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RESUMO 

A avaliação de segurança de estruturas existentes, submetidas às mais variadas ações, é uma 

temática bastante complexa. A abordagem mais adequada recomenda a aplicação de modelos 

probabilísticos, que são desconhecidos da maioria dos engenheiros civis. 

Um número significativo de pontes, elementos vitais da rede viária, encontram-se em utilização 

e são solicitadas com cargas superiores às preconizadas nos respetivos projetos de 

dimensionamento. Também, a carência de manutenção, a degradação e o desgaste provocados 

pela passagem do tempo e pela sua utilização agravam o seu estado de conservação, 

contribuindo para a sua ruína. Para além disso, os fundos disponíveis para manutenções e 

reparações são diminutos, desencadeando um desafio para a preservação em condições 

admissíveis e níveis de segurança dignos. 

Atualmente, apenas um reduzido número de países dispõe de documentação sobre a avaliação 

da segurança de pontes existentes. Nos restantes países, como Portugal, na ausência de 

documentação específica, recorre-se aos regulamentos de dimensionamento de estruturas novas. 

Contudo, esta prática não apresenta resultados satisfatórios. Por conseguinte, pontes 

classificadas como inseguras pela aplicação de critérios tradicionais de segurança, por aplicação 

de metodologias probabilísticas, demonstraram possuir níveis de fiabilidade plausíveis. 

Nos últimos anos, as metodologias probabilísticas têm sido cada vez mais aplicadas e 

recomendadas por vários autores, nomeadamente no domínio das avaliações de segurança 

estruturais. A sua utilização, pelos motivos acima enunciados, conduziram a significativas 

economias em medidas de intervenção e reconstrução. 

Na presente dissertação, pretende-se expor e aplicar as metodologias probabilísticas de 

avaliação de segurança de estruturas existentes, em particular, a obras de arte. Procedeu-se à 

caracterização das propriedades mecânicas e das ações que descrevem os modelos de resistência 

e de ações da ponte em estudo. A informação das propriedades mecânicas foi obtida pela 

realização de ensaios de caracterização material. Desenvolveu-se um modelo numérico de 

análise estrutural e, por introdução da variabilidade intrínseca aos parâmetros estruturais, foi 
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obtido o modelo probabilístico, modelo que permitiu aferir o nível de fiabilidade da ponte em 

estudo para situações de ruína. 

Um procedimento comum em avaliações de segurança é a aquisição sistemática de informações 

estruturais por meio de monitorizações, retratando-se de forma mais realista o comportamento 

da ponte em estudo. A realização de ensaios de caracterização material permite reduzir a 

variabilidade associada às propriedades mecânicas por aplicação de metodologias Bayesianas. 

Como será exposto, as metodologias Bayesianas revelam-se uma ferramenta arrojada, devido 

ao facto de permitirem incorporar a informação obtida da monitorização e de ensaios realizados 

nos modelos probabilísticos, sem ignorar a informação anterior. 

A abordagem probabilística apresentada ao longo da dissertação será aplicada a uma ponte 

ferroviária em arco de alvenaria de pedra, o Viaduto de Durrães. No capítulo final da dissertação, 

exemplificam-se a aplicação de alguns métodos de análise estrutural, a demonstração das 

vantagens da aplicação de metodologias Bayesianas e as dificuldades acrescidas em análises de 

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

Platão  
 
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.  
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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 

Durrães 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. 
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The mission of science is to catalog the world to return it in order to God. 
(A missão da ciência é catalogar o mundo, para devolvê-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. 

(Não aceite nada pela aparência, só pela evidência. 
Não há melhor regra.) 
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1.
INTRODUÇÃO

Ignorato motu, ignoratur natura.
(Aquele que ignora o movimento, ignora a natureza.) 

Galileo Galilei

1.1. Enquadramento do tema 

O pico da expansão dos transportes ferroviários na Europa ocorreu no início do século XIX. 

Contudo, apesar da expansão ter início no começo do século XIX, a maioria das pontes foram 

construídas décadas antes, e destas, um número significativo são pontes em arco de alvenaria 

de pedra. 

Os caminhos de ferro em Portugal tiveram uma elevada importância na revitalização do país a 

partir de meados do século XIX. O desenvolvimento ocorrido no país durante os séculos XIX 

e XX deveu-se aos meios de transportes ferroviários. Entre 1850 e 1870, deu-se o início da 

construção de várias linhas ferroviárias fundamentais no centro e sul de Portugal. A Primeira 

Guerra Mundial deixou as entidades ferroviárias portuguesas economicamente fragilizadas, 
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sendo necessário apoios do Estado. A Segunda Guerra Mundial veio acentuar a difícil situação 

dos caminhos de ferro portugueses. Finalizada a Segunda Guerra Mundial, procedeu-se à 

reconstrução da rede ferroviária nos países europeus desvastados pela guerra, para a requalificar 

e modernizar. Como Portugal não foi participante na guerra, as infra-estruturas não foram 

reconstruídas (CP, 2006). 

Desde a década de 50, a visão do transporte ferroviário 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 itinerários 

serem de curta ou de longa distância, e devido ao aumento na carga das mercadorias. Como 

resposta a esta situação, entre 1968 e 1973, foram criados programas vocacionados para a 

manutenção das infraestruturas, tendo estas sido renovadas e reforçadas para o novo nível de 

exigência por parte das necessidades da sociedade. 

Assim, as pontes tornaram-se estruturas muito importantes para o desenvolvimento social e 

económico mundial. Constituem uma porção significativa da rede viária (rodoviária e 

ferroviária), quer para o transporte de pessoas, quer para o transporte de mercadorias, 

representando um papel importante no quotidiano da maioria da população Europeia (BRIME, 

2001).

Embora se tenham reconstruido as linhas ferroviárias e se tenha optimizado a sua utilização, a 

maioria das pontes utilizadas nas linhas ferroviárias foram construídas 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 utilização estão submetidas a 

cargas muito superiores, comparativamente às cargas utilizadas no seu projeto de 

dimensionamento (Jacinto, 2011). Além desta razão, os investimentos na área da manutenção 

e intervenção na área das pontes existentes são baixos, e como tal, as pontes apresentam 

deterioração avançada e as mais variadas anomalias, consequência dos longos anos de serviço 

sem intervenção. 

Deste modo, é de extrema importância avaliar o estado atual das pontes existentes, em utilização, 

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

A segurança estrutural é avaliada pelo índice de fiabilidade estrutural ), ao qual está 

associada uma probabilidade de rotura. A probabilidade de rotura é quantificada através de 
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procedimentos e análises estatísticas da resposta estrutural, sendo este o parâmetro que mais 

facilmente quantifica o nível de risco associado a uma estrutura. De forma simples, a 

probabilidade de rotura representa os custos que a sociedade está disposta a dispender caso a 

estrutura colapse, quer a nível económico (prejuízos, danos), quer a nível social (número de 

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

A maioria dos procedimentos apresentados para a avaliação da segurança de estruturas 

existentes são baseados no método dos coeficientes parciais de segurança. A este método está 

associada uma probabilidade de colapso muito baixa, i.e., a sua fiabilidade é garantida, por 

aplicação de fatores de segurança devidamente calibrados aos valores característicos, em função 

dos níveis de incerteza associados às variáveis envolvidas. O objetivo da aplicação destes 

fatores de segurança - ou coeficientes parciais de segurança, como são geralmente denominados 

– é “afastar” a resistência das ações de tal forma que a probabilidade de rotura seja muito 

reduzida e, por conseguinte,  garanta a fiabilidade (ou segurança estrutural) em níveis 

satisfatórios. A principal desvantagem de tal metodologia é a não-consideração de uma forma 

explícita das incertezas, resultando em avaliações de segurança que não simulam o 

comportamento real da estrutura em análise. De facto, a variabilidade (ou incerteza) associada 

a uma estrutura específica pode ser de natureza e grandeza totalmente distintas da prevista pela 

regulamentação existente. As propriedades geométricas, mecânicas e das ações não são 

determinísticas e os valores característicos ou de cálculo (estes últimos são obtidos dos valores 

característicos através da aplicação dos fatores de segurança) não refletem, de forma rigorosa, 

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

Um dos maiores obstáculos com que a avaliação de segurança de pontes existentes se depara é 

o facto da documentação existente ser baseada em metodologias de dimensionamento para 

pontes novas, sendo inadequada para a análise de fiabilidade e verificação de segurança 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 construções existentes, como se recorrem aos 

mesmos regulamentos, os resultados provenientes dessa análise, geralmente, não são os mais 

satisfatórios. Como consequência, estruturas classificadas como inseguras a desempenhar as 

suas funções, quando analisadas com recurso a metodologias probabilísticas, são classificadas 

como seguras. Tal facto demonstra que a avaliação de segurança de estruturas, quando realizada 

segundo as filosofias dos regulamentos em vigor para o dimensionamento de novas pontes, 

pode conduzir a uma má avaliação do estado atual das pontes e, por conseguinte, a intervenções 
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desnecessárias e dispendiosas ou à sua reconstrução. Apesar de não se praticar no território 

nacional, em determinados países, tais como os Estados Unidos da América ou o Canadá, são 

disponibilizados procedimentos e metodologias  probabilísticas para a avaliação de segurança 

de estruturas existentes. Por exemplo, na Europa, foram economizados cerca de 40.000.000 € 

em avaliações probabilísticas de pontes existentes (O’Connor & Enevoldsen, 2005). Outro fator 

muito importante, que já foi referido, é o facto das pontes construídas, segundo regulamentos 

descontinuados, estarem submetidas a cargas muito superiores às quais foram projetadas. 

Considerando a utilização e volume de tráfego que uma determinada ponte está sujeita, será 

possível determinar e representar mais fidedignamente as cargas aplicadas e, assim, aferir o 

índice de segurança com maior rigor e evitar intervenções desnecessárias ou até mesmo a 

reconstrução da ponte. 

Outra razão para a utilização de metodologias de avaliação de segurança probabilísticas é que 

o uso dos métodos apresentados pelos regulamentos vocacionados para o dimensionamento de 

novas estruturas, que são baseados em análises lineares elásticas e na avaliação determinística 

ou semi-probabilística a nível individual de cada elemento da estrutura, não consideram a 

redundância e a robustez estruturais. O inconveniente de tais metodologias, quando se verifica 

a segurança de uma ponte, é o facto da ponte se tratar de uma associação de elementos 

estruturais interligados entre si e, assim, o colapso de um único elemento não implica, 

necessariamente, o colapso global da estrutura. Por conseguinte, a fiabilidade de um elemento 

pode não ser representativa da fiabilidade de toda a ponte. 

As vantantagens da aplicação de metodologias probabilísticas na avaliação de segurança de 

estruturas existentes foram apresentadas. Mas porque não aplicar essas mesmas metodologias 

ao processo de dimensionamento de novas estruturas? Apesar dos inúmeros benefícios 

previamente apresentados, os benefícios de utilizar uma análise mais detalhada (através do 

índice de segurança estrutural ( )), face aos custos do projeto e análise estrutural de pontes 

novas, são relativamente baixos e não justificam a complexidade e custos asociados (Paik & 

Melchers, 2008; Schneider, 2006). De facto, o custo do aumento de segurança de uma ponte 

nova é relativamente baixo e, em projetos de dimensionamento, justifica-se a utilização de 

margens de segurança superiores, contemplados no método dos coeficientes parciais de 

segurança.

O desenvolvimento de metodologias e formatos de segurança consistentes, de aplicação simples 

e resultados fiáveis para a determinação da segurança estrutural é, desta forma, de extrema 
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importância. Recentemente, tem-se notado o interesse e desenvolvimento de procedimentos e 

técnicas probabilísticas capazes de considerar explícitamente a variabilidade das grandezas 

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

1.2. Objetivos

O objetivo principal desta dissertação consiste na apresentação e aplicação de metodologias e 

procedimentos de avaliação de segurança a pontes existentes, desde o processo de 

caracterização até à aferição do seu estado atual para desempenho das funções atribuídas. 

Estabeleceu-se, também, como objetivo, o desenvolvimento de um modelo numérico que 

conjugasse toda a informação proveniente dos regulamentos e dos métodos de caracterização 

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

Considerando as várias propriedades estruturais (materiais, geométricas e de carga) associadas 

às construções, foram abordados os processos de caracterização de cada uma. A recolha dos 

dados sobre as materiais, propriedades geométricas e ações foi desenvolvida não só com o 

intuito de se estimarem os seus valores mas, também, de estimar a sua variabilidade, 

característica predominante em avaliações de segurança de estruturas existentes. 

A complexidade numérica associada a este tipo de problemas, não só devido ao elevado número 

de variáveis aleatórias, mas também devido aos métodos matemáticos utilizados, requer muitos 

recursos ecnonómicos e computacionais. Assim, foi realizado um estudo paramétrico de modo 

a reduzirem-se as variáveis aleatórias envolvidas, sendo apenas objetos de estudo variáveis que 

mais contribuem para o comportamento estrutural, designadas de variáveis críticas. 

Todos estes processos culminaram no estudo do Viaduto de Durrães. A modelação da obra de 

arte foi realizada através da aplicação de metodologias probabilísticas apresentadas ao longo da 

dissertação. 

1.3. Apresentação e organização da dissertação 

A presente dissertação está organizada num conjunto de 6 capítulos, iniciado-se pelo presente 

capítulo 1, a introdução. 
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O capítulo 2 aborda os conceitos fundamentais da teoria de fiabilidade e segurança estrutural, 

desde os conceitos básicos à metodologia empregue na verificação de segurança de pontes 

existentes. Inicia-se pela explicação dos conceitos de dimensionamento e avaliação de 

segurança de estruturas existentes. Apresentam-se recomendações das várias normais atuais e 

de projetos europeus desenvolvidos na última década. 

No capítulo 3 é apresentado o caso de estudo, oViaduto de Durrães. Abordam-se os diferentes 

métodos de caracterizações geométrica e material e, quais os métodos utilizados para 

caracterizar o caso de estudo. Serão descritos os ensaios de caracterização material realizados 

e apresentados os resultados obtidos. 

No capítulo 4 é apresentado o modelo numérico de análise estrutural. São redigidos os métodos 

de análise, as hipóteses e simplificações assumidas no modelo numérico e os valores 

determinísticos adotados para os diversos parâmetros estruturais do Viaduto de Durrães. As 

solicitações a aplicar no modelo numérico são tratadas neste capítulo. Como fecho, é 

apresentado o estudo paramétrico realizado. 

O capítulo 5 aborda a análise probabilística do caso de estudo. São estabelecidos valores 

representativos das variáveis envolvidas no processo de avaliação de segurança e das incertezas 

asociadas. A avaliação de segurança é realizada através da aplicação de metodologias, expostas 

nos capítulos precedentes, clarificando-se as diferenças fundamentais entre filosofias de 

dimensionamento e avaliação de segurança. Serão introduzidas e aplicadas as técnicas de 

inferência Bayesiana, aferindo-se a importância da realização de ensaios de caracterização (e/ou 

de monitorização) conjunto com estas técnicas de inferência estatística em avaliações de 

segurança.

No capítulo 6, apresentam-se as conclusões relevantes sobre todo o trabalho apresentado e 

desenvolvido na presente dissertação e algumas sugestões como incentivos para futuros 

desenvolvimentos, pois, como disse Wolfgand Pauli, “Nenhum trabalho científico está 

completo”.
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2.
AVALIAÇÃO DE 

SEGURANÇA ESTRUTURAL 
Inventing is mixing brains and materials. 

The more brains you use, the less materials you need. 
(Inventar é misturar inteligência e materiais. 

Quanto mais inteligência se utilizar, menos materiais serão necessários.) 
Charles F. Kettering 

 

 

2.1. Introdução

Nos últimos anos tem-se presenciado um desenvolvimento significativo de metodologias 

simples e consistentes para a avaliação de segurança de estruturas (Henriques, 1998). Os 

motivos que despoletaram o desenvolvimento de tais metodologias são vários e de natureza 

distinta, tais como: (1) deterioração da estrutura ao longo do tempo devido à sua utilização e 

devido à ação de intempéries (desgaste comum); (2) danos provocados por causas fortuitas 

(acidentes); e (3) transporte excecional de mercadorias pesadas. 



Capítulo 2. Avaliação de Segurança Estrutural 

8 

Neste último caso, e não tendo sido a ponte projetada para o transporte de tais mercadorias 

durante a sua utilização regular, tem que se aferir a capacidade de carga e determinar se tal 

mercadoria não irá comprometer a integridade estrutural da ponte. Para além disso, o aumento 

da carga a transportar em condições de serviço reflete as necessidades acrescidas de transporte 

por parte da sociedade e das indústrias, podendo as pontes existentes não satisfazer os requisitos 

de segurança necessários para essa mobilidade de mercadorias. 

A questão fundamental quando se efetua uma verificação de segurança é "terá esta ponte as 

condições necessárias para desempenhar, de forma satisfatória, as novas funções para as quais 

se realiza esta avaliação de segurança?". Analisando esta questão, facilmente se identifica que 

a filosofia de avaliação de segurança é totalmente distinta da filosofia de dimensionamento de 

pontes novas. Um exemplo (entre outros) das diferenças entre estas duas filosofias são os 

valores utilizados na análise. Nos procedimentos apresentados pelos regulamentos de novas 

estruturas, utilizam-se valores característicos (por vezes o valor médio) como valor 

representativo afetados por coeficientes parciais de segurança devidamente calibrados para o 

processo de dimensionamento, que contemplam a variabilidade das propriedades geométricas, 

materiais e das cargas aplicadas. Nos procedimentos probabilísticos, são utilizadas distribuições 

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

Neste capítulo introduzem-se os conceitos e procedimentos fundamentais utilizados na 

avaliação de segurança de pontes existentes. Serão apresentadas diferentes abordagens e 

métodos de quantificação de fiabilidade estrutural. 

 

2.2. Avaliação vs. Dimensionamento 

A avaliação de segurança 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 traçado da ponte em planta; (2) definição da 

tipologia da ponte, considerando as condições topográficas e o traçado em planta; (3) definição 

dos comprimentos dos vãos; (4) definição das secções transversais; (5) definição das ações 

regulamentares na estrutura projetada; (6) cálculo das tensões resultantes da aplicação dos 

modelos de carga nas secções transversais; (7) determinação dos esforços atuantes para os 

valores característicos, os fatores de segurança e a formulação presente na norma em vigor; e 

(8) avaliação se o valor do esforço resistente de todas as secções é igual ou superior ao valor do 
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esforço atuante nas secções mais esforçadas. Caso (8) se verifique, o processo é concluído – 

neste caso, o critério de paragem é a verificação de segurança. 

Relativamente às metodologias probabilísticas de avaliação de segurança de pontes existentes, 

o encadeamento de instruções é totalmente distinto. Apresentam-se as principais etapas desta 

metodologia: (1) aferição da geometria por medições in situ, por métodos fotogramétricos ou 

medições convencionais; (2) medição das capacidades resistentes dos materiais, através de 

ensaios não-destrutivos (NDT – non-destructive tests); (3) determinação do peso próprio da 

ponte por pesagem da estrutura, através de macacos hidráulicos; (4) identificação das 

sobrecargas a aplicar através de estações de pesagem dinâmica (WIM - weight-in-motion); (5) 

construção do modelo numérico com a informação recolhida e respetiva calibração; e (6) 

obtenção dos esforços atuantes com máxima exatidão e comparação com os esforços resistentes, 

através do cálculo de um índice de segurança (Wi niewski, 2007). 

Comparando ambos os "blocos de instruções", é notável a diferença entre a quantidade de 

informação recolhida. O processo de avaliação de segurança 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 avaliação de segurança é menor 

do que a incerteza associada ao processo de dimensionamento de novas estruturas. Não obstante, 

está constatado que nem toda a informação sobre uma ponte existente pode ser recolhida, e, 

como parte da informação recolhida é de baixa qualidade, tem pouca ou nenhuma utilização na 

análise de segurança. Contudo, apesar da incerteza associada ser menor no processo de 

avaliação de segurança do que no processo de dimensionamento de novas estruturas, pode ser 

significativa no processo de avaliação de segurança. 

 

2.3. Conceito de Estado Limite 

Uma estrutura deve ser suficientemente resistente de modo a cumprir as funções desejadas, quer 

no dimensionamento de novas estruturas, quer na avaliação de segurança de estruturas 

existentes. É estabelecido um limite que define se determinado critério/objetivo é verificado ou 

não (Calgaro, 2011). Este limite é denominado de Estado Limite (EL). 

Analisemos duas situações estruturais possíveis e distintas: o colapso e a adequabilidade em 

serviço. Cada situação é considerada individual e define-se para cada uma função estado limite. 
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Desta forma são definidos dois grandes grupos de EL: os Estados Limites Últimos (ELU) e os 

Estados Limites de Utilização ou Serviço (ELS). 

Os ELU são estados associados ao colapso ou a outras formas semelhantes de ruína estrutural. 

Correspondem, em geral, à capacidade resistente máxima de uma estrutura ou de um elemento 

estrutural. Da sua ocorrência resultam prejuízos muito severos. A probabilidade de ocorrência 

dos ELU deve ser muito baixa (< 10-6). 

Os ELS são estados que correspondem às condições para além das quais os requisitos de 

utilização especificados para uma estrutura ou para um elemento estrutural deixam de ser 

satisfeitos. Estão relacionados com o bom funcionamento da estrutura, conforto dos utilizadores 

e aspeto visual da construção. A verificação destes EL é baseada em deformações, vibrações, 

fendas e outros danos que afetam o uso das estruturas. A probabilidade de ocorrência do ELS é 

superior à dos ELU (< 5%). 

Como enunciado, cada EL é definido através da respetiva função EL , onde  representa 

o vetor das variáveis aleatórias de uma situação em particular. A violação da função EL, i.e., a 

situação de falha estrutural, é expressa pela expressão (2.1): 

0  (2.1) 

Que representa a condição de falha devido à violação 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 avaliações de segurança, para além da definição de violação de um EL, é importante 

conhecer e quantificar a probabilidade de ocorrência da falha estrutural associada à violação 

desse EL. Assim, a probabilidade de falha (ou rotura) ( ) é definida como a probabilidade de 

ocorrência da violação de um EL (equação (2.2)):  

	 0   (2.2) 

onde  representa o vetor das variáveis aleatórias básicas. 
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Os métodos de avaliação quantitativa da probabilidade de falha são 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 definição de 

acontecimentos complementares, é possível definir fiabilidade ( ) como o acontecimento 

complementar da probabilidade de falha (equação (2.3)) (Nowak & Collins, 2000; Schneider, 

2006): 

  (2.3) 

 

2.4.3. Incertezas 

Não é possível controlar, de forma absoluta, o comportamento dos vários fatores associados a 

uma estrutura, desde a sua fase de construção até ao final do seu período de vida útil. (Henriques, 

1998; Wi niewski, 2007). Existem várias fontes de incerteza, as quais são enumeradas abaixo 

(ISO 2394, 2012): 

- Incerteza física: variabilidade intrínseca a determinados tipos de variáveis aleatórias, 

tais como as propriedades de resistências dos materiais ou valores das ações; 

- Incerteza estatística: incerteza nos modelos estatísticos representativos das variáveis 

aleatórias; 

- Incerteza de modelação: incerteza nos modelos numéricos que simulam o 

comportamento estrutural e material, hipóteses simplificadoras admitidas e critérios de 

convergência; 

- Incerteza humana: incerteza associada aos erros de execução humana durante a fase 

de construção e associada à utilização da estrutura durante o seu período de vida útil. 

 

 



Capítulo 2. Avaliação de Segurança Estrutural 

12 

2.4.3.1. Tipos de incerteza 

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

previamente apresentadas pode ser agrupada: 

- Incerteza intrínseca ou aleatória; 

- Incerteza epistémica. 

A incerteza intrínseca ou aleatória, por vezes denominada natural ou de tipo I, é originada pelo 

facto do mundo ser dinâmico, ou, de certo modo, aleatório. Por outras palavras, é impossível 

de ser reduzida por meio de ensaios ou recolha de dados – é inerente à fonte de informação. 

A incerteza epistémica ou de tipo II está associada à limitação do conhecimento obtido até ao 

momento da análise. Por conseguinte, é passível de ser reduzida através do aumento do 

conhecimento por meio de realização de ensaios, campanhas ou outro meio de obtenção de 

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

- Incerteza estatística; 

- Incerteza de modelação ou de modelo. 

A incerteza estatística é originada pelos limites da dimensão das amostras disponíveis. A 

incerteza de modelo tem origem nos modelos que descrevem o comportamento dos materiais e 

imprecisão dos mesmos modelos, neste caso, imprecisão cometida pela falta de conhecimento 

e simplificações assumidas nos modelos constitutivos utilizados. 

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

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

Matousek analisou 800 casos de colapsos estruturais, tentando encontrar suas causas e possíveis 

soluções. Concluiu que a maioria dos colapsos estruturais tem origem na fase de execução, 

aferindo que o erro cometido por fatores humanos é a principal causa de falhas estruturais 

(Matousek & Schneider, 1976). 

Apesar da identificação da origem das falhas estruturais, a teoria de fiabilidade estrutural não 

contempla este tipo de erros e incertezas. Os erros originários da atividade humana podem ser 

considerados na análise aquando do procedimento de identificação de modelos (Matos, 2013). 

Segundo Matos (2013), é comum a realização deste procedimento em avaliações de segurança 

de estruturas e quando se pretende apurar as causas de defeitos construtivos. 
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Assim, a probabilidade de falha calculada pela teoria da fiabilidade estrutural, não é uma 

medida totalmente representativa da falha estrutural mas, deve ser interpretada como um valor 

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

Devido a estas fontes de incerteza, as avaliações de segurança de estruturas existentes tomam 

um carácter probabilístico. Não obstante este facto, há tipos de incertezas menores que outros, 

podendo ser desprezados. Por exemplo, o PMC (2001) enuncia que a variabilidade associada 

às propriedades geométricas, quando comparada com a variabilidade das ações e propriedades 

mecânicas dos materiais, pode ser desprezada. Note-se que, quando se despreza a variabilidade 

associada a uma determinada variável aleatória, significa que se assume essa variável como 

determinística. 

 

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 função EL, que considera apenas duas variáveis aleatórias, uma 

variável de solicitação, , e uma variável de resistência, . Cada uma destas variáveis pode ser 

descrita por uma função densidade de probabilidade (FDP) conhecida, e , respetivamente. 

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

Para simplificar, e mantendo a generalidade do problema, apenas será considerado um elemento 

estrutural. Caso a sua resistência R seja menor do que a solicitação S, a rotura ocorre. Assim, a 

probabilidade de falha do elemento estrutural pode ser expressa do seguinte modo (equações 

(2.5) e (2.6)): 

 (2.5) 

 (2.6) 

Ou, de forma geral (equação (2.7)) 

 (2.7) 

Onde  é a função EL,  é o vetor das variáveis básicas envolvidas no EL no espaço de 

dimensão de  variáveis básicas, definido pela sua equação no espaço de dimensão de  
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variáveis básicas, e a probabilidade de falha ( ) é igual à probabilidade da violação da função 

EL. 

A superfície definida descreve, de forma coerente, o espaço definido por todas as variáveis 

básicas envolvidas numa única superfície e divide a superfície em duas regiões (equações (2.8) 

e (2.9)): 

- Região de segurança: ; (2.8) 

- Região de rotura: ; (2.9) 

Da região de segurança ( ), distingue-se (equação (2.10)): 

 (2.10) 

que define o estado crítico de segurança, i.e., quando a margem de segurança é nula. 

O problema também pode ser exposto de forma gráfica. Representando-se  e , que são as 

funções distribuição de probabilidade marginal de  e  respetivamente, e  a distribuição de 

probabilidade conjunta do vetor ( ), a probabilidade de falha é numericamente igual à área 

sombreada na Figura 2.1: 

 

Figura 2.1: Funções densidade de probabilidade conjunta e marginais das variáveis de 

resistência R e ações S (Schneider, 2006). 

 

Quando  e  são independentes entre si, i.e., , pode-se escrever (equação (2.11)):  

FDP marginal 

fR(R) 

fS(S) 

R
S 

S 

R 
(R*,S*) 

fR,S (R,S)

μR 

μS 
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 (2.11) 

A equação acima apresentada é definida como integral de convolução. Uma expressão 

alternativa é (equação (2.12)): 

 (2.12) 

Que representa a soma das probabilidades de falha, i.e., todos os casos que a solicitação  

excede a resistência (Choi et al., 2007; Deodatis et al., 2012; Ditlevsen & Madsen, 2007; 

Melchers, 1999; Nowak & Collins, 2000; Schneider, 2006). 

 

2.6. Índice de fiabilidade 

Apenas para casos muito particulares de R e S é possível resolver, analiticamente, o integral de 

convolução. Um exemplo desses casos particulares é quando  e são variáveis aleatórias 

independentes com distribuições Normais, com médias iguais a  e  e desvios-padrão  e 

, respetivamente. Definindo a variável margem de segurança ( ) como (equação (2.13)): 

 (2.13) 

O teorema da adição de variáveis aleatórias normais (Sinai, 1992), enuncia que a adição ou 

subtração de variáveis aleatórias normais é também uma variável normal, com média  

(equação (2.14)) e desvio-padrão  (equação (2.15)): 

 (2.14) 

 (2.15) 

Onde  é definida como a correlação entre R e S. Se  e  foram independentes, ipso facto, 

a correlação entre  e  é nula, sendo o desvio-padrão de ( ) expresso por (equação (2.16)): 

 (2.16) 

O coeficiente  distingue dois tipos de análises: análises probabilísticas completas e análises 

probabilísticas incompletas. Quando se considera a correlação entre  e ,  é diferente de 

zero, e designa-se a análise de análise probabilística completa. Caso contrário, se  for 

desprezada, então a análise é designada de análise probabilística incompleta. Apenas é 
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considerada a corelação entre a resistência e a solicitação em obras de importância excecional 

(Fernandes, 2011). 

Reescrevendo a equação (2.5), obtém-se (equação (2.17)):  

 

Onde  é a função distribuição normal reduzida (com média nula e desvio-padrão unitário). 

A representação gráfica da variável é apresentada na Figura 2.2. 

 

Figura 2.2: Distribuição da medida de segurança (Faber, 2009). 

 

Na Figura 2.2, a região sombreada representa a região de rotura ou falha estrutural ( ).  

