracterigtiaeoncreto ndo confinadfy,; f..é a
resisténcia maxima do concreto confinado, deterdainzelo 4baco da Figura 38 para

sessbes retangulare§;,, é a resisténcia maxima caracteristica para o etmerdo

confinado eE é o moédulo de elasticidade tangente do concreteoiinado.

Para se calcular a tenséo efetiva de confinamextewal maxima §,) e
minima (f,), deve ser determinada a area efetiva de confin@ameé\ acédo do

confinamento devida a armadura transversal ocareegido compreendida entre os

arcos formados entre as barras longitudinais @ @strestribos, como pode ser visto na
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Figura 39. Em MANDERet PRIESTLEY (1988) € proposto um método baseado na
energia para a determinacdo da deformacéo espelaifite, £, .
O programa CAPIBA desenvolvido por SOUZA JR. (20@8mite obter os

diagramas momento-curvatura e diagramas tensaortféo considerando ou ndo o

confinamento do concreto e sera utilizado no estelaccaso, no Capitulo 6 deste

trabalho.
o foOxd (5-21)
Cor-1+x
= Lo (5-22)
gCC
f' (5'23)
E.=&, 1+5[E¥—1j
fCO
__E (5-24)
EC - ESEC
E. =5000 0/ f, (MPa) (5-25)
' 5-26
ESQC = & ( )
€CC
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Figura 38 — Abaco para determinacéo da resisténéiagma do concreto para secoes
retangulares, adaptado de MANDERPRIESTLEY (1988).

Concreto
confinade

v

CORTE TRANSVERSAL
Concreto
ndo Confinado v :=__ T .
. } { Hs
L — ;] R
l b, -s'72
b

CORTE LONGITUDINAL

Figura 39 — Secdes onde o concreto esta efetivaneenfinado ou ndo, adaptado de
MANDER et PRIESTLEY (1988).
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6 Estudo de Caso: Ponte no Equador

Neste Capitulo é efetuada a modelagem, analisenendionamento de uma
ponte hipotética localizada no Equador. O objetiesta etapa é efetuar a andlise e
dimensionamento do pilar central da ponte quangmtsias cargas sismicas de acordo
com as prescricdes da AASHTO (2010), ou seja, t@r pler um espectro de projeto e da
aplicacdo de um fator de modificagdo de resposta pepresentacdo do regime
elastoplastico.

A modelagem e analise da ponte foram executadagragrama SAP2000
(2014). Apos o dimensionamento do pilar seguindprascricoes da NBR6118 (2014),
é feito o calculo de ductilidade para diversos redale forca normal, considerando ou
nao o confinamento do concreto. Os diagramas mayeemyatura foram obtidos no
programa CAPIBA desenvolvido por SOUZA JR. (201Rpr fim uma analise néo
linear estaticapushoveré executada, também no programa SAP2000 (20143 e o

resultados obtidos sao avaliados.

6.1 Descricao do projeto, localizac&o e informac0es auiibnais

A ponte hipotética utilizada como estudo de castengabalho localizar-se-ia
na provincia de Los Rios no Equador. A ponte po&wios com 35,2m cada, 1
encontro em cada extremidade e 1 pilar-parede ater@r tabuleiro de 16,56m de
largura em cada um dos véos € composto por 9 lmagade concreto protendido
conectadas a laje. Cada extremidade da ponte passancontro em concreto armado.
A fundacdo € composta por estacas raiz. O pilaralezm concreto armado possui 8m
de largura e 80cm de espessura. As Figuras 4042Ineostram, respectivamente, uma

vista longitudinal, uma em planta e uma vista warsal da regido do pilar central.
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Figura 40 — Planta da Ponte.
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Figura 41 — Vista longitudinal da Ponte.
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Figura 42 — Vista transversal da Ponte.
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6.2 Modelagem em elementos finitos

A modelagem tridimensional da ponte e a andlisaisésforam executadas no
programa SAP2000 (2014). Os encontros e o tabui@iaon modelados com elementos
de casca e as longarinas, pilar central e estacaglementos de barra. Molas dispostas
ao longo do comprimento das estacas representamteeagdo solo-estrutura. As
constantes dessas molas foram calculadas de foram@esentar um terreno hipotético
local e podem ser obtidas no programa PILAY (1994kigura 43 mostra uma vista

tridimensional do modelo.

Figura 43 — Vista tridimensional do modelo da P¢8#®&P2000, 2014).

De acordo com a AASHTO (2010), por a ponte apreserggularidade da
distribuicdo de rigidez e massa e estar em reg&mica de numero 2, visto que o
coeficiente de aceleragdo local é de 0,3, o0 méubelcanadlise mais indicado € o
multimodal elastico. O numero de modos incluidogmnalise deve ser no minimo trés
vezes 0 numero de vaos do modelo. Além desteiotifgnocurou-se executar a analise
de forma que o numero de modos mobilizasse ao m8@¥s da massa total da
estrutura, sendo utilizados, portanto, 120 modosltacdo. A ASHTO (2010) também
recomenda que os esfor¢cos e deslocamentos sejansobbmbinando a resposta dos
modos através do méetodo CQ@PComplete Quadratic Combinatigng¢ também que a
combinagdo dos sismos em cada direcado (transvershkingitudinal) seja feita
considerando a envoltoria das seguintes situa8®86:do sismo transversal combinado
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com 100% do sismo longitudinal e 100% do sismostrarsal combinado com 30% do

sismo longitudinal.

6.3 Definicdo do espectro de projeto seguindo a AASHT(010)

A AASHTO (2010) recomenda a utilizacdo do espedeqrojeto elastico da
forma apresentada na Figura 44. A recomendacacA&HAO é a de consideracao de
terremotos com 7% de probabilidade de serem exgsgdddh 75 anos, ou seja, com
periodo de recorréncia de 1000 anos. Conforméoaetdo em mapas sismicos locais, o

valor doPGA (“peak ground acceleration”) correspondente € de:
PGA = 0,3g

Para a determinacdo dos coeficientes de influédaiderreno localF, para
periodos pequenoB, para periodos longosFeca para periodo zero, deve-se primeiro
determinar a classificagdo do terreno de local.e&ado-se nas sondagens locais
disponiveis, o terreno onde seria construida aeHontlassificado como Solo Classe D

- coesivo rigido.

