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RESUMO

A avaliacdo de seguranca de estruturas existentes, submetidas as mais variadas acdes, € uma
temaética bastante complexa. A abordagem mais adequada recomenda a aplicacdo de modelos

probabilisticos, que sdo desconhecidos da maioria dos engenheiros civis.

Um ndmero significativo de pontes, elementos vitais da rede viaria, encontram-se em utilizacéo
e sdo solicitadas com cargas superiores as preconizadas nos respetivos projetos de
dimensionamento. Também, a caréncia de manutencdo, a degradacao e o desgaste provocados
pela passagem do tempo e pela sua utilizagdo agravam o seu estado de conservacgéo,
contribuindo para a sua ruina. Para além disso, os fundos disponiveis para manutengoes e
reparacbes sdo diminutos, desencadeando um desafio para a preservacdo em condigdes

admissiveis e niveis de seguranca dignos.

Atualmente, apenas um reduzido nimero de paises dispde de documentacdo sobre a avaliacdo
da seguranca de pontes existentes. Nos restantes paises, como Portugal, na auséncia de
documentacao especifica, recorre-se aos regulamentos de dimensionamento de estruturas novas.
Contudo, esta pratica ndo apresenta resultados satisfatérios. Por conseguinte, pontes
classificadas como inseguras pela aplicacao de critérios tradicionais de seguranca, por aplicacao

de metodologias probabilisticas, demonstraram possuir niveis de fiabilidade plausiveis.

Nos ultimos anos, as metodologias probabilisticas tém sido cada vez mais aplicadas e
recomendadas por varios autores, nomeadamente no dominio das avaliagdes de seguranca
estruturais. A sua utilizacdo, pelos motivos acima enunciados, conduziram a significativas

economias em medidas de interveng&o e reconstrugao.

Na presente dissertacdo, pretende-se expor e aplicar as metodologias probabilisticas de
avaliacdo de seguranca de estruturas existentes, em particular, a obras de arte. Procedeu-se a
caracterizacgdo das propriedades mecanicas e das acdes que descrevem os modelos de resisténcia
e de acOes da ponte em estudo. A informagédo das propriedades mecanicas foi obtida pela
realizacdo de ensaios de caracterizagdo material. Desenvolveu-se um modelo numérico de

analise estrutural e, por introducéo da variabilidade intrinseca aos parametros estruturais, foi




obtido o modelo probabilistico, modelo que permitiu aferir o nivel de fiabilidade da ponte em
estudo para situacOes de ruina.

Um procedimento comum em avaliac@es de seguranca é a aquisicdo sistematica de informacdes
estruturais por meio de monitorizacdes, retratando-se de forma mais realista 0 comportamento
da ponte em estudo. A realizacdo de ensaios de caracterizacdo material permite reduzir a
variabilidade associada as propriedades mecanicas por aplicacdo de metodologias Bayesianas.
Como sera exposto, as metodologias Bayesianas revelam-se uma ferramenta arrojada, devido
ao facto de permitirem incorporar a informacéo obtida da monitorizacéo e de ensaios realizados

nos modelos probabilisticos, sem ignorar a informacéo anterior.

A abordagem probabilistica apresentada ao longo da dissertacdo sera aplicada a uma ponte
ferroviaria em arco de alvenaria de pedra, o Viaduto de Durrdes. No capitulo final da dissertacéo,
exemplificam-se a aplicacdo de alguns métodos de analise estrutural, a demonstracdo das
vantagens da aplicacdo de metodologias Bayesianas e as dificuldades acrescidas em analises de

estruturas de alvenaria.

PALAVRAS-CHAVE

Avaliacdo probabilistica
Incerteza estatistica
Inferéncia Bayesiana
Pontes existentes

Seguranca estrutural




The beginning is the most important part of the work.
(O comeco é sempre a parte mais importante de qualquer trabalho.)
Platéo

ABSTRACT

The safety assessment of existing structures, submitted to various actions, is a very complex
issue. The most appropriate approach requires the application of probabilistic models, which

are unknown to most civil engineers.

Nowadays, there is a significant number of bridges, vital elements of the road network that are
in use and are subjected to loads higher than those recommended in the respective design
projects. Also, the lack of maintenance, degradation caused by time and their use aggravate
their condition, contributing to its collapse. In addition, the available funds for maintenance and

repairs are few, triggering a challenge for preservation in allowable condition and safety levels.

Currently, only a small number of countries have proper documentation concerning safety
assessment of existing bridges. In other countries, such as Portugal, in the absence of specific
documentation, standardizations for structures are applied. However, this practice does not
present satisfactory results. Therefore, bridges classified as unsafe, according to a security
criteria, demonstrated plausible levels of reliability through application of probabilistic
methodologies.

In recent years, probabilistic methods have been increasingly applied and recommended by
several authors, namely in the field of structural safety assessment. Due to the reasons outlined
above, their application have led to significant savings in intervention and reconstruction

measures.

In this thesis it, is intended to present and apply the methodologies of probabilistic safety
assessment of existing structures, in particular to bridges and viaducts. The characterization of
mechanical properties and actions, respectively describing the resistance and action models of
the bridge study, is then developed. The mechanical properties were acquired through material
characterization tests. A numerical model was developed for structural analysis and, by
introducing the intrinsic variability of structural parameters, a probabilistic model was
generated, through which the reliability assessment of the bridge under study is obtained for

situations of collapse.




A common procedure for safety evaluation is the systematic acquisition of structural data
through monitoring, reproducing, in a more realistic way, the behavior of the bridge under study.
The material characterization tests allow to reduce the related variability of mechanical
properties by applying Bayesian methodologies. As it will be shown, Bayesian methodologies
are considered a good tool, because they incorporate information obtained from monitoring and
other tests in probabilistic models, without ignoring previous information.

The presented probabilistic approach throughout this thesis will be applied to a case study, the
Durrdes Viaduct, presented in the final chapter of the thesis, exemplifying the application of
some methods of structural analysis and showing the advantages of the application of Bayesian
methods in existing bridges and viaducts.

KEYWORDS

Bayesian inference
Existing bridges
Probabilistic assessment
Safety assessment
Statistical uncertainty
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The mission of science is to catalog the world to return it in order to God.
(A missdo da ciéncia é catalogar o mundo, para devolvé-lo em ordem a Deus.)
Miguel de Unamuno
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Take nothing on its looks; take everything on evidence.
There's no better rule.

(N&o aceite nada pela aparéncia, s6 pela evidéncia.

N&o ha melhor regra.)

Charles Dickens
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Determine that the thing can and shall be done
and then we shall find the way.

(Determine que algo possa e deva ser feito e,
entdo, encontrara o caminho para fazé-lo.)
Abraham Lincoln
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Research is formalized curiosity. It is poking and prying with a purpose.
(A pesquisa é curiosidade formalizada. E aticar e espreitar com um proposito.)
Zora Neale Hurston
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In language, clarity is everything.
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1.
INTRODUCAO

Ignorato motu, ignoratur natura.
(Aquele que ignora 0 movimento, ignora a natureza.)
Galileo Galilei

1.1. Enquadramento do tema

O pico da expansdo dos transportes ferroviarios na Europa ocorreu no inicio do século XIX.
Contudo, apesar da expanséo ter inicio no comego do seculo XIX, a maioria das pontes foram
construidas décadas antes, e destas, um numero significativo sdo pontes em arco de alvenaria
de pedra.

Os caminhos de ferro em Portugal tiveram uma elevada importancia na revitalizacdo do pais a
partir de meados do século XIX. O desenvolvimento ocorrido no pais durante os séculos X1X
e XX deveu-se aos meios de transportes ferroviarios. Entre 1850 e 1870, deu-se o inicio da
construcdo de varias linhas ferroviarias fundamentais no centro e sul de Portugal. A Primeira

Guerra Mundial deixou as entidades ferroviarias portuguesas economicamente fragilizadas,




Capitulo 1. Introducéo

sendo necessario apoios do Estado. A Segunda Guerra Mundial veio acentuar a dificil situacéo
dos caminhos de ferro portugueses. Finalizada a Segunda Guerra Mundial, procedeu-se a
reconstrugdo da rede ferroviéria nos paises europeus desvastados pela guerra, para a requalificar
e modernizar. Como Portugal ndo foi participante na guerra, as infra-estruturas nao foram
reconstruidas (CP, 2006).

Desde a década de 50, a visdo do transporte ferroviario alterou-se, abandonando-se o transporte
exclusivo de passageiros, passando a ser uma forma de transporte de passageiros e mercadorias.
A natureza dos passageiros e das mercadorias a transportar foi alterada, podendo os itinerarios
serem de curta ou de longa distancia, e devido ao aumento na carga das mercadorias. Como
resposta a esta situacdo, entre 1968 e 1973, foram criados programas vocacionados para a
manutencdo das infraestruturas, tendo estas sido renovadas e reforcadas para o novo nivel de

exigéncia por parte das necessidades da sociedade.

Assim, as pontes tornaram-se estruturas muito importantes para o desenvolvimento social e
economico mundial. Constituem uma porcdo significativa da rede viaria (rodoviaria e
ferroviaria), quer para o transporte de pessoas, quer para o transporte de mercadorias,
representando um papel importante no quotidiano da maioria da populacdo Europeia (BRIME,
2001).

Embora se tenham reconstruido as linhas ferroviarias e se tenha optimizado a sua utilizacéo, a
maioria das pontes utilizadas nas linhas ferroviarias foram construidas na década de 40 e 50.
Estas pontes foram dimensionadas de acordo com os regulamentos desenvolvidos na mesma
época (RBA, 1936).

Devido aos factos acima apresentados, muitas das pontes em utilizagdo estdo submetidas a
cargas muito superiores, comparativamente as cargas utilizadas no seu projeto de
dimensionamento (Jacinto, 2011). Além desta razao, os investimentos na area da manutencéo
e intervencdo na area das pontes existentes sdo baixos, e como tal, as pontes apresentam
deterioracdo avancgada e as mais variadas anomalias, consequéncia dos longos anos de servigo

sem intervencéo.

Deste modo, é de extrema importancia avaliar o estado atual das pontes existentes, em utilizacao,

de modo a garantir a seguranca dos utilizadores e das mercadorias a transportar.

A seguranca estrutural é avaliada pelo indice de fiabilidade estrutural (8), ao qual esta

associada uma probabilidade de rotura. A probabilidade de rotura é quantificada através de




Avaliagdo de Seguranca de Pontes Existentes. Aplicagdo ao Viaduto Ferroviario de Durrdes

procedimentos e analises estatisticas da resposta estrutural, sendo este 0 parametro que mais
facilmente quantifica o nivel de risco associado a uma estrutura. De forma simples, a
probabilidade de rotura representa 0s custos que a sociedade esta disposta a dispender caso a
estrutura colapse, quer a nivel econémico (prejuizos, danos), quer a nivel social (nimero de

perda de vidas humanas, feridos), entre outras consequéncias (Melchers, 1999).

A maioria dos procedimentos apresentados para a avaliacdo da seguranca de estruturas
existentes sdo baseados no método dos coeficientes parciais de segurancga. A este método esta
associada uma probabilidade de colapso muito baixa, i.e., a sua fiabilidade é garantida, por
aplicacdo de fatores de seguranca devidamente calibrados aos valores caracteristicos, em funcao
dos niveis de incerteza associados as variaveis envolvidas. O objetivo da aplicacdo destes
fatores de seguranca - ou coeficientes parciais de seguranca, como sdo geralmente denominados
— ¢ “afastar” a resisténcia das acdes de tal forma que a probabilidade de rotura seja muito
reduzida e, por conseguinte, garanta a fiabilidade (ou seguranca estrutural) em niveis
satisfatorios. A principal desvantagem de tal metodologia é a ndo-consideracao de uma forma
explicita das incertezas, resultando em avaliacbes de seguranca que ndo simulam o
comportamento real da estrutura em analise. De facto, a variabilidade (ou incerteza) associada
a uma estrutura especifica pode ser de natureza e grandeza totalmente distintas da prevista pela
regulamentacdo existente. As propriedades geométricas, mecanicas e das acdes ndo sdo
deterministicas e os valores caracteristicos ou de calculo (estes Ultimos séo obtidos dos valores
caracteristicos através da aplicacdo dos fatores de seguranca) ndo refletem, de forma rigorosa,

a variabilidade das propriedades atras enunciadas (Henriques, 1998).

Um dos maiores obstaculos com que a avaliacdo de seguranca de pontes existentes se depara é
o facto da documentagéo existente ser baseada em metodologias de dimensionamento para
pontes novas, sendo inadequada para a analise de fiabilidade e verificacdo de seguranca das
estruturas existentes, devido ao facto das incertezas associadas a esturutras existentes poderem
ser de intensidade e natureza muito diferente das preconizadas pelas normas (Jacinto, 2011).
Assim, quando se avalia o estado atual das construcbes existentes, como se recorrem aos
mesmos regulamentos, os resultados provenientes dessa anélise, geralmente, ndo sdo 0s mais
satisfatorios. Como consequéncia, estruturas classificadas como inseguras a desempenhar as
suas funcgdes, quando analisadas com recurso a metodologias probabilisticas, sdo classificadas
como seguras. Tal facto demonstra que a avaliagdo de seguranca de estruturas, quando realizada
segundo as filosofias dos regulamentos em vigor para o dimensionamento de novas pontes,

pode conduzir a uma ma avaliagao do estado atual das pontes e, por conseguinte, a intervencdes
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desnecessarias e dispendiosas ou a sua reconstrucdo. Apesar de ndo se praticar no territorio
nacional, em determinados paises, tais como os Estados Unidos da América ou o Canada, sao
disponibilizados procedimentos e metodologias probabilisticas para a avaliacdo de seguranca
de estruturas existentes. Por exemplo, na Europa, foram economizados cerca de 40.000.000 €
em avaliacOes probabilisticas de pontes existentes (O’Connor & Enevoldsen, 2005). Outro fator
muito importante, que ja foi referido, é o facto das pontes construidas, segundo regulamentos
descontinuados, estarem submetidas a cargas muito superiores as quais foram projetadas.
Considerando a utilizacdo e volume de trafego que uma determinada ponte esta sujeita, serd
possivel determinar e representar mais fidedignamente as cargas aplicadas e, assim, aferir o
indice de seguranga com maior rigor e evitar intervencfes desnecessarias ou até mesmo a

reconstrucdo da ponte.

Outra razdo para a utilizacdo de metodologias de avaliacdo de seguranca probabilisticas € que
0 uso dos métodos apresentados pelos regulamentos vocacionados para o dimensionamento de
novas estruturas, que sdo baseados em andlises lineares elasticas e na avaliagdo deterministica
ou semi-probabilistica a nivel individual de cada elemento da estrutura, ndo consideram a
redundancia e a robustez estruturais. O inconveniente de tais metodologias, quando se verifica
a seguranca de uma ponte, é o facto da ponte se tratar de uma associacdo de elementos
estruturais interligados entre si e, assim, o colapso de um Unico elemento ndo implica,
necessariamente, o colapso global da estrutura. Por conseguinte, a fiabilidade de um elemento

pode ndo ser representativa da fiabilidade de toda a ponte.

As vantantagens da aplicacdo de metodologias probabilisticas na avaliagdo de seguranca de
estruturas existentes foram apresentadas. Mas porque ndo aplicar essas mesmas metodologias
ao processo de dimensionamento de novas estruturas? Apesar dos inimeros beneficios
previamente apresentados, os beneficios de utilizar uma analise mais detalhada (através do
indice de seguranca estrutural (B)), face aos custos do projeto e analise estrutural de pontes
novas, sao relativamente baixos e nédo justificam a complexidade e custos asociados (Paik &
Melchers, 2008; Schneider, 2006). De facto, o custo do aumento de seguranca de uma ponte
nova é relativamente baixo e, em projetos de dimensionamento, justifica-se a utilizacdo de
margens de seguranga superiores, contemplados no método dos coeficientes parciais de

seguranca.

O desenvolvimento de metodologias e formatos de seguranca consistentes, de aplicagao simples

e resultados fiaveis para a determinacdo da seguranca estrutural é, desta forma, de extrema
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importancia. Recentemente, tem-se notado o interesse e desenvolvimento de procedimentos e
técnicas probabilisticas capazes de considerar explicitamente a variabilidade das grandezas

associadas e quantificar o indice de fiabilidade de forma mais exata.

1.2. Objetivos

O objetivo principal desta dissertacdo consiste na apresentacdo e aplicacdo de metodologias e
procedimentos de avaliagdo de seguranca a pontes existentes, desde o processo de

caracterizacéo até a afericdo do seu estado atual para desempenho das funcdes atribuidas.

Estabeleceu-se, também, como objetivo, o desenvolvimento de um modelo numérico que
conjugasse toda a informacao proveniente dos regulamentos e dos métodos de caracterizacdo

das propriedades estruturais, de modo a obter-se a fiabilidade estrutural do caso de estudo.

Considerando as varias propriedades estruturais (materiais, geométricas e de carga) associadas
as construcdes, foram abordados os processos de caracterizacdo de cada uma. A recolha dos
dados sobre as materiais, propriedades geométricas e acOes foi desenvolvida ndo s6 com o
intuito de se estimarem os seus valores mas, também, de estimar a sua variabilidade,

caracteristica predominante em avaliacdes de seguranca de estruturas existentes.

A complexidade numérica associada a este tipo de problemas, ndo s6 devido ao elevado nimero
de variaveis aleatorias, mas também devido aos métodos matematicos utilizados, requer muitos
recursos ecnondémicos e computacionais. Assim, foi realizado um estudo paramétrico de modo
a reduzirem-se as variaveis aleatérias envolvidas, sendo apenas objetos de estudo variaveis que

mais contribuem para o comportamento estrutural, designadas de variaveis criticas.

Todos estes processos culminaram no estudo do Viaduto de Durrdes. A modelacédo da obra de
arte foi realizada através da aplicacdo de metodologias probabilisticas apresentadas ao longo da

dissertacéo.

1.3. Apresentacdo e organizacéo da dissertacao

A presente dissertacdo estd organizada num conjunto de 6 capitulos, iniciado-se pelo presente

capitulo 1, a introducao.
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O capitulo 2 aborda os conceitos fundamentais da teoria de fiabilidade e seguranca estrutural,
desde os conceitos basicos a metodologia empregue na verificacdo de seguranca de pontes
existentes. Inicia-se pela explicacdo dos conceitos de dimensionamento e avaliagdo de
seguranca de estruturas existentes. Apresentam-se recomendacgdes das varias normais atuais e

de projetos europeus desenvolvidos na ultima década.

No capitulo 3 é apresentado o caso de estudo, oViaduto de Durrdes. Abordam-se os diferentes
métodos de caracterizagdes geométrica e material e, quais os métodos utilizados para
caracterizar o caso de estudo. Serdo descritos 0s ensaios de caracterizacdo material realizados

e apresentados os resultados obtidos.

No capitulo 4 é apresentado 0 modelo numérico de analise estrutural. Sdo redigidos os métodos
de anélise, as hipdteses e simplificacBes assumidas no modelo numérico e os valores
deterministicos adotados para os diversos parametros estruturais do Viaduto de Durrdes. As
solicitacbes a aplicar no modelo numérico sdo tratadas neste capitulo. Como fecho, é

apresentado o estudo paramétrico realizado.

O capitulo 5 aborda a andlise probabilistica do caso de estudo. Sdo estabelecidos valores
representativos das variaveis envolvidas no processo de avalia¢do de seguranga e das incertezas
asociadas. A avaliacdo de seguranca € realizada através da aplicacdo de metodologias, expostas
nos capitulos precedentes, clarificando-se as diferencas fundamentais entre filosofias de
dimensionamento e avaliacdo de seguranca. Serdo introduzidas e aplicadas as técnicas de
inferéncia Bayesiana, aferindo-se a importancia da realizacdo de ensaios de caracterizacdo (e/ou
de monitorizagdo) conjunto com estas técnicas de inferéncia estatistica em avaliagdes de

seguranca.

No capitulo 6, apresentam-se as conclusdes relevantes sobre todo o trabalho apresentado e
desenvolvido na presente dissertacdo e algumas sugestdes como incentivos para futuros
desenvolvimentos, pois, como disse Wolfgand Pauli, “Nenhum trabalho cientifico esta

completo”.




2.
AVALIACAO DE
SEGURANCA ESTRUTURAL

Inventing is mixing brains and materials.

The more brains you use, the less materials you need.

(Inventar ¢ misturar inteligéncia e materiais.

Quanto mais inteligéncia se utilizar, menos materiais serdo necessarios.)
Charles F. Kettering

2.1. Introducéo

Nos ultimos anos tem-se presenciado um desenvolvimento significativo de metodologias
simples e consistentes para a avaliacdo de seguranga de estruturas (Henriques, 1998). Os
motivos que despoletaram o desenvolvimento de tais metodologias sdo varios e de natureza
distinta, tais como: (1) deterioracao da estrutura ao longo do tempo devido a sua utilizagdo e
devido a agdo de intempéries (desgaste comum); (2) danos provocados por causas fortuitas

(acidentes); e (3) transporte excecional de mercadorias pesadas.
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Neste ultimo caso, e ndo tendo sido a ponte projetada para o transporte de tais mercadorias
durante a sua utilizagdo regular, tem que se aferir a capacidade de carga e determinar se tal
mercadoria ndo ird comprometer a integridade estrutural da ponte. Para além disso, o aumento
da carga a transportar em condi¢des de servigo reflete as necessidades acrescidas de transporte
por parte da sociedade e das industrias, podendo as pontes existentes nao satisfazer os requisitos

de seguranca necessarios para essa mobilidade de mercadorias.

r

A questdo fundamental quando se efetua uma verificagdo de seguranga ¢ "tera esta ponte as
condicGes necessérias para desempenhar, de forma satisfatoria, as novas funcées para as quais
se realiza esta avaliacao de seguranc¢a?". Analisando esta questao, facilmente se identifica que
a filosofia de avaliacdo de seguranga ¢ totalmente distinta da filosofia de dimensionamento de
pontes novas. Um exemplo (entre outros) das diferengas entre estas duas filosofias sdo os
valores utilizados na andlise. Nos procedimentos apresentados pelos regulamentos de novas
estruturas, utilizam-se valores caracteristicos (por vezes o valor médio) como valor
representativo afetados por coeficientes parciais de seguranca devidamente calibrados para o
processo de dimensionamento, que contemplam a variabilidade das propriedades geométricas,
materiais e das cargas aplicadas. Nos procedimentos probabilisticos, sdo utilizadas distribui¢des

estatisticas que representam, de forma mais realista, a incerteza associada a essas propriedades.

Neste capitulo introduzem-se os conceitos e procedimentos fundamentais utilizados na
avaliagdo de seguranca de pontes existentes. Serdo apresentadas diferentes abordagens e

métodos de quantificagdo de fiabilidade estrutural.

2.2. Avaliacao vs. Dimensionamento

A avaliacdo de seguranga de pontes existentes visa objetivos totalmente distintos do
dimensionamento de pontes novas. Apresenta-se agora o modus operandi de dimensionamento
de uma ponte nova: (1) estabelecimento do tracado da ponte em planta; (2) definicdo da
tipologia da ponte, considerando as condigdes topograficas e o tracado em planta; (3) defini¢ao
dos comprimentos dos vaos; (4) definicdo das secgdes transversais; (5) defini¢ao das agdes
regulamentares na estrutura projetada; (6) calculo das tensdes resultantes da aplicacdo dos
modelos de carga nas sec¢des transversais; (7) determinacdo dos esforcos atuantes para os
valores caracteristicos, os fatores de seguranca e a formulacao presente na norma em vigor; €

(8) avaliacdo se o valor do esforco resistente de todas as secgdes € igual ou superior ao valor do
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esforco atuante nas sec¢des mais esforcadas. Caso (8) se verifique, o processo ¢ concluido —

neste caso, o critério de paragem ¢ a verificagcdo de seguranca.

Relativamente as metodologias probabilisticas de avaliagdo de seguranga de pontes existentes,
o encadeamento de instrugdes ¢ totalmente distinto. Apresentam-se as principais etapas desta
metodologia: (1) afericdo da geometria por medigdes in sSitu, por métodos fotogramétricos ou
medi¢des convencionais; (2) medi¢do das capacidades resistentes dos materiais, através de
ensaios ndo-destrutivos (NDT — non-destructive tests); (3) determinagdo do peso proprio da
ponte por pesagem da estrutura, através de macacos hidraulicos; (4) identificacdo das
sobrecargas a aplicar através de estagdes de pesagem dinamica (WIM - weight-in-motion); (5)
constru¢do do modelo numérico com a informagao recolhida e respetiva calibragdo; e (6)
obtencao dos esfor¢os atuantes com maxima exatidao e comparagao com os esforgos resistentes,

através do calculo de um indice de seguranca (Wisniewski, 2007).

Comparando ambos os "blocos de instrugdes", ¢ notavel a diferenga entre a quantidade de
informagdo recolhida. O processo de avaliagdo de seguranca de pontes existentes exige um
tratamento de dados significativamente superior ao processo de dimensionamento de novas
estruturas. Para além disso, a incerteza associada ao processo de avaliagdo de seguranca € menor
do que a incerteza associada ao processo de dimensionamento de novas estruturas. Nao obstante,
esta constatado que nem toda a informagdo sobre uma ponte existente pode ser recolhida, e,
como parte da informagao recolhida ¢ de baixa qualidade, tem pouca ou nenhuma utiliza¢do na
analise de seguranca. Contudo, apesar da incerteza associada ser menor no processo de
avaliacdo de seguranca do que no processo de dimensionamento de novas estruturas, pode ser

significativa no processo de avaliacdo de seguranca.

2.3. Conceito de Estado Limite

Uma estrutura deve ser suficientemente resistente de modo a cumprir as fungdes desejadas, quer
no dimensionamento de novas estruturas, quer na avaliagdo de seguranca de estruturas
existentes. E estabelecido um limite que define se determinado critério/objetivo ¢ verificado ou

ndo (Calgaro, 2011). Este limite ¢ denominado de Estado Limite (EL).

Analisemos duas situagdes estruturais possiveis e distintas: o colapso e a adequabilidade em

servigo. Cada situagdo ¢ considerada individual e define-se para cada uma fung¢ao estado limite.
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Desta forma sdo definidos dois grandes grupos de EL: os Estados Limites Ultimos (ELU) e os

Estados Limites de Utilizacdo ou Servigo (ELS).

Os ELU sao estados associados ao colapso ou a outras formas semelhantes de ruina estrutural.
Correspondem, em geral, a capacidade resistente maxima de uma estrutura ou de um elemento
estrutural. Da sua ocorréncia resultam prejuizos muito severos. A probabilidade de ocorréncia

dos ELU deve ser muito baixa (< 10°%).

Os ELS sao estados que correspondem as condi¢des para além das quais os requisitos de
utilizacao especificados para uma estrutura ou para um elemento estrutural deixam de ser
satisfeitos. Estdo relacionados com o bom funcionamento da estrutura, conforto dos utilizadores
e aspeto visual da construgdo. A verificacdo destes EL ¢ baseada em deformacdes, vibragdes,
fendas e outros danos que afetam o uso das estruturas. A probabilidade de ocorréncia do ELS ¢

superior a dos ELU (< 5%)).

Como enunciado, cada EL ¢é definido através da respetiva funcdo EL g(X;), onde X; representa
o vetor das varidveis aleatdrias de uma situagdo em particular. A violagdo da fun¢do EL, i.c., a

situagdo de falha estrutural, ¢ expressa pela expressao (2.1):
g(x) <0 2.1)

Que representa a condigdo de falha devido a violagdo de um determinado EL (Choi et al., 2007;
Deodatis et al., 2012; Ditlevsen & Madsen, 2007; Melchers, 1999; Nowak & Collins, 2000;
Schneider, 2006).

2.4. Conceitos fundamentais

2.4.1. Probabilidade de falha

Em avaliacdes de seguranga, para além da definicdo de violagdo de um EL, ¢ importante
conhecer e quantificar a probabilidade de ocorréncia da falha estrutural associada a violagao
desse EL. Assim, a probabilidade de falha (ou rotura) (pys) € definida como a probabilidade de

ocorréncia da violagdo de um EL (equagao (2.2)):
pr =p(9 (X;) <0) (2.2)

onde X; representa o vetor das variaveis aleatorias basicas.

10
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Os métodos de avaliagdo quantitativa da probabilidade de falha sdo objeto de estudo da teoria
de fiabilidade estrutural (Choi et al., 2007; Deodatis et al., 2012; Ditlevsen & Madsen, 2007;
Melchers, 1999; Nowak & Collins, 2000; Schneider, 2006).

2.4.2. Fiabilidade

Com base nos axiomas propostos por Kolmogorov (Sinai, 1992) e na defini¢do de
acontecimentos complementares, ¢ possivel definir fiabilidade () como o acontecimento
complementar da probabilidade de falha (equagao (2.3)) (Nowak & Collins, 2000; Schneider,
2006):

r=1-ps (2.3)

2.4.3. Incertezas

Nao ¢ possivel controlar, de forma absoluta, o comportamento dos varios fatores associados a
uma estrutura, desde a sua fase de construcdo até ao final do seu periodo de vida util. (Henriques,
1998; Wisniewski, 2007). Existem varias fontes de incerteza, as quais sdo enumeradas abaixo

(ISO 2394, 2012):

- Incerteza fisica: variabilidade intrinseca a determinados tipos de varidveis aleatorias,

tais como as propriedades de resisténcias dos materiais ou valores das agdes;

- Incerteza estatistica: incerteza nos modelos estatisticos representativos das variaveis

aleatorias;

- Incerteza de modelagdo: incerteza nos modelos numéricos que simulam o
comportamento estrutural e material, hipdteses simplificadoras admitidas e critérios de

convergéncia;

- Incerteza humana: incerteza associada aos erros de execu¢ao humana durante a fase

de construcao e associada a utilizagdo da estrutura durante o seu periodo de vida 1til.

11



Capitulo 2. Avaliagdo de Seguranga Estrutural

2.4.3.1. Tipos de incerteza

Segundo o Probabilistic Model Code (PMC) (2001), a incerteza associada as fontes

previamente apresentadas pode ser agrupada:

- Incerteza intrinseca ou aleatoria;

- Incerteza epistémica.

A incerteza intrinseca ou aleatoria, por vezes denominada natural ou de tipo I, é originada pelo
facto do mundo ser dinamico, ou, de certo modo, aleatério. Por outras palavras, ¢ impossivel
de ser reduzida por meio de ensaios ou recolha de dados — € inerente a fonte de informagao.

A incerteza epistémica ou de tipo II estd associada a limitagdo do conhecimento obtido até ao
momento da analise. Por conseguinte, ¢ passivel de ser reduzida através do aumento do
conhecimento por meio de realizagdo de ensaios, campanhas ou outro meio de obtengdo de

informacgao. Este tipo de incerteza pode ser dividida em dois sub-grupos:

- Incerteza estatistica;

- Incerteza de modelag¢ao ou de modelo.

A incerteza estatistica ¢ originada pelos limites da dimensdo das amostras disponiveis. A
incerteza de modelo tem origem nos modelos que descrevem o comportamento dos materiais e
imprecisdo dos mesmos modelos, neste caso, imprecisdo cometida pela falta de conhecimento

e simplificagdes assumidas nos modelos constitutivos utilizados.

Salienta-se que a fronteira entre incertezas de tipo I e de tipo II ndo clara. Além disso, a mesma

fonte de incerteza pode ter parte aleatoria e parte epistémica (Jacinto, 2011).

Matousek analisou 800 casos de colapsos estruturais, tentando encontrar suas causas e possiveis
solugdes. Concluiu que a maioria dos colapsos estruturais tem origem na fase de execugao,
aferindo que o erro cometido por fatores humanos ¢ a principal causa de falhas estruturais

(Matousek & Schneider, 1976).

Apesar da identificacdo da origem das falhas estruturais, a teoria de fiabilidade estrutural nao
contempla este tipo de erros e incertezas. Os erros originarios da atividade humana podem ser
considerados na analise aquando do procedimento de identificagao de modelos (Matos, 2013).
Segundo Matos (2013), ¢ comum a realizacao deste procedimento em avaliacdes de seguranga

de estruturas e quando se pretende apurar as causas de defeitos construtivos.

12
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Assim, a probabilidade de falha calculada pela teoria da fiabilidade estrutural, ndo ¢ uma
medida totalmente representativa da falha estrutural mas, deve ser interpretada como um valor

de referéncia na tomada de decisdoes (EN NP 1990, 2009; ISO 2394, 2012; ISO 13822, 2012).

Devido a estas fontes de incerteza, as avaliagdes de seguranga de estruturas existentes tomam
um caracter probabilistico. Nao obstante este facto, ha tipos de incertezas menores que outros,
podendo ser desprezados. Por exemplo, o PMC (2001) enuncia que a variabilidade associada
as propriedades geométricas, quando comparada com a variabilidade das agdes e propriedades
mecanicas dos materiais, pode ser desprezada. Note-se que, quando se despreza a variabilidade
associada a uma determinada variavel aleatoria, significa que se assume essa varidvel como

deterministica.

2.5. O problema fundamental da teoria da fiabilidade

O problema fundamental da teoria de fiabilidade estrutural, na sua forma mais simples, pode
ser expresso através de uma fun¢do EL, que considera apenas duas varidveis aleatdrias, uma
variavel de solicitacdo, S, e uma variavel de resisténcia, R. Cada uma destas varidveis pode ser
descrita por uma fung¢do densidade de probabilidade (FDP) conhecida, fs e fz, respetivamente.

Note-se que R e S sdo expressas nas mesmas unidades.

Para simplificar, e mantendo a generalidade do problema, apenas sera considerado um elemento
estrutural. Caso a sua resisténcia R seja menor do que a solicitacdo S, a rotura ocorre. Assim, a
probabilidade de falha do elemento estrutural pode ser expressa do seguinte modo (equagdes

(2.5) e (2.6)):

p;=P(R<S)=P(R-S5<0) (2.5)
=P($<1)=P(n(R) - In($) < 0) (2.6)
Ou, de forma geral (equagao (2.7))

=P(gR,S) <0)=P(gX;) <0) (2.7)

Onde g (X;) ¢ a fungdo EL, X; ¢é o vetor das variaveis basicas envolvidas no EL no espago de

dimensdao de n variaveis basicas, definido pela sua equagdo no espaco de dimensdo de n

13
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variaveis basicas, e a probabilidade de falha (py) € igual a probabilidade da violag¢do da fungao

EL.

A superficie definida descreve, de forma coerente, o espaco definido por todas as variaveis
basicas envolvidas numa unica superficie e divide a superficie em duas regides (equagdes (2.8)

e (2.9)):

- Regido de segurancga: g(X;) = 0; (2.8)
- Regido de rotura: g(X;) < 0; (2.9)
Da regido de segurancga (g(X;) = 0), distingue-se (equagdo (2.10)):

gX) =0 (2.10)
que define o estado critico de seguranca, i.e., quando a margem de seguranca ¢ nula.

O problema também pode ser exposto de forma grafica. Representando-se fz ¢ fs, que sdo as
fungdes distribuicao de probabilidade marginal de R e S respetivamente, e fzs a distribui¢ao de
probabilidade conjunta do vetor (R, S), a probabilidade de falha ¢ numericamente igual a area

sombreada na Figura 2.1:
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Figura 2.1: Fungdes densidade de probabilidade conjunta e marginais das variaveis de

resisténcia R e a¢des S (Schneider, 20006).

Quando R e S sdo independentes entre si, i.e., frs = fr * fs, pode-se escrever (equagdo (2.11)):

14
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pr=PR-5S<0)=["7["Ffo(r) fo(s) drds = [ Fg(x) fy(x) dx (2.11)

A equagdo acima apresentada ¢ definida como integral de convolu¢do. Uma expressao

alternativa € (equacao (2.12)):

pr = [1711 = Fs(0)] fa(r) dx (2.12)

Que representa a soma das probabilidades de falha, i.e., todos os casos que a solicitacdo S
excede a resisténcia R (Choi et al., 2007; Deodatis et al., 2012; Ditlevsen & Madsen, 2007;
Melchers, 1999; Nowak & Collins, 2000; Schneider, 2006).

2.6. Indice de fiabilidade

Apenas para casos muito particulares de R e S é possivel resolver, analiticamente, o integral de
convolucdo. Um exemplo desses casos particulares ¢ quando R e S sdo varidveis aleatorias
independentes com distribuigdes Normais, com médias iguais a up € g € desvios-padrao oy €

os, respetivamente. Definindo a variadvel margem de seguranca (Z) como (equagao (2.13)):
Z=R-S§ (2.13)

O teorema da adicdo de variaveis aleatdrias normais (Sinai, 1992), enuncia que a adi¢do ou
subtracdo de variaveis aleatérias normais ¢ também uma varidvel normal, com média u,

(equacdo (2.14)) e desvio-padrao g, (equagdo (2.15)):
Uz = Up — Us (2.14)
0z = Op — Os — 2PRs Og Os (2.15)

Onde pgs ¢ definida como a correlagdo entre R e S. Se R e S foram independentes, ipso facto,

a correlagdo entre R e S € nula, sendo o desvio-padrao de Z (o) expresso por (equagdo (2.16)):
0f =035+ d? (2.16)

O coeficiente pgpg distingue dois tipos de analises: analises probabilisticas completas e analises
probabilisticas incompletas. Quando se considera a correlagdo entre R e S, pgs ¢ diferente de
zero, ¢ designa-se a andlise de andlise probabilistica completa. Caso contrario, se prs for

desprezada, entdo a analise ¢ designada de andlise probabilistica incompleta. Apenas ¢
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considerada a corelagdo entre a resisténcia e a solicitagdo em obras de importancia excecional

(Fernandes, 2011).

Reescrevendo a equacao (2.5), obtém-se (equagao (2.17)):

0_
p=P(R-5<0)=Pz=<0)=g( GZ“Z> (2.17)

Onde ¢ (*) ¢ a fungao distribui¢do normal reduzida (com média nula e desvio-padrao unitario).

A representacdo grafica da variavel Z ¢ apresentada na Figura 2.2.

Falha f2 ‘(:C) Seguranga
.‘—
g(X;) <0 gX) >0
gX) =0 i
4—5—I‘
0z 1 0z
|
Pr i
- — >
ﬁO-Z I X
Hz

Figura 2.2: Distribui¢do da medida de seguranga (Faber, 2009).

Na Figura 2.2, a regido sombreada representa a regido de rotura ou falha estrutural (Z < 0).

Utilizando as expressoes (2.14), (2.15) e (2.17), pode-se escrever (equacdes (2.18) e (2.19)):

— (g — Us) >
_ — A(— (2.18)
pr=¢ <—(0R2 o) d(=p)
onde,
— MZ .
B = _UZ (2.19)
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E define-se § como indice de fiabilidade de Cornell. Na Figura 2.3, encontra-se representada a
fungdo EL (g(X;) = 0) no espago fisico, assim como as regides de seguranca (g(X;) > 0) e de
colapso (g(X;) < 0). (Choi et al., 2007; Deodatis et al., 2012; Ditlevsen & Madsen, 2007;
Melchers, 1999; Nowak & Collins, 2000; Schneider, 2006).

Se 0r, 0 ou ambos aumentarem, o termo entre paréntesis vai diminuir, o que faz a
R> Os
probabilidade de falha aumentar. Analogamente, se a diferenga entre a médias das solicitagdes

e das resisténcias reduzir, a probabilidade de rotura aumenta.

X2 Superficie de falha

127 a

107

.

B g(Xl) <0
419 X)) >0 N

gX) =0
7
]
T T T T T T T X1
-2 0 2 4 6 B 10 12

-2
4

-6

Figura 2.3: Representagdo de uma fungdo de EL linear com duas variaveis basicas, no espacgo

fisico (Faber, 2009).

Para varidveis aleatorias descritas por leis de distribuicdo Log-Normais, o indice de fiabilidade

altera-se. Assim, expressa-se a margem de seguranga (Z) por (equagao (2.20)):

Z=n (g) (2.20)

A média u; (equagao (2.21)) e o desvio-padrao g, (equacao (2.22)) sdo escritos:

U= x ~ln(”—R) (2.21)
27 Fin() Us ’

07 = 0,y ~ CVi = N (2.22)

N

A equacdo (2.6) ¢ escrita do seguinte modo (equagao (2.23)):
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pr=P(n(5) <0) =Pz <0) = ¢ (L) (2.23)

oz
Onde ¢ () ¢ a fungao distribui¢do normal reduzida.

A estimacgao do indice de fiabilidade de Cornell depende da formulagdo da fungdo EL e, por
conseguinte, ndo ¢ invariante. Este problema foi chamado do Problema da Invariancia. Hasofer
e Lind (1974), apresentaram uma alternativa para o calculo do indice de fiabilidade conhecido
como indice de fiabilidade de Hasofer-Lind, que permitiu ultrapassar esta dificuldade (Choi et
al., 2007; Deodatis et al., 2012; Ditlevsen & Madsen, 2007; Melchers, 1999; Nowak & Collins,
2000; Schneider, 2006).

2.6.1. Indice de fiabilidade de Hasofer-Lind

O indice de fiabilidade de Hasofer-Lind ¢ formulado com base na funcdo EL transformada para
o espago normalizado. A transformagdo das varidveis com distribuigdes Normais R e S para
variaveis normalizadas com distribuigdes Normais U; e U, com média nula e desvio-padrao

unitario (4 = 0 e 0 = 1) é realizada através das equagdes (2.24) e (2.25):

U, = R% > R = U ox + g (2.24)
UZ =%_)5= U20-5+I/l.s (225)

Ap6s a transformagdo, a funcdo EL escreve-se (equagdo (2.26)):

g(x) =R — 8 = (Uy0g + ug) — Uy05 + s = (ug — ps) + Uyog — U0 (2.26)
A superficie de falha, no espaco normalizado, ¢ entdo definida pela equacao (2.27):

gx(X) =0 (2.27)

e corresponde a equagdo de um hiperplano. No novo espaco definido, a equagao € excéntrica a
origem. Interpretando o resultado graficamente, o indice de seguranga de Hasofer-Lind ¢ igual

a distancia desde a superficie de falha até a origem do espaco (Figura 2.4) (Schneider, 2006).

Analisando a Figura 2.4, designamos o ponto u* por ponto de dimensionamento, € ¢ o ponto da
superficie de rotura com maior densidade de probabilidade, sendo este o ponto mais suscetivel

por onde se desencadeia uma possivel rotura estrutural (Schneider, 2006).
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Como referido anteriormente, a probabilidade de falha ¢ uma grandeza muito baixa. Por
exemplo, a probabilidade de falha para ELU é da ordem de 10°. O facto de se tratar uma
grandeza tao pequena, acarreta dificuldades numéricas no seu tratamento. Assim, para além da
vantagem de podermos expressar a seguranca estrutural através dos dois primeiros momentos
da varidvel Z (u, 0), a utilizagdo da FDC da distribui¢do normal reduzida (¢ (-)) transforma a

probabilidade de falha numa grandeza muito maior (Henriques, 1998).