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

 

onde,  

 

Falha Segurança 

  

 
 

 

 

  

 

(2.17)

(2.18)

(2.19)
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E define-se  como índice de fiabilidade de Cornell. Na Figura 2.3, encontra-se representada a 

função EL ( ) no espaço físico, assim como as regiões de segurança ( ) e de 

colapso (  ). (Choi et al., 2007; Deodatis et al., 2012; Ditlevsen & Madsen, 2007; 

Melchers, 1999; Nowak & Collins, 2000; Schneider, 2006). 

Se ,  ou ambos aumentarem, o termo entre parêntesis vai diminuir, o que faz a 

probabilidade de falha aumentar. Analogamente, se a diferença entre a médias das solicitações 

e das resistências reduzir, a probabilidade de rotura aumenta.  

Figura 2.3: Representação de uma função de EL linear com duas variáveis básicas, no espaço 

físico (Faber, 2009). 

 

Para variáveis aleatórias descritas por leis de distribuição Log-Normais, o índice de fiabilidade 

altera-se. Assim, expressa-se a margem de segurança ( ) por (equação (2.20)):  

 

A média  (equação (2.21)) e o desvio-padrão  (equação (2.22)) são escritos:  

 

 (2.22) 

A equação (2.6) é escrita do seguinte modo (equação (2.23)): 

Superfície de falha 

 

x1 

x2 

 
 

(2.20)

(2.21)
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 (2.23) 

Onde  é a função distribuição normal reduzida. 

A estimação do índice de fiabilidade de Cornell depende da formulação da função EL e, por 

conseguinte, não é invariante. Este problema foi chamado do Problema da Invariância. Hasofer 

e Lind (1974), apresentaram uma alternativa para o cálculo do índice de fiabilidade conhecido 

como índice 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. Índice de fiabilidade de Hasofer-Lind 

O índice de fiabilidade de Hasofer-Lind é formulado com base na função EL transformada para 

o espaço normalizado. A transformação das variáveis com distribuições Normais  e  para 

variáveis normalizadas com distribuições Normais  e  com média nula e desvio-padrão 

unitário (  e ) é realizada através das equações (2.24) e (2.25): 

 (2.24) 

 (2.25) 

Após a transformação, a função EL escreve-se (equação (2.26)):  

 (2.26) 

A superfície de falha, no espaço normalizado, é então definida pela equação (2.27): 

 (2.27) 

e corresponde à equação de um hiperplano. No novo espaço definido, a equação é excêntrica à 

origem. Interpretando o resultado graficamente, o índice de segurança de Hasofer-Lind é igual 

à distância desde a superfície de falha até à origem do espaço (Figura 2.4) (Schneider, 2006). 

Analisando a Figura 2.4, designamos o ponto  por ponto de dimensionamento, e é o ponto da 

superfície de rotura com maior densidade de probabilidade, sendo este o ponto mais suscetível 

por onde se desencadeia uma possível rotura estrutural (Schneider, 2006). 
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Como referido anteriormente, a probabilidade de falha é uma grandeza muito baixa. Por 

exemplo, a probabilidade de falha para ELU é da ordem de 10-5. O facto de se tratar uma 

grandeza tão pequena, acarreta dificuldades numéricas no seu tratamento. Assim, para além da 

vantagem de podermos expressar a segurança estrutural através dos dois primeiros momentos 

da variável , a utilização da FDC da distribuição normal reduzida ( ) transforma a 

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

 

Figura 2.4: Representação de variáveis distribuídas normais padronizados . Índice de 

fiabilidade de Hasofer-Lind (Faber, 2009). 

 

Note-se que a grandeza resultante da transformação da probabilidade de falha é denominado 

índice de fiabilidade ( ). Por exemplo, para =0 corresponde uma probabilidade de falha igual 

a 0,5, o que significa que a probabilidade de falha mínima é 0,5. 

 

2.7. Índice de fiabilidade alvo 

2.7.1. Generalidades

Um dos parâmetros chave da análise de segurança é o limite mínimo requerido para classificar 

uma estrutura como segura. Nos próximos parágrafos, serão expostos o conceito de índice de 

Superfície de falha 

 

 

 
 

 
 

 

Superfície de falha linear (idealizada) 
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fiabilidade alvo, os valores alvo do índice de fiabilidade recomendados pelas diferentes normas 

e as razões que justificam a probabilidade de falha aplicada às pontes. 

 

2.7.2. Valores do índice de fiabilidade alvo 

Denomina-se índice de fiabilidade alvo ( ) como o nível 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 

satisfatório, tendo por base um limite fundamentado em ensaios e documentação específica 

(muitas vezes, a documentação vem do próprio utilizador) e não um limite baseado na 

experiência do utilizador (exceto em casos especiais). (Jacinto, 2011; Jacinto et al., 2013; 

Rücker et al., 2006). 

A definição dos índices de fiabilidade alvo depende, fundamentalmente, de dois fatores: 

- Nível das consequências da violação do estado limite em análise; 

- Custo de intervenção do aumento de segurança. 

O custo do aumento de segurança numa estrutura em fase de construção é menor do que o custo 

do aumento de segurança de uma estrutura existente (ISO 13822, 2012). Este motivo incitou a 

recomendação de diferentes valores de índice de fiabilidade alvo para estruturas em projeto e 

estruturas existentes. Além disso, a violação de um determinado EL acarreta consequências 

sociais e económicas. Considerando estes motivos, facilmente se percebe porque diferentes 

entidades propõem distintos valores mínimos para o índice de fiabilidade alvo. A norma ISO 

13822 (2012) apresenta três considerações fundamentais para o estabelecimento de níveis 

mínimos de desempenho estrutural: 

- Considerações económicas: como o custo do aumento de segurança de uma estrutura 

existente é muito superior ao custo do aumento de segurança de uma estrutura em projeto, 

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

- Considerações sociais: situações que não afetam o projeto estrutural, mas a avaliação, 

tais como a diminuição, ou até a restrição da circulação de pessoas e mercadorias com 

intensidades elevadas; 
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- Considerações sustentáveis: a reciclagem de elementos estruturais é de baixa 

relevância no dimensionamento de novas estruturas, mas de elevada importância em avaliações 

de segurança de estruturas existentes. 

Com a intenção de estabelecer limites inferiores para índices de fiabilidade alvo, nos anexos B 

e C da norma EN NP 1990 (2009), são apresentados valores mínimos recomendados para ELU, 

para ELS e para ELF. Estes valores são divididos por três classes de fiabilidade (RC – Reliabilty 

Class) e por períodos de referência. As classes de fiabilidade referem-se ao grau das 

consequências de perdas de vidas humanas, económicas, sociais e ambientais, sendo RC1 a 

classe de consequências mais baixa e RC3 a classe de consequência mais gravosa. Os valores 

apresentados são 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 período de vida útil da estrutura mas não é referida a sua duração. 

Os valores apresentados pela norma ISO 2394 são obtidos através da adoção de distribuições 

Log-Normais e distribuições Weibull para as resistências, da adoção de distribuições Normais 

para as ações permanentes e da adoção de distribuições de Gumbel para as ações variáveis. 

O PMC (2001) divide as classes de consequência em três grupos (baixas, moderadas e elevadas). 

A primeira aplica-se a situações em que o risco de perdas humanas é baixa e os prejuízos 

económicos são baixos, por exemplo, edifícios agrícolas e silos. A segunda aplica-se a situações 

com risco médio de perdas humanas ou prejuízos económicos consideráveis, como por exemplo 

edifícios de escritórios, industriais e residenciais. A última refere-se a situações com risco 

elevado de perdas de vidas humanas ou prejuízos económicos muito elevados, por exemplo 

pontes, teatros e hospitais. 

Os valores apresentados pela norma ISO 13822 (2012) são vocacionados para a avaliação de 

segurança de estruturas. Foram obtidos através da adoção de leis de distribuição Log-Normal 

ou leis de distribuição de Weibull para as resistências, leis de distribuição Normal para as cargas 

permanentes e leis de extremos de Gumbel para as ações variáveis no tempo (COST 345, 2004). 

O período de referência considerado para os índices de fiabilidade alvo é de 50 anos. 

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

acima referidas, para ELU e períodos de referência iguais a 1 ano e 50 anos. 
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Os limites apresentados pelas várias normas são estabelecidos para a generalidade das estruturas 

e não retratam nenhum caso em particular. Salienta-se que os valores apresentados na Tabela 

2.1 são valores de índice de fiabilidade alvo para avaliações de segurança sem consideração do 

sistema estrutural (i.e., avaliações de segurança a nível local) e não-linearidade. De modo a 

evitarem-se intervenções de reforço desnecessárias, ou até mesmo a reconstrução de uma 

determinada estrutura, é essencial estabelecer limites de segurança para uma estrutura em 

particular, consoante a utilização expetável.  

Tabela 2.1: Índices de fiabilidade alvo para períodos de referência de 1 ano e 50 anos, 

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

 Consequências 
Norma Mínimas Pequenas Moderadas Elevadas 

 1 ano 
EN NP 1990 (2009) - 4,2 4,7 5,2 
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) - 3.3 3,8 4,3 
ISO 2394 (2012) - 1,5 2,3 3,1 
ISO 13822 (2012) 2,3 3,1 3,8 4,3 
PMC (2001) - 1,7 2,0 2,6 

 

O fib (2003) apresenta valores de índice de fiabilidade alvo para avaliações a nível global (i.e., 

considera o sistema estrutural) e a não-linearidade do comportamento estrutural (Tabela 2.2). 

Devido à consideração da redundância, da robustez e da não-linearidade do comportamento 

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

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

Níveis de segurança 
1 2 3 4 5 

Índice de fiabilidade 
  9,00 9,00 >   8,00 8,00 >   6,00 6,00 >   4,60 4,60 >  

Classificação 
Excelente Muito Bom Bom Satisfatório Insuficiente 
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O índice de fiabilidade alvo depende dos EL em análise e do período de referência. Outros 

fatores como o histórico de carregamento, consequências, tipo de sistema estrutural e a 

informação proveniente de inspeções e ensaios, são fatores influentes na definição do índice de 

fiabilidade alvo para um caso em particular.  

O período de referência considerado na avaliação de segurança, é uma estimativa temporal do 

período de desempenho estrutural satisfatório, após a avaliação de segurança, para as funções 

requeridas. Por outro lado, o período de vida útil da estrutura imposto no dimensionamento de 

novas estruturas é considerado como o período de referência da nova estrutura. O período de 

referência temporal a considerar é flexível, na medida que os EL considerados influenciam o 

período de referência da estrutura. Por exemplo, dependendo da construção, o ELU pode não 

ser tão restritivo como o ELF (Rücker et al., 2006). 

 

2.8. Abordagens de análise de fiabilidade 

Este subcapítulo pretende apresentar as diferentes abordagens de análise (determinísticas, semi-

probabilísticas e puramente probabilísticas) e as principais diferenças entre as metodologias de 

quantificação da probabilidade de falha (analíticas, aproximadas e de simulação). 

Na avaliação de segurança de estruturas existentes, o procedimento proposto tem por base o 

recurso a uma análise mais detalhada e sofisticada sempre que a estrutura não cumpra os 

critérios estabelecidos no nível de avaliação anterior, culminando na análise não linear 

combinada com métodos de análise totalmente probabilísticos. 

 

2.8.1. Abordagem determinística vs. Abordagem probabilística 

Atualmente, no domínio da engenharia estrutural, é cada vez mais importante a adoção de 

métodos capazes de analisarem, detalhadamente, determinada estrutura. Estes problemas 

podem ser analisados por meio de modelos determinísticos ou probabilísticos (Figura 2.5). 

O dimensionamento de novas estruturas envolve parâmetros de entrada fixos, que analisados 

através de métodos matemáticos assentes em hipóteses preconizadas, originam resultados 

determinísticos. Estes métodos de análise, ao contrário dos métodos experimentais, são 
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determinísticos devido ao facto de que a repetição da análise para o mesmo conjunto de valores 

de parâmetros de entrada originarão sempre o mesmo resultado. 

Este tipo abordagem não reflete a variabilidade dos parâmetros envolvidos na análise, podendo 

os resultados não retratarem, com exatidão, a realidade. Assim, caso se pretenda considerar, 

explicitamente, a variabilidade dos parâmetros, devem ser realizadas análises probabilísticas, 

tendo por base os métodos determinísticos. 

 

Figura 2.5: Abordagens de verificação de fiabilidade estrutural (Rücker et al., 2006). 

 

2.8.2. Abordagem determinística 

O método determinístico mais divulgado é o método das tensões admissíveis. A variante mais 

utilizada na avaliação de segurança determinística é a que se designa por método do coeficiente 

global de segurança. O coeficiente de segurança é obtido através da razão entre a resistência e 

o efeito da solicitação, sendo este coeficiente aplicado à resistência. As variáveis básicas são 

representadas pelos seus valores regulamentares determinísticos. A falha estrutural (local ou 

global) ocorre quando qualquer tensão resultante da análise estrutural excede o valor máximo 

da tensão admissível. Este tipo de métodos de verificação determinísticos não consideram 

corretamente as incertezas associadas às resistências e às solicitações. 

 

2.8.3. Abordagem semi-probabilística 

A abordagem semi-probabilística é baseada no princípio dos EL e utiliza o método dos 

coeficientes parciais de segurança. Este método utiliza fatores de segurança para a verificação 

da segurança estrutural. Estes fatores de segurança foram calibrados de modo que uma estrutura 
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que satisfaça os critérios de segurança, utilizando um conjunto de parâmetros de resistência e 

solicitações preconizadas, também satisfaça o nível de fiabilidade alvo requerido. O método 

semi-probabilístico é um método simplificado que considera, de forma conservativa, as 

incertezas dos parâmetros de dimensionamento através dos coeficientes parciais de segurança. 

 

2.8.4. Abordagem probabilística 

Os procedimentos de verificação probabilísticos são também baseados no princípio dos EL, 

sendo a segurança verificada se o nível de fiabilidade apresentado pela estrutura é superior ou 

igual aos níveis de fiabilidade alvo requeridos. Esta abordagem considera, de forma explícita, 

as incertezas associadas, através da adoção de distribuições estatísticas adequadas para as 

variáveis envolvidas na análise estrutural. 

 

2.9. Níveis de avaliação de segurança 

Anteriormente foram apresentadas as várias tipologias de análise estrutural. Quanto mais 

próximo do topo da pirâmide hierárquica das tipologias, o nível de complexidade, exigência 

computacional e custos também avançam. Mas, justificará aplicar a qualquer estrutura 

abordagens puramente probabilísticas combinadas com a análise não-linear? Certamente que 

não. Deste modo, como se determina qual a abordagem mais apropriada a aplicar à estrutura 

em análise? 

Com base nos vários relatórios desenvolvidos por projetos europeus, tais como o BRIME (2001) 

e o Sustainable Bridges (2007(a)), apresentam-se as várias medidas e procedimentos que foram 

propostos, relacionados com a manutenção, conservação, segurança e gestão de pontes 

existentes. São propostos seis níveis de avaliação de segurança de estruturas existentes, desde 

o nível 0 até ao nível 5, de complexidade crescente (Figura 2.6). O princípio base subjacente a 

esta proposta de seis níveis, é que apenas se recorre a um nível de avaliação superior, quando o 

nível de avaliação anterior não é verificado. Desta forma, apenas são consumidos recursos que 

justifiquem a aplicação de metodologias complexas e exigentes, até que seja verificada a 

segurança estrutural (Bieñ et al., 2007). 
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Para a avaliação de segurança de estruturas existentes recorrem-se a métodos que diferem entre 

si na sua exigência e sofisticação. Os objetivos visados na avaliação são, como apresentados 

previamente, a determinação da capacidade de carga atual e a previsão do desempenho 

estrutural futuro com a máxima exatidão, consumindo o mínimo de recursos possíveis. 

A recomendação geral é que se inicie a avaliação pela aplicação de procedimentos expeditos, 

simples e conservativos. Caso a estrutura não preencha os requisitos impostos a esse nível, 

então, avança-se para um nível mais sofisticado, que considera as incertezas, reservas de 

resistência e comportamento dos materiais e da estrutura, o mais realista possível 

(comportamento não-linear). Por este motivo, as metodologias são estratificadas e hierarquias. 

Por cada nível que esta “pirâmide hierárquica” apresenta, os procedimentos contidos num 

mesmo nível apresentam, aproximadamente, os mesmos níveis de complexidade e detalhe. Por 

exemplo, não se realiza uma inspeção visual (avaliação não-formal) combinada com avaliação 

de segurança totalmente probabilística. 

 

 

Figura 2.6: Níveis de verificação da segurança estrutural (Rücker et al., 2006).
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Excecionalmente, caso a avaliação de segurança por níveis baixos falhe, o recurso a ensaios de 

caraterização material e das cargas, combinados com os mesmos métodos de análise, por 

aferição dos parâmetros de resistência e de ação, pode verificar-se a segurança estrutural. A 

fronteira entre os diversos níveis de avaliação está estabelecida mas é flexível, como vimos 

neste último exemplo (BRIME, 2001; Bieñ et al., 2007; Sustainable Bridges, 2007(c)). 

 

2.9.1. Nível 0 

O nível 0 é composto por análises preliminares (baseadas na experiência) e inspeções visuais. 

Este tipo de avaliação de segurança apenas descreve, de forma qualitativa, o estado atual da 

estrutura, não sendo por isso, uma avaliação formal. As suas principais vantagens são a sua 

simplicidade, baixo custo de execução e a integração com outras estratégias de manutenção. 

Devido à sua informalidade, esta análise é subjetiva e é altamente dependente da experiência e 

avaliação do engenheiro. 

Este nível de avaliação apenas deve ser utilizado em situações preliminares de avaliação. 

 

2.9.2. Nível 1 

A metodologia principal, segundo este nível de avaliação, é a avaliação de segurança através 

da monitorização estrutural e posterior comparação com os valores prescritos nos regulamentos 

(Figura 2.7). 

 

Figura 2.7: Avaliação de segurança através da comparação do valor limite com o valor 

registado por ensaios realizados (Rücker et al., 2006). 

 

Valor limite admissível
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A este nível não é realizada qualquer simulação ou análise estrutural. Assim, a verificação da 

segurança estrutural pode ser expressa da seguinte forma (equação (2.28)): 

 (2.28) 

A monitorização pode ser realizada com a estrutura em utilização normal ou por meio de um 

determinado teste de carga. 

As aplicações gerais desta metodologia são a verificação de desempenho após a construção, 

testes de verificação do comportamento após alteração da utilização em serviço da estrutura e 

a monitorização de cargas dinâmicas. 

 

2.9.3. Nível 2 

Este nível é o mais baixo nível de avaliação de segurança que recorre aos conceitos e métodos 

da análise estrutural. São utilizadas as informações do projeto de dimensionamento, da 

construção e inspeções realizadas. Os métodos de análise estrutural utilizados são básicos (por 

exemplo, análises lineares elásticas). A avaliação de segurança é realizada recorrendo ao 

método dos coeficientes parciais de segurança. Assim, o critério de verificação de segurança é 

expresso através da expressão (2.29): 

 (2.29) 

onde  é o coeficiente parcial de segurança das ações,  é o coeficiente parcial de segurança 

das resistências,  é o valor característico das ações e  é o valor característico das 

resistências. 

Os valores característicos dos materiais e os valores dos coeficientes parciais de segurança são 

obtidos diretamente dos regulamentos de dimensionamento de novas estruturas, exceto nos caos 

em que a estrutura tenha sofrido danos consideráveis ou em casos em que a estrutura será 

submetida a cargas excecionais. Os procedimentos estruturais utilizados são os propostos pelos 

regulamentos de dimensionamento de novas estruturas.  

Geralmente, este nível de avaliação de segurança é aplicado para a aprovação da utilização em 

serviço e da segurança da estrutura após cargas excecionais, deterioração, danos ou eventos 

raros (por exemplo, catástrofes naturais). 
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2.9.4. Nível 3 

Neste nível é avaliada a capacidade de carga (ELU) e o comportamento em serviço (ELS) da 

estrutura. É utilizada informação mais detalhada, como por exemplo informação proveniente 

de campanhas e ensaios de caracterização material. A este nível, é comum proceder-se à 

aferição dos modelos de carga por estações de pesagem dinâmica, por exemplo. Os métodos de 

análise de estruturas são mais complexos e poderosos, obtendo-se modelos mais detalhados, 

sendo os resultados mais próximos da realidade (MEF, análises não-lineares, modelos 

adaptativos). A verificação de segurança é realizada através do método dos coeficientes parciais 

de segurança (equação (2.30)): 

  (2.30) 

 

2.9.5. Nível 4 

A avaliação de segurança é realizada recorrendo ao método dos coeficientes parciais de 

segurança. Assim, o critério de verificação de segurança é expresso através da expressão (2.31): 

 (2.31) 

Os procedimentos de verificação da capacidade de carga e das condições em serviço que 

caracterizam o nível quatro são a aferição dos modelos de carga e a verificação da fiabilidade 

através de coeficientes parciais de segurança devidamente calibrados. Assim, as propriedades 

estruturais (geométricas e materiais) e de carregamento são consideradas através do ajuste dos 

coeficientes parciais de segurança, influenciando as medidas de segurança impostas para 

validação da fiabilidade estrutural. 

A este nível, são consideradas as reservas de resistência que a estrutura possui, através da 

utilização de modelos constitutivos complexos, métodos de análise não-lineares, MEF ou 

modelos adaptativos. As reservas de resistência que uma estrutura apresenta podem ser 

definidas através dos conceitos de redundância, ductilidade e robustez: 

Associando a robustez, a redundância e a ductilidade é possível determinar o tipo de falha 

estrutural que a estrutura sofrerá: (1) roturas dúcteis e redundantes com reservas de energia 

(roturas desejáveis: alarmam o utilizador que foi atingido o ELU); (2) roturas frágeis (roturas 
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indesejáveis: não alarmam o utilizador que foi atingido o ELU, ocorrendo a rotura 

inesperadamente). Caso a estrutura possua os níveis de ductilidade, redundância e robustez 

desejados, é possível calibrar o valor dos coeficientes parciais de segurança com base no índice 

de fiabilidade pretendido, através de análises não-lineares (Rücker et al., 2006). 

2.9.6. Nível 5 

A avaliação de segurança de estruturas, quando realizada recorrendo ao quinto nível de 

avaliação, considera, explicitamente, a variabilidade das variáveis envolvidas. Assim, o ponto 

fulcral da avaliação de segurança probabilística é o cálculo da probabilidade de falha, ou do 

índice de fiabilidade ( ), de forma explícita – a nível local ou a nível global. Ao contrário do 

método dos coeficientes parciais de segurança, cujos parâmetros de análise eram definidos em 

regulamentos e as incertezas associadas eram contempladas através de fatores parciais de 

segurança, os métodos puramente probabilísticos calculam a probabilidade de falha através da 

consideração da natureza e aleatoriedade das variáveis básicas que regem as resistências e as 

ações, através da sua modelação por meio de leis de distribuições, representadas pelas FDP e 

respetivos parâmetros de distribuição. 

A este nível, as verificações de segurança são realizadas através dos EL considerados. Para cada 

EL considerado, é calculada a probabilidade de falha ( ) ou o seu equivalente, o índice de 

fiabilidade estrutural ( ), que é posteriormente comparado com o índice de fiabilidade alvo ( ) 

(Figura 2.8). Salienta-se que o índice de fiabilidade estrutural ( ) é uma medida meramente 

informativa e não deve ser interpretado como um valor absoluto da fiabilidade. É um valor que 

auxilia na tomada de decisões. 

 

Figura 2.8: Procedimento de avaliação de segurança puramente probabilístico. 

A identificação dos EL críticos é realizada através de um processo preliminar, por aplicação de 

metodologias determinísticas de análise estrutural, através de análises não-lineares, MEF e 
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modelos adaptativos. Informações adicionais como a localização e a extensão de danos e 

deterioração podem ser adquiridas por monitorizações, inspeções e ensaios. Por aplicação de 

análise de sensibilidade, é possível estimar se um EL é crítico, através da variação da 

informação numérica e respetiva simulação. 

Devido a questões numéricas, não se utiliza o valor da probabilidade de falha, mas o seu 

equivalente, o índice de fiabilidade ( ). A relação entre estas duas grandezas é expressa pela 

expressão (2.32): 

 (2.32) 

Calculado o índice de fiabilidade ( ), a avaliação de segurança probabilística é realizada através 

da comparação do índice de fiabilidade ( ) com o índice de fiabilidade alvo ( ), que representa 

o desempenho estrutural mínimo requerido. É verificada a segurança estrutural se (equação 

(2.33)): 

 (2.33) 

Na Tabela 2.3, são apresentados, de breve modo, os níveis de avaliação de segurança de 

estruturas existentes. 

Tabela 2.3: Níveis de avaliação de segurança estrutural. 

Nível de 
avaliação 

Modelo de resistências e ações Modelos de análise 
Método de verificação 

de segurança 

1 
Modelos de carga e resistência 

preconizados pelos 
regulamentos 

Análise linear e 
elástica Análise, combinações 

de cargas e coeficientes 
parciais de segurança 

de acordo com os 
regulamentos 

2 
Propriedades das materiais 

baseadas na documentação de 
projeto e regulamentos 

Modelos de análise 
sofisticados (MEF, 

por exemplo), a 
redistribuição de 

cargas (desde que as 
exigências de 

ductilidade sejam 
cumpridas) e reservas 

de resistência são 
consideradas 

3 
Atualização das propriedades 

materiais, com base em ensaios, 
por abordagens Bayesianas 4 

Modificação dos 
coeficientes parciais de 

segurança permitida 

5 Modelos de resistência e ações 
descritos por FDP 

Análise puramente 
probabilística 
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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. São, também, apresentadas as propostas do PMC (2001) 

(Bieñ et al., 2007). 

 

2.9.7. Abordagens locais e globais 

A avaliação de segurança de estruturas existentes pode ser realizada a nível local (elemento 

estrutural) ou a nível global (estrutura). Analisando o conceito de robustez, verifica-se que a 

fiabilidade de um sistema não é representado pela fiabilidade de um dos seus elementos 

estruturais. Assim, devem distinguir-se índices de fiabilidade locais e índices de fiabilidade 

globais, sendo os índices de fiabilidade globais superiores aos índices de fiabilidade locais 

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

 

2.9.7.1. Abordagens semi-probabilísticas ao nível do elemento estrutural 

O primeiro nível de avaliação recomendado para a avaliação de segurança de estruturas 

existentes é o método dos coeficientes parciais de segurança (método semi-probabilístico). 

Através da aplicação deste método, é possível verificar a segurança duma estrutura existente a 

nível local, isto é, ao nível dos seus elementos. A segurança estrutural é verificada se (equação 

(2.34)): 

 (2.34) 

Onde  representa a resistência característica da secção,  representa o valor característico 

da ação (ou efeito) i ,  representa o coeficiente parcial de segurança da resistência e  

representa o coeficiente parcial de segurança da carga i. 

 

2.9.7.2. Abordagens probabilísticas ao nível do elemento estrutural 

No caso da estrutura não verificar a segurança pela metodologia anterior ou, no caso da ausência 

de coeficientes de segurança apropriados, aplicam-se metodologias probabilísticas apropriadas 
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para avaliar a segurança a nível local (elemento estrutural). A segurança estrutural é verificada 

se (equação (2.35)): 

 (2.35) 

onde  é o índice de segurança estrutural definido pela expressão (2.32) e  é o índice de 

fiabilidade alvo. 

Ambos os índices advêm de uma análise a nível do elemento estrutural, e não do sistema. 

 

2.9.7.3. Abordagens probabilísticas ao nível do sistema estrutural 

Caso a avaliação probabilística ao nível do elemento estrutural falhe, deve recorrer-se a 

avaliações de segurança ao nível do sistema estrutural. Desta forma, as reservas de resistência, 

a capacidade de redistribuição de esforços e a redundância da estrutura são contempladas no 

modelo de análise. 

A verificação de segurança ao nível global recorre à mesma filosofia que a verificação de 

segurança ao nível local, exceto no facto do índice de fiabilidade estrutural ( ) e índice de 

fiabilidade alvo  serem representativos da fiabilidade de toda a estrutura, isto é, são índices 

de fiabilidade globais. 

O índice de fiabilidade estrutural ( ), pode ser determinado combinando métodos puramente 

probabilísticos (por exemplo, o Método da Superfície de Resposta (MSR) ou o Método do 

Hipercubo Latino (MHL)) com análises não-lineares (por exemplo, através de elementos finitos 

estocásticos). 

Em relação ao índice de fiabilidade alvo , geralmente, deverá  apresentar um valor superior. 

No caso de pontes de betão armado, segundo Nowak e Tabsh (1991), o índice de fiabilidade 

global deve ser superior em 2,00 unidades que o índice de fiabilidade alvo  representativo 

do elemento estrutural. 

 

 

 



Capítulo 2. Avaliação de Segurança Estrutural 

34 

2.10.Métodos probabilísticos de fiabilidade 

Em avaliações de segurança probabilísticas, a verificação da fiabilidade estrutural requer o 

cálculo do integral de convolução para a quantificação da probabilidade de falha (equação 

(2.36)):  

 (2.36) 

Onde é a função densidade conjunta das variáveis aleatórias contidas no vetor  (Nowak 

& Collins, 2000). 

 

2.10.1. Métodos analíticos exatos 

Os métodos analíticos exatos (nível 1), tal como o nome sugere, calculam analiticamente, o 

integral de convolução. Apenas é possível para casos muito particulares. 

Na maioria dos casos, a probabilidade de falha não pode ser calculada de forma exata, i. e., 

através da resolução analítica do integral de convolução. Para contornar este obstáculo, foram 

desenvolvidos métodos analíticos aproximados (nível 2) e métodos de simulação (nível 3). 

 

2.10.2. Métodos analíticos aproximados 

Os métodos analíticos aproximados (ou de fiabilidade de primeira e segunda ordem – nível 2) 

mais conhecidos são o FORM (First Order Reliability Method), o SORM (Second Order 

Reliability Method) e o MSR. 

Neste tipo de métodos, o primeiro passo consiste na transformação do espaço do problema num 

espaço gaussiano normalizado, transformando-se as variáveis básicas iniciais num conjunto de 

variáveis aleatórias normais independentes com média nula e desvio-padrão unitário. 