Os valores obtidos paf (coeficiente de aceleragédo espectral para pededo
0,2s) eS (coeficiente de aceleracdo espectral para periedbsyl a partir dos mapas

sismicos foram:
S, = 0,725
S; = 0,255

A partir destes valores foram obtidos os valoreBdd, € Fpca

F, =122
F, = 1,89
FPGA = 1,20
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Figura 44 — Espectro de projeto elastico recomemgath AASHTO( = 5%,
AASHTO (2010).

A construcdo do espectro elastico de projeto camdoa Figura 41 é feita,
entdo, a partir do coeficiente sismiCg,, definido pelas Equagdes (4-5), (4-6) e (4-7).
O espectro de projeto obtido para as condi¢desslat= projeto, como considerado,

pode ser verificado na Figura 45, extraida do pnogr SAP2000 (2014).

Para se considerar os efeitos da elastoplasticgidaddASHTO (2010)
recomenda utilizar fatores de modificacdo de redspoara reduzir os efeitos das forcas
sismicas. Assume-se a ocorréncia de deformacOésstioas dividindo os esforcos
resultantes da andlise espectral por um fator deifitex;do de resposta apropriado.
Para pilares-parede de pontes de classe operaantieh ou essencial, a AASHTO
(2010) define um fator de modificacdo de respostd 8, e para demais pontes de 2,0.

A ponte alvo deste estudo de caso foi considerawhm @ssencial.
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Figura 45 — Espectro de projeto elastico de acooto recomendacdes da AASHTO
(2010),{ = 5%, SAP2000 (2014).

84



6.4 Dimensionamento do pilar central de acordo com a NB 6118
(2014)

Para dimensionar o pilar central foram consideradas prescricbes da
NBR6118 (2014) para pilares-parede, visto que @mntimensao da secao transversal
excede em cinco vezes a menor dimensao da sec@od®concreto do pilar central
considerado € de 35MPa. A Figura 46 mostra a seegésversal do pilar central, bem
como a convencao de eixos adotada. Posteriorntedi®,0 procedimento de andlise e
dimensionamento foi repetido para duas secdes étipas de pilar de 70x700cm e
60x600cm, para comparacdo de resultados de dad#idA combinacdo de cargas se
deu seguindo as prescricbes da AASHTO (2010) pambimacdes excepcionais de
terremoto Extreme Event)l A regra de combinacdo pode ser verificada naa&au (6-
1).

Extreme Event I: y,,DC + y,,DW + 1,0 EQ (6-1)

Onde:y,, € o coeficiente de majoracéo e reducdo de pegwiproara

0S componentes estruturais:
Yp1 = 1,25 (maximo);
Yp1 = 0,9 (minimo);
Yp2 € 0 coeficiente de majoracdo e reducdo de pespriprpara os
componentes ndo estruturais:
Yp1 = 1,5 (maximo);
Yp1 = 0,65 (minimo);
DC é o peso proprio dos elementos estruturais;
DW é o peso proprio dos elementos néo estruturais;

EQ é o carregamento sismico.
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Os esforgos combinados para o Estado Limite Ulsam
Ngmax = —15700,0 kN (compressao)
Ngmin = —9415,0kN (compressao)
Viemax = 597,9 kN
Vaymax = 3654,4 kN
M gymax = 3079,5 kNm

Maymax = 37766,8 kNm

x A

80

300

Figura 46 — Secéo transversal do pilar e eixosaaldst

6.4.1 Verificacdo das armaduras na direcéo longitudinal

De acordo com a NBR6118 (2014), para a dispensmdlise de 22 ordem, a
esbeltez\; de cada lamina deve ser menor que 35, podendizwacélessa esbeltéz
ser efetuado através da Equacao (6-2), énde o comprimento equivalentehgé a
espessura. O valor dg depende dos vinculos de cada uma das extremigadesais

da lamina.
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(6-2)

Lei

— 46
h;

A; = 3,46

Para o pilar-parede em questdo, a esbeltez é mpagoB5, porém menor que
90. Assim, para obtencdo do efeito localizado deor2®em pode ser adotado o
procedimento aproximado, que consiste na deconfmsio pilar-parede em faixas
verticais, de largura;, que devem ser analisadas como pilares isoladbsjetidos aos
esforcosNig e Myiq. Os valores dey; e Myjg devem ser definidos considerando as
Equacdes (6-3) e (6-A)iq € a forca normal na faixacalculada a partir da forgg(x),

conforme a Figura 47 Myq € 0 momento fletor na faixa

a; = 3h < 100cm (6-3)

M, = myyqq; (6-4)

yid

Faixas o

Figura 47 — Determinacé&o dos esforgcos por faixa gaterminacdo aproximada do
efeito de 22 ordem em pilares-parede conforme a6NBR (2014).
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Caso os efeitos de segunda ordem nao possam penshsios, a NBR6118
(2014) permite a utilizacdo de dois méetodos singalifos, ambos baseados no pilar
padrdo. Neste trabalho, foi escolhida a utilizagdoo método do pilar padrdo com
curvatura aproximada. A curvatura pode ser caleuéagartir da Equacao (6-5), onde
é determinado pela Equacéo (6-6) e o momento @origpm a Equacado (6-7) para a

consideragao dos efeitos locais de segunda ordem.

1 0,005 0,005 (6-5)

= <
r h(v+05)~ h

y = Nsd (6-6)
Acfcd

1 (6-7)
My = apMyga + NsdleZF
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6.4.2 Verificacdo das armaduras na direcéo transversal

A armadura transversal foi determinada seguinde daierios. O primeiro foi
o critério da norma brasileira NBR6118 (2014) eegundo foi o critério da ACI-318
(2011). O critério da norma brasileira € um detaldato usual, ou seja, ndo é especial
para estruturas submetidas a acéo sismica. Jaaalaanda ACI-318 (2011) calculada
neste item € especifica para estruturas sob ag@icai Ou seja, o critério da ACI-318
(2011) aqui descrito visa garantir confinamentaiefite do concreto. O objetivo €
comparar as capacidades de ductilidade do membacapaaduras transversais obtidas
por cada um dos métodos e determinar a influériarchadura transversal adotada na

ductilidade de capacidade.