17] u;

Superficie de falha linear (idealizada)

§ N

1 gff(Xi\= 0
s / Superﬁcie de falha

8 10 12
Uy

Figura 2.4: Representagdo de variaveis distribuidas normais padronizados U;. Indice de

fiabilidade de Hasofer-Lind (Faber, 2009).

Note-se que a grandeza resultante da transformagdo da probabilidade de falha ¢ denominado
indice de fiabilidade (£). Por exemplo, para =0 corresponde uma probabilidade de falha igual

a 0,5, o que significa que a probabilidade de falha minima ¢ 0,5.

2.7. Indice de fiabilidade alvo

2.7.1. Generalidades

Um dos parametros chave da andlise de seguranga ¢ o limite minimo requerido para classificar

uma estrutura como segura. Nos proximos paragrafos, serdo expostos o conceito de indice de
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fiabilidade alvo, os valores alvo do indice de fiabilidade recomendados pelas diferentes normas

e as razoes que justificam a probabilidade de falha aplicada as pontes.

2.7.2. Valores do indice de fiabilidade alvo

Denomina-se indice de fiabilidade alvo () como o nivel requerido de desempenho estrutural,
em ELU e ELS, que a estrutura deve apresentar para ser classificada como segura, segundo os
critérios impostos. Com este critério, pretende-se que a estrutura tenha um desempenho
satisfatorio, tendo por base um limite fundamentado em ensaios € documentagdo especifica
(muitas vezes, a documentacdo vem do proprio utilizador) ¢ ndo um limite baseado na
experiéncia do utilizador (exceto em casos especiais). (Jacinto, 2011; Jacinto et al., 2013;

Riicker et al., 2006).

A definicao dos indices de fiabilidade alvo depende, fundamentalmente, de dois fatores:
- Nivel das consequéncias da violagdo do estado limite em anélise;
- Custo de interveng¢ao do aumento de seguranca.

O custo do aumento de seguranca numa estrutura em fase de construg¢do ¢ menor do que o custo
do aumento de seguranca de uma estrutura existente (ISO 13822, 2012). Este motivo incitou a
recomendacao de diferentes valores de indice de fiabilidade alvo para estruturas em projeto e
estruturas existentes. Além disso, a violacdo de um determinado EL acarreta consequéncias
sociais ¢ econdmicas. Considerando estes motivos, facilmente se percebe porque diferentes
entidades propdem distintos valores minimos para o indice de fiabilidade alvo. A norma ISO
13822 (2012) apresenta trés consideragdes fundamentais para o estabelecimento de niveis

minimos de desempenho estrutural:

- Consideracdes econdmicas: como o custo do aumento de seguranga de uma estrutura
existente ¢ muito superior ao custo do aumento de seguranca de uma estrutura em projeto,

devem ser adotadas margens de seguranca distintas para estruturas novas e estruturas existentes;

- Consideragdes sociais: situagdes que nao afetam o projeto estrutural, mas a avaliacdo,
tais como a diminuigdo, ou até a restricdo da circulacdo de pessoas e mercadorias com

intensidades elevadas;
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- Consideragdes sustentaveis: a reciclagem de elementos estruturais ¢ de baixa
relevancia no dimensionamento de novas estruturas, mas de elevada importancia em avaliagdes

de seguranca de estruturas existentes.

Com a inteng¢do de estabelecer limites inferiores para indices de fiabilidade alvo, nos anexos B
e C danorma EN NP 1990 (2009), sdo apresentados valores minimos recomendados para ELU,
para ELS e para ELF. Estes valores sao divididos por trés classes de fiabilidade (RC — Reliabilty
Class) e por periodos de referéncia. As classes de fiabilidade referem-se ao grau das
consequéncias de perdas de vidas humanas, econdmicas, sociais ¢ ambientais, sendo RC1 a
classe de consequéncias mais baixa e RC3 a classe de consequéncia mais gravosa. Os valores

apresentados sdo vocacionados para o dimensionamento de estruturas novas.

A norma ISO 2394 (2012), tal como a norma NP EN 1990 (2009), apresenta valores
vocacionados para o dimensionamento de novas estruturas. Salienta-se que os valores
apresentados referem-se ao periodo de vida 1til da estrutura mas nao ¢ referida a sua duragao.
Os valores apresentados pela norma ISO 2394 sdo obtidos através da adocao de distribuigdes
Log-Normais e distribuigdes Weibull para as resisténcias, da adogdo de distribuigdes Normais

para as agdes permanentes e da adocao de distribuicdes de Gumbel para as agdes variaveis.

O PMC (2001) divide as classes de consequéncia em trés grupos (baixas, moderadas e elevadas).
A primeira aplica-se a situagdes em que o risco de perdas humanas ¢ baixa e os prejuizos
econdmicos sdo baixos, por exemplo, edificios agricolas e silos. A segunda aplica-se a situagdes
com risco médio de perdas humanas ou prejuizos econdémicos consideraveis, como por exemplo
edificios de escritorios, industriais e residenciais. A ultima refere-se a situagdes com risco
elevado de perdas de vidas humanas ou prejuizos econdmicos muito elevados, por exemplo

pontes, teatros e hospitais.

Os valores apresentados pela norma ISO 13822 (2012) sdo vocacionados para a avaliacdo de
seguranga de estruturas. Foram obtidos através da adogao de leis de distribui¢ao Log-Normal
ou leis de distribuicao de Weibull para as resisténcias, leis de distribui¢do Normal para as cargas
permanentes e leis de extremos de Gumbel para as agdes variaveis no tempo (COST 345, 2004).

O periodo de referéncia considerado para os indices de fiabilidade alvo ¢ de 50 anos.

Na Tabela 2.1 apresentam-se os valores de indice de fiabilidade alvo propostos pelas normas

acima referidas, para ELU e periodos de referéncia iguais a 1 ano e 50 anos.
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Os limites apresentados pelas varias normas sao estabelecidos para a generalidade das estruturas
e ndo retratam nenhum caso em particular. Salienta-se que os valores apresentados na Tabela
2.1 sdo valores de indice de fiabilidade alvo para avaliagdes de seguranga sem consideragdo do
sistema estrutural (i.e., avaliagdes de seguranca a nivel local) e ndo-linearidade. De modo a
evitarem-se intervencoes de refor¢o desnecessarias, ou até mesmo a reconstru¢do de uma

determinada estrutura, ¢ essencial estabelecer limites de seguranga para uma estrutura em

particular, consoante a utilizacao expetavel.

O fib (2003) apresenta valores de indice de fiabilidade alvo para avaliagdes a nivel global (i.e.,
considera o sistema estrutural) e a nao-linearidade do comportamento estrutural (Tabela 2.2).

Devido a considera¢do da redundancia, da robustez e da ndo-linearidade do comportamento

Tabela 2.1: indices de fiabilidade alvo para periodos de referéncia de 1 ano e 50 anos,

correspondentes a custos relativos "elevados" de medidas de seguranca.

Consequéncias
Norma Minimas Pequenas Moderadas Elevadas
1 ano
EN NP 1990 (2009) - 4,2 4,7 52
ISO 2394 (2012) - 4,1 4,7 5,1
ISO 13822 (2012) - - - -
PMC (2001) - 3,1 3,3 3,7
50 anos
EN NP 1990 (2009) - 33 3.8 4,3
ISO 2394 (2012) - 1,5 2,3 3,1
ISO 13822 (2012) 2,3 3,1 3,8 43
PMC (2001) - 1,7 2,0 2,6

estrutural, os valores apresentados pelo fib (2003) sdo consideravelmente superiores.

Tabela 2.2: indices de fiabilidade alvo propostos pelo fib (2003).

Niveis de seguranca

1 2 3 4 5
Indice de fiabilidade
B =>9,00 9,00>p>8,00 8,00>p>6,00 6,00>p>4,60 4,60 > f
Classificacao
Excelente Muito Bom Bom Satisfatorio Insuficiente
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O indice de fiabilidade alvo depende dos EL em andlise e do periodo de referéncia. Outros
fatores como o histérico de carregamento, consequéncias, tipo de sistema estrutural e a
informagao proveniente de inspec¢des e ensaios, sao fatores influentes na definicdo do indice de

fiabilidade alvo para um caso em particular.

O periodo de referéncia considerado na avaliacdo de seguranga, ¢ uma estimativa temporal do
periodo de desempenho estrutural satisfatorio, apos a avaliagao de seguranga, para as fungdes
requeridas. Por outro lado, o periodo de vida util da estrutura imposto no dimensionamento de
novas estruturas ¢ considerado como o periodo de referéncia da nova estrutura. O periodo de
referéncia temporal a considerar ¢ flexivel, na medida que os EL considerados influenciam o
periodo de referéncia da estrutura. Por exemplo, dependendo da construg¢do, o ELU pode ndo

ser tdo restritivo como o ELF (Riicker et al., 2006).

2.8. Abordagens de analise de fiabilidade

Este subcapitulo pretende apresentar as diferentes abordagens de andlise (deterministicas, semi-
probabilisticas e puramente probabilisticas) e as principais diferencas entre as metodologias de

quantificagdo da probabilidade de falha (analiticas, aproximadas e de simulacao).

Na avaliacdo de seguranga de estruturas existentes, o procedimento proposto tem por base o
recurso a uma analise mais detalhada e sofisticada sempre que a estrutura ndo cumpra os
critérios estabelecidos no nivel de avaliacdo anterior, culminando na analise nao linear

combinada com métodos de analise totalmente probabilisticos.

2.8.1. Abordagem deterministica vs. Abordagem probabilistica

Atualmente, no dominio da engenharia estrutural, ¢ cada vez mais importante a adogao de
métodos capazes de analisarem, detalhadamente, determinada estrutura. Estes problemas

podem ser analisados por meio de modelos deterministicos ou probabilisticos (Figura 2.5).

O dimensionamento de novas estruturas envolve parametros de entrada fixos, que analisados
através de métodos matematicos assentes em hipoteses preconizadas, originam resultados

deterministicos. Estes métodos de andlise, ao contrdrio dos métodos experimentais, sao
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deterministicos devido ao facto de que a repeticao da analise para o mesmo conjunto de valores

de pardmetros de entrada originardo sempre o mesmo resultado.

Este tipo abordagem nao reflete a variabilidade dos parametros envolvidos na analise, podendo
os resultados ndo retratarem, com exatidao, a realidade. Assim, caso se pretenda considerar,
explicitamente, a variabilidade dos parametros, devem ser realizadas analises probabilisticas,

tendo por base os métodos deterministicos.

Tensoes
Deterministico L. L.
Analise plastica

Semi-probabilistico > Coeficientes parciais
de seguranca

Analitico e numérico
Probabilistico

Simula¢do

Fatores de seguranga

Estados Limites

Figura 2.5: Abordagens de verificagdo de fiabilidade estrutural (Riicker et al., 2006).

2.8.2. Abordagem deterministica

O método deterministico mais divulgado ¢ o método das tensdes admissiveis. A variante mais
utilizada na avalia¢ao de seguranga deterministica € a que se designa por método do coeficiente
global de seguranga. O coeficiente de seguranca ¢ obtido através da razdo entre a resisténcia e
o efeito da solicitagdo, sendo este coeficiente aplicado a resisténcia. As variaveis basicas sdao
representadas pelos seus valores regulamentares deterministicos. A falha estrutural (local ou
global) ocorre quando qualquer tensdo resultante da andlise estrutural excede o valor maximo
da tensdo admissivel. Este tipo de métodos de verificagdo deterministicos ndo consideram

corretamente as incertezas associadas as resisténcias ¢ as solicitacoes.

2.8.3. Abordagem semi-probabilistica

A abordagem semi-probabilistica ¢ baseada no principio dos EL e utiliza o método dos
coeficientes parciais de seguranca. Este método utiliza fatores de segurancga para a verificagao

da seguranga estrutural. Estes fatores de seguranca foram calibrados de modo que uma estrutura
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que satisfaca os critérios de seguranca, utilizando um conjunto de parametros de resisténcia e
solicitagdes preconizadas, também satisfaca o nivel de fiabilidade alvo requerido. O método
semi-probabilistico ¢ um método simplificado que considera, de forma conservativa, as

incertezas dos parametros de dimensionamento através dos coeficientes parciais de seguranca.

2.8.4. Abordagem probabilistica

Os procedimentos de verificagdo probabilisticos sdo também baseados no principio dos EL,
sendo a segurancga verificada se o nivel de fiabilidade apresentado pela estrutura ¢ superior ou
igual aos niveis de fiabilidade alvo requeridos. Esta abordagem considera, de forma explicita,
as incertezas associadas, através da adogdo de distribuicdes estatisticas adequadas para as

variaveis envolvidas na analise estrutural.

2.9. Niveis de avaliacdo de seguranca

Anteriormente foram apresentadas as varias tipologias de andlise estrutural. Quanto mais
préximo do topo da pirdmide hierarquica das tipologias, o nivel de complexidade, exigéncia
computacional e custos também avangcam. Mas, justificara aplicar a qualquer estrutura
abordagens puramente probabilisticas combinadas com a andlise ndo-linear? Certamente que
ndo. Deste modo, como se determina qual a abordagem mais apropriada a aplicar a estrutura

em analise?

Com base nos varios relatorios desenvolvidos por projetos europeus, tais como o BRIME (2001)
e o Sustainable Bridges (2007(a)), apresentam-se as varias medidas e procedimentos que foram
propostos, relacionados com a manutengdo, conservagdo, seguranga e gestdo de pontes
existentes. Sdo propostos seis niveis de avaliagdo de seguranca de estruturas existentes, desde
o nivel 0 até ao nivel 5, de complexidade crescente (Figura 2.6). O principio base subjacente a
esta proposta de seis niveis, € que apenas se recorre a um nivel de avaliagdo superior, quando o
nivel de avaliagdo anterior nao ¢ verificado. Desta forma, apenas s@o consumidos recursos que
justifiquem a aplicacdo de metodologias complexas e exigentes, até que seja verificada a

seguranca estrutural (Bieii et al., 2007).
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Para a avaliagao de seguranga de estruturas existentes recorrem-se a métodos que diferem entre
si na sua exigéncia e sofisticagdo. Os objetivos visados na avaliagdo sdo, como apresentados
previamente, a determinacdo da capacidade de carga atual e a previsdo do desempenho

estrutural futuro com a maxima exatiddo, consumindo o minimo de recursos possiveis.

A recomendacdo geral é que se inicie a avaliacdo pela aplicacdo de procedimentos expeditos,
simples e conservativos. Caso a estrutura ndo preencha os requisitos impostos a esse nivel,
entdo, avanca-se para um nivel mais sofisticado, que considera as incertezas, reservas de
resisténcia e comportamento dos materiais ¢ da estrutura, o mais realista possivel
(comportamento ndo-linear). Por este motivo, as metodologias sdo estratificadas e hierarquias.
Por cada nivel que esta “pirdmide hierarquica” apresenta, os procedimentos contidos num
mesmo nivel apresentam, aproximadamente, os mesmos niveis de complexidade e detalhe. Por
exemplo, ndo se realiza uma inspec¢ao visual (avaliagdo nao-formal) combinada com avaliagao

de seguranca totalmente probabilistica.

Avaliagdo de seguranca
]

Avaliagio Avaliagio
qualitativa quantiltativa
[ I
Verificagoes Verificagoes
baseadas em baseadas em
medi¢coes analises
| | — | |
Nivel 0 Nivel 1 Nivel 2 Nivel 3 Nivel 4 Nivel 5
Avaliacao de || Avaliagdo de || Avaliacdo de || Avaliagdo de || Avaliacdo de || Avaliacdo de
seguranga seguranga seguranga seguranga seguranga. seguranga
baseada na |[|realizada por || através de através de ) probabilistica
experiéncia e || comparagao modelos modelos Calibragdo || 4o ELU ¢ ELS
em inspegoes || entre efeitos estruturais estruturais dos fatores
visuais dos || medidos e o basicos robustos de seguranga | | Propriedades
danos e efeito limite deELUe de ensaios,
deterioracdo || admissivel Propriedades || Propriedades |[ ELS, com ||monitorizagdes
de projeto de ensaios, base nas
de projeto || propriedades
estruturais.

Figura 2.6: Niveis de verificagdo da seguranca estrutural (Riicker et al., 2006).
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Excecionalmente, caso a avaliagdo de seguranga por niveis baixos falhe, o recurso a ensaios de
caraterizacdo material e das cargas, combinados com os mesmos métodos de andlise, por
afericdo dos parametros de resisténcia e de acdo, pode verificar-se a seguranca estrutural. A
fronteira entre os diversos niveis de avaliagdo esta estabelecida mas ¢ flexivel, como vimos

neste ultimo exemplo (BRIME, 2001; Bieii et al., 2007; Sustainable Bridges, 2007(c)).

2.9.1. NivelO

O nivel 0 ¢ composto por andlises preliminares (baseadas na experiéncia) e inspe¢des visuais.
Este tipo de avaliacdo de seguranca apenas descreve, de forma qualitativa, o estado atual da
estrutura, ndo sendo por isso, uma avaliagdo formal. As suas principais vantagens sdo a sua
simplicidade, baixo custo de execucao e a integragdo com outras estratégias de manutengao.
Devido a sua informalidade, esta andlise € subjetiva e ¢ altamente dependente da experiéncia e

avaliacao do engenheiro.

Este nivel de avaliagdo apenas deve ser utilizado em situacdes preliminares de avaliagdo.

2.9.2. Nivel 1

A metodologia principal, segundo este nivel de avaliacdo, ¢ a avaliagdo de seguranca através
da monitorizagdo estrutural e posterior comparagao com os valores prescritos nos regulamentos

(Figura 2.7).

Valor limite admissivel

A NN AN S [’AW- NS

Figura 2.7: Avaliagdo de seguranca através da comparagao do valor limite com o valor

registado por ensaios realizados (Riicker et al., 20006).
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A este nivel ndo ¢ realizada qualquer simulac¢ao ou analise estrutural. Assim, a verificacao da

seguranga estrutural pode ser expressa da seguinte forma (equacao (2.28)):

Eq <Rq4 (2.28)

A monitorizacao pode ser realizada com a estrutura em utilizagdo normal ou por meio de um

determinado teste de carga.

As aplicacdes gerais desta metodologia sdo a verificacdo de desempenho apds a construcao,
testes de verificagcdo do comportamento apds alteragdo da utilizagdo em servigo da estrutura e

a monitorizacao de cargas dinamicas.

2.9.3. Nivel 2

Este nivel ¢ o mais baixo nivel de avaliagcdo de seguranga que recorre aos conceitos € métodos
da andlise estrutural. Sao utilizadas as informag¢des do projeto de dimensionamento, da
construcdo e inspegoes realizadas. Os métodos de analise estrutural utilizados sdo basicos (por
exemplo, analises lineares elasticas). A avaliagdo de seguranga ¢ realizada recorrendo ao
método dos coeficientes parciais de segurancga. Assim, o critério de verificagdo de seguranga ¢
expresso através da expressao (2.29):

Vs .S; < Rk (2.29)

YR

onde y; € o coeficiente parcial de seguranca das agdes, Y € o coeficiente parcial de seguranca
das resisténcias, S, € o valor caracteristico das agdes e Ry ¢ o valor caracteristico das

resisténcias.

Os valores caracteristicos dos materiais e os valores dos coeficientes parciais de seguranga sao
obtidos diretamente dos regulamentos de dimensionamento de novas estruturas, exceto nos caos
em que a estrutura tenha sofrido danos consideraveis ou em casos em que a estrutura sera
submetida a cargas excecionais. Os procedimentos estruturais utilizados sao os propostos pelos

regulamentos de dimensionamento de novas estruturas.

Geralmente, este nivel de avalia¢do de seguranga ¢ aplicado para a aprovacao da utilizagdo em
servigo ¢ da seguranga da estrutura apos cargas excecionais, deterioracdo, danos ou eventos

raros (por exemplo, catastrofes naturais).
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2.9.4. Nivel 3

Neste nivel ¢ avaliada a capacidade de carga (ELU) e o comportamento em servigo (ELS) da
estrutura. E utilizada informagdo mais detalhada, como por exemplo informagio proveniente
de campanhas e ensaios de caracterizagdo material. A este nivel, ¢ comum proceder-se a
aferi¢do dos modelos de carga por estacdes de pesagem dindmica, por exemplo. Os métodos de
analise de estruturas sdo mais complexos e poderosos, obtendo-se modelos mais detalhados,
sendo os resultados mais proximos da realidade (MEF, andlises nao-lineares, modelos
adaptativos). A verificagao de seguranca ¢ realizada através do método dos coeficientes parciais

de seguranca (equagdo (2.30)):

Vs .Si < 5—’; (2.30)
2.9.5. Nivel 4

A avaliagdo de seguranga ¢ realizada recorrendo ao método dos coeficientes parciais de

seguranga. Assim, o critério de verificacdo de seguranca ¢ expresso através da expressao (2.31):
R

Vs Sk < — (2.31)
YR

Os procedimentos de verificagdo da capacidade de carga e das condigdes em servico que
caracterizam o nivel quatro sdo a afericdo dos modelos de carga e a verifica¢do da fiabilidade
através de coeficientes parciais de seguranca devidamente calibrados. Assim, as propriedades
estruturais (geométricas e materiais) e de carregamento sdo consideradas através do ajuste dos
coeficientes parciais de seguranca, influenciando as medidas de seguranga impostas para

validacao da fiabilidade estrutural.

A este nivel, sdo consideradas as reservas de resisténcia que a estrutura possui, através da
utilizagdo de modelos constitutivos complexos, métodos de andlise ndo-lineares, MEF ou
modelos adaptativos. As reservas de resisténcia que uma estrutura apresenta podem ser

definidas através dos conceitos de redundancia, ductilidade e robustez:

Associando a robustez, a redundancia e a ductilidade ¢ possivel determinar o tipo de falha
estrutural que a estrutura sofrera: (1) roturas ducteis e redundantes com reservas de energia

(roturas desejaveis: alarmam o utilizador que foi atingido o ELU); (2) roturas frageis (roturas
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indesejaveis: nao alarmam o utilizador que foi atingido o ELU, ocorrendo a rotura
inesperadamente). Caso a estrutura possua os niveis de ductilidade, redundancia e robustez
desejados, ¢ possivel calibrar o valor dos coeficientes parciais de seguranca com base no indice

de fiabilidade pretendido, através de analises ndo-lineares (Riicker et al., 2006).
2.9.6. Nivel 5

A avaliagdo de seguranca de estruturas, quando realizada recorrendo ao quinto nivel de
avaliagdo, considera, explicitamente, a variabilidade das variaveis envolvidas. Assim, o ponto
fulcral da avaliacdo de seguranca probabilistica ¢ o calculo da probabilidade de falha, ou do
indice de fiabilidade (f), de forma explicita — a nivel local ou a nivel global. Ao contrério do
método dos coeficientes parciais de seguranca, cujos pardmetros de andlise eram definidos em
regulamentos e as incertezas associadas eram contempladas através de fatores parciais de
seguranga, os métodos puramente probabilisticos calculam a probabilidade de falha através da
consideragdo da natureza e aleatoriedade das varidveis basicas que regem as resisténcias e as
acoes, através da sua modelagao por meio de leis de distribui¢des, representadas pelas FDP e

respetivos parametros de distribuigao.

A este nivel, as verificacdes de seguranca sdo realizadas através dos EL considerados. Para cada
EL considerado, € calculada a probabilidade de falha (ps) ou o seu equivalente, o indice de
fiabilidade estrutural (£8), que é posteriormente comparado com o indice de fiabilidade alvo (8)
(Figura 2.8). Salienta-se que o indice de fiabilidade estrutural () ¢ uma medida meramente
informativa e ndo deve ser interpretado como um valor absoluto da fiabilidade. E um valor que
auxilia na tomada de decisdes.

Caracterizagao

das Modelos de Incertezas Modelo

propriedades carga envolvidas numérico
estruturais

Calculo do Definigdo do Verificagdo
indice de indice de da seguranga
fiabilidade fiabilidade alvo estrutural

Figura 2.8: Procedimento de avaliagdo de seguranga puramente probabilistico.

A identificacdo dos EL criticos ¢ realizada através de um processo preliminar, por aplicacio de

metodologias deterministicas de analise estrutural, através de analises ndo-lineares, MEF e

30



Avaliagdo de Seguranca de Pontes Existentes. Aplicacdo ao Viaduto Ferroviario de Durraes

modelos adaptativos. Informagdes adicionais como a localizacdo e a extensao de danos e
deterioragao podem ser adquiridas por monitorizagdes, inspecdes e ensaios. Por aplicagdo de
andlise de sensibilidade, ¢ possivel estimar se um EL ¢ critico, através da variacdo da

informagdo numérica e respetiva simulagao.

Devido a questdes numéricas, ndo se utiliza o valor da probabilidade de falha, mas o seu
equivalente, o indice de fiabilidade (£). A relagdo entre estas duas grandezas é expressa pela

expressao (2.32):
B =3¢ (vs) (2.32)

Calculado o indice de fiabilidade (f), a avalia¢ao de seguranga probabilistica ¢ realizada através
da comparacao do indice de fiabilidade () com o indice de fiabilidade alvo (87), que representa

o desempenho estrutural minimo requerido. E verificada a seguranga estrutural se (equagao

(2.33)):

B = Br (2.33)

Na Tabela 2.3, sdo apresentados, de breve modo, os niveis de avaliagdo de seguranga de

estruturas existentes.

Tabela 2.3: Niveis de avaliagdo de seguranga estrutural.

Nivel de e N L Método de verificacdo
C . Modelo de resisténcias e acdes Modelos de analise ¢
avaliag¢do de seguranca

Modelos de carga e resisténcia I
. Analise linear e
1 preconizados pelos

regulamentos elastica Analise, combinagdes
de cargas e coeficientes
Propriedades das materiais parciais de seguranca
2 baseadas na documentacio de Modelos de anilise de acordo com os
projeto e regulamentos sofisticados (MEF, regulamentos
por exemplo), a
3 redistribuicao de
Atualizacao das propriedades cargas (desde que as
materiais, com base em ensaios, exigéncias de Modificagdo dos
4 por abordagens Bayesianas ductilidade sejam | coeficientes parciais de

cumpridas) e reservas | seguranga permitida

de resisténcia sao
consideradas Analise puramente

descritos por FDP probabilistica

Modelos de resisténcia e agdes
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No anexo A, encontram-se as propostas desenvolvidas pelos projetos europeus, nomeadamente
o BRIME (2001) e o Sustainable Bridges (2007(c)), acompanhadas por fluxogramas
explicativos de ambas as metodologias. Sao, também, apresentadas as propostas do PMC (2001)

(Biefi et al., 2007).

2.9.7. Abordagens locais e globais

A avaliagdo de seguranca de estruturas existentes pode ser realizada a nivel local (elemento
estrutural) ou a nivel global (estrutura). Analisando o conceito de robustez, verifica-se que a
fiabilidade de um sistema ndo ¢ representado pela fiabilidade de um dos seus elementos
estruturais. Assim, devem distinguir-se indices de fiabilidade locais e indices de fiabilidade
globais, sendo os indices de fiabilidade globais superiores aos indices de fiabilidade locais

(Cruz et al., 2008; Wisniewski, 2007; Matos, 2013).

2.9.7.1. Abordagens semi-probabilisticas ao nivel do elemento estrutural

O primeiro nivel de avaliagdo recomendado para a avaliagdo de seguranca de estruturas
existentes ¢ o método dos coeficientes parciais de seguranca (método semi-probabilistico).
Através da aplicacdo deste método, € possivel verificar a seguranca duma estrutura existente a
nivel local, isto ¢, ao nivel dos seus elementos. A seguranca estrutural ¢ verificada se (equagao

(2.34)):

DrRy = V5151 + Vs2Snz + - + VsnSun (2.34)

Onde R,, representa a resisténcia caracteristica da seccao, S,; representa o valor caracteristico
da agdo (ou efeito) i , ¢y representa o coeficiente parcial de segurancga da resisténcia ¢ yg;

representa o coeficiente parcial de seguranga da carga i.

2.9.7.2. Abordagens probabilisticas ao nivel do elemento estrutural

No caso da estrutura ndo verificar a seguranca pela metodologia anterior ou, no caso da auséncia

de coeficientes de seguranca apropriados, aplicam-se metodologias probabilisticas apropriadas
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para avaliar a seguranca a nivel local (elemento estrutural). A seguranca estrutural ¢ verificada

se (equagao (2.35)):

B = Pr (2.35)

onde 8 ¢ o indice de seguranca estrutural definido pela expressdo (2.32) e B € o indice de

fiabilidade alvo.

Ambos os indices advém de uma analise a nivel do elemento estrutural, e ndo do sistema.

2.9.7.3. Abordagens probabilisticas ao nivel do sistema estrutural

Caso a avaliacdo probabilistica ao nivel do elemento estrutural falhe, deve recorrer-se a
avaliacdes de seguranca ao nivel do sistema estrutural. Desta forma, as reservas de resisténcia,
a capacidade de redistribuicdo de esfor¢os e a redundancia da estrutura sdo contempladas no

modelo de analise.

A verificacdo de seguranca ao nivel global recorre a mesma filosofia que a verificagdo de
seguranga ao nivel local, exceto no facto do indice de fiabilidade estrutural (8) e indice de
fiabilidade alvo () serem representativos da fiabilidade de toda a estrutura, isto é, sdo indices

de fiabilidade globais.

O indice de fiabilidade estrutural (f), pode ser determinado combinando métodos puramente
probabilisticos (por exemplo, o Método da Superficie de Resposta (MSR) ou o Método do
Hipercubo Latino (MHL)) com analises ndo-lineares (por exemplo, através de elementos finitos

estocasticos).

Em relagdo ao indice de fiabilidade alvo (fBr), geralmente, devera apresentar um valor superior.
No caso de pontes de betdo armado, segundo Nowak e Tabsh (1991), o indice de fiabilidade
global deve ser superior em 2,00 unidades que o indice de fiabilidade alvo () representativo

do elemento estrutural.
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2.10.Métodos probabilisticos de fiabilidade

Em avaliagdes de seguranca probabilisticas, a verificagdo da fiabilidade estrutural requer o
calculo do integral de convolugdo para a quantificagdo da probabilidade de falha (equacao

(2.36)):
pr=lo.  fe(X) dx (2.36)

Onde fy (K ) ¢ a funcdo densidade conjunta das varidveis aleatorias contidas no vetor X (Nowak

& Collins, 2000).

2.10.1. Métodos analiticos exatos

Os métodos analiticos exatos (nivel 1), tal como o nome sugere, calculam analiticamente, o

integral de convolugdo. Apenas ¢ possivel para casos muito particulares.

Na maioria dos casos, a probabilidade de falha ndo pode ser calculada de forma exata, i. e.,
através da resolucdo analitica do integral de convolucao. Para contornar este obstaculo, foram

desenvolvidos métodos analiticos aproximados (nivel 2) e métodos de simulacao (nivel 3).

2.10.2. Métodos analiticos aproximados

Os métodos analiticos aproximados (ou de fiabilidade de primeira e segunda ordem — nivel 2)
mais conhecidos sdo o FORM (First Order Reliability Method), o SORM (Second Order
Reliability Method) ¢ 0 MSR.

Neste tipo de métodos, o primeiro passo consiste na transformagao do espago do problema num
espaco gaussiano normalizado, transformando-se as varidveis bésicas iniciais num conjunto de

varidveis aleatorias normais independentes com média nula e desvio-padrdo unitério.

No espago normalizado, o ponto mais proximo desde a origem até a superficie do EL
transformado (equacdo (2.27)) € o designado ponto de dimensionamento u*, como apresentado
anteriormente. Esta distancia representa, geometricamente, o indice de fiabilidade . A
localizagdo do ponto de dimensionamento u* ¢ realizada recorrendo a um algoritmo que

determina a distancia minima entre a superficie do EL e a origem do referencial. A
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determinagdo do indice de fiabilidade passa por um processo de otimizagao, com o objetivo de

minimizar a distdncia entre a origem e a superficie do EL.

A aproximagao da superficie de EL ao ponto de dimensionamento u* pode ser realizada
recorrendo a termos lineares (FORM) ou a termos de segunda ordem ou quadraticos (SORM).
Utilizando o método FORM, a superficie de rotura (equacdo (2.27)) ¢ aproximada por um
hiperplano tangente ao ponto de dimensionamento u*. A probabilidade de falha ¢ determinada

pela expressao (2.37):
pr=¢(=B) =1-¢(B) (2.37)
Onde ¢ () ¢ a fungao distribui¢dao normal reduzida.

Utilizando o método SORM, a superficie de rotura (equagdo (2.27)) ¢ aproximada por um
hiperparaboldide que interseta o ponto de dimensionamento u* ¢ que tem a mesma curvatura

da superficie de rotura.

A probabilidade de falha, segundo este método, ¢ determinada pela expressdo (2.38):

1
pr =B I (X — K- )2 (2.38)
Onde k; representa as diferentes curvaturas individuais do ponto de dimensionamento.

A analise de fiabilidade estrutural, por modelos numéricos baseados em elementos finitos, pode
ser realizada pelos seguintes métodos: (1) métodos de perturbagdo; (2) métodos de fiabilidade;

e (3) métodos da superficie de resposta.

Os métodos de perturbacdo caracterizam, inicialmente, as variaveis aleatorias, nomeadamente
suas médias, desvios-padrao e respetivas distribui¢cdes probabilisticas. Recorrendo a anélises
deterministicas, calculam-se os valores da média e do desvio-padrdo da resposta estrutural. O
facto de se introduzirem perturbagdes nas variaveis envolvidas no célculo da resposta média,
permite a obtengdo da matriz de covariancias. A verificagdo da seguranca estrutural ¢ realizada

através da matriz de covariancias e da resposta média (Henriques et al., 2008).

Em relacdo aos métodos de fiabilidade, destaca-se o método de superficie de resposta. Como a
principal dificuldade, quando se calcula a seguranga estrutural por métodos de fiabilidade, ¢ a

definicdo da fun¢do EL. O método de superficie de resposta substitui a fun¢do EL por uma
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funcdo analitica simplificada, sendo o erro associado minimo (Melchers, 1999; Henriques,

1998).

2.10.3. Métodos de simulacgédo

Os métodos de simulagdo (nivel 3) tém particular interesse devido a sua generalidade,
simplicidade e eficacia em problemas cuja fungdo EL ¢é altamente ndo-linear. A sua maior
desvantagem ¢ a capacidade computacional requerida, especialmente nos casos em que o indice
de fiabilidade ¢ elevado, pois nestes casos a probabilidade de rotura ¢ muito baixa e surgem
problemas numéricos no seu manuseio (Riicker et al., 2006; Henriques, 1998; Matos, 2010;
Veiga, 2008). Podem distinguir-se dois métodos: (1) métodos de simulac¢do pura, tal como o
M¢étodo de Monte Carlo (MMC); (2) métodos baseados em técnicas de reducdo de variancia

tais como a amostragem por Importincia e a amostragem Estratificada.

2.10.3.1. Método de simulagdo pura. Método de Monte Carlo

O MMC ¢é um método de simulagdo numérica que permite solucionar problemas complexos de
forma muito simples. Para além disso, permitir controlar o erro associado a estimativa da
probabilidade de falha. O MMC, a partir da FDP das variaveis basicas, gera valores aleatorios,
obtendo-se um vetor aleatdrio. A probabilidade de falha segundo este método, ¢ determinada

por (equagdo (2.39)):

Ng(x)so

py =25 (2.39)

Onde Ny (y)<o € 0 niimero de simulagdes que representam a falha estrutural € N o nimero total
de simulagdes. Devido ao elevado numero de amostras requeridas para determinar baixas
probabilidades de falha, ndo ¢ um método utilizado em avaliagdes de seguranca de estruturas
existentes. As técnicas de reducdo da variancia permitem reduzir significativamente o nimero

de simulagdes requeridas para obten¢do de uma probabilidade de falha fidedigna.
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2.10.4. Técnicas de reducao de variancia

2.10.4.1. Amostragem por importancia

Os métodos de amostragem por importancia t€ém como principal vantagem a redugdao do nimero
de amostras (simulagdes) requeridas para a andlise probabilisticas utilizando métodos de
simula¢do pura. E amplamente utilizada para mover o centro de amostragem da origem do
espaco gausseano padrdo para o ponto de dimensionamento u* da superficie do EL (que € o
ponto mais suscetivel de ocorrer rotura). Cerca de metade da amostragem estad localizada no

dominio da falha estrutural.

A densidade de amostragem mais simples ¢ a distribui¢ao gausseana multivariavel com desvios-
padrdo unitarios. Contudo, existem outras distribuicdes de amostragem e outros centros de
amostragem que podem revelar-se mais eficientes. No método de importancia da amostragem
adaptativa, o centro de amostragem ¢ movido de acordo com a informagao de amostragens
anteriores. Este método ¢ menos eficiente do que o método dos gradientes, mas nao requer a

transformagdo para o espago gausseano padrao.

2.10.4.2. Amostragem estratificada. Método do Hipercubo Latino

O MMC restrito foi designado de MHL e ¢ amplamente recomendado entre os métodos de

simulacao.

Este método, integrado nas técnicas de reducdo de variancia, permite calcular a probabilidade
de falha com precisdo suficiente através de uma amostragem muito reduzida (numero de
simulagdes muito baixo). O MHL ¢ uma variante especial do MMC, que recorre a estratificagao
da estimativa da probabilidade tedrica dos momentos estatisticos de resposta estrutural. A
utilizagdo do MHL na analise de fiabilidade ¢ ampla e ndo é restrita a estimagdo dos pardmetros

de resposta estrutural.

O algoritmo do MHL pode ser decomposto em duas fases distintas: (1) geracdo do campo de
valores admissiveis para cada varidvel aleatoria, de acordo com as distribui¢des associadas; (2)

geracdo dos conjuntos de amostras.
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Na primeira fase do MHL, as FDP, e por conseguinte as FDC, das variaveis aleatorias sao
divididas em N intervalos equivalentes nao-sobrepostos (N= niimero de simula¢des) centrados
e selecionados aleatoriamente, que posteriormente sao utilizados no processo de simulagao. Isto
significa que o dominio de cada varidvel aleatoria x; ou a funcdo de distribuicdo de
probabilidade ¢(x;) ¢ dividida em N intervalos de igual probabilidade 1/N. Este método
restringe o nimero total de amostras, N, com o nlimero de intervalos, que sdo considerados na
divisdo da regido de amostragem, k. Os parametros representativos das varidveis sao
selecionados aleatoriamente com base na permuta aleatoria de nimeros inteiros de 1 até N

(Figura 2.9 passo 1, passo 2 e passo 3).

Na segunda fase sdo geradas as amostras aleatorias. Os valores aleatdrios gerados (equacao
(2.40)), de uma variavel aleatéria com n valores possiveis, sao armazenados num vetor V.
Note-se que os valores gerados na primeira fase sdo armazenados num vetor, ndo se podendo
repetir. Além disso, todas as varidveis sao provenientes da mesma FDP e ndo podem ser
repetidas. Deste modo, ndo ha necessidade de aplicar os testes de hipdtese e cada um dos valores

de cada variavel basica ¢ utilizada apenas uma vez durante o processo de simulagdo.

k — 0,5)

Xike = F_1< N

(2.40)

sendo x; , a amostra k da varidvel X; e F{! é ainversa da FDC da varidvel X;.

Na Figura 2.9, representa-se um modelo simplificado de um sistema com duas variaveis
aleatorias, que descreve o MHL. Os pontos pretos representam o niimero de simulagdes e o

centro de gravidade combinado de duas fatias (Figura 2.9, passo 4).

Através da repeti¢ao do célculo da funcdo de resposta, ¢ obtido um conjunto de variaveis de
resposta estrutural. No caso do MMC ordinario, tal processo pode ser demasiado moroso devido
ao elevado ntimero de simulagdes requeridas para se obterem simulagdes satisfatorias. Pelo
contrario, os resultados obtidos para os pardmetros estatisticos de resposta, por aplicacdo do

MHL sio satisfatorios, tendo em conta o reduzido niumero de simulagdes.
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Passo 1 Passo 2

o

Passo 3 Passo 4

Figura 2.9: Amostragem estratificada pelo método do Hipercubo Latino.(Choi et al., 2007)

2.11.Fiabilidade de sistemas estruturais

Uma estrutura ¢ uma disposi¢ao e associagdo de um ou mais elementos, cuja falha pode ocorrer
de diversos modos. O comportamento estrutural deve ser analisado para minimizar as
consequéncias que advém de uma possivel falha estrutural. Por estas razdes, deve ser obtida a
probabilidade de falha, tendo em consideragdao o tipo de sistema estrutural em analise. Os
sistemas estruturais podem ser divididos, fundamentalmente, em trés tipos: (1) sistemas em
série; (2) sistemas em paralelo; e (3) sistemas mistos. Na realidade, a maioria das estruturas sao

associagdes mistas (parte em série e parte em paralelo).

A modelagdo computacional deve ser realizada de forma a simular a estrutura real, de modo
que o estado atual e modos de rotura sejam descritos fidedignamente. Assim, estes conceitos
tomam uma importancia acrescida (Ditlevsen & Madsen, 2007; Melchers, 1999; Nowak &

Collins, 2000; Schneider, 2006; Wisniewski, 2007).

39



Capitulo 2. Avaliagdo de Seguranga Estrutural

2.11.1. Sistemas em série

Um sistema ¢ considerado uma associagdo em série quando os varios elementos estruturais sao
ligados entre si em série (Figura 2.10). A falha estrutural de um membro provoca a falha de
toda a estrutura (elo mais fraco). Tipicamente, estruturas estaticamente determinadas sao
sistemas em série (por exemplo, pontes simplesmente apoiadas). Neste caso, a importancia da
redundancia estrutural ¢ significativa. Se a estrutura for composta por elementos frageis, a falha
ocorre de forma subita (rotura fragil). Apesar da estrutura ser um sistema em série, a sua falha
estrutural pode ser precedida por deformagdes excessivas, devido a plastificacdo dos seus

materiais (rotura ductil).

S, ] Sn ——

Figura 2.10: Sistema estrutural em série.

A probabilidade de falha, para sistemas estruturais em série, pode ser calculada através da
reunido das probabilidades de rotura dos varios EL considerados, para todos os elementos

estruturais (equacao (2.41)) (Wisniewski, 2007; Jacinto, 2011):
Prsys = 1- H?:l(]- - pf,i) (2.41)
Analisando a expressao (2.41), conclui-se que (equagdo (2.42)) (Jacinto, 2011):

Pf.sys = Max{pgy, .., vy} (2.42)

2.11.2. Sistemas em paralelo

Um sistema ¢ considerado uma associagdo em paralelo quando os varios elementos estruturais
sdo ligados entre si em paralelo (Figura 2.11). Neste tipo de sistemas, apenas a falha estrutural
de todos os seus membros provoca a falha estrutural global (por exemplo, edificios). Apenas
estruturas estaticamente indeterminadas, devido a sua redundancia, sdo consideradas sistemas

em paralelo. Se os seus elementos sofrerem roturas frageis (roturas locais), entdo ndo se
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verificam as vantagens de sistemas em paralelo e, a sua rotura pode ser local ou global. Mas, se

os seus elementos sofrerem roturas ducteis, entdo a rotura deste tipo de sistemas € global.