No espaço normalizado, o ponto mais próximo desde a origem até à superfície do EL 

transformado (equação (2.27)) é o designado ponto de dimensionamento , como apresentado 

anteriormente. Esta distância representa, geometricamente, o índice de fiabilidade . A 

localização do ponto de dimensionamento  é realizada recorrendo a um algoritmo que 

determina a distância mínima entre a superfície do EL e a origem do referencial. A 
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determinação do índice de fiabilidade passa por um processo de otimização, com o objetivo de 

minimizar a distância entre a origem e a superfície do EL. 

A aproximação da superfície de EL ao ponto de dimensionamento  pode ser realizada 

recorrendo a termos lineares (FORM) ou a termos de segunda ordem ou quadráticos (SORM). 

Utilizando o método FORM, a superfície de rotura (equação (2.27)) é aproximada por um 

hiperplano tangente ao ponto de dimensionamento . A probabilidade de falha é determinada 

pela expressão (2.37): 

 (2.37) 

Onde  é a função distribuição normal reduzida. 

Utilizando o método SORM, a superfície de rotura (equação (2.27)) é aproximada por um 

hiperparabolóide que interseta o ponto de dimensionamento  e que tem a mesma curvatura 

da superfície de rotura. 

A probabilidade de falha, segundo este método, é determinada pela expressão (2.38): 

 (2.38) 

Onde  representa as diferentes curvaturas individuais do ponto de dimensionamento. 

A análise de fiabilidade estrutural, por modelos numéricos baseados em elementos finitos, pode 

ser realizada pelos seguintes métodos: (1) métodos de perturbação; (2) métodos de fiabilidade;  

e (3) métodos da superfície de resposta. 

Os métodos de perturbação caracterizam, inicialmente, as variáveis aleatórias, nomeadamente 

suas médias, desvios-padrão e respetivas distribuições probabilísticas. Recorrendo a análises 

determinísticas, calculam-se os valores da média e do desvio-padrão da resposta estrutural. O 

facto de se introduzirem perturbações nas variáveis envolvidas no cálculo da resposta média, 

permite a obtenção da matriz de covariâncias. A verificação da segurança estrutural é realizada 

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

Em relação aos métodos de fiabilidade, destaca-se o método de superfície de resposta. Como a 

principal dificuldade, quando se calcula a segurança estrutural por métodos de fiabilidade, é a 

definição da função EL. O método de superfície de resposta substitui a função EL por uma 
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função analítica simplificada, sendo o erro associado mínimo (Melchers, 1999; Henriques, 

1998). 

 

2.10.3. Métodos de simulação 

Os métodos de simulação (nível 3) têm particular interesse devido à sua generalidade, 

simplicidade e eficácia em problemas cuja função EL é altamente não-linear. A sua maior 

desvantagem é a capacidade computacional requerida, especialmente nos casos em que o índice 

de fiabilidade é elevado, pois nestes casos a probabilidade de rotura é muito baixa e surgem 

problemas numéricos no seu manuseio (Rücker et al., 2006; Henriques, 1998; Matos, 2010; 

Veiga, 2008). Podem distinguir-se dois métodos: (1) métodos de simulação pura, tal como o 

Método de Monte Carlo (MMC); (2) métodos baseados em técnicas de redução de variância 

tais como a amostragem por Importância e a amostragem Estratificada. 

 

2.10.3.1. Método de simulação pura. Método de Monte Carlo 

O MMC é um método de simulação numérica que permite solucionar problemas complexos de 

forma muito simples. Para além disso, permitir controlar o erro associado à estimativa da 

probabilidade de falha. O MMC, a partir da FDP das variáveis básicas, gera valores aleatórios, 

obtendo-se um vetor aleatório. A probabilidade de falha segundo este método, é determinada 

por (equação (2.39)):  

 

Onde  é o número de simulações que representam a falha estrutural e  o número total 

de simulações. Devido ao elevado número de amostras requeridas para determinar baixas 

probabilidades de falha, não é um método utilizado em avaliações de segurança de estruturas 

existentes. As técnicas de redução da variância permitem reduzir significativamente o número 

de simulações requeridas para obtenção de uma probabilidade de falha fidedigna. 

 

 

(2.39)
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2.10.4. Técnicas de redução de variância 

2.10.4.1. Amostragem por importância 

Os métodos de amostragem por importância têm como principal vantagem a redução do número 

de amostras (simulações) requeridas para a análise probabilísticas utilizando métodos de 

simulação pura. É amplamente utilizada para mover o centro de amostragem da origem do 

espaço gausseano padrão para o ponto de dimensionamento  da superfície do EL (que é o 

ponto mais suscetível de ocorrer rotura). Cerca de metade da amostragem está localizada no 

domínio da falha estrutural. 

A densidade de amostragem mais simples é a distribuição gausseana multivariável com desvios-

padrão unitários. Contudo, existem outras distribuições de amostragem e outros centros de 

amostragem que podem revelar-se mais eficientes. No método de importância da amostragem 

adaptativa, o centro de amostragem é movido de acordo com a informação de amostragens 

anteriores. Este método é menos eficiente do que o método dos gradientes, mas não requer a 

transformação para o espaço gausseano padrão. 

 

2.10.4.2. Amostragem estratificada. Método do Hipercubo Latino 

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

simulação. 

Este método, integrado nas técnicas de redução de variância, permite calcular a probabilidade 

de falha com precisão suficiente através de uma amostragem muito reduzida (número de 

simulações muito baixo). O MHL é uma variante especial do MMC, que recorre à estratificação 

da estimativa da probabilidade teórica dos momentos estatísticos de resposta estrutural. A 

utilização do MHL na análise de fiabilidade é ampla e não é restrita à estimação dos parâmetros 

de resposta estrutural. 

O algoritmo do MHL pode ser decomposto em duas fases distintas: (1) geração do campo de 

valores admissíveis para cada variável aleatória, de acordo com as distribuições associadas; (2) 

geração dos conjuntos de amostras. 
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Na primeira fase do MHL, as FDP, e por conseguinte as FDC, das variáveis aleatórias são 

divididas em N intervalos equivalentes não-sobrepostos ( = número de simulações) centrados 

e selecionados aleatoriamente, que posteriormente são utilizados no processo de simulação. Isto 

significa que o domínio de cada variável aleatória  ou a função de distribuição de 

probabilidade  é dividida em  intervalos de igual probabilidade 1/ . Este método 

restringe o número total de amostras, , com o número de intervalos, que são considerados na 

divisão da região de amostragem, . Os parâmetros representativos das variáveis são 

selecionados aleatoriamente com base na permuta aleatória de números inteiros de 1 até  

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

Na segunda fase são geradas as amostras aleatórias. Os valores aleatórios gerados (equação 

(2.40)), de uma variável aleatória com  valores possíveis, são armazenados num vetor . 

Note-se que os valores gerados na primeira fase são armazenados num vetor, não se podendo 

repetir. Além disso, todas as variáveis são provenientes da mesma FDP e não podem ser 

repetidas. Deste modo, não há necessidade de aplicar os testes de hipótese e cada um dos valores 

de cada variável básica é utilizada apenas uma vez durante o processo de simulação.  

 

sendo  a amostra  da variável  e  é a inversa da FDC da variável . 

Na Figura 2.9, representa-se um modelo simplificado de um sistema com duas variáveis 

aleatórias, que descreve o MHL. Os pontos pretos representam o número de simulações e o 

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

Através da repetição do cálculo da função de resposta, é obtido um conjunto de variáveis de 

resposta estrutural. No caso do MMC ordinário, tal processo pode ser demasiado moroso devido 

ao elevado número de simulações requeridas para se obterem simulações satisfatórias. Pelo 

contrário, os resultados obtidos para os parâmetros estatísticos de resposta, por aplicação do 

MHL são satisfatórios, tendo em conta o reduzido número de simulações.  

 

(2.40)
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Figura 2.9: Amostragem estratificada pelo método do Hipercubo Latino.(Choi et al., 2007) 

 

2.11.Fiabilidade de sistemas estruturais 

Uma estrutura é uma disposição e associação de um ou mais elementos, cuja falha pode ocorrer 

de diversos modos. O comportamento estrutural deve ser analisado para minimizar as 

consequências que advêm de uma possível falha estrutural. Por estas razões, deve ser obtida a 

probabilidade de falha, tendo em consideração o tipo de sistema estrutural em análise. Os 

sistemas estruturais podem ser divididos, fundamentalmente, em três tipos: (1) sistemas em 

série; (2) sistemas em paralelo; e (3) sistemas mistos. Na realidade, a maioria das estruturas são 

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

A modelação 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 importância acrescida (Ditlevsen & Madsen, 2007; Melchers, 1999; Nowak & 

Collins, 2000; Schneider, 2006; Wi niewski, 2007). 

 

Passo 2 

Passo 4 Passo 3 

Passo 1 

x1

x2 x2

x1 

x1 x1 
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2.11.1. Sistemas em série 

Um sistema é considerado uma associação em série quando os vários elementos estruturais são 

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 são 

sistemas em série (por exemplo, pontes simplesmente apoiadas). Neste caso, a importância da 

redundância estrutural é significativa. Se a estrutura for composta por elementos frágeis, a falha 

ocorre de forma súbita (rotura frágil). Apesar da estrutura ser um sistema em série, a sua falha 

estrutural pode ser precedida por deformações excessivas, devido à plastificação dos seus 

materiais (rotura dúctil). 

 

Figura 2.10: Sistema estrutural em série. 

 

A probabilidade de falha, para sistemas estruturais em série, pode ser calculada através da 

reunião das probabilidades de rotura dos vários EL considerados, para todos os elementos 

estruturais (equação (2.41)) (Wi niewski, 2007; Jacinto, 2011):  

 (2.41) 

Analisando a expressão (2.41), conclui-se que (equação (2.42)) (Jacinto, 2011): 

  (2.42) 

 

2.11.2. Sistemas em paralelo 

Um sistema é considerado uma associação em paralelo quando os vários elementos estruturais 

são 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, edifícios). Apenas 

estruturas estaticamente indeterminadas, devido à sua redundância, são consideradas sistemas 

em paralelo. Se os seus elementos sofrerem roturas frágeis (roturas locais), então não 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 dúcteis, então a rotura deste tipo de sistemas é global. 

 

Figura 2.11: Sistema estrutural em paralelo. 

 

A probabilidade de falha, para sistemas estruturais em paralelo, pode ser calculada através da 

intersecção das probabilidades de rotura dos vários EL considerados, para todos os elementos 

estruturais (equação (2.43)) (Wi niewski, 2007; Jacinto, 2011): 

 (2.43) 

Analisando a expressão (2.43), conclui-se que (equação (2.44)) (Jacinto, 2011): 

 (2.44) 

 

2.11.3. Sistemas mistos 

Em sistemas mistos, os elementos do sistema são ligados de forma mais complexa. A sua 

associação pode ser simplificada através da identificação de diversas sub-estruturas, 

constituídas por associações em série ou paralelo. A probabilidade de falha, para sistemas 

estruturais mistos, pode ser calculada através da redução do sistema em vários 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.Conclusões

Neste capítulo foi apresentado o estado da arte sobre a avaliação de segurança de estruturas 

existentes. Introduziu-se o conceito de incerteza estatística e as principais fontes de incerteza 

responsáveis pelo carácter probabilístico dos parâmetros estruturais. Para além disso, a 

utilização do conceito de EL permite uniformizar os processos de verificação de segurança de 

estruturas existentes. 

Foram, também, descritos os princípios fundamentais referentes à abordagem probabilística, 

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

Relativamente à abordagem probabilística de avaliação de segurança de estruturas existentes, 

apresentaram-se os níveis de avaliação da segurança estrutural e os diversos métodos de 

quantificação do nível de fiabilidade de uma estrutura, através do índice de fiabilidade. 
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Os principais métodos apresentados, em avaliações probabilísticas de segurança, são baseados 

em métodos analíticos aproximados e em métodos de simulação. Em relação aos métodos 

analíticos aproximados, o índice de fiabilidade é calculado através de aproximações sucessivas, 

recorrendo-se a técnicas de primeira e de segunda ordem. No âmbito dos métodos de simulação, 

foram apresentados os MMC e suas variantes, as técnicas de redução da variância, tais como as 

técnicas baseadas na amostragem por importância e as técnicas baseadas na amostragem 

estratificada, tal como o MHL. 

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

estruturais. 
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3.
VIADUTO DE DURRÃES 

Praise the bridge that carried you over. 
(Enalteça a ponte que o susteve.) 

George Colman 
 

 

3.1. Introdução

As pontes em arco de alvenaria de pedra (PAAP) datam desde há séculos e, devido às suas 

características geométricas e materiais, enquadram-se na paisagem. Os primeiros construtores 

de pontes foram os Romanos, responsáveis por diversas e magníficas pontes. Todas as pontes 

romanas são em arco, estilo que vigorou até ao século XIX. O material utilizado para a sua 

construção dependia dos materiais existentes localmente, mas também das condições de 

execução dos seus elementos, restrições topográficas, do responsável pelo projeto e dos custos 

associados. A construção de PAAP já não é correntemente praticada e, estando ainda em 

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

Neste capítulo apresentam-se os principais métodos de caracterização de PAAP, tendo como 

aspetos fulcrais o estudo e análise dos parâmetros geométricos e dos parâmetros materiais. As 
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metodologias e procedimentos descritos, sobre a caracterização geométrica e material, vão ser 

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

 

3.2. Enquadramento histórico 

O Viaduto de Durrães (Figura 3.1), ou como é denominada pelos locais, Ponte de Durrães ou 

Ponte Seca (pelo facto de não atravessar qualquer curso de água), pertence à freguesia de 

Durrães, em Barcelos, no distrito de Braga. É o elo comunicativo entre Durrães e Barcelos. 

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

O responsável pelo projeto da obra de arte foi o engenheiro Cândido Celestino Xavier Cordeiro, 

que confiou a direção da obra ao mestre de pedreiro de obras de arte Manuel Corbal. A sua 

construção iniciou-se a 15 de maio de 1876 pelo orçamento inicial de 35.507$127 réis. A data 

da conclusão da ponte não é exata. Contudo, a chegada do comboio a Barroselas aconteceu pela 

primeira vez no dia 24 de Fevereiro de 1878, como narrado pelo repórter de O PRIMEIRO DE 

JANEIRO (nº47). O seu custo final, segundo a publicação na revista CAMINHOS DE FERRO 

DO MINHO E DOURO, foi de 58.900$830 réis (Figueiras, 2000). 

O Viaduto de Durrães é constituído por dezasseis arcos de volta perfeita de cantaria de 8,5 m 

de vão cada, sendo a altura total de dezoito metros. O material constituinte é alvenaria de granito, 

cujas juntas são secas e bujardadas. O seu tabuleiro é composto por uma única linha ferroviária, 

com uma largura de 5,25 m. O seu comprimento total é, aproximadamente, 178,00 m (Figueiras, 

2000). 

 

Figura 3.1: Viaduto de Durrães. 



Avaliação de Segurança de Pontes Existentes. Aplicação ao Viaduto Ferroviário de Durrães 

47 

3.3. Caracterização de PAAP 

3.3.1. Introdução

Na construção das PAAP são utilizados, fundamentalmente, dois tipos de materiais: a alvenaria 

e o material de enchimento. São características destes materiais a heterogeneidade, anisotropia, 

descontinuidades, elevada resistência à compressão e reduzida resistência à tração, podendo 

existir material nas juntas de ligação entre unidades de alvenaria (argamassa de interposição). 

O material de enchimento é formado por aglomerados de materiais de granulometrias variadas, 

existente no interior das PAAP (nos espaços entre os paramentos de alvenaria) (Costa, 2009(a); 

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

O objetivo da caracterização de PAAP é conhecer e avaliar os parâmetros de resistência e de 

deformabilidade dos materiais, assim como os parâmetros geométricos e calibração dos 

modelos constitutivos utilizados, com vista à modelação numérica do caso de estudo, obtendo-

se um modelo numérico fidedigno para a realização da avaliação de segurança. 

Deste modo, a caracterização geométrica surge como uma das prioridades. Quando a 

informação proveniente da documentação existente é insuficiente, recorre-se a métodos de 

levantamento geométrico, como sucedido no Viaduto de Durrães. Ao nível dos parâmetros 

mecânicos dos materiais constituintes, quando a informação é reduzida ou inexistente, consulta-

se bibliografia relacionada com estruturas semelhantes ou procede-se à realização de ensaios 

de caracterização material. 

 

3.3.2. Elementos constituintes 

As PAAP são constituídas por dois tipos de elementos: elementos estruturais e elementos não-

estruturais (Figura 3.2). Os elementos estruturais agrupam-se em elementos principais e 

elementos secundários. Os elementos principais são formados pelos arcos, muros de tímpano, 

enchimento, pilares, encontros e fundações. Os elementos secundários são constituídos pelos 

talha-mares e os talhantes. Os elementos não estruturais englobam o tabuleiro (sob 

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

 

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

 Elementos principais 

Elementos 

estruturais 

Elemento Legenda 

Arco 4 

Muros de tímpano 3 

Enchimento 2 

Pilares 5 

Encontros 6 

Fundações 8 

Elementos secundários 

Elemento Legenda 

Talha-mar (montante) 7 

Talhante (jusante) 7 

Elementos não 

estruturais 

Elemento Legenda 

Tabuleiro 1 

Guardas 9 

 

Tabuleiro

O tabuleiro é o elemento onde ocorre a circulação de tráfego (rodoviário, ferroviário ou 

pedonal), podendo ser composto por placas de alvenaria, por uma camada de betuminoso 

(intervenções realizadas) ou por lajedo de material pétreo. 

a) b) 
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Usualmente, o tabuleiro não é considerado um elemento estrutural. Contudo, no caso de PAAP 

que tenha sido adicionada uma laje sobre o tabuleiro original e o funcionamento seja simultâneo 

entre ambos (o tabuleiro), é restringido o movimento dos muros de tímpano para fora do plano, 

devido à laje. Nestas situações, o tabuleiro é considerado um elemento estrutural. 

 

Enchimento 

O enchimento é o material colocado entre os arcos e os muros de tímpano para preencher essa 

zona e dar estabilidade ao arco, sendo esta uma das suas funções principais nas PAAP. Outra 

principal função do material de enchimento é transmitir as cargas provenientes do tabuleiro até 

aos arcos e muros de tímpano. 

 

Muros de tímpano 

Os muros de tímpano são paramentos exteriores verticais construídos em alvenaria sobre os 

arcos, os pilares e os encontros, sendo a sua principal função 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 à base. Outras alternativas para a sua 

conceção passavam pela construção de olhais sobre os pilares, arcos ou sobre os encontros de 

modo a aumentar a secção de vazão, requerida no caso da ocorrência de possíveis cheias. 

Situações particulares, como a necessidade da diminuição das cargas transmitidas aos arcos, 

eram contornadas pela substituição dos muros de tímpano por arcos secundários. 

 

Arcos

Os arcos são os elementos estruturais projetados para vencerem os vãos, sendo a sua principal 

função estrutural conduzir as cargas provenientes de outros elementos (tabuleiro, guardas, 

enchimento e muros de tímpano) e das sobrecargas aos pilares, encontros e fundações. 

Os arcos são formados pela associação de blocos de material pétreo, denominados aduelas 

(geralmente cuneiformes). Consoante a posição que as aduelas vão tomando ao longo do arco, 

são lhes atribuídas diferentes denominações (Figura 3.3): 
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Aduela de saimel: primeira aduela colocada sobre a imposta, é a que começa a 

formar o arco – letra S; 

Aduela de fecho: aduela que se encontra no cume do arco, é a última aduela a 

ser instalada – letra F; 

Aduelas de contrafecho: aduelas contíguas à aduela de fecho – letra CF; 

Restantes aduelas: sem designação específica – letra D. 

A face externa do arco é designada de extradorso e a sua face interna é designada de intradorso. 

A imposta está compreendida entre a aduela de saimel e os apoios dos arcos. A distância entre 

o extradorso do arco sobre a aduela de fecho e o tabuleiro é designada por recobrimento (ou 

coroamento) (d). O rim é a secção localizada a 1/4 do vão do arco, e a respetiva altura 

denominada de flecha (fr). A maior altura do intradorso é denominada de flecha do arco (f). A 

distância entre os eixos das aduelas de saimel dita o vão do arco (s) (Figura 3.3) (Morais, 2012). 

 

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 (gótico ou apontado); 

elíptico; 

adintelado. 

d

Intradorso

Apoio Imposta L
¼ L 

Extradorso 

Rim

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

 

O cimbramento é um dos principais fatores na geometria de uma PAAP. O cimbre, geralmente 

construído em madeira, era instalado ao longo do vão de cada arco, sobre o qual se construía o 

arco em alvenaria desde os apoios ao coroamento do arco. Se o cimbre não fosse seguro, o arco 

solicitaria as fundações podendo originar danos à estrutura. 

 

Pilares e encontros 

Os pilares e os encontros constituem os apoios dos arcos, exibindo, geralmente, uma secção 

retangular. A sua principal função é conduzir as cargas que lhe são transmitidas pelos arcos às 

fundações. Este tipo de elementos está predominantemente submetido a esforços de compressão. 

Além disso, têm que resistir às ações que lhes são diretamente aplicadas, como o vento e a ação 

do escoamento do curso de água. Segundo Lourenço e Oliveira (2003), os pilares eram 

construídos em alvenaria, sendo o seu interior oco e preenchido por cascalho e solo. Para 

proteger os pilares fundados no leito do curso de água, eram construídos talha-mares e/ou 

talhantes. 

 

Talha-mares e talhantes 

Os talha-mares (a montante) e os talhantes (a jusante) eram construídos numa fase posterior e 

desligada do pilar, podendo apresentar capeamento. Mais tarde, a construção destes elementos 

era realizada de modo à sua ligação com os pilares ser contínua, apresentando uma forma 

arredondada. Os materiais utilizados na sua construção eram a alvenaria ou alvenaria e material 

Elítico 

Volta perfeita Segmentado Parabólico Ogival 

Abatido Adintelado 
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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-cónica e talhantes em forma 

cilíndrica ou arredondada, também podem ser encontradas. 

 

Fundações

As fundações têm como função suportar as ações transmitidas por todos os elementos 

estruturais. Eram construídas sobre o leito dos cursos de água a partir de ensecadeiras (Lourenço 

e Oliveira, 2003), podendo ser: 

fundações diretas materializadas por: 

sapatas sobre o afloramento rochoso; 

apoios assentes sobre o maciço ou afloramento rochoso; 

fundações indiretas materializadas através de poços e pegões. 

Os efeitos do escoamento do curso de água condicionam a sua eficiência (Lourenço & Oliveira, 

2003). 

 

Guardas

A função das guardas é proteger e evitar a queda e embate de veículos e peões. Podem ser de 

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

 

Linha ferroviária 

Selig e Waters (1994) definem linha ferroviária como uma associação de vários componentes, 

que são agrupados de acordo com a sua função estrutural (Figura 3.5). 

Os carris, as travessas, os dispositivos de fixação e o balastro são elementos do grupo designado 

de super-estrutura. O sub-balastro, a camada de nivelamento e a fundação são elementos 

pertencentes ao grupo designado de sub-estrutura. 
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Figura 3.5: Constituição da linha ferroviária (fora da PAAP) (Silva, 2012; Fortunato, 2005). 

 

3.4. Inspeção visual e informação histórica 

Com a realização de uma inspeção visual a uma PAAP pretende-se, principalmente, avaliar as 

suas características gerais, nomeadamente a sua geometria (tipos e definição dos seus 

elementos), os materiais constituintes e a deteção de possíveis danos exteriores (fendas, 

assentamentos) e os efeitos da degradação sofrida ao longo do tempo. 

A inspeção visual realizada permitiu obter as fotografias para a caracterização da geometria da 

PAAP. Sobre a caracterização material e estado de conservação, foi possível aferir que o 

Viaduto de Durrães foi construído com granito e as juntas entre blocos de pedra são bujardadas. 

Relativamente ao estado de conservação, a PAAP apresentava vegetação entre as juntas dos 

blocos de pedra (Figura 3.6 a)), infiltrações nos pilares (Figura 3.6 b)) e nos arcos (Figura 3.6 

c)), 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 Durrães. 
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No âmbito da pesquisa de dados históricos, a consulta de monografias e documentos 

relacionados contribuem para a obtenção de nova informação ou para uma melhor compreensão 

dos métodos construtivos e opções adotadas (por exemplo, a escolha dos materiais). Também 

é possível obter conhecimento de intervenções realizadas ao longo dos anos, conhecendo-se 

assim a evolução da estrutura desde a sua construção até à presente data (Costa, 2009(a); Costa, 

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

 

3.5. Caracterização geométrica e material 

Para a caracterização dos parâmetros materiais do modelo numérico, deve efetuar-se o 

levantamento das características e condições in situ, de modo a obterem-se os melhores 

resultados. Para a determinação dessas características, deve recorrer-se a ensaios de 

caracterização in situ e em laboratório e à informação obtida das inspeções visuais da ponte e 

da consulta bibliográfica. 

 

3.5.1. Caracterização geométrica 

A caracterização geométrica da estrutura deve ser a primeira tarefa a realizar em análises 

numéricas. O levantamento geométrico (ou topográfico) pode basear-se no método da 

fotogrametria, no método de varrimento laser 3D (VL3D) ou em métodos de medição 

convencionais. A Direção Geral dos Edifícios e Monumentos Nacionais (DGEMN) poderá 

fornecer peças desenhadas e outro tipo de documentação sobre construções históricas. 

Posteriormente, poderá realizar-se uma comparação entre os dados recolhidos das várias fontes 

de informação (Mateus, 2010). 

A técnica de levantamento topográfico por meio de fotografias, denominada correntemente de 

fotogrametria, permite a recriação da estrutura através de modelos bidimensionais ou 

tridimensionais a partir de fotografias da estrutura em estudo. Aquando a realização da inspeção 

visual da estrutura, deve-se, caso seja necessário, efetuar um levantamento fotográfico da 

estrutura de diferentes ângulos, garantindo-se a cobertura total da estrutura (as fotografias 

devem ser adquiridas com alguma sobreposição), e através de software especializado, obtém-

se o modelo geométrico da estrutura em estudo. 
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O VL3D é uma tecnologia que utiliza a luz laser para determinar as coordenadas de um corpo 

de forma aproximadamente contínua e em tempo real. A variante mais utilizada deste método 

é o VL3D de triangulação. Os resultados são representados numa imagem a que se chama 

nuvem de pontos 3D. 

Quanto aos métodos de medição convencionais, são utilizados como complemento aos 

resultados dos métodos anteriormente descritos. São exemplo destes métodos convencionais as 

medições com o taqueómetro, fita métrica e/ou distanciómetro laser.  

Quando não existe informação sobre a constituição da geometria interior das estruturas 

existentes, pode-se recorrer a técnicas de prospeção (recriam o interior das estruturas a partir 

da superfície), utilizando aparelhos de geo-radar, tomografia sónica ou ainda à inspeção interior 

através de furos com câmara boroscópica.  

Na caracterização geométrica do Viaduto de Durrães, 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, é 

fotografada toda a estrutura de vários ângulos, cobrindo-se toda a estrutura. Para facilitar a 

calibração das câmeras utilizadas pelo software, é importante que as fotografias se 

sobreponham, constituindo-se pontos comuns a todas as fotografias utilizadas. Na seguinte 

etapa, as fotografias são tratadas em programas de edição de imagem, de forma a retirar-se a 

distorção radial intrínseca a qualquer fotografia. A remoção desta distorção permite obter uma 

imagem “perfeita”, pois as distâncias entre os pontos de medição não se encontram ampliadas 

ou reduzidas, retratando com maior rigor as distâncias reais. Na terceira etapa, são importadas 

as fotografias sem distorção para o software de fotogrametria. As várias fotografias são ligadas 

entre si por pontos comuns, e são marcados os pontos que delimitam as distâncias a serem 

medidas. Posteriormente, estes pontos são unidos entre si por ferramentas de desenho 

(semelhantes a software CAD), traçando-se os limites externos da estrutura. Na etapa número 

quatro, adicionam-se constrangimentos, tais como a perpendicularidade de superfícies, planos 

comuns a pontos e linhas marcados, e explicitam-se medidas entre pontos conhecidos de forma 

a fornecer informação adicional ao software para um melhor processamento das várias 

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

O modelo geométrico obtido para a fotogrametria foi complementado por métodos de medição 

convencionais. As medidas obtidas pelo método de medição convencional servem para a 

calibração e validação dos resultados obtidos pelo software PhotoModeler. Foram utilizados 
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fitas métricas e distanciómetros laser para realização das medidas convencionais. Devido à 

altura do Viaduto de Durrães e zonas restritas, apenas foi possível aceder a determinadas zonas. 

Nas zonas passíveis de acesso, foram retiradas todas as medidas possíveis para que os resultados 

finais fossem os mais fidedignos possíveis. Como medida final, foram comparadas algumas das 

medidas obtidas pelos métodos convencionais com as medidas obtidas por relatórios de 

inspeções realizados pela REFER. 

 

 

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

 

Devido à impossibilidade de se caracterizar a espessura interior do arco, dos pilares e do 

balastro, foi consultada a documentação de projeto para a obtenção das medidas interiores. 

Além disso, foi possível aferir através dos documentos de projeto que os pilares não são maciços 

e determinar a altura de alvenaria sobre os pilares (backing height), altura muito importante, 

pois reduz o vão efetivo do arco (a força requerida para comprimir esta zona é muito elevada, 

comportando-se de forma muito rígida – corpo indeformável –, diminuindo o vão efetivo do 

arco). As dimensões exteriores do Viaduto de Durrães foram obtidas pelas técnicas 

fotogramétricas porque inicialmente não estava disponível a documentação de projeto. No 

entanto, os documentos de projeto foram muito úteis porque permitiram confirmar as medidas 

obtidas pelo método da fotogrametria e caracterizar a geometria interior. Acrescenta-se que 

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

se os resultados provenientes da fotogrametria e dos métodos de medição convencionais. 

 

3.5.2. Caracterização material 

Para a realização da avaliação de uma estrutura existente é necessário proceder-se à realização 

de uma campanha de ensaios, determinando-se as características físicas e mecânicas dos 

materiais. 

O modelo numérico utilizado na análise das PAAP requer que todos os parâmetros dos materiais 

que constituem a PAAP estejam devidamente calibrados. Estes parâmetros são obtidos através 

da realização de três tipos de ensaios: mecânicos, físicos e químicos/mineralógicos, que podem 

ser realizados em laboratório e/ou in situ. 