De acordo com as prescricoes da NBR6118 (2014),erdficacdo da
compressdo da biela de concreto é feita por mesoEtpiacbes (6-8) a (6-10). A
armadura transversal é determinada pelas Equagdds @ (6-13), seguindo o Modelo
| de verificagdo da NBR6118 (2014).

V, <V, (6-8)
V., = 027lay, [f., [, [d (6-9)
a,, =[1—E<J (6-10)
250
V, SV, =V 4V (6-11)
sz{%j 09T, (6-12
V<V, =06l [h, [d 6-13)
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Onde:

Vi é a forga cortante resistente de céalculo refer@nhtiiagonais comprimidas
do concreto;

€ a base da secdao transversal;

d € a altura util da secéo;
Vi € a forca cortante resistente de céalculo referenhtiagonais tracionadas;

V, é a parcela de forga cortante resistida por mer@si€omplementares ao
de trelica;

Vv € a parcela de forca cortante resistida pela armadatansversal,

Agw € a area de armadura transversal necessaria;

fde € a tensdo resistente da armadura transversalaildoca
f.., € aresisténcia media do concreto a tragao;
f. € atensdo caracteristica resistente da armadumsvarsal.

Ainda, de acordo com a NBR 6118 (2014), a armatiaresversal de pilares-
parede deve respeitar a armadura minima de fleedplatas, se essa flexdo e a
armadura correspondente forem calculadas, ou eng&madura transversal por metro
de face deve respeitar ao minimo de 25 % da armaoingitudinal por metro da maior

face da lamina considerada.

Seguindo as prescricbes da ACI-318 (2011), paraetallthmento ser

considerado como especial, a secdo deve se tetaxaade armadura nao inferior a

definida pela Equacéo (6-14), onbigé a distancia entre os centros das pernas mais

afastadas da armadura transversal.

6-14
Ay 009(h, o (6-14)
S f o
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6.4.3 Resumo das Armaduras

As Tabelas 18 e 19 apresentam o resumo das arrsaghllotadas para a segao
de projeto do pilar (Secédo 1- 80x800cm) e para degbes que serdo utilizadas para
fins comparativos (Sec¢éo 2- 70x700cm e Secao HBEIM).

Tabela 18 — Resumo das armaduras adotadas patda@Seeferente ao projeto
original do pilar.

SECAO 1- 80x800cm

® 25 ¢ 15 em ambas
as faces do pilar

Armadura Longitudinal

Armadura Transversal ® 6,3 ¢ 20, estribo
NBR6118 (detalhamento usual) de 8 pernas
Armadura Transversal ® 10 c 12,5, estribo

ACI-318 (detalhamento especial) de 10 pernas

Tabela 19 — Resumo das armaduras adotadas pagga@esS e 3.

SECAO 2- 70x700cm

® 25 ¢ 10 em ambas as
faces do pilar

Armadura Longitudinal

Armadura Transversal ® 8 ¢ 20, estribo de 10
NBR6118 (detalhamento usual pernas

Armadura Transversal ® 8 ¢ 10, estribo de 10
ACI-318 (detalhamento especia1l) pernas

SECAO 3- 60 x 600 cm

® 25 ¢ 10 em ambas as
faces do pilar

Armadura Longitudinal

Armadura Transversal ® 8 ¢ 10, estribo de 10
NBR6118 (detalhamento usual pernas
Armadura Transversal ® 8 c 12,5, estribo de 10
ACI-318 (detalhamento especiawl) pernas
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6.5 Avaliacdo da ductilidade seguindo as prescricdes d2ALTRANS
(2006)

A capacidade de deslocamento de pilares submedidasgas laterais pode ser
determinada com base na capacidade de rotacaemereb estrutural obtida por meio
de diagramas momento-curvatura, onde sdo contaibéiiza parcela elastica e a plastica
da rotacdo. Segundo a CALTRANS (2006), para serdseparcelas referentes as
respostas elastica e plastica da secédo pode-seutons diagrama momento-curvatura
idealizado, conforme a Figura 34, disponivel nadse§.2.1. Tendo os valores de
curvatura e momentos referentes a cada parcetnudea-se a ductilidade, através das

equacgOes apresentadas nesta mesma sec¢ao.
Os diagramas momento-curvatura foram obtidos pasgg@uintes situacoes:

1) Trés consideragfes de confinamento:
Sem considerar os efeitos do confinamento;
Considerando o confinamento, para o detalhamentoameadura
transversal prescrito pela NBR 6118 (2014);
Considerando o confinamento, para o detalhamentoameadura
transversal prescrito pela ACI-318 (2011).

2) Dez casos de forgas normais de compressao atuempaiar:
Forcas normais de compressao obtidas através dat@rer apds a
analise por espectro de resposta, maxima e mirdiB#0 kN e 9915
kN respectivamente;
Forcas de compressao de 20000 kN, 35000 kN, 5080@%000 kN,
80000 kN, 95000 kN, 115000 kN e 130000 kN arbitsrpara a
montagem de um grafico de comportamento de duatiéidem funcéo

da compresséo no pilar.

Nas Figuras 48 a 50 sdo mostrados os diagramas mmcurvatura obtidos
no programa CAPIBA desenvolvido por SOUZA JR. (201&s Tabelas 20 a 23
apresentam os valores de capacidade de ductilddéada, a ductilidade de demanda

e as capacidades de rotacao plastica e elastigidadpara todos os casos descritos.
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A Tabela 24 apresenta o ganho de ductilidade pasasts valores de forca
normal de compressao em uma mesma secdo. A Figumegtra um grafico de esforco

normal X ductilidade.
Legenda:

nq € o0 esforco normal adimensional conforme a Equégd®);

6-15
ne="ypnr, o

L é a distancia do ponto de momento méaximo ao pmmioflexao;
L, € o comprimento da rotula, determinado pela EQuésaa);

A, € a capacidade de deslocamento idealizada da;rotul

Ayc"l € o0 deslocamento idealizado no escoamento daaguendo forma-

se a rétula plastica;

@y € a curvatura no escoamento retirada do diagraoraemo-curvatura

idealizado;
@, € a capacidade de curvatura plastica;

@, € a curvatura maxima retirada do diagrama momeunteatura

idealizado;
6, € a capacidade de rotagao plastica;