St

Sn

Figura 2.11: Sistema estrutural em paralelo.

A probabilidade de falha, para sistemas estruturais em paralelo, pode ser calculada através da
intersec¢do das probabilidades de rotura dos varios EL considerados, para todos os elementos

estruturais (equagao (2.43)) (Wisniewski, 2007; Jacinto, 2011):
Prsys = H?:l Pr.i (2.43)

Analisando a expressao (2.43), conclui-se que (equagdo (2.44)) (Jacinto, 2011):

Pf.sys < Min{py1, ., Dy 2} (2.44)

2.11.3. Sistemas mistos

Em sistemas mistos, os elementos do sistema sao ligados de forma mais complexa. A sua
associacdo pode ser simplificada através da identificacdo de diversas sub-estruturas,
constituidas por associagdes em série ou paralelo. A probabilidade de falha, para sistemas
estruturais mistos, pode ser calculada através da redugdo do sistema em vdrios sub-sistemas,
sendo calculada a probabilidade de falha de cada sistema individualmente de acordo com as

regras anteriores (Figura 2.12).
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Figura 2.12: Sistema estrutural misto.

2.12.Conclusdes

Neste capitulo foi apresentado o estado da arte sobre a avaliagdo de seguranga de estruturas
existentes. Introduziu-se o conceito de incerteza estatistica e as principais fontes de incerteza
responsaveis pelo cardcter probabilistico dos parametros estruturais. Para além disso, a
utilizagdo do conceito de EL permite uniformizar os processos de verificagdo de seguranca de

estruturas existentes.

Foram, também, descritos os principios fundamentais referentes a abordagem probabilistica,

assim como a abordagem semi-probabilistica utilizado pelos regulamentos atuais.

Relativamente a abordagem probabilistica de avaliagdo de seguranca de estruturas existentes,
apresentaram-se os niveis de avaliagdo da seguranca estrutural e os diversos métodos de

quantificagdo do nivel de fiabilidade de uma estrutura, através do indice de fiabilidade.
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Os principais métodos apresentados, em avaliagdes probabilisticas de seguranga, sao baseados
em métodos analiticos aproximados ¢ em métodos de simulagdo. Em relagdo aos métodos
analiticos aproximados, o indice de fiabilidade ¢ calculado através de aproximagdes sucessivas,
recorrendo-se a técnicas de primeira e de segunda ordem. No ambito dos métodos de simulagao,
foram apresentados os MMC e suas variantes, as técnicas de redugdo da variancia, tais como as
técnicas baseadas na amostragem por importancia e as técnicas baseadas na amostragem

estratificada, tal como o MHL.

No final do capitulo, referiu-se, de breve modo, a teoria da fiabilidade aplicada a sistemas

estruturais.
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3.
VIADUTO DE DURRAES

Praise the bridge that carried you over.
(Enalteca a ponte que o susteve.)
George Colman

3.1. Introducéo

As pontes em arco de alvenaria de pedra (PAAP) datam desde hé séculos e, devido as suas
caracteristicas geométricas e materiais, enquadram-se na paisagem. Os primeiros construtores
de pontes foram os Romanos, responsaveis por diversas e magnificas pontes. Todas as pontes
romanas sdo em arco, estilo que vigorou até ao século XIX. O material utilizado para a sua
constru¢cdo dependia dos materiais existentes localmente, mas também das condi¢cdes de
execucao dos seus elementos, restricdes topograficas, do responsavel pelo projeto e dos custos

associados. A construcdo de PAAP ja ndo ¢ correntemente praticada e, estando ainda em

funcionamento muitas dessas estruturas, torna-se um dever preservar este patrimonio.

Neste capitulo apresentam-se os principais métodos de caracterizacao de PAAP, tendo como

aspetos fulcrais o estudo e analise dos parametros geométricos e dos parametros materiais. As
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metodologias e procedimentos descritos, sobre a caracterizagdo geométrica € material, vao ser

aplicados a um caso de estudo, nomeadamente o Viaduto de Durraes.

3.2. Enquadramento histdrico

O Viaduto de Durraes (Figura 3.1), ou como ¢ denominada pelos locais, Ponte de Durrdes ou
Ponte Seca (pelo facto de ndo atravessar qualquer curso de agua), pertence a freguesia de
Durraes, em Barcelos, no distrito de Braga. E o elo comunicativo entre Durréies e Barcelos.

Localiza-se ao quilémetro 64 da Linha do Minho (Figueiras, 2000).

O responsavel pelo projeto da obra de arte foi o engenheiro Candido Celestino Xavier Cordeiro,
que confiou a dire¢do da obra ao mestre de pedreiro de obras de arte Manuel Corbal. A sua
construgdo iniciou-se a 15 de maio de 1876 pelo orgamento inicial de 35.507$127 réis. A data
da conclusao da ponte ndo ¢ exata. Contudo, a chegada do comboio a Barroselas aconteceu pela
primeira vez no dia 24 de Fevereiro de 1878, como narrado pelo reporter de O PRIMEIRO DE
JANEIRO (n°47). O seu custo final, segundo a publicacdo na revista CAMINHOS DE FERRO
DO MINHO E DOURO, foi de 58.900$830 réis (Figueiras, 2000).

O Viaduto de Durraes ¢ constituido por dezasseis arcos de volta perfeita de cantaria de 8,5 m
de vao cada, sendo a altura total de dezoito metros. O material constituinte € alvenaria de granito,
cujas juntas sao secas e bujardadas. O seu tabuleiro ¢ composto por uma Unica linha ferroviaria,
com uma largura de 5,25 m. O seu comprimento total é, aproximadamente, 178,00 m (Figueiras,

2000).

Figura 3.1: Viaduto de Durraes.
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3.3. Caracterizacao de PAAP

3.3.1. Introducéo

Na construg¢ao das PAAP sao utilizados, fundamentalmente, dois tipos de materiais: a alvenaria
e o material de enchimento. Sdo caracteristicas destes materiais a heterogeneidade, anisotropia,
descontinuidades, elevada resisténcia a compressdo e reduzida resisténcia a tra¢dao, podendo
existir material nas juntas de ligagdo entre unidades de alvenaria (argamassa de interposicao).
O material de enchimento ¢ formado por aglomerados de materiais de granulometrias variadas,
existente no interior das PAAP (nos espagos entre os paramentos de alvenaria) (Costa, 2009(a);

Costa, 2009(b); Costa, 2009(c), Rouxinol, 2007).

O objetivo da caracterizagdo de PAAP ¢ conhecer e avaliar os pardmetros de resisténcia e de
deformabilidade dos materiais, assim como os parametros geométricos e calibragdo dos
modelos constitutivos utilizados, com vista a modelacao numérica do caso de estudo, obtendo-

se um modelo numérico fidedigno para a realizagdo da avaliagdo de seguranga.

Deste modo, a caracterizacdo geométrica surge como uma das prioridades. Quando a
informagdo proveniente da documentacdo existente ¢ insuficiente, recorre-se a métodos de
levantamento geométrico, como sucedido no Viaduto de Durrdes. Ao nivel dos parametros
mecanicos dos materiais constituintes, quando a informacao € reduzida ou inexistente, consulta-
se bibliografia relacionada com estruturas semelhantes ou procede-se a realizacao de ensaios

de caracterizacdo material.

3.3.2. Elementos constituintes

As PAAP sdo constituidas por dois tipos de elementos: elementos estruturais e elementos nao-
estruturais (Figura 3.2). Os elementos estruturais agrupam-se em elementos principais €
elementos secundarios. Os elementos principais sdo formados pelos arcos, muros de timpano,
enchimento, pilares, encontros e fundagdes. Os elementos secundarios sdo constituidos pelos
talha-mares ¢ os talhantes. Os elementos ndo estruturais englobam o tabuleiro (sob

determinadas condigdes) e as guardas (laterais ou corpos) (Tabela 3.1).
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Figura 3.2: a) Constitui¢do de uma PAAP; b) Corte AA’ (Morais, 2012).

Tabela 3.1: Tipos de elementos estruturais de uma PAAP (Morais, 2012).

Elementos principais

Elemento Legenda
Arco 4
Muros de timpano 3
Enchimento 2
Pilares 5
Elementos
) Encontros 6
estruturais
Fundagdes 8

FElementos secundarios

Elemento Legenda
Talha-mar (montante) 7
Talhante (jusante) 7
Elemento Legenda
Elementos nao
‘ Tabuleiro 1
estruturais
Guardas 9
Tabuleiro

O tabuleiro ¢ o elemento onde ocorre a circulagao de trafego (rodovidrio, ferroviario ou
pedonal), podendo ser composto por placas de alvenaria, por uma camada de betuminoso

(intervengodes realizadas) ou por lajedo de material pétreo.
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Usualmente, o tabuleiro ndo ¢ considerado um elemento estrutural. Contudo, no caso de PAAP
que tenha sido adicionada uma laje sobre o tabuleiro original e o funcionamento seja simultaneo
entre ambos (o tabuleiro), € restringido o movimento dos muros de timpano para fora do plano,

devido a laje. Nestas situacdes, o tabuleiro é considerado um elemento estrutural.

Enchimento

O enchimento € o material colocado entre os arcos e os muros de timpano para preencher essa
zona e dar estabilidade ao arco, sendo esta uma das suas fung¢des principais nas PAAP. Outra
principal fun¢do do material de enchimento € transmitir as cargas provenientes do tabuleiro até

aos arcos e muros de timpano.

Muros de timpano

Os muros de timpano sdo paramentos exteriores verticais construidos em alvenaria sobre os
arcos, os pilares e os encontros, sendo a sua principal funcdo resistir aos impulsos ativos
provenientes do enchimento. O seu interior pode ser inclinado ou composto por degraus de
diferentes espessuras, sendo a maior espessura junto a base. Outras alternativas para a sua
concegao passavam pela construcao de olhais sobre os pilares, arcos ou sobre os encontros de
modo a aumentar a seccdo de vazdo, requerida no caso da ocorréncia de possiveis cheias.
Situagdes particulares, como a necessidade da diminuicdo das cargas transmitidas aos arcos,

eram contornadas pela substituicdo dos muros de timpano por arcos secundarios.

Arcos

Os arcos sdo os elementos estruturais projetados para vencerem os vaos, sendo a sua principal
funcdo estrutural conduzir as cargas provenientes de outros elementos (tabuleiro, guardas,

enchimento e muros de timpano) e das sobrecargas aos pilares, encontros e fundagdes.

Os arcos sdo formados pela associacdo de blocos de material pétreo, denominados aduelas
(geralmente cuneiformes). Consoante a posicao que as aduelas vao tomando ao longo do arco,

sdo lhes atribuidas diferentes denominagdes (Figura 3.3):
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- Aduela de saimel: primeira aduela colocada sobre a imposta, € a que comega a
formar o arco — letra S;

- Aduela de fecho: aduela que se encontra no cume do arco, ¢ a ultima aduela a
ser instalada — letra F;

- Aduelas de contrafecho: aduelas contiguas a aduela de fecho — letra CF;

- Restantes aduelas: sem designacao especifica — letra D.

A face externa do arco ¢ designada de extradorso e a sua face interna ¢ designada de intradorso.
A imposta esta compreendida entre a aduela de saimel e os apoios dos arcos. A distancia entre
o extradorso do arco sobre a aduela de fecho e o tabuleiro ¢ designada por recobrimento (ou
coroamento) (d). O rim é a seccdo localizada a !/4 do vdo do arco, e a respetiva altura
denominada de flecha (fr). A maior altura do intradorso ¢ denominada de flecha do arco (). A

distancia entre os eixos das aduelas de saimel dita o vao do arco (S) (Figura 3.3) (Morais, 2012).

Cota do tabuleiro \

o \ el T =k

Ex‘gradorso

I

L Imposta 4

Figura 3.3: Simbologia dos elementos constituintes do arco (Morais, 2012).

Os arcos podem apresentar diferentes tipologias. Enumeram-se, abaixo, as diferentes tipologias

de arcos existentes (Figura 3.4):

volta perfeita (de volta inteira, semi-circular, segmental ou profundo);
- abatido (ou multi-raio);

- segmentado;

- ogival (gético ou apontado);

- eliptico;

- adintelado.
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By TN

Volta perfeita Segmentado Parabdlico Ogival
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Elitico Abatido Adintelado

Figura 3.4: Sistema estrutural de arcos em PAAP (Morais, 2012; Proske & Gelder, 2009).

O cimbramento ¢ um dos principais fatores na geometria de uma PAAP. O cimbre, geralmente
construido em madeira, era instalado ao longo do vao de cada arco, sobre o qual se construia o
arco em alvenaria desde os apoios ao coroamento do arco. Se o cimbre ndo fosse seguro, o arco

solicitaria as fundac¢des podendo originar danos a estrutura.

Pilares e encontros

Os pilares e os encontros constituem os apoios dos arcos, exibindo, geralmente, uma sec¢ao
retangular. A sua principal funcdo ¢ conduzir as cargas que lhe sdo transmitidas pelos arcos as
fundagdes. Este tipo de elementos estd predominantemente submetido a esfor¢os de compressao.
Além disso, tém que resistir as a¢des que lhes sdo diretamente aplicadas, como o vento e a acao
do escoamento do curso de dgua. Segundo Lourenco e Oliveira (2003), os pilares eram
construidos em alvenaria, sendo o seu interior oco e preenchido por cascalho e solo. Para
proteger os pilares fundados no leito do curso de 4gua, eram construidos talha-mares e/ou

talhantes.

Talha-mares e talhantes

Os talha-mares (a montante) e os talhantes (a jusante) eram construidos numa fase posterior e
desligada do pilar, podendo apresentar capeamento. Mais tarde, a construc¢do destes elementos
era realizada de modo a sua ligagdo com os pilares ser continua, apresentando uma forma

arredondada. Os materiais utilizados na sua construgdo eram a alvenaria ou alvenaria e material
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de enchimento, apresentando como formas mais regulares e comuns a triangular nos talha-
mares e a retangular nos talhantes. Mais raras, formas tronco-conica e talhantes em forma

cilindrica ou arredondada, também podem ser encontradas.

Fundagoes

As fundagdes t€ém como funcdo suportar as agdes transmitidas por todos os elementos
estruturais. Eram construidas sobre o leito dos cursos de dgua a partir de ensecadeiras (Lourengo

e Oliveira, 2003), podendo ser:

- fundacgdes diretas materializadas por:
- sapatas sobre o afloramento rochoso;
- apoios assentes sobre o macigo ou afloramento rochoso;

- fundagdes indiretas materializadas através de pocos e pegdes.

Os efeitos do escoamento do curso de 4gua condicionam a sua eficiéncia (Lourenco & Oliveira,

2003).

Guardas

A funcdo das guardas ¢ proteger e evitar a queda e embate de veiculos e pedes. Podem ser de

diversos materiais, sendo a alvenaria e o metal os materiais mais comuns.

Linha ferroviaria

Selig e Waters (1994) definem linha ferroviaria como uma associagdo de varios componentes,

que sdo agrupados de acordo com a sua fungdo estrutural (Figura 3.5).

Os carris, as travessas, os dispositivos de fixagao e o balastro sao elementos do grupo designado
de super-estrutura. O sub-balastro, a camada de nivelamento e a fundag¢do sdo elementos

pertencentes ao grupo designado de sub-estrutura.
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CARRIL ___ ELEMENTOS DE LIGACAO
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Figura 3.5: Constitui¢do da linha ferroviaria (fora da PAAP) (Silva, 2012; Fortunato, 2005).

3.4. Inspecdo visual e informacéo historica

Com a realizagdo de uma inspecao visual a uma PAAP pretende-se, principalmente, avaliar as
suas caracteristicas gerais, nomeadamente a sua geometria (tipos e defini¢do dos seus
elementos), os materiais constituintes e a detecdo de possiveis danos exteriores (fendas,

assentamentos) ¢ os efeitos da degradacao sofrida ao longo do tempo.

A inspecao visual realizada permitiu obter as fotografias para a caracterizagdo da geometria da
PAAP. Sobre a caracterizacdo material e estado de conservacdo, foi possivel aferir que o
Viaduto de Durraes foi construido com granito e as juntas entre blocos de pedra sao bujardadas.
Relativamente ao estado de conservagdo, a PAAP apresentava vegetacdo entre as juntas dos
blocos de pedra (Figura 3.6 a)), infiltragdes nos pilares (Figura 3.6 b)) e nos arcos (Figura 3.6
¢)), juntas “abertas” nos pilares (Figura 3.6 d)), e alguns blocos dos arcos encontravam-se

fissurados (Figura 3.6 e)).

Figura 3.6: Patologias detetadas no Viaduto de Durraes.
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No ambito da pesquisa de dados histdoricos, a consulta de monografias e documentos
relacionados contribuem para a obtencao de nova informagao ou para uma melhor compreensao
dos métodos construtivos e opgdes adotadas (por exemplo, a escolha dos materiais). Também
¢ possivel obter conhecimento de intervengdes realizadas ao longo dos anos, conhecendo-se
assim a evolucao da estrutura desde a sua construcdo até a presente data (Costa, 2009(a); Costa,

2009(c); Costa, 2007; Rouxinol, 2007).

3.5. Caracterizacdo geometrica e material

Para a caracterizagdo dos parametros materiais do modelo numérico, deve efetuar-se o
levantamento das caracteristicas ¢ condi¢des in situ, de modo a obterem-se os melhores
resultados. Para a determinagao dessas caracteristicas, deve recorrer-se a ensaios de
caracterizagdo in Situ ¢ em laboratorio e a informagao obtida das inspe¢des visuais da ponte e

da consulta bibliografica.

3.5.1. Caracterizacdo geométrica

A caracterizagdo geométrica da estrutura deve ser a primeira tarefa a realizar em andlises
numéricas. O levantamento geométrico (ou topografico) pode basear-se no método da
fotogrametria, no método de varrimento laser 3D (VL3D) ou em métodos de medi¢ao
convencionais. A Direcdo Geral dos Edificios e Monumentos Nacionais (DGEMN) podera
fornecer pecas desenhadas e outro tipo de documentacdo sobre construgdes historicas.
Posteriormente, podera realizar-se uma comparagao entre os dados recolhidos das varias fontes

de informagdo (Mateus, 2010).

A técnica de levantamento topografico por meio de fotografias, denominada correntemente de
fotogrametria, permite a recriacdo da estrutura através de modelos bidimensionais ou
tridimensionais a partir de fotografias da estrutura em estudo. Aquando a realizagdo da inspecao
visual da estrutura, deve-se, caso seja necessario, efetuar um levantamento fotografico da
estrutura de diferentes angulos, garantindo-se a cobertura total da estrutura (as fotografias
devem ser adquiridas com alguma sobreposicdo), e através de software especializado, obtém-

se o modelo geométrico da estrutura em estudo.
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O VL3D ¢ uma tecnologia que utiliza a luz laser para determinar as coordenadas de um corpo
de forma aproximadamente continua e em tempo real. A variante mais utilizada deste método
¢ o VL3D de triangulagdo. Os resultados sdo representados numa imagem a que se chama

nuvem de pontos 3D.

Quanto aos métodos de medicdo convencionais, sdo utilizados como complemento aos
resultados dos métodos anteriormente descritos. S3o exemplo destes métodos convencionais as

medicdes com o taquedmetro, fita métrica e/ou distanciometro laser.

Quando ndo existe informagdo sobre a constituigdo da geometria interior das estruturas
existentes, pode-se recorrer a técnicas de prospecao (recriam o interior das estruturas a partir
da superficie), utilizando aparelhos de geo-radar, tomografia sonica ou ainda a inspegdo interior

através de furos com camara boroscdpica.

Na caracterizagdo geométrica do Viaduto de Durraes, foi utilizado o método fotogramétrico.
Recorreu-se ao software PhotoModeler, da EOS (Figura 3.7). O procedimento geral deste tipo
de levantamento geométrico pode ser descrito em cinco etapas distintas. Inicialmente, ¢
fotografada toda a estrutura de varios angulos, cobrindo-se toda a estrutura. Para facilitar a
calibracdo das cameras utilizadas pelo software, ¢ importante que as fotografias se
sobreponham, constituindo-se pontos comuns a todas as fotografias utilizadas. Na seguinte
etapa, as fotografias sdo tratadas em programas de edi¢ao de imagem, de forma a retirar-se a
distor¢do radial intrinseca a qualquer fotografia. A remocdo desta distor¢do permite obter uma
imagem “perfeita”, pois as distancias entre os pontos de medi¢do ndo se encontram ampliadas
ou reduzidas, retratando com maior rigor as distancias reais. Na terceira etapa, sdo importadas
as fotografias sem distor¢ao para o software de fotogrametria. As varias fotografias sdo ligadas
entre si por pontos comuns, ¢ sdo marcados os pontos que delimitam as distancias a serem
medidas. Posteriormente, estes pontos sdo unidos entre si por ferramentas de desenho
(semelhantes a software CAD), tragando-se os limites externos da estrutura. Na etapa nimero
quatro, adicionam-se constrangimentos, tais como a perpendicularidade de superficies, planos
comuns a pontos e linhas marcados, e explicitam-se medidas entre pontos conhecidos de forma
a fornecer informagdo adicional ao software para um melhor processamento das varias

coordenadas e medidas. Desta forma, ¢ obtido o modelo geométrico.

O modelo geométrico obtido para a fotogrametria foi complementado por métodos de medi¢ao
convencionais. As medidas obtidas pelo método de medi¢do convencional servem para a

calibrac¢do e valida¢do dos resultados obtidos pelo software PhotoModeler. Foram utilizados
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fitas métricas e distanciometros laser para realizacdo das medidas convencionais. Devido a
altura do Viaduto de Durrdes e zonas restritas, apenas foi possivel aceder a determinadas zonas.
Nas zonas passiveis de acesso, foram retiradas todas as medidas possiveis para que os resultados
finais fossem os mais fidedignos possiveis. Como medida final, foram comparadas algumas das
medidas obtidas pelos métodos convencionais com as medidas obtidas por relatorios de

inspecodes realizados pela REFER.

ner [64-bit]: Untitl h
inle Edit View Marking Referencing Project Window Options  Dense Surface  Help
PGS Sl 80 2 B 7k 2

EHEE

"DI—I@‘%' ’:J@Default - (&%) White -

J [Mark Lines] Select an existing point, orin a photo, click on a location to mark a new point and start a line.

Figura 3.7: Software de fotogrametria: PhotoModeler (EOS).

Devido a impossibilidade de se caracterizar a espessura interior do arco, dos pilares e do
balastro, foi consultada a documenta¢dao de projeto para a obtencdo das medidas interiores.
Além disso, foi possivel aferir através dos documentos de projeto que os pilares ndo sdo macicos
e determinar a altura de alvenaria sobre os pilares (backing height), altura muito importante,
pois reduz o vao efetivo do arco (a for¢a requerida para comprimir esta zona ¢ muito elevada,
comportando-se de forma muito rigida — corpo indeformavel —, diminuindo o vao efetivo do
arco). As dimensdes exteriores do Viaduto de Durrdes foram obtidas pelas técnicas
fotogramétricas porque inicialmente ndo estava disponivel a documentagdo de projeto. No
entanto, os documentos de projeto foram muito Uteis porque permitiram confirmar as medidas
obtidas pelo método da fotogrametria e caracterizar a geometria interior. Acrescenta-se que

algumas das medidas de projeto ndo retratavam de forma real a estrutura (certas medidas
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apresentadas pelo projeto eram superiores face as medidas reais) e, por conseguinte, adotaram-

se os resultados provenientes da fotogrametria e dos métodos de medi¢do convencionais.

3.5.2. Caracterizacao material

Para a realizagdo da avaliagdo de uma estrutura existente € necessario proceder-se a realizagdo
de uma campanha de ensaios, determinando-se as caracteristicas fisicas ¢ mecanicas dos

materiais.

O modelo numérico utilizado na anélise das PAAP requer que todos os parametros dos materiais
que constituem a PAAP estejam devidamente calibrados. Estes parametros sdo obtidos através
da realizacdo de trés tipos de ensaios: mecanicos, fisicos e quimicos/mineralogicos, que podem

ser realizados em laboratorio e/ou in Situ.

A deformabilidade e a resisténcia dos materiais podem ser obtidas por meio de ensaios de
caracterizagdo mecanica, através das solicitagdes aplicadas e das deformagdes resultantes. A
porosidade e a absorcao da agua por parte dos materiais podem ser obtidas por meio de ensaios
de caracterizagao fisica, permitindo também determinar a evolucdo dos processos de
degradacdo dos materiais ao longo da vida da PAAP. A compreensdo dos processos de
degradagdo dos materiais pode ser conhecida através de ensaios de caracterizagdo

quimica/mineralogica (Costa, 2009(b); Costa, 2009(c); Costa, 2007).

3.5.3. Caracterizacao da alvenaria

Sob o ponto de vista mecanico, o comportamento da alvenaria ¢ influenciado pelas propriedades
dos materiais que a formam (blocos e argamassa de interposi¢ao, se existir). As juntas formadas
pela associagao dos blocos de alvenaria formam planos de descontinuidades, sendo a origem de
possiveis aberturas ou escorregamento entre blocos. A posi¢do e dimensdo dos materiais,
devido a heterogeneidade e a anisotropia da alvenaria, também sdo pontos onde pode ocorrer a
abertura ou escorregamento entre blocos. Outro fator importante ¢ o estado de tensdo a que a
alvenaria se encontra submetida, que influencia o comportamento da prépria alvenaria e, por

conseguinte, da estrutura.
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E importante referir que o comportamento da alvenaria ¢ altamente influenciado pela argamassa
de interposi¢do. De forma global, pode distinguir-se dois tipos de interfaces de ligagdo: bloco-
argamassa, quando os blocos de alvenaria se encontram ligados entre si por argamassa, ou
bloco-bloco, quando ndo existe argamassa de interposi¢ao entre blocos (também denominada

junta seca).

Existem variados tipos de alvenaria. Apesar deste facto, todas elas possuem caracteristicas
semelhantes entre si, tais como reduzida resisténcia a tracao, boa resisténcia a compressao e
decaimento da resisténcia com deformacao crescente — fendmeno denominado amaciamento ou
amolecimento. O amolecimento ¢ uma caracteristica dos materiais quasi-frageis. Este tipo de
materiais, no seu estado natural, apresenta micro-fendilhagao interna devido a fenémenos de

retracdo ou devido ao arrefecimento aquando a sua formagao.

A resposta do material apresenta um ramo eléastico e linear até ao pico da tensdo resistente,
correspondendo uma fase que as fendas abertas (micro-fendas) sao estaveis. Apos a fase linear,
a curva tensdo-deformacdo apresenta comportamento nao-linear, originado pela formagdo de
fendas mais acentuadas, iniciando-se a formagdo de macro-fendas (fendas ndo-estaveis),
resultando um ramo caracterizado pelo amolecimento do material (Figura 3.8). O fenomeno de
amolecimento da alvenaria ocorre para tensoes/esforcos de compressdao, tragdo ou corte

(Lourengo, 1998).

plastico (ago)

quasi-fragil (alvenaria)

fragil (vidro)

v

Figura 3.8: Curvas tensdo-deformagdo para diversos materiais.

A tensdo de pico ¢ uma caracteristica importante no estudo do comportamento dos materiais.
Quando ¢ atingida, é necessario o estabelecimento de uma lei que reja a abertura de fendas. De
acordo com a mecanica das rochas, a abertura de fendas pode ser descrita através da energia de

fratura, que se define como a energia requerida para ocorrer a propagacao de uma fenda de
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superficie unitaria. A energia de fratura pode obter-se pelo integral da curva tensdo-

deslocamento (Figura 3.9). As principais propriedades da alvenaria sdo expressas em termos de

unidades de alvenaria (EN 1996-1-1, 2005):

- Resisténcia a compressao, fo;
- Resisténcia a tragdo, fi;

- Resisténcia ao corte, fv;
Moédulo de elasticidade, E;

- Coeficiente de Poisson, v.
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Figura 3.9: Comportamento tipico de materiais quasi-frageis sobre esfor¢os de tragdo
uniaxial e defini¢do da energia de fratura de tracdo (Gr) (Lourengo, 1998).

3.5.3.1. Resisténcia a tracao

A alvenaria ¢ um material que se caracteriza pela sua resisténcia a tracdo muito reduzida,
apresentando um comportamento quasi-fragil. A sua resisténcia a tragdo ¢ um dos principais

“obstaculos” a sua utilizagao como material de constru¢do. Considerando estas particularidades,

em muitos casos, despreza-se a componente de resisténcia a tragao.

Tipicamente, a caracterizacao da resisténcia a tragdo da alvenaria € realizada através de ensaios
de tragdo direta, ensaios de compressao diametral (ou ensaio de tragdo brasileiro) ou ensaios a

flexdo. Segundo Vasconcelos (2005), a caracterizagdo do comportamento a tragdo de

59




Capitulo 3. Viaduto de Durrées

argamassas pode ser realizada através de ensaios de flexdo, utilizando-se amostras simples do

material constituinte.

Comportamento a tracdo uniaxial da alvenaria

O colapso da alvenaria por esforcos de tragdo ocorre de duas formas distintas: ocorréncia da
rotura pelas juntas argamassa-bloco ou ocorréncia da rotura por colapso do bloco, dependendo
o primeiro cenario da resisténcia a tracao relativa dos dois materiais € o segundo cenario pela
resisténcia a tracdo dos blocos. Uma possivel aproximacado para a resisténcia a tracao consiste
em considerar a resisténcia a tragdo da alvenaria igual a resisténcia a tragdo entre o bloco e a
argamassa. Outras vezes, quando os blocos de alvenaria possuem numerosos poros € a
argamassa ¢ de elevada resisténcia, ¢ reproduzido o efeito de cavilha, e a falha ocorre devido
ao colapso do bloco. Simplificadamente, nestes cendrios de ruina, considera-se a resisténcia a
tracdo da alvenaria igual a resisténcia a tragdo do bloco. A realizagdo deste tipo de ensaios

requer que o prisma seja submetido a um estado de tensdo de tragdo uniforme.

A curva tensdo-deformacao genérica caracteristica deste tipo de material ¢ apresentada abaixo

(Figura 3.10):

-
6

Figura 3.10: Diagramas tensdo-deslocamento tipicos para esforgos de tragdo paralelos as
juntas horizontais. a) rotura através das juntas entre unidades de alvenaria; b) rotura através
das unidades de alvenaria e das juntas (Lourengo, 1998).
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Analisando-se o grafico, verifica-se que, inicialmente, o comportamento a tragao € descrito por
um ramo eldstico linear até um determinado valor proximo da resisténcia a tragao de pico. Com
o ligeiro aumento do estado de tensdo, verifica-se que se atinge o valor maximo da resisténcia
a tragdo, sendo este aumento de tensdo caracterizado por um ramo nao linear, provocado pela
formagdo de micro-fendas intergranulares (fendas estaveis). Atingido o valor de pico da
resisténcia a tragdo, o valor da resisténcia diminui a medida que se aumenta o deslocamento,
traduzindo-se a diminuicao progressiva da resisténcia com o aumento do deslocamento devido
a formacdo de macro-fendas (fendas instaveis), sendo crescentes com o aumento do
deslocamento. Este ultimo ramo pode ser matematicamente representado por uma fungao

exponencial (Vasconcelos, 2005).

Os valores de resisténcia a tracao sao nulos no caso de alvenarias com juntas sem argamassa de
interposicao. E importante referir que os valores podem variar devido a diversos fatores como

a degradacao do material e o local de extrac¢do dos carotes.

3.56.3.2. Resisténcia a compressao da alvenaria

A alvenaria, devido a sua reduzida resisténcia a tracdo, € empregue para resistir,
predominantemente, a esforgos de compressdao. A resposta da alvenaria a esfor¢os de
compressdo ¢ muito dependente das caracteristicas dos materiais que a constituem, da
argamassa de interposi¢do nas juntas e do modo de rotura expetavel, apresentado um
comportamento muito varidvel. Na Figura 3.11 apresenta-se o comportamento dos materiais de
alvenaria, pedra e argamassa submetidos a esforcos de compressdo uniaxial, verificando-se

comportamentos distintos para cada material.

A caracterizacao do comportamento a compressao € realizada por meio de ensaios a compressao
uniaxial ou por ensaios de RILEM. Para a realizagdo dos ensaios RILEM sdo necessarios
bastantes recursos, especialmente quando comparado com o ensaio de compressao uniaxial. No
presente trabalho, apenas serdo abordados os ensaios de compressao uniaxial. Mais informagdes

sobre os ensaios RILEM podem ser obtidas em Lourengo (1998).
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Figura 3.11: Diagramas tensdo-extensdo tipicos para os materiais de tijolo, alvenaria e
argamassa, submetidos a esfor¢cos de compressao uniaxial (Como, 2013).

A curva tensdo-deformagdo genérica caracteristica de materiais quasi-fragil ¢ apresentada

abaixo (Figura 3.12):

|

Figura 3.12: Comportamento tipico de materiais quasi-frageis sob esfor¢os de compressao
uniaxial e defini¢do de energia de fratura de compressao (Gc) (Lourenco, 1998).
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Comportamento a compressao uniaxial da pedra

Ensaio monotdnico

A resisténcia a compressdo encontra-se devidamente documentada, existindo diversas
referéncias sobre ensaios realizados por inimeros autores (Lourenco, 1998; Machado, 2004;
Oliveira, 2003; Vasconcelos, 2005). Note-se que sob a perspetiva da caracterizagdo da
resisténcia a compressdo, ¢ importante a caracterizagdo da rigidez normal e a evolugao do seu
comportamento em termos da relagdo entre as tensdes e extensoes ao longo do ensaio. Mais
informacodes sobre o ensaio de compressao uniaxial encontram-se disponiveis nas normas EN

196-1 (2005) e norma EN 1015-11 (1999).

A curva tensdo-extensdo tipica deste tipo de material submetida a esfor¢os de compressdo ¢

apresentada na Figura 3.13:
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Figura 3.13: Comportamento dos blocos de pedra a compressao (Costa, 2009(c)).

O ramo inicial ¢ caracterizado pelo progressivo fecho das fissuras dos blocos de pedra. Da
ocorréncia deste comportamento, resultam um maior médulo de elasticidade, compacidade,
coeficiente de Poisson e deformagao transversal (como consequéncia do aumento do coeficiente

de Poisson). O aumento da compacidade provoca uma diminui¢ao de volume.
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A seguinte etapa a curva tensdo-deformacao € caracterizada por um comportamento linear
elastico, sendo o modulo de elasticidade e o coeficiente de Poisson constante — os valores do

modulo de elasticidade (E) e do coeficiente de Poisson (V) sdo obtidos nesta fase do ensaio.

Na terceira etapa, o andamento da curva tensdo-deformag¢ao mantém-se linear na direcdo
longitudinal. Na dire¢do transversal, a curva tensdo-deformagao apresenta comportamento nao
linear, devido a micro-fissuragdo resultante do desenvolvimento de fendas paralelas a dire¢ao
da tensao, provocadas pela concentragdao de tensdes nos pontos de contacto entre elementos de
diferentes deformabilidades. Nesta etapa, o coeficiente de Poisson aumenta ¢ o volume diminui

até se tornar constante no final desta etapa.

Na etapa nimero quatro, as zonas fraturadas aumentam resultando num aumento das extensoes
transversais, das extensdes longitudinais, do volume e do coeficiente de Poisson. Quando o
coeficiente de Poisson atinge o valor de 0,5, verifica-se que o volume final é superior ao volume
inicial: ocorre o fendmeno de dilatancia que, por aumento da tensdo de confinamento, permite
melhorar as condi¢des de resisténcia do material quando a deformacdo transversal se encontra
restringida. Esta etapa ¢ finalizada quando se atinge o valor maximo da tensdo resistente de

compressao, resultando fraturas macroscopicas.

A quinta (e ultima) etapa esta associada o ramo de amolecimento, que se caracteriza pelo
encurtamento da pega enquanto a tensao diminui. A este fendmeno esta associado o crescimento
de fendas macroscopicas numa zona localizada enquanto que na periferia se verifica a descarga
elastica. O comportamento material descrito nesta etapa ¢ altamente influenciado pelas

condi¢des de fronteira e pelas dimensdes do prisma (Costa, 2009(c)); Rouxinol, 2007).
Comportamento a compressao uniaxial da alvenaria

A alvenaria ¢ uma estrutura material complexa, devido a associag@o das unidades de alvenaria
e da argamassa de interposicao, cuja resisténcia a compressao depende da interagdo entre os

seus materiais constituintes.

Junta argamassada

Quando submetida a esfor¢os de compressdo, se as unidades que compdem a alvenaria forem
mais rigidas que a argamassa que compde as juntas, a diferenca de rigidez entre os materiais

provoca uma maior expansao das juntas do que os blocos de alvenaria na direc¢ao transversal,
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originando tensdes de corte que confinam lateralmente o material das juntas na ligagao entre os
elementos. Esta interacdo entre os blocos de alvenaria e as juntas gera, na argamassa, um estado
de compressao triaxial: na alvenaria geram-se tensdes de compressao na dire¢ao de aplicacao
da carga, enquanto nas restantes direcdes surgem esfor¢cos de tracdo, originando fissuras
verticais (paralelas a direcao da carga aplicada). Deste modo, desenvolvem-se fissuras verticais,
sendo estas as responsaveis pelo modo de rotura tipico de alvenarias constituidas por blocos

mais rigidos do que a argamassa de interposi¢do existente nas juntas (Figura 3.14).

Argamassa

Bloco d
1 I T | T ' alvoecn(;riz 1 I 1 ! T
a) b) c)

Figura 3.14: Compressdo uniaxial da alvenaria: a) Provete de alvenaria comprimido. b)
Estado de tensdo no bloco e argamassa da junta. ¢) Modo de rotura da alvenaria (Oliveira,
2003).

Junta seca

Por ensaios realizados por varios autores (Machado, 2004; Vasconcelos, 2005), verifica-se que
a alvenaria de juntas secas tem menor resisténcia a compressao uniaxial. Tal facto pode ser
explicado pela nao uniformizagdo das tensdes nas juntas, devido a inexisténcia de argamassa
de interposi¢do. Salienta-se que a argamassa tem como principal fungdo unir as unidades de
alvenaria e distribuir, uniformemente, as tensdes entre as juntas, influenciando
significativamente o comportamento da alvenaria, sendo a rigidez e resisténcia da argamassa

de interposi¢ao fatores muito influentes no comportamento global da alvenaria.

Assim, a avaliacdo do comportamento a compressao das estruturas construidas com recurso a

este tipo de material ndo pode ser baseada apenas nas caracteristicas individuais dos elementos
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que a constituem, dado que, quer a resisténcia ultima, quer os modos de rotura, dependem do

comportamento conjunto dos seus constituintes.

Usualmente, os valores da resisténcia a compressao da alvenaria encontram-se entre os 5 MPa
e 0s 30 MPa e os valores do médulo de elasticidade da alvenaria encontram-se entre os 5 GPa

e os 15 GPa (Costa, 2009(c¢)).

3.5.3.3. Comportamento ao corte da alvenaria

O comportamento ao corte da alvenaria depende fundamentalmente da resisténcia ao corte das
suas interfaces. Considerando a diversidade de juntas existentes em alvenaria, ¢ comum
distinguir o comportamento das juntas secas e das juntas argamassadas. Por outro lado, a tensao
vertical atuante e a rugosidade das interfaces sdo fundamentais no comportamento ao corte da
alvenaria, pelo que deve ser considerada a influéncia destes fatores quando se realizam ensaios

de caracterizag¢do da resisténcia ao corte de alvenarias representativas de PAAP.

Geralmente, procede-se a realizagdo de ensaios monotonicos ou ciclicos de deslizamento sob
tensao vertical constante em amostras constituidas por dois, tré€s ou mais blocos (Ramos, 2002).
Também se ensaiam painéis constituidos por varios blocos, através da execugdo do ensaio de
compressao diagonal, apresentado nos proximos paragrafos (Oliveira, 2003; Vasconcelos,
2005). Mais informagdes sobre o ensaio de compressao diagonal encontram-se disponiveis na

norma ASTM E0519-02 (2002).

Ensaio de compressao diagonal

A execucdo do ensaio de compressao diagonal tem como principal objetivo a determinagdo da
resisténcia ao corte da alvenaria. Neste tipo de ensaios, painéis de alvenaria por varios blocos
sdo submetidos a forcas de compressdo (F) nas suas extremidades, com a direcdo das cargas

igual a 45° (Figura 3.15).
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Figura 3.15: Ensaio de compressao diagonal (Como, 2013).

Em alguns casos, uma carga distribuida (q) ¢ aplicada ao longo dos seus bordos, reproduzindo-
se o efeito das tensdes normais provocadas pela pré-compressao a que a alvenaria se encontra

submetida (Figura 3.16).

|

N

Figura 3.16: Esquema de cargas adotadas no ensaio de compressdo diagonal (Calderini et al.,
2010).

A realizagdo do ensaio requer a colocacao de prensas metalicas posicionadas nas extremidades
do painel de modo a permitir a aplicacdo de forgas diagonais nesses pontos. Este tipo de
configuracdo experimental também permite, a partir da propor¢do entre altura e largura do

painel, o estabelecimento da relagdo entre as componentes axial e corte das cargas aplicadas.

O colapso do painel ¢ provocado pelo desenvolvimento de fendas a partir do seu centro, que se
propagam na diagonal, originando a separacdo do painel de alvenaria em fragmentos de
tamanho variavel. Geralmente, uma metade do painel “derruba” a outra metade, conforme
ilustrado na Figura 3.17 a). As fendas propagam-se predominantemente através das juntas da
argamassa: a fenda adquire o formato de “escada”, no caso de se tratar de um padrao regular de
alvenaria (Figura 3.17 b)). Alternativamente, as fendas propagam-se através dos blocos (Figura
3.17 b)). Outro tipo de falha possivel ¢ a combinacao das caracteristicas dos modos de colapso

anteriormente apresentados (Figura 3.17 c)).
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a)

Figura 3.17: Modos de rotura: a) rotura através das juntas (“escada”); b) rotura através dos
blocos; ¢) rotura combinada (Como, 2013).

A rotura por corte ocorre — mesmo em condi¢des de forca axial reduzida comparativamente ao
valor da for¢a de corte — quando se emprega argamassa de ma qualidade. Outro cenario de
colapso possivel € o deslizamento de blocos, acompanhados por destacamento e derrubamento
de outros fragmentos de alvenaria. Esta falha ocorre sob cargas axiais relativamente elevadas,

na presenca de ma argamassa.