A deformabilidade e a resistência dos materiais podem ser obtidas por meio de ensaios de 

caracterização mecânica, através das solicitações aplicadas e das deformações resultantes. A 

porosidade e a absorção da água por parte dos materiais podem ser obtidas por meio de ensaios 

de caracterização física, permitindo também determinar a evolução dos processos de 

degradação dos materiais ao longo da vida da PAAP. A compreensão dos processos de 

degradação dos materiais pode ser conhecida através de ensaios de caracterização 

química/mineralógica (Costa, 2009(b); Costa, 2009(c); Costa, 2007). 

 

3.5.3. Caracterização da alvenaria 

Sob o ponto de vista mecânico, o comportamento da alvenaria é influenciado pelas propriedades 

dos materiais que a formam (blocos e argamassa de interposição, se existir). As juntas formadas 

pela associação dos blocos de alvenaria formam planos de descontinuidades, sendo a origem de 

possíveis aberturas ou escorregamento entre blocos. A posição e dimensão dos materiais, 

devido à heterogeneidade e à anisotropia da alvenaria, também são pontos onde pode ocorrer a 

abertura ou escorregamento entre blocos. Outro fator importante é o estado de tensão a que a 

alvenaria se encontra submetida, que influencia o comportamento da própria alvenaria e, por 

conseguinte, da estrutura. 
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É importante referir que o comportamento da alvenaria é altamente influenciado pela argamassa 

de interposição. De forma global, pode distinguir-se dois tipos de interfaces de ligação: bloco-

argamassa, quando os blocos de alvenaria se encontram ligados entre si por argamassa, ou 

bloco-bloco, quando não existe argamassa de interposição entre blocos (também denominada 

junta seca). 

Existem variados tipos de alvenaria. Apesar deste facto, todas elas possuem características 

semelhantes entre si, tais como reduzida resistência à tração, boa resistência à compressão e 

decaimento da resistência com deformação crescente – fenómeno denominado amaciamento ou 

amolecimento. O amolecimento é uma característica dos materiais quasi-frágeis. Este tipo de 

materiais, no seu estado natural, apresenta micro-fendilhação interna devido a fenómenos de 

retração ou devido ao arrefecimento aquando a sua formação. 

A resposta do material apresenta um ramo elástico e linear até ao pico da tensão resistente, 

correspondendo uma fase que as fendas abertas (micro-fendas) são estáveis. Após a fase linear, 

a curva tensão-deformação apresenta comportamento não-linear, originado pela formação de 

fendas mais acentuadas, iniciando-se a formação de macro-fendas (fendas não-estáveis), 

resultando um ramo caracterizado pelo amolecimento do material (Figura 3.8). O fenómeno de 

amolecimento da alvenaria ocorre para tensões/esforços de compressão, tração ou corte 

(Lourenço, 1998).  

 

Figura 3.8: Curvas tensão-deformação para diversos materiais. 

 

A tensão de pico é uma característica importante no estudo do comportamento dos materiais. 

Quando é atingida, é necessário o estabelecimento de uma lei que reja a abertura de fendas. De 

acordo com a mecânica das rochas, a abertura de fendas pode ser descrita através da energia de 

fratura, que se define como a energia requerida para ocorrer a propagação de uma fenda de 

plástico (aço) 

quasi-frágil (alvenaria)

frágil (vidro) 
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superfície unitária. A energia de fratura pode obter-se pelo integral da curva tensão-

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

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

Resistência à compressão, fb; 

Resistência à tração, ft;  

Resistência ao corte, fv;  

Módulo de elasticidade, E; 

Coeficiente de Poisson, . 

 

Figura 3.9: Comportamento típico de materiais quasi-frágeis sobre esforços de tração 
uniaxial e definição da energia de fratura de tração (Gf) (Lourenço, 1998). 

 

3.5.3.1. Resistência à tração 

A alvenaria é um material que se caracteriza pela sua resistência à tração muito reduzida, 

apresentando um comportamento quasi-frágil. A sua resistência à tração é um dos principais 

“obstáculos” à sua utilização como material de construção. Considerando estas particularidades, 

em muitos casos, despreza-se a componente de resistência à tração. 

Tipicamente, a caracterização da resistência à tração da alvenaria é realizada através de ensaios 

de tração direta, ensaios de compressão diametral (ou ensaio de tração brasileiro) ou ensaios à 

flexão. Segundo Vasconcelos (2005), a caracterização do comportamento à tração de 
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argamassas pode ser realizada através de ensaios de flexão, utilizando-se amostras simples do 

material constituinte. 

 

Comportamento à tração uniaxial da alvenaria 

O colapso da alvenaria por esforços de tração ocorre de duas formas distintas: ocorrência da 

rotura pelas juntas argamassa-bloco ou ocorrência da rotura por colapso do bloco, dependendo 

o primeiro cenário da resistência à tração relativa dos dois materiais e o segundo cenário pela 

resistência à tração dos blocos. Uma possível aproximação para a resistência à tração consiste 

em considerar a resistência à tração da alvenaria igual à resistência à tração entre o bloco e a 

argamassa. Outras vezes, quando os blocos de alvenaria possuem numerosos poros e a 

argamassa é de elevada resistência, é reproduzido o efeito de cavilha, e a falha ocorre devido 

ao colapso do bloco. Simplificadamente, nestes cenários de ruína, considera-se a resistência à 

tração da alvenaria igual à resistência à tração do bloco. A realização deste tipo de ensaios 

requer que o prisma seja submetido a um estado de tensão de tração uniforme. 

A curva tensão-deformação genérica característica deste tipo de material é apresentada abaixo 

(Figura 3.10): 

 

Figura 3.10: Diagramas tensão-deslocamento típicos para esforços de tração paralelos às 
juntas horizontais. a) rotura através das juntas entre unidades de alvenaria; b) rotura através 

das unidades de alvenaria e das juntas (Lourenço, 1998). 

a) 

b) 
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Analisando-se o gráfico, verifica-se que, inicialmente, o comportamento à tração é descrito por 

um ramo elástico linear até um determinado valor próximo da resistência à tração de pico. Com 

o ligeiro aumento do estado de tensão, verifica-se que se atinge o valor máximo da resistência 

à tração, sendo este aumento de tensão caracterizado por um ramo não linear, provocado pela 

formação de micro-fendas intergranulares (fendas estáveis). Atingido o valor de pico da 

resistência à tração, o valor da resistência diminui à medida que se aumenta o deslocamento, 

traduzindo-se a diminuição progressiva da resistência com o aumento do deslocamento devido 

à formação de macro-fendas (fendas instáveis), sendo crescentes com o aumento do 

deslocamento. Este último ramo pode ser matematicamente representado por uma função 

exponencial (Vasconcelos, 2005). 

Os valores de resistência à tração são nulos no caso de alvenarias com juntas sem argamassa de 

interposição. É importante referir que os valores podem variar devido a diversos fatores como 

a degradação do material e o local de extração dos carotes. 

 

3.5.3.2. Resistência à compressão da alvenaria 

A alvenaria, devido à sua reduzida resistência à tração, é empregue para resistir, 

predominantemente, a esforços de compressão. A resposta da alvenaria a esforços de 

compressão é muito dependente das características dos materiais que a constituem, da 

argamassa de interposição nas juntas e do modo de rotura expetável, apresentado um 

comportamento muito variável. Na Figura 3.11 apresenta-se o comportamento dos materiais de 

alvenaria, pedra e argamassa submetidos a esforços de compressão uniaxial, verificando-se 

comportamentos distintos para cada material. 

A caracterização do comportamento à compressão é realizada por meio de ensaios à compressão 

uniaxial ou por ensaios de RILEM. Para a realização dos ensaios RILEM são necessários 

bastantes recursos, especialmente quando comparado com o ensaio de compressão uniaxial. No 

presente trabalho, apenas serão abordados os ensaios de compressão uniaxial. Mais informações 

sobre os ensaios RILEM podem ser obtidas em Lourenço (1998). 
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Figura 3.11: Diagramas tensão-extensão típicos para os materiais de tijolo, alvenaria e 
argamassa, submetidos a esforços de compressão uniaxial (Como, 2013). 

 

A curva tensão-deformação genérica característica de materiais quasi-frágil é apresentada 

abaixo (Figura 3.12): 

 

 

Figura 3.12: Comportamento típico de materiais quasi-frágeis sob esforços de compressão 
uniaxial e definição de energia de fratura de compressão (Gc) (Lourenço, 1998). 
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Comportamento à compressão uniaxial da pedra 

Ensaio monotónico 

A resistência à compressão encontra-se devidamente documentada, existindo diversas 

referências sobre ensaios realizados por inúmeros autores (Lourenço, 1998; Machado, 2004; 

Oliveira, 2003; Vasconcelos, 2005). Note-se que sob a perspetiva da caracterização da 

resistência à compressão, é importante a caracterização da rigidez normal e a evolução do seu 

comportamento em termos da relação entre as tensões e extensões ao longo do ensaio. Mais 

informações sobre o ensaio de compressão uniaxial encontram-se disponíveis nas normas EN 

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

A curva tensão-extensão típica deste tipo de material submetida a esforços de compressão é 

apresentada na Figura 3.13: 

 

Figura 3.13: Comportamento dos blocos de pedra à compressão (Costa, 2009(c)). 

 

O ramo inicial é caracterizado pelo progressivo fecho das fissuras dos blocos de pedra. Da 

ocorrência deste comportamento, resultam um maior módulo de elasticidade, compacidade, 

coeficiente de Poisson e deformação transversal (como consequência do aumento do coeficiente 

de Poisson). O aumento da compacidade provoca uma diminuição de volume. 
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A seguinte etapa a curva tensão-deformação é caracterizada por um comportamento linear 

elástico, sendo o módulo de elasticidade e o coeficiente de Poisson constante – os valores do 

módulo de elasticidade (E) e do coeficiente de Poisson (v) são obtidos nesta fase do ensaio. 

Na terceira etapa, o andamento da curva tensão-deformação mantém-se linear na direção 

longitudinal. Na direção transversal, a curva tensão-deformação apresenta comportamento não 

linear, devido à micro-fissuração resultante do desenvolvimento de fendas paralelas à direção 

da tensão, provocadas pela concentração de tensões nos pontos de contacto entre elementos de 

diferentes deformabilidades. Nesta etapa, o coeficiente de Poisson aumenta e o volume diminui 

até se tornar constante no final desta etapa. 

Na etapa número quatro, as zonas fraturadas aumentam resultando num aumento das extensões 

transversais, das extensões 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 fenómeno de dilatância que, por aumento da tensão de confinamento, permite 

melhorar as condições de resistência do material quando a deformação transversal se encontra 

restringida. Esta etapa é finalizada quando se atinge o valor máximo da tensão resistente de 

compressão, resultando fraturas macroscópicas. 

À quinta (e última) etapa está associada o ramo de amolecimento, que se caracteriza pelo 

encurtamento da peça enquanto a tensão diminui. A este fenómeno está associado o crescimento 

de fendas macroscópicas numa zona localizada enquanto que na periferia se verifica a descarga 

elástica. O comportamento material descrito nesta etapa é altamente influenciado pelas 

condições de fronteira e pelas dimensões do prisma (Costa, 2009(c)); Rouxinol, 2007). 

Comportamento à compressão uniaxial da alvenaria 

A alvenaria é uma estrutura material complexa, devido à associação das unidades de alvenaria 

e da argamassa de interposição, cuja resistência à compressão depende da interação entre os 

seus materiais constituintes. 

 

Junta argamassada 

Quando submetida a esforços de compressão, se as unidades que compõem a alvenaria forem 

mais rígidas que a argamassa que compõe as juntas, a diferença de rigidez entre os materiais 

provoca uma maior expansão das juntas do que os blocos de alvenaria na direção transversal, 
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originando tensões de corte que confinam lateralmente o material das juntas na ligação entre os 

elementos. Esta interação entre os blocos de alvenaria e as juntas gera, na argamassa, um estado 

de compressão triaxial: na alvenaria geram-se tensões de compressão na direção de aplicação 

da carga, enquanto nas restantes direções surgem esforços de tração, originando fissuras 

verticais (paralelas à direção da carga aplicada). Deste modo, desenvolvem-se fissuras verticais, 

sendo estas as responsáveis pelo modo de rotura típico de alvenarias constituídas por blocos 

mais rígidos do que a argamassa de interposição existente nas juntas (Figura 3.14). 

 

Figura 3.14: Compressão uniaxial da alvenaria: a) Provete de alvenaria comprimido. b) 
Estado de tensão no bloco e argamassa da junta. c) Modo de rotura da alvenaria (Oliveira, 

2003). 

 

Junta seca 

Por ensaios realizados por vários autores (Machado, 2004; Vasconcelos, 2005), verifica-se que 

a alvenaria de juntas secas tem menor resistência à compressão uniaxial. Tal facto pode ser 

explicado pela não uniformização das tensões nas juntas, devido à inexistência de argamassa 

de interposição. Salienta-se que a argamassa tem como principal função unir as unidades de 

alvenaria e distribuir, uniformemente, as tensões entre as juntas, influenciando 

significativamente o comportamento da alvenaria, sendo a rigidez e resistência da argamassa 

de interposição fatores muito influentes no comportamento global da alvenaria. 

Assim, a avaliação do comportamento à compressão das estruturas construídas com recurso a 

este tipo de material não pode ser baseada apenas nas características individuais dos elementos 

c) b)a) 
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que a constituem, dado que, quer a resistência última, quer os modos de rotura, dependem do 

comportamento conjunto dos seus constituintes. 

Usualmente, os valores da resistência à compressão da alvenaria encontram-se entre os 5 MPa 

e os 30 MPa e os valores do módulo 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 resistência ao corte das 

suas interfaces. Considerando a diversidade de juntas existentes em alvenaria, é comum 

distinguir o comportamento das juntas secas e das juntas argamassadas. Por outro lado, a tensão 

vertical atuante e a rugosidade das interfaces são fundamentais no comportamento ao corte da 

alvenaria, pelo que deve ser considerada a influência destes fatores quando se realizam ensaios 

de caracterização da resistência ao corte de alvenarias representativas de PAAP. 

Geralmente, procede-se à realização de ensaios monotónicos ou cíclicos de deslizamento sob 

tensão vertical constante em amostras constituídas por dois, três ou mais blocos (Ramos, 2002). 

Também se ensaiam painéis constituídos por vários blocos, através da execução do ensaio de 

compressão diagonal, apresentado nos próximos parágrafos (Oliveira, 2003; Vasconcelos, 

2005). Mais informações sobre o ensaio de compressão diagonal encontram-se disponíveis na 

norma ASTM E0519-02 (2002). 

 

Ensaio de compressão diagonal 

A execução do ensaio de compressão diagonal tem como principal objetivo a determinação da 

resistência ao corte da alvenaria. Neste tipo de ensaios, painéis de alvenaria por vários blocos 

são submetidos a forças de compressão (F) nas suas extremidades, com a direção das cargas 

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

 

Em alguns casos, uma carga distribuída (q) é aplicada ao longo dos seus bordos, reproduzindo-

se o efeito das tensões normais provocadas pela pré-compressão a que a alvenaria se encontra 

submetida (Figura 3.16). 

 

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

 

A realização do ensaio requer a colocação de prensas metálicas posicionadas nas extremidades 

do painel de modo a permitir a aplicação de forças diagonais nesses pontos. Este tipo de 

configuração experimental também permite, a partir da proporção entre altura e largura do 

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

O colapso do painel é provocado pelo desenvolvimento de fendas a partir do seu centro, que se 

propagam na diagonal, originando a separação do painel de alvenaria em fragmentos de 

tamanho variável. 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 padrão regular de 

alvenaria (Figura 3.17 b)). Alternativamente, as fendas propagam-se através dos blocos (Figura 

3.17 b)). Outro tipo de falha possível é a combinação das características dos modos de colapso 

anteriormente apresentados (Figura 3.17 c)). 

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

 

A rotura por corte ocorre – mesmo em condições de força axial reduzida comparativamente ao 

valor da força de corte – quando se emprega argamassa de má qualidade. Outro cenário de 

colapso possível é o deslizamento de blocos, acompanhados por destacamento e derrubamento 

de outros fragmentos de alvenaria. Esta falha ocorre sob cargas axiais relativamente elevadas, 

na presença de má argamassa. 

A curva tensão-extensão típica para o comportamento da alvenaria submetida a esforços de 

corte é apresentada na Figura 3.18. 

 

 

Figura 3.18: Diagramas tensão-deslocamento típicos para alvenarias submetidas a esforços 
de corte (c representa a coesão) (Lourenço, 1998). 

 

a) c) b) 
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3.5.4. Caracterização das juntas 

Outro fator primordial no comportamento da alvenaria é a argamassa de interposição, 

constituindo o elo mais fraco neste tipo de estruturas. Este material influencia a não-linearidade 

da resposta à tração das juntas. Dois cenários podem ocorrer na junta: um relacionado com a 

rotura por tração e outro relacionado com a rotura por corte (Lourenço, 1998). 

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

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

Ângulo de atrito interno, ; 

Coesão, c; 

Ângulo de dilatância, ; 

Força máxima de tração, Ft,max; 

Rigidez normal, Kn; 

Rigidez tangencial, Ks.  

Os ensaios de compressão e de corte em prismas constituídos por unidades de alvenaria 

justapostas, com ou sem argamassa, são utilizados na determinação dos valores anteriormente 

referidos, que permitem obter a resistência normal em função do deslocamento normal e a 

resistência ao corte em função do escorregamento (Costa, 2009(c)).  

 

3.5.5. Caracterização do material de enchimento 

Os materiais empregues no enchimento das PAAP são de natureza variada. Em Portugal, o tipo 

de solução mais frequente é a utilização de materiais de granulometria extensa formados por 

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

O comportamento deste tipo de material pode ser assimilado ao comportamento de solos 

reconstituídos, apresentando reduzidos valores de resistência à tração e de resistência ao corte. 

O estado de tensão deste tipo de material é tridimensional. O comportamento do material de 

enchimento é altamente não-linear, com ciclos de histerese e plastificação associados. Além 

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

O comportamento do material de enchimento é determinado através das caracterizações 

mecânica e física. A caracterização mecânica do material de enchimento é determinada através 
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de ensaios de caracterização de solos (por exemplo, ensaios endométricos e ensaios triaxiais), 

permitindo obter parâmetros elásticos, tais como o módulo de elasticidade (E), o peso volúmico 

( ), e o coeficiente de Poisson (v). A resposta do material em termos de tensões-deformações, 

que descrevem a evolução do comportamento em regime não-linear, é caracterizada pelo ângulo 

de atrito ( ) e pela coesão (c). A caracterização física do material de enchimento é obtida através 

de curvas granulométricas, índice de vazios (e), teor em água (w) e grau de compactação. 

Contudo, deve-se ter em consideração que o material de enchimento pode não apresentar a 

mesma composição em toda a sua extensão. Para a realização de determinados ensaios são 

necessários carotes, que em certos casos, podem não ser possíveis obter (Costa, 2009(c)). 

Foram propostos diferentes modelos constitutivos para a modelação 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 disponíveis obtidos das campanhas de ensaios realizados. Uma descrição 

mais detalhada dos diferentes modelos constitutivos e sua aplicação foram apresentados por 

(Chen & Mizuno, 1990). 

 

3.6. Mecanismos de transmissão de forças 

Os mecanismos de transmissão de forças são muito dependentes do comportamento nas 

direções longitudinal e transversal, sendo os comportamentos exibidos nas duas direções 

totalmente distintos. 

Na direção longitudinal, o mecanismo de transmissão de cargas é fundamentalmente 

condicionado pelo funcionamento do arco sob ação das cargas que lhe são transmitidas pelo 

enchimento e pelos muros de tímpano. Na Figura 3.19 encontra-se representado o 

funcionamento longitudinal de uma PAAP onde P representa as cargas aplicadas à PAAP, H e 

V representam as ações transmitidas aos apoios, a representa a degradação das cargas, b é o 

bolbo de pressões 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 transmissão de cargas gravíticas na direção longitudinal (Morais, 
2012). 

 

Na direção transversal, os pesos dos elementos estruturais e as sobrecargas são transmitidas aos 

tímpanos através de impulsos horizontais atuantes (impulsos ativos) na direção normal ao plano 

dos tímpanos (direção transversal da ponte). Desta forma, o comportamento é fortemente 

dependente da interação entre o enchimento, os tímpanos e o arco e também pela ligação entre 

estes dois elementos (arco e tímpanos). Na Figura 3.20, encontra-se representado o 

funcionamento transversal de uma PAAP onde d é o impulso ativo do enchimento sobre os 

muros de tímpano, P representa as cargas aplicadas à PAAP e a representa a degradação das 

cargas. 

 

Figura 3.20: Mecanismo de transmissão de cargas gravíticas na direção transversal (Morais, 
2012). 

 

Nos parágrafos seguintes distinguem-se os principais aspetos dos comportamentos dos diversos 

elementos estruturais relacionados com o mecanismo de transmissão de forças verticais nas 

direções longitudinal e transversal das PAAP. 
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Arcos

Na direção longitudinal da PAAP, o arco desempenha um papel fulcral no comportamento 

estrutural. A geometria e material empregues na construção deste elemento são selecionados de 

modo que o esforço axial de compressão seja o esforço predominante, conferindo-lhe uma 

capacidade portante muito elevada (a importância do material reveste-se na resistência ao 

esmagamento). Pelo contrário, os arcos de alvenaria possuem uma capacidade de resistência à 

tração muito baixa. Deste modo, facilmente se depreende que a eficácia do seu comportamento 

advém da predominância do esforço axial de compressão, sendo altamente dependente da 

capacidade de distribuição das cargas pelo enchimento, da magnitude das sobrecargas 

concentradas comparativamente às cargas permanentes e da capacidade de mobilização das 

reações horizontais dos apoios. 

Para uma melhor compreensão do mecanismo de transmissão de forças por parte do arco, 

apresenta-se na Figura 3.21 um arco bi-apoiado, no qual está aplicada uma carga concentrada a 
1/3 do vão. 

 

Figura 3.21: Mecanismo de transmissão de forças de um arco. Comportamento de um arco 
sob cargas pontuais a 1/3 do vão. 

 

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

se encontra representada a linha de pressões ou de impulsos (lugar geométrico definido pela 

V

H

V

H

Zona esmagada 
 
Zona fissurada 
 
Linha de pressões 
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resultante das forças normais de compressão (N), que atuam sobre as várias aduelas que formam 

o arco) e ações transmitidas aos apoios (H e V). 

Atendendo à configuração estrutural do arco bi-apoiado apresentado, verifica-se que se trata de 

uma estrutura estaticamente indeterminada. O comportamento do arco depende das restrições 

impostas pelos apoios. Contudo, qualquer movimento horizontal de um dos apoios (encontros 

ou fundações), transforma a estrutura num arco de três rótulas (estrutura estaticamente 

determinada), com rótulas formadas no intradorso e extradorso, simultaneamente. O 

desempenho dos apoios do arco depende do material de enchimento, dos tímpanos 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 circulação do tráfego, o tabuleiro deve resistir às ações aplicadas e distribuí-las para o 

enchimento. Características como a rugosidade e a rigidez do tabuleiro influenciam o 

comportamento da PAAP.  

Relativamente à rigidez, a sua espessura influencia a degradação das cargas concentradas e, por 

conseguinte, as tensões transmitidas ao enchimento (uma maior espessura do tabuleiro diminui 

a tensão transmitida ao enchimento). A rugosidade do tabuleiro pode ampliar o efeito da ação 

do tráfego rodoviário, provocando consequências de carácter dinâmico (Costa, 2009(c); Morais, 

2012). 

 

Enchimento 

Na direção transversal, o material de enchimento transmite aos muros de tímpano impulsos 

ativos (ações desestabilizadoras). Na direção longitudinal, quando se deformam os arcos, no 

sentido de empurrar o enchimento contra os encontros ou contra a parte superior dos pilares, 

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

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

muros de tímpano afetam o comportamento do enchimento na degradação das ações que lhe 
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são transmitidas. Verifica-se que a diminuição da rigidez do enchimento traduz-se numa menor 

capacidade de degradação das ações. O aumento do confinamento beneficia a capacidade de 

degradação das ações, sendo maior o seu efeito na direção transversal. 

A degradação das cargas em profundidade é influenciada pela altura do enchimento, sendo um 

fator importante na análise da largura efetiva da PAAP (largura transversal do arco de alvenaria, 

que resiste a carga aplicada). Quanto maior é a altura do enchimento, maior é a superfície de 

dispersão das cargas, resultando uma menor tensão atuante (Figura 3.22). Pela análise da 

sequência de imagens das secções (Figura 3.22 a), b) e c)), verifica-se que a degradação das 

cargas é menor com a diminuição da altura de material de enchimento. Assim, a zona mais 

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

c)).  

 

Figura 3.22: Configuração da degradação das cargas aplicadas de acordo com a variação da 
altura do enchimento nas secções a), b) e c) (Morais, 2012). 

 

As condições de confinamento conferidas pelos tímpanos e pelos arcos são favoráveis na 

resposta do enchimento: o cone de degradação de cargas é mais amplo na direção transversal 

comparativamente à direção longitudinal, devido a um maior confinamento do enchimento por 

parte dos muros de tímpano. Além disso, a possível separação entre o extradorso do arco e o 

enchimento limita a zona de transmissão de cargas. 

 

Muros de tímpano 

Os muros de tímpano podem ser considerados elementos estruturais de elevada rigidez, 

podendo o seu funcionamento ser equiparado ao comportamento de vigas laterais de elevada 

altura. 

b)a) c) b)a)

a) 
b) c) 
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Na direção longitudinal, a sua elevada rigidez (no plano dos tímpanos) estabiliza os arcos, 

limitando os deslocamentos do extradorso dos arcos na direção dos muros de tímpano, 

impossibilitando a formação de mecanismos de rótulas (abertura de juntas na superfície 

contrária à superfície cuja linha de impulsos atinge os extremos da secção do arco). 

Na direção transversal, os muros de tímpano resistem ao impulso ativo do enchimento e 

transmitem-no aos arcos. O comportamento estrutural na direção transversal é fortemente 

dependente do comportamento dos muros de tímpano e pelas propriedades da ligação muros de 

tímpano/arcos (imbricamento). 

 

Talha-mares ou contrafortes 

Os talha-mares têm como função encaminhar o escoamento das águas, reduzindo desta forma 

a pressão exercida sobre os pilares. Os talhantes protegem os pilares da sucção originada pelos 

vórtices de água. Ambos os talha-mares e os talhantes contribuem para o aumento da rigidez na 

zona dos pilares (Figura 3.23). 

 

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

 

3.7. Ensaios realizados 

No âmbito da caracterização material do Viaduto de Durrães, foram realizados ensaios de 

caracterização material, nomeadamente ensaios de compressão uniaxial monotónicos para a 

determinação da resistência à compressão uniaxial e do módulo de elasticidade da alvenaria. 

 

 

Talhante Talha-mar
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Metodologia dos ensaios 

Os ensaios de compressão foram realizados por meio da utilização de um pórtico de elevada 

rigidez, permitindo obter o comportamento pós-pico dos prismas ensaiados. O pórtico é 

constituído por um atuador vertical com capacidade máxima de 2500 kN, sendo controlado 

através de dois transdutores de pressão, 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 colocação dos prismas no prato de aço inferior, alinhados e centrados 

segundo o centro do atuador, e posterior colocação do prato superior de aço, onde se fixavam 

quatro hastes para a colocação dos LVDT’s responsáveis pela medição dos valores dos 

deslocamentos axiais. Os LVDT’s foram colocados de modo que o seu curso de medição 

abrangesse a totalidade do ensaio. No topo do prato superior, colocou-se a rótula devidamente 

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

Os ensaios foram realizados em controlo de deslocamentos, por aplicação de um deslocamento 

axial monotónico, 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 segurança 

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

estilhaços provenientes do prisma originassem danos ou lesões. 
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Descrição dos prismas com junta seca bujardada 

Para a avaliação das propriedades mecânicas da alvenaria, foram cuidadosamente serradas 

pedras com a forma de cubos, com dimensões de 150x150x100 mm3 (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 (h/b) foi de 2, 

onde h é a altura total e b a base do prisma. Este valor de esbelteza foi adotado porque sob um 

esforço de compressão, devido às zonas de fendilhação, o comportamento de amolecimento é 

dependente do tamanho do prisma e das condições de fronteira (Neville, 1995). Não obstante 

das condições de fronteira, se for adotada uma proporção adequada de esbelteza, é possível, 

pelo menos, para garantir comportamento uniaxial no centro do prisma, obtendo-se resultados 

realistas para a resistência à compressão do material. 

Os blocos obtidos de pedras junto ao Viaduto de Durrães foram sobrepostos sem qualquer 

argamassa de interposição (junta seca). As superfícies de contacto entre blocos foram 

bujardadas com jato de areia, de forma a conferir às mesmas uma superfície irregular. Apenas 

foram bujardadas as faces de contacto entre os cubos e não as faces que se encontram em 

contacto com os pratos do pórtico de ensaio.  

Entre os prismas e os pratos de aço, não foi colocado nenhum material deslizante (por exemplo 

folhas de teflon). Foi utilizada uma rótula 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 disposição dos LVDT’s, 

da rótula e das placas de aço colocadas para ajustar a altura do prisma, garantindo-se que o 

alcance do atuador era suficiente. 

 

Figura 3.24: a) Geometria dos prismas; b) Esquema de ensaio dos prismas. 
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Obtenção 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 obtenção do módulo de elasticidade, 

na curva (  – ) é traçada uma reta tangente nos pontos correspondentes ao intervalo [30%-

60%] do valor da tensão de rutura obtido. O valor do declive da reta corresponde ao valor do 

módulo de elasticidade (Figura 3.25). 

 

Figura 3.25: Modo de obtenção do módulo de elasticidade monotónicos (Hendry et al., 
2004). 

 

3.7.1. Resultados

Os valores do módulo de elasticidade ( ), do peso volúmico ( ), da resistência à compressão 

uniaxial ( peak) e respetiva extensão ( peak), para cada um dos prismas, são apresentados na Tabela 

3.2. 