U. € a ductilidade do elemento determinada atraadsgdiacao (5-19).
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DIAGRAMA MOMENTO x CURVATURA- Nao Confinado

uuuuuu

uuuuuu

=6=Nd =-9415 kN
=0=Nd =-15700 kN

E, Nd = -20000 kN
E —=Nd = -35000 kN
= —»=Nd = -50000 kN
E —2—Nd = -65000 kN
CED —==Nd = -80000 kN
~&-Nd =-95000 kN
——Nd = -115000 kN
—+=Nd = -130000 kN
-0,5 1,5 2 2/5

CURVATURA (1000/m)

Figura 48 — Diagramas Momento-Curvatura obtidopnograma CAPIBA (SOUZA JR, 2012) para se¢cOes d8@0xm desconsiderando os
efeitos do confinamento do concreto, para 10 valdierentes de forcas de compresséao.
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DIAGRAMA MOMENTO x CURVATURA- Confinado Asw NBR 6118

uuuuuu

—6—Nd =-9415 kN
HIPOBEOEK ==Nd=-15700 kN
Nd =-20000 kN
——Nd = -35000 kN
=x=Nd =-50000 kN
—#=—Nd =-65000 kN
===Nd = -80000 kN
Nd =-95000 kN
—#—Nd =-115000 kN
Nd =-130000 kN

MOMENTO (kN.m)

CO000
JUUUU

CURVATURA (1000/m)

Figura 49 — Diagramas Momento-Curvatura obtidopnograma CAPIBA (SOUZA JR, 2012) para se¢Oes d8@0am considerando os efeitos
do confinamento do concreto (detalhamento tranalv/desNBR 6118,2014), para 10 valores diferentéemas de compressao.
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DIAGRAMA MOMENTO x CURVATURA- Confinado Asw ACI- 318

=6=Nd =-9415 kN
= =Nd =-15700 kN
Nd =-20000 kN
==Nd = -35000 kN
=#=Nd = -50000kN
—A—Nd = -65000 kN
—==Nd = -80000 kN
Nd =-95000 kN
—&—Nd =-115000 kN
—+=Nd =-130000 kN

MOMENTO (kN.m)

uuuuu

CURVATURA (1000/m)

Figura 50 — Diagramas Momento-Curvatura obtidopnograma CAPIBA (SOUZA JR, 2012) para se¢Oes d8@0am considerando os efeitos
do confinamento do concreto (detalhamento tranavdesACI-318, 2011), para 10 valores diferente®dgas de compressao.
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Tabela 20 — Capacidade de ductilidade e ductilidieddemanda para as compressdes maximas e mirbtidasa@través da envoltéria para as

Secdes 1,2 e 3.

SECAO 1- 80 x 800 cm

Ne(kN) | ng | @y (1/m) | ®u (1/m) | ®p (1/m) | Ay*'(m) [Op (U/m)| Ap(m) | Ac(m) | pe | Ap(m) | wo | pduo

N&oconfinado |-15700 | -0,098] 0000371 0,001503 0,001132 0,01376801@7| 0012659 0,026424 192 0012040 087 3

9415 | -0,059| 0,000402 0,001595 0,001194 0,0148900184| 0,013348 0,028245 1,90 0,012040 0,81 2

Confinado Asw| -15700| -0,098/ 0,000336 0,001451 0,001115 0,01245®01@5| 0,012467 0,024922 2,00 0,012040 0,97 2

NBR6118 9415 | -0,059| 0,000330 0,001422 0,001092 0,01224D01Q2| 0,012207 0,024449 2,00 0,012040 0,98 2

Confinado Asw| -15700| -0,098/ 0,000312 0,001461 0,001148 0,01159®01Q9| 0,012838 0,024431 2,11 0,012040 1,04 2

ACI-318 9415 | -0,059| 0,000311 0,001415 0,001103 0,01155301Q3| 0,012333 0,023887 2,07 0,012040 1,04 1

SECAO 2- 70 x 700 cm

Ne(kN) | ng | @y (1/m) | ®u (1/m) | ®p (1/m) | Ay*'(m) [Op (U/m)| Ap(m) | Ac(m) | pe | Ap(m) | wo | pduo

. _ -15700 | -0,128| 0,000189 0,001525 0,001336 0,00694®01@9| 0,014810 0,0217563,13| 0,012690| 1,83 | 1,71
Nao-confinado

9415 | -0,077| 0,000426 0,001731 0,001305 0,01565D01@5| 0,014464 0,0301161,92| 0,012690| 0,81 | 2,37

Confinado Asw| -15700| -0,128/ 0,000200 0,002475 0,002274 0,00736®0264| 0,025211 0,0325774,42 | 0,012690| 1,72 | 2,57

NBR6118 -9415 | -0,077| 0,000485 0,002119 0,001635 0,01781D0182| 0,01812Q 0,0359312,02 | 0,012690| 0,71 | 2,83

Confinado Asw| -15700| -0,128/ 0,000220 0,002447 0,002227 0,00809@02@8| 0,024685 0,0327754,05 | 0,012690| 1,57 | 2,58

ACI-318 9415 | -0,077| 0,000485 0,002156 0,001671 0,01782®0186| 0,018524 0,0363502.04 | 0,012690| 0,71 | 2,86

SECAO 3- 60 x 600 cm

Ne(kN) | mg | @y (1/m) | @u (1/m) | ®p (1/m) | Ay**'(m) [Op (U/m)| Ap(m) | Ac(m) | pe | Ap(m) | wo | pdup

. . -15700 | -0,174| 0,000259 0,001558 0,001299 0,0095101@5| 0,014404 0,0239192,51 | 0,015450| 1,62 | 1,55
N&o-confinado

9415 | -0,105| 0,000433 0,001807 0,001374 0,0159090163| 0,015231 0,0311391,96 | 0,015450| 0,97 | 2,02

Confinado Asw| -15700| -0,174| 0,000262 0,003023 0,002761 0,00963400308| 0,030606 0,0402394,18 | 0,015450| 1,60 | 2,60

NBR6118 9415 | -0,105| 0,000669 0,002864 0,002195 0,02457D02@5| 0,024334 0,0489051,99 | 0,015450| 0,63 | 3,17

Confinado Asw| -15700| -0,174| 0,000285 0,003108 0,002823 0,0104740€0305| 0,031298 0,04177113,99| 0,015450| 1,48 | 2,70

ACI-318 -9415 | -0,105| 0,000628 0,002864 0,002236 0,02307D0289| 0,024791 0,0478632,07 | 0,015450| 0,67 | 3,10
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Tabela 21 — Capacidade de ductilidade e ductilideeddemanda para os 10 casos de compressao: Segidednsiderando o confinamento do

concreto.