A curva tensdo-extensdo tipica para o comportamento da alvenaria submetida a esforgos de

corte ¢ apresentada na Figura 3.18.
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Figura 3.18: Diagramas tensao-deslocamento tipicos para alvenarias submetidas a esfor¢os
de corte (C representa a coesdao) (Lourengo, 1998).
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3.5.4. Caracterizacao das juntas

Outro fator primordial no comportamento da alvenaria ¢ a argamassa de interposi¢ao,
constituindo o elo mais fraco neste tipo de estruturas. Este material influencia a ndo-linearidade
da resposta a tragao das juntas. Dois cenarios podem ocorrer na junta: um relacionado com a

rotura por tragdo e outro relacionado com a rotura por corte (Lourengo, 1998).

O comportamento das interfaces entre as unidades de alvenaria pode ser expresso através de

valores das seguintes propriedades mecanicas (Costa, 2009(c); Oliveira, 2003):

- Angulo de atrito interno, ¢;

- Coesao, C;

- Angulo de dilatancia, ¢;

- For¢a maxima de tragdo, Ftmax;
- Rigidez normal, Kn;

- Rigidez tangencial, Ks.

Os ensaios de compressdo e de corte em prismas constituidos por unidades de alvenaria
justapostas, com ou sem argamassa, sao utilizados na determinagdo dos valores anteriormente
referidos, que permitem obter a resisténcia normal em funcdo do deslocamento normal e a

resisténcia ao corte em fungdo do escorregamento (Costa, 2009(c)).

3.5.5. Caracterizacédo do material de enchimento

Os materiais empregues no enchimento das PAAP sdo de natureza variada. Em Portugal, o tipo
de solucdo mais frequente ¢ a utilizacdo de materiais de granulometria extensa formados por

aglomerados de fragmentos de natureza dispar, como terra ou cascalho.

O comportamento deste tipo de material pode ser assimilado ao comportamento de solos
reconstituidos, apresentando reduzidos valores de resisténcia a tragdo e de resisténcia ao corte.
O estado de tensdo deste tipo de material ¢ tridimensional. O comportamento do material de
enchimento ¢ altamente ndo-linear, com ciclos de histerese e plastificagdo associados. Além

disto, o comportamento depende de varios fatores internos e externos ao material.

O comportamento do material de enchimento ¢ determinado através das caracterizagdes

mecanica e fisica. A caracterizagdo mecanica do material de enchimento ¢ determinada através
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de ensaios de caracterizagao de solos (por exemplo, ensaios endométricos € ensaios triaxiais),
permitindo obter parametros elasticos, tais como o médulo de elasticidade (E), o peso volumico
(y), e o coeficiente de Poisson (V). A resposta do material em termos de tensdes-deformagoes,
que descrevem a evolugdo do comportamento em regime ndo-linear, ¢ caracterizada pelo angulo
de atrito (@) e pela coesdo (C). A caracterizacao fisica do material de enchimento ¢ obtida através
de curvas granulométricas, indice de vazios (€), teor em agua (W) e grau de compactacao.
Contudo, deve-se ter em consideragdo que o material de enchimento pode nao apresentar a
mesma composi¢do em toda a sua extensdo. Para a realizagdo de determinados ensaios sdo

necessarios carotes, que em certos casos, podem nao ser possiveis obter (Costa, 2009(c)).

Foram propostos diferentes modelos constitutivos para a modelagao do material de enchimento.
Estes modelos baseiam-se, essencialmente, na teoria da plasticidade. A escolha do modelo a ser
utilizado depende, fundamentalmente, do tipo de material de enchimento, considerando-se os
dados experimentais disponiveis obtidos das campanhas de ensaios realizados. Uma descrigao
mais detalhada dos diferentes modelos constitutivos e sua aplicacdo foram apresentados por

(Chen & Mizuno, 1990).

3.6. Mecanismos de transmissao de forcas

Os mecanismos de transmissdo de forcas sdo muito dependentes do comportamento nas
diregdes longitudinal e transversal, sendo os comportamentos exibidos nas duas diregdes

totalmente distintos.

Na direcdo longitudinal, o mecanismo de transmissdo de cargas ¢ fundamentalmente
condicionado pelo funcionamento do arco sob agdo das cargas que lhe sdo transmitidas pelo
enchimento e pelos muros de timpano. Na Figura 3.19 encontra-se representado o
funcionamento longitudinal de uma PAAP onde P representa as cargas aplicadas a PAAP, H e
V representam as agdes transmitidas aos apoios, a representa a degradagdo das cargas, b é o
bolbo de pressodes transmitido ao arco e C representa o impulso passivo do enchimento sobre o

arco (Costa, 2009(c)).
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Figura 3.19: Mecanismo de transmissdo de cargas graviticas na dire¢do longitudinal (Morais,
2012).

Na diregdo transversal, os pesos dos elementos estruturais e as sobrecargas sao transmitidas aos
timpanos através de impulsos horizontais atuantes (impulsos ativos) na dire¢do normal ao plano
dos timpanos (direcao transversal da ponte). Desta forma, o comportamento ¢ fortemente
dependente da interagdo entre o enchimento, os timpanos e o arco e também pela liga¢do entre
estes dois elementos (arco e timpanos). Na Figura 3.20, encontra-se representado o
funcionamento transversal de uma PAAP onde d ¢ o impulso ativo do enchimento sobre os
muros de timpano, P representa as cargas aplicadas a PAAP e a representa a degradacao das

cargas.

Figura 3.20: Mecanismo de transmissdo de cargas graviticas na dire¢do transversal (Morais,
2012).

Nos paragrafos seguintes distinguem-se os principais aspetos dos comportamentos dos diversos
elementos estruturais relacionados com o mecanismo de transmissdo de forgas verticais nas

direcdes longitudinal e transversal das PAAP.
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Arcos

Na dire¢do longitudinal da PAAP, o arco desempenha um papel fulcral no comportamento
estrutural. A geometria e material empregues na construc¢ao deste elemento sdo selecionados de
modo que o esforco axial de compressdo seja o esforco predominante, conferindo-lhe uma
capacidade portante muito elevada (a importancia do material reveste-se na resisténcia ao
esmagamento). Pelo contrario, os arcos de alvenaria possuem uma capacidade de resisténcia a
tracdo muito baixa. Deste modo, facilmente se depreende que a eficacia do seu comportamento
advém da predominancia do esfor¢o axial de compressdao, sendo altamente dependente da
capacidade de distribuicdo das cargas pelo enchimento, da magnitude das sobrecargas
concentradas comparativamente as cargas permanentes e da capacidade de mobiliza¢do das

reacdes horizontais dos apoios.

Para uma melhor compreensdo do mecanismo de transmissdo de forcas por parte do arco,
apresenta-se na Figura 3.21 um arco bi-apoiado, no qual est4 aplicada uma carga concentrada a

1/3 do vio.

. Zona esmagada

Zona fissurada

o/

= = = Linha de pressoes

Figura 3.21: Mecanismo de transmissao de for¢as de um arco. Comportamento de um arco
sob cargas pontuais a '/3 do vio.

Na Figura 3.21 encontram-se identificadas as zonas fissuradas e esmagadas do arco. Também

se encontra representada a linha de pressdes ou de impulsos (lugar geométrico definido pela
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resultante das for¢cas normais de compressao (N), que atuam sobre as varias aduelas que formam

0 arco) e agdes transmitidas aos apoios (H e V).

Atendendo a configuragao estrutural do arco bi-apoiado apresentado, verifica-se que se trata de
uma estrutura estaticamente indeterminada. O comportamento do arco depende das restri¢des
impostas pelos apoios. Contudo, qualquer movimento horizontal de um dos apoios (encontros
ou fundag¢des), transforma a estrutura num arco de trés rotulas (estrutura estaticamente
determinada), com rétulas formadas no intradorso e extradorso, simultaneamente. O
desempenho dos apoios do arco depende do material de enchimento, dos timpanos e da
capacidade de mobilizar impulsos passivos nestes elementos. No caso de PAAP de pilares
esbeltos, o desempenho dos apoios depende, também, da deformabilidade horizontal dos pilares

(Costa, 2009(c)).

Tabuleiro

Além da circulagdo do trafego, o tabuleiro deve resistir as a¢des aplicadas e distribui-las para o
enchimento. Caracteristicas como a rugosidade e a rigidez do tabuleiro influenciam o

comportamento da PAAP.

Relativamente a rigidez, a sua espessura influencia a degradagao das cargas concentradas e, por
conseguinte, as tensoes transmitidas ao enchimento (uma maior espessura do tabuleiro diminui
a tensdo transmitida ao enchimento). A rugosidade do tabuleiro pode ampliar o efeito da acao
do trafego rodoviario, provocando consequéncias de caracter dindmico (Costa, 2009(c); Morais,

2012).

Enchimento

Na diregao transversal, o material de enchimento transmite aos muros de timpano impulsos
ativos (acdes desestabilizadoras). Na dire¢do longitudinal, quando se deformam os arcos, no
sentido de empurrar o enchimento contra os encontros ou contra a parte superior dos pilares,

sao mobilizados impulsos passivos que exercem sobre os arcos um efeito estabilizador.

As caracteristicas do enchimento combinadas com o confinamento conferido pelos arcos e

muros de timpano afetam o comportamento do enchimento na degradagdo das acdes que lhe
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sdo transmitidas. Verifica-se que a diminui¢ao da rigidez do enchimento traduz-se numa menor
capacidade de degradagdo das acdes. O aumento do confinamento beneficia a capacidade de

degradacdo das acdes, sendo maior o seu efeito na diregdo transversal.

A degradacao das cargas em profundidade ¢ influenciada pela altura do enchimento, sendo um
fator importante na analise da largura efetiva da PAAP (largura transversal do arco de alvenaria,
que resiste a carga aplicada). Quanto maior ¢ a altura do enchimento, maior ¢ a superficie de
dispersdo das cargas, resultando uma menor tensdo atuante (Figura 3.22). Pela analise da
sequéncia de imagens das secgdes (Figura 3.22 a), b) e ¢)), verifica-se que a degradacdo das
cargas ¢ menor com a diminuicdo da altura de material de enchimento. Assim, a zona mais

afetada do arco pela altura de material de enchimento ¢ a sua zona de coroamento (Figura 3.22

c)).

L e 5
—
e o 5

— IP |P —

R A M
/\ /N N

£

2 TTTTIT]

a) b) c)

Figura 3.22: Configuragdo da degradag@o das cargas aplicadas de acordo com a variagdo da
altura do enchimento nas seccdes a), b) e ¢) (Morais, 2012).

As condi¢des de confinamento conferidas pelos timpanos e pelos arcos sdo favordveis na
resposta do enchimento: o cone de degradacao de cargas ¢ mais amplo na diregdo transversal
comparativamente a direcao longitudinal, devido a um maior confinamento do enchimento por
parte dos muros de timpano. Além disso, a possivel separagdo entre o extradorso do arco e o

enchimento limita a zona de transmissao de cargas.

Muros de timpano

Os muros de timpano podem ser considerados elementos estruturais de elevada rigidez,
podendo o seu funcionamento ser equiparado ao comportamento de vigas laterais de elevada

altura.
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Na direcao longitudinal, a sua elevada rigidez (no plano dos timpanos) estabiliza os arcos,
limitando os deslocamentos do extradorso dos arcos na direcdo dos muros de timpano,
impossibilitando a formacdo de mecanismos de rotulas (abertura de juntas na superficie

contraria a superficie cuja linha de impulsos atinge os extremos da sec¢ao do arco).

Na direcdo transversal, os muros de timpano resistem ao impulso ativo do enchimento e
transmitem-no aos arcos. O comportamento estrutural na dire¢do transversal ¢ fortemente
dependente do comportamento dos muros de timpano e pelas propriedades da ligagao muros de

timpano/arcos (imbricamento).

Talha-mares ou contrafortes

Os talha-mares tém como fun¢do encaminhar o escoamento das aguas, reduzindo desta forma
a pressao exercida sobre os pilares. Os talhantes protegem os pilares da suc¢ao originada pelos
vortices de 4gua. Ambos os talha-mares e os talhantes contribuem para o aumento da rigidez na

zona dos pilares (Figura 3.23).

W/
|

C

Talhante

Talha-mar

Figura 3.23: Esquematizac¢do do funcionamento dos talha-mares e talhantes nas PAAP
(Morais, 2012).

3.7. Ensaios realizados

No ambito da caracterizagdo material do Viaduto de Durrdes, foram realizados ensaios de
caracterizacdo material, nomeadamente ensaios de compressdo uniaxial monotonicos para a

determinagdo da resisténcia a compressao uniaxial e do modulo de elasticidade da alvenaria.

75



Capitulo 3. Viaduto de Durrées

Metodologia dos ensaios

Os ensaios de compressdo foram realizados por meio da utilizagdo de um pértico de elevada
rigidez, permitindo obter o comportamento pds-pico dos prismas ensaiados. O portico €
constituido por um atuador vertical com capacidade maxima de 2500 kN, sendo controlado

através de dois transdutores de pressdo, em circuito fechado.

Para o controlo do deslocamento foi utilizado um LVDT independente. O LVDT era fixado ao
disco central acoplado ao atuador. Quando o deslocamento axial limite era ultrapassado, o

ensaio terminava.

Procedimento de ensaio

O ensaio inicia-se com a colocagdo dos prismas no prato de ago inferior, alinhados e centrados
segundo o centro do atuador, e posterior colocacdo do prato superior de aco, onde se fixavam
quatro hastes para a colocacdo dos LVDT’s responsdveis pela medicdo dos valores dos
deslocamentos axiais. Os LVDT’s foram colocados de modo que o seu curso de medi¢ao
abrangesse a totalidade do ensaio. No topo do prato superior, colocou-se a rotula devidamente

centrada, de modo que a carga transmitida pelo atuador fosse o mais uniforme possivel.

Os ensaios foram realizados em controlo de deslocamentos, por aplicagdo de um deslocamento
axial monotoénico, com uma velocidade de 0,05 mm/s, controlada por um LVDT que regista o
deslocamento axial do atuador. Iniciou-se, cada um dos ensaios, com uma pré-carga de cerca

de 2,5 kN.

Normas de seguranca

Foi utilizada uma rede emalhada protetora, em torno do prisma, evitando que possiveis

estilhagos provenientes do prisma originassem danos ou lesdes.
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Descricao dos prismas com junta seca bujardada

Para a avaliacdo das propriedades mecanicas da alvenaria, foram cuidadosamente serradas
pedras com a forma de cubos, com dimensdes de 150x150x100 mm?® (Figura 3.24 a)), de forma
que as suas faces ficassem sem irregularidades aparentes, correspondendo a uma altura total de
300 mm (prisma com 3 blocos sobrepostos). O valor do coeficiente de esbelteza (4/b) foi de 2,
onde /4 ¢ a altura total e b a base do prisma. Este valor de esbelteza foi adotado porque sob um
esfor¢o de compressao, devido as zonas de fendilhagdo, o comportamento de amolecimento ¢
dependente do tamanho do prisma e das condi¢des de fronteira (Neville, 1995). Nao obstante
das condigdes de fronteira, se for adotada uma proporcao adequada de esbelteza, ¢ possivel,
pelo menos, para garantir comportamento uniaxial no centro do prisma, obtendo-se resultados

realistas para a resisténcia a compressao do material.

Os blocos obtidos de pedras junto ao Viaduto de Durrdes foram sobrepostos sem qualquer
argamassa de interposi¢do (junta seca). As superficies de contacto entre blocos foram
bujardadas com jato de areia, de forma a conferir as mesmas uma superficie irregular. Apenas
foram bujardadas as faces de contacto entre os cubos e ndo as faces que se encontram em

contacto com os pratos do portico de ensaio.

Entre os prismas e os pratos de ago, ndo foi colocado nenhum material deslizante (por exemplo
folhas de teflon). Foi utilizada uma rétula para um melhor ajuste dos prismas ao prato superior

do bastidor.

Na Figura 3.24 b) pode ser observado o esquema de ensaio adotado, a disposi¢ao dos LVDT’s,
da rotula e das placas de ago colocadas para ajustar a altura do prisma, garantindo-se que o

alcance do atuador era suficiente.

[
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Figura 3.24: a) Geometria dos prismas; b) Esquema de ensaio dos prismas.
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Obtencéao de resultados

O deslocamento axial de cada prisma foi obtido através da média dos valores registados por
quatro LVDT’s colocados em cada lado do prisma. Para obtengdo do mddulo de elasticidade,
na curva (o — €) € tracada uma reta tangente nos pontos correspondentes ao intervalo [30%-
60%] do valor da tensdo de rutura obtido. O valor do declive da reta corresponde ao valor do

moédulo de elasticidade (Figura 3.25).
Opeak /—\

arctg (E)

v

gpeak

Figura 3.25: Modo de obtengdo do modulo de elasticidade monoténicos (Hendry et al.,
2004).

3.7.1. Resultados

Os valores do médulo de elasticidade (E), do peso volimico (y), da resisténcia & compressao
uniaxial (Opeax) € respetiva extensao (€pex), para cada um dos prismas, sdo apresentados na Tabela

3.2.

Do tratamento dos dados experimentais, obteve-se um valor médio de peso volumico de 25.5
kN/m3, um valor médio de resisténcia a compressao de 44,5 MPa e um moédulo de elasticidade

médio de 11,5 GPa.

O terceiro prisma sofreu rotura prematura, devido a uma falha ou descontinuidade (defeito
natural). Isto refletiu-se ao nivel das suas propriedades mecanicas apresentadas. Devido a este
facto, o terceiro prisma ndo foi incluido no calculo estatistico realizado. Acrescenta-se o facto

de apenas ter sido possivel ensaiar quatro prismas (sendo um deles defeituoso e foi excluido),
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sendo um numero reduzido de ensaios para se caracterizar devidamente um material. A

disponibilidade e aquisi¢ao de material para a realizagdo de ensaios era extremamente diminuta.

Tabela 3.2: Informagéo relativa aos prismas.

Prisma y Gpeak Epeak E
[KN/m’] [MPa] [%o] [GPa]
P 25,546 41,644 6,104 10,45
P2 25,597 47,991 5,688 13,07
P4 25,292 43,818 5,682 10,92
Média (1) 25,478 44,484 5,825 11,480
V;?;gcge(rg%‘};) 0,641 7,251 4,154 12,168

O modulo de elasticidade foi calculado no intervalo de [30 — 60%] da resisténcia a compressao
de cada prisma, através de uma regressao linear aplicada ao grafico tensao axial - extensao axial
(o —¢€). A definicdo deste intervalo teve por base o comportamento linear que o grafico tensdo-

extensdo (o — €) apresenta.

O peso volumico foi determinado pela medigcdo das varias faces dos blocos de alvenaria e
pesagem individual de cada bloco. Salienta-se que o procedimento executado para a
determinagdo da massa volimica da alvenaria ndo ¢ o mais correto. A norma BS EN 772-4
(1998) apresenta os procedimentos ¢ material de ensaio requerido para a determinacao da massa

volumica do material de alvenaria

Um dos aspetos importantes na andlise, deste tipo de ensaios, sdo os modos de rotura dos
prismas, ja que permitem conhecer o comportamento do material ao nivel das fendas
desenvolvidas e ao nivel das juntas. Analisando-se os prismas apos a rotura, verifica-se que as
fendas desenvolvidas surgem na zona central e com direcao vertical, até atingirem os extremos
do prisma (Figura 3.26 a) e b)). As primeiras fendas visiveis surgem quando a tensdao ¢ muito
préxima da tensdo méxima. E, ap6s a tensio maxima, que as fendas atingem a maxima abertura,

seguindo-se a zona de amolecimento e posterior decaimento da tenso resistente.
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Figura 3.26: a) Modos de rotura dos prismas ensaiados; b) Representagdo dos modos de
rotura dos prismas ensaiados.

Ap6s a analise grafica (Figura 3.27), verifica-se o ajuste dos pratos ao prisma e o fechamento
de microfissuras existentes nos blocos, resultando numa zona inicial nao-linear (tramo com
concavidade voltada para cima) (Z1). O tramo seguinte caracteriza-se por ser linear até valores
proximos do valor maximo (Z2). Entre esta zona e o valor maximo da tensao (Gpeak), 0 material
apresenta comportamento nao-linear (Z3). Atingido o valor maximo, verifica-se a existéncia de
um tramo de descarga apos a tensdo maxima: fendmeno de amolecimento, que se caracteriza
por uma descida acentuada da tensdo resistente (Z4). Este tramo foi possivel de identificar

devido ao portico espacial utilizado possuir elevada rigidez (Figura 3.13).
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Figura 3.27: Grafico tensdo - extensdo monotonica tipica.

Procedeu-se a comparagdo dos resultados experimentais com os resultados obtidos por
Machado (2004) e Vasconcelos (2005), avaliando-se os valores obtidos ¢ a qualidade do
material ensaiado. Machado (2004), para os ensaios monotdnicos dos prismas de junta seca
bujardada, obteve o valor de 43,29 MPa para a resisténcia a compressao e 7,65 GPa para o
modulo de elasticidade, sendo os valores obtidos muito semelhantes aos resultados realizados
na presente dissertacdo. Vasconcelos (2005) obteve o valor de 9,65 GPa para o mddulo de
elasticidade e 44,80 MPa para a resisténcia a compressao. Assim, pela comparagao dos
resultados, verifica-se que os resultados obtidos sdo muito proximos aos valores obtidos por

outros autores, aferindo-se a sua qualidade e correta execucao dos procedimentos experimentais.

3.8. Conclusoes

Para a realiza¢dao de qualquer avaliacdo de seguranca ¢, fundamental, o conhecimento do seu
comportamento estrutural. No caso particular de pontes em arco de alvenaria de pedra, ¢
imperativo o conhecer e caracterizar os materiais constituintes. Assim, a recolha de informacdes
na documentacdo de projeto e em relatdrios de inspegdes e intervengdes realizada ¢ muito
relevante, devido ao facto de permitir conhecer a evolugao a que a estrutura foi submetida ao

desde a sua construcgao.
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No ambito da caracterizagdo geométrica, as técnicas fotogramétricas revelaram-se eficazes na
determinagdo das dimensdes dos diversos elementos estruturais. Para além disso, permitem
aferir a geometria de forma mais realista, face & documentacdo de projeto, devido ao facto da

estrutura ter sofrido algum dano localizado relevante ou possiveis intervencoes.

Relativamente a caracterizacdo material, este tipo de estrutura quando submetido a esforgos de
tracdo, apresentam comportamento quasi-fragil, sendo a sua resisténcia a tragao muito reduzida.
As juntas entre blocos condicionam o comportamento da alvenaria, distinguindo-se o
comportamento de juntas com argamassa de interposi¢do (juntas argamassadas) e sem
argamassa de interposi¢do (juntas secas). No caso de juntas secas, a resisténcia a tra¢do ¢ nula.
No caso de juntas argamassadas, a adesdo conferida pela argamassa de interposicdo confere
uma baixa resisténcia a tracdo. Relativamente a esfor¢os de compressdo, ambas apresentam

elevada resisténcia a compressao, sendo superior no caso de juntas argamassadas.

As inspeg¢des visuais permitem aferir a degradag¢do dos materiais, a dete¢do de danos de origem
bioldgica e de impactos acidentais, tais como a existéncia de fendas e degradagdo da argamassa
de interposi¢do. A realiza¢do de ensaios de caracterizacdo material permite determinar, com
exatiddo, as propriedades mecanicas dos varios materiais e a influéncia da interagdo entre os

varios elementos estruturais.

Este tipo de obras de arte exibe comportamentos distintos nas direcdes longitudinais e
transversais. Na direcdo longitudinal, o arco ¢ o elemento estrutural principal. A sua geometria
determina o percurso das cargas desde o seu ponto de aplicagdo até as fundagdes. Em pontes
em arco de alvenaria de pedra, este percurso ¢é representado pela linha de impulsos ao longo dos
varios elementos estruturais. Na direcdo transversal, o mecanismo de transmissao de cargas
depende, essencialmente, da interacdao entre o enchimento e os muros de timpano e os muros

de timpano e o arco.
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4.
MODELO NUMERICO DO
VIADUTO DE DURRAES

There are no easy methods to solve hard problems.
(Nao existem métodos faceis para resolver problemas dificeis.)
René Descartes

4.1. Introducao

Com o presente capitulo, pretende-se apresentar os principios-base adjacentes ao método de
analise estrutural aplicado no estudo do Viaduto de Durraes, a informacgao requerida para a

compilagao do modelo numérico e quais as variaveis mais influentes na analise estrutural.
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4.2. Analise Plastica de estruturas

Quando uma estrutura atinge o colapso, o comportamento apresentado ndo € elastico e linear.
Recorde-se que o comportamento de uma estrutura, a partir de um determinado nivel de carga,
depende apenas da capacidade plastica do material e ndo do comportamento do material antes
do colapso (regime elastico e linear), sendo apenas afetada a carga de colapso. Por conseguinte,
a verificagdo da seguranca aos ELU pode ser efetuada recorrendo, a nivel material, a um modelo

constitutivo rigido-plastico (Pereira, 2005).

A Analise Plastica de Estruturas baseia-se num conjunto de Teoremas Fundamentais: o
Teorema Estatico (ou Teorema da Regido Inferior), o Teorema Cinematico (ou Teorema da
Regido Superior), o Teorema da Unicidade e o Principio dos Trabalhos Virtuais. No ambito

desta dissertacao, sera apenas abordado o Teorema Cinematico (Jorge, 2001; Jorge etal, 2004).

O Teorema da Unicidade enuncia que a carga que, simultaneamente, transforma a estrutura
num mecanismo (parcial ou global) e conduz a uma distribui¢do de esforgos estaticamente
admissivel, representa a exata carga de colapso. A relagdo entre as solug¢des de limite superior

e inferior também ¢ apresentada graficamente na Figura 4.1.

Fator carga
de colapso

4 Solugdes pelo Teorema Cinematico

I I

Solucdo exata

p. iy

Solugdes pelo Teorema Estatico

-
»

Estado de tensdo interno/Configuracdo do mecanismo

Figura 4.1: Relagdo entre o Teorema Estatico ¢ o Teorema Cinematico (Gilbert, 2007).

4.3. Teoria de Analise Limite

4.3.1. Introducao

Kooharian (1952) e Heyman (1966) indicaram que a andlise plastica estrutural, inicialmente

formulada para estruturas metalicas, poderia ser aplicada a estruturas de alvenaria, tais como as
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PAAP, desde que se verificassem determinados critérios. Deste modo, Heyman (1966)
considerou trés hipdteses para a aplicagdo da andlise limite a estruturas graviticas de alvenaria:

r r

- A alvenaria ¢ rigida: Verifica-se que as tensOes nas estruturas de alvenaria sao
extremamente baixas quando comparadas com as tensoes de rotura do material e, por
conseguinte, as extensdes e as deformagdes a que o material ¢ sujeito. Mesmo que

ocorram concentragdes de tensdes que provoquem esmagamentos localizados, ndo ¢

afetada a estabilidade global da estrutura. Deste modo, esta hipdtese ¢ admissivel;

- A alvenaria ndo tem resisténcia a tracao: A resisténcia da alvenaria a tragao ¢ muito baixa

ou nula, dependendo da existéncia de argamassa de interposi¢do e das suas propriedades

mecanicas. Assim, ¢ conservativo admitir que a resisténcia a tragdo para este tipo de

construgao ¢ nula;
- Nao ocorre a rotura por deslizamento: O coeficiente de atrito da alvenaria ¢ elevado,

restringindo o deslizamento na maioria dos casos. Assim, esta Ultima hipdtese ¢
globalmente valida.

Para uma melhor compreensao da aplicacao da teoria da analise limite a PAAP, comparam-se

as respostas de uma coluna de ago com capacidade de deformacdo sem perda de resisténcia

(ductilidade; comportamento plastico), com uma coluna de alvenaria, ambas sujeitas a uma

forca horizontal, como se verifica na Figura 4.2.

Fl] F |l J F
_C_oluna de aco

E I _
" | [ ———_Rigido-plastico
Coluna de alvenaria

| -
77
Rotagado

Figura 4.2: Comportamento idealizado da coluna de ago e da coluna de alvenaria (Gilbert et
al., 2014).

Enquanto a resisténcia a esforcos de tragdo e de compressdao da coluna de ago resulta num
momento plastico resistente constante com o aumento da rotagdo, a auséncia de resisténcia a

esforcos de tracdo da alvenaria resulta num momento plastico resistente mais reduzido e
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decrescente com o aumento da rotacdo. No entanto, da espessura e do peso proprio dos blocos
de alvenaria resulta alguma resisténcia contra o derrubamento, podendo considerar-se que a
coluna de alvenaria possui determinado momento plastico resistente, dependendo da altura da
coluna de alvenaria (momento resistente igual a intensidade da for¢a numa sec¢do vezes metade

da espessura da coluna).

Desde que os deslocamentos da coluna de alvenaria ndo sejam elevados, a resisténcia para uma
seccao pode considerar-se constante. Assim, a resposta de uma associagdo de blocos de
alvenaria pode ser considerada ductil, um requisito importante para que a teoria de analise limite
seja aplicavel. Esta ductilidade advém da auséncia de incrementos de tensdes durante a rotagao

relativa entre blocos.

Sendo as pontes estruturas estaticamente indeterminadas (hiperstaticas) constituidas pela
associacdo e funcionamento conjunto de diversos elementos, a andlise plastica contempla
possiveis reservas de resisténcia, aumentando significativamente a sua capacidade de carga.
Além disso, tem como vantagem a sua facil aplicacdo, por basear-se, fundamentalmente, em

equacdes de equilibrio.

4.3.2. Condigoes de aplicacdo necessarias

Os teoremas da andlise limite plastica exigem o cumprimento de determinadas condig¢des

(Horne, 1979), tais como:

- Condigdo de equilibrio: as a¢des internas calculadas devem estar em equilibrio com as
forcas internas e externas (o corolario das condi¢des de equilibrio sdo as condi¢des de
compatibilidade, devendo ser satisfeitas se se optar pela utilizacdo de métodos
energéticos);

- Condigao da formagao de mecanismo: devem ser formadas rotulas plasticas suficientes
para transformar a estrutura num mecanismo;

- Condi¢do de plastificagdo do material: as tensdes devem ser, em toda a estrutura,

inferiores ou iguais a tensdo resistente do material.
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4.3.3. Linha de pressoes/diagramas

Em estruturas de alvenaria, 0 momento resistente varia continuamente e, consequentemente,
torna a analise dos diagramas de momentos fletores dificeis de interpretar. Assim, € mais pratico
e util tragar a excentricidade da forca de compressao, ou da pressao, em cada seccao transversal
(excentricidade = momento/pressdao). Segundo Timoshenko (1953), o lugar geométrico das
consecutivas intersec¢des entre as diregdes das pressdes atuantes nas juntas — que passa no
intradorso e extradorso dos arcos na zona da formagdo de rotulas plasticas — forma a linha de
pressoes. Na Figura 4.3 pode ver-se que o tragado da linha de pressoes localiza-se, unicamente,
entre os limites dos blocos de alvenaria, sendo esta uma condi¢ao de plastificacdo do material

quando ¢ considerada a resisténcia a compressdo do material.

A estrutura apresentada na Figura 4.3 a) ¢ estaticamente determinada. Para este tipo de estrutura
a posi¢do da linha de pressdes € unica, sendo igual antes e apds a ocorréncia do colapso da
estrutura. No caso da estrutura apresentada na Figura 4.3 b), sendo esta uma estrutura
estaticamente indeterminada, existem varias posi¢des possiveis para a linha de pressdes antes
do colapso da estrutura. Contudo, a posi¢do final da linha de pressdes, s6 pode ser determinada

quando se atinge a capacidade méxima da estrutura (colapso).

Linha de pressdes
)
Roétulas
plasticas
a) b)

Figura 4.3: Linha de pressoes a) estrutura estaticamente determinada; b) estrutura
estaticamente indeterminada (Gilbert et al., 2014).

Se uma linha de pressdes satisfizer as condi¢des de equilibrio e de plastificacdo do material, a
carga de colapso ndo pode ser menor do que a carga aplicada - ou seja, € um limite inferior. Se

a linha de pressoes satisfizer as condi¢des de equilibrio e de formagdo de mecanismo, entdo a
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carga de colapso plastico ndo pode ser maior do que a carga aplicada - ou seja, ¢ um limite

superior.

Salienta-se apenas que devido ao facto de se considerar a resisténcia finita da alvenaria, a linha
de pressdes anteriormente mencionada deve ser “substituida” por uma zona de pressoes, que
deve ter extensao suficiente, em qualquer ponto, para representar a forca de compressao atuante,

com extensdo suficiente dependendo da resisténcia a compressao da alvenaria.

4.4. Software RING

Nas estruturas de alvenaria ¢ comum analisar a estrutura recorrendo-se a uma analise por blocos
rigidos baseada no equilibrio e compatibilidade para um mecanismo conhecido. O trabalho
realizado pode ser calculado para verificar a estabilidade da estrutura e determinar o mecanismo
critico de colapso, determinando-se a carga de colapso. O software RING ¢ baseado neste
principio e considera as hipoteses apresentadas por Heyman (1966), com excecdo da ultima,

considerando que os blocos possam deslizar entre si (rotura por corte).

O programa idealiza a estrutura de uma PAAP como uma associagdo de blocos rigidos ou
blocos com comportamento rigido-pléstico e utiliza métodos computacionais de anélise limite
para analisar o ELU, determinando o fator de carga de colapso e o modo de ruina, assim como

a respetiva deformada.

45. Leis constitutivas

4.5.1. Alvenaria

Por aplicacdo da teoria de andlise limite, adota-se como modelo constitutivo o modelo rigido-

plastico para o material de alvenaria. Sdo assumidas as seguintes hipoteses:

- Comportamento rigido-perfeitamente pléstico;
- Resisténcia a tensdo nula;
- Material homogéneo;

- Parametros mecanicos: peso volumico (y), resisténcia a compressao (fc) e angulo de atrito

().
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Relativamente a resisténcia a compressdao da alvenaria, ¢ possivel considerar a resisténcia a
compressao da alvenaria infinita. A resisténcia a compressao estd relacionada com a area de

contato necessaria entre blocos adjacentes e ¢ igual a profundidade t, dada por (equacdo (4.1)):

t= (4.1)

Onde N representa o esforco axial atuante, fc representa a resisténcia a compressdao e b
representa a largura do arco. O centro de rotagdo de blocos adjacentes localiza-se a uma
distancia de t/2 dos bordos dos blocos (Figura 4.4) e a excentricidade maxima da forca de

compressao ¢ igual a (equagdo (4.2)):

e=| <= (4.2)

Forga resultante

T
_\_%

Zona plastiﬁcalllda f

Zona de pressoes

a) b)

Figura 4.4: a) Esquema idealizado do comportamento de um arco; b) Esquema idealizado de
uma rétula plastica formada nas juntas de blocos de alvenaria (Sustainable Bridges, 2007(b)).

Colapso por deslizamento/escorregamento

O RING considera o colapso de PAAP por deslizamento dos blocos através do modelo
designado de “dente de serra” (“saw tooth”, também conhecido por modelo de “fricgdo
associativa”). Isto significa que a separagao dos blocos ¢ acompanhada pelo seu deslizamento.
A principal vantagem da utilizacdo do modelo “dente de serra” ¢ o facto do caracter linear do

problema ser mantido (Figura 4.5).

A utiliza¢do do modelo “dente de serra”, quando o fendmeno do deslizamento entre blocos esta
envolvido no modo de colapso, pode conduzir a fatores de carga de colapso nao conservativos.
Pelo contrario, quando este modelo ¢ aplicado a PAAP de anéis multiplos, verifica-se
concordancia entre resultados experimentais ¢ numéricos obtidos. Mostrado por Drucker

(1953), a modelacdo do atrito pelo modelo de Coulomb (o deslizamento e a dilatagdo nao
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ocorrem em simultaneo) € problemadtica na analise de limite e nao ¢ obtido o mesmo fator de

carga de colapso para condig¢des estaticas e cinematica (Figura 4.5) (Gilbert et al., 2014).

Deslocamento

norriial (62) Friccao associativa =

(“saw-tooth™)

Comportamento real (baixo nivel de tensao)
Comportamento real (elevado nivel de tensao)

Fric¢do de Coulomb (ndo associativa)
> [ ]

Deslocamento tangencial (J;)

Figura 4.5: Comportamento idealizado e real das juntas de alvenaria sujeitas a esforcos de
corte (Gilbert et al., 2014).

Deste modo, os blocos podem descrever os tipos de movimentos abaixo apresentados (Figura
4.6):
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\\ | 7 | | (! | —
\ \ \ \ \ | / \ | T
AR \ N N
U A U B Y
i\-\-~‘.
Rotagdo Separagao Deslizamento/ Rotacao e
(com ou sem rotagdo)  Escorregamento deslizamento/
escorregamento

Figura 4.6: Movimentos relativos entre blocos de alvenaria (Gilbert, 2007).
4.5.2. Material de enchimento

O material de enchimento exerce efeitos benéficos sobre o arco. O seu peso voliimico comprime

a alvenaria que o compde, aumentando a sua capacidade portante (desde que a alvenaria tenha
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resisténcia a compressdo suficiente). Além disso, dispersa as sobrecargas atuantes em
profundidade, resultando menores tensdes atuantes sobre o arco: quanto maior for a sua
espessura, maior ¢ a dispersdo e, por conseguinte, menor ¢ o valor de tensdo atuante sobre o

arco (Figura 4.7) (Gilbert et al., 2014; Costa, 2007).
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Figura 4.7: Esquema de degradacdo de carga em profundidade (macigo infinito) (Costa,
2009(c)).

4.5.2.1. Dispersao das sobrecargas

As tensdes atuantes provocadas pelas sobrecargas verticais sobre o extradorso de um arco

podem ser calculadas por dois modelos:

- Modelo de dispersdo Uniforme: a intensidade das tensdes atuantes ¢ regida pela
profundidade de material de enchimento sob o centro de um determinado eixo e pelo
angulo de dispersao limite especificado (Figura 4.8 a));

- Modelo de dispersdao de Boussinesq: a intensidade das tensdes atuantes ¢ regida pelo

angulo de dispersado limite (Figura 4.8 b)).

O modelo de dispersdo de Boussinesq distribui as sobrecargas em "forma de sino" (ou bolbos
de tensoes). Testes laboratoriais indicaram que a dispersao de cargas de acordo com o modelo
de Boussinesq ¢ mais exata comparativamente ao modelo uniforme. Além disso, traduz as zonas
de sobreposi¢do de sobrecargas de forma realista. Dos testes laboratoriais realizados, foi
demonstrado que um angulo de dispersdo limite igual a 30° evita distribuigdes excessivas

(Gilbert et al., 2014).
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Figura 4.8: a) Modelo de dispersdao de Boussinesq; b) Modelo de dispersdao uniforme. w
representa a largura da carga aplicada; d representa a profundidade ¢ 6 representa o angulo de
dispersdo (Gilbert et al., 2014).

4.5.2.2. Disperséo de Boussinesq

A formulagdo de Boussinesq permite considerar a dispersao das sobrecargas em profundidade
através de consideracdes eldsticas e para um meio semi-infinito elastico. Contudo, atendendo a
sua formulagdo tedrica, a aplicacdo da teoria da dispersao de cargas de Boussinesq apresenta
dificuldades uma vez que o material de enchimento e o tabuleiro ndo constituem um meio
elastico semi-infinito e, a distribuicdo elastica das cargas pode ndo ser compativel em ELU (no

colapso da estrutura).

Refere-se apenas que, determinadas normas requerem a utilizagdo do modelo de dispersao
Uniforme. Na presente dissertagdo, foi aplicada a dispersdo de Boussinesq devido aos factos
acima apresentados. O angulo de dispersao de sobrecargas considerado ¢ igual a 30°, tal como

recomendado (Gilbert et al., 2014).

4.5.2.3. Impulso passivo

Quando o modo de colapso envolve a rotacdo dos blocos de alvenaria, sdao mobilizados
impulsos do solo. Determinadas partes do arco mobilizam impulsos ativos do solo, devido ao
facto de se “afastarem” do solo. Porém, devido a rotacdo adquirida, determinados blocos
tendem a “empurrar” o solo, mobilizando impulso passivo (Figura 4.9). Os impulsos passivos,
em particular, tétm um efeito significativo sobre o carregamento do arco em situagdes de

colapso, pois restringem os movimentos do arco, aumentando a carga de colapso.
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Impulso passivo

Pttt

Figura 4.9: Intera¢ao enchimento-arco (Gilbert et al., 2014).

Contudo, apenas quando se atingem rotacdes muito elevadas, ¢ que se mobiliza o impulso

passivo na sua totalidade. Assim, deve-se utilizar um coeficiente de impulso reduzido para

considerar apenas a percentagem de impulso passivo mobilizado (Figura 4.10). No caso de

disposigdes de blocos de alvenaria em arco, o coeficiente de impulso mobilizado ¢ ainda menor

(Figura 4.10 c)).

a) 1.0 Kp b) 1/2 Kp ) 13 Kp

Figura 4.10: Valores de Kp para diferentes disposi¢des dos blocos e deslocamentos

provocados (Gilbert et al., 2014).

A modelagao do material ¢ realizada através de elementos de barras unidimensionais,

simulando-se as restrigdes impostas pelo material de enchimento aos blocos de alvenaria

(Figura 4.11 a)). Considera-se que a forca de compressao € constante e a for¢a de tragdo ¢ nula

(Figura 4.11 b)).
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Figura 4.11: a) Elementos de barra que simulam o enchimento (“elementos de enchimento”);
b) Resposta dos elementos de enchimento a esforgos de tragdo e compressdo (Gilbert et al.,
2014).

Para o célculo do valor do coeficiente de impulso passivo (Kp), produzido pelo material de
enchimento, foi utilizada a teoria de Rankine (equagao (4.3)):

1+sin¢

KP 1-sin ¢

= tan? (45 + %) (4.3)

Segundo a recomendacao referida nas linhas anteriores, ao valor de impulso passivo obtido pela
teoria de Rankine, aplicou-se uma reduc¢do, contemplando a incerteza da sua magnitude, devido

a influéncia favoravel que este fator tem na avaliagdo da seguranga (Gilbert et al., 2014).

Para a analise realizada adotou-se um angulo de atrito (¢), para o solo de enchimento, igual a
30° e um coeficiente de reducao de 50%, resultando um coeficiente de impulso passivo igual a

/6 do coeficiente de impulso passivo original.

4.6. Modelo Numérico. Modelo Deterministico

Uma vez que a constru¢do de PAAP ndo ¢ corrente nos dias atuais, a avaliagdo da seguranga

existentes ¢ o maior desafio com que se pode deparar para este tipo de estruturas.