Do tratamento dos dados experimentais, obteve-se um valor médio de peso volúmico de 25.5 

kN/m3, um valor médio de resistência à compressão de 44,5 MPa e um módulo 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 nível das suas propriedades mecânicas apresentadas. Devido a este 

facto, o terceiro prisma não foi incluído no cálculo estatístico realizado. Acrescenta-se o facto 

de apenas ter sido possível ensaiar quatro prismas (sendo um deles defeituoso e foi excluído), 

 
 

arctg (E) 
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sendo um número reduzido de ensaios para se caracterizar devidamente um material. A 

disponibilidade e aquisição de material para a realização de ensaios era extremamente diminuta.  

Tabela 3.2: Informação relativa aos prismas. 

Prisma  
[kN/m3] 

peak 

[MPa] 
peak 

[‰] 
E 

[GPa] 
P1 25,546 41,644 6,104 10,45 

P2 25,597 47,991 5,688 13,07 

P3 24,665 30,347 8,103 6,17 

P4 25,292 43,818 5,682 10,92 

Média ( ) 25,478 44,484 5,825 11,480 
Coeficiente de 

variação (CV %) 0,641 7,251 4,154 12,168 

 

O módulo de elasticidade foi calculado no intervalo de [30 – 60%] da resistência à compressão 

de cada prisma, através de uma regressão linear aplicada ao gráfico tensão axial - extensão axial 

(  – ). A definição deste intervalo teve por base o comportamento linear que o gráfico tensão-

extensão (  – ) apresenta. 

O peso volúmico foi determinado pela medição das várias faces dos blocos de alvenaria e 

pesagem individual de cada bloco. Salienta-se que o procedimento executado para a 

determinação da massa volúmica da alvenaria não é o mais correto. A norma BS EN 772-4 

(1998) apresenta os procedimentos e material de ensaio requerido para a determinação da massa 

volúmica do material de alvenaria  

Um dos aspetos importantes na análise, deste tipo de ensaios, são os modos de rotura dos 

prismas, já que permitem conhecer o comportamento do material ao nível das fendas 

desenvolvidas e ao nível das juntas. Analisando-se os prismas após a rotura, verifica-se que as 

fendas desenvolvidas surgem na zona central e com direção vertical, até atingirem os extremos 

do prisma (Figura 3.26 a) e b)). As primeiras fendas visíveis surgem quando a tensão é muito 

próxima da tensão máxima. É, após a tensão máxima, que as fendas atingem a máxima abertura, 

seguindo-se a zona de amolecimento e posterior decaimento da tensão resistente. 
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a) 

 

b) 

Figura 3.26: a) Modos de rotura dos prismas ensaiados; b) Representação dos modos de 
rotura dos prismas ensaiados. 

 

Após a análise gráfica (Figura 3.27), verifica-se o ajuste dos pratos ao prisma e o fechamento 

de microfissuras existentes nos blocos, resultando numa zona inicial não-linear (tramo com 

concavidade voltada para cima) (Z1). O tramo seguinte caracteriza-se por ser linear até valores 

próximos do valor máximo (Z2). Entre esta zona e o valor máximo da tensão (σpeak), o material 

apresenta comportamento não-linear (Z3). Atingido o valor máximo, verifica-se a existência de 

um tramo de descarga após a tensão máxima: fenómeno de amolecimento, que se caracteriza 

por uma descida acentuada da tensão resistente (Z4). Este tramo foi possível de identificar 

devido ao pórtico espacial utilizado possuir elevada rigidez (Figura 3.13). 

P3P2P1 P4

P1 P2 P3 P4
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Figura 3.27: Gráfico tensão - extensão monotónica típica.

 

Procedeu-se à comparação dos resultados experimentais com os resultados obtidos por 

Machado (2004) e Vasconcelos (2005), avaliando-se os valores obtidos e a qualidade do 

material ensaiado. Machado (2004), para os ensaios monotónicos dos prismas de junta seca 

bujardada, obteve o valor de 43,29 MPa para a resistência à compressão e 7,65 GPa para o 

módulo de elasticidade, sendo os valores obtidos muito semelhantes aos resultados realizados 

na presente dissertação. Vasconcelos (2005) obteve o valor de 9,65 GPa para o módulo de 

elasticidade e 44,80 MPa para a resistência à compressão. Assim, pela comparação dos 

resultados, verifica-se que os resultados obtidos são muito próximos aos valores obtidos por 

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

 

3.8. Conclusões

Para a realização de qualquer avaliação de segurança é, fundamental, o conhecimento do seu 

comportamento estrutural. No caso particular de pontes em arco de alvenaria de pedra, é 

imperativo o conhecer e caracterizar os materiais constituintes. Assim, a recolha de informações 

na documentação de projeto e em relatórios de inspeções e intervenções realizada é muito 

relevante, devido ao facto de permitir conhecer a evolução a que a estrutura foi submetida ao 

desde a sua construção. 
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No âmbito da caracterização geométrica, as técnicas fotogramétricas revelaram-se eficazes na 

determinação das dimensões dos diversos elementos estruturais. Para além disso, permitem 

aferir a geometria de forma mais realista, face à documentação de projeto, devido ao facto da 

estrutura ter sofrido algum dano localizado relevante ou possíveis intervenções. 

Relativamente à caracterização material, este tipo de estrutura quando submetido a esforços de 

tração, apresentam comportamento quasi-frágil, sendo a sua resistência à tração muito reduzida. 

As juntas entre blocos condicionam o comportamento da alvenaria, distinguindo-se o 

comportamento de juntas com argamassa de interposição (juntas argamassadas) e sem 

argamassa de interposição (juntas secas). No caso de juntas secas, a resistência à tração é nula. 

No caso de juntas argamassadas, a adesão conferida pela argamassa de interposição confere 

uma baixa resistência à tração. Relativamente a esforços de compressão, ambas apresentam 

elevada resistência à compressão, sendo superior no caso de juntas argamassadas. 

As inspeções visuais permitem aferir a degradação dos materiais, a deteção de danos de origem 

biológica e de impactos acidentais, tais como a existência de fendas e degradação da argamassa 

de interposição. A realização de ensaios de caracterização material permite determinar, com 

exatidão, as propriedades mecânicas dos vários materiais e a influência da interação entre os 

vários elementos estruturais. 

Este tipo de obras de arte exibe comportamentos distintos nas direções longitudinais e 

transversais. Na direção longitudinal, o arco é o elemento estrutural principal. A sua geometria 

determina o percurso das cargas desde o seu ponto de aplicação até às fundações. Em pontes 

em arco de alvenaria de pedra, este percurso é representado pela linha de impulsos ao longo dos 

vários elementos estruturais. Na direção transversal, o mecanismo de transmissão de cargas 

depende, essencialmente, da interação entre o enchimento e os muros de tímpano e os muros 

de tímpano e o arco. 
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4.
MODELO NUMÉRICO DO 

VIADUTO DE DURRÃES 
There are no easy methods to solve hard problems. 

(Não existem métodos fáceis para resolver problemas difíceis.) 
René Descartes 

 

 

4.1. Introdução

Com o presente capítulo, pretende-se apresentar os princípios-base adjacentes ao método de 

análise estrutural aplicado no estudo do Viaduto de Durrães, a informação requerida para a 

compilação do modelo numérico e quais as variáveis mais influentes na análise estrutural. 
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4.2. Análise Plástica de estruturas 

Quando uma estrutura atinge o colapso, o comportamento apresentado não é elástico e linear. 

Recorde-se que o comportamento de uma estrutura, a partir de um determinado nível de carga, 

depende apenas da capacidade plástica do material e não do comportamento do material antes 

do colapso (regime elástico e linear), sendo apenas afetada a carga de colapso. Por conseguinte, 

a verificação da segurança aos ELU pode ser efetuada recorrendo, a nível material, a um modelo 

constitutivo rígido-plástico (Pereira, 2005). 

A Análise Plástica de Estruturas baseia-se num conjunto de Teoremas Fundamentais: o 

Teorema Estático (ou Teorema da Região Inferior), o Teorema Cinemático (ou Teorema da 

Região Superior), o Teorema da Unicidade e o Princípio dos Trabalhos Virtuais. No âmbito 

desta dissertação, será apenas abordado o Teorema Cinemático (Jorge, 2001; Jorge  et al, 2004). 

O Teorema da Unicidade enuncia que a carga que, simultaneamente, transforma a estrutura 

num mecanismo (parcial ou global) e conduz a uma distribuição de esforços estaticamente 

admissível, representa a exata carga de colapso. A relação entre as soluções de limite superior 

e inferior também é apresentada graficamente na Figura 4.1. 

 

Figura 4.1: Relação entre o Teorema Estático e o Teorema Cinemático (Gilbert, 2007).

 

4.3. Teoria de Análise Limite 

Kooharian (1952) e Heyman (1966) indicaram que a análise plástica estrutural, inicialmente 

formulada para estruturas metálicas, 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 três hipóteses para a aplicação da análise limite a estruturas gravíticas de alvenaria: 

A alvenaria é rígida: Verifica-se que as tensões nas estruturas de alvenaria são 

extremamente baixas quando comparadas com as tensões de rotura do material e, por 

conseguinte, as extensões e as deformações a que o material é sujeito. Mesmo que 

ocorram concentrações de tensões que provoquem esmagamentos localizados, não é 

afetada a estabilidade global da estrutura. Deste modo, esta hipótese é admissível; 

A alvenaria não tem resistência à tração: A resistência da alvenaria à tração é muito baixa 

ou nula, dependendo da existência de argamassa de interposição e das suas propriedades 

mecânicas. Assim, é conservativo admitir que a resistência à tração para este tipo de 

construção é nula; 

Não ocorre a rotura por deslizamento: O coeficiente de atrito da alvenaria é elevado, 

restringindo o deslizamento na maioria dos casos. Assim, esta última hipótese é 

globalmente válida. 

 

Para uma melhor compreensão da aplicação da teoria da análise limite a PAAP, comparam-se 

as respostas de uma coluna de aço com capacidade de deformação sem perda de resistência 

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

força horizontal, como se verifica na Figura 4.2.  

 

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

 
Enquanto a resistência a esforços de tração e de compressão da coluna de aço resulta num 

momento plástico resistente constante com o aumento da rotação, a ausência de resistência a 

esforços de tração da alvenaria resulta num momento plástico resistente mais reduzido e 
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decrescente com o aumento da rotação. No entanto, da espessura e do peso próprio dos blocos 

de alvenaria resulta alguma resistência contra o derrubamento, podendo considerar-se que a 

coluna de alvenaria possui determinado momento plástico resistente, dependendo da altura da 

coluna de alvenaria (momento resistente igual à intensidade da força numa secção vezes metade 

da espessura da coluna). 

Desde que os deslocamentos da coluna de alvenaria não sejam elevados, a resistência para uma 

secção pode considerar-se constante. Assim, a resposta de uma associação de blocos de 

alvenaria pode ser considerada dúctil, um requisito importante para que a teoria de análise limite 

seja aplicável. Esta ductilidade advém da ausência de incrementos de tensões durante a rotação 

relativa entre blocos. 

Sendo as pontes estruturas estaticamente indeterminadas (hiperstáticas) constituídas pela 

associação e funcionamento conjunto de diversos elementos, a análise plástica contempla 

possíveis reservas de resistência, aumentando significativamente a sua capacidade de carga. 

Além disso, tem como vantagem a sua fácil aplicação, por basear-se, fundamentalmente, em 

equações de equilíbrio. 

 

Os teoremas da análise limite plástica exigem o cumprimento de determinadas condições 

(Horne, 1979), tais como: 

Condição de equilíbrio: as ações internas calculadas devem estar em equilíbrio com as 

forças internas e externas (o corolário das condições de equilíbrio são as condições de 

compatibilidade, devendo ser satisfeitas se se optar pela utilização de métodos 

energéticos); 

Condição da formação de mecanismo: devem ser formadas rótulas plásticas suficientes 

para transformar a estrutura num mecanismo; 

Condição de plastificação do material: as tensões devem ser, em toda a estrutura, 

inferiores ou iguais à tensão resistente do material. 
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Em estruturas de alvenaria, o momento resistente varia continuamente e, consequentemente, 

torna a análise dos diagramas de momentos fletores difíceis de interpretar. Assim, é mais prático 

e útil traçar a excentricidade da força de compressão, ou da pressão, em cada secção transversal 

(excentricidade = momento/pressão). Segundo Timoshenko (1953), o lugar geométrico das 

consecutivas intersecções entre as direções das pressões atuantes nas juntas – que passa no 

intradorso e extradorso dos arcos na zona da formação de rótulas plásticas – forma a linha de 

pressões. Na Figura 4.3 pode ver-se que o traçado da linha de pressões localiza-se, unicamente, 

entre os limites dos blocos de alvenaria, sendo esta uma condição de plastificação do material 

quando é considerada a resistência à compressão do material. 

A estrutura apresentada na Figura 4.3 a) é estaticamente determinada. Para este tipo de estrutura 

a posição da linha de pressões é única, sendo igual antes e após a ocorrência do colapso da 

estrutura. No caso da estrutura apresentada na Figura 4.3 b), sendo esta uma estrutura 

estaticamente indeterminada, existem várias posições possíveis para a linha de pressões antes 

do colapso da estrutura. Contudo, a posição final da linha de pressões, só pode ser determinada 

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

 

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

 

Se uma linha de pressões satisfizer as condições de equilíbrio e de plastificação do material, a 

carga de colapso não pode ser menor do que a carga aplicada - ou seja, é um limite inferior. Se 

a linha de pressões satisfizer as condições de equilíbrio e de formação de mecanismo, então a 

Linha de pressões

Rótulas 
plásticas 

b) a) 



Capítulo 4. Modelo Numérico do Viaduto de Durrães 

88 

carga de colapso plástico não pode ser maior do que a carga aplicada - ou seja, é um limite 

superior. 

Salienta-se apenas que devido ao facto de se considerar a resistência finita da alvenaria, a linha 

de pressões anteriormente mencionada deve ser “substituída” por uma zona de pressões, que 

deve ter extensão suficiente, em qualquer ponto, para representar a força de compressão atuante, 

com extensão suficiente dependendo da resistência à compressão da alvenaria. 

 

4.4. Software RING 

Nas estruturas de alvenaria é comum analisar a estrutura recorrendo-se a uma análise por blocos 

rígidos baseada no equilíbrio e compatibilidade para um mecanismo conhecido. O trabalho 

realizado pode ser calculado para verificar a estabilidade da estrutura e determinar o mecanismo 

crítico de colapso, determinando-se a carga de colapso. O software RING é baseado neste 

princípio e considera as hipóteses apresentadas por Heyman (1966), com exceção da última, 

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

O programa idealiza a estrutura de uma PAAP como uma associação de blocos rígidos ou 

blocos com comportamento rígido-plástico e utiliza métodos computacionais de análise limite 

para analisar o ELU, determinando o fator de carga de colapso e o modo de ruína, assim como 

a respetiva deformada. 

 

4.5. Leis constitutivas 

Por aplicação da teoria de análise limite, adota-se como modelo constitutivo o modelo rígido-

plástico para o material de alvenaria. São assumidas as seguintes hipóteses: 

Comportamento rígido-perfeitamente plástico; 

Resistência à tensão nula; 

Material homogéneo; 

Parâmetros mecânicos: peso volúmico ( ), resistência à compressão (fc) e ângulo de atrito 

( ). 
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Relativamente à resistência à compressão da alvenaria, é possível considerar a resistência à 

compressão da alvenaria infinita. A resistência à compressão está relacionada com a área de 

contato necessária entre blocos adjacentes e é igual à profundidade t, dada por (equação (4.1)): 

 (4.1) 

Onde N representa o esforço axial atuante, fc representa a resistência à compressão e b 

representa a largura do arco. O centro de rotação de blocos adjacentes localiza-se a uma 

distância de t/2 dos bordos dos blocos (Figura 4.4) e a excentricidade máxima da força de 

compressão é igual a (equação (4.2)): 

 (4.2) 

Figura 4.4: a) Esquema idealizado do comportamento de um arco; b) Esquema idealizado de 
uma rótula plástica 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 “fricção 

associativa”). Isto significa que a separação dos blocos é acompanhada pelo seu deslizamento. 

A principal vantagem da utilização do modelo “dente de serra” é o facto do carácter linear do 

problema ser mantido (Figura 4.5). 

A utilização do modelo “dente de serra”, quando o fenómeno do deslizamento entre blocos está 

envolvido no modo de colapso, pode conduzir a fatores de carga de colapso não conservativos. 

Pelo contrário, quando este modelo é aplicado a PAAP de anéis múltiplos, verifica-se 

concordância entre resultados experimentais e numéricos obtidos. Mostrado por Drucker 

(1953), a modelação do atrito pelo modelo de Coulomb (o deslizamento e a dilatação não 
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ocorrem em simultâneo) é problemática na análise de limite e não é obtido o mesmo fator de 

carga de colapso para condições estáticas e cinemática (Figura 4.5) (Gilbert et al., 2014).  

 

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

 

Deste modo, os blocos podem descrever os tipos de movimentos abaixo apresentados (Figura 

4.6): 

 

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

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

a alvenaria que o compõe, aumentando a sua capacidade portante (desde que a alvenaria tenha 
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resistência à compressão suficiente). Além disso, dispersa as sobrecargas atuantes em 

profundidade, resultando menores tensões atuantes sobre o arco: quanto maior for a sua 

espessura, maior é a dispersão e, por conseguinte, menor é o valor de tensão atuante sobre o 

arco (Figura 4.7) (Gilbert et al., 2014; Costa, 2007). 

 

Figura 4.7: Esquema de degradação de carga em profundidade (maciço infinito) (Costa, 
2009(c)). 

 

Dispersão das sobrecargas 

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

podem ser calculadas por dois modelos: 

Modelo de dispersão Uniforme: a intensidade das tensões atuantes é regida pela 

profundidade de material de enchimento sob o centro de um determinado eixo e pelo 

ângulo de dispersão limite especificado (Figura 4.8 a));  

Modelo de dispersão de Boussinesq: a intensidade das tensões atuantes é regida pelo 

ângulo de dispersão limite (Figura 4.8 b)). 

O modelo de dispersão de Boussinesq distribui as sobrecargas em "forma de sino" (ou bolbos 

de tensões). Testes laboratoriais indicaram que a dispersão de cargas de acordo com o modelo 

de Boussinesq é mais exata comparativamente ao modelo uniforme. Além disso, traduz as zonas 

de sobreposição de sobrecargas de forma realista. Dos testes laboratoriais realizados, foi 

demonstrado que um ângulo de dispersão limite igual a 30° evita distribuições excessivas 

(Gilbert et al., 2014). 
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Figura 4.8: a) Modelo de dispersão de Boussinesq; b) Modelo de dispersão uniforme. w 
representa a largura da carga aplicada; d representa a profundidade e  representa o ângulo de 

dispersão (Gilbert et al., 2014). 

 

Dispersão de Boussinesq 

A formulação de Boussinesq permite considerar a dispersão das sobrecargas em profundidade 

através de considerações elásticas e para um meio semi-infinito elástico. Contudo, atendendo à 

sua formulação teórica, a aplicação da teoria da dispersão de cargas de Boussinesq apresenta 

dificuldades uma vez que o material de enchimento e o tabuleiro não constituem um meio 

elástico semi-infinito e, a distribuição elástica das cargas pode não ser compatível em ELU (no 

colapso da estrutura). 

Refere-se apenas que, determinadas normas requerem a utilização do modelo de dispersão 

Uniforme. Na presente dissertação, foi aplicada a dispersão de Boussinesq devido aos factos 

acima apresentados. O ângulo de dispersão de sobrecargas considerado é igual a 30º, tal como 

recomendado (Gilbert et al., 2014). 

 

Impulso passivo

Quando o modo de colapso envolve a rotação dos blocos de alvenaria, são mobilizados 

impulsos do solo. Determinadas partes do arco mobilizam impulsos ativos do solo, devido ao 

facto de se “afastarem” do solo. Porém, devido à rotação adquirida, determinados blocos 

tendem a “empurrar” o solo, mobilizando impulso passivo (Figura 4.9). Os impulsos passivos, 

em particular, têm um efeito significativo sobre o carregamento do arco em situações de 

colapso, pois restringem os movimentos do arco, aumentando a carga de colapso.  
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Figura 4.9: Interação enchimento-arco (Gilbert et al., 2014). 

 

Contudo, apenas quando se atingem rotações muito elevadas, é 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 

disposições de blocos de alvenaria em arco, o coeficiente de impulso mobilizado é ainda menor 

(Figura 4.10 c)). 

 

Figura 4.10: Valores de KP para diferentes disposições dos blocos e deslocamentos 
provocados (Gilbert et al., 2014). 

 

A modelação do material é realizada através de elementos de barras unidimensionais, 

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

(Figura 4.11 a)). Considera-se que a força de compressão é constante e a força de tração é nula 

(Figura 4.11 b)).  

 

Dispersão de cargas 
Impulso passivo 

 

 

a) 1.0  b) 1/2  c) 1/3  



Capítulo 4. Modelo Numérico do Viaduto de Durrães 

94 

 

Figura 4.11: a) Elementos de barra que simulam o enchimento (“elementos de enchimento”); 
b) Resposta dos elementos de enchimento a esforços de tração e compressão (Gilbert et al., 

2014). 

 

Para o cálculo do valor do coeficiente de impulso passivo (KP), produzido pelo material de 

enchimento, foi utilizada a teoria de Rankine (equação (4.3)): 

 (4.3) 

Segundo a recomendação referida nas linhas anteriores, ao valor de impulso passivo obtido pela 

teoria de Rankine, aplicou-se uma redução, contemplando a incerteza da sua magnitude, devido 

à influência favorável que este fator tem na avaliação da segurança (Gilbert et al., 2014). 

Para a análise realizada adotou-se um ângulo de atrito ( ), para o solo de enchimento, igual a 

30º e um coeficiente de redução de 50%, resultando um coeficiente de impulso passivo igual a 
1/6 do coeficiente de impulso passivo original. 

 

4.6. Modelo Numérico. Modelo Determinístico 

Uma vez que a construção de PAAP não é corrente nos dias atuais, a avaliação da segurança 

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

Atualmente, as metodologias mais utilizadas na análise do comportamento das PAAP são 

baseadas no método dos elementos finitos (MEF), no método dos elementos discretos (MED) 

ou em métodos computacionais com recurso à idealização da alvenaria através de blocos rígidos 

com base em metodologias de análise limite – tal como o software RING, da LimitState 

(Gilbert, 2007; Costa, 2009(c); Lemos, 2009; Morais, 2012). 
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Para fazer uma avaliação da segurança de uma estrutura real, é necessário, primeiramente, um 

modelo determinístico. O modelo determinístico é um modelo numérico construído com base 

na informação recolhida previamente, i. e. consiste na discretização da estrutura real, cujas 

variáveis envolvidas são determinísticas – tomam-se valores perfeitamente definidos (sem 

incerteza associada) para todas as variáveis. Toda a informação de entrada e de saída do modelo 

é determinado de forma conclusiva. De certa forma, pode ver-se a análise determinística como 

um caso particular dos vários cenários de análise de simulação possíveis pelo modelo 

probabilístico. Por conseguinte, uma vez que não há elementos aleatórios no modelo 

determinístico, a simulação é realizada através de uma única análise. Assim, o resultado obtido 

pelo modelo determinístico é sempre igual, pois os parâmetros de entrada não se alteram. 

O modelo numérico deve apenas representar os aspetos do sistema real que são necessários para 

análise estrutural, de modo que a análise dos resultados seja o mais objetiva possível. Deve ser 

verificada a geometria (dimensões, inércias e massas do modelo estrutural), as condições de 

fronteira e restrições (restrições ao nível dos apoios), os modelos de carga (direção, magnitude 

e localização das cargas aplicadas), as propriedades dos materiais e elementos (se as 

propriedades materiais medidos in situ são as mesmas especificadas no modelo numérico). Para 

finalizar, comparam-se as medidas de desempenho apresentadas pelo modelo de simulação com 

as medidas de desempenho recolhidas de medições in situ do sistema real, como garantia de 

fiabilidade do modelo numérico. Para a análise de fiabilidade estrutural, o modelo 

determinístico é utilizado para identificar os EL críticos (Rücker et al., 2006). 

 

A resposta de qualquer estrutura ao conjunto das solicitações pode ser traduzida em termos de 

deslocamentos, esforços, deformações ou tensões, sendo influenciada pela forma e ligações da 

estrutura entre os seus elementos e com o exterior e pelas características dos materiais de 

construção que definem os parâmetros de rigidez e resistência do sistema estrutural. 

No caso de estruturas existentes, a idealização do funcionamento estrutural (comportamento 

dos materiais e efeitos do conjunto das solicitações), usando modelos numéricos associados a 

hipóteses apropriadas, constitui uma ferramenta adequada para a avaliação da segurança das 

estruturas. Porém, o erro associado à representação “imperfeita” das características dos 
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materiais (modelos constitutivos) e do comportamento estrutural, juntamente com as hipóteses 

simplificadoras admitidas, podem conduzir a resultados que nem sempre são fiáveis. 

Deste modo, a identificação de modelos numéricos que descrevam adequadamente a estrutura 

e os fenómenos associados, por meio das teorias disponíveis, é preponderante em análises 

estruturais. 

 

O modelo de resistência de uma estrutura engloba todos os parâmetros que constituem a 

capacidade de carga. Os parâmetros resistentes de uma estrutura podem ser divididos em duas 

classes: os parâmetros geométricos e os parâmetros materiais. Estas duas classes podem ser 

divididas em várias sub-classes, tais como os diversos tipos de materiais que constituem a 

estrutura e as propriedades geométricas dos vários elementos estruturais. 

 

Geometria 

No que respeita a discretização da geometria, é mais importante discretizar os elementos 

estruturais principais com maior rigor, simplificando-se a complexidade da geometria dos 

elementos secundários. Primeiramente, avalia-se a influência dos vários 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 caracterização geométrica foi realizada por meio de métodos de fotogrametria, documentação 

de projeto, métodos de medição convencionais e por relatórios de inspeção (Figura 4.12). A 

DGEMN e as câmaras municipais de Barcelos e Braga não possuíam nenhuma informação 

relativa ao Viaduto de Durrães. 

Na modelação da PAAP, as medidas mais representativas do seu comportamento são 

(Sustainable Bridges, 2007(a)): 

Tipologia dos arcos, respetivas flechas, espessuras e comprimento do vão; 

Largura do arco e verificação da existência 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 Durrães. 

 

Certo tipo de elementos estruturais, tais como os encontros e os arcos, podem ser modelados de 

forma explícita. Além destas, determinadas PAAP possuem características geométricas 

particulares (arcos com anéis múltiplos, forma do arco, entre outros) e, a sua modelação deve 

ser o mais explícita possível, devendo adotar-se configurações específicas para a modelação 

desses elementos. 

A largura da PAAP e o perfil do material de enchimento são utilizadas para o cálculo da largura 

efetiva da ponte, parâmetro muito importante para a dispersão das sobrecargas e, por 

conseguinte, para a determinação da tensão atuante sobre os arcos. A existência de fendas limita 

a largura efetiva da ponte, funcionado de limite superior no cálculo da largura efetiva (Gilbert, 

2007; Sustainable Bridges, 2007(b)). 

Relativamente ao Viaduto de Durrães, 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 têm iguais propriedades geométricas, sendo a 

espessura interna de 600 mm, a sua flecha de 4500 mm e o vão livre entre pilares de 9000 mm. 

Sendo a relação flecha/vão dos arcos de 0,5 a tipologia de arcos do Viaduto de Durrães é de 

arcos profundos. Os blocos de alvenaria do arco foram modelados por meio de um modelo 
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segmentado, através da introdução de coordenadas chave para a sua definição, 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 secção variável 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 secção transversal é descrita por uma lei linear de variação com 

inclinação igual a 0,035. A altura de alvenaria sobre todos os pilares é de 3000 mm. 

Determinados pilares do Viaduto de Durrães não tem comprimento igual a 11500 mm, tendo 

sido, nestes casos particulares, adotadas as respetivas medidas. 

Através da documentação de projeto, foi verificada que os pilares possuem uma secção oca, 

sendo o volume interior preenchido com material de aterro. Este facto foi considerado através 

do cálculo de uma área equivalente resistente, que se reflete no valor da resistência à 

compressão utilizado. Além disso, foi admitido que o material de aterro não contribui para a 

resistência do pilar, contribuindo apenas para a sua massa. 

O perfil do material de enchimento adotado foi horizontal, sem variação da altura na direção 

longitudinal, sendo o perfil constante ao longo de toda a extensão da ponte. A altura de material 

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

 

Materiais

As leis constitutivas de comportamento dos materiais e correspondentes parâmetros de 

modelação devem ser definidos através da realização de ensaios in situ e em laboratório e 

complementados com base em informações observadas no local, recorrendo a inspeções visuais 

e a pesquisas sobre a história da construção, podendo ser obtidas informações sobre os locais 

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

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

Como foi exposto no capítulo anterior, as propriedades dos materiais constituintes das PAAP 

dividem-se, principalmente, em duas categorias: propriedades da alvenaria e propriedades do 

material de enchimento. 

Na análise limite, as propriedades do material de alvenaria requeridas, para a construção do 

modelo numérico, são: 

Peso volúmico, ; 

Resistência à compressão, fc; 

Coeficiente de atrito entre blocos, . 

 

O valor do peso volúmico da alvenaria adotado é de 25 kN/m3, a resistência à compressão é de 

25 MPa e o coeficiente de atrito entre blocos é igual a 0,577 (correspondente a um ângulo de 

atrito de 30º). Consideraram-se que todos os elementos estruturais foram construídos com o 

mesmo material de alvenaria. Esta opção é justificada com base em inspeções visuais realizadas 

e com base no projeto da PAAP. 

As propriedades do material de enchimento caracterizam a influência mecânica que o 

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

Peso volúmico, ; 

Ângulo de atrito, ; 

Coesão, c. 

 

Adotou-se o valor de 20 kN/m3 para o peso volúmico do enchimento, o valor de 30º para o 

ângulo de atrito e a coesão foi considerada nula. Os valores adotados para o peso volúmico e 

para o ângulo de atrito são justificados por estudos realizados por Oliveira et al. (2010), visto 

os materiais empregues em ambas as construções serem semelhantes. Em relação à coesão, foi 

analisado, aquando as inspeções visuais, o tipo de solo e, após a análise do Professor Nuno 

Araújo, da Universidade do Minho, foi considerada, como medida conservativa, tomar o valor 

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

As características do material de enchimento foram consideradas uniformes. A informação 

sobre o mesmo é inexistente e foi considerada esta hipótese, podendo não 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 hipótese para este material. 