Na (kN) Nd Oy (1/m) | ®u (1/m) | @p (U/m) [ Ay*'(m) | 6p (1/m) | Ap (m) Ac(m) | ue (?T[]’) Ho | Mo/Mo
-130000 -0,813 | 0,0002363 0,0004249| 0,00018860,0087682 0,000211Q 0,0021085| 0,010876[71,24 | 0,0120 1,37| 0,90
-115000, -0,719 | 0,000266[ 0,0004813| 0,00021520,0098728 0,0002408 0,0024058| 0,01227871,24 | 0,01201,22| 1,02

-95000 | -0,594 | 0,00027960,0005753| 0,00029560,0103737 0,0003308 0,0033052| 0,01367881,32 | 0,01201,16| 1,14

-80000| -0,500 | 0,00027350,0006664| 0,00039290,0101477 0,0004396 0,0043919| 0,01453961,43 | 0,01201,19| 1,21

No- -65000| -0,406 | 0,00025280,0007782| 0,00052530,0093808 0,0005879 0,0058730| 0,01525381,63 | 0,0120 1,28 1,27
confinado | 55009 | 0313 | 0,00022070,0009319| 0,00071120,0081885 0,0007958 0,0079508| 0,01613941,97 | 0,01201,47| 1,34
-35000| -0,219 | 0,00021280,0011822| 0,00096940,0078952 0,0010847 0,0108367| 0,01873202,37 | 0,01201,52| 1,56

-20000| -0,125 | 0,00017590,0016044| 0,00142850,0065253 0,0015985 0,0159696| 0,02249493,45 | 0,01201,85| 1,87

-15700| -0,098 | 0,00037100,0015033| 0,00113230,0137651| 0,0012671 0,0126587| 0,02642381,92 | 0,0120 0,87 2,19

9415 | -0,059 | 0,00040150,0015955 0,00119400,0148973 0,0013360 0,0133477| 0,02824491,90 | 0,01200,81| 2,35
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Tabela 22 — Capacidade de ductilidade e ductilideedéemanda para os 10 casos de compressao: Seg@sitlerando o confinamento do

concreto, armadura transversal seguindo prescra®&BR 6118 (2014).

Nqg (kN) M @y (1/m) | @u (1/m) | ®p (1/m) [ Ay*(m) | 6p (1/m) | Ap (m) AC(M) | pe | () | Mo |Huo
-130000 -0,813 | 0,0002949 0,0008390| 0,00054410,0109420 0,0006089 0,0060828| 0,01702481,56 | 0,0120 1,10| 1,41
-115000, -0,719 | 0,0003053 0,0009352| 0,00062990,0113274 0,0007048 0,0070417| 0,01836911,62| 0,0120 1,06| 1,53
-95000 -0,594 | 0,00028970,0010920| 0,00080230,0107470 0,0008978 0,0089692| 0,019716R1,83 | 0,0120 1,12| 1,64
-80000 -0,500 | 0,00028680,0012516| 0,00096490,0106397 0,0010797 0,0107865| 0,02142622,01 | 0,01201,13| 1,78
Confinado | -65000 -0,406 | 0,000257130,0014665| 0,00120930,0095447 0,0013532 0,0135190| 0,02306382,42 | 0,0120 1,26| 1,92
NBAF\?(\SA;JS -50000 -0,313 | 0,00023610,0017729| 0,00153680,0087602 0,0017197 0,0171805| 0,025940/72,96 | 0,0120 1,37| 2,15
-35000 -0,219 | 0,00023920,0022188| 0,00197960,0088732 0,0022152 0,0221311| 0,03100433,49 | 0,0120 1,36| 2,58
-20000 -0,125 | 0,00017410,0019551| 0,001781)00,0064599 0,0019930 0,0199107| 0,02637054,08 | 0,0120 1,86| 2,19
-15700 -0,098 | 0,00033570,0014509| 0,00111510,0124556 0,0012478 0,0124665| 0,02492212,00 | 0,0120 0,97 | 2,07
-9415 -0,059 | 0,00033000,0014219| 0,00109190,0122420 0,0012218 0,0122067| 0,024448]72,00| 0,0120 0,98| 2,03
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Tabela 23 — Capacidade de ductilidade e ductilideedéemanda para os 10 casos de compressao: Seg@sitlerando o confinamento do

concreto, detalhamento transversal seguindo peéssrida ACI-318 (2011).

Nqg (kN) M @y (1/m) | @u (1/m) | ®p (1/m) [ Ay*(m) | 6p (1/m) | Ap (m) AC(M) | pe | () | Mo |Huo
-130000; -0,813 | 0,0004020 0,0010650| 0,00066300,0149149 0,0007419 0,0074116| 0,02232661,50 | 0,01200,81| 1,85
-115000, -0,719 | 0,0003828 0,0011766| 0,00079380,0142015 0,0008883 0,0088746| 0,023076[11,62 | 0,0120 0,85| 1,92
-95000 -0,594 | 0,00034920,0013772| 0,00102790,0129572 0,0011503 0,0114917| 0,02444881,89 | 0,0120 0,93| 2,03
-80000 -0,500 | 0,00032670,0015810 0,00125430,0121220 0,0014036 0,0140223| 0,02614442,16 | 0,0120 0,99| 2,17
Confinado | -65000 -0,406 | 0,00028350,0018721| 0,00158860,0105169 0,0017777 0,0177599| 0,028276]72,69 | 0,0120 1,14| 2,35
ASV;’]%CF -50000 -0,313 | 0,00026130,0021975| 0,00193630,0096936 0,0021667 0,0216461| 0,031339173,23 | 0,0120 1,24| 2,60
-35000 -0,219 | 0,00020310,0021146| 0,00191150,0075351 0,0021390 0,0213699| 0,02890503,84 | 0,0120 1,60| 2,40
-20000 -0,125 | 0,00014300,0019041| 0,00175910,0053796 0,0019685 0,0196661| 0,02504574,66 | 0,0120 2,24| 2,08
-15700 -0,098 | 0,00031250,0014609| 0,00114840,0115933 0,0012850 0,0128381| 0,02443142,11 | 0,0120 1,04| 2,03
-9415 -0,059 | 0,00031140,0014146| 0,00110320,0115532 0,0012345 0,0123334| 0,02388662,07 | 0,0120 1,04| 1,98
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Tabela 24 — Ganho de ductilidade para diferentesesde forca normal de

compressao atuante, Secao 1.