Atualmente, as metodologias mais utilizadas na analise do comportamento das PAAP sdo
baseadas no método dos elementos finitos (MEF), no método dos elementos discretos (MED)
ou em métodos computacionais com recurso a idealizagao da alvenaria através de blocos rigidos
com base em metodologias de analise limite — tal como o software RING, da LimitState

(Gilbert, 2007; Costa, 2009(c); Lemos, 2009; Morais, 2012).
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Para fazer uma avaliagdo da seguranca de uma estrutura real, ¢ necessario, primeiramente, um
modelo deterministico. O modelo deterministico € um modelo numérico construido com base
na informagdo recolhida previamente, i. e. consiste na discretizagdo da estrutura real, cujas
variaveis envolvidas sdo deterministicas — tomam-se valores perfeitamente definidos (sem
incerteza associada) para todas as variaveis. Toda a informacao de entrada e de saida do modelo
¢ determinado de forma conclusiva. De certa forma, pode ver-se a analise deterministica como
um caso particular dos varios cenarios de analise de simulagdo possiveis pelo modelo
probabilistico. Por conseguinte, uma vez que ndo ha elementos aleatérios no modelo
deterministico, a simulagao ¢ realizada através de uma tinica analise. Assim, o resultado obtido

pelo modelo deterministico € sempre igual, pois os parametros de entrada ndo se alteram.

O modelo numérico deve apenas representar os aspetos do sistema real que sao necessarios para
analise estrutural, de modo que a anélise dos resultados seja o0 mais objetiva possivel. Deve ser
verificada a geometria (dimensdes, inércias e massas do modelo estrutural), as condigdes de
fronteira e restri¢des (restri¢des ao nivel dos apoios), os modelos de carga (direcdo, magnitude
e localizacdo das cargas aplicadas), as propriedades dos materiais e elementos (se as
propriedades materiais medidos in situ sao as mesmas especificadas no modelo numérico). Para
finalizar, comparam-se as medidas de desempenho apresentadas pelo modelo de simulagdo com
as medidas de desempenho recolhidas de medigdes in situ do sistema real, como garantia de
fiabilidade do modelo numérico. Para a analise de fiabilidade estrutural, o modelo

deterministico ¢ utilizado para identificar os EL criticos (Riicker et al., 2006).

4.6.1. Modelacao dos parametros estruturais

A resposta de qualquer estrutura ao conjunto das solicitagdes pode ser traduzida em termos de
deslocamentos, esfor¢os, deformagdes ou tensodes, sendo influenciada pela forma e ligagdes da
estrutura entre os seus elementos € com o exterior ¢ pelas caracteristicas dos materiais de

construcao que definem os parametros de rigidez e resisténcia do sistema estrutural.

No caso de estruturas existentes, a idealizagao do funcionamento estrutural (comportamento
dos materiais e efeitos do conjunto das solicitacdes), usando modelos numéricos associados a
hipoteses apropriadas, constitui uma ferramenta adequada para a avaliacdo da seguranca das

\

estruturas. Porém, o erro associado a representacdo “imperfeita” das caracteristicas dos
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materiais (modelos constitutivos) e do comportamento estrutural, juntamente com as hipoteses

simplificadoras admitidas, podem conduzir a resultados que nem sempre sdo fiaveis.

Deste modo, a identificacdo de modelos numéricos que descrevam adequadamente a estrutura
e os fendbmenos associados, por meio das teorias disponiveis, ¢ preponderante em analises

estruturais.

4.6.2. Modelac¢ao da resisténcia

O modelo de resisténcia de uma estrutura engloba todos os parametros que constituem a
capacidade de carga. Os parametros resistentes de uma estrutura podem ser divididos em duas
classes: os pardmetros geométricos e os parametros materiais. Estas duas classes podem ser
divididas em varias sub-classes, tais como os diversos tipos de materiais que constituem a

estrutura e as propriedades geométricas dos varios elementos estruturais.

4.6.2.1. Geometria

No que respeita a discretizagdo da geometria, ¢ mais importante discretizar os elementos
estruturais principais com maior rigor, simplificando-se a complexidade da geometria dos
elementos secundarios. Primeiramente, avalia-se a influéncia dos varios elementos estruturais
da estrutura, identificando-se os mais relevantes na resposta da estrutura (Costa, 2007; Costa,

2009(c); Morais, 2012; Sustainable Bridges, 2007(c)).

A caracterizagdo geométrica foi realizada por meio de métodos de fotogrametria, documentacao
de projeto, métodos de medicdo convencionais e por relatorios de inspecao (Figura 4.12). A
DGEMN e as camaras municipais de Barcelos e Braga ndo possuiam nenhuma informacgao

relativa ao Viaduto de Durraes.

Na modelacdo da PAAP, as medidas mais representativas do seu comportamento sao

(Sustainable Bridges, 2007(a)):

- Tipologia dos arcos, respetivas flechas, espessuras e comprimento do vao;
- Largura do arco e verifica¢do da existéncia de fendas;

- Perfil do material de enchimento e espessura sobre o coroamento do arco;
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- Geometria de pilares, encontros (externa e internamente).

Figura 4.12: Modelo fotogramétrico renderizado do Viaduto de Durraes.

Certo tipo de elementos estruturais, tais como os encontros e os arcos, podem ser modelados de
forma explicita. Além destas, determinadas PAAP possuem caracteristicas geométricas
particulares (arcos com anéis multiplos, forma do arco, entre outros) e, a sua modelacdo deve
ser o mais explicita possivel, devendo adotar-se configuragdes especificas para a modelagao

desses elementos.

A largura da PAAP e o perfil do material de enchimento sao utilizadas para o calculo da largura
efetiva da ponte, parametro muito importante para a dispersdo das sobrecargas e, por
conseguinte, para a determinac¢ao da tensdo atuante sobre os arcos. A existéncia de fendas limita
a largura efetiva da ponte, funcionado de limite superior no calculo da largura efetiva (Gilbert,

2007; Sustainable Bridges, 2007(b)).

Relativamente ao Viaduto de Durrdes, ambos os encontros foram modelados considerando-se
a altura de alvenaria sobre o arranque dos arcos (backing height), sendo esta igual a 3000 mm.
Os dezasseis arcos que constituem a PAAP tém iguais propriedades geométricas, sendo a
espessura interna de 600 mm, a sua flecha de 4500 mm e o vao livre entre pilares de 9000 mm.
Sendo a relacdo flecha/vao dos arcos de 0,5 a tipologia de arcos do Viaduto de Durrdes ¢ de

arcos profundos. Os blocos de alvenaria do arco foram modelados por meio de um modelo
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segmentado, através da introducao de coordenadas chave para a sua defini¢do, sendo o arranque
dos arcos realizado na vertical. A espessura do arco foi considerada constante ao longo do seu

desenvolvimento, tal como apresentado pelo projeto.

Relativamente aos pilares, possuem todos eles sec¢do variavel linear, existindo dois tipos de

pilares (desprezando-se os respetivos comprimentos):

- Pilares “genéricos” que possuem uma altura de 11500 mm, com largura no topo de 1460
mm e largura de 1860 mm na base;
- Pilares “robustos” que possuem uma altura de 11500 mm, com largura no topo de 3120

mm e largura de 3560 mm na base.

Em ambos os pilares, a seccdo transversal ¢ descrita por uma lei linear de variagdo com
inclinagdo igual a 0,035. A altura de alvenaria sobre todos os pilares ¢ de 3000 mm.
Determinados pilares do Viaduto de Durrdes nao tem comprimento igual a 11500 mm, tendo

sido, nestes casos particulares, adotadas as respetivas medidas.

Através da documentagdo de projeto, foi verificada que os pilares possuem uma secc¢io oca,
sendo o volume interior preenchido com material de aterro. Este facto foi considerado através
do calculo de uma area equivalente resistente, que se reflete no valor da resisténcia a
compressao utilizado. Além disso, foi admitido que o material de aterro ndo contribui para a

resisténcia do pilar, contribuindo apenas para a sua massa.

O perfil do material de enchimento adotado foi horizontal, sem variacdo da altura na direcao
longitudinal, sendo o perfil constante ao longo de toda a extensdo da ponte. A altura de material

de enchimento sobre nas zonas de coroamento do arco € de 1000 mm.

4.6.2.2. Materiais

As leis constitutivas de comportamento dos materiais e correspondentes parametros de
modelacdo devem ser definidos através da realizacdo de ensaios in situ e em laboratério e
complementados com base em informagdes observadas no local, recorrendo a inspec¢des visuais
e a pesquisas sobre a histoéria da construcao, podendo ser obtidas informagdes sobre os locais

de extracao do material (Costa, 2007; Jacinto, 2011; Lemos, 2009; Lourengo & Oliveira, 2006).
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A caracterizagao material foi realizada por consulta de bibliografia e, posteriormente, surgiu a

oportunidade de se realizarem ensaios de caracterizagao do material de alvenaria.

Como foi exposto no capitulo anterior, as propriedades dos materiais constituintes das PAAP
dividem-se, principalmente, em duas categorias: propriedades da alvenaria e propriedades do

material de enchimento.

Na andlise limite, as propriedades do material de alvenaria requeridas, para a constru¢do do

modelo numérico, sdo:

- Peso volumico, y;
- Resisténcia a compressao, fc;

- Coeficiente de atrito entre blocos, u.

O valor do peso voliimico da alvenaria adotado é de 25 kN/m?, a resisténcia & compressdo ¢ de
25 MPa e o coeficiente de atrito entre blocos ¢ igual a 0,577 (correspondente a um angulo de
atrito de 30°). Consideraram-se que todos os elementos estruturais foram construidos com o
mesmo material de alvenaria. Esta op¢ao € justificada com base em inspecdes visuais realizadas

e com base no projeto da PAAP.

As propriedades do material de enchimento caracterizam a influéncia mecanica que o

enchimento tem sobre o comportamento da PAAP. Para este material, sdo definidos:

- Peso volumico, y;
- Angulo de atrito, ¢;

- Coesio, C.

Adotou-se o valor de 20 kN/m?® para o peso volumico do enchimento, o valor de 30° para o
angulo de atrito e a coesdo foi considerada nula. Os valores adotados para o peso voliimico e
para o angulo de atrito sdo justificados por estudos realizados por Oliveira et al. (2010), visto
0s materiais empregues em ambas as construgdes serem semelhantes. Em relagdo a coesao, foi
analisado, aquando as inspec¢des visuais, o tipo de solo e, apds a analise do Professor Nuno
Aratjo, da Universidade do Minho, foi considerada, como medida conservativa, tomar o valor

nulo. Oliveira et al. (2010) também adotaram valor nulo para a coesao.

As caracteristicas do material de enchimento foram consideradas uniformes. A informacao

sobre o mesmo ¢ inexistente e foi considerada esta hipotese, podendo ndo ser o comportamento
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real deste material. Diversos autores (Casas, 2011; Oliveira et al., 2010; Sustainable Bridges,

2007(b)) adotaram, nos seus estudos, a mesma hipotese para este material.

O valor do peso volimico do balastro de pontes ferroviarias varia entre 16 ¢ 21 kN/m>. Com
base em Aratijo (2010), foi adotado o valor de 17,66 kN/m>. A RCP proveniente da linha
ferroviaria foi definida considerando-se explicitamente os tipos de elementos e materiais
utilizados para a sua constru¢do. O material das travessas ¢ madeira e o material dos blocos de
fixacdo ¢ betdo. Foi consultado a norma Network Rail (2006) para se obter o valor da carga

equivalente a linha ferrovidria, e obteve-se o valor de 1,419 kN/m?.

Ao nivel da linha ferrovidria, € possivel definir a geometria das travessas (dimensdes da seccao
e espagamento entre si). Estes valores influenciam a distribui¢ao longitudinal das cargas. Foram
consultados documentos técnicos, fornecidos pela REFER, para aferir a geometria das
travessas. As travessas instaladas sdao bi-bloco espacadas entre si 600 mm, sendo a sua altura

igual a 240 mm e a sua base igual a 250 mm.

4.6.2.3. Condic0es de fronteira

As condi¢des de fronteira tém uma elevada influéncia nos resultados obtidos do modelo
numérico. A adog¢ao de restrigdes rigidas para simular a ligacao da estrutura ao terreno e a outros
elementos externos ¢ uma hipotese valida e expedita mas pouco realista. Adotando-se restri¢des
flexiveis, a modelag@o do terreno de fundagdo em conjunto com a estrutura permite simular de
forma mais realista a interag@o entre os elementos de apoio e a estrutura. No entanto, o nimero
de parametros envolvidos na modelacdo e as exigéncias a nivel computacional também
aumentam. Assim, deve ser realizada uma campanha de prospecao geologica-geotécnica do
local. A identificagdo das restri¢des impostas a estrutura pelos elementos exteriores em contacto
com a estrutura pode ser aferida mediante ensaios in Situ. Ensaios de vibragdo ambiental podem
contribuir para clarificar alguns aspetos relacionados com as restrigdes impostas no contacto
entre a estrutura ¢ o exterior (Costa, 2007). O software RING considera os pilares encastrados,
tendo sido adotados restricdes rigidas para simular a ligagdo da estrutura ao terreno e a outros

elementos externos.
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4.6.2.4. Mecanismos de transmissao de esforcos e tensdes

Para que se verifiquem os efeitos das agdes que solicitam a estrutura no local, ¢ de extrema
importancia que os modelos de analise sejam adequados. Desta forma, a escolha entre modelos
bidimensionais (2D) e modelos tridimensionais (3D) tem diferentes implicagdes. No caso das
PAAP, a utilizagao de modelos bidimensionais (2D) sdo muito restritivos uma vez que apenas
permitem a simulagdo do comportamento longitudinal, i.e., ndo sdo simulados o
comportamento e efeitos transversais da ponte. Uma analise que apenas se baseie na modelagao
do arco com apoios rigidos nas extremidades apenas permite simular os mecanismos de rotura
longitudinal de rétulas nos arcos, ndo se simulando os mecanismos de rotura que envolvem a
interagdo com os restantes elementos estruturais, nomeadamente os assentamentos e
deslocamentos dos apoios, a rotura do enchimento ou das paredes de timpano, a intera¢cdo com
os pilares, entre outros (Gilbert, 2007; Milani & Lourengo, 2012; Lemos, 2009; Oliveira et al.,
2010).

Os muros de timpano, dependendo das suas restri¢des, podem conferir rigidez ao arco antes que
a estrutura colapse. Estudos sobre a influéncia dos muros de timpano podem ser consultados
com maior detalhe na bibliografia (Melbourne & Gilbert, 1995 ¢ Melbourne et al.,1997). No
entanto, se a largura da ponte ¢ elevada face ao seu vao, entdo os efeitos dos muros de timpano,
sobre a zona central da PAAP, sdo bastante reduzidos. Além disso, ¢ comum o desprendimento
dos muros de timpano (presenca de fendas longitudinais nas extremidades da PAAP), ndo
conferindo rigidez adicional ao arco. Assim, ¢ comum ndo considerar os muros de timpano em
modelagdes numéricas bidimensionais. No presente trabalho, foi adotada esta consideragdo e

nao foram modelados os muros de timpano.

4.6.3. Modelacao das acoes

As pontes sdo estruturas expostas a variados tipos de ag¢des. No caso particular de PAAP, as
acoes relevantes para a sua analise s3o o seu peso proprio, as sobrecargas inerentes a utilizagao
da estrutura, as agdes sismicas, os assentamentos/movimentos das fundagdes, a acdo dos

impulsos de terras, impulsos hidrostaticos e as pressoes hidrodinamicas.

As PAAP sdo estruturas graviticas e, particularmente neste tipo de estruturas, a principal forga

estabilizadora € o seu peso proprio. Deste modo, € essencial que o modelo numérico contemple
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a acao das forgas graviticas: quanto maior for a agdo do peso proprio, maior ¢ o efeito de

compressdo transmitido ao arco, melhorando o seu desempenho estrutural (Ryall et al., 2000).

Relativamente as sobrecargas, no caso de PAAP com vaos superiores a 20-30 m, as sobrecargas
sdo, geralmente, insignificantes face ao peso proprio. Pelo contrario, a sua a¢do deve ser

considerada em PAAP de pequeno-médio vao (Gilbert et al., 2014).

No caso de pontes de pequeno e médio vao, a acdo do vento pode ser desprezada (Kumar &

Kumar, 2012).

Os efeitos da acdo sismica, apesar de serem muito importantes na analise de PAAP (Santis,
2011; Bakeer, 2009), ndo serdo apresentados ou abordados na presente dissertagdo, visto ser

objetivo central a andlise estatica do Viaduto de Durraes.

As pressdes hidrodinamicas revestem-se de importancia na andlise de pilares de PAAP (Kumar
& Kumar, 2012). Sob o Viaduto de Durrdes ndo circula nenhum curso de agua e, por
conseguinte, ndo sdo exercidas pressdes hidrodinamicas sobre os pilares. Assim, no presente

trabalho ndo serdo abordados estes efeitos.

Relativamente aos assentamentos/deslocamentos de apoio, sendo as PAAP estruturas
estaticamente indeterminadas, os assentamentos de apoios originam esfor¢os, podendo
provocar a rotura pela formacao de rétulas e/ou planos de deslizamento (deslizamento dos
blocos) equivalentes a acdo de cargas excessivas. A agdo dos efeitos dos
assentamentos/deslocamentos de apoio combinada com agdo das sobrecargas inerentes a
utilizagdo da estrutura podem originar menores fatores de carga de colapso, devido aos
assentamentos/deslocamentos de apoio poderem diminuir o GH, tornando a PAAP numa
estrutura estaticamente determinada. Além disso, a analise dos assentamentos de apoio permite
identificar as causas de fendas existentes. Outra consequéncia relevante ¢ o desempenho
estrutural dos arcos ser fortemente influenciado por este tipo de solicitagdo, devido a gradual
diminui¢cdo das tensdes de compressdao entre os blocos, facilitando a formagdo de rétulas

plasticas e de planos de deslizamento (Gilbert et al., 2014).
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4.6.3.1. Modelos de cargas ferroviarias

A norma EN 1991-2 (2003) ¢ vocacionada para o dimensionamento de novas obras de arte.
Deste modo, os valores de carga apresentados ndo sdo vocacionados para a avaliagdo de
seguranca de pontes existentes, devendo ser realizadas medigdes em estagdes de pesagem
dindmica para aferir o volume e intensidade de trafego a que a ponte estd sujeita. No ambito do
estudo do Viaduto de Durrdes, ndo foram realizados estudos ou medig¢des, sendo aplicados os

modelos de carga apresentados pela norma referida.

A norma EN 1991-2 (2003) apresenta quatro modelos de cargas verticais. Estes modelos foram
obtidos através de medicdes estaticas de cargas verticais, sendo posteriormente afetados de
coeficientes que contemplam as diferencas das cargas por eixo e as vdrias tipologias de
comboios existentes. Estes modelos de cargas ndo sdo aplicaveis a comboios elétricos e outros
comboios “leves”. A carga e os valores caracteristicos das agdes para este tipo de comboios
devem ser especificados para o projeto em particular ou podem ser consultados no Anexo

Nacional.

O EN 1991-2 (2003) propde cinco modelos de cargas ferroviarias: o modelo de cargas LM71,
o modelo de cargas SW/0, o modelo de cargas SW/2, o modelo de cargas HSLM e o modelo
de cargas “Comboio vazio” (“Unloaded Train”). Todos os modelos de cargas representam os
efeitos estaticos para as situagdes de projeto permanentes. Para situacdes de projeto transientes,
os valores caracteristicos a adotar para os modelos de carga devem ser consultados de acordo
com as recomendagdes apresentadas no anexo H da mesma norma (EN 1991-2, 2003). No

presente estudo, apenas se dard énfase as situacdes de projeto permanentes.

Modelo de Carga LM71

No setor ferroviario europeu, a International Union of Railway (UIC) apresentou, em 1971, um
modelo de cargas ferroviario, denominado de Load Model 71 (LM71) que deveria ser unico
para todos os paises membros da UIC (UIC 776-1 R, 2006; UIC 776-2 R, 2009). Este modelo
representa a envolvente estdtica de seis comboios existentes nessa altura. Este modelo foi
gradualmente atualizado por diferentes administragdes ferroviarias. Atualmente, a norma EN
1991-2 (2003) apresenta o modelo de cargas LM71 como o modelo de cargas ferrovidrio que

representa o trafego ferroviario normal.
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O modelo de cargas LM71 caracteriza-se por quatro cargas concentradas de 250 kN cada,
espacadas de 1,60 m separadas entre si. Este modelo apresenta, além das cargas concentradas,
duas cargas uniformemente distribuidas, ambas com intensidade igual a 80 KkN/m.
Relativamente as cargas uniformemente distribuidas, a sua extensdo ¢ indefinida, ficando a
defini¢do da extensdo ao encargo do engenheiro. Além disso, as cargas uniformemente
distribuidas podem ser aplicadas apenas em determinados vaos, existindo zonas sem carga
aplicada. O esquema de cargas e os valores caracteristicos sdo apresentados na Figura 4.13:

250 kN 250 kN 250 kN 250 kN
80 kN/m 80 kN/m

Comprimento ilimitado Comprimento ilimitado

0,8m 1,6m 1,6m 1,6m 0,8m

Figura 4.13: Modelo de cargas LM71. Posigdes e valores caracteristicos das cargas
concentradas e das cargas uniformemente distribuidas.

Os valores caracteristicos devem ser multiplicados por um fator
a = {0,75; 0,83; 0,91; 1,00; 1,10; 1,21; 1,33; 1,46}

para linhas onde a intensidade do trafego ferroviario ¢ superior (& > 1) ou inferior (¢ < 1) a
intensidade do trafego apresentado (a = 1). Para linhas internacionais, ¢ recomendado a
utilizacdo de um valor de o maior ou igual a unidade (consultar o Anexo Nacional) (EN 1991-
2,2003). Para avaliagdes de seguranca de pontes existentes, para periodos de referéncia de 50
anos, a deve tomar o valor unitario. Para periodos de referéncia mais longos, a deve ser igual

al,33.

Ao Viaduto de Durraes, visto tratar-se de uma PAAP, ndo sera aplicado o modelo de cargas
SW/0, visto ser aplicado em pontes continuas (compostas por elementos lineares e
bidimensionais) e ndo em pontes em arco. Em relagdo ao modelo de cargas SW/2, a circulagdo
de cargas de magnitude superior a apresentada pelo modelo de cargas LM71 ndo ¢ expetavel,
excluindo-se o modelo de cargas SW/2. O modelo “Unloaded Train” ¢ determinante para casos
de verificagdo de estabilidade global e, no presente trabalho apenas sera determinada a
capacidade de carga. O modelo HSLM ¢ aplicado quando o trafego ferroviario circula a altas

velocidades (superiores a 200 km/h) e, sendo a velocidade méxima de circulagao no Viaduto
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de Durraes de 100 km/h, ndo ¢ requerida a aplicagcdo deste modelo de cargas. Considerando o
que atras foi enunciado e, consultando avaliagdes de seguranca realizadas por outros autores
(Casas, 2011; Sustainable Bridges, 2007(a); Sustainable Bridges, 2007(c)), ¢ comum apenas
utilizar-se o modelo de cargas LM71 para a realizacdo de verificagdes de seguranca de PAAP.

Deste modo, apenas sera aplicado este modelo de cargas na analise estrutural.

4.6.3.2. Efeitos dinamicos

A solicitagdo pela passagem de trafego ferrovidrio ¢ de natureza dinamica, provocando a
amplificagdo da resposta da estrutura face a resposta estdtica. Tal amplificacdo ¢

fundamentalmente devida:

- A natureza mével das cargas;

- A passagem sucessiva de grupos de eixos regularmente espagados com frequéncias que
coincidem com as frequéncias naturais da ponte, ou submultiplos destas, podendo, assim,
provocar fendémenos de ressonancia;

- Asirregularidades da via, do carril e aos defeitos das proprias rodas dos comboios.

Para a consideracao dos efeitos dinamicos, a norma EN 1991-2 (2003) apresenta trés fatores

dindmicos:

Fator dinamico (1 + ¢)

Este fator dinamico foi determinado fisicamente com base na circulagdo de comboios “reais”.
A amplificacao dinamica (¢) ¢ funcao da velocidade do comboio, a frequéncia natural de
vibragdo (n,) da ponte ndo-carregada (ausente de sobrecargas ferroviarias) e de um
comprimento especifico, designado de “comprimento determinante” (Lg ), que considera a
tipologia da ponte em andlise. Segundo as recomendagdes da norma, este fator deve ser
utilizado para a avaliacdo de seguranga de pontes existentes e para o calculo de danos
equivalentes provocados por fadiga. Também pode ser utilizado para calcular o coeficiente
dindmico (¢) provocados pelos modelos de carga LM71, SW/0 ¢ SW/2. Deste modo, ndo é um

fator que deva ser aplicado ao dimensionamento de novas estruturas.
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Fator dinamico (¢)

O fator dinamico (¢) contempla os efeitos estaticos e dinamicos das cargas ferroviarias. Este
fator deve ser aplicado no dimensionamento de novas estruturas, em conjunto com os modelos
de carga LM71, SW/0 e SW/2. Este coeficiente € fungdo do comprimento determinante (Lg) €

depende das condi¢des de conservagdo da via ferroviaria.

Amplificagéo dinamica (@)

O coeficiente de amplificagdo dindmico (¢g,,) € apenas aplicado quando a analise dindmica ¢

requerida, para se verificar se os efeitos calculados produzidos pela cargas ferroviarias de alta

velocidade sdo maiores do que os efeitos produzidos pelas cargas ferroviarias padroes.

Apenas uma breve nota sobre os dois primeiros fatores dinamicos. O nome de fator dinamico
para (¢) ¢, geralmente, confundido com o fator dindmico (1 + ¢). Tal como acima
apresentado, o fator dindmico (¢) abrange nao so6 os efeitos dindmicos, mas também uma parte
das cargas estaticas dos seis comboios padrao definidos no Codigo UIC 776-1 R (2006). Além
disso, os dois primeiros fatores dinamicos nao contemplam o efeito de ressonancia que pode
ocorrer durante a circulacdo do trafego. Neste caso, deverd ser realizada uma analise dinamica.

Mais informagdes estdo disponiveis na norma EN 1991-2 (2003).

No estudo do Viaduto de Durraes, os efeitos dindmicos provocados pela circulagdo do modelo
de carga LM71 serdo contemplados através do fator dinamico (1 + ¢), pelos motivos acima

apresentados.

Efeitos dinamicos (Fator dinamico (1 + ¢))

Este fator dindmico pode ser interpretado como a associacao de duas componentes:

- Os efeitos estaticos produzidos pelas cargas (“17);
- Os efeitos dinamicos, produzidos pela circulagdo das cargas, que sao contemplados pelo

coeficiente de amplificacdo dindmico (“¢”).

O valor do coeficiente dindmico € calculado através da expressao (4.4):
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1+p=1+¢" +¢" (4.4)
para linhas com manuten¢ao padrao, ou (equagdo (4.5)):

1+49p=14+¢"+05¢" (4.5)
para linhas com manuteng¢ao cuidada.

O coeficiente ¢’ representa as condigdes da via perfeita € o coeficiente ¢’ representa os efeitos
de irregularidades da via e do comboio. Tanto ¢’ como @' dependem da velocidade de
circulacdo do comboio (v), da frequéncia fundamental de vibragdo da ponte (n,) e do
comprimento determinante (Lg). Ly representa o comprimento equivalente necessario para
produzir os mesmos efeitos que seriam verificados em pontes simplesmente apoiadas,
considerando-se por meio deste coeficiente a tipologia da ponte em analise. Os seus valores sdo

apresentados na tabela 6.2 da mesma norma (EN 1991-2, 2003).

O coeficiente ¢' ¢ calculado através das expressoes (4.6) e (4.7):

, K
¢ = ——, K<076 (4.6)
ou

¢ = 1325, K> 0.76 (4.7

onde K ¢ definido pela expressao (4.8):

v

K =

, K<0.76 (4.8)

2 L¢Tl0

O coeficiente ¢"” ¢ calculado através das seguintes expressdes ((4.9) e (4.10)):

"= 560 (%) 450 (22— 1) ) (4.9)
e

" =0 (4.10)
onde a ¢ um coeficiente definido por (equagdes (4.11) e (4.12)):

azé, v <22m/s (4.11)
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ou
a=1, v>22m/s (4.12)

A aplicacdo das expressdes precedentes ¢ valida se a velocidade de circulagdo ndo originar
fenomenos de ressonancia (velocidades de circulagdo moderadas) e se a frequéncia natural de

vibragao da estrutura for pertencente a regiao definida por:

- Um limite superior (Figura 4.14 (1)), que ¢ definido pelas irregularidades da linha

ferroviaria (equacao (4.13)):
ny = 94.76L,°7*° (4.13)

- Um limite inferior (Figura 4.14 (2)), que ¢ definido por critérios de impacto dinamico

(equacdes (4.14) e (4.15)):

ne ==, 4m < Ly < 20m (4.14)
[]
e
_ -0.592
ny = 23.58L, %%, 20m < L, < 100m (4.15)
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Figura 4.14: Limites (superior (1); inferior (2)) da frequéncia natural da ponte n, (Hz) em
fungdo do vao (L ou Ly (m)) (EN 1991-2, 2003).
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Alternativamente, os valores limites inferior e superior podem ser definidos por meio de
analises dinamicas. Consultar a norma UIC Code 776-2 (2009) e a norma EN 1991-2 (2003)

para mais informagdes sobre as andlises dinamicas requeridas.

Para a determinagdo da frequéncia fundamental de vibragdo do Viaduto de Durraes foi
desenvolvido um modelo de elementos finitos. Para este tipo de estrutura, a primeira frequéncia
natural de vibragao € expectavel que seja na direcdo transversal. Varios autores (Santis, 2011;
Costa, 2009(c); Kishi et al., 2011; Costa et al., 2005; Costa et al., 2013), em analises dinimicas
realizadas, obtiveram como direcdo da frequéncia fundamental de vibracdo a direcao
transversal. Deste modo, foi admitido que o desenvolvimento da PAAP ¢ infinito e modelou-
se o pilar mais “frequente” da PAAP (pilar “genérico”). O pilar foi modelado como sendo uma
consola vertical, com dimensdes e massa reais e, no seu topo, foi modelada uma barra
infinitamente rigida com massa equivalente a massa compreendida entre dois semi-arcos
(alvenaria, enchimento, balastro e pista) adjacentes a esse pilar, ao nivel do centro de gravidade
dos dois semi-arcos considerados. A frequéncia natural de vibragdo obtida ¢ igual a 5,00 Hz.
Refere-se apenas que o valor obtido para a frequéncia natural de vibragao ¢ menor do que o
valor que seria obtido caso se modelasse toda a PAAP, devido as restrigdes que os encontros
conferem. A presengca dos encontros iria aumentar a frequéncia natural de vibragao.
Alternativamente a modelagdo estrutural, poderia ter-se procedido & instalagdo de
acelerometros e realizar medigdes dinamicas para determinar as propriedades dinamicas.

Contudo, a realizag@o de tais ensaios nao foi possivel.

A velocidade de circulagdo maxima no Viaduto de Durraes € de 100 km/h. Para a aplicagdo da
formulagdo anterior, ¢ necessaria a sua conversdao para o Sistema Internacional (S.L.).
Convertendo esta velocidade para metros por segundo (m/s), obtém-se o valor de 27,778 m/s.
O valor da frequéncia fundamental de vibracao ¢ de 5,00 Hz ¢ a manutengao da via-férrea foi
considerada padrao. Por aplicagdo da formulacdo apresentada, obteve-se um valor de fator

dindmico igual a 1,345.

Outro aspeto importante relativamente ao modelo de cargas LM71 ¢ a inclusdo das cargas
uniformemente distribuidas na andlise, devido ao facto destas cargas serem opcionais e devido
a possibilidade destas cargas originarem efeitos favoraveis (situagao indesejavel). Santis (2011)
investigou sobre o efeito das cargas uniformemente distribuidas em PAAP. Para isso, ensaiou
trés combinacdes de cargas: no primeiro modelo apenas figuravam as quatro cargas

concentradas, no segundo modelo figuravam as quatro cargas concentradas e apenas uma carga
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uniformemente distribuida (carregamento assimétrico) e, por ultimo, no terceiro modelo
figuravam as quatro cargas concentradas e duas cargas uniformemente distribuidas

(carregamento simétrico) (Figura 4.15).

4 x 250 kN

| Combinacéo #1 |

4 x 250 kN
I]]]]I[I]]]%IIO[[II(]I]\I]SIIIISII]IEI “E“ | Combinacio #2 |

H;H ﬂ]]]]]]]%%ﬁ]l\ﬁﬁm]]]]]] [[Combinacdo #3 |

4 x 250 kN

Figura 4.15: Esquema das combinagdes de cargas realizadas por Santis (2011).

Santis (2011) concluiu que a presenga das cargas uniformemente distribuidas tém efeitos
favoraveis, resultando fatores de carga de colapso superiores. Tal facto ¢ devido a um aumento
da compressdo produzido pela carga uniformemente distribuida quando os arcos tendem a

mover-se para cima, impedindo a formac¢do do mecanismo.

Assim, apenas devem ser contempladas as quatro cargas concentradas apresentadas no modelo

de cargas LM71, em PAAP de vaos multiplos.

Relativamente ao espagamento das cargas, foi realizado um estudo sobre o espagamento a
adotar. Realizaram-se duas analises: na primeira analise, foi adotado um espagamento igual a
500 mm. Na segunda analise, foi adotado um espagamento igual a 200 mm. O fator de carga
obtido para a primeira analise ¢ igual a 2,32 e para a segunda analise ¢ igual a 2,81. O fator de
carga aumentou 21,12 %. O incremento de carga ¢ consideravel, adotando-se o espagamento de

200 mm.
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Refere-se que, em Portugal, a bitola ¢ igual a 1668 mm, medida importante na dispersao das

sobrecargas.

4.6.3.3. Distribuicao das cargas pelos carris, travessas e balastro

O modelo de carga considerado na analise da PAAP ¢ o modelo de cargas LM71 e, apenas serdo
aplicadas as cargas concentradas apresentadas. A distribui¢do das cargas concentradas pelos

varios elementos que constituem o tabuleiro ¢ realizada do seguinte modo:

Distribuicao longitudinal de cargas concentradas pelo carril

A carga pontual ¢ distribuida por trés travessas: a travessa localizada sobre a carga concentrada
recebe 50% dessa carga. Os restantes 50% sao divididos pelas duas travessas imediatamente a
esquerda e a direita da travessa “central” — 25% da carga total para cada travessa adjacente)

(Figura 4.16).

b
[p

Figura 4.16: Distribui¢do longitudinal das cargas concentradas pelas travessas; a: distancia
entre travessas (espacamento) (EN 1991-2, 2003).
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Distribuicao longitudinal pela travessa e balastro

Ap0s a distribuicdo da carga, ¢ calculada a tensdo sob cada travessa. De acordo com as normas
UIC 774 2R (1994) e EN 1991-2 (2003), o angulo de dispersao de cargas do balastro deve ser

igual a 15° (aproximadamente igual a uma pendente de 4:1) (Figura 4.17).

1)

%

2)

Figura 4.17: Distribuicdo longitudinal das cargas pela travessa e balastro. 1) Carga aplicada
na travessa; 2) Plano de referéncia.

Distribuicéo transversal pela travessa e balastro

Em pontes de via balastrada, a distribuicdo das cargas concentradas pode ser realizada com o

mesmo angulo que o anterior (15°), como recomendado pela norma UIC 774-2R (1994).

4.7. PoOs-processamento dos resultados

ApOs caracterizagao do modelo numérico da ponte em andlise, ¢ executado e processado o
modelo computacional e obtém-se o fator de carga para cada caso de carga definido, o
mecanismo de colapso e a posi¢ao das cargas associadas a este mecanismo. A determinacdo do
fator de carga de colapso ¢ efetuada através de um processo iterativo. O fator de carga de
colapso ¢ o quociente entre a carga ultima de colapso e a carga atuante definida. O fator de

carga de colapso ¢ o menor fator de carga dos casos de carga definidos.

112



Avaliagao de Seguranca de Pontes Existentes. Aplicagdo ao Viaduto Ferroviario de Durraes

4.8. Modos de rotura de PAAP

4.8.1. Descri¢ao geral

Para a avaliacdo de seguranca de PAAP existentes, ¢ fundamental o conhecimento dos possiveis
modos de colapso para a defini¢do dos ELU. Os mecanismos de colapso desenvolvimentos
podem ser locais ou globais, dependendo se envolve um ou mais vaos da PAAP. Ao longo dos
proximos paragrafos apresentam-se os diferentes modos de rotura possiveis em PAAP, a nivel

longitudinal e a nivel transversal.

4.8.2. Numero de liberta¢oes internas necessarias para um mecanismo

Para que a estrutura se transforme num mecanismo e, posteriormente colapse, ¢ necessario um
nimero minimo de “libertagdes” internas. De acordo com a andlise plastica, para que uma
estrutura com um grau de hiperstaticidade GH colapse, sao necessarias GH+1 “libertacdes”
internas (por exemplo, rotulas) para que a estrutura colapse. Por exemplo, uma PAAP composta
por um Unico arco tem GH = 3 e, sdo requeridas (GH + 1) 4 rétulas para que colapse. No caso
de vaos multiplos, por exemplo, uma PAAP de dois vaos, sdo necessarias (GH +1, GH=6) 7
rotulas plasticas para o seu colapso. Os colapsos podem ser parciais ou globais (Neal, 1977).
Além disso, quando os outros elementos ou materiais estruturais estdo envolvidos, tais como o
material de enchimento ou os muros de timpano, conferem rigidez adicional, aumentando o GH

(Gilbert, 2007).

4.8.3. Mecanismo local vs. global

Uma PAAP de vaos multiplos pode ser analisada como uma série de PAAP de vao tnico. O
mecanismo de colapso de PAAP de vaos multiplos ¢ muito dependente das caracteristicas
geométricas e materiais dos seus elementos. Assim, na presente dissertacdo, analisaram-se dois

mecanismos de colapso distintos: mecanismos globais e mecanismos locais (Figura 4.18).
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a) Mecanismo global b) Mecanismo local

Figura 4.18: Tipos de mecanismos possiveis em PAAP (Lemos, 2009).

O mecanismo local ocorre quando apenas ¢ mobilizado o arco sobre o qual as cargas atuam. No
mecanismo global s3o mobilizados o arco sobre o qual as cargas atuam e os pilares e arcos
adjacentes ao arco carregado. Caso os seus pilares sejam “robustos” (entenda-se por robustos
um baixo valor de relagdo entre a sua largura (%) e o seu comprimento (/), i.e., pilares com baixa
esbelteza), geralmente, ¢ possivel proceder a analise da PAAP apenas entre os pilares
“robustos”. No entanto, os mecanismos de colapso nem sempre envolvem dois vaos adjacentes.
Por exemplo, no caso de PAAP com pilares muito esbeltos, o colapso de um vao, devido ao
desequilibrio e apoio nos pilares vizinhos, pode desencadear o colapso de um vao que pode ndo

ser o vao adjacente a si.

Durante a fase de modelacao do Viaduto de Durraes, foi estudada a hipotese de se modelar
apenas um arco (modelo local) ou a PAAP na sua totalidade (o Viaduto de Durrdes ndo ¢
simétrico e ndo ¢ possivel modelar apenas parte da sua estrutura). Relativamente a modelagao
da PAAP na globalidade, como objeto de estudo desta questdo (mecanismo local ou global),
apenas se modelaram os dois vaos mais frequentes. Para o modelo local (Figura 4.19 a)),
obteve-se um fator de carga de colapso igual a 6,5. Para o modelo global (Figura 4.19 b)),
obteve-se um fator de carga de colapso igual a 2,1. Apresentam-se abaixo, os mecanismos de

colapso para cada um dos modelos:
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Figura 4.19: a) Modelo local do arco; b) Modelo global dos vaos mais frequentes (zona
ampliada: rotula formada na base do pilar).

Como se pode verificar, o fator de carga de colapso ¢ totalmente distinto entre as duas analises
realizadas. Este resultado reflete-se ao nivel do mecanismo de colapso obtido: 0 mecanismo

global mobiliza o pilar intermédio e os arcos adjacentes.

Pelos resultados obtidos, conclui-se que o Viaduto de Durrdes deve ser modelado na sua

totalidade.

4.8.4. Modos de rotura relacionados com o comportamento na direcio

longitudinal
Mecanismos de rotulas no arco

Os arcos sao compostos pela associacao de blocos de pedra (ou unidades de alvenaria), podendo
existir argamassa de interposi¢cdo nas juntas entre blocos. Os arcos caracterizam-se por
resistirem a elevados esfor¢os de compressdo e baixos esfor¢os de tragdo devido as
descontinuidades formadas pelas juntas que podem originar movimentos de abertura/fecho e/ou
de deslizamento (bloco forte/junta fraca). Assim, os mecanismos de rotura possiveis, em arcos,
envolvem a formacao de rétulas plasticas e/ou planos de deslizamento (dependendo das cargas
aplicadas e das condicdes de fronteira). Além destes, € possivel ocorrer esmagamento das zonas

comprimidas ou formagdo de “snap-trough” de trés rotulas.
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Mecanismos de quatro e cinco rotulas

Os mecanismos envolvem a formagao de quatro (Figura 4.20 a)) ou cinco rétulas (Figura 4.20
b)) formados aquando da aplicagdo de cargas a um terco ou um quarto do vao (quatro rotulas)

e um meio do vao (cinco rotulas), desde uma das extremidades do arco.

~ =

; O 77,

a) b)

Figura 4.20: a) Mecanismo de quatro rotulas; b) Mecanismo de cinco rotulas (Gilbert, 2007).

A resisténcia conferida pelos muros de timpano, neste tipo de mecanismos, tem um efeito
favoravel, pois impede a formagdo de rdtulas plasticas, sendo necessaria a reducao da rigidez
conferida por este elemento para que se formem rétulas plasticas: o arco tende a empurrar o
muro de timpano, sendo exercidos impulsos passivos pelo muro de timpano sobre arco,

conferindo rigidez adicional ao arco.

O mesmo tipo de efeito favoravel (impulso passivo) pode ser conferido pelo material de

enchimento: mobilizagdo de impulso passivo e estabilizagcdo global da PAAP (Figura 4.21).

‘U’ Enchimento forte ﬂ Enchimento fraco

TTTLLLIIT T TTTLL] NERRR gy

Figura 4.21: Influéncia da qualidade do enchimento na formagao de rétulas no arco (Costa,
2009(c)).

Quanto mais “fortes” forem os muros de timpano e o material de enchimento, maior ¢ a rigidez

conferida e maior ¢ a estabilizagdo da PAAP, devido aos impulsos passivos gerados.
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“Snap-through” de trés rotulas

Este tipo de rotura esta associado aos mecanismos anteriormente apresentados e caracterizam-
se pela ocorréncia de grandes deslocamentos verticais no arco € movimentos horizontais dos
encontros e do material de enchimento. A ocorréncia deste modo de falha ¢ muito baixa, sendo

mais frequente em arcos abatidos.

A rotura apresenta fendas longitudinais no arco, existindo destacamento entre o material de
enchimento e o arco na zona de coroamento. Apos o desenvolvimento de um mecanismo de

quatro rotulas, a ruina ocorre subitamente por “snap-through” de trés rotulas.