O valor do peso volúmico do balastro de pontes ferroviárias varia entre 16 e 21 kN/m3. Com 

base em Araújo (2010), foi adotado o valor de 17,66 kN/m3. A RCP proveniente da linha 

ferroviária foi definida considerando-se explicitamente os tipos de elementos e materiais 

utilizados para a sua construção. O material das travessas é madeira e o material dos blocos de 

fixação é betão. Foi consultado a norma Network Rail (2006) para se obter o valor da carga 

equivalente à linha ferroviária, e obteve-se o valor de 1,419 kN/m2. 

Ao nível da linha ferroviária, é possível definir a geometria das travessas (dimensões da secção 

e espaçamento entre si). Estes valores influenciam a distribuição longitudinal das cargas. Foram 

consultados documentos técnicos, fornecidos pela REFER, para aferir a geometria das 

travessas. As travessas instaladas são bi-bloco espaçadas entre si 600 mm, sendo a sua altura 

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

 

Condições de fronteira 

As condições de fronteira têm uma elevada influência nos resultados obtidos do modelo 

numérico. A adoção de restrições rígidas para simular a ligação da estrutura ao terreno e a outros 

elementos externos é uma hipótese válida e expedita mas pouco realista. Adotando-se restrições 

flexíveis, a modelação do terreno de fundação em conjunto com a estrutura permite simular de 

forma mais realista a interação entre os elementos de apoio e a estrutura. No entanto, o número 

de parâmetros envolvidos na modelação e as exigências a nível computacional também 

aumentam. Assim, deve ser realizada uma campanha de prospeção geológica-geotécnica do 

local. A identificação das restrições impostas à estrutura pelos elementos exteriores em contacto 

com a estrutura pode ser aferida mediante ensaios in situ. Ensaios de vibração ambiental podem 

contribuir para clarificar alguns aspetos relacionados com as restrições impostas no contacto 

entre a estrutura e o exterior (Costa, 2007). O software RING considera os pilares encastrados, 

tendo sido adotados restrições rígidas para simular a ligação da estrutura ao terreno e a outros 

elementos externos. 
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Mecanismos de transmissão de esforços e tensões 

Para que se verifiquem os efeitos das ações que solicitam a estrutura no local, é de extrema 

importância que os modelos de análise sejam adequados. Desta forma, a escolha entre modelos 

bidimensionais (2D) e modelos tridimensionais (3D) tem diferentes implicações. No caso das 

PAAP, a utilização de modelos bidimensionais (2D) são muito restritivos uma vez que apenas 

permitem a simulação do comportamento longitudinal, i.e., não são simulados o 

comportamento e efeitos transversais da ponte. Uma análise que apenas se baseie na modelação 

do arco com apoios rígidos nas extremidades apenas permite simular os mecanismos de rotura 

longitudinal de rótulas nos arcos, não se simulando os mecanismos de rotura que envolvem a 

interação com os restantes elementos estruturais, nomeadamente os assentamentos e 

deslocamentos dos apoios, a rotura do enchimento ou das paredes de tímpano, a interação com 

os pilares, entre outros (Gilbert, 2007; Milani & Lourenço, 2012; Lemos, 2009; Oliveira et al., 

2010).  

Os muros de tímpano, dependendo das suas restrições, podem conferir rigidez ao arco antes que 

a estrutura colapse. Estudos sobre a influência dos muros de tímpano podem ser consultados 

com maior detalhe na bibliografia (Melbourne & Gilbert, 1995 e Melbourne et al.,1997). No 

entanto, se a largura da ponte é elevada face ao seu vão, então os efeitos dos muros de tímpano, 

sobre a zona central da PAAP, são bastante reduzidos. Além disso, é comum o desprendimento 

dos muros de tímpano (presença de fendas longitudinais nas extremidades da PAAP), não 

conferindo rigidez adicional ao arco. Assim, é comum não considerar os muros de tímpano em 

modelações numéricas bidimensionais. No presente trabalho, foi adotada esta consideração e 

não foram modelados os muros de tímpano. 

 

As pontes são estruturas expostas a variados tipos de ações. No caso particular de PAAP, as 

ações relevantes para a sua análise são o seu peso próprio, as sobrecargas inerentes à utilização 

da estrutura, as ações sísmicas, os assentamentos/movimentos das fundações, a ação dos 

impulsos de terras, impulsos hidrostáticos e as pressões hidrodinâmicas. 

As PAAP são estruturas gravíticas e, particularmente neste tipo de estruturas, a principal força 

estabilizadora é o seu peso próprio. Deste modo, é essencial que o modelo numérico contemple 



Capítulo 4. Modelo Numérico do Viaduto de Durrães 

102 

a ação das forças gravíticas: quanto maior for a ação do peso próprio, maior é o efeito de 

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

Relativamente às sobrecargas, no caso de PAAP com vãos superiores a 20-30 m, as sobrecargas 

são, geralmente, insignificantes face ao peso próprio. Pelo contrário, a sua ação deve ser 

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

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

Kumar, 2012). 

Os efeitos da ação sísmica, apesar de serem muito importantes na análise de PAAP (Santis, 

2011; Bakeer, 2009), não serão apresentados ou abordados na presente dissertação, visto ser 

objetivo central a análise estática do Viaduto de Durrães. 

As pressões hidrodinâmicas revestem-se de importância na análise de pilares de PAAP (Kumar 

& Kumar, 2012). Sob o Viaduto de Durrães não circula nenhum curso de água e, por 

conseguinte, não são exercidas pressões hidrodinâmicas sobre os pilares. Assim, no presente 

trabalho não serão abordados estes efeitos. 

Relativamente aos assentamentos/deslocamentos de apoio, sendo as PAAP estruturas 

estaticamente indeterminadas, os assentamentos de apoios originam esforços, podendo 

provocar a rotura pela formação de rótulas e/ou planos de deslizamento (deslizamento dos 

blocos) equivalentes à ação de cargas excessivas. A ação dos efeitos dos 

assentamentos/deslocamentos de apoio combinada com ação das sobrecargas inerentes à 

utilização 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 análise dos assentamentos de apoio permite 

identificar as causas de fendas existentes. Outra consequência relevante é o desempenho 

estrutural dos arcos ser fortemente influenciado por este tipo de solicitação, devido à gradual 

diminuição das tensões de compressão entre os blocos, facilitando a formação de rótulas 

plásticas e de planos de deslizamento (Gilbert et al., 2014). 
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Modelos de cargas ferroviárias 

A norma EN 1991-2 (2003) é vocacionada para o dimensionamento de novas obras de arte. 

Deste modo, os valores de carga apresentados não são vocacionados para a avaliação de 

segurança de pontes existentes, devendo ser realizadas medições em estações de pesagem 

dinâmica para aferir o volume e intensidade de tráfego a que a ponte está sujeita. No âmbito do 

estudo do Viaduto de Durrães, não foram realizados estudos ou medições, 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 medições estáticas de cargas verticais, sendo posteriormente afetados de 

coeficientes que contemplam as diferenças das cargas por eixo e as várias tipologias de 

comboios existentes. Estes modelos de cargas não são aplicáveis a comboios elétricos e outros 

comboios “leves”. A carga e os valores característicos das ações 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) propõe cinco modelos de cargas ferroviárias: 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 estáticos para as situações de projeto permanentes. Para situações de projeto transientes, 

os valores característicos a adotar para os modelos de carga devem ser consultados de acordo 

com as recomendações apresentadas no anexo H da mesma norma (EN 1991-2, 2003). No 

presente estudo, apenas se dará ênfase às situações de projeto permanentes.  

 

Modelo de Carga LM71 

No setor ferroviário europeu, a International Union of Railway (UIC) apresentou, em 1971, um 

modelo de cargas ferroviário, denominado de Load Model 71 (LM71) que deveria ser único 

para todos os países membros da UIC (UIC 776-1 R, 2006; UIC 776-2 R, 2009). Este modelo 

representa a envolvente estática de seis comboios existentes nessa altura. Este modelo foi 

gradualmente atualizado por diferentes administrações ferroviárias. Atualmente, a norma EN 

1991-2 (2003) apresenta o modelo de cargas LM71 como o modelo de cargas ferroviário que 

representa o tráfego ferroviário normal. 
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O modelo de cargas LM71 caracteriza-se por quatro cargas concentradas de 250 kN cada, 

espaçadas de 1,60 m separadas entre si. Este modelo apresenta, além das cargas concentradas, 

duas cargas uniformemente distribuídas, ambas com intensidade igual a 80 kN/m. 

Relativamente às cargas uniformemente distribuídas, a sua extensão é indefinida, ficando a 

definição da extensão ao encargo do engenheiro. Além disso, as cargas uniformemente 

distribuídas podem ser aplicadas apenas em determinados vãos, existindo zonas sem carga 

aplicada. O esquema de cargas e os valores característicos são apresentados na Figura 4.13: 

 

Figura 4.13: Modelo de cargas LM71. Posições e valores característicos das cargas 
concentradas e das cargas uniformemente distribuídas. 

 

Os valores característicos devem ser multiplicados por um fator 

 

para linhas onde a intensidade do tráfego ferroviário é superior (  ou inferior (   à 

intensidade do tráfego apresentado ( . Para linhas internacionais, é recomendado a 

utilização de um valor de  maior ou igual à unidade (consultar o Anexo Nacional) (EN 1991-

2, 2003). Para avaliações de segurança de pontes existentes, para períodos de referência de 50 

anos,  deve tomar o valor unitário. Para períodos de referência mais longos,  deve ser igual 

a 1,33. 

Ao Viaduto de Durrães, visto tratar-se de uma PAAP, não será aplicado o modelo de cargas 

SW/0, visto ser aplicado em pontes contínuas (compostas por elementos lineares e 

bidimensionais) e não em pontes em arco. Em relação ao modelo de cargas SW/2, a circulação 

de cargas de magnitude superior à apresentada pelo modelo de cargas LM71 não é expetável, 

excluindo-se o modelo de cargas SW/2. O modelo “Unloaded Train” é determinante para casos 

de verificação de estabilidade global e, no presente trabalho apenas será determinada a 

capacidade de carga. O modelo HSLM é aplicado quando o tráfego ferroviário circula a altas 

velocidades (superiores a 200 km/h) e, sendo a velocidade máxima de circulação no Viaduto 

0,8m 1,6m 0,8m1,6m1,6m

80 kN/m 
Comprimento ilimitado Comprimento ilimitado 

80 kN/m 
250 kN250 kN250 kN250 kN 
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de Durrães de 100 km/h, não é requerida a aplicação deste modelo de cargas. Considerando o 

que atrás foi enunciado e, consultando avaliações de segurança realizadas por outros autores 

(Casas, 2011; Sustainable Bridges, 2007(a); Sustainable Bridges, 2007(c)), é comum apenas 

utilizar-se o modelo de cargas LM71 para a realização de verificações de segurança de PAAP. 

Deste modo, apenas será aplicado este modelo de cargas na análise estrutural. 

 

Efeitos dinâmicos 

A solicitação pela passagem de tráfego ferroviário é de natureza dinâmica, provocando a 

amplificação da resposta da estrutura face à resposta estática. Tal amplificação é 

fundamentalmente devida: 

À natureza móvel das cargas; 

À passagem sucessiva de grupos de eixos regularmente espaçados com frequências que 

coincidem com as frequências naturais da ponte, ou submúltiplos destas, podendo, assim, 

provocar fenómenos de ressonância; 

Às irregularidades da via, do carril e aos defeitos das próprias rodas dos comboios. 

 

Para a consideração dos efeitos dinâmicos, a norma EN 1991-2 (2003) apresenta três fatores 

dinâmicos: 

 

Fator dinâmico 

Este fator dinâmico foi determinado fisicamente com base na circulação de comboios “reais”. 

A amplificação dinâmica ( ) é função da velocidade do comboio, a frequência natural de 

vibração ( ) da ponte não-carregada (ausente de sobrecargas ferroviárias) e de um 

comprimento específico, designado de “comprimento determinante” ( ), que considera a 

tipologia da ponte em análise. Segundo as recomendações da norma, este fator deve ser 

utilizado para a avaliação de segurança de pontes existentes e para o cálculo de danos 

equivalentes provocados por fadiga. Também pode ser utilizado para calcular o coeficiente 

dinâmico  provocados pelos modelos de carga LM71, SW/0 e SW/2. Deste modo, não é um 

fator que deva ser aplicado ao dimensionamento de novas estruturas. 



Capítulo 4. Modelo Numérico do Viaduto de Durrães 

106 

Fator dinâmico 

O fator dinâmico ( ) contempla os efeitos estáticos e dinâmicos das cargas ferroviárias. 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 é função do comprimento determinante ( ) e 

depende das condições de conservação da via ferroviária. 

 

Amplificação dinâmica 

O coeficiente de amplificação dinâmico (  é apenas aplicado quando a análise dinâmica é 

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

velocidade são maiores do que os efeitos produzidos pelas cargas ferroviárias padrões. 

Apenas uma breve nota sobre os dois primeiros fatores dinâmicos. O nome de fator dinâmico 

para  é, geralmente, confundido com o fator dinâmico . Tal como acima 

apresentado, o fator dinâmico  abrange não só os efeitos dinâmicos, mas também uma parte 

das cargas estáticas dos seis comboios padrão definidos no Código UIC 776-1 R (2006). Além 

disso, os dois primeiros fatores dinâmicos não contemplam o efeito de ressonância que pode 

ocorrer durante a circulação do tráfego. Neste caso, deverá ser realizada uma análise dinâmica. 

Mais informações estão disponíveis na norma EN 1991-2 (2003). 

No estudo do Viaduto de Durrães, os efeitos dinâmicos provocados pela circulação do modelo 

de carga LM71 serão contemplados através do fator dinâmico , pelos motivos acima 

apresentados.  

 

Efeitos dinâmicos (Fator dinâmico )

Este fator dinâmico pode ser interpretado como a associação de duas componentes: 

Os efeitos estáticos produzidos pelas cargas (“1”); 

Os efeitos dinâmicos, produzidos pela circulação das cargas, que são contemplados pelo 

coeficiente de amplificação dinâmico (“ ”). 

 

O valor do coeficiente dinâmico é calculado através da expressão (4.4): 
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 (4.4) 

para linhas com manutenção padrão, ou (equação (4.5)): 

 (4.5) 

para linhas com manutenção cuidada. 

O coeficiente  representa as condições da via perfeita e o coeficiente  representa os efeitos 

de irregularidades da via e do comboio. Tanto  como  dependem da velocidade de 

circulação do comboio ( ), da frequência fundamental de vibração da ponte ( ) e do 

comprimento determinante ( ).  representa o comprimento equivalente necessário para 

produzir os mesmos efeitos que seriam verificados em pontes simplesmente apoiadas, 

considerando-se por meio deste coeficiente a tipologia da ponte em análise. Os seus valores são 

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

O coeficiente ' é calculado através das expressões (4.6) e (4.7): 

 (4.6) 

ou  

  (4.7) 

onde K é definido pela expressão (4.8): 

 (4.8) 

O coeficiente '’ é calculado através das seguintes expressões ((4.9) e (4.10)): 

 (4.9) 

e 

 (4.10) 

onde  é um coeficiente definido por (equações (4.11) e (4.12)): 

 (4.11) 
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ou 

 

A aplicação das expressões precedentes é válida se a velocidade de circulação não originar 

fenómenos de ressonância (velocidades de circulação moderadas) e se a frequência natural de 

vibração da estrutura for pertencente à região definida por: 

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

ferroviária (equação (4.13)): 

 (4.13) 

Um limite inferior (Figura 4.14 (2)), que é definido por critérios de impacto dinâmico 

(equações (4.14) e (4.15)): 

 (4.14) 

e 

 (4.15) 

 

 

Figura 4.14: Limites (superior (1); inferior (2)) da frequência natural da ponte  (Hz) em 
função do vão (L ou  (m)) (EN 1991-2, 2003).

 

(4.12) 
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Alternativamente, os valores limites inferior e superior podem ser definidos por meio de 

análises dinâmicas. Consultar a norma UIC Code 776-2 (2009) e a norma EN 1991-2 (2003) 

para mais informações sobre as análises dinâmicas requeridas. 

Para a determinação da frequência fundamental de vibração do Viaduto de Durrães foi 

desenvolvido um modelo de elementos finitos. Para este tipo de estrutura, a primeira frequência 

natural de vibração é expectável que seja na direção transversal. Vários autores (Santis, 2011; 

Costa, 2009(c); Kishi et al., 2011; Costa et al., 2005; Costa et al., 2013), em análises dinâmicas 

realizadas, obtiveram como direção da frequência fundamental de vibração a direção 

transversal. Deste modo, foi admitido que o desenvolvimento da PAAP é infinito e modelou-

se o pilar mais “frequente” da PAAP (pilar “genérico”). O pilar foi modelado como sendo uma 

consola vertical, com dimensões e massa reais e, no seu topo, foi modelada uma barra 

infinitamente rígida com massa equivalente à massa compreendida entre dois semi-arcos 

(alvenaria, enchimento, balastro e pista) adjacentes a esse pilar, ao nível do centro de gravidade 

dos dois semi-arcos considerados. A frequência natural de vibração obtida é igual a 5,00 Hz. 

Refere-se apenas que o valor obtido para a frequência natural de vibração é menor do que o 

valor que seria obtido caso se modelasse toda a PAAP, devido às restrições que os encontros 

conferem. A presença dos encontros iria aumentar a frequência natural de vibração. 

Alternativamente à modelação estrutural, poderia ter-se procedido à instalação de 

acelerómetros e realizar medições dinâmicas para determinar as propriedades dinâmicas. 

Contudo, a realização de tais ensaios não foi possível. 

A velocidade de circulação máxima no Viaduto de Durrães é de 100 km/h. Para a aplicação da 

formulação anterior, é necessária a sua conversão para o Sistema Internacional (S.I.). 

Convertendo esta velocidade para metros por segundo (m/s), obtém-se o valor de 27,778 m/s. 

O valor da frequência fundamental de vibração é de 5,00 Hz e a manutenção da via-férrea foi 

considerada padrão. Por aplicação da formulação apresentada, obteve-se um valor de fator 

dinâmico igual a 1,345. 

Outro aspeto importante relativamente ao modelo de cargas LM71 é a inclusão das cargas 

uniformemente distribuídas na análise, devido ao facto destas cargas serem opcionais e devido 

à possibilidade destas cargas originarem efeitos favoráveis (situação indesejável). Santis (2011) 

investigou sobre o efeito das cargas uniformemente distribuídas em PAAP. Para isso, ensaiou 

três combinações 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 distribuída (carregamento assimétrico) e, por último, no terceiro modelo 

figuravam as quatro cargas concentradas e duas cargas uniformemente distribuídas 

(carregamento simétrico) (Figura 4.15). 

 

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

 

Santis (2011) concluiu que a presença das cargas uniformemente distribuídas têm efeitos 

favoráveis, resultando fatores de carga de colapso superiores. Tal facto é devido a um aumento 

da compressão produzido pela carga uniformemente distribuída quando os arcos tendem a 

mover-se para cima, impedindo a formação do mecanismo. 

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

de cargas LM71, em PAAP de vãos múltiplos. 

Relativamente ao espaçamento das cargas, foi realizado um estudo sobre o espaçamento a 

adotar. Realizaram-se duas análises: na primeira análise, foi adotado um espaçamento igual a 

500 mm. Na segunda análise, foi adotado um espaçamento igual a 200 mm. O fator de carga 

obtido para a primeira análise é igual a 2,32 e para a segunda análise é igual a 2,81. O fator de 

carga aumentou 21,12 %. O incremento de carga é considerável, adotando-se o espaçamento de 

200 mm. 

Combinação #1 

Combinação #3 

Combinação #2 

4 x 250 kN 

4 x 250 kN 

4 x 250 kN 

80 kN/m 

80 kN/m 80 kN/m
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Refere-se que, em Portugal, a bitola é igual a 1668 mm, medida importante na dispersão das 

sobrecargas. 

 

Distribuição das cargas pelos carris, travessas e balastro 

O modelo de carga considerado na análise da PAAP é o modelo de cargas LM71 e, apenas serão 

aplicadas as cargas concentradas apresentadas. A distribuição das cargas concentradas pelos 

vários elementos que constituem o tabuleiro é realizada do seguinte modo: 

 

Distribuição longitudinal de cargas concentradas pelo carril 

A carga pontual é distribuída por três travessas: a travessa localizada sobre a carga concentrada 

recebe 50% dessa carga. Os restantes 50% são divididos pelas duas travessas imediatamente à 

esquerda e à direita da travessa “central” – 25% da carga total para cada travessa adjacente) 

(Figura 4.16). 

 

Figura 4.16: Distribuição longitudinal das cargas concentradas pelas travessas; a: distância 
entre travessas (espaçamento) (EN 1991-2, 2003). 
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Distribuição longitudinal pela travessa e balastro 

Após a distribuição da carga, é calculada a tensão sob cada travessa. De acordo com as normas 

UIC 774 2R (1994) e EN 1991-2 (2003), o ângulo de dispersão de cargas do balastro deve ser 

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

 

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

 

Distribuição transversal pela travessa e balastro 

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

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

 

4.7. Pós-processamento dos resultados 

Após caracterização do modelo numérico da ponte em análise, é 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 posição das cargas associadas a este mecanismo. A determinação do 

fator de carga de colapso é efetuada através de um processo iterativo. O fator de carga de 

colapso é o quociente entre a carga última de colapso e a carga atuante definida. O fator de 

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

 

2)

1) 

4:1
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4.8. Modos de rotura de PAAP 

Para a avaliação de segurança de PAAP existentes, é fundamental o conhecimento dos possíveis 

modos de colapso para a definição dos ELU. Os mecanismos de colapso desenvolvimentos 

podem ser locais ou globais, dependendo se envolve um ou mais vãos da PAAP. Ao longo dos 

próximos parágrafos apresentam-se os diferentes modos de rotura possíveis em PAAP, a nível 

longitudinal e a nível transversal. 

 

Para que a estrutura se transforme num mecanismo e, posteriormente colapse, é necessário um 

número mínimo de “libertações” internas. De acordo com a análise plástica, para que uma 

estrutura com um grau de hiperstaticidade GH colapse, são necessárias GH+1 “libertações” 

internas (por exemplo, rótulas) para que a estrutura colapse. Por exemplo, uma PAAP composta 

por um único arco tem GH = 3 e, são requeridas (GH + 1) 4 rótulas para que colapse. No caso 

de vãos múltiplos, por exemplo, uma PAAP de dois vãos, são necessárias (GH +1, GH=6) 7 

rótulas plásticas para o seu colapso. Os colapsos podem ser parciais ou globais (Neal, 1977). 

Além disso, quando os outros elementos ou materiais estruturais estão envolvidos, tais como o 

material de enchimento ou os muros de tímpano, conferem rigidez adicional, aumentando o GH 

(Gilbert, 2007). 

 

Uma PAAP de vãos múltiplos pode ser analisada como uma série de PAAP de vão único. O 

mecanismo de colapso de PAAP de vãos múltiplos é muito dependente das características 

geométricas e materiais dos seus elementos. Assim, na presente dissertação, analisaram-se dois 

mecanismos de colapso distintos: mecanismos globais e mecanismos locais (Figura 4.18). 
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Figura 4.18: Tipos de mecanismos possíveis em PAAP (Lemos, 2009). 

 

O mecanismo local ocorre quando apenas é mobilizado o arco sobre o qual as cargas atuam. No 

mecanismo global são 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 relação entre a sua largura (h) e o seu comprimento (l), i.e., pilares com baixa 

esbelteza), geralmente, é possível proceder à análise da PAAP apenas entre os pilares 

“robustos”. No entanto, os mecanismos de colapso nem sempre envolvem dois vãos adjacentes. 

Por exemplo, no caso de PAAP com pilares muito esbeltos, o colapso de um vão, devido ao 

desequilíbrio e apoio nos pilares vizinhos, pode desencadear o colapso de um vão que pode não 

ser o vão adjacente a si.  

Durante a fase de modelação do Viaduto de Durrães, foi estudada a hipótese de se modelar 

apenas um arco (modelo local) ou a PAAP na sua totalidade (o Viaduto de Durrães não é 

simétrico e não é possível modelar apenas parte da sua estrutura). Relativamente à modelação 

da PAAP na globalidade, como objeto de estudo desta questão (mecanismo local ou global), 

apenas se modelaram os dois vãos 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: 

b) Mecanismo local a) Mecanismo global 
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Figura 4.19: a) Modelo local do arco; b) Modelo global dos vãos mais frequentes (zona 

ampliada: rótula formada na base do pilar). 

 

Como se pode verificar, o fator de carga de colapso é totalmente distinto entre as duas análises 

realizadas. Este resultado reflete-se ao nível do mecanismo de colapso obtido: o mecanismo 

global mobiliza o pilar intermédio e os arcos adjacentes. 

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

totalidade. 

 

 

Mecanismos de rótulas no arco 

Os arcos são compostos pela associação de blocos de pedra (ou unidades de alvenaria), podendo 

existir argamassa de interposição nas juntas entre blocos. Os arcos caracterizam-se por 

resistirem a elevados esforços de compressão e baixos esforços de tração devido às 

descontinuidades formadas pelas juntas que podem originar movimentos de abertura/fecho e/ou 

de deslizamento (bloco forte/junta fraca). Assim, os mecanismos de rotura possíveis, em arcos, 

envolvem a formação de rótulas plásticas e/ou planos de deslizamento (dependendo das cargas 

aplicadas e das condições de fronteira). Além destes, é possível ocorrer esmagamento das zonas 

comprimidas ou formação de “snap-trough” de três rótulas.  

 

 

a) b) 
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Mecanismos de quatro e cinco rótulas 

Os mecanismos envolvem a formação de quatro (Figura 4.20 a))  ou cinco rótulas (Figura 4.20 

b)) formados aquando da aplicação de cargas a um terço ou um quarto do vão (quatro rótulas) 

e um meio do vão (cinco rótulas), desde uma das extremidades do arco. 

 

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

 

A resistência conferida pelos muros de tímpano, neste tipo de mecanismos, tem um efeito 

favorável, pois impede a formação de rótulas plásticas, sendo necessária a redução da rigidez 

conferida por este elemento para que se formem rótulas plásticas: o arco tende a empurrar o 

muro de tímpano, sendo exercidos impulsos passivos pelo muro de tímpano sobre arco, 

conferindo rigidez adicional ao arco. 

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

enchimento: mobilização de impulso passivo e estabilização global da PAAP (Figura 4.21).

 

Figura 4.21: Influência da qualidade do enchimento na formação de rótulas no arco (Costa, 
2009(c)). 

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

conferida e maior é a estabilização da PAAP, devido aos impulsos passivos gerados. 

a) b)

Enchimento fraco Enchimento forte 
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“Snap-through” de três rótulas 

Este tipo de rotura está associado aos mecanismos anteriormente apresentados e caracterizam-

se pela ocorrência de grandes deslocamentos verticais no arco e movimentos horizontais dos 

encontros e do material de enchimento. A ocorrência deste modo de falha é 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. Após o desenvolvimento de um mecanismo de 

quatro rótulas, a ruína ocorre subitamente por “snap-through” de três rótulas. 

Wang e Harvey (1991) apresentaram um modelo de cálculo para a quantificação da carga crítica 

que origina este mecanismo de colapso. Na Figura 4.22 é apresentado o modelo desenvolvido 

pelos mesmos autores, onde h representa a altura do arco entre duas rótulas consecutivas, d 

representa o deslocamento vertical da rótula central, k representa a rigidez dos encontros do 

arco e H as reações horizontais transmitidas pelo arco aos encontros. A carga crítica (P) é função 

do deslocamento vertical crítico ( ) (Costa, 2009(c)). 

Figura 4.22: Modelo de Harvey e Wang para o cálculo da carga de colapso devido à 
ocorrência de “snap-through” de três rótulas (Costa, 2009(c)). 

 

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

numa PAAP. 

H Hk

dcr = 0,423 h

h d

P
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Figura 4.23: Mecanismo de “snap-through” de três rótulas (Gilbert, 2007).

 

Esmagamento do arco 

Este fenómeno pode ocorrer na vizinhança da zona de aplicação da carga, devido à 

concentração de tensões de compressão elevadas, estando normalmente associado a materiais 

com resistência à compressão baixa e a ligações entre blocos capazes de impedir a formação de 

rótulas plásticas. Nos casos em que os muros de tímpano e o material de enchimento são “fortes” 

o suficiente para conferir rigidez adicional ao arco, a formação de rótulas plásticas é dificultada, 

originando o esmagamento das zonas mais esforçadas do arco. 

 

Deslizamento (“slidding”) dos blocos do arco 

O deslizamento dos blocos de alvenaria do arco (Figura 4.24) ocorre devido à perda de atrito 

entre os blocos, provocado pela perda de esforço de compressão transmitido ao arco, 

diminuindo a resistência ao corte. Este tipo de mecanismo é mais frequente em que não possuem 

argamassa de interposição nas juntas entre as unidades de alvenaria (junta seca), sendo a 

aderência entre juntas inexistente. 

 

Figura 4.24: Rotura por deslizamento dos blocos do arco (Gilbert, 2007).
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Esmagamento nos tímpanos 

Este mecanismo de colapso foi identificado por Gilbert (1993), que verificou a formação de 

quatro rótulas plásticas e esmagamento do tímpano. O esmagamento do tímpano é originado 

pelo esmagamento da alvenaria (elevados esforços de compressão), desenvolvendo-se fendas 

nas zonas de aplicação da carga (com direção vertical ou tenuemente inclinada). 

Tipicamente, este mecanismo está associado ao colapso global da PAAP, como se pode 

verificar na imagem abaixo (Figura 4.25). 

 

Figura 4.25: Esmagamento nos tímpanos da ponte (Gilbert, 1993). 

 

Separação dos anéis em arcos 

No caso de um arco de anéis múltiplos, a ruína pode ser originada pela formação do mecanismo 

de quatro rótulas plásticas ou pela separação dos anéis (Figura 4.26). Num arco de anéis 

múltiplos de alvenaria, o mecanismo de rótulas plásticas forma-se sob a ação de cargas 

monótonas. O mecanismo de falha por separação dos anéis está associado a condições de 

carregamentos cíclicos, embora também possa ocorrer por aplicação de uma carga monótona. 