-130000 25,43% 20,67% -4,76%
-115000 30,39% 30,65% 0,26%
-95000 39,13% 43,10% 3,97%
-80000 40,55% 50,53% 9,98%
-65000 48,60% 65,35% 16,75%
-50000 50,24% 64,03% 13,79%
-35000 47,27% 61,68% 14,41%
-20000 18,42% 35,05% 16,64%
-15700 4,23% 9,78% 5,55%
-9415 5,33% 9,05% 3,71%
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Figura 51 — Ductilidade x Compressao.
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6.6 Efeitos de 22 ordem

De acordo com as prescricoes da CALTRANS (2006ye d=er feita uma
andlise P-A nao linear, com excecdo dos casos onde os deslotmnkaterais
satisfacam aos limites impostos pela Equacao (6A1& o desaprumo relativo entre o
ponto de inflexdo e o ponto de formacdo da rotuéstiga, calculado através da
Equacédo (6-17) 8, é a forca axial referente as cargas permanentesesnto (vide
Figura 52).

Par X A< 0,20 X M, (6-16)
A=Ay — A (6-17)
Ap Pa
Pal ﬂrF’m o
¥
A Y G
L Nivel do terreno

FEF AT o ¢'

Rdtula Plastica

Figura 52 — Parametros para definicdo de dispemsamsideracédo de efeitos de
segunda ordem (CALTRANS, 2006).
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Para a ponte do estudo de caso temos 0s seguahbessy
Py = 11681 kN
Ap=0,0264m
A= 0,0010 m
A= 0,0254 m
11681 kN x 0,0254 m = 297 kNm < 0,20 X 95641 kNm = 19128 kNm

Desta forma, fica dispensada a analise de seguddmo
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6.7 Analise Pushoverautomatizada

A analise pushoverautomatizada foi executada com o auxilio do progra
SAP2000 (2014). Foram utilizados os graficos de emorcurvatura obtidos e
apresentados no item anterior para a definicdodakas plasticas de momento, para as
situacOes de esforco normal de compressdao maxiBitOQkN) e minimo (9415kN)
obtidos apo6s a andlise por espectro de resposaadhse foi realizada para a secao de
pilar definida no projeto de 80x800cm, chamadaels#8s 1.

Foram efetuadas analigesshoverpara quatro casos de modelagem:

5) Modelo Tridimensional com estacas com comprimem@ e molas
simulando a presenca do terreno (vide Figura 53);

6) Modelo Tridimensional com estacas engastadas. @sendpi atribuido
na secado onde os momentos zeravam no modelo daesam molas
(vide Figura 54);

7) Modelo Plano com massa concentrada no topo repaggkna massa do
tabuleiro, estacas com comprimento real e molaslaimdo a presenca
do terreno (vide Figura 55);

8) Modelo Plano com massa concentrada no topo repeegina massa do
tabuleiro e com estacas engastadas. O engastérifniido na secéo
onde os momentos eram nulos no modelo de estacasnotas (vide
Figura 56);
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Figura 53 — Modelo Tridimensional com estacas comprimento real e molas

simulando a presenca do terreno, SAP2000 (2014).
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Figura 54 — Modelo Tridimensional com estacas eadgas, SAP2000 (2014).
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T V-2 Plane @ X-0 -

7 Plane @ X=0 X0,000 Y-28.708 Z112,186 |GLOBAL ||KNmC ¥

Figura 55 — Modelo Plano com massa concentradapworepresentando a massa do
tabuleiro, estacas com comprimento real e molaslaimdo a presenca do terreno,
SAP2000 (2014).

B2 Y-ZPlane @ X=0 -
Plane @ X=0 0,000 Y16.404 Z118.366 |GLOBAL ~|[KNmC >

Figura 56 — Modelo Plano com massa concentradapworepresentando a massa do

tabuleiro e com estacas engastadas, SAP2000 (2014).
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Uma imagem da tela de definicdo da rétula plasteanomento no SAP2000
(2014) pode ser visualizada na Figura 57. O casoadga dopushoverfoi criado a
partir da tela de comando mostrada na Figura 58pcandlise estatica ndo linear. Os
efeitos de 22 ordem (andliBeA) ndo foram considerados visto que de acordo com as
prescricoes da CALTRANS (2006), o efeito de 22 wrdeesta analise pode ser
desprezado (vide Secéo 6.6). O SAP2000 (2014) remdanque seja aplicada uma
aceleragdo unitéria na direcdo onde se desejaar@atiapacidade de deslocamento da
estrutura caso o tipo de andlise seja por contteleleslocamentos. O deslocamento
alvo a ser atingido foi obtido conforme as pres€ms;do EUROCODE 8 (2005), que
foram descritas na Secdo 3.4. O deslocamento ntocele massa do tabuleiro
resultante da analise de espectro de respostatesorfioi de 0,0345 metros. A Figura

59 mostra a tela de definicdo do deslocamento alvo.
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Figura 57 — Definicdo das propriedades da rétidatfgla para o caso de concreto ndo
confinado e forca normal de compresséao de 9415RR2800 (2014).
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Figura 58 — Definicdo do caso de capgahoverpara a analise estatica ndo-linear,
SAP2000 (2014).
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Figura 59 — Definicdo do deslocamento alvo a segiaio, SAP2000 (2014).

Na Figura 60 sdo apresentadas imagens da formaicé da rétula plastica e
na ruptura, respectivamente no modelo tridimensioom estacas com comprimento

real e molas simulando a presenca do terreno. dladi61l sdo apresentadas imagens
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da formacéo inicial da rotula plastica e na ruptuespectivamente do modelo

tridimensional com estacas engastadas.