Wang e Harvey (1991) apresentaram um modelo de calculo para a quantificacio da carga critica
que origina este mecanismo de colapso. Na Figura 4.22 ¢ apresentado o modelo desenvolvido
pelos mesmos autores, onde h representa a altura do arco entre duas rétulas consecutivas, d
representa o deslocamento vertical da rotula central, K representa a rigidez dos encontros do
arco e H as reagdes horizontais transmitidas pelo arco aos encontros. A carga critica (P) ¢ fungao

do deslocamento vertical critico (d,-) (Costa, 2009(c)).

der=0,423 h

Figura 4.22: Modelo de Harvey e Wang para o calculo da carga de colapso devido a
ocorréncia de “snap-through” de trés rotulas (Costa, 2009(c)).

Na Figura 4.23 ¢ apresentado, a representacdo do mecanismo de colapso por “snap-through”

numa PAAP.
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Figura 4.23: Mecanismo de “snap-through” de trés rotulas (Gilbert, 2007).

Esmagamento do arco

Este fenomeno pode ocorrer na vizinhanca da zona de aplicagdo da carga, devido a
concentragdo de tensdes de compressdo elevadas, estando normalmente associado a materiais
com resisténcia a compressao baixa e a ligagdes entre blocos capazes de impedir a formagao de
rotulas plasticas. Nos casos em que os muros de timpano e o material de enchimento sao “fortes”
o suficiente para conferir rigidez adicional ao arco, a formagao de rotulas plasticas € dificultada,

originando o esmagamento das zonas mais esfor¢adas do arco.

Deslizamento (“slidding™) dos blocos do arco

O deslizamento dos blocos de alvenaria do arco (Figura 4.24) ocorre devido a perda de atrito
entre 0os blocos, provocado pela perda de esforco de compressdo transmitido ao arco,
diminuindo a resisténcia ao corte. Este tipo de mecanismo ¢ mais frequente em que ndo possuem
argamassa de interposi¢do nas juntas entre as unidades de alvenaria (junta seca), sendo a

aderéncia entre juntas inexistente.

| —

—

Figura 4.24: Rotura por deslizamento dos blocos do arco (Gilbert, 2007).
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Esmagamento nos timpanos

Este mecanismo de colapso foi identificado por Gilbert (1993), que verificou a formacao de
quatro rétulas plésticas e esmagamento do timpano. O esmagamento do timpano ¢ originado
pelo esmagamento da alvenaria (elevados esfor¢cos de compressao), desenvolvendo-se fendas

nas zonas de aplicacdo da carga (com direcdo vertical ou tenuemente inclinada).

Tipicamente, este mecanismo estd associado ao colapso global da PAAP, como se pode

verificar na imagem abaixo (Figura 4.25).

Figura 4.25: Esmagamento nos timpanos da ponte (Gilbert, 1993).

Separacao dos anéis em arcos

No caso de um arco de anéis multiplos, a ruina pode ser originada pela formagao do mecanismo
de quatro rotulas plésticas ou pela separagdo dos anéis (Figura 4.26). Num arco de anéis
multiplos de alvenaria, o mecanismo de rétulas pléasticas forma-se sob a agdo de cargas
monoétonas. O mecanismo de falha por separagcdo dos anéis estd associado a condigdes de

carregamentos ciclicos, embora também possa ocorrer por aplicagao de uma carga monotona.

Figura 4.26: Separagdo dos anéis do arco ¢ rotulas plasticas (Gilbert, 2007).
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Mecanismos de multiplos vaos

Este modo de rotura estd associado a PAAP de multiplos vao. A esbelteza dos pilares permite
a interagdo entre os arcos convergentes no mesmo pilar. A existéncia dos timpanos na zona do
pilar faz com que os dois arcos trabalhem em conjunto e, a rigidez na zona de coroamento dos

arcos nao ¢ suficiente para impedir o desenvolvimento de rétulas plasticas no arco.

O mecanismo de vaos multiplos requer a formacao de 3 rétulas em cada arco (uma dessas trés
rétulas interage com os muros de timpano) e uma rotula na base do pilar adjacente aos dois vaos
mobilizados. Devido a esbelteza do pilar, a interacao entre os vaos adjacentes nao ¢ restringida

e sdo afetados os arcos e, por conseguinte o pilar. Assim, s3o formadas sete rotulas plasticas

(Figura 4.27 e Figura 4.28).
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Figura 4.27: Mecanismo global envolvendo o pilar comum aos arcos mobilizados (Gilbert,
2007).
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Figura 4.28: Mecanismo global envolvendo o “apoio” central (Gilbert, 2007).
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Considerando que a carga ¢ aplicada na zona de coroamento do pilar € o muro de timpano tem
menor altura, a rigidez adicional conferida por este elemento ndo ¢ suficiente para evitar a

formacao de rétulas plasticas no arco.

4.8.5. Modos de rotura relacionados com o comportamento na direcio

transversal

Separagdo entre os timpanos e 0 arco

Na direcao perpendicular aos planos dos muros de timpano, sao exercidos impulsos horizontais
(impulsos ativos) originarios do material de enchimento, que atuam sobre os muros de timpano.
Esta a¢do do enchimento sobre os muros de timpano provoca o desenvolvimento de fendas
longitudinais no arco (¢ atingida a resisténcia a tragao das juntas) e o deslocamento das juntas
do alinhamento longitudinal. Quando ¢ atingida a sua resisténcia a flexao, o muro de timpano
colapsa na dire¢@o perpendicular ao seu plano (Figura 4.29 a)). Outro cenario de ruina possivel

¢ a ocorréncia do “descolamento” do muro de timpano do arco e a rotacdo da base do muro de

1

timpano (Figura 4.29 b)).

bedelo

RN

a) b)

Figura 4.29: Modos de colapso a) e b) associados aos muros de timpano para fora do plano
(Costa, 2009(c)).

Flexdo e pungoamento no arco

Devido a elevada rigidez longitudinal proveniente dos timpanos, o arco comporta-se, na direcao

transversal, como uma laje apoiada nesses elementos (timpanos). O arco, submetido a agdes
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que lhe sdo transmitidas, pode exibir danos localizados provocados por esfor¢os de corte e de
flexdo. As acdes transmitidas ao arco podem diminuir devido a degradacdo do enchimento e
devido ao “deslocamento” dos timpanos relativamente ao enchimento. Contudo, apesar das
acoes transmitidas serem menores, sdo agravados os esforcos de flexdo no arco. Quando ¢
atingida a resisténcia a flexdo, origina-se o colapso do arco e, posterior ruina da estrutura. Se,
for excedida a resisténcia ao corte do arco (puncoamento), sdo originados destacamentos e

quedas de blocos do arco.

Note-se que existem “agentes” que, embora ndo despoletem o colapso de PAAP, sdo
responsaveis pela sua degradacdo a nivel mecanico, bioldgico e quimico. Mais informagdes

sobre a degradagdo de PAAP podem ser consultadas em Costa (2009(c)) e Morais (2012).

4.9. Analise de sensibilidade: Estudo paramétrico

O nuamero de variaveis envolvidas no processo de avaliacdo de seguranga de PAAP existentes
¢ elevado. Adicionando a incerteza acoplada as variaveis aleatorias, resulta um elevado volume

de informagao a analisar.

Determinadas variaveis tém uma influéncia muito reduzida no comportamento da PAAP e, por
conseguinte, nos resultados da analise estrutural. Todo este processo requer um elevado
consumo de recursos, que deve ser minimizado sem que haja perda de qualidade dos resultados

obtidos.

De forma a reduzir o numero de variaveis aleatorias envolvidas no processo de avaliagao de
seguranga, procede-se a realizacdo de andlises de sensibilidade, identificando-se as varidveis
mais influentes no comportamento da estrutura. Assim, ¢ possivel avaliar a influéncia dos varios
parametros estruturais, desde parametros materiais (por exemplo, a resisténcia a compressao),

a parametros geométricos (por exemplo, dimensdes da secc¢ao).

Este tipo de analise pode ser realizada para ELU e para ELS. Note-se que parametros que
apresentam uma influéncia relevante no colapso da estrutura, podem nao apresentar uma
influéncia semelhante em condi¢gdes de servigo, devendo ser realizados estudos paramétricos

para cada um dos EL.

Seguidamente, apresenta-se o procedimento recomendado para a realizagdo da andlise de

sensibilidade (Matos, 2013):
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Desenvolvimento de um modelo deterministico, utilizando os valores médios de todos os
parametros envolvidos na andlise estrutural;

Combinacao dos pardmetros de acordo com a sua categoria (geométrica, material) e
subcategoria (apoio, alvenaria, enchimento);

Descrigdo da variabilidade cada parametro através de um coeficiente de variagdo (CV)
apropriado;

Variagao de cada parametro através da adicao e subtracdo de um e dois desvios-padrao
ao valor médio, mantendo os restantes parametros fixos;

Andlise de cada conjunto de parametros, através do software de anélise estrutural;

Aplicagao da expressao (4.16) determinagao da medida de importancia do parametro k:

b = Y, 2k /2 oy (4.16)

Ym Xm

Sendo b;, a medida de importancia do pardmetro k, Ay, a varia¢ao da resposta estrutural devido

a um desvio de Ax, em relagdo ao valor médio x,,, do parametro, y,, a resposta média e n o

nimero de parametros gerados;

Normalizag¢do dos valores das medidas de importancia em relagdo a maxima medida de
importancia;
Estabelecimento de um limite para a medida da importancia (b, );

Identificagdao dos parametros criticos, com base na medida de importancia limite (bj;y, ).

A medida de importancia mede a contribuigdo, i.e., a sensibilidade que cada pardmetro detém

na resposta estrutural. Os parametros com elevada medida de importancia corroboram,

simultaneamente, as seguintes condigdes:

Tem associada elevada variabilidade, ipso facto, elevado coeficiente de variacao;
Uma reduzida variacdo no seu valor representativo provoca uma variagdo significativa

resposta estrutural.

Conclui-se que, para uma melhor estimativa do indice de fiabilidade, os parametros com maior

medida de importancia sao os parametros prioritarios sobre os quais se devem investir e realizar

medi¢des e ensaios de caracterizagao.
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Na avaliagdo de seguranga do viaduto de Durrdes, as varidveis envolvidas no processo de

fiabilidade sdo:

- Parametros materiais:
- Alvenaria:
- Peso volumico, y,;,;
- Resisténcia a compressao, f;
- Coeficiente de atrito entre blocos, u;
- Enchimento:
- Peso volmico, yyy;
- Angulo de atrito, ¢;
- Coesao, c;

Balastro:

- Peso volumico, yp;

Linha ferroviaria:
- Peso da pista, SCp;
- Parametros geométricos:
- Altura de alvenaria sobre os pilares (backing height), hp;
- Largura do pilar “genérico”, Lp;
- Largura do pilar “robusto”, Lpg;

- Espessura do arco, t.

Salienta-se que, apesar o vao entre pilares ndo ser apresentado na listagem acima, este foi,
indiretamente considerado. O software de analise estrutural utilizado considera o vao como a
distancia livre entre ambos os “arranques” do arco, € ndo a distancia entre os eixos médios dos
pilares. Deste modo, quando se contempla a varia¢do da largura dos pilares no seu topo, esta-
se, indiretamente, a considerar a variagdo do comprimento dos vaos. Simultaneamente, outro
parametro considerado de forma indiretamente € a razao da flecha do arco e respetivo vao (f/s),
pois na variacdo da largura dos pilares ¢, como foi dito atrés, realizada a variagdo dos vaos, e,
por conseguinte, ¢ alterada a razdo da flecha e do vao do arco. Refere-se, ao nivel deste
parametro geométrico, que apesar do modelo deterministico apresentar uma razao de arco
profundo (f/1=0,5), tal razdo ndo foi mantida, apenas sendo mantida o valor deterministico da

flecha do arco.
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Para cada um dos parametros acima listados, através da bibliografia especializada, foram

utilizados coeficientes de variagdo adequados para considerar a sua variabilidade. Cada

parametro foi variado dois desvios-padrao (o) do respetivo valor médio (¢). Enumeram-se os

valores dos coeficientes de variagdo utilizados para cada um dos parametros (Tabela 4.1):

As justificacdes para os valores adotados para os valores médios e para os coeficientes de

variagdo encontram-se no anexo B.

Tabela 4.1: Valores dos parametros estatisticos das FDP dos parametros estruturais.

Alvenaria

Coeficiente de

Parametro Valor médio variacio (%)
Peso voltimico 25 kN/m’* 10
Resisténcia a compressao 25 MPa 20
li(;if;(s:iente de atrito entre 0.5771 20
Enchimento
Parametros Parametro Valor médio Coeﬁci~e nte de
materiais variagdo (%)
Peso voltimico 20 kN/m?* 10
Angulo de atrito 30° 20
Coesdo 0 kPa 50
Balastro/Pista
Parametro Valor médio (i](:;gzi;lt(i A)(;e
Peso volumico 17,66 kN/m’ 10
Peso da pista 1,419 kN/m? 10
Geometria
Parametro Valor médio (i](:;gzi;lt(i A)(;e
Parametros Backing height 3000 mm 10
geometricos Largura do pilar “genérico” 1460 mm 10
Largura do pilar “robusto” 3120 mm 10
Espessura do arco 600 mm 10
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4.9.1. Resultados do estudo paramétrico

Com base nos resultados do estudo paramétrico, foi possivel obter graficos para cada uma das
categorias dos parametros estruturais envolvidos. As categorias abaixo apresentadas foram
claboradas de acordo com as categorias apresentadas pelo software de analise estrutural
utilizado (RING). A simbologia utilizada para o eixo horizontal (k/ko) significa a relagdo entre
o valor modificado e o valor padrdo do parametro k. A simbologia utilizada para o eixo vertical
(AM)o) significa a relagdo entre o fator de carga de colapso obtido pela variagdo do parametro K
e o fator de carga de colapso padrdo para o valor médio do parametro k. Os valores obtidos do

estudo paramétrico encontram-se no anexo B.

Alvenaria

O estudo paramétrico realizado para os parametros materiais da alvenaria (Figura 4.30) mostra
que o peso volumico € claramente o parametro mais influente da alvenaria no comportamento
da PAAP. A evolugao das respostas de todos os parametros ¢ linear, com excecao do coeficiente
de atrito, que ¢ constante. A influéncia do coeficiente de atrito ¢ claramente nula, porque a

resisténcia ao corte nao foi solicitada em caso algum.

1,08
® Peso volimico
1,06 R>=0,984 .
R J
1,04 o .
0. R = 0,9437 ® Resisténcia a compressao
1,02 e o
S ........... e Coeficiente de atrito
~ JRTTIIH A
0,98 | et Q.. ] R2=0,0346 . v 1 :
""" . seeeeeees Linear (Peso volimico
0,96 ¢ ¢
0,94 . --------- Linear (Resisténcia a
0.92 compressao)
0,5 0,7 0,9 1,1 1,3 1,5 Linear (Coeficiente de atrito)
ki,

Figura 4.30: Representacdo grafica das medidas de importancia da alvenaria.

126



Avaliagao de Seguranca de Pontes Existentes. Aplicagdo ao Viaduto Ferroviario de Durraes

Enchimento

Analisando a Figura 4.31, verifica-se que a coesdo, apesar de ser descrita por um coeficiente de
variagao igual a 50%, tem influéncia aproximadamente nula na resposta estrutural (grafico
aproximadamente horizontal). Em relagao aos dois restantes parametros, verifica-se, que a
influéncia do peso volumico do material de enchimento ¢ muito superior comparativamente a

influéncia do angulo de atrito. Ambas as propriedades representadas variam de forma linear.

1,08
[ ]
1~06 R2=1 '.'
E R?=0,9771
1,04 3 ®
1,02 ‘ ....... ® Peso volumico
o s. ® Angulo de Atrito
I e 9]
I Coesdo
098 | @.."
S e Linear (Peso volimico)
0,96 . . ) _
S e Linear (Angulo de Atrito)
0,94 s . ~
@ Linear (Coesao)
0,92

0,5 0,7 0,9 1,1 1.3

s

k/k,

1,5 1,7 1,9 21

Figura 4.31: Representacdo grafica das medidas de importancia do enchimento.

Balastro/Pista

Relativamente a estes dois parametros, verifica-se que o aumento dos seus valores ¢ benéfico
para a resposta da estrutura (Figura 4.32). A influéncia da sobrecarga/peso da pista na resposta
final tende a “estabilizar”, a partir da variagdo de um desvio-padrdao. No entanto, quando se
reduzem os seus valores, tem uma clara influéncia no comportamento da PAAP, alterando
significativamente a resposta estrutural. Este facto reflete-se ao nivel da sua varia¢do, que se
traduz por uma variagao polinomial (hiperbdlica). Em relagdo ao peso volimico do balastro, a
sua variacao ¢ linear e positiva, i.e., a medida que se aumenta o seu valor, a resposta da estrutura
aumenta, proporcionalmente (coeficiente de correlacao unitario). No entanto, a variacao do
comportamento estrutural ndo ¢ tdo influenciada como no caso da sobrecarga da pista,
especialmente quando se reduzem as suas propriedades. Assim, conclui-se que a

sobrecarga/peso da pista tem uma importancia superior no comportamento global da estrutura.
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1,1
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0,9 | T Linear (Balastro)
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Figura 4.32: Representacdo grafica das medidas de importancia do balastro e pista
ferrovidria.

Geometria

Em relacao as propriedades geométricas, apos a andlise do grafico (Figura 4.33) verifica-se que
a influéncia da largura dos pilares e a espessura do arco sdo mais influentes no comportamento
da PAAP do que a altura de alvenaria sobre o arranque dos arcos (backing height). Todas as
propriedades variam de forma linear (coeficientes de correlagdo aproximadamente iguais a
unidade). Tipicamente, em estruturas semelhantes, a espessura do arco ¢ o pardmetro
geométrico mais importante. No entanto, tal facto nao se verifica devido a esbelteza dos pilares

ser muito elevada, desempenhando um “papel” mais importante do que a espessura do arco.

1,2
2=
115 R 0,99'9“9
1l s REZ08L o Backing heigh
N3 acking height
Los | T e L4 £hee
< 1 e SR & R = 0.9479 ® Ao
~ Pilar
0’95 @....-- [ ] < ‘ ‘ .
LA e Linear (Backing height)
09 | T .
........... Linear (Arco)
0,85 ¢
Linear (Pilar)
0,8
0,75 0,85 0,95 1,05 1,15 1,25

ik,

Figura 4.33: Representacdo grafica das medidas de importancia dos parametros geométricos.
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Note-se que na Tabela 4.1 sdo apresentados dois tipos de pilares (o pilar “genérico” e o pilar
“robusto”) e no grafico acima apresentado apenas figura a “largura dos pilares”. Apesar de
possuirem propriedades muito diferentes, como se tratam de dois elementos estruturais da
mesma categoria, foram ambos considerados na mesma medida de importancia. Visto o pilar
“genérico” ser o mais frequente, optou-se por considerar, para a representacao desta medida de
importancia, a variagdo do seu valor médio. A variacdo da resposta estrutural, neste caso, ¢ a
jungdo da influéncia da resposta estrutural do pilar genérico e da influéncia da resposta

estrutural do pilar “robusto”.

Representaram-se as medidas de importancia num grafico de barras normalizado (Figura 4.34)
em relacdo a maior medida de importancia, com o objetivo de se obter uma melhor percecao da
influéncia de cada parametro. As medidas de importancia foram normalizadas em relagdo ao

parametro estrutural mais influente, que se revelou ser a largura dos pilares.
b (%)
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80,00
70,00
60,00

SCp

50,00

T

40,00

k, lim
30,00 Vb

20,00

10,00

0,00 _E _=' a

s

I

Parametros estruturais

Parametro Medida de Importancia normalizada (%)

Alvenaria: Peso volimico (ym) 44,48

Alvenaria: Resisténcia a compressao (fem) 13,85

Alvenaria: Coeficiente de atrito (um) 0,23
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= Enchimento: Peso volimico (ybr) 45,61
Enchimento: Angulo de atrito (¢b) 18,69
Enchimento: Coesao (Cb) 0,04
Balastro: Peso voltimico (ybar) 30,01
Pista: Peso proprio (SCp) 53,31
Geometria: Backing height (hp) 39,82
Geometria: Espessura do arco (t) 88,73
Geometria: Largura dos pilares (Lp) 100,00

Figura 4.34: Representagao grafica das medidas de importancia e respetivos valores
normalizados.

Analisando o grafico (Figura 4.34), verifica-se que a largura dos pilares € o pardmetro estrutural
mais influente na resposta. A espessura do arco ¢ claramente um dos parametros estruturais
mais influentes, sendo comum a sua elevada influéncia neste tipo de estruturas. Os pesos
voliimicos e sobrecargas dos varios materiais revelam uma maior influéncia no comportamento
da PAAP, face as restantes propriedades materiais. A coesdo do material de enchimento e o
coeficiente de atrito entre os blocos de alvenaria nao tem influéncia na resposta estrutural — a
decisdo de adotar um valor médio nulo para a sua quantificagao nao tem influéncia, além de ser
conservativo. Deste facto, conclui-se que o colapso do Viaduto de Durrdes ndo ocorre pelo

deslizamento de blocos, sendo o coeficiente de atrito desprezavel.

A relevancia da resisténcia a compressao da alvenaria na resposta estrutural ¢ muito baixa
comparativamente a influéncia da carga proveniente dos materiais utilizados na construgdo da
PAAP. Este facto indica que, em ELU, o comportamento do Viaduto de Durrdes ¢
fundamentalmente dependente de questdes de equilibrio, i.e., a carga requerida para “esgotar”
a resisténcia da PAAP (as dimensdes ¢ a resisténcia da alvenaria) ¢ muito elevada face a carga
requerida para desassociar e desmoronar a estrutura (desassociagdo e posterior
desmoronamento) dos elementos estruturais, atingindo-se o ELU de equilibrio (ELU:EQU) por

perda de equilibrio estatico do conjunto ou de parte da estrutura.

Os parametros criticos sdo aqueles que apresentam uma medida de importancia superior ao
limite definido. Definiu-se o valor de 35% como medida de importancia minima para a uma

variavel ser considerada critica. Por conseguinte, todos os parametros com uma medida de
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importincia igual ou superior a 35% foram considerados na analise. Deste modo, revelaram-se

parametros criticos os seguintes parametros:

- Peso volumico da alvenaria, y,,;

- Peso volimico do material de enchimento, yyf;

- Peso/Sobrecarga da pista, SCp;

- Altura de alvenaria sobre os pilares (backing height), ho;
- Espessura do arco, t;

- Largura do pilar “genérico”, Lp;

- Largura do pilar “robusto”, Lpg.

Assim, de 11 parametros estruturais iniciais, apenas 7 parametros sdo considerados criticos,

reduzindo-se desta forma os recursos computacionais requeridos.

4.10. Conclusoes

As metodologias baseadas na analise limite, aplicadas a pontes em arco de alvenaria de pedra,
revelaram-se simples e exatas no célculo da carga tltima. As leis constitutivas dos materiais

sdo baseadas em hipoteses de calculo basicas, o que torna este tipo de andlise expedita e simples.

Ao nivel das agdes, apresentaram-se os diversos modelos de agdes preconizados na norma
Europeia para o dimensionamento de novas estruturas. Pelos motivos apresentados, apenas se
considerou o modelo de cargas LM71 na avaliacdo de seguranga estrutural. Foi realizado um
estudo sobre a possibilidade da consideracao das cargas uniformemente distribuidas na anélise,
concluindo-se que a sua presenca ¢ favoravel para a estabilidade da estrutura, aumentando a

carga ultima. Assim, optou-se por desprezar estas cargas.

Abordaram-se, também, os efeitos dindmicos provocados pela passagem do trafego ferroviario,
o que se traduz numa amplificagdo da resposta estrutural, face a resposta estatica. Os efeitos de

amplificacao dinamica sao contemplados através de um aumento do valor da carga estatica.

Os modos de rotura destas estruturas refletem o comportamento mecanico dos materiais ¢ a
interacao entre os diferentes elementos da ponte, em funcao dos quais se podem distinguir os

modos de rotura associados ao funcionamento na direcdo longitudinal, determinados
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essencialmente pelos mecanismos de rétulas dos arcos (originadas por tracdo nas juntas
transversais do arco), e os modos de rotura associados ao funcionamento na dire¢ado transversal,
influenciados pela interacdo entre o enchimento, os timpanos e arco da qual resultam abertura
(rotura por tragdo) e escorregamento (rotura por corte) nas interfaces deste elementos na dire¢ao

longitudinal.

A realizagdo de um estudo paramétrico permite reduzir o nimero de varidveis envolvidas no

processo de avaliagdao de seguranca, minimizando os recursos necessarios.
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D.
ANALISE DE SEGURANCA DO
VIADUTO DE DURRAES

The ideal situation occurs when the things that we regard as beautiful
are also regarded by other people as useful.

(A situagdo ideal ocorre quando a coisas que consideramos belas
também sdo consideradas uteis por outras pessoas.)

Donald Knuth

5.1. Introducéo

A avaliagdo de seguranca ¢ realizada com base na relagdo estabelecida entre a resisténcia da
estrutura e as agdes que a solicitam. A partir desta relagdo, é possivel obter o indice de
fiabilidade estrutural que caracteriza a probabilidade de falha da estrutura. Na ultima década, a
aplicacdo de procedimentos probabilisticos de avaliagdo de seguranca de estruturas existentes
tem sido crescente e recomendada por varios autores (Casas, 2011; Cruz et al.,2008; BRIME,

2001; Sustainable Bridges, 2007(c)).
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5.2. Fontes de incerteza de PAAP. Variabilidade dos parametros de pontes

em arco de alvenaria de pedra

5.2.1. Descricao geral

A realizacdo de uma abordagem probabilistica de PAAP requer a definicdo estatistica das
variaveis basicas envolvidas. A definicao dos parametros estatisticos das varidveis basicas deve
se basear nos dados disponiveis na literatura. Estes podem ser atualizados através de valores

obtidos de ensaios e medigdes realizadas.

Os parametros mais relevantes em andlises probabilisticas de PAAP sdo apresentados abaixo.
No presente caso de estudo, serdo abordadas variaveis e incertezas associadas a geometria, aos

materiais e as agoes.

5.2.2. Geometria

As dimensdes mais representativas para a analise probabilistica de PAAP sao a espessura ¢ a
largura do arco (desenvolvimento em profundidade), a altura de material de enchimento na zona

de coroamento do arco, a flecha do arco a meio-vao e os comprimentos dos vaos.

A forma do arco ¢ definida como uma fungao do vao (s) e flecha (f) ou, mais usualmente,
através da razdo (f/s). Embora seja um parametro importante, esta razio ndo ¢ tao
condicionante como outros parametros geométricos e, por isso, ndo ¢ considerada

explicitamente.

A espessura do arco de uma ponte pode ser constante ou variavel. Geralmente, a espessura do
arco era baseada na espessura de arcos de pontes existentes ou baseada em regras empiricas.
Estas regras mostram que a espessura do arco diminui de forma assimptdtica com a razao entre
a espessura do arco e o vao (Oliveira et al., 2010). Geralmente, a espessura do arco ¢ o
parametro geométrico mais condicionante, pois o arco ¢ o elemento estrutural que permite
vencer o vao e suportar as cargas na direcdo longitudinal. Assim, numa seccdo que sofra
diminui¢do das suas dimensdes, este parametro pode ser condicionante no comportamento

global da ponte.
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A definigao da geometria dos pilares depende, principalmente, de duas condicionantes: (1)
condicionantes de estabilidade; (2) condicionantes estéticas. O valor minimo geométrico da
largura do topo dos pilares, para arcos semi-circulares, ¢ dado pela soma das espessuras dos
arcos convergentes nesse pilar. Outra consideragdo importante ¢ a sua esbelteza. No caso de
pilares robustos (baixa esbelteza), a elevada rigidez dos pilares pode “isolar” o vao onde a carga
¢ aplicada e o mecanismo de colapso ¢ local, ndo envolvendo nenhum vao adjacente. Pelo
contrario, no caso de pilares esbeltos (elevada esbelteza), devido a sua baixa rigidez, o vao ndo

¢ “isolado” e o0 mecanismo de colapso envolve vaos adjacentes.

O PMC (2001) indica que a variabilidade geométrica, face aos restantes pardmetros, pode ser
desprezada, considerando-se deterministica. Em PAAP, pelos motivos acima enunciados, nao
deve ser desprezada a variabilidade geométrica. Para além disso, pelo estudo paramétrico
realizado, depreende-se que a influéncia dos parametros geométricos ¢ muito relevante e, ird

ser considerada na presente andlise.

Medig¢des realizadas por varios autores (Casas, 2011; Sustainable Bridges, 2007(b)) revelaram
que a utilizagdo de um coeficiente de variagdo de 5% para a incerteza associada a largura do
arco (desenvolvimento transversal) e um coeficiente de variagdo de 10% para a incerteza
associada a espessura do arco ¢ comum em avaliacdes de seguranca de PAAP. Relativamente
aos pilares, a bibliografia ¢ omissa. No caso de pilares esbeltos, sendo elementos condicionantes
no comportamento de PAAP, adota-se o valor de 10% para o seu coeficiente de variagdo, tal
como no caso da espessura dos arcos. Segundo os mesmos autores (Casas, 2011; Sustainable
Bridges, 2007(b)), a lei de distribuicdo Normal ¢ adequada para a descrigdo da variabilidade

destes elementos estruturais.

5.2.3. Materiais

No caso das variaveis basicas se tratarem de parametros mecanicos, tais leis de distribuigdo
podem relevar-se inadequadas devido ao facto da lei de distribui¢do Normal admitir valores
negativos, o seu dominio varia de —oo a +00. Assim, no caso das varidveis que descrevam a
resisténcia, ¢ adequado utilizarem-se distribuicdes Log-Normais. No entanto, podem também
utilizar-se leis de distribuicdo Normais para descrever a variabilidade dos pardmetros de
resisténcia dos materiais, tal como realizado por varios autores (Casas, 2011; Strauss et al.,

2009; Junior & Beck, 2009; Sustainable Bridges, 2007(b)).
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As propriedades materiais mais representativas da resisténcia material de uma PAAP sao

(Sustainable Bridges, 2007(a)):

- Alvenaria

- Peso proprio, y;

- Resisténcia a compressao, fo;

- Resisténcia a tragao, fot;

- Modulo de elasticidade, Eb;

- Limite de resisténcia a fadiga, ELF;
- Material de enchimento

- Peso proprio, y;

- Angulo de atrito interno, ¢;

- Mobdulo de elasticidade, E;

E ainda a resisténcia ao corte na interface alvenaria-argamassa.

Alguns destes parametros nao se encontram devidamente definidos na bibliografia. Nestas
situagoes, as FDP s3o estabelecidos com base nos resultados obtidos pelas campanhas de

ensaios e medigdes realizadas e na experiéncia.

O software de analise limite utilizado (RING) apenas permite a consideragdo de algumas das
propriedades materiais acima enumeradas. Como tal, apenas para essas propriedades materiais

serdo apresentadas leis de distribuicdo e parametros estatisticos.

5.3. Modelo probabilistico

O modelo probabilistico ¢ obtido através da consideracdo da aleatoriedade dos parametros
envolvidos no processo de avaliacdo de seguranca. Apds a recolha da informagao que permite
caracterizar a incerteza associada as variaveis estruturais, sdo atribuidas leis de distribuigao
estatisticas caracterizadas pelos respetivos parametros estatisticos, que traduzem,
matematicamente, a variabilidade dos parametros estruturais. Posteriormente, sao introduzidas

as incertezas no modelo deterministico, originando o modelo probabilistico.

Como principais caracteristicas, 0 modelo probabilistico apresenta:
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- Modelagdo do comportamento espacial-temporal de fendmenos com componentes
aleatorios;

- Cada conjunto de pardmetros de entrada origina, para cada analise, resultados distintos,
ao contrario do modelo deterministico;

- Varias execugdes sdo realizadas para se obterem varios resultados, gerando-se com base

na variabilidade dos resultados a curva teérica da FDP.

O calculo do indice de fiabilidade estrutural (f) (ou da probabilidade de falha, pf, € realizado
através do modelo probabilistico (nivel 5). A este nivel, abandona-se o conceito de fator de
segurang¢a, modelando-se de forma explicita as diversas fontes de incerteza intrinsecas ao caso
de estudo, resultando em avaliagdes de seguranga mais exatas. Como apresentado no capitulo
2, algumas fontes de incerteza sdo epistémicas, €, ao contrario das analises deterministicas e

semi-probabilisticas, € possivel reduzir a incerteza através da realizacao de ensaios.

A utilizacdo de abordagens puramente probabilisticas exige um cuidado redobrado. A
quantificacdo da probabilidade de falha ¢ significativamente influenciada pelas leis de
distribui¢des utilizadas na descri¢do dos modelos de resisténcia (caudas inferiores) e agdes

(caudas superiores) (Figura 5.1).

Zona de maior
probabilidade

FDP

Zonas de interesse

Figura 5.1: Zonas de Interesse numa FDP (Choi et al., 2007).

De facto, dois modelos probabilisticos com FDP semelhantes podem originar probabilidades
de falha distintas, se o peso das caudas das FDP associadas a esses modelos diferir tenuemente
na regido de interse¢cdo. De acordo com o anteriormente enunciado, se dois modelos
probabilisticos com FDP distintas, mas com extremos semelhantes, i.e., com pesos idénticos
nas suas caudas, originam probabilidades de falha semelhantes (Jacinto, 2011). Assim, verifica-

se que a escolha das FDP deve criteriosa e devidamente justificada. Na presente dissertacao, as
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FDP empregues para a modelacdo da variabilidade dos pardmetros estruturais foram

justificadas, encontrando-se a as justificacdes no anexo B.

5.3.1. Modelagéo probabilistica da resisténcia

A modelagdo da resisténcia da estrutura a nivel probabilistico foi realizada através da descri¢ao
dos parametros mais influentes (parametros criticos), obtidos da andlise de sensibilidade,
através de leis de distribuicdo estatisticas adequadas a cada parametro. Assim, os parametros

mais relevantes, a nivel da resisténcia estrutural foram:

- Peso volumico da alvenaria, y,,;

- Peso volimico do material de enchimento, yy,f;

- Peso/Sobrecarga da pista, SCp;

- Altura de alvenaria sobre os pilares (backing height), hp;
- Espessura do arco, t;

- Largura do pilar “genérico”, Lp;

- Largura do pilar “robusto”, Lpg.

A variabilidade dos pardmetros acima enumerados foi definida de acordo com as
recomendacdes apresentadas na bibliografia (Sustainable Bridges, 2007(b); Casas, 2001;
Sustainable Bridges 2007(c); Schueremans, 2006). As fontes e justificacdes da variabilidade

associada a cada parametro sdo apresentados no anexo A.

A representagdo probabilistica do peso volimico da alvenaria foi realizada por meio da

adotacdo da seguinte FDP (equacgdo (5.1)):
Ym ~ N(25,2.5?) (5.1)

A variabilidade do peso volumico do material de enchimento foi representada através da

seguinte FDP (equagdo (5.2)):
vy ~ N(20,42) (5.2)

A incerteza associada a sobrecarga da pista (elementos da linha ferroviaria) foi descrita por

varios autores (Sustainable Bridges, 2007(b); Network Rail, 2006), em virtude de avaliagdes de
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seguranca realizadas. Considerando-se a natureza material dos varios elementos que constituem

a linha ferroviaria, adotou-se a FDP com as seguintes propriedades (equagao (5.3)):
SCp ~N(1.419,0.1419?%) (5.3)

Os parametros geométricos foram descritos por leis de distribuicdo Normais. A espessura do

arco foi descrita através da expressdo (5.4):
t ~ N(600,602) (54

No caso da largura dos pilares, visto a informacdo relativa a este parametro ser escassa €, no
presente caso de estudo ser o pardmetro mais influente na resposta da PAAP, adotou-se o
mesmo coeficiente de variagdo utilizado para a espessura dos arcos (CV=10%). A largura da
base foi calculada através da lei de variagdo linear que rege as dimensdes da sec¢do transversal.
A largura dos pilares “genéricos” sdo descritos pela equacdo (5.5) e a largura dos pilares

“robustos” sdo descritos pela equagao (5.6):
Lpc ~ N(1460,146%) (5.5)
Lpr ~ N(3120,3122%) (5.6)

Em relagdo a altura de alvenaria sobre os arcos, a informacgdo apresentada pela bibliografia
sobre este parametro ¢ inexistente e, sendo um parametro relevante (reduz o vao efetivo dos
arcos adjacentes), adotou-se um coeficiente de variagdo igual a 10%, em analogia com a

espessura do arco (equacao (5.7)):

h, ~ N(3000,3002) (5.7)

5.3.2. Modelacgdo probabilistica das ac¢oes

Sendo o objetivo avaliar a seguranga da PAAP, ¢ essencial a comparacao da FDP de resisténcia
com a FDP das agOes. Assim, tal como na modelacao da resisténcia da estrutura, a modelagao
probabilistica das acdes atuantes foi efetuada através de leis de distribuicdo estatisticas

adequadas aos modelos de cargas.

Geralmente, esta curva ¢ obtida através do histograma do carregamento “real” a que a estrutura

¢ submetida. No presente caso de estudo, tais informagdes ndo se encontravam disponiveis e,
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através da bibliografia, foi caracterizada uma curva teorica ajustada. Como modelo de carga,
foi utilizado o modelo de cargas LM71 apresentado pela EN 1991-2 (2003), apresentado com

maior detalhe no capitulo 4.

Os valores das cargas apresentadas pelo modelo de cargas LM71 sdo valores caracteristicos.
Segundo Cruz et al. (2008) e o projeto europeu Sustainable Bridges (2007(a)), os valores
caracteristicos das cargas concentradas por eixo e das cargas uniformemente distribuidas
correspondem ao percentil 98 da FDP Normal, para um periodo de retorno de 50 anos. Assim,
para as cargas concentradas por eixo e para as cargas uniformemente distribuidas foram obtidos
os seguintes valores médios: 207,4 kN e 63.4 kN/m, respetivamente. Os valores anteriores
foram utilizados para se obter a FDP para as agdes, visto apenas figurarem os valores
caracteristicos no software de analise RING. Refere-se que o modelo de cargas LM71 pode ser

utilizado tanto na verificag@o local, como na verificagdo global de pontes.

A representagdo da variabilidade das cargas ferrovidrias foi realizada por varios autores através
de estacdes de pesagem dinamica (WIM). As leis de distribui¢do estatisticas e respetivos
parametros propostos por varios autores encontram-se no anexo B. No presente caso, adotaram-
se os valores acima apresentados para valores médios das cargas e um coeficiente de variagao

igual a 10% (equagdo (5.8)):

LM71 ~ N(207.4,20.742) (5.8)

5.4. Analise probabilistica

A avaliag@o probabilistica incorpora as incertezas associadas aos parametros estruturais no
modelo deterministico. Deste modo, a metodologia de avaliagdo probabilistica implica que
todas as fontes de incerteza sejam previamente identificadas. A aleatoriedade das propriedades
estruturais, como foi apresentado, ¢ considerada no modelo através de FDP. A realizagdo da
analise de sensibilidade reduz o niimero de varidveis envolvidas na analise estrutural —

identificacao dos parametros criticos — diminuindo os recursos computacionais requeridos.

A seguranga da estrutura ¢ aferida pela comparacao entre a resisténcia (R) e as solicitagdes (S),
através das suas FDP. A verificagdo de seguranca ¢ realizada de acordo com a fung¢dao EL

(equagdo (2.10)). A probabilidade de falha (ps) expressa, adequadamente, o nivel de seguranga
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de uma estrutura, e ¢ proporcional a area de interseccao de ambas as FDP, que corresponde a

regido em que R ¢ menor do que S.

No capitulo 2, foram apresentados cinco processos para avaliar a seguranca estrutural. A
avaliacdo de seguranga pode ser realizada através da comparagdo do comportamento da
estrutura (obtido de medi¢des e ensaios realizados) com valores pré-definidos ou, por
comparac¢do da resisténcia estrutural com o carregamento. Neste procedimento, ¢ calculado o
indice de fiabilidade estrutural (), que é posteriormente comparado com um indice de
fiabilidade alvo, representativo do requisito minimo de desempenho que a estrutura deve

apresentar. Na presente dissertacao, foi utilizado o ultimo procedimento (nivel 5).

A quantificacdo da probabilidade de falha pode ser realizada através de métodos analiticos,
aproximados ou de simulacdo. Quando se opta por um método de simula¢dao, um procedimento
de amostragem ¢ implementado para gerar, aleatoriamente, os valores dos parametros criticos
das propriedades estruturais. Para cada conjunto de valores aleatorios gerados, sdo analisadas
cada uma dessas possibilidades, através da atualizagdo do modelo numérico deterministico,

sendo os resultados obtidos tratados estatisticamente, obtendo-se a curva de resisténcia.

5.4.1. Geracao de valores aleatdrios

As técnicas de reducdo de variancia baseiam-se no conhecimento prévio sobre os sistemas, para
obter resultados com um reduzido nimero simulacdes. As diferentes técnicas de reducao de
variancia sdo aplicadas dependendo da natureza do sistema em causa. As variantes desta técnica
sdo a amostragem por importancia e a amostragem estratificada. A amostragem por importancia
baseia-se na concentra¢do das amostras em pontos de maior interesse, i.e. pontos que sdo mais
influentes para a probabilidade de rotura. A amostragem estratificada, tal como a amostragem
por importancia, consiste na divisao das distribuicdes das variaveis aleatdrias em varias areas,
aplicando mais simulagdes nas regides de maior importancia. O MHL pertence as técnicas de

reducdo de varidncia por amostragem estratificada.

Optou-se pelo MHL porque as técnicas de reducdo de variancia aumentam a eficiéncia e a
precisdo da avaliagdo de fiabilidade estrutural, usando relativamente poucas simulacgdes, face
aos métodos puros de simulacdo, tal como o MMC. A principal vantagem do MHL ¢ o menor

consumo de recursos computacionais.
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Para além disso, 0o MHL ¢ geralmente usado em sistemas dependentes de multiplas varidveis
aleatorias. Iman e Conover (1982) desenvolveram um algoritmo que incorpora a correlagdo
entre as varias varidveis envolvidas na geragdo dos valores aleatorios. Este algoritmo preserva
as FDP das variaveis basicas de entrada e pode ser utilizado com qualquer tipo de técnica de

amostragem.

5.4.1.1. Numero de iteracoes

Uma das questdes mais frequentes quando se aplicam métodos de simulacao, tal como o MMC
ou o MHL, ¢ qual o numero de simulagcdes necessarias para a realizagdo de uma andlise
fidedigna. Geralmente, tende-se a avaliar, de forma subjetiva o numero de simulagdes
necessarias, mas os resultados obtidos da analise sdo afetados se o numero de simulagdes
considerado foi suficiente ou ndo. Schuyler (1997) apresenta uma formulagdo (equagdo (5.9))
para a defini¢do do ntimero de simula¢des necessarias numa analise, através da defini¢do do

erro padrao da média estatistica (£), dada por:

a

£ = = (5.9)

Onde a ¢ o desvio-padrao da variavel de estudo e n ¢ o nimero de simulagdes requeridas.