 

Figura 4.26: Separação dos anéis do arco e rótulas plásticas (Gilbert, 2007). 

Enchimento

Carga 
Contorno do enchimento 
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Mecanismos de múltiplos vãos 

Este modo de rotura está associado a PAAP de múltiplos vão. A esbelteza dos pilares permite 

a interação entre os arcos convergentes no mesmo pilar. A existência dos tímpanos na zona do 

pilar faz com que os dois arcos trabalhem em conjunto e, a rigidez na zona de coroamento dos 

arcos não é suficiente para impedir o desenvolvimento de rótulas plásticas no arco. 

O mecanismo de vãos múltiplos requer a formação de 3 rótulas em cada arco (uma dessas três 

rótulas interage com os muros de tímpano) e uma rótula na base do pilar adjacente aos dois vãos 

mobilizados. Devido à esbelteza do pilar, a interação entre os vãos adjacentes não é restringida 

e são afetados os arcos e, por conseguinte o pilar. Assim, são formadas sete rótulas plásticas 

(Figura 4.27 e Figura 4.28). 

 

Figura 4.27: Mecanismo global envolvendo o pilar comum aos arcos mobilizados (Gilbert, 
2007). 

 

 

Figura 4.28: Mecanismo global envolvendo o “apoio” central (Gilbert, 2007).
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Considerando que a carga é aplicada na zona de coroamento do pilar e o muro de tímpano tem 

menor altura, a rigidez adicional conferida por este elemento não é suficiente para evitar a 

formação de rótulas plásticas no arco. 

 

Separação entre os tímpanos e o arco 

Na direção perpendicular aos planos dos muros de tímpano, são exercidos impulsos horizontais 

(impulsos ativos) originários do material de enchimento, que atuam sobre os muros de tímpano. 

Esta ação do enchimento sobre os muros de tímpano provoca o desenvolvimento de fendas 

longitudinais no arco (é atingida a resistência à tração das juntas) e o deslocamento das juntas 

do alinhamento longitudinal. Quando é atingida a sua resistência à flexão, o muro de tímpano 

colapsa na direção perpendicular ao seu plano (Figura 4.29 a)). Outro cenário de ruína possível 

é a ocorrência do “descolamento” do muro de tímpano do arco e a rotação da base do muro de 

tímpano (Figura 4.29 b)).  

 

Figura 4.29: Modos de colapso a) e b) associados aos muros de tímpano para fora do plano 
(Costa, 2009(c)). 

Flexão e punçoamento no arco 

Devido à elevada rigidez longitudinal proveniente dos tímpanos, o arco comporta-se, na direção 

transversal, como uma laje apoiada nesses elementos (tímpanos). O arco, submetido a ações 

b)a)
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que lhe são transmitidas, pode exibir danos localizados provocados por esforços de corte e de 

flexão. As ações transmitidas ao arco podem diminuir devido à degradação do enchimento e 

devido ao “deslocamento” dos tímpanos relativamente ao enchimento. Contudo, apesar das 

ações transmitidas serem menores, são agravados os esforços de flexão no arco. Quando é 

atingida a resistência à flexão, origina-se o colapso do arco e, posterior ruína da estrutura. Se, 

for excedida a resistência ao corte do arco (punçoamento), são originados destacamentos e 

quedas de blocos do arco.  

Note-se que existem “agentes” que, embora não despoletem o colapso de PAAP, são 

responsáveis pela sua degradação a nível mecânico, biológico e químico. Mais informações 

sobre a degradação de PAAP podem ser consultadas em Costa (2009(c)) e Morais (2012). 

 

4.9. Análise de sensibilidade: Estudo paramétrico 

O número de variáveis envolvidas no processo de avaliação de segurança de PAAP existentes 

é elevado. Adicionando a incerteza acoplada às variáveis aleatórias, resulta um elevado volume 

de informação a analisar. 

Determinadas variáveis têm uma influência muito reduzida no comportamento da PAAP e, por 

conseguinte, nos resultados da análise 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 número de variáveis aleatórias envolvidas no processo de avaliação de 

segurança, procede-se à realização de análises de sensibilidade, identificando-se as variáveis 

mais influentes no comportamento da estrutura. Assim, é possível avaliar a influência dos vários 

parâmetros estruturais, desde parâmetros materiais (por exemplo, a resistência à compressão), 

a parâmetros geométricos (por exemplo, dimensões da secção). 

Este tipo de análise pode ser realizada para ELU e para ELS. Note-se que parâmetros que 

apresentam uma influência relevante no colapso da estrutura, podem não apresentar uma 

influência semelhante em condições de serviço, devendo ser realizados estudos paramétricos 

para cada um dos EL. 

Seguidamente, apresenta-se o procedimento recomendado para a realização da análise de 

sensibilidade (Matos, 2013): 



Avaliação de Segurança de Pontes Existentes. Aplicação ao Viaduto Ferroviário de Durrães 

123 

Desenvolvimento de um modelo determinístico, utilizando os valores médios de todos os 

parâmetros envolvidos na análise estrutural; 

Combinação dos parâmetros de acordo com a sua categoria (geométrica, material) e 

subcategoria (apoio, alvenaria, enchimento); 

Descrição da variabilidade cada parâmetro através de um coeficiente de variação (CV) 

apropriado; 

Variação de cada parâmetro através da adição e subtração de um e dois desvios-padrão 

ao valor médio, mantendo os restantes parâmetros fixos; 

Análise de cada conjunto de parâmetros, através do software de análise estrutural; 

Aplicação da expressão (4.16) determinação da medida de importância do parâmetro : 

 

 (4.16) 

Sendo  a medida de importância do parâmetro ,  a variação da resposta estrutural devido 

a um desvio de  em relação ao valor médio  do parâmetro,  a resposta média e  o 

número de parâmetros gerados; 

Normalização dos valores das medidas de importância em relação à máxima medida de 

importância; 

Estabelecimento de um limite para a medida da importância ( ); 

Identificação dos parâmetros críticos, com base na medida de importância limite ( ). 

 

A medida de importância mede a contribuição, i.e., a sensibilidade que cada parâmetro detém 

na resposta estrutural. Os parâmetros com elevada medida de importância corroboram, 

simultaneamente, as seguintes condições: 

Tem associada elevada variabilidade, ipso facto, elevado coeficiente de variação; 

Uma reduzida variação no seu valor representativo provoca uma variação significativa 

resposta estrutural. 

 

Conclui-se que, para uma melhor estimativa do índice de fiabilidade, os parâmetros com maior 

medida de importância são os parâmetros prioritários sobre os quais se devem investir e realizar 

medições e ensaios de caracterização.  
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Na avaliação de segurança do viaduto de Durrães, as variáveis envolvidas no processo de 

fiabilidade são: 

Parâmetros materiais: 

Alvenaria: 

Peso volúmico, ; 

Resistência à compressão, ; 

Coeficiente de atrito entre blocos, ; 

Enchimento: 

Peso volúmico, ; 

Ângulo de atrito, ; 

Coesão, ; 

Balastro: 

Peso volúmico, ; 

Linha ferroviária: 

Peso da pista, ; 

Parâmetros geométricos: 

Altura de alvenaria sobre os pilares (backing height), hb; 

Largura do pilar “genérico”, ; 

Largura do pilar “robusto”, ; 

Espessura do arco, . 

 

Salienta-se que, apesar o vão entre pilares não ser apresentado na listagem acima, este foi, 

indiretamente considerado. O software de análise estrutural utilizado considera o vão como a 

distância livre entre ambos os “arranques” do arco, e não a distância entre os eixos médios dos 

pilares. Deste modo, quando se contempla a variação da largura dos pilares no seu topo, está-

se, indiretamente, a considerar a variação do comprimento dos vãos. Simultaneamente, outro 

parâmetro considerado de forma indiretamente é a razão da flecha do arco e respetivo vão ( ), 

pois na variação da largura dos pilares é, como foi dito atrás, realizada a variação dos vãos, e, 

por conseguinte, é alterada a razão da flecha e do vão do arco. Refere-se, ao nível deste 

parâmetro geométrico, que apesar do modelo determinístico apresentar uma razão de arco 

profundo ( =0,5), tal razão não foi mantida, apenas sendo mantida o valor determinístico da 

flecha do arco. 
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Para cada um dos parâmetros acima listados, através da bibliografia especializada, foram 

utilizados coeficientes de variação adequados para considerar a sua variabilidade. Cada 

parâmetro foi variado dois desvios-padrão ( ) do respetivo valor médio ( ). Enumeram-se os 

valores dos coeficientes de variação utilizados para cada um dos parâmetros (Tabela 4.1): 

As justificações para os valores adotados para os valores médios e para os coeficientes de 

variação encontram-se no anexo B. 

Tabela 4.1: Valores dos parâmetros estatísticos das FDP dos parâmetros estruturais. 

Parâmetros 
materiais 

Alvenaria 

Parâmetro Valor médio Coeficiente de 
variação (%) 

Peso volúmico 25 kN/m3 10 

Resistência à compressão 25 MPa 20 
Coeficiente de atrito entre 
blocos 0,5771 20 

Enchimento 

Parâmetro Valor médio Coeficiente de 
variação (%) 

Peso volúmico 20 kN/m3 10 

Ângulo de atrito 30º 20 

Coesão 0 kPa 50 

Balastro/Pista 

Parâmetro Valor médio Coeficiente de 
variação (%) 

Peso volúmico 17,66 kN/m3 10 

Peso da pista 1,419 kN/m2 10 

Parâmetros 
geométricos 

Geometria 

Parâmetro Valor médio Coeficiente de 
variação (%) 

Backing height 3000 mm 10 

Largura do pilar “genérico” 1460 mm 10 

Largura do pilar “robusto” 3120 mm 10 

Espessura do arco 600 mm 10 
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Com base nos resultados do estudo paramétrico, foi possível obter gráficos para cada uma das 

categorias dos parâmetros estruturais envolvidos. As categorias abaixo apresentadas foram 

elaboradas de acordo com as categorias apresentadas pelo software de análise estrutural 

utilizado (RING). A simbologia utilizada para o eixo horizontal (k/k0) significa a relação entre 

o valor modificado e o valor padrão do parâmetro k. A simbologia utilizada para o eixo vertical 

( / 0) significa a relação entre o fator de carga de colapso obtido pela variação do parâmetro k 

e o fator de carga de colapso padrão para o valor médio do parâmetro k. Os valores obtidos do 

estudo paramétrico encontram-se no anexo B.  

 

Alvenaria

O estudo paramétrico realizado para os parâmetros materiais da alvenaria (Figura 4.30) mostra 

que o peso volúmico é claramente o parâmetro mais influente da alvenaria no comportamento 

da PAAP. A evolução das respostas de todos os parâmetros é linear, com exceção do coeficiente 

de atrito, que é constante. A influência do coeficiente de atrito é claramente nula, porque a 

resistência ao corte não foi solicitada em caso algum.  

 

Figura 4.30: Representação gráfica das medidas de importância da alvenaria.
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Enchimento 

Analisando a Figura 4.31, verifica-se que a coesão, apesar de ser descrita por um coeficiente de 

variação igual a 50%, tem influência aproximadamente nula na resposta estrutural (gráfico 

aproximadamente horizontal). Em relação aos dois restantes parâmetros, verifica-se, que a 

influência do peso volúmico do material de enchimento é muito superior comparativamente à 

influência do ângulo de atrito. Ambas as propriedades representadas variam de forma linear. 

 

Figura 4.31: Representação gráfica das medidas de importância do enchimento. 

 

Balastro/Pista

Relativamente a estes dois parâmetros, verifica-se que o aumento dos seus valores é benéfico 

para a resposta da estrutura (Figura 4.32). A influência da sobrecarga/peso da pista na resposta 

final tende a “estabilizar”, a partir da variação de um desvio-padrão. No entanto, quando se 

reduzem os seus valores, tem uma clara influência no comportamento da PAAP, alterando 

significativamente a resposta estrutural. Este facto reflete-se ao nível da sua variação, que se 

traduz por uma variação polinomial (hiperbólica). Em relação ao peso volúmico do balastro, a 

sua variação é linear e positiva, i.e., à medida que se aumenta o seu valor, a resposta da estrutura 

aumenta, proporcionalmente (coeficiente de correlação unitário). No entanto, a variação do 

comportamento estrutural não é tão 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 importância superior no comportamento global da estrutura. 
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Figura 4.32: Representação gráfica das medidas de importância do balastro e pista 
ferroviária. 

 

Geometria 

Em relação às propriedades geométricas, após a análise do gráfico (Figura 4.33) verifica-se que 

a influência da largura dos pilares e a espessura do arco são 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 correlação aproximadamente iguais à 

unidade). Tipicamente, em estruturas semelhantes, a espessura do arco é o parâmetro 

geométrico mais importante. No entanto, tal facto não se verifica devido à esbelteza dos pilares 

ser muito elevada, desempenhando um “papel” mais importante do que a espessura do arco. 

 

Figura 4.33: Representação gráfica das medidas de importância dos parâmetros geométricos. 
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Note-se que na Tabela 4.1 são apresentados dois tipos de pilares (o pilar “genérico” e o pilar 

“robusto”) e no gráfico acima apresentado apenas figura a “largura dos pilares”. Apesar de 

possuírem propriedades muito diferentes, como se tratam de dois elementos estruturais da 

mesma categoria, foram ambos considerados na mesma medida de importância. Visto o pilar 

“genérico” ser o mais frequente, optou-se por considerar, para a representação desta medida de 

importância, a variação do seu valor médio. A variação da resposta estrutural, neste caso, é a 

junção da influência da resposta estrutural do pilar genérico e da influência da resposta 

estrutural do pilar “robusto”.  

Representaram-se as medidas de importância num gráfico de barras normalizado (Figura 4.34) 

em relação à maior medida de importância, com o objetivo de se obter uma melhor perceção da 

influência de cada parâmetro. As medidas de importância foram normalizadas em relação ao 

parâmetro estrutural mais influente, que se revelou ser a largura dos pilares.  

 

 Parâmetro Medida de Importância normalizada (%) 

 Alvenaria: Peso volúmico ( m) 44,48 

 Alvenaria: Resistência à compressão (fc,m) 13,85 

 Alvenaria: Coeficiente de atrito ( m) 0,23 
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 Enchimento: Peso volúmico ( bf) 45,61 

 Enchimento: Ângulo de atrito ( b) 18,69 

 Enchimento: Coesão (cb) 0,04 

 Balastro: Peso volúmico ( bal) 30,01 

 Pista: Peso próprio (SCP) 53,31 

 Geometria: Backing height (hb) 39,82 

 Geometria: Espessura do arco (t) 88,73 

 Geometria: Largura dos pilares (LP) 100,00 

Figura 4.34: Representação gráfica das medidas de importância e respetivos valores 
normalizados. 

 

Analisando o gráfico (Figura 4.34), verifica-se que a largura dos pilares é o parâmetro estrutural 

mais influente na resposta. A espessura do arco é claramente um dos parâmetros estruturais 

mais influentes, sendo comum a sua elevada influência neste tipo de estruturas. Os pesos 

volúmicos e sobrecargas dos vários materiais revelam uma maior influência no comportamento 

da PAAP, face às restantes propriedades materiais. A coesão do material de enchimento e o 

coeficiente de atrito entre os blocos de alvenaria não tem influência na resposta estrutural – a 

decisão de adotar um valor médio nulo para a sua quantificação não tem influência, além de ser 

conservativo. Deste facto, conclui-se que o colapso do Viaduto de Durrães não ocorre pelo 

deslizamento de blocos, sendo o coeficiente de atrito desprezável. 

A relevância da resistência à compressão da alvenaria na resposta estrutural é muito baixa 

comparativamente à influência da carga proveniente dos materiais utilizados na construção da 

PAAP. Este facto indica que, em ELU, o comportamento do Viaduto de Durrães é 

fundamentalmente dependente de questões de equilíbrio, i.e., a carga requerida para “esgotar” 

a resistência da PAAP (as dimensões e a resistência da alvenaria) é muito elevada face à carga 

requerida para desassociar e desmoronar a estrutura (desassociação e posterior 

desmoronamento) dos elementos estruturais, atingindo-se o ELU de equilíbrio (ELU:EQU) por 

perda de equilíbrio estático do conjunto ou de parte da estrutura. 

Os parâmetros críticos são aqueles que apresentam uma medida de importância superior ao 

limite definido. Definiu-se o valor de 35% como medida de importância mínima para a uma 

variável ser considerada crítica. Por conseguinte, todos os parâmetros com uma medida de 
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importância igual ou superior a 35% foram considerados na análise. Deste modo, revelaram-se 

parâmetros críticos os seguintes parâmetros: 

Peso volúmico da alvenaria, ; 

Peso volúmico do material de enchimento, ; 

Peso/Sobrecarga da pista, ; 

Altura de alvenaria sobre os pilares (backing height), hb; 

Espessura do arco, ; 

Largura do pilar “genérico”, ; 

Largura do pilar “robusto”, . 

 

Assim, de 11 parâmetros estruturais iniciais, apenas 7 parâmetros são considerados críticos, 

reduzindo-se desta forma os recursos computacionais requeridos. 

 

4.10. Conclusões

As metodologias baseadas na análise limite, aplicadas a pontes em arco de alvenaria de pedra, 

revelaram-se simples e exatas no cálculo da carga última. As leis constitutivas dos materiais 

são baseadas em hipóteses de cálculo básicas, o que torna este tipo de análise expedita e simples. 

Ao nível das ações, apresentaram-se os diversos modelos de ações preconizados na norma 

Europeia para o dimensionamento de novas estruturas. Pelos motivos apresentados, apenas se 

considerou o modelo de cargas LM71 na avaliação de segurança estrutural. Foi realizado um 

estudo sobre a possibilidade da consideração das cargas uniformemente distribuídas na análise, 

concluindo-se que a sua presença é favorável para a estabilidade da estrutura, aumentando a 

carga última. Assim, optou-se por desprezar estas cargas. 

Abordaram-se, também, os efeitos dinâmicos provocados pela passagem do tráfego ferroviário, 

o que se traduz numa amplificação da resposta estrutural, face à resposta estática. Os efeitos de 

amplificação dinâmica são contemplados através de um aumento do valor da carga estática. 

Os modos de rotura destas estruturas refletem o comportamento mecânico dos materiais e a 

interação entre os diferentes elementos da ponte, em função dos quais se podem distinguir os 

modos de rotura associados ao funcionamento na direção longitudinal, determinados 
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essencialmente pelos mecanismos de rótulas dos arcos (originadas por tração nas juntas 

transversais do arco), e os modos de rotura associados ao funcionamento na direção transversal, 

influenciados pela interação entre o enchimento, os tímpanos e arco da qual resultam abertura 

(rotura por tração) e escorregamento (rotura por corte) nas interfaces deste elementos na direção 

longitudinal. 

A realização de um estudo paramétrico permite reduzir o número de variáveis envolvidas no 

processo de avaliação de segurança, minimizando os recursos necessários. 

 

 

 

 

 



133 

 

 

 

 

 

5.
ANÁLISE DE SEGURANÇA DO 

VIADUTO DE DURRÃES 
The ideal situation occurs when the things that we regard as beautiful 

are also regarded by other people as useful. 
(A situação ideal ocorre quando a coisas que consideramos belas 

também são consideradas úteis por outras pessoas.) 
Donald Knuth 

 

 

Introdução

A avaliação de segurança é realizada com base na relação estabelecida entre a resistência da 

estrutura e as ações que a solicitam. A partir desta relação, é possível obter o índice de 

fiabilidade estrutural que caracteriza a probabilidade de falha da estrutura. Na última década, a 

aplicação de procedimentos probabilísticos de avaliação de segurança de estruturas existentes 

tem sido crescente e recomendada por vários autores (Casas, 2011; Cruz et al.,2008; BRIME, 

2001; Sustainable Bridges, 2007(c)). 
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Fontes de incerteza de PAAP. Variabilidade dos parâmetros de pontes 

em arco de alvenaria de pedra 

5.2.1. Descrição geral 

A realização de uma abordagem probabilística de PAAP requer a definição estatística das 

variáveis básicas envolvidas. A definição dos parâmetros estatísticos das variáveis básicas deve 

se basear nos dados disponíveis na literatura. Estes podem ser atualizados através de valores 

obtidos de ensaios e medições realizadas. 

Os parâmetros mais relevantes em análises probabilísticas de PAAP são apresentados abaixo. 

No presente caso de estudo, serão abordadas variáveis e incertezas associadas à geometria, aos 

materiais e às ações. 

 

5.2.2. Geometria 

As dimensões mais representativas para a análise probabilística de PAAP são a espessura e 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-vão e os comprimentos dos vãos.  

A forma do arco é definida como uma função do vão ( ) e flecha ( ) ou, mais usualmente, 

através da razão ( ). Embora seja um parâmetro importante, esta razão não é tão 

condicionante como outros parâmetros geométricos e, por isso, não é considerada 

explicitamente. 

A espessura do arco de uma ponte pode ser constante ou variável. Geralmente, a espessura do 

arco era baseada na espessura de arcos de pontes existentes ou baseada em regras empíricas. 

Estas regras mostram que a espessura do arco diminui de forma assimptótica com a razão entre 

a espessura do arco e o vão (Oliveira et al., 2010). Geralmente, a espessura do arco é o 

parâmetro geométrico mais condicionante, pois o arco é o elemento estrutural que permite 

vencer o vão e suportar as cargas na direção longitudinal. Assim, numa secção que sofra 

diminuição das suas dimensões, este parâmetro pode ser condicionante no comportamento 

global da ponte.
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A definição da geometria dos pilares depende, principalmente, de duas condicionantes: (1) 

condicionantes de estabilidade; (2) condicionantes estéticas. O valor mínimo geométrico da 

largura do topo dos pilares, para arcos semi-circulares, é dado pela soma das espessuras dos 

arcos convergentes nesse pilar. Outra consideração importante é a sua esbelteza. No caso de 

pilares robustos (baixa esbelteza), a elevada rigidez dos pilares pode “isolar” o vão onde a carga 

é aplicada e o mecanismo de colapso é local, não envolvendo nenhum vão adjacente. Pelo 

contrário, no caso de pilares esbeltos (elevada esbelteza), devido à sua baixa rigidez, o vão não 

é “isolado” e o mecanismo de colapso envolve vãos adjacentes. 

O PMC (2001) indica que a variabilidade geométrica, face aos restantes parâmetros, pode ser 

desprezada, considerando-se determinística. Em PAAP, pelos motivos acima enunciados, não 

deve ser desprezada a variabilidade geométrica. Para além disso, pelo estudo paramétrico 

realizado, depreende-se que a influência dos parâmetros geométricos é muito relevante e, irá 

ser considerada na presente análise. 

Medições realizadas por vários autores (Casas, 2011; Sustainable Bridges, 2007(b)) revelaram 

que a utilização de um coeficiente de variação de 5% para a incerteza associada à largura do 

arco (desenvolvimento transversal) e um coeficiente de variação de 10% para a incerteza 

associada à espessura do arco é comum em avaliações de segurança de PAAP. Relativamente 

aos pilares, a bibliografia é omissa. No caso de pilares esbeltos, sendo elementos condicionantes 

no comportamento de PAAP, adota-se o valor de 10% para o seu coeficiente de variação, tal 

como no caso da espessura dos arcos. Segundo os mesmos autores (Casas, 2011; Sustainable 

Bridges, 2007(b)), a lei de distribuição Normal é adequada para a descrição da variabilidade 

destes elementos estruturais. 

 

5.2.3. Materiais

No caso das variáveis básicas se tratarem de parâmetros mecânicos, tais leis de distribuição 

podem relevar-se inadequadas devido ao facto da lei de distribuição Normal admitir valores 

negativos, o seu domínio varia de  a . Assim, no caso das variáveis que descrevam a 

resistência, é adequado utilizarem-se distribuições Log-Normais. No entanto, podem também 

utilizar-se leis de distribuição Normais para descrever a variabilidade dos parâmetros de 

resistência dos materiais, tal como realizado por vários autores (Casas, 2011; Strauss et al., 

2009; Júnior & Beck, 2009; Sustainable Bridges, 2007(b)). 
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As propriedades materiais mais representativas da resistência material de uma PAAP são 

(Sustainable Bridges, 2007(a)):  

Alvenaria 

Peso próprio, ; 

Resistência à compressão, fb; 

Resistência à tração, fbt;  

Módulo de elasticidade, Eb; 

Limite de resistência à fadiga, ELF; 

Material de enchimento 

Peso próprio, ; 

Ângulo de atrito interno, ; 

Módulo de elasticidade, E; 

 

E ainda a resistência ao corte na interface alvenaria-argamassa. 

Alguns destes parâmetros não se encontram devidamente definidos na bibliografia. Nestas 

situações, as FDP são estabelecidos com base nos resultados obtidos pelas campanhas de 

ensaios e medições realizadas e na experiência. 

O software de análise limite utilizado (RING) apenas permite a consideração de algumas das 

propriedades materiais acima enumeradas. Como tal, apenas para essas propriedades materiais 

serão apresentadas leis de distribuição e parâmetros estatísticos. 

 

Modelo probabilístico 

O modelo probabilístico é obtido através da consideração da aleatoriedade dos parâmetros 

envolvidos no processo de avaliação de segurança. Após a recolha da informação que permite 

caracterizar a incerteza associada às variáveis estruturais, são atribuídas leis de distribuição 

estatísticas caracterizadas pelos respetivos parâmetros estatísticos, que traduzem, 

matematicamente, a variabilidade dos parâmetros estruturais. Posteriormente, são introduzidas 

as incertezas no modelo determinístico, originando o modelo probabilístico.  

Como principais características, o modelo probabilístico apresenta: 
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Modelação do comportamento espacial-temporal de fenómenos com componentes 

aleatórios; 

Cada conjunto de parâmetros de entrada origina, para cada análise, resultados distintos, 

ao contrário do modelo determinístico; 

Várias execuções são realizadas para se obterem vários resultados, gerando-se com base 

na variabilidade dos resultados a curva teórica da FDP. 

 

O cálculo do índice de fiabilidade estrutural ( ) (ou da probabilidade de falha, , é realizado 

através do modelo probabilístico (nível 5). A este nível, abandona-se o conceito de fator de 

segurança, modelando-se de forma explícita as diversas fontes de incerteza intrínsecas ao caso 

de estudo, resultando em avaliações de segurança mais exatas. Como apresentado no capítulo 

2, algumas fontes de incerteza são epistémicas, e, ao contrário das análises determinísticas e 

semi-probabilísticas, é possível reduzir a incerteza através da realização de ensaios. 

A utilização de abordagens puramente probabilísticas exige um cuidado redobrado. A 

quantificação da probabilidade de falha é significativamente influenciada pelas leis de 

distribuições utilizadas na descrição dos modelos de resistência (caudas inferiores) e ações 

(caudas superiores) (Figura 5.1). 

 

Figura 5.1: Zonas de Interesse numa FDP (Choi et al., 2007). 

 
De facto, dois modelos probabilísticos com FDP semelhantes podem originar probabilidades 

de falha distintas, se o peso das caudas das FDP associadas a esses modelos diferir tenuemente 

na região de interseção. De acordo com o anteriormente enunciado, se dois modelos 

probabilísticos com FDP distintas, mas com extremos semelhantes, i.e., com pesos idênticos 

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 dissertação, as 
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FDP empregues para a modelação da variabilidade dos parâmetros estruturais foram 

justificadas, encontrando-se a as justificações no anexo B. 

 

5.3.1. Modelação probabilística da resistência 

A modelação da resistência da estrutura a nível probabilístico foi realizada através da descrição 

dos parâmetros mais influentes (parâmetros críticos), obtidos da análise de sensibilidade, 

através de leis de distribuição estatísticas adequadas a cada parâmetro. Assim, os parâmetros 

mais relevantes, a nível da resistência estrutural foram: 

Peso volúmico da alvenaria, ; 

Peso volúmico do material de enchimento, ; 

Peso/Sobrecarga da pista, ; 

Altura de alvenaria sobre os pilares (backing height), hb; 

Espessura do arco, ; 

Largura do pilar “genérico”, ; 

Largura do pilar “robusto”, . 

 

A variabilidade dos parâmetros acima enumerados foi definida de acordo com as 

recomendações apresentadas na bibliografia (Sustainable Bridges, 2007(b); Casas, 2001; 

Sustainable Bridges 2007(c); Schueremans, 2006). As fontes e justificações da variabilidade 

associada a cada parâmetro são apresentados no anexo A. 

A representação probabilística do peso volúmico da alvenaria foi realizada por meio da 

adotação da seguinte FDP (equação (5.1)):  

 (5.1) 

A variabilidade do peso volúmico do material de enchimento foi representada através da 

seguinte FDP (equação (5.2)):  

 (5.2) 

A incerteza associada à sobrecarga da pista (elementos da linha ferroviária) foi descrita por 

vários autores (Sustainable Bridges, 2007(b); Network Rail, 2006), em virtude de avaliações de 
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segurança realizadas. Considerando-se a natureza material dos vários elementos que constituem 

a linha ferroviária, adotou-se a FDP com as seguintes propriedades (equação (5.3)):  

 (5.3) 

Os parâmetros geométricos foram descritos por leis de distribuição Normais. A espessura do 

arco foi descrita através da expressão (5.4):  

 (5.4) 

No caso da largura dos pilares, visto a informação relativa a este parâmetro ser escassa e, no 

presente caso de estudo ser o parâmetro mais influente na resposta da PAAP, adotou-se o 

mesmo coeficiente de variação utilizado para a espessura dos arcos (CV=10%). A largura da 

base foi calculada através da lei de variação linear que rege as dimensões da secção transversal. 

A largura dos pilares “genéricos” são descritos pela equação (5.5) e a largura dos pilares 

“robustos” são descritos pela equação (5.6): 

 (5.5) 

 (5.6) 

Em relação à altura de alvenaria sobre os arcos, a informação apresentada pela bibliografia 

sobre este parâmetro é inexistente e, sendo um parâmetro relevante (reduz o vão efetivo dos 

arcos adjacentes), adotou-se um coeficiente de variação igual a 10%, em analogia com a 

espessura do arco (equação (5.7)):  

 (5.7) 

 

5.3.2. Modelação probabilística das ações 

Sendo o objetivo avaliar a segurança da PAAP, é essencial a comparação da FDP de resistência 

com a FDP das ações. Assim, tal como na modelação da resistência da estrutura, a modelação 

probabilística das ações atuantes foi efetuada através de leis de distribuição estatísticas 

adequadas aos modelos de cargas. 