Na Figura 62 sdo apresentadas imagens da form@icé da rétula plastica e
na ruptura, respectivamente do modelo plano, conssanaoncentrada no topo
representando a massa do tabuleiro, estacas copriomnto real e molas simulando a
presenca do terreno. Na Figura 63 sdo apreseni@d@gens da formacao inicial da
rétula plastica e na ruptura, respectivamente ddehooplano, com massa concentrada
no topo representando a massa do tabuleiro e sgtagastadas.

| [ Deformed Shape (PUSHOVER) - Step 28; | -

cP

LS

t Click on any joint for displacement values Start Animation | 4 | = [GLOBAL “me |

[ 15 Deformed Shape (PUSHOVER) - Step 46; |

cP

LS

3ht Click on any joint for displacement values Start Animation 4 | & |GLOBAL w|[kNmC -

110



Figura 60 — Deformada do modelo no inicio de for@weage rétula plastica (rétula de
cor magenta) e plastificacéo (rétula de cor verajglimodelo tridimensional com
estacas com comprimento real e molas simulandesepca do terreno, SAP2000

(2014).

[ Deformed Shape (PUSHOVER) - Step23; | -

cP

Ls

aht Click en any join for StartAnimation | 40 | o [GLOBAL  ~[[KMmC ~

alues
[ & Deformed Shape (PUSHOVER) - Step45; |

cP

LS

Start frimation | 4a | = [GLOBAL “Jme ¥
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Figura 61 — Deformada do modelo no inicio de fordwage rétula plastica (rétula de
cor magenta) e plastificacéo (rétula de cor verajelimodelo tridimensional com
estacas engastadas, SAP2000 (2014).
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Figura 62 — Deformada do modelo no inicio de fordwage rétula plastica (rétula de
cor magenta) e plastificacéo (rétula de cor verajelimodelo plano com estacas com

comprimento real e molas simulando a presencartente SAP2000 (2014).
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Figura 63 — Deformada do modelo no inicio de fordwede rotula plastica (rotula de

cor magenta) e plastificacéo (rétula de cor verajelimodelo plano com estacas
engastadas, SAP2000 (2014).

Os resultados de deslocamento e capacidade delidhd®i podem ser
verificados na Tabela 25.
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Tabela 25 — Ductilidade e deslocamentos no pildob através da analipeishover
automatizada no SAP2000 (2014).

Modelo com Molas Tridimensional
Ne(kN) | mg | AY*'(m) | Ap(m) | Ac (m) He
-15700 | -0,098 0,013765| 0,0237350,037500 2,72
-9415 | -0,0590,0148973 0,019513 0,034410, 2,31
Confinado | -15700 | -0,098 0,012456| 0,0247540,037210| 2,99
Asw NBR6118 -9415 | -0,059 0,012242| 0,0216180,033860 2,77
Confinado | -15700 | -0,098 0,011593| 0,02728[70,038880| 3,35
Asw ACI-318 | 9415 | -0,059 0,011553| 0,02202[70,033580| 2,91
Modelo com Molas Plano
Ng(kN) | mg | Ay*'(m) | Ap(m) | Ac(m) He
-15700 | -0,098 0,013765| 0,0233950,037160| 2,70
-9415 | -0,059 0,014897| 0,01931B0,034210| 2,30
Confinado | -15700 | -0,098 0,012456| 0,02445#40,036910 2,96
Asw NBR6118 -9415 | -0,059 0,012242| 0,0213280,033570| 2,74
Confinado | -15700 | -0,098 0,011593| 0,02762[70,039220| 3,38
Asw ACI-318 | _9415 | -0,059 0,011553| 0,02173[70,033290| 2,88

Modelo Engastado Tridimensional
Ne(kN) | mg | AY*'(m) | Ap(m) | Ac (m) He
-15700 | -0,098 0,013765| 0,0204950,034260| 2,49
-9415 | -0,059 0,014897| 0,01675B30,031650| 2,12
Confinado | -15700 | -0,098 0,012456| 0,0214140,033870| 2,72
Asw NBR6118 _g415 | -0,059 0,012242| 0,01881B80,031060| 2.54
Confinado | -15700 | -0,098 0,011593| 0,0241970,035790| 3,09
Asw ACI-318 | 9415 | -0,059 0,011553| 0,01914[70,030700| 2.66
Modelo Engastado Plano

Ne(kN) | mg | AY*'(m) | Ap(m) | Ac (m) He
-15700 | -0,098 0,013765| 0,0195050,033270| 2,42
-9415 | -0,059 0,014897| 0,01583B30,030730| 2,06
Confinado | -15700 | -0,098 0,012456| 0,0205540,033010| 2,65
Asw NBR6118 9415 | -0,059 0,012242| 0,0177680,030010| 2,45
Confinado | -15700 | -0,098 0,011593| 0,02307[70,034670| 2,99
Asw ACI-318 | 9415 | -0,059 0,011553| 0,01836[70,029920| 2,59

N&o-confinado

Nao-confinado

Nao-confinado

Nao-confinado
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7 Analise de resultados

Analisando os diagramas momento-curvatura e valdeesductilidade de
capacidade obtidos, tanto para concreto ndo caldirguanto para confinado com
detalhamento de armadura transversal da normddragNBR6118, 2014) e da ACI-
318 (2011), é notdrio que conforme a forma nornmealcdmpressao atuante no pilar
aumenta existe um aumento de ductilidade e a pdsticertos valores de forca de
compressdo (valores de<-0,13 a ductilidade decai. Para valores de forca de

compressado préoximos a rupture<t0,6) a ductilidade torna-se muito reduzida.

Percebe-se também que para valoresOge>,>-0,5 existe um crescimento
consideravel na ductilidade ao se levar em contaefegos do confinamento do
concreto. E quanto mais confinado o concreto, mai@ ductilidade. Porém para
valores dey<-0,5 acrescer a armadura transversal ndo resulta eéscano de
ductilidade. Para valores de forca de compressét rpequenos;>0,1, acrescer a

armadura transversal resulta em acréscimo pequeedaodiilidade.

Observando-se os graficos de momento-curvaturaelperse que com o
acréscimo de armadura transversal a queda deéresssté dada de forma menos

abrupta, indicando acréscimo de ductilidade.

Pelos resultados de capacidade de ductilidadeasbtidnclui-se que desprezar
os efeitos do confinamento do concreto € por deadasconservador. Os valores de
ductilidade obtidos considerando tais efeitos sépesores aos valores obtidos

desprezando os efeitos do confinamento.