O autor sugere que, como limite inferior, a execu¢do de um niimero de simulag¢des corresponde
um erro (&) inferior a 1%. O autor acrescenta que a utilizacdo de técnicas da reducdo de
varidncia deve ser optada face aos métodos de simulagcdo puros. Segundo Schuyler, 100
simulagdes através do MHL equivalem a 10 000 simulagdes pelo MMC (Schuyler, 1997,
Boussabaine & Kirkham, 2004). Da comparagao dos valores anteriores, afere-se que, a nivel de
exigéncias de recursos, especialmente a nivel computacional, as técnicas de redugdo de

variancia sdo claramente inferiores aos métodos de simulagdo convencionais.

No presente caso de estudo, foram geradas 100 simulagdes através do MHL. O numero de
simulagdes adotado foi obtido através da aplicagdo da regra de Schuyler, com um erro médio
global de 10% e uma incerteza de 1% (Schuyler, 1997). O erro médio global foi calculado
através da média entre os CV das varias FDP associadas aos pardmetros criticos. O erro (§)

igual a 1% foi adotado com base nas sugestdes do autor.
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5.4.1.2. Matriz de correlacdo

Determinados parametros podem ter uma relagdo de dependéncia entre si, que pode ser expressa
através de coeficientes de correlacdo adequados. Este coeficiente ¢ uma medida representativa
da relagao de dependéncia linear entre dois parametros, geralmente calculados pelo coeficiente
de Pearson (equagdo (5.10)). O seu valor varia entre -1 e 1, sendo a relagdo perfeitamente linear
quando € igual a 1, inversamente linear quando igual a -1 e ndo hé relagdo quando o coeficiente

¢ igual a 0.

cov(x,y) _ n—£12?=1(xi -0 i—¥)

Sx * S 1 _ 1 _
Y \/mz?=1(xi —%)? 'Jn_ 2= (Vi —¥)?

plx,y) = (5.10)

A matriz de correlagdo, € composta por coeficientes de correlagdo (p;;) € indica a dependéncia
entre os varios pardmetros. E uma matriz de ordem n, sendo n o nimero de pardmetros
envolvidos na analise. Caracteriza-se por ser uma matriz simétrica face a diagonal principal e a
sua diagonal principal é composta apenas por valores unitarios, que exprimem a relacdo da
variavel com ela propria, i.e., € a propria variavel. A matriz de correlagdo adotada para a andalise

do Viaduto de Durraes encontra-se abaixo apresentada (Tabela 5.1):

Tabela 5.1: Matriz de correlagdo dos parametros criticos.

Yim 14 SCp hy, t Lpg Lpg

- 1 0 0 0 0 0 0
Yy 0 1 0 0 0 0 0
SCp 0 0 1 0 0 0 0
hy, 0 0 0 1 0 0 0

t 0 0 0 0 1 0,6065 0,6065
Lpg 0 0 0 0 0,6065 1 0
Lpr 0 0 0 0 0,6065 0 1

O valor do coeficiente de correlagdo apresentado para a espessura do arco e a largura dos pilares
foi calculado com base no artigo de Santis e Felice (2014) e no artigo de Oliveira et al. (2011).
Santis e Felice (2014) realizou um levantamento geométrico de PAAP Italianas, sendo
analisadas 50 PAAP. Oliveira et al. (2011) e Santis e Felice (2014) apresentaram um conjunto

de regras empiricas utilizadas para o dimensionamento do mesmo tipo de estruturas.
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Com base nos valores que as PAAP Italianas apresentam, foi obtido um coeficiente de
correlacdo linear igual a 0,6065. Através das regras de dimensionamento empiricas, foi obtido
um coeficiente de correlacdo igual a 0,4186. Foi adotado o valor de 0,6065 para o coeficiente
de correlagdo das varidveis geométricas da espessura do arco e da largura dos pilares. O valor
de 0,6065 foi adotado pelo facto nao se verificar a aplicagdo das regras empiricas na construgao

das PAAP. Assim, optou-se pela correlagdo geométrica entre os elementos das PAAP Italianas.

Os coeficientes de correlacao sdao considerados no processo de simula¢ao por meio da aplicagao
do algoritmo de Iman e Conover (1982). Acrescenta-se que foram verificados os valores
gerados pelo MHL para o parametro da largura do topo de ambos os pilares. Considera-se que
a largura minima que estes deveriam possuir no seu topo € o dobro da espessura do arco (t), por

razoes geométricas (Figura 5.2).

t <— 5t

Figura 5.2: Largura maxima da espessura do arco.

5.5. Avaliacdo de segurancga

Apos geracdo dos valores aleatorios, os modelos numéricos sdo analisados através do software
de andlise estrutural. Os vdrios fatores de carga de colapso obtidos sdo representados por uma
curva tedrica ajustada. Esta curva tedrica ¢ descrita por uma FDP Normal, de acordo com a

bibliografia (Sustainable Bridges, 2007(a)).

Para a geragdo dos valores aleatérios pelo MHL, recorreu-se ao software Matlab. Através da
utilizacdo deste software, foi possivel a aplicagdo de um conjunto de algoritmos desenvolvidos
por Minasny (2014). Os algoritmos desenvolvidos incorporam o MHL e o algoritmo de Iman e

Conover (1982).
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ApoOs a geracao dos valores aleatdrios, foi desenvolvido um algoritmo que procede a geracao
dos varios ficheiros de entrada RING. Para a realizagdo da analise, foi gerado um ficheiro batch
que permite analisar os ficheiros gerados através de uma linha de comandos. Da andlise de cada

um dos ficheiros gerados, obtém-se um ficheiro com o respetivo valor de carga de colapso.

5.5.1. Indice de fiabilidade

O indice de fiabilidade estrutural () € o indice utilizado para quantificar a seguranca estrutural
que a estrutura apresenta. Caracteriza-se por ser objetivo e explicito face aos restantes indices
baseados em inspeg¢des visuais ou procedimentos semelhantes (ensaios e medigdes). Sendo este
um indice imparcial para avaliar o desempenho da estrutura, a sua utilizagao ¢ recomendada em

procedimentos de manutengao e seguranca (Matos, 2013).

A utilizagdo deste indice assume um papel fulcral no desenvolvimento de novas metodologias
de avaliacao de seguranca estrutural. Recorde-se que no capitulo dois foram apresentados
métodos de verificacdo de seguranca local e global. Assim, devem ser obtidos diferentes indices
de seguranga estrutural (f) caso se realizem analises de seguranga a elementos estruturais (nivel
local) ou analises de segurancga de sistemas estruturais (nivel global) (Matos, 2013; Cruz et al.,

2008; Wisniewski, 2007).

5.5.1.1. Curva de resisténcias

ApoOs a obtencgdo dos varios fatores de carga de colapso, foi gerado o respetivo histograma. De
acordo com a bibliografia (Sustainable Bridges, 2007(a)) ¢ comum este histograma ser
representado por uma FDP Normal. A curva tedrica ajustada da resisténcia da PAAP (Figura
5.3) foi obtida através do software Matlab. Obteve-se a seguinte FDP para o histograma dos

fatores de carga de colapso:
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Figura 5.3: Histograma e curva tedrica ajustada dos fatores de carga de colapso obtidos
(LLH: Log-Likelihood; y*: valor do teste Qui-Quadrado de qualidade de ajuste).

A curva das resisténcias ¢ descrita através de uma FDP Normal com os seguintes pardmetros

estatisticos (equacao (5.11)):

R~ N(2.724,0.3752) (5.11)

5.5.1.2. Curva de acdes

No capitulo 4, foram abordados os efeitos dindmicos provocados pela circulagdo das cargas
ferroviarias. A contabilizagdo deste efeito reflete-se ao nivel das agdes, convertendo-se os

efeitos dindmicos num aumento das cargas.

Relativamente a curva de acoes (Figura 5.4), o valor médio do modelo de cargas LM71 (207,4
kN) corresponde a um fator de carga de colapso unitario. Assim, o valor médio das cargas e
respetivo desvio-padrdo sdo afetados pelo coeficiente de amplificagdo dindmico. Assim, por
aplicacdo do fator dinamico (1 + ¢), os valores do modelo de cargas utilizado na avaliagao de

seguranga tém o valor médio de 1,345 e um desvio-padrao igual a 0,135 (equagdo (5.12)).

S~ N(1.345,0.1352) (5.12)
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Figura 5.4: FDP do modelo de cargas LM71.

5.5.1.3. Caélculo do indice de fiabilidade

A avaliagdo da seguranca ¢ realizada por meio da fun¢do EL (equagao (2.10)), que compara as
curvas de resisténcia (R) e de carga (). O indice de fiabilidade estrutural (£) e a correspondente
probabilidade de falha (ps) sdo quantificados através do calculo da regido de sobreposi¢do de
ambas as curvas. Na presente analise, foi desprezada a correlacdo pps entre as variaveis de
resisténcia R e de solicitagdo S. Foram utilizados quatro procedimentos para o calculo do indice
de fiabilidade: (1) o procedimento proposto por Cornell; (2) o procedimento de Hasofer-Lind

(método FORM); (3) o método SORM; ¢ (4) o MMC.

A representagdo conjunta das FDP da resisténcia R e das a¢des S originou o seguinte grafico

(Figura 5.5):

Frequéncia, fyx(x)

Fator de carga de colapso (A)

Figura 5.5: Histogramas da resisténcia (R) e das a¢des (S) e respetivas curvas teoricas
ajustadas (FDP Normais).
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O indice de fiabilidade proposto por Cornell foi calculado através da formulagao apresentada
no capitulo 2 (equacdo (2.19)). Sabendo que a resisténcia (R) ¢ descrita pela equagdo (5.11) e
as solicitagdes (§) sdo descritas pela equagdo (5.12), o indice de fiabilidade segundo Cornell ¢
igual a (equagao (5.13)):

2,724-1,345

b= \/(0,375240,1352) = 3,459 (5.13)

A probabilidade de falha correspondente € igual a (equacao (5.14)):
pr = ¢(=3,459) = 2,711.107* (5.14)

Relembra-se que este indice de fiabilidade ¢ dependente da formulacdo da funcdo EL. Os

restantes indices de fiabilidade sdo independentes da fun¢do EL, i.e., sdo invariantes.

O indice de fiabilidade proposto por Hasofer-Lind (FORM) foi calculado através do software
FReET. Os resultados obtidos por este método foram (equagdes (5.15) e (5.16)):

p;=2701.10"* (5.15)
B =¢1(-2,701.10"%) = 3,46 (5.16)

O indice de fiabilidade SORM foi calculado através de um algoritmo implementado em Matlab
por Kostandyan e Serensen (Kostandyan, 2012; Kostandyan & Serensen, 2012; Kostandyan &
Serensen, 2013). Os resultados obtidos foram os seguinte(equagdes (5.17) e (5.18)):

pr=2701.10"* (5.17)
B =¢1(-2,701.10%) = 3,46 (5.18)

Para concluir, procedeu-se ao calculo do indice de fiabilidade através do MMC. A implantagao
deste método foi realizada em Matlab. Considerando-se que milhares de simulacdes apenas
requerem alguns instantes (precisdo plausivel), ndo se recorreu a qualquer técnica de reducao
da variancia. Além disso, sendo o método FORM e o método SORM métodos aproximados e
nao havendo garantia dos seus resultados, ¢ boa pratica resolver o problema através do MMC,
validando-se os resultados obtidos por ambos os métodos. Por meio deste método, foram

obtidos os seguintes resultados (Figura 5.6):
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Figura 5.6: Simulagoes geradas pelo MMC; Respetivas FDP obtidas pelo MMC;
Representagdo do indice de fiabilidade através da distincia FORM.

Através do MMC, obtiveram-se os seguintes resultados (equagoes (5.19) e (5.20)):

pr=2716.10"* (5.19)

g =¢1(-2,701.107*) = 3,458 (5.20)

Comparacao dos diversos indices de fiabilidade

O método de Cornell forneceu um f = 3,459. Os métodos do FORM e SORM apresentaram
B = 3,46 como solucdo. O MMC apresentou f = 3,459. A diferenga entre os diversos
indices ¢ minima. Note-se que o MMC pode ser considerado exacto devido ao facto de se tratar
de um método se simulagao e se terem gerado milhdes de simulagdes. O indice de Cornell,
devido a simplicidade da func¢do EL, ndo apresentou grande discrepancia face aos restantes

indices.

Assim, através dos resultados anteriores, obteve-se a seguinte FDP (Figura 5.7) para a variavel

Z (equagao (5.21)):
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Z~ N(1.379,0.3992) (5.21)

Frequéncia, fy(x)

Fator de carga de colapso (1)

Figura 5.7: Distribui¢ao da medida de seguranga.

5.5.1.4. Indice de fiabilidade alvo

Os valores do indice de fiabilidade alvo () sdo estabelecidos com base na analise de
fiabilidade de varias estruturas. Assim, os valores-alvo t€m que contemplar varios fatores como
a probabilidade de falha, modo de colapso, o risco e custos associados e consequéncias
socioeconomicas. Tal como o indice de fiabilidade estrutural (£), devem ser adotados diferentes
valores para o indice de fiabilidade alvo dependendo do seu nivel de avaliagdo (local ou global)

(Matos, 2013; Cruz et al., 2008; Wisniewski, 2007).

Atualmente, existem varias normas e regulamentos que apresentam valores para o indice de
fiabilidade alvo (1) mas, a sua maioria sdo vocacionados para o dimensionamento de novas
estruturas. Na presente dissertacdo, vao ser apresentados os valores alvo do indice de fiabilidade
(Br) da norma ISO 13822 (2012), do regulamento EN NP 1990 (2009), da norma ISO 2394
(2012), do PMC (2001) e do fib (2003).

5.5.2. Avaliacao de seguranca

Segundo a norma ISO 13822 (2012), o valor minimo que uma ponte deve apresentar ¢ de 4,3,

para um periodo de referéncia igual a 50 anos, cujas consequéncias de colapso sao consideradas
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muito graves, em relagdo aos ELU (ISO 13822, 2012). Assim, segundo esta norma, a ponte nao

verifica a seguran¢a em relacdo aos ELU.

De acordo com o regulamento Europeu, o valor minimo que a ponte deve apresentar para o
indice de fiabilidade deve ser igual ou superior a 4,3, para um periodo de referéncia de 50 anos,
para a verificacdo aos ELU. Como § = 3,459, a ponte ndo verifica a seguranca em relagao

aos ELU, para um periodo de referéncia de 50 anos.

Segundo a norma ISO 2394 (2012), ¢ requerido um indice de fiabilidade minimo de 3,1, para
um periodo de referéncia igual a 50 anos. Assim, a ponte verifica a seguranga em relacao aos

ELU.

O PMC (2001) apresenta como valores de indice de fiabilidade minimo de 2,6, para um periodo
de referéncia de 50 anos. Conclui-se que a ponte verifica a seguranca em relagao aos ELU, para

um periodo de referéncia de 50 anos.

Segundo o fib (2003), para um nivel de fiabilidade satisfatorio, a ponte deve apresentar um
valor de indice de fiabilidade compreendido entre 4,60 e 6,00. A ponte apresenta um indice de

fiabilidade igual a 3,459, concluindo-se que ndo verifica a seguranga em relagao aos ELU.

Assim, conclui-se que o Viaduto de Durrdes ndo verifica a seguranga em relacdo aos ELU.

5.6. Inferéncia estatistica

Em avaliagdoes de seguranca de estruturas existentes, ¢ comum proceder-se a realizacdo de
ensaios ¢ medigoes de propriedades e desempenho estruturais, de forma a ser possivel aferir,

com 0 maximo rigor, as caracteristicas que a estrutura apresenta aquando a realizagao da andlise

de fiabilidade.

Os ensaios e medic¢des realizados permitem a obtencdo de informacao que pode ser utilizada
para atualizar o conhecimento sobre um determinado pardmetro ou um conjunto de parametros
estruturais, Ipso facto, a atualizacdo dos modelos numéricos probabilisticos. Assim, a
incorporagdo de tais metodologias em algoritmos de avaliagdo de segurancga estrutural, permite
atualizar os modelos numéricos ¢ reduzir a incerteza associada (Faber, 2009; Matos, 2013;

Jacinto, 2011).
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As metodologias utilizadas para a atualizagao de modelos probabilisticos sio denominadas de
metodologias de inferéncia estatistica. As técnicas mais comuns sdo designadas técnicas de
inferéncia Bayesiana, ou simplesmente técnicas Bayesianas, em homenagem ao seu autor, o

reverendo Thomas Bayes (Bolstad, 2004).

Existem, principalmente, dois principais paradigmas para a abordagem da inferéncia estatistica:
(1) o paradigma classico (ou “frequentista” ou tradicional); e (2) o paradigma Bayesiano.
Segundo o paradigma cldssico, um parametro ¢ considerado como uma grandeza fixa (mesmo
que ndo seja conhecida). O paradigma Bayesiano considera que um parametro pode ser
representado por uma gama de valores possiveis. Assim, o paradigma Bayesiano assume que a
probabilidade é o grau de confianga individual de ocorréncia de determinado evento, enquanto
que o paradigma classico assume a probabilidade como um conceito objetivo (Gelman et al.,

2009).

A inferéncia Bayesiana permite atualizar a distribuigdo inicial (distribuigcdo a priori), através
da fung@o de verosimilhanca (likelihood), obtendo-se a distribui¢@o atualizada (distribui¢ao a
posteriori) (Ehlers, 2003; Ehlers, 2007). O objetivo fulcral da metodologia Bayesiana ¢ a
obtengdo da distribuigdo a posteriori dos parametros e a reducdo da incerteza estatistica dos

diferentes tipos de incertezas identificados no capitulo 2 (Miranda et al., 2008; Cruz, 2008).

5.6.1. Teorema de Bayes

Considere-se uma distribuig¢@o inicial continua associada a um pardmetro €, com n possiveis
valores (01, ... 6h). Foi possivel obter nova informagado x e, pretende-se incorporar esta nova
informagdo na distribuicdo inicial. Para tal, recorre-se ao teorema de Bayes, que ¢ dado por
(equagao (5.22)):

p(8]x) = p(6) p(x16) (5.22)

Jy p(©) p(x]6) db

onde p(0) ¢ a distribuicao inicial de 8 e contém as informagdes iniciais acerca do parametro,
p(x|0) é a probabilidade condicional (verosimilhanga ou likelihood) da nova informagao dado
0 e, p(B|x) é a distribui¢do posterior de 6 dada a nova informagdo x. A distribuigdo a priori e

a distribuigdo a posteriori de 8 podem ser representadas pelas respetivas FDP.
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A distribui¢do conjunta de probabilidade da nova informacgdo ¢ dada por p(x|8), designada

verosimilhanga (likelihood), definida pela seguinte expressao (5.23):

p(@lx) = L(6) =[I;p(x:10) (5.23)
Estas duas fontes de informacao, priori e verossimilhanga, sdo combinadas levando a

distribuicdo a posteriori de 6, p(0]x) (equagdo (5.24)):

p(8]x) o< L(6) p(6) (5.24)
A distribuigdo a posteriori contém mais informagdo do que a distribui¢do a priori, sendo

geralmente, a incerteza associada menor (Ehlers, 2007).

5.6.2. Inferéncia Bayesiana

Segundo a inferéncia Bayesiana, os parametros envolvidos sdo descritos por FDP, com um ou
mais parametros desconhecidos. Para além disso, as FDP sdo definidas por hiperparametros
(parametros das distribuigdes dos pardmetros das distribuicdes) conhecidos. Os
hiperpardmetros sdo atualizados através da agregacdo da nova informacdo sendo,

posteriormente, utilizados para inferir, i.e., atualizar os parametros das distribuigdes.

No presente trabalho, as variaveis em estudo sdo o peso volimico da alvenaria (y,,) ¢ a
resisténcia a compressao (f), devido ao facto de se terem realizado ensaios de caracterizacao
material, tendo-se obtido nova informagéo sobre estes parametros. A distribuigdo a priori ¢ uma
distribuicao Normal descrita pelos parametros estatisticos média (u) e desvio-padrao (o). Para
a funcdo de verosimilhancga foi considerada uma lei de distribuicao normal, que permite utilizar
distribuicdes iniciais conjugadas e permite obter bons resultados. Deste modo, a lei de
distribuicao a posteriori, devido as propriedades de distribui¢des conjugadas, ¢ uma lei de

distribuicdo Normal.

5.6.2.1. Distribuicdo Normal com média desconhecida e variancia

conhecida: distribuic¢éo a priori conjugada

A distribui¢do conjugada inicial (distribui¢io a priori) com média (p,) e variancia (o¢)

conhecidas e, tem a seguinte forma (equagao (5.25)) (Gelman et al., 2009):
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1
p(u) o« exp l— 207 (u— Ho)zl (5.25)

Por conseguinte, distribui¢do a posteriori também ¢é uma lei de distribui¢do Normal com média
(uy) e variancia (of) calculada de acordo com os valores anteriores e considerando a

verosimilhanga (equagdo (5.26)):

1
p(u) o« exp [—ﬁ- (u— ul)zl (5.26)
1

A média atualizada (u,) ¢ determinada através da expressao (5.27):

1 n _
_0—_02.‘[10_|_F.x
m =t (5.27)
ozt o2
0

sendo 1 o nimero de amostras e o2 a variancia da nova informacio.

A precisdo € o inverso da varidncia. Assim, a média a posteriori ¢ a média ponderada da média
a priori e da média da nova informagdo, com pesos proporcionais a precisdo. A varidncia ¢é

calculada por (equacdo (5.28)):

R 28
o2 0?2 o2 (5.28)

A populagio a posteriori segue uma lei de distribuigdo normal com média p1; (Up,p), € Variancia

(Ugop), obtida pela expressao (5.29):

1,1
o o
52 (5.29)
pop 1 n .
o7 32

5.6.2.2. Distribuicdo Normal com média e variancia desconhecidas:

distribuicéo a priori conjugada

No caso da média e da variancia serem ambas desconhecidas, a distribui¢ao conjugada posterior

¢ expressa pela expressao (5.30):
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v0/2+1

p(u) (%)1/2 © exp [—2% (u —uo)zl : (é) © exp [— 2%] (5.30)

0
Onde n, ¢ o nimero de amostras iniciais, Sy¢ a soma quadratica das diferencas entre os valores
iniciais e a sua média (equagio (5.31)), o ¢ a média inicial, 6 é a variincia inicial e v,

representa os graus de liberdade (equagdo (5.32)).
So = Xiza(xi — 1o)? (5.31)
1.70 == TlO - 1 (5.32)

A expressdo (5.33) indica que a distribui¢ao a priori ¢ uma distribuicdo Normal-Gamma, i.e.,
o produto de uma densidade de uma distribuicdo Gamma invertida, com argumentos 2 e v,, €
uma distribuigdo Normal, com argumentos p, sendo a varidncia proporcional a o2. A
distribui¢do inicial para u condicional a ¢? é uma distribuicio Normal com média u, e
variancia a2 /n:

02) (5.33)

2 ~N -
ulo Ho, o

A distribui¢ao a priori para a precisdo (inverso da variancia) ¢ uma distribuicdo Gamma com

hiperparametros vy /2 e Sy/2 (equacao (5.34)):

1 vo So
7z ~gamma (3. 7) 9

A distribuicdo condicional a posteriori de u dado ¢ é uma distribui¢io Normal com média y,

e variancia a2 /n; (equagdo (5.35)):

o’ (5.35)
() .
ny

Sendo a distribui¢io marginal a posteriori de 1/02 uma distribui¢io Gamma (equacio (5.36)):

1 (171 Sl> 536
2. X~ gammal—, (5.36)
sendo (equagdes (5.37) e (5.38)):

vy =vy+n (5.37)
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Nnon
Si=S,+m—1) 52 +—>

motn Ho)* (5.38)

A distribuigdo a posteriori combina a informagdo anterior com a nova informagdo. A média
posterior (u;) (equacao (5.39)) ¢ calculada através da média ponderada entre a média inicial
(Kp), o nimeros de amostras iniciais (n,), o nimero de amostras (n), a média das amostras (x)

e o numero total de amostras (n,) (equagao (5.40)):

__M n_s (5.39)
S “°+n0+nx
ny=ng+n (5.40)

O desvio-padrao da média p, ¢ calculada através da expressao (5.41):

1 Si
n+ny vy —2

o(u)? = ,v > 2 (5.41)

A média da precisdo (1/0#) é expressa por (equacio (5.42)):

L.nh (5.42)
o2 S, '
E a sua variancia ¢ calculada através da expressao (5.43):
2
1" 2y (5.43)
\oZ) T 52
1 1

A média a posteriori da populag¢io (up,,) € numericamente igual & média u;. A variancia da

populagdo a posteriori ¢ obtida através da expressao (5.44):

ng+n+1 S

2
motn -2 7 (5.44)

Opop =

5.6.3. Distribuico a posteriori. Simulacdo de distribuicGes a posteriori

O objetivo principal da inferéncia Bayesiana ¢é obter a distribui¢ao a posteriori (distribuigdo
atualizada). Os parametros estatisticos, que caracterizam as diversas leis de distribuicdo, podem
ser obtidos por aplicagdo de métodos analiticos (especialmente se as distribuigdes a priori sdo

adequadamente escolhidas). Alternativamente, utilizam-se métodos de simulagao.
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Existem diversos algoritmos para a simulagdo das distribuicdes a posteriori. Um desses
algoritmos sdo as Cadeias de Markov de Monte Carlo (CMMC), desenvolvido por Metropolis
etal. (1953). O CMMC ¢ um método baseado na geragao sequencial de valores, cujo resultado
da amostra n depende unicamente do resultado da amostra mais recente (n—1). Hastings (1970)

apresenta uma descricao detalhada deste algoritmo.

Existem diversas técnicas de amostragem de CMMC. As técnicas de amostragem mais
divulgadas e utilizadas sdo a amostragem de Gibbs e o algoritmo Metropolis et al. (1953). A
amostragem de Gibbs ¢ utilizado para simulagcdes em modelos condicionalmente conjugados.
Gelfand et al. (1990) apresenta o amostrador de Gibbs como um método para calcular a
distribui¢do marginal & posteriori Bayesiana. O algoritmo de Metropolis é geralmente usado
em modelos que nao sdo condicionalmente conjugados. A amostragem por Gibbs encontra-se
implementado no software OpenBUGS. No presente trabalho, serdo utilizados métodos
analiticos e métodos de simulagdo, sendo posteriormente comparados os resultados entre ambos
os métodos, de modo a comprovar-se a qualidade dos resultados obtidos pelos métodos de

simulacgao.

5.6.4. Atualizagdo das distribuicGes dos parametros estruturais

No estudo do viaduto de Durraes procedeu-se a realizagdo de ensaios de caracterizagdo material,
apresentados no capitulo 3. Com base na informagao obtida dos ensaios realizados, foi possivel

atualizar as distribui¢cdes de parametros materiais.

Dos ensaios realizados obteve-se nova informagdo sobre o material de alvenaria,
nomeadamente, os pardmetros do peso volimico, da resisténcia a compressao e do modulo de
elasticidade. Destas trés propriedades, apenas se considerou, para a avaliagdo de seguranga, a
informagao relativa ao peso volumico do material devido ao facto do software utilizado, RING,
ndo considera o modulo de elasticidade no modelo numérico (ndo foi necessaria a
caracterizagdo inicial e, por conseguinte, a sua atualizacdo) e a resisténcia a compressao da
alvenaria, visto ndo se tratar de um parametro critico para a analise (influéncia diminuta no
comportamento da estrutura), € pouco relevante a sua atualizagdo para a avaliagao de seguranga.
Apesar de nao ser utilizado na analise estrutural, procedeu-se a sua atualizagdo para verificar a

redugdo da incerteza estatistica associada a este parametro.
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5.6.4.1. Peso volumico da alvenaria

A distribuicdo inicial do peso volimico da alvenaria foi obtida da consulta de informagao
apresentada pela bibliografia (Sustainable Bridges, 2007(b); Schueremans, 2006) e, a sua
variabilidade caracterizada por avaliagdes de seguranca realizadas por diversos autores (Casas,
2011; Sustainable Bridges, 2007(c)). Mais tarde, surgiu a oportunidade de se realizarem ensaios
de caracterizagdo material da alvenaria e, optou-se pela aplicagdo das técnicas de inferéncia

Bayesianas para reducdo da incerteza estatistica.

A lei de distribui¢do a priori do peso volimico da alvenaria ¢é caracterizada pelos seguintes

parametros estatisticos (equagao (5.45)):

Ym~ N(25,2.52) (5.45)

Média desconhecida e variancia conhecida

Aplicando as propriedades de distribuigdes de familias conjugadas com média desconhecida e
varidncia conhecida, a distribui¢do a posteriori (ou atualizada), tem como parametros

estatisticos os seguintes valores (equacao (5.46)):

Ym~ N(25.478,0.1892) (5.46)

Correspondendo um CV=0,742%. Apresenta-se um grafico (Figura 5.8) com as distribuigdes a

priori, likelihood e a posteriori do peso volimico da alvenaria.
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Figura 5.8: Distribui¢des a priori, likelihood e & posteriori do peso volimico da alvenaria.
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Na Tabela 5.2 sdo apresentados os dados comparativos da distribui¢do a priori e da distribui¢do

a posteriori.

Tabela 5.2: Valores iniciais ¢ posteriores da lei de distribuigdo do peso volumico da

alvenaria.
Parametro [MPa]
Ko 25
0o 2,5
My 25,478
01 0,094
IC95% (i) 25,294 — 25,662
Hyop 25,478
Tpop 0,189
IC 95% (upop) 25,264 — 25,692

IC — Intervalo de Confianga

Analisando a Figura 5.8 e a Tabela 5.2, verifica-se que o valor médio sofreu um pequeno
aumento (1,912%). O desvio-padrdo reduziu abruptamente (92,44%), visto a incerteza
estatistica da nova informagio ser muito reduzida. E possivel concluir, por analise da tabela
anterior, que a variabilidade do peso volumico da alvenaria diminuir drasticamente, sendo a
distribuicao atualizada benéfica para o comportamento estrutural (o peso volimico ¢ um

parametro critico que ¢ favoravel para a PAAP).
Os resultados obtidos pelo software OpenBUGS foram os seguintes (Tabela 5.3):

Tabela 5.3: Valores da populagdo a posteriori obtidos por métodos de simulagao.

Pardmetro Valor
Opop 0,19

IC — Intervalo de Confianga

Por anélise da Tabela 5.3 comprovam-se os resultados obtidos anteriormente. Para além disso,
¢ possivel aferir que os resultados obtidos pelos métodos de simulagdo sdo fidedignos,
simplificando a obtengdo de distribuicdes a posteriori, por aplicagdo de metodologias

Bayesianas.
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Meédia e variancia desconhecidas

Considerando a média e a variancia desconhecidas, sdo necessarias informacdes adicionais
sobre a distribui¢do a priori, nomeadamente o niimero de amostras iniciais. A distribui¢do a
priori considerada tem os parametros estatisticos definidos na equacdo (5.45). Visto a
distribuicdo inicial ter sido definido através de bibliografia e o nimero de amostras iniciais
considerado para a sua construc¢do ndo ser apresentado, consideraram-se diversas hipdteses para
a definicdo do niimero de amostras iniciais: (1) 30 amostras iniciais; (2) 10 amostras iniciais;
(3) 3 amostras iniciais; ¢ (4) 1 amostra inicial. O objetivo deste estudo ¢ aferir qual a
importancia e influéncia do nimero de amostras iniciais na distribui¢ao a posteriori (ou

atualizada). Os resultados obtidos, para cada hipdtese, sdo apresentados na Tabela 5.4:

Tabela 5.4: Valores iniciais e posteriores da lei de distribui¢@o do peso volumico da
alvenaria.

Numero de amostras iniciais (ng)

ny=30 ny=10 ny=3 ny=1
Parametro [MPa]
Ky 25 25 25 25
o(Uy) 2,5 2,5 2,5 2,5
My 25,044 25,110 25,239 25,359
o(u,) 0,429 0,661 0,846 0,237
01 2,384 2,176 1,606 0,274
o(o1) 0,172 0,364 0,429 0,019
IC95% (u,) 24,203 — 25,885 23,814 26,406 23,580 —26,897 24,894 — 25,824
Hoop 25,044 25,110 25,239 25,359
Opop 2,499 2,474 2,239 0,530
IC 95% ('upop) 22,216 -27,872  22,310—-27,910 22,705 -27,773 24,759 — 25,959

IC — Intervalo de Confianca

Pela analise da Tabela 5.4, verifica-se que quanto menor o numero de amostras iniciais, 0s
resultados tendem para a nova informacao. Para além disso, o desvio-padrao da populacao
diminui com um menor nimero de amostras iniciais. Este facto é, fundamentalmente, devido a
importancia atribuida as amostras iniciais ou as amostras posteriores, consoante o nimero de

amostras definido, i.e., o grau de confianca atribuido a informagao anterior ou a informagao

160



Avaliagdo de Seguranca de Pontes Existentes. Aplicacdo ao Viaduto Ferroviario de Durraes

posterior. Como a distribuicao inicial foi definida através de consulta bibliografica, considerar-
se-4 apenas uma amostra como numero de amostras iniciais, dando-se um maior grau de
confianga a nova informagao (os ensaios de caracterizagdo realizados sdo mais fidedignos face

a caracterizacdo bibliografica, devido ao facto de retratarem o caso de estudo) (Figura 5.9).
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Figura 5.9: Distribui¢oes a priori, likelihood e a posteriori do peso voliimico da alvenaria.

Comparando os valores da média e desvio-padrao obtidos para a populagdo, para o caso de
média desconhecida e varidncia conhecida com o caso de média e varidncia desconhecidas
(Figura 5.10), facto de se considerar a variancia deterministica, i.e., sem incerteza associada,
resulta numa média e desvio-padrao da populacdo mais proximos da nova informagdo e
incerteza estatistica mais reduzida, face ao caso de média e variancia desconhecidas (para o
calculo da média e da populagdo posteriores nao é considerado o nimero de amostras iniciais,

mas apenas o numero de amostras da nova informagao).
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Figura 5.10: Distribui¢des a priori e a posteriori para os casos: (1) média desconhecida e
variancia conhecida; e (2) média e variancia desconhecidas.
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Os resultados obtidos (considerando-se apenas uma amostra inicial) pelo software OpenBUGS

foram os seguintes (Tabela 5.5):

Tabela 5.5: Valores da populagdo a posteriori obtidos por métodos de simulagio.

Parametro [MPa]
JI 25
o (o) 2.5
My 25,044
o(u,) 0,43
01 2,39
a(o4) 0,18
IC95% (u,) 24,20 — 25,89
Hop 25,04
Opop 0,65
IC 95% (,upop) 22,22 - 27,88

IC — Intervalo de Confianca

Por andlise da Tabela 5.5, verifica-se uma ligeira diferenca entre os resultados obtidos entre os
métodos de simulacdo e os métodos analiticos (cerca de 1,3% para ambos os parametros

estatisticos), comprovando-se, novamente, os resultados obtidos pelos métodos de simulagao.

5.6.4.2. Resisténcia a compressao da alvenaria

A distribuic¢do inicial da resisténcia a compressdo da alvenaria foi caracterizada através da
consulta de bibliografia especifica (Sustainable Bridges, 2007(b); Schueremans, 2006) e de
avaliagdes de seguranca a PAAP por diversos autores (Sustainable Bridges, 2007(c); Casas,

2011).

A lei de distribuicdo a priori da resisténcia a compressdo da alvenaria ¢ caracterizada pelos

seguintes parametros estatisticos (equagdo (5.47)):

fe~ N(25,5%) (5.47)
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Meédia desconhecida e variancia conhecida

Aplicando as propriedades de distribuigdes de familias conjugadas com média desconhecida e
varidncia conhecida, a distribui¢do a posteriori (ou atualizada), tem como parametros

estatisticos os seguintes valores (equagao (5.48)):

fo~ N(42.109, 3.6682) (5.48)

Correspondendo um CV=8,712%. Apresenta-se um grafico (Figura 5.11) com as distribui¢des

a priori, likelihood e a posteriori da resisténcia a compressdo da alvenaria.
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Figura 5.11: Distribuigdes a priori, likelihood e a posteriori da resisténcia a compressao da
alvenaria.

Na Tabela 5.6 sao apresentados os dados comparativos da distribuig¢do a priori e da distribui¢ao

a posteriori.

Analisando a Figura 5.11 e a Tabela 5.6, verifica-se que o valor médio sofreu um aumento
significativo (62,44%). O desvio-padrdo reduziu ligeiramente (26,64%). E possivel concluir,
por analise da tabela anterior, que a variabilidade da resisténcia a compressao da alvenaria
diminuiu tenuemente, sendo mais notoria a alteracao do seu valor médio. Assim, a distribui¢ao

atualizada ¢ claramente benéfica para o comportamento estrutural.
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Tabela 5.6: Valores iniciais ¢ posteriores da lei de distribuigdo da resisténcia a compressdo da

alvenaria.
Parametro [MPa]
Ho 25
o) 5
Uy 44,483
01 3,227
IC95% (u,) 38,158 — 50,808
Hpop 42,109
Opop 3,668
IC 95% (,upop) 37,958 — 46,260

IC — Intervalo de Confianca

Os resultados obtidos pelo software OpenBUGS foram os seguintes (Tabela 5.7):

Tabela 5.7: Valores da populagdo a posteriori obtidos por métodos de simulagéo.

Parametro Valor
Opop 3,67

IC — Intervalo de Confianga

Por analise da Tabela 5.7 comprovam-se os resultados obtidos anteriormente. Para além disso,
¢ possivel aferir que os resultados obtidos pelos métodos de simulagdo sdo fidedignos,
simplificando a obtengdo de distribuigdes a posteriori, por aplicagdo de metodologias

Bayesianas.

Média e variancia desconhecidas

A distribuigdo a priori considerada tem os parametros estatisticos definidos na equagéo (5.47).
Visto a distribui¢do inicial ter sido definido através de bibliografia e o nimero de amostras
iniciais considerado para a sua constru¢do ndo ser apresentado, consideraram-se varias

hipoteses para a defini¢do do nimero de amostras iniciais: (1) 30 amostras iniciais; (2) 10
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amostras iniciais; (3) 3 amostras iniciais; € (4) 1 amostra inicial. O objetivo deste estudo ¢ aferir
qual a importancia ¢ influéncia do niimero de amostras iniciais na distribui¢ao a posteriori

(resultados finais). Os resultados obtidos, para cada hipotese, sdo apresentados na Tabela 5.8:

Tabela 5.8: Valores iniciais e posteriores da lei de distribui¢@o da resisténcia a compressdo da
alvenaria.

Numero de amostras iniciais (ng)

ny=30 ny=10 ny=3 ny=1
Parametro [MPa]
Ky 25 25 25 25
oK) 5 5 5 5
My 26,771 29,496 34,742 39,612
(i) 1,341 2,938 5,964 8,740
01 7,460 9,669 11,316 10,092
o(oq) 1,687 7,191 21,340 25,460
IC95% (u,) 24,143 —29,399 23,738 —35,254 23,053 -46,431 22,482 —-56,742
Hyop 26,771 29,496 34,742 39,612
Opop 7,821 10,991 15,779 19,542
IC 95% (.Upop) 17,921 —35,621 17,059 -41,933 16,886 — 52,598 17,498 — 61,729

Pela andlise da Tabela 5.8, verifica-se que quanto menor o numero de amostras iniciais, a média
posterior da populagcdo tende para a nova informagdo. Em relagdo ao desvio-padrdao da
populagdo, um menor nimero de amostras iniciais provoca o aumento do seu valor, i.e., a sua
incerteza aumenta. Este facto ¢ devido a diferenca entre as médias iniciais e da nova informacao,
originando um desvio-padrao da populagdo posterior muito elevado, comparativamente aos

desvios-padrao iniciais e da nova informacao (Figura 5.12).
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Figura 5.12: Distribuig¢des a priori, likelihood e a posteriori da resisténcia a compressdo da

alvenaria.

Na Figura 5.13 sdo apresentadas as distribuigdes a prior e posteriores da resisténcia a

compressdo da alvenaria. Pela analise da Figura 5.13, verifica-se que a variancia da populacdo

posterior para o caso da média e variancia desconhecidas é muito superior a variancia da

populagdo para o caso da média desconhecida e variancia conhecida.

0.12

0.1

0.08

0.06

Frequéncia, fy(x)

0.04

0.02

A “™" Priori
- Média desconhecida; variancia conhecida
Lo Média e variancia desconhecidas

0
0

~ L J

50 60 70
Resisténcia a compressao (f;)

Figura 5.13: Distribuigdes & priori e & posteriori para os casos: (1) média desconhecida e

variancia conhecida; e (2) média e variancia desconhecidas.

Os resultados obtidos (considerando-se apenas uma amostra inicial) pelo software OpenBUGS

foram os seguintes (Tabela 5.9).
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Tabela 5.9: Valores da populagdo a posteriori obtidos por métodos de simulagio.

Parametro [MPa]
Ko 25
o (o) 5
My 39,64
o(u,) 8,79
01 10,12
o(oq) 25,52
IC95% (u,) 19,80 — 59,48
Hop 38,93
Opop 18,27
IC 95% (P‘pop) 26,99 — 50,87

IC — Intervalo de Confianga

Por andlise da Tabela 5.9, verifica-se uma ligeira diferenca entre os resultados obtidos entre os
métodos de simulacdo e os métodos analiticos (cerca de 1,3% para ambos os parametros

estatisticos), comprovando-se, novamente, os resultados obtidos pelos métodos de simulagao.

Com a realizacdo dos procedimentos acima apresentados, verificam-se outras vantagens da
utilizacdo de metodologias Bayesianas: (1) flexibilidade em considerar diferentes graus de

confianga; e (2) combinacdo de diferentes fontes de informagao.

A primeira abordagem utilizada foi o caso de familias conjugadas com média desconhecida e
variancia conhecida, i.e., considera-se a média como uma variavel desconhecida e a variancia
conhecida e deterministica. O valor do desvio-padrdo da populagao, por aplicagdo deste método,
¢ menor do que o desvio-padrao inicial. Os valores de cada pardmetro estatistico sdo valores

caracteristicos, sendo vocacionados para dimensionamento.

A segunda abordagem utilizada foi o caso de familias conjugadas com média e variancia
desconhecidas. Neste tipo de andlise, a incerteza da populagdo também ¢é considerado, i.e., a
populagdo ¢ atualizada. Esta abordagem permite um tratamento mais global de incerteza. Face
a abordagem anterior, a média da populacao difere ligeiramente e o desvio-padrao da populacao
¢ aumenta significativamente, devido a diferenga entre a média inicial e a média da nova

informacao.
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De ambas as abordagens, conclui-se que o caso de familias conjugadas com média
desconhecida e variancia conhecida ¢ mais simples e a sua aplicacao ¢ vocacionada quando o
parametro estatistico de interesse ¢ o valor médio. Apesar disso, determinadas propriedades
estruturais apresentam elevada incerteza e, a utilizacao deste procedimento, para a defini¢ao da
variancia deterministica, pode comprometer o processo de atualizagdo. Este problema ¢
facilmente contornado quando se consideram a média e a variancia desconhecidas, tratando-se

a incerteza de forma global.