Geralmente, esta curva é obtida através do histograma do carregamento “real” a que a estrutura 

é submetida. No presente caso de estudo, tais informações não se encontravam disponíveis e, 
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através da bibliografia, foi caracterizada uma curva teórica ajustada. Como modelo de carga, 

foi utilizado o modelo de cargas LM71 apresentado pela EN 1991-2 (2003), apresentado com 

maior detalhe no capítulo 4.  

Os valores das cargas apresentadas pelo modelo de cargas LM71 são valores característicos. 

Segundo Cruz et al. (2008) e o projeto europeu Sustainable Bridges (2007(a)), os valores 

característicos das cargas concentradas por eixo e das cargas uniformemente distribuídas 

correspondem ao percentil 98 da FDP Normal, para um período de retorno de 50 anos. Assim, 

para as cargas concentradas por eixo e para as cargas uniformemente distribuídas 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 ações, visto apenas figurarem os valores 

característicos no software de análise RING. Refere-se que o modelo de cargas LM71 pode ser 

utilizado tanto na verificação local, como na verificação global de pontes. 

A representação da variabilidade das cargas ferroviárias foi realizada por vários autores através 

de estações de pesagem dinâmica (WIM). As leis de distribuição estatísticas e respetivos 

parâmetros propostos por vários autores encontram-se no anexo B. No presente caso, adotaram-

se os valores acima apresentados para valores médios das cargas e um coeficiente de variação 

igual a 10% (equação (5.8)): 

 (5.8) 

 

Análise probabilística 

A avaliação probabilística incorpora as incertezas associadas aos parâmetros estruturais no 

modelo determinístico. Deste modo, a metodologia de avaliação probabilística implica que 

todas as fontes de incerteza sejam previamente identificadas. A aleatoriedade das propriedades 

estruturais, como foi apresentado, é considerada no modelo através de FDP. A realização da 

análise de sensibilidade reduz o número de variáveis envolvidas na análise estrutural – 

identificação dos parâmetros críticos – diminuindo os recursos computacionais requeridos. 

A segurança da estrutura é aferida pela comparação entre a resistência ( ) e as solicitações ( ), 

através das suas FDP. A verificação de segurança é realizada de acordo com a função EL 

(equação (2.10)). A probabilidade de falha ( ) expressa, adequadamente, o nível de segurança 
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de uma estrutura, e é proporcional à área de intersecção de ambas as FDP, que corresponde à 

região em que  é menor do que . 

No capítulo 2, foram apresentados cinco processos para avaliar a segurança estrutural. A 

avaliação de segurança pode ser realizada através da comparação do comportamento da 

estrutura (obtido de medições e ensaios realizados) com valores pré-definidos ou, por 

comparação da resistência estrutural com o carregamento. Neste procedimento, é calculado o 

índice de fiabilidade estrutural ( ), que é posteriormente comparado com um índice de 

fiabilidade alvo, representativo do requisito mínimo de desempenho que a estrutura deve 

apresentar. Na presente dissertação, foi utilizado o último procedimento (nível 5). 

A quantificação da probabilidade de falha pode ser realizada através de métodos analíticos, 

aproximados ou de simulação. Quando se opta por um método de simulação, um procedimento 

de amostragem é implementado para gerar, aleatoriamente, os valores dos parâmetros críticos 

das propriedades estruturais. Para cada conjunto de valores aleatórios gerados, são analisadas 

cada uma dessas possibilidades, através da atualização do modelo numérico determinístico, 

sendo os resultados obtidos tratados estatisticamente, obtendo-se a curva de resistência. 

 

5.4.1. Geração de valores aleatórios 

As técnicas de redução de variância baseiam-se no conhecimento prévio sobre os sistemas, para 

obter resultados com um reduzido número simulações. As diferentes técnicas de redução de 

variância são aplicadas dependendo da natureza do sistema em causa. As variantes desta técnica 

são a amostragem por importância e a amostragem estratificada. A amostragem por importância 

baseia-se na concentração das amostras em pontos de maior interesse, i.e. pontos que são mais 

influentes para a probabilidade de rotura. A amostragem estratificada, tal como a amostragem 

por importância, consiste na divisão das distribuições das variáveis aleatórias em várias áreas, 

aplicando mais simulações nas regiões de maior importância. O MHL pertence às técnicas de 

redução de variância por amostragem estratificada. 

Optou-se pelo MHL porque as técnicas de redução de variância aumentam a eficiência e a 

precisão da avaliação de fiabilidade estrutural, usando relativamente poucas simulações, face 

aos métodos puros de simulação, tal como o MMC. A principal vantagem do MHL é o menor 

consumo de recursos computacionais. 
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Para além disso, o MHL é geralmente usado em sistemas dependentes de múltiplas variáveis 

aleatórias. Iman e Conover (1982) desenvolveram um algoritmo que incorpora a correlação 

entre as várias variáveis envolvidas na geração dos valores aleatórios. Este algoritmo preserva 

as FDP das variáveis básicas de entrada e pode ser utilizado com qualquer tipo de técnica de 

amostragem. 

 

5.4.1.1. Número de iterações 

Uma das questões mais frequentes quando se aplicam métodos de simulação, tal como o MMC 

ou o MHL, é qual o número de simulações necessárias para a realização de uma análise 

fidedigna. Geralmente, tende-se a avaliar, de forma subjetiva o número de simulações 

necessárias, mas os resultados obtidos da análise são afetados se o número de simulações 

considerado foi suficiente ou não. Schuyler (1997) apresenta uma formulação (equação (5.9)) 

para a definição do número de simulações necessárias numa análise, através da definição do 

erro padrão da média estatística , dada por: 

 (5.9) 

Onde  é o desvio-padrão da variável de estudo e  é o número de simulações requeridas. 

O autor sugere que, como limite inferior, a execução de um número de simulações corresponde 

um erro  inferior a 1%. O autor acrescenta que a utilização de técnicas da redução de 

variância deve ser optada face aos métodos de simulação puros. Segundo Schuyler, 100 

simulações através do MHL equivalem a 10 000 simulações pelo MMC (Schuyler, 1997; 

Boussabaine & Kirkham, 2004). Da comparação dos valores anteriores, afere-se que, a nível de 

exigências de recursos, especialmente a nível computacional, as técnicas de redução de 

variância são claramente inferiores aos métodos de simulação convencionais. 

No presente caso de estudo, foram geradas 100 simulações através do MHL. O número de 

simulações adotado foi obtido através da aplicação 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 várias FDP associadas aos parâmetros críticos. O erro  

igual a 1% foi adotado com base nas sugestões do autor. 
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5.4.1.2. Matriz de correlação 

Determinados parâmetros podem ter uma relação de dependência entre si, que pode ser expressa 

através de coeficientes de correlação adequados. Este coeficiente é uma medida representativa 

da relação de dependência linear entre dois parâmetros, geralmente calculados pelo coeficiente 

de Pearson (equação (5.10)). O seu valor varia entre -1 e 1, sendo a relação perfeitamente linear 

quando é igual a 1, inversamente linear quando igual a -1 e não há relação quando o coeficiente 

é igual a 0.  

A matriz de correlação, é composta por coeficientes de correlação ( ) e indica a dependência 

entre os vários parâmetros. É uma matriz de ordem n, sendo n o número de parâmetros 

envolvidos na análise. Caracteriza-se por ser uma matriz simétrica face à diagonal principal e a 

sua diagonal principal é composta apenas por valores unitários, que exprimem a relação da 

variável com ela própria, i.e., é a própria variável. A matriz de correlação adotada para a análise 

do Viaduto de Durrães encontra-se abaixo apresentada (Tabela 5.1): 

Tabela 5.1: Matriz de correlação dos parâmetros críticos.

        

 1 0 0 0 0 0 0 

 0 1 0 0 0 0 0 

 0 0 1 0 0 0 0 

 0 0 0 1 0 0 0 

 0 0 0 0 1 0,6065 0,6065 

 0 0 0 0 0,6065 1 0 

 0 0 0 0 0,6065 0 1 
 

O valor do coeficiente de correlação 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 empíricas utilizadas para o dimensionamento do mesmo tipo de estruturas. 

(5.10)
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Com base nos valores que as PAAP Italianas apresentam, foi obtido um coeficiente de 

correlação linear igual a 0,6065. Através das regras de dimensionamento empíricas, foi obtido 

um coeficiente de correlação igual a 0,4186. Foi adotado o valor de 0,6065 para o coeficiente 

de correlação das variáveis geométricas da espessura do arco e da largura dos pilares. O valor 

de 0,6065 foi adotado pelo facto não se verificar a aplicação das regras empíricas na construção 

das PAAP. Assim, optou-se pela correlação geométrica entre os elementos das PAAP Italianas. 

Os coeficientes de correlação são considerados no processo de simulação por meio da aplicação 

do algoritmo de Iman e Conover (1982). Acrescenta-se que foram verificados os valores 

gerados pelo MHL para o parâmetro da largura do topo de ambos os pilares. Considera-se que 

a largura mínima que estes deveriam possuir no seu topo é o dobro da espessura do arco (t), por 

razões geométricas (Figura 5.2).  

 

Figura 5.2: Largura máxima da espessura do arco.

 

Avaliação de segurança 

Após geração dos valores aleatórios, os modelos numéricos são analisados através do software 

de análise estrutural. Os vários fatores de carga de colapso obtidos são representados por uma 

curva teórica ajustada. Esta curva teórica é descrita por uma FDP Normal, de acordo com a 

bibliografia (Sustainable Bridges, 2007(a)). 

Para a geração dos valores aleatórios pelo MHL, recorreu-se ao software Matlab. Através da 

utilização deste software, foi possível a aplicação de um conjunto de algoritmos desenvolvidos 

por Minasny (2014). Os algoritmos desenvolvidos incorporam o MHL e o algoritmo de Iman e 

Conover (1982). 

t

2t

t
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Após a geração dos valores aleatórios, foi desenvolvido um algoritmo que procede à geração 

dos vários ficheiros de entrada RING. Para a realização da análise, foi gerado um ficheiro batch 

que permite analisar os ficheiros gerados através de uma linha de comandos. Da análise de cada 

um dos ficheiros gerados, obtém-se um ficheiro com o respetivo valor de carga de colapso. 

 

5.5.1. Índice de fiabilidade 

O índice de fiabilidade estrutural ( ) é o índice utilizado para quantificar a segurança estrutural 

que a estrutura apresenta. Caracteriza-se por ser objetivo e explícito face aos restantes índices 

baseados em inspeções visuais ou procedimentos semelhantes (ensaios e medições). Sendo este 

um índice imparcial para avaliar o desempenho da estrutura, a sua utilização é recomendada em 

procedimentos de manutenção e segurança (Matos, 2013). 

A utilização deste índice assume um papel fulcral no desenvolvimento de novas metodologias 

de avaliação de segurança estrutural. Recorde-se que no capítulo dois foram apresentados 

métodos de verificação de segurança local e global. Assim, devem ser obtidos diferentes índices 

de segurança estrutural ( ) caso se realizem análises de segurança a elementos estruturais (nível 

local) ou análises de segurança de sistemas estruturais (nível global) (Matos, 2013; Cruz et al., 

2008; Wi niewski, 2007). 

 

5.5.1.1. Curva de resistências 

Após a obtenção dos vários fatores de carga de colapso, foi gerado o respetivo histograma. De 

acordo com a bibliografia (Sustainable Bridges, 2007(a)) é comum este histograma ser 

representado por uma FDP Normal. A curva teórica ajustada da resistência 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 teórica ajustada dos fatores de carga de colapso obtidos 
(LLH: Log-Likelihood; χ2: valor do teste Qui-Quadrado de qualidade de ajuste). 

 

A curva das resistências é descrita através de uma FDP Normal com os seguintes parâmetros 

estatísticos (equação (5.11)): 

~	 2.724, 0.375  (5.11) 

 

5.5.1.2. Curva de ações 

No capítulo 4, foram abordados os efeitos dinâmicos provocados pela circulação das cargas 

ferroviárias. A contabilização deste efeito reflete-se ao nível das ações, convertendo-se os 

efeitos dinâmicos num aumento das cargas.  

Relativamente à curva de ações (Figura 5.4), o valor médio do modelo de cargas LM71 (207,4 

kN) corresponde a um fator de carga de colapso unitário. Assim, o valor médio das cargas e 

respetivo desvio-padrão são afetados pelo coeficiente de amplificação dinâmico. Assim, por 

aplicação do fator dinâmico 1 , os valores do modelo de cargas utilizado na avaliação de 

segurança têm o valor médio de 1,345 e um desvio-padrão igual a 0,135 (equação (5.12)).  

~	 1.345, 0.135  (5.12) 

Fator de carga de colapso (λ) 

F
re

qu
ên

ci
a,

 
 

  Dados 
  FDP ajustada 

χ2 = 5,118 
LLH = -43,711 
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Figura 5.4: FDP do modelo de cargas LM71. 

 

5.5.1.3. Cálculo do índice de fiabilidade 

A avaliação da segurança é realizada por meio da função EL (equação (2.10)), que compara as 

curvas de resistência ( ) e de carga ( ). O índice de fiabilidade estrutural ( ) e a correspondente 

probabilidade de falha ( ) são quantificados através do cálculo da região de sobreposição de 

ambas as curvas. Na presente análise, foi desprezada a correlação  entre as variáveis de 

resistência R e de solicitação S. Foram utilizados quatro procedimentos para o cálculo do índice 

de fiabilidade: (1) o procedimento proposto por Cornell; (2) o procedimento de Hasofer-Lind 

(método FORM); (3) o método SORM; e (4) o MMC. 

A representação conjunta das FDP da resistência R e das ações S originou o seguinte gráfico 

(Figura 5.5): 

 

Figura 5.5: Histogramas da resistência (R) e das ações (S) e respetivas curvas teóricas 
ajustadas (FDP Normais).
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O índice de fiabilidade proposto por Cornell foi calculado através da formulação apresentada 

no capítulo 2 (equação (2.19)). Sabendo que a resistência ( ) é descrita pela equação (5.11) e 

as solicitações ( ) são descritas pela equação (5.12), o índice de fiabilidade segundo Cornell é 

igual a (equação (5.13)): 

 (5.13) 

A probabilidade de falha correspondente é igual a (equação (5.14)): 

 (5.14) 

Relembra-se que este índice de fiabilidade é dependente da formulação da função EL. Os 

restantes índices de fiabilidade são independentes da função EL, i.e., são invariantes. 

O índice de fiabilidade proposto por Hasofer-Lind (FORM) foi calculado através do software 

FReET. Os resultados obtidos por este método foram (equações (5.15) e (5.16)):  

 (5.15) 

 (5.16) 

O índice de fiabilidade SORM foi calculado através de um algoritmo implementado em Matlab 

por Kostandyan e Sørensen (Kostandyan, 2012; Kostandyan & Sørensen, 2012; Kostandyan & 

Sørensen, 2013). Os resultados obtidos foram os seguinte(equações (5.17) e (5.18)): 

 (5.17) 

 (5.18) 

Para concluir, procedeu-se ao cálculo do índice de fiabilidade através do MMC. A implantação 

deste método foi realizada em Matlab. Considerando-se que milhares de simulações apenas 

requerem alguns instantes (precisão plausível), não se recorreu a qualquer técnica de redução 

da variância. Além disso, sendo o método FORM e o método SORM métodos aproximados e 

não havendo garantia dos seus resultados, é boa prática 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: Simulações geradas pelo MMC; Respetivas FDP obtidas pelo MMC; 
Representação do índice de fiabilidade através da distância FORM. 

 

Através do MMC, obtiveram-se os seguintes resultados (equações (5.19) e (5.20)):  

2,716	. 10  (5.19) 

2,701	. 10 3,458 (5.20) 

 

Comparação dos diversos índices de fiabilidade 

O método de Cornell forneceu um 	 	3,459. Os métodos do FORM e SORM apresentaram 

	 	 	3,46 como solução. O MMC apresentou 	 	3,459. A diferença entre os diversos 

índices é mínima. Note-se que o MMC pode ser considerado exacto devido ao facto de se tratar 

de um método se simulação e se terem gerado milhões de simulações. O índice de Cornell, 

devido à simplicidade da função EL, não apresentou grande discrepância face aos restantes 

índices. 

Assim, através dos resultados anteriores, obteve-se a seguinte FDP (Figura 5.7) para a variável 

 (equação (5.21)):  

Espaço normalizado

Segurança 
Ruína 
Distância FORM 

     u*  (-3,255;1,172) u*

S 

R 
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 (5.21) 

 

Figura 5.7: Distribuição da medida de segurança.

 

5.5.1.4. Índice de fiabilidade alvo 

Os valores do índice de fiabilidade alvo ( ) são estabelecidos com base na análise de 

fiabilidade de várias estruturas. Assim, os valores-alvo têm que contemplar vários fatores como 

a probabilidade de falha, modo de colapso, o risco e custos associados e consequências 

socioeconómicas. Tal como o índice de fiabilidade estrutural ( ), devem ser adotados diferentes 

valores para o índice de fiabilidade alvo dependendo do seu nível de avaliação (local ou global) 

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

Atualmente, existem várias normas e regulamentos que apresentam valores para o índice de 

fiabilidade alvo ( ) mas, a sua maioria são vocacionados para o dimensionamento de novas 

estruturas. Na presente dissertação, vão ser apresentados os valores alvo do índice de fiabilidade 

( ) 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. Avaliação de segurança 

Segundo a norma ISO 13822 (2012), o valor mínimo que uma ponte deve apresentar é de 4,3, 

para um período de referência igual a 50 anos, cujas consequências de colapso são consideradas 

Fator de carga de colapso ( ) 

Fr
eq

uê
nc

ia
, 

 



Avaliação de Segurança de Pontes Existentes. Aplicação ao Viaduto Ferroviário de Durrães 

151 

muito graves, em relação aos ELU (ISO 13822, 2012). Assim, segundo esta norma, a ponte não 

verifica a segurança em relação aos ELU. 

De acordo com o regulamento Europeu, o valor mínimo que a ponte deve apresentar para o 

índice de fiabilidade deve ser igual ou superior a 4,3, para um período de referência de 50 anos, 

para a verificação aos ELU. Como , a ponte não verifica a segurança em relação 

aos ELU, para um período de referência de 50 anos. 

Segundo a norma ISO 2394 (2012), é requerido um índice de fiabilidade mínimo de 3,1, para 

um período de referência igual a 50 anos. Assim, a ponte verifica a segurança em relação aos 

ELU. 

O PMC (2001)  apresenta como valores de índice de fiabilidade mínimo de 2,6, para um período 

de referência de 50 anos. Conclui-se que a ponte verifica a segurança em relação aos ELU, para 

um período de referência de 50 anos. 

Segundo o fib (2003), para um nível de fiabilidade satisfatório, a ponte deve apresentar um 

valor de índice de fiabilidade compreendido entre 4,60 e 6,00. A ponte apresenta um índice de 

fiabilidade igual a 3,459, concluindo-se que não verifica a segurança em relação aos ELU. 

Assim, conclui-se que o Viaduto de Durrães não verifica a segurança em relação aos ELU. 

 

Inferência estatística 

Em avaliações de segurança de estruturas existentes, é comum proceder-se à realização de 

ensaios e medições de propriedades e desempenho estruturais, de forma a ser possível aferir, 

com o máximo rigor, as características que a estrutura apresenta aquando a realização da análise 

de fiabilidade. 

Os ensaios e medições realizados permitem a obtenção de informação que pode ser utilizada 

para atualizar o conhecimento sobre um determinado parâmetro ou um conjunto de parâmetros 

estruturais, ipso facto, a atualização dos modelos numéricos probabilísticos. Assim, a 

incorporação de tais metodologias em algoritmos de avaliação de segurança estrutural, permite 

atualizar os modelos numéricos e reduzir a incerteza associada (Faber, 2009; Matos, 2013; 

Jacinto, 2011). 
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As metodologias utilizadas para a atualização de modelos probabilísticos são denominadas de 

metodologias de inferência estatística. As técnicas mais comuns são designadas técnicas de 

inferência 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 inferência estatística: 

(1) o paradigma clássico (ou “frequentista” ou tradicional); e (2) o paradigma Bayesiano. 

Segundo o paradigma clássico, um parâmetro é considerado como uma grandeza fixa (mesmo 

que não seja conhecida). O paradigma Bayesiano considera que um parâmetro pode ser 

representado por uma gama de valores possíveis. Assim, o paradigma Bayesiano assume que a 

probabilidade é o grau de confiança individual de ocorrência de determinado evento, enquanto 

que o paradigma clássico assume a probabilidade como um conceito objetivo (Gelman et al., 

2009). 

A inferência Bayesiana permite atualizar a distribuição inicial (distribuição à priori), através 

da função de verosimilhança (likelihood), obtendo-se a distribuição atualizada (distribuição à 

posteriori) (Ehlers, 2003; Ehlers, 2007). O objetivo fulcral da metodologia Bayesiana é a 

obtenção da distribuição à posteriori dos parâmetros e a redução da incerteza estatística dos 

diferentes tipos de incertezas identificados no capítulo 2 (Miranda et al., 2008; Cruz, 2008). 

 

5.6.1. Teorema de Bayes 

Considere-se uma distribuição inicial contínua associada a um parâmetro , com n possíveis 

valores ( 1, … n). Foi possível obter nova informação  e, pretende-se incorporar esta nova 

informação na distribuição inicial. Para tal, recorre-se ao teorema de Bayes, que é dado por 

(equação (5.22)):  

 

onde  é a distribuição inicial de  e contém as informações iniciais acerca do parâmetro, 

 é a probabilidade condicional (verosimilhança ou likelihood) da nova informação dado 

 e,  é a distribuição posterior de  dada a nova informação . A distribuição à priori e 

a distribuição à posteriori de  podem ser representadas pelas respetivas FDP. 

(5.22)
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A distribuição conjunta de probabilidade da nova informação é dada por , designada 

verosimilhança (likelihood), definida pela seguinte expressão (5.23):  

 (5.23) 

Estas duas fontes de informação, priori e verossimilhança, são combinadas levando à 

distribuição à posteriori de ,  (equação (5.24)):  

 (5.24) 

A distribuição à posteriori contém mais informação do que a distribuição à priori, sendo 

geralmente, a incerteza associada menor (Ehlers, 2007). 

 

5.6.2. Inferência Bayesiana 

Segundo a inferência Bayesiana, os parâmetros envolvidos são descritos por FDP, com um ou 

mais parâmetros desconhecidos. Para além disso, as FDP são definidas por hiperparâmetros 

(parâmetros das distribuições dos parâmetros das distribuições) conhecidos. Os 

hiperparâmetros são atualizados através da agregação da nova informação sendo, 

posteriormente, utilizados para inferir, i.e., atualizar os parâmetros das distribuições. 

No presente trabalho, as variáveis em estudo são o peso volúmico da alvenaria ( ) e a 

resistência à compressão ( ), devido ao facto de se terem realizado ensaios de caracterização 

material, tendo-se obtido nova informação sobre estes parâmetros. A distribuição à priori é uma 

distribuição Normal descrita pelos parâmetros estatísticos média ( ) e desvio-padrão ( ). Para 

a função de verosimilhança foi considerada uma lei de distribuição normal, que permite utilizar 

distribuições iniciais conjugadas e permite obter bons resultados. Deste modo, a lei de 

distribuição à posteriori, devido às propriedades de distribuições conjugadas, é uma lei de 

distribuição Normal. 

 

5.6.2.1. Distribuição Normal com média desconhecida e variância 

conhecida: distribuição à priori conjugada 

A distribuição conjugada inicial (distribuição à priori) com média ( ) e variância ( ) 

conhecidas e, tem a seguinte forma (equação (5.25)) (Gelman et al., 2009):  
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Por conseguinte, distribuição à posteriori também é uma lei de distribuição Normal com média 

( ) e variância ( ) calculada de acordo com os valores anteriores e considerando a 

verosimilhança (equação (5.26)):  

 

A média atualizada ( ) é determinada através da expressão (5.27): 

 

sendo  o número de amostras  e  a variância da nova informação. 

A precisão é o inverso da variância. Assim, a média à posteriori é a média ponderada da média 

à priori e da média da nova informação, com pesos proporcionais à precisão. A variância é 

calculada por (equação (5.28)):  

 

A população à posteriori segue uma lei de distribuição normal com média  ( ), e variância 

( ), obtida pela expressão (5.29):  

 

 

5.6.2.2. Distribuição Normal com média e variância desconhecidas: 

distribuição à priori conjugada 

No caso da média e da variância serem ambas desconhecidas, a distribuição conjugada posterior 

é expressa pela expressão (5.30): 

(5.27)

(5.28)

(5.29)

(5.25)

(5.26)
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Onde  é o número de amostras iniciais, é a soma quadrática das diferenças entre os valores 

iniciais e a sua média (equação (5.31)),  é a média inicial,  é a variância inicial e  

representa os graus de liberdade (equação (5.32)). 

 (5.31) 

 (5.32) 

A expressão (5.33) indica que a distribuição à priori é uma distribuição Normal-Gamma, i.e., 

o produto de uma densidade de uma distribuição Gamma invertida, com argumentos  e , e 

uma distribuição Normal, com argumentos , sendo a variância proporcional a . A 

distribuição inicial para  condicional a  é uma distribuição Normal com média  e 

variância :  

 

A distribuição à priori para a precisão (inverso da variância) é uma distribuição Gamma com 

hiperparâmetros  e  (equação (5.34)):  

 

A distribuição condicional à posteriori de  dado  é uma distribuição Normal com média  

e variância  (equação (5.35)):  

 

Sendo a distribuição marginal à posteriori de  uma distribuição Gamma (equação (5.36)):  

 

sendo (equações (5.37) e (5.38)): 

 (5.37) 

(5.30)

(5.33)

(5.34)

(5.35)

(5.36)
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A distribuição à posteriori combina a informação anterior com a nova informação. A média 

posterior ( ) (equação (5.39)) é calculada através da média ponderada entre a média inicial 

( ), o números de amostras iniciais ( ), o número de amostras ( ), a média das amostras ( ) 

e o número total de amostras ( ) (equação (5.40)):  

 

 (5.40) 

O desvio-padrão da média  é calculada através da expressão (5.41):  

 

A média da precisão ( ) é expressa por (equação (5.42)):  

 

E a sua variância é calculada através da expressão (5.43): 

 

A média à posteriori da população ( ) é numericamente igual à média . A variância da 

população à posteriori é obtida através da expressão (5.44):  

 

 

5.6.3. Distribuição à posteriori. Simulação de distribuições à posteriori

O objetivo principal da inferência Bayesiana é obter a distribuição à posteriori (distribuição 

atualizada). Os parâmetros estatísticos, que caracterizam as diversas leis de distribuição, podem 

ser obtidos por aplicação de métodos analíticos (especialmente se as distribuições à priori são 

adequadamente escolhidas). Alternativamente, utilizam-se métodos de simulação. 

(5.39)

(5.41)

(5.42)

(5.43)

(5.44)

(5.38)
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Existem diversos algoritmos para a simulação das distribuições à posteriori. Um desses 

algoritmos são as Cadeias de Markov de Monte Carlo (CMMC), desenvolvido por Metropolis 

et al. (1953). O CMMC é um método baseado na geração sequencial de valores, cujo resultado 

da amostra n depende unicamente do resultado da amostra mais recente (n 1). Hastings (1970) 

apresenta uma descrição detalhada deste algoritmo. 

Existem diversas técnicas de amostragem de CMMC. As técnicas de amostragem mais 

divulgadas e utilizadas são a amostragem de Gibbs e o algoritmo Metropolis et al. (1953). A 

amostragem de Gibbs é utilizado para simulações em modelos condicionalmente conjugados. 

Gelfand et al. (1990) apresenta o amostrador de Gibbs como um método para calcular a 

distribuição marginal à posteriori Bayesiana. O algoritmo de Metropolis é geralmente usado 

em modelos que não são condicionalmente conjugados. A amostragem por Gibbs encontra-se 

implementado no software OpenBUGS. No presente trabalho, serão utilizados métodos 

analíticos e métodos de simulação, sendo posteriormente comparados os resultados entre ambos 

os métodos, de modo a comprovar-se a qualidade dos resultados obtidos pelos métodos de 

simulação. 

 

5.6.4. Atualização das distribuições dos parâmetros estruturais 

No estudo do viaduto de Durrães procedeu-se à realização de ensaios de caracterização material, 

apresentados no capítulo 3. Com base na informação obtida dos ensaios realizados, foi possível 

atualizar as distribuições de parâmetros materiais. 

Dos ensaios realizados obteve-se nova informação sobre o material de alvenaria, 

nomeadamente, os parâmetros do peso volúmico, da resistência à compressão e do módulo de 

elasticidade. Destas três propriedades, apenas se considerou, para a avaliação de segurança, a 

informação relativa ao peso volúmico do material devido ao facto do software utilizado, RING, 

não considera o módulo de elasticidade no modelo numérico (não foi necessária a 

caracterização inicial e, por conseguinte, a sua atualização) e a resistência à compressão da 

alvenaria, visto não se tratar de um parâmetro crítico para a análise (influência diminuta no 

comportamento da estrutura), é pouco relevante a sua atualização para a avaliação de segurança. 

Apesar de não ser utilizado na análise estrutural, procedeu-se à sua atualização para verificar a 

redução da incerteza estatística associada a este parâmetro. 
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5.6.4.1. Peso volúmico da alvenaria 

A distribuição inicial do peso volúmico da alvenaria foi obtida da consulta de informação 

apresentada pela bibliografia (Sustainable Bridges, 2007(b); Schueremans, 2006) e, a sua 

variabilidade caracterizada por avaliações de segurança realizadas por diversos autores (Casas, 

2011; Sustainable Bridges, 2007(c)). Mais tarde, surgiu a oportunidade de se realizarem ensaios 

de caracterização material da alvenaria e, optou-se pela aplicação das técnicas de inferência 

Bayesianas para redução da incerteza estatística. 

A lei de distribuição à priori do peso volúmico da alvenaria é caracterizada pelos seguintes 

parâmetros estatísticos (equação (5.45)):  

 (5.45) 

 

Média desconhecida e variância conhecida 

Aplicando as propriedades de distribuições de famílias conjugadas com média desconhecida e 

variância conhecida, a distribuição à posteriori (ou atualizada), tem como parâmetros 