Apés a realizagdo de analise estatica nado lipesinovey percebe-se que, para
0s 4 tipos de modelo em que a analise foi efet(mdaelo tridimensional com estacas
com comprimento real e molas simulando a preseng¢arceno, modelo tridimensional
com estacas engastadas, modelo plano com estacasngeimento real e molas
simulando a presenca do terreno e modelo plano estacas engastadas), o
comportamento de aumento de ductilidade com o @anésde armadura transversal e

confinamento se repetiu.
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Também se percebe que a ductilidade aumenta comf@gnau de sofisticacao
de representacao das fundacdes no modelo estrtgomaém aumenta. O modelo plano
com estacas engastadas fornece a menor ductiliqadepor sua vez, se torna mais
elevada ao se considerar o comprimento total dexass e também ao simular a
presenca do terreno com molas em um outro model@énPtambém € notdrio que os
modelos planos em ambos 0s casos apresentarantadesulde ductilidade muito
préximos aos obtidos pelos modelos tridimensior@igue mostra que o modelo plano
representa bem o conjunto da ponte no caso deaeadi de analiqaushover.
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8 Conclusodes

Neste trabalho foi realizada a andlise e verifioad@ desempenho sismico de
um pilar de ponte hipoteticamente localizada no dfqu regido conhecida por
apresentar risco sismico acentuado. O objetivaciph foi obter a ductilidade deste
pilar para diferentes casos de esforco de commresddiferentes sec¢des a partir do
método baseado em deslocamentos e posteriormenifieaveestes resultados a partir

de uma andlise estéatica néo linpashover.

Para os diversos casos analisados, foram feitaparagbes dos resultados
através de graficos e planilhas. Também foi exdeutama analise automatizada
pushover para avaliacdo dos resultados obtidos atravésmdtndo baseado em
deslocamentos, visto que a analmeshoverapresenta resultados mais proximos do
comportamento real da ponte. As conclusdes apOseaugdo dessas analises e

verificacbes serdo discutidas a seguir.

A partir dos graficos de momento-curvatura percabeue com 0 acréscimo
de armadura transversal a queda de resisténciade@ de forma menos abrupta,
confirmando que a ductilidade do pilar esta aunmgldalsto é extremamente positivo
em um projeto de ponte sujeita a acdes sismicaspgmlar ganha maior capacidade de
deformacgdo plastica, evitando ruina fragil paraomes curvaturas e ampliando a
possibilidade de eventual recuperacdo da estrusujaita a cargas extremas como a

carga de sismo.

Ao se levar em conta os efeitos do confinamentaatreto, a ductilidade
obtida a partir dos graficos de momento-curvatuesae para determinados valores de
forca de compressao. Para alguns valores de forgaahde compressao (forca normal
adimensional superior a 0,5), a ductilidade caltallao se desconsiderar os efeitos do
confinamento do concreto atingiu valores inferioae$,5. Pode-se concluir, portanto,
que determinar a capacidade de deformac&o em amdgilponte sem levar em conta a
influéncia do confinamento do concreto pode ser @gemasiado conservador e

consequentemente antiecondémico.
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Também se pode concluir que para pilares muito ggoomprimidos o ganho
de capacidade de ductilidade ao acrescer a armadusversal é muito pequeno. Para
pilares submetidos a altas forcas de compressa@mioogde capacidade de ductilidade
ao acrescer a armadura transversal € praticameloteRForém pra pilares cor@, 1>, >-

0,5 0 ganho de capacidade de ductilidade ao garamticanfinamento eficiente pode

chegar a valores superiores a 60%. Conclui-seamtort que ao projetar uma ponte €
possivel calcular a quantidade e disposicdo deepilde forma que o ganho de
ductilidade seja maior ao se acrescer a armaduraversal, obtendo-se desta forma um

projeto otimizado quanto ao carregamento sismico.

Percebe-se também que o coeficiente de modificdgd&esposta sugerido para
pilares de pontes pela AASHTO (2010) para dimemsiento por forcas € coerente. A
norma sugere utilizar um coeficiente de 1,5 e éatpbido ao se executar a verificacao
por deslocamentos que a ductilidade do pilar pdiegar a ser superior a 4 para
determinados casos de esforco de compressdo. Ppam,casos de compressao
préximos a ruptura, a ductilidade chega a valomésimos a 1,5. Portanto, pode-se
concluir que o valor sugerido pela norma pode easiderado preciso para casos onde

nao é feita a verificacdo de deslocamentos.

Ao realizar a andlisepushover automatizada foram obtidos valores de
deslocamento e de ductilidade superiores aos abtidm a verificagdo aproximada da
CALTRANS (2006). Portanto, neste caso, os valorbsdos com a verificacdo
aproximada de deslocamentos sdo conservadores empser utilizados, conforme
inclusive é recomendado pela prépria CALTRANS (908#&ra este tipo de ponte que
foi analisada (reta e simétrica). Percebe-se quesnodtados obtidos com a analise plana
e com estacas engastadas apresentam valores diédatlet mais conservadores e
inclusive mais proximos aos obtidos pela analisexamada da CALTRANS (2006).
Os resultados mostram-se coerentes visto que olonddeCALTRANS (2006) é plano

e admite engastamento nas fundacgdes.
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Também se conclui que no caso de realizacdo déesaredtatica ndo linear
pushoverepresentar a partir de um modelo estrutural ptame massa concentrada no
topo resulta em valores de ductilidade bem proxinaos obtidos em modelo
tridimensional. Portanto o modelo plano represedi&a forma satisfatéria o
comportamento da ponte no que tange a capacidadeaiéidade obtida através de
analisepushover.Também se percebe que a ductilidade aumenta comforgrau de

sofisticacao de representacao das funda¢cdes ndorextaitural aumenta.

Vale ressaltar que quando a ponte possui grandesieisas e curvas, a
CALTRANS (2006), a AASHTO (2009) e o EUROCODE 8 @38p sugerem gque seja
feita a analise automatizada estapcshoverpara a obtencdo de deslocamentos, visto
gue os resultados obtidos podem ser bem diferdogebtidos pela analise aproximada
de deslocamentos. Portanto para trabalhos futurgsres-se repetir o processo feito

neste trabalho para pontes curvas e assimétricas.
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