Para a avaliacdo de seguranca, consideraram-se os resultados obtidos da aplicacdo do caso de
familias conjugadas com média desconhecida e variancia conhecida, devido ao facto da
variabilidade ser menor, verificando-se, mais facilmente, o efeito benéfico da reducdo da

incerteza estatistica associada aos parametros estruturais e, o seu efeito no indice de fiabilidade

B).

5.7. Avaliacdo de seguranca

5.7.1. Curva de resisténcias

Relativamente ao modelo de resisténcias, apenas foi atualizada a lei de distribui¢cdo associada
ao peso volumico da alvenaria. A nova distribuicao do peso volumico da alvenaria € a seguinte

(equagao (5.49)):

Ym~ N(25.478,0.1892) (5.49)

Geraram-se novos valores pelo MHL, incorporando-se a matriz de correlagdo apresentada
anteriormente. A curva teorica ajustada da resisténcia da PAAP foi obtida através do software
Matlab. Obteve-se a seguinte FDP para o histograma dos fatores de carga de colapso (Figura

5.14):
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Figura 5.14: Histograma ¢ curva teorica ajustada dos fatores de carga de colapso obtidos
(LLH: Log-Likelihood; y*: valor do teste Qui-Quadrado de qualidade de ajuste).

A FDP da curva de resisténcia ¢ descrita pelos seguintes parametros estatisticos (equacao

(5.50)):

R~ N(2.772,0.3722)

5.7.2. Curva de acdes

O modelo de agdes utilizado ¢ indicado na Figura 5.4 e definido pela equagao (5.12).

5.7.3. Calculo do indice de fiabilidade

(5.50)

Foram utilizados os mesmos procedimentos para o cdlculo do indice de fiabilidade. A

representacdo conjunta das FDP da resisténcia R e das agdes S originou o seguinte grafico

(Figura 5.15):
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Figura 5.15: Histogramas da resisténcia (R) e das agdes (S) e respetivas curvas tedricas
ajustadas (FDP Normais), apds inferéncia Bayesiana.

O indice de fiabilidade proposto por Cornell (equagdo (5.13)) foi calculado através da
formulagdo apresentada no capitulo 2 (equagdo (2.19)). Sabendo que a resisténcia (R) € descrita
pela equagdo (5.11) e as solicitagdes (S) sdo descritas pela equacdo (5.12), o indice de

fiabilidade segundo Cornell ¢ igual a (equagdes (5.51) e (5.52)):

2,772-1,345

b= J(0,372240,1352) = 3,606 (3.51)
pr = ¢(—3,606) = 1,555. 10~* (5.52)

O indice de fiabilidade proposto por Hasofer-Lind (FORM) foi calculado através do software
FReET. Os resultados obtidos por este método foram (equagdes (5.53) e (5.54)):

p;=1555.10"* (5.53)

g =¢1(-1,555.107*) = 3,605 (5.54)

Os resultados obtidos pelo método SORM foram os seguintes (equagdes (5.55) e (5.56)):

ps = 1,555.107* (5.55)
B =¢1(-1,555.107*) = 3,605 (5.56)
Para concluir, procedeu-se ao célculo do indice de fiabilidade através do MMC. Foram obtidos

os seguintes resultados (Figura 5.16):
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Figura 5.16: Simulagdes geradas pelo MMC (azul: regido da seguranga; vermelho: regido de
falha); Respetivas FDP obtidas pelo MMC, ap6s inferéncia Bayesiana.

Através do MMC, obtiveram-se os seguintes resultados (equagdes (5.57) e (5.58)):

pr=1,634.10"* (5.57)
B =¢1(-1,634.10%) = 3,593 (5.58)

5.7.4. Comparacéo dos diversos indices de fiabilidade

O método de Cornell forneceu um f = 3,606. Ambos os métodos FORM e SORM
apresentaram um valor f = 3,605, como solucdo. O MMC apresentou um § = 3,593. A
diferenca entre os diversos indices ¢ minima. Assim, através dos resultados anteriores, obteve-

se a seguinte FDP (Figura 5.17) para a variavel Z (equagao (5.53)):

Z~ N(1.427,0.3962) (5.53)
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Figura 5.17: Distribui¢do da medida de seguranga apés inferéncia Bayesiana.

5.7.5. Avaliacdo de seguranca

De acordo com a Tabela 2.1, o Viaduto de Durrdes apenas verifica a seguranga em relacao aos
ELU segundo o PMC (2001) e a norma ISO 2394 (2012), falhando a sua verificagdo de acordo
com as restantes normas. Salienta-se que apenas foi atualizado um parametro critico. O
acréscimo de seguranca (aumento de 3,73%), por atualiza¢do do peso volimico da alvenaria,

ndo foi suficiente para se verificar a seguranga aos ELU.

Tal como referido no capitulo 2, os valores apresentados na Tabela 2.1 sdo vocacionados para
avaliagdes de seguranca locais, i.e., ndo consideram o sistema estrutural e a ndo linearidade do
comportamento estrutural. Os valores apresentados pelo fib (2003) contemplam o sistema
estrutural em andlise (avaliagdes de seguranca a nivel global) e a ndo linearidade do
comportamento estrutural (a redistribuicdo de esforcos, a redundancia e a robustez, por
exemplo). Visto a estrutura em andlise ser uma PAAP e este tipo de estrutura ter uma capacidade
de redistribui¢do de esforgos muito baixa (o que torna a analise limite ou plastica um método
de analise estrutural adequado a este tipo de estruturas), os valores apresentados pelo fib (2003),
como indices de fiabilidade alvo, ndo sdo adequados para avaliagdes de seguranca de PAAP.
Deste modo, conclui-se que os valores propostos pelas diversas normas acima referidas nao sao

apropriados para a avaliagdo de seguranga de PAAP.
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A PAAP em estudo poderia eventualmente verificar a seguranca se os valores do indice de
fiabilidade alvo fossem adequados a este tipo de estrutura, se fosse possivel aferir o volume e
intensidade de trafego “real” que solicita a PAAP, através de WIM, e se fosse possivel a

realizacdo de ensaios de caracterizagdo adicionais.

5.8. Conclusoes

No presente capitulo abordaram-se as diversas incertezas associadas a pontes em arco de
alvenaria de pedra, assim como as metodologias de avaliacdo de seguranga de nivel 5, i.e.,
metodologias puramente probabilisticas. Foram apresentadas ambos os modelos de a¢des e de
resisténcia representativos do Viaduto de Durrdes, culminando-se na verificagcdo de seguranga

estrutural.

A anélise probabilistica ¢ realizada através da incorporagao da incerteza no modelo numérico
deterministico. A definicdo das funcdes densidade de probabilidade representa a incerteza
associada aos parametros estruturais. A caracterizagdo da incerteza ¢ realizada com base em
bibliografia ou em ensaios de caracterizagdo realizados. Nos casos em que tais informagdes ndo
se encontram disponiveis, a incerteza ¢ definida com base no critério e experiéncia pessoais. A
geracdo dos varios cenarios de andlise, i.e., a geracdo dos valores aleatorios € realizada através

de um método de amostragem estratificada, o Método do Hipercubo Latino.

Para a quantificacao do indice de fiabilidade, foram utilizados diversos métodos: (1) o método
proposto por Cornell; (2) o método de Hasofer-Lind (FORM); (3) o método SORM; e (3) o
M¢étodo de Monte Carlo. Os resultados obtidos por todos os métodos sdo muito préximos.
Apesar disso, o valor de referéncia para o indice de fiabilidade foi o obtido pelo Método de
Monte Carlo, devido ao facto de apos um elevado nimero de simulagdes (milhdes de

simulagdes), o valor obtido pode ser considerado exato.

Os valores de indice de fiabilidade alvo considerados foram obtidos dos diversos regulamentos
atuais, sendo a sua maioria vocacionados para o dimensionamento de novas estruturas. Para
além disso, os valores de indice de fiabilidade alvo apresentados ndo sdo adequados para este
tipo de estruturas e método de analise estrutural, sendo a classificagdo da seguranca estrutural,

de certo modo, inconclusiva. Apos a analise da fiabilidade estrutural, concluiu-se que os niveis
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de fiabilidade apresentados pelo Viaduto de Durrdes ndo atingem os niveis de fiabilidade

requeridos. Mas, tal como enunciado atras, esta classificacdo pode nao corresponder a realidade.

A realizagdo de ensaios de caracterizagdo, além de permitir a determinacao das propriedades
mecanicas dos materiais, permitiu reduzir a incerteza do modelo numérico, através da
incorporacdo dos resultados provenientes dos diversos ensaios e medi¢des por aplicacdo de
técnicas de inferéncia Bayesianas. As técnicas Bayesianas, além de permitirem interpretagdes
probabilisticas mais objetivas e diretas, permitem a jun¢ao da nova informacao (proveniente
dos ensaios ¢ medigdes) e da informagdo anterior (distribuigdo a priori), obtendo-se uma
distribui¢ao final que contempla ambas as informag¢des (distribui¢ao a posteriori). Recorreu-se
a dois procedimentos distintos. No primeiro procedimento, foi considerada a média como um
parametro desconhecido e a variancia conhecida. No segundo procedimento, foram considerado
ambos os parametros estatisticos como desconhecidos. Verificou-se que os resultados obtidos,
pelos dois procedimentos, diferem ligeiramente. No entanto, a incerteza da distribui¢cdo
posterior, por aplicagdo do primeiro procedimento, ¢ menor, sendo esta a distribuigdo

considerada na nova avaliagao de seguranga.

Atualizados os parametros estruturais, foi realizada uma nova avaliacdo de seguranca.
Novamente, o Viaduto de Durrdes ndo atingiu os indices de fiabilidade requeridos. Salienta-se
que por atualizagdo de apenas um parametro estrutural critico, verificou-se um aumento do
indice de fiabilidade. Como apresentado atras, por afericdo das cargas e pela calibragdo dos
valores do indice de fiabilidade alvo, o Viaduto de Durrdes poderia verificar a seguranga em

relacdo aos Estados Limites Ultimos.
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6.
CONCLUSOES E FUTUROS
DESENVOLVIMENTOS

I am careful not to confuse excellence with perfection.
Excellence | can reach for; perfection is God's business.
(Sou cuidadoso em ndo confundir exceléncia com perfeicgéo.
Exceléncia posso alcancar; perfeicdo é trabalho de Deus.)
Michael J. Fox

6.1. Conclusdes e observacdes finais

A presente dissertacdo tem, como principal objetivo, o desenvolvimento e a aplicacdo de um
conjunto de medidas de avaliagdo de seguranca probabilistica de estruturas existentes,
enfatizando-se a analise de pontes e viadutos. A obra de arte analisada é uma ponte em arco de

alvenaria de pedra, concretamente o Viaduto de Durraes.

A metodologia apresentada divide-se, essencialmente, em duas fases: (1) caracterizacdo e

construcdo de um modelo numérico deterministico; e (2) avaliacdo de seguranca probabilistica.

175



Capitulo 6. Conclusdes e futuros desenvolvimentos

A caracterizacdo pormenorizada da estrutura em analise é fulcral. A nivel geométrico, na
auséncia da documentacdo de projeto, é possivel realizar o levantamento geométrico através de
métodos de fotogrametria, métodos convencionais ou método de varrimento laser 3D. Os
métodos de fotogrametria revelaram bons resultados e desempenho na determinagdo das

dimensoes dos varios elementos estruturais.

A nivel material, os diversos pardmetros estruturais foram caracterizados atraves de avaliacoes
de seguranca realizadas e bibliografia especifica. Mais tarde, com a realizacdo de ensaios de
caracterizagdo material, foi possivel aferir os valores reais dos materiais utilizados na
construcdo do Viaduto de Durrdes. Analisando os resultados dos ensaios, verifica-se que a
caracterizagdo material realizada por consulta bibliogréafica é muito vaga, na medida que pode
ndo corresponder a realidade. No estudo realizado, verificou-se que os valores médios sdo
proximos dos valores obtidos da bibliografia mas, os valores do desvio-padrdo afastam-se

significativamente.

A caracterizacdo das solicitacOes foi realizada através dos modelos de carga apresentados pelo
regulamento Europeu de dimensionamento de novas estruturas, o regulamento EN 1991-2
(2003), visto a informacdo sobre a intensidade e volume de trafego que solicita o Viaduto de
Durrdes ndo se encontrar disponivel. Dos diversos modelos apresentados, apenas utilizou-se o
modelo de cargas LM71. Foi realizado um estudo para determinar se a presenca das cargas
uniformemente distribuidas era benéfica para o comportamento da estrutura e foram
considerados os efeitos dindmicos provocados pela passagem do trafego ferroviario. Os efeitos
dindmicos amplificam a resposta em, aproximadamente, 35%, valor significativo face a
resposta estética. Deste modo, verifica-se que a consideracdo dos efeitos dindmicos na analise
de pontes em arco de alvenaria, submetidas a trafego ferroviario, € muito importante,

amplificando, consideravelmente, a intensidade das a¢des estaticas face ao seu valor original.

Apos a caracterizacdo material, geométrica e das solicitacGes, foi utilizada toda a informacéo
para a construgdo de um modelo de analise estrutural. Devido ao elevado nimero de variaveis
envolvidas no processo de avaliacdo de seguranca, foi realizado uma analise de sensibilidade
para a determinagdo dos parametros criticos associados. Além disso, a analise de sensibilidade
constitui uma ferramenta muito importante na triagem das varidveis para as quais se justifica
caracterizagdo adicional e, consequentemente, a afericdo dos indices de fiabilidade

representativos da estrutura em analise.
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Quando sdo utilizados meétodos puramente probabilisticos, a determinacdo dos niveis de
fiabilidade que a estrutura apresenta sdo determinados por meio das curvas de resisténcia e de
acOes. A este nivel, sdo abandonados os coeficientes parciais de seguranca e, sdo consideradas,
explicitamente, as incertezas existentes no caso de estudo. A determinagdo da curva de
resisténcia foi realizada através do software de andlise ndo-linear (analise limite) RING, da
LimitState. Apds a caracterizacdo da incerteza associada a cada parametro critico, foram
gerados valores aleatdrios através do Método do Hipercubo Latino, obtendo-se um histograma
com os varios fatores de carga de colapso e, posteriormente, a curva tedrica ajustada da fungéo
densidade probabilidade associada. A funcdo densidade de probabilidade empregue para
descrever a variabilidade do modelo de agdes, foi obtida através da consulta da bibliografia
apresentada pelos projetos europeus Sustainable Bridges (2007(a)) e BRIME (2001). Obtidas
ambas as curvas de resisténcia e solicitacdes, quantificou-se o indice de fiabilidade do Viaduto
de Durrées, conclui-se que a ponte ndo cumpre 0s requisitos de segurancga preconizados pelas
varias normas de dimensionamento de novas estruturas e pela norma vocacionada para a
avaliacdo de estruturas existentes, a norma 1SO 13822. O Viaduto de Durrdes apenas verificou
a seguranca em relacio aos Estados Limites Ultimos, segundo o Probabilistic Model Code

(2001) e a norma ISO 2394 (2012). Assim, classificou-se a ponte como insegura.

Dos ensaios de caracterizagdo material realizados, obtiveram-se informacdes relevantes sobre
as propriedades mecanicas e fisicas do material de alvenaria. Estes novos dados foram
utilizados para atualizar a informagéo proveniente da bibliografia, reduzindo-se a incerteza
estatistica associada. A incorporagdo da nova informacéo foi realizada através das técnicas de
inferéncia Bayesianas. Foram considerados dois casos distintos: (1) média desconhecida e
variancia conhecida; e (2) média e variancia desconhecidas. O principal objetivo da aplicacdo
de metodologias Bayesianas é a obtencao da distribuicdo posterior (atualizada) e a redugdo da
incerteza estatistica associada aos parametros em andlise. No presente trabalho, foram
atualizadas os parametros estruturais do peso volumico e da resisténcia a compressdo da
alvenaria. Os resultados obtidos por aplicacdo destes dois procedimentos sdo muito
semelhantes. Verificou-se que, quando se considera a média e a variancia desconhecidas, o
numero de amostras da distribuicéo inicial e da nova informacao é muito importante, pois define
a confianca atribuida, i.e., quanto maior o nimero de amostras de uma distribuicdo, maior é a
importancia/influéncia nos resultados da distribuicdo posterior. No caso do peso volumico da
alvenaria, verificou-se que a reducdo da incerteza foi muito significativa. Em relagdo a

resisténcia a compressao da alvenaria, o valor médio aumentou consideravelmente mas, a sua
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incerteza aumentou consideravelmente, devido a diferenca entre os valores médios da
distribuicdo inicial e da nova informacéo. Deste modo, conclui-se que as técnicas de inferéncia
Bayesianas sdo uma ferramenta relevante em avaliagOes de seguranca, pois permitem atualizar
0 conhecimento sobre uma determinada propriedade estrutural, sem ignorar a informacéo

prévia, reduzindo-se a incerteza estatistica associada.

Apos a atualizagdo dos pardmetros estruturais do material de alvenaria, procedeu-se a uma nova
avaliacdo de seguranca, de modo a aferir-se qual o impacto provocado ao nivel do indice de
fiabilidade. Verificou-se que o indice de fiabilidade aumentou ligeiramente, mas ndo o
suficiente para se verificar a seguranca em relagdo aos Estados Limites Ultimos. Tal como
referido no capitulo 5, esta classificacdo pode nao corresponder a realidade, devendo proceder-
se a afericdo dos modelos de carga e a calibracdo dos valores do indice de fiabilidade alvo

apresentados pelas diversas normas.

Como principal concluséo e contributo apresentaram-se e provou-se que 0s métodos puramente
probabilisticos de analise de seguranca de estruturas existentes, utilizados em conjunto com as
técnicas de inferéncia Bayesianas, constituem uma abordagem eficaz e adequada para a

avaliacdo da seguranca de pontes existentes.

6.2. Sugestdes para futuros desenvolvimentos

A dissertacdo desenvolvida permitiu a identificacdo de areas que despoletaram particular

interesse e relevancia na avaliacdo de pontes existentes, tais como:

Uma destas areas é a investigacdo e desenvolvimento de documentacdo especifica para
avaliacdo de pontes existentes, particularmente no ambito dos indices de fiabilidade alvo. Visto
a seguranca de pontes existentes visa 0s mesmos critérios e bases, ndo existem motivos para
que os diversos regulamentos atuais apresentem desfasamentos tdo elevados entre os indices

propostos.

Aguando o dimensionamento da maioria das pontes existentes, cada pais dispunha do seu
préprio regulamento, variando significativamente as sobrecargas de projeto de pais para pais.
Com a adotacdo do regulamento Unico no territério Europeu, a apresentacdo de um modelo de
cargas comum, atendendo as necessidades de transporte de mercadorias e passageiros, €

adequada para a andlise de seguranca. A medicdo da sobrecarga a que uma estrutura se encontra
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submetida nem sempre € possivel e a sua realizacdo requer recursos que, na maioria das
situacOes, sdo escassos. Assim, o desenvolvimento de um modelo de cargas Unico para a
representacdo da sobrecarga ferrovidria em avaliacdes de seguranca de pontes existentes, tal
como 0 modelo LM71 apresentado pela UIC, é um grande passo para a normalizacdo do

processo de avaliacdo de seguranca de pontes existentes.

No presente trabalho, ndo se considerou a dependéncia das resisténcias e das agdes no tempo.
As propriedades mecénicas da alvenaria variam ao longo do tempo devido a humidade, fluéncia,
degradacédo, entre outras. Assim, propde-se a utilizacdo de modelos de elementos finitos

estocésticos, para a simulacéo espacial-temporal das propriedades da alvenaria.

A nivel material, propde-se também a utilizagdo de leis constitutivas robustas e de modelos de
elementos finitos para a simulacdo explicita do material de enchimento, dos timpanos e da
argamassa de interposicao de pontes em arco de alvenaria de pedra. Tal deve-se ao facto destes
elementos desempenharem funcdes primordiais, a nivel local e a nivel global, no

comportamento deste tipo de construgdes.

Ao nivel da anéalise de seguranca, apenas foi verificada a seguranca em relacdo aos Estados
Limites Ultimos, ipso facto, o colapso da estrutura. Assim, a verificagio do cumprimento dos

critérios inerentes a utilizagdo das pontes é um desafio de importancia significativa.

Ao nivel do tipo de a¢bes e comportamento, apenas foi abordada a componente estatica. Neste
tipo de estruturas, as agdes dindmicas tém uma importancia acrescida. Assim, é importante a

avaliacdo deste tipo de solicitacéo.

Os resultados da avaliagéo realizada ndo foram os mais satisfatorios, visto ndo se ter verificado
a seguranca em relacdo a capacidade de carga requerida. Assim, € fundamental a investigacédo
e apresentacdo de propostas de reforco vocacionadas para este tipo de estruturas e, aferir a

relacdo entre os custos e beneficios das diversas propostas apresentadas.
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ANEXO A

Sometimes your best investments are the ones you don't make.
(As vezes os melhores investimentos sdo aqueles que ndo se fazem.)
Donald Trump

Projectos Europeus. Niveis de seguranga segundo 0s projetos europeus.

O BRIME (2001) propde cinco niveis de avaliacdo de seguranca de pontes, com complexidade
crescente. O nivel 1 ¢ o mais simples e o nivel 5 0 mais complexo. Quando a ponte ndo cumpre
os requisitos estabelecidos num determinado nivel avaliacdo, avanga-se para o nivel seguinte

até que se verifiquem todos os requisitos estabelecidos nesse nivel (Tabela A.1).
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Tabela A.1: Esquema geral dos 5 niveis de avalia¢ao de seguranga proposto no projeto
BRIME (Cruz et al., 2008).

. Modelo de Resisténcia e Modelo . - Métodos de
Nivel Meétodos de Analise .
de Carga Avaliacao
Modelo de carga e de resisténcia Anélise
como definido no regulamento. Andlise basica. deterministica.
Propriedades dos materiais, Comportamento Coeficientes
2 baseadas nas informagdes de linear elastico. parciais de
projeto e no regulamento. seguranca tal como
no regulamento.
3
As propriedades dos materiais e Andlise refinada
dos modelos de carga ) Anali
nalise
deterministicos podem ser P(?dem ser usa,d o8 deterministica
4 definidos com base nos resultados métodos de andlise '

dos ensaios ¢ observagoes.

Modelos totalmente
probabilisticos definidos com base
nos resultados dos ensaios e no
conhecimento prévio.

nao lineares ou
plasticos
assegurando que o
nivel de ductilidade
¢ suficiente.

Coeficientes de
seguranga ajustados.

Analise
probabilistica.

O Sustainable Bridges (2007(c)) € um projeto de investiga¢ao financiado pela Comissao
Europeia, dedicado ao estudo de pontes ferrovidrias. A avaliacao de seguranca ¢ realizada tendo
em conta trés niveis de seguranca (Figura A.1), tal como o proposto pelo PMC (2001) (Figura
A.2). Estas metodologias tém semelhancas e diferencas entre si. Segundo a metodologia
proposta pelo Sustainable Bridges (2007(c)). Caso uma estrutura nao verifique a seguranga
recorrendo a uma analise simples, deve ser realizada uma analise de fase III, ao contrario da
metodologia proposta pelo JCSS (passa-se a fase II) (PMC, 2001). Outra diferenga entre as duas
metodologias ¢ que o Sustainable Bridges (2007(c)) recomenda a utilizagdo de métodos
probabilisticos apenas na fase III, e na metodologia proposta pelo JCSS (PMC, 2001), ¢

recomendada a utilizagdo de métodos probabilisticos na fase II. No restante, as duas

metodologias sdo muito similares entre si.
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Fase Inicial

Visita ao local, estudo de
documentos, verificacdes
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Figura A.1: Abordagem proposta pelo Sustainable Bridges (2007(c)).
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Figura A.2: Abordagem proposta pelo JCSS (Probabilistic Model Code, 2001).
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ANEXO B

Failure is an event, never a person.
(Falha ¢ um evento, nunca uma pessoa.)
William D. Brown

Modelo probabilistico dos parametros estruturais

Neste anexo, sdo apresentadas as varias referéncias consultadas para a defini¢ao das FDP dos

parametros estruturais.
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Alvenaria

Pela andlise da Tabela B.1, adota-se uma lei de distribuicdo Normal para descrever a
variabilidade do peso volumico da alvenaria. Em relacdo aos valores dos parametros
estatisticos, o valor médio ¢ definido com base nos trabalhos apresentados por Vasconcelos
(2005) e Machado (2004). Oliveira et al. (2010) com base em estudos realizados a pontes
Portuguesas, obtiveram o valor médio de 25 kN/m?. Assim, segundo estes autores, que
ensaiaram o material utilizado na construcdo das pontes portuguesas, o peso volimico da
alvenaria ¢ aproximadamente 25 kN/m?, adotando-se este valor. Em relagdo ao coeficiente de
variacdo, Machado (2004) obteve um valor igual a 11% nos ensaios realizados. Segundo a
norma EN NP 1990 (2009), deve adota-se um valor entre 5% e 10%. Para os restantes valores,
visto serem proximos de 10%, adota-se um valor igual a 10% para o coeficiente de variagdo.

Assim, definiu-se a lei de distribui¢do do peso volimico através de (equagao (B.1)):

Ym ~ N(25,2.5?) (B.1)
Tabela B.1: Peso Volumico.
Autores . L@i dg Valor médio Coeficiente de variagdo
distribuicdo (kN/m?*) (%)
Schueremans (2006) N 19 10
JCSS-PMC (2001) - - 5
Sustainable Bridges (2007(b)) N 24 5
EN NP 1991-1 (2003) - 25 -
EN NP 1990 (2009) - - 5-10
Vasconcelos (2005) - 25 -
Machado (2004) - 25 11
Oliveira et al. (2010) - 25 -

Resisténcia a compressao

De acordo com a bibliografia (Tabela B.2), a FDP Normal foi adotada por varios autores. Visto
ndo terem sido adotadas outro tipo de FDP, adota-se a FDP Normal para o presente trabalho. O
valor médio foi baseado nos trabalhos de Vasconcelos (2005) e Machado (2004), que obtiveram
um valor médio igual a 25 MPa para a resisténcia a compressao média, nos ensaios realizados.

A variabilidade, decorrente de ensaios e andlises realizadas por varios autores, ¢ descrita por
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um coeficiente de variagdo igual a 20%, sendo adotado este valor (Vasconcelos, 2005;

Machado, 2004). A FDP adotada ¢ a seguinte (equacao (B.2)):

f.~ N(25,5%) (B.2)
Tabela B.2: Resisténcia a compressao.
Autores dis]‘;?ésgéo Valor médio (MPa) Coeﬁcient(i A)d)e variagdo

JCSS-PMC (2001) N - 20
Paulo Machado (2004) - 25 20
Casas (2011) N 15 20
Proske & Gelder (2009) N - 20
Oliveira et al. (2010) - 5 -

Coeficiente de atrito

O coeficiente de atrito ¢ obtido através da relagdo trigonométrica tangente e do angulo de atrito

do respetivo material (equagdo (B.3)):

u = tan(¢) (B.3)

O valor do angulo de atrito, para o material de alvenaria, varia entre 30° — 40°. Por consulta da
Tabela B.3, verifica-se que ou ¢ adotado o valor de 30° ou ¢ adotado o valor de 40°
aproximadamente. Visto ser conservativo admitir menores angulos de atrito, adota-se o valor
de 30°, correspondendo um coeficiente de atrito igual a 0,5771 para o valor médio. Em relagao
a variabilidade, os valores do coeficiente de variacdo apresentados pela bibliografia sdo
semelhantes, adotando-se o valor de 20% para a descri¢do da variabilidade. De acordo com o
PMC (2001), a FDP normal deve ser aplicada para a representagdo da variabilidade deste

parametro. O coeficiente de atrito ¢ modelado de acordo com a seguinte FDP (equacao (B.4)):

i~ N(0.5771,0.11542) (B.4)
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Tabela B.3: Coeficiente de atrito.

Autores dis{;?li)l?if;zio Valor médio Coeﬁcient(cz A)(;e variagdo
Schueremans (2006) 0.81 20
Chajes (2002) - 0.7 -
JCSS-PMC (2001) N 0.8 19
Oliveira et al. (2010) - 0,5771 -

Material de enchimento

Como apresentado no capitulo 3, em Portugal, o tipo de solu¢do mais frequente ¢ a utilizagao
de materiais de granulometria extensa formados por aglomerados de fragmentos de natureza
dispar, como terra ou cascalho. Significa que o peso volumico ¢ dependente dos materiais e do
volume existente de cada material. Os valores apresentados pelos varios autores (Tabela B.4)
variam entre 16 — 20 kN/m>. Visto Oliveira et al. (2010) terem realizados estudos sobre as
PAAP Portuguesas, adotou-se o valor de 20 kN/m’® para o valor médio do material de
enchimento. Em relagdo a sua incerteza, os autores acima enunciados utilizaram um coeficiente
de variagdo igual a 10%, tendo sido empregue o mesmo valor. Assim, descreve-se 0 peso

volumico do enchimento através da seguinte lei de distribuicao (equacado (B.5)):

Ym ~ N(25,2.5?) (B.5)
Tabela B.4: Peso voltimico.

Autores ' L§i d'e Valor médio Coeficiente de variagao
distribui¢do (kN/m?) (%)
Chajes (2002) N - 10
Schueremans (2006) N 16 10
Sustainable Bridges (2007(b)) 17,66 18

Oliveira et al. (2010) - 20 -

Angulo de atrito

Analisando os valores apresentados por varios autores (Tabela B.5), constata-se que o valor
médio mais frequente ¢ igual a 30°, tendo sido adotado este valor. A incerteza associada varia

entre 15% —20%, tendo-se adotado um coeficiente de variagdo igual a 20%. A FDP Normal foi
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aplicada para descrever a incerteza, de acordo com as informacgdes apresentadas pelos mesmos

autores (equacao (B.6)):

¢ ~ N(30,62) (B.6)
Tabela B.5: Angulo de atrito.
Autores dis%r(ia‘tl')l(jiegﬁo Valor médio (°) Coeﬁcient((z A)d)e variagdo
Schueremans (2006) N 25.56 18
Chajes (2002) N 30 15-20
Sustainable Bridges (2007(b)) - 30 -
Oliveira et al. (2010) - 30 -

Coesao

Relativamente a coesdo, sendo este um parametro muito pouco retratado pela bibliografia
(Araujo, 2010). Adotou-se este valor nulo para a média deste parametro, sendo conservativa
esta decisdo. A sua incerteza foi estimada em 50%, tratando-se de um pardmetro muito variavel,
de acordo com as referéncias acima apresentadas. A FDP Normal foi utilizada para descrever a
variabilidade (Tabela B.6). Assim, obteve-se para este parametro a seguinte lei de distribuicao

(equagao (B.7)):

c ~ N(0,252) (B.7)
Tabela B.6: Coesao.
Lei de o Coeficiente de variacao
Autores distribuicio Valor médio (kPa) (%)
Schueremans (2006) N 30 51
JCSS-PMC (2001) N - 35-40
Balastro

O balastro do Viaduto de Durrdaes nao foi objeto de estudo devido a inacessibilidade deste
material. Segundo a bibliografia (Tabela B.7), o peso volumico deste parametro varia entre 16
— 22 kN/m®. Da consulta de alguma bibliografia, verificou-se que o valor médio deste material
é cerca de 18 kN/m’ (Aratjo, 2010). Utilizou-se esse valor de 17,66 kN/m® (Aratjo, 2010). Em

relacdo a FDP a utilizar, apenas no projeto europeu Sustainable Bridges (2007(b)) se obteve
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uma referéncia, indicando a lei de distribui¢ao Normal como adequada. Assim, a variabilidade

deste parametro ¢ descrita através de (equagao (B.8)):

¥p ~ N(17.66,1.7662) (B.8)
Tabela B.7: Balastro.
Autores Lei de Valor médio Coeficiente de variagao

distribui¢do (kKN/m?*) (%)

Sustainable Bridges (2007(a)) N - 10
Costa (2009(c)) - 20 -
Lopes (2012) - 18 -
Aragjo (2010) - 17,66 -
Sustainable Bridges (2007(b)) - 15,7-20,6 -

Linha/Pista Ferroviaria

A informagao relativa a sobrecarga da linha ferroviaria ¢ muito escassa. O valor médio foi
obtido pela quantificacdo individual de cada elemento (travessa, blocos e carris). Através da
consulta bibliografica (Network Rail, 2006), foi obtido o valor de 1,419 kN/m?. A sua
variabilidade apenas foi quantificada pelo projeto europeu Sustainable Bridges (2007(b)),
tendo-se adotado o valor apresentado de 10% para o seu coeficiente de variagdo. O mesmo
projeto recomenda que seja aplicada uma FDP Normal para descrever a incerteza deste

parametro (Tabela B.8). Assim resulta a seguinte lei de distribuicao (equagado (B.9)):

SCp ~ N(1.419,0.1422) (B.9)
Tabela B.8: Linha/Pista ferroviaria.
Autores ‘ Le‘:i dp Valor médio Coeficiente de variagdo
distribuic¢do (kN/m?) (%)
Sustainable Bridges (2007(b)) N - 10
Network Rail (2006) - 1.419 -

200



Avaliagao de Seguranca de Pontes Existentes. Aplicagdo ao Viaduto Ferroviario de Durraes

Acdes ferroviarias. Modelos de carga

Tal como no parametro anterior, a informagao sobre a incerteza associada as a¢des ferroviarias
¢ muito escassa. De acordo com medi¢des apresentadas pelo Sustainable Bridges (2007(a))
(Tabela B.9), a variabilidade das sobrecargas ferroviarias ¢ quantificada por um coeficiente de
variagdo igual a 10%. O modelo de cargas LM71, da norma EN 1991-2 (2003), apresenta como
valor caracteristico das cargas concentradas o valor de 250 kN e o valor de 80 kN/m para as
cargas uniformemente distribuidas. De acordo com Cruz et al. (2008), estes valores
caracteristicos pertencem ao percentil 98, obtendo-se como valores médios os valores de 207,4
kN e 63,4 kN/m para as cargas concentradas e para as cargas uniformemente distribuidas,
respetivamente. A sua variagdo, segundo medi¢des realizadas aquando o projeto europeu
Sustainable Bridges, ¢ quantificada por um coeficiente de variagdo de 10%, por meio de uma
lei de distribuicdo Normal (Sustainable Bridges, 2007(b)). Assim, obtém-se a seguinte FDP
(equagoes (B.10) e (B.11)):

LM71.¢ ~ N(207.4,20,742) (B.10)
LM71yp ~ N(63.4,6.342) (B.11)

Tabela B.9: Acdes.

Leide (1 Coeficiente de variagao
Autores distribuicio Valor médio (kN) (%)
Sustainable Bridges (2007(a)) N - 10
Sustainable Bridges (2007(b)) N - 10
Geometria

De acordo com a informacgao apresentada por varios autores (Tabela B.10) sobre avaliagdes de
seguranca realizadas, apenas sdo estudados os arcos e a largura dos pilares. Relativamente ao
arco, o valor médio ¢ caracteristica da propria ponte e, a incerteza associada a sua espessura ¢
descrita por um coeficiente de variacdo igual a 10%. A sua largura (ou profundidade ou
desenvolvimento transversal) ¢ descrita por um coeficiente de variagdo igual a 5% e o valor
médio igual, geralmente, a largura da ponte. Na presente andlise, realizou-se um modelo
bidimensional (2D) para a modelacdo da estrutura, ndo sendo contemplada a variacdo

transversal da largura do arco. Em relacao ao valor médio da espessura do arco, por consulta da
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documentacgao de projeto, foi obtido um valor igual a 600mm. Foi utilizada a FDP Normal para

descrever a variabilidade deste parametro (equagao (B.12)):

t ~ N(600,602) (B.12)

Em relacdo a largura dos pilares, apesar de varios autores (Sustainable Bridges, 2007(b); Casas,
2011) indicarem a sua importancia, ndo apresentaram os valores utilizados para descrever a sua
incerteza. No presente caso de estudo, sendo os pilares elementos muito esbeltos, optou-se por
considerar o seu coeficiente de variagao igual ao coeficiente de variagdo empregue na descrigao
da variabilidade da espessura do arco. Assim, o valor da largura do topo dos pilares mais
frequentes, denominados de pilares “genéricos”, ¢ igual a 1460 mm, de acordo com o modelo
fotogramétrico e com a documentacao de projeto. A largura do topo dos pilares mais robustos,
denominados de pilares “reis”, € igual a 3120 mm, de acordo com as medicoes realizadas e com
a documentacdo de projeto. Para ambos os casos, adotou-se a lei de distribuicdo Normal e

coeficiente de variacdo igual a 10% (equacgdes (B.13) e (B.14)):

Lpc ~ N(1460,1462) (B.13)
Lpr ~ N(3120,3122%) (B.14)
Tabela B.10: Geometria.

Autores Lei de Valor médio Coeficiente de variagdo
distribui¢do (mm) (%)
Casas (2011) N - 10
Proske & Gelder (2009) N - 10
Sustainable Bridges (2007(b)) N - 10
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Models are to be used but not to be believed.
(Modelos sao para ser usados mas nao para ser considerados.)
Henry Thiel

Analise de sensibilidade

Apresenta-se neste anexo os resultados da analise de sensibilidade realizada no capitulo 4

(Tabelas C.1,C.2,C.3,C4,C.5,C.6,C.7,C8,C9,C.10e C.11):
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Alvenaria

Tabela C.1: Valores do estudo paramétrico relativos ao peso volimico da alvenaria.

Peso volumico (kN/m?)

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (1) k/ko Mo
20,000 2,595 0,800 0,931
22,500 2,689 0,900 0,965
25,000 2,788 1,000 1,000
27,500 2,882 1,100 1,034
30,000 2,925 1,200 1,049

Tabela C.2: Valores do estudo paramétrico relativos a resisténcia a compressao da alvenaria.

Resisténcia a compressao (MPa)

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (1) k/ko Mo
15,000 2,694 0,600 0,966
20,000 2,752 0,800 0,987
25,000 2,788 1,000 1,000
30,000 2,812 1,200 1,009
35,000 2,829 1,400 1,015

Tabela C.3: Valores do estudo paramétrico relativos ao coeficiente de atrito a alvenaria.

Coeficiente de atrito

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (V) k/ko Mo
0,346 2,787 0,600 1,000
0,462 2,787 0,800 1,000
0,577 2,788 1,000 1,000
0,693 2,787 1,200 1,000
0,808 2,788 1,400 1,000
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Enchimento

Tabela C.4: Valores do estudo paramétrico relativos ao peso volimico do enchimento.

Peso Volumico (kN/m?)

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (1) k/ko Mho
16,000 2,590 0,800 0,929
18,000 2,690 0,900 0,965
20,000 2,788 1,000 1,000
22,000 2,885 1,100 1,035
24,000 2,983 1,200 1,070

Tabela C.5: Valores do estudo paramétrico relativos ao angulo de atrito do enchimento.

Angulo de atrito (°)

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (1) k/ko Mo
18,000 2,722 0,600 0,976
24,000 2,751 0,800 0,987
30,000 2,788 1,000 1,000
36,000 2,832 1,200 1,016
42,000 2,896 1,400 1,039

Tabela C.6: Valores do estudo paramétrico relativos a coesdo do enchimento.

Coesao (kPa)
Valor médio (K) Fito"lzgjgg&?e k/ko Mo
0,000 2,846 0,000 1,021
25,000 2,847 0,500 1,021
50,000 2,788 1,000 1,000
75,000 2877 1,500 1,032
100,000 2,906 2,000 1,043
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Balastro

Tabela C.7: Valores do estudo paramétrico relativos ao peso volimico do balastro.

Peso volumico (kN/m?)

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (1) k/ko Mo
14,128 2,656 0,800 0,953
15,894 2,722 0,900 0,977
17,660 2,788 1,000 1,000
19,426 2,852 1,100 1,023
21,192 2,918 1,200 1,047

Linha/Pista ferroviaria

Tabela C.8: Valores do estudo paramétrico relativos a sobrecarga/peso da linha ferroviaria.

Sobrecarga da linha/pista ferroviaria (kN/m?)

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (V) k/ko Mo
1,135 2,336 0,800 0,838
1,277 2,562 0,900 0,919
1,419 2,788 1,000 1,000
1,561 2,793 1,100 1,002
1,703 2,798 1,200 1,004
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Geometria

Tabela C.9: Valores do estudo paramétrico relativos a backing height (altura de alvenaria
sobre os pilares e encontros).

Backing height (mm)

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (V) k/ko Mo
2400,000 2,686 0,800 0,963
2700,000 2,686 0,900 0,963
3000,000 2,788 1,000 1,000
3300,000 2,859 1,100 1,025
3600,000 2,944 1,200 1,056

Tabela C.10: Valores do estudo paramétrico relativos a espessura do arco.

Espessura do arco (mm)

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (1) k/ko Mho
480,000 2,393 0,800 0,858
540,000 2,593 0,900 0,930
600,000 2,788 1,000 1,000
660,000 2,978 1,100 1,068
720,000 3,178 1,200 1,140

Tabela C.11: Valores do estudo paramétrico relativos a largura do topo dos pilares
“genéricos”.

Largura do topo dos pilares “genéricos” (mm)

Fator carga de

Valor médio (k) colapso (V) k/ko Mo
1168,000 2,463 0,800 0,884
1314,000 2,535 0,900 0,909
1460,000 2,788 1,000 1,000
1606,000 2,969 1,100 1,065
1752,000 3,154 1,200 1,131
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Anexo C

Seguem-se, também, valores para as medidas de importancia (Tabela C12), calculadas através

da expressao (4.16):

Tabela C.12: Resultados das medidas de importancia.

Alvenaria
Medida de Medida de
Parametro . A .o importancia
importancia (%) normalizada (%)
Peso volumico 6,924 44,48
Resisténcia a compressao 2,156 13,85
Coeficiente de atrito entre 0,036 0,23
blocos
Enchimento
) Medida de
Pardmetros Pardmetro iml\gft(;i?ife(:"/ ) importancia
materiais P ° normalizada (%)
Peso volimico 7,099 45,61
Angulo de atrito 2,909 18,69
Coesdo 0,006 0,04
Balastro/Pista
) Medida de
Parametro im hgig:f;;k(:o/ ) importancia
p ? normalizada (%)
Peso volumico 4,671 30,01
Peso da pista 8,297 53,31
Geometria
) Medida de
Parametro im hgig:f;;k(:o/ ) importancia
Parametros P ° normalizada (%)
geométricos  Backing height 6,199 39,82
Largura dos pilares 13,811 88,73
Espessura do arco 15,565 100,00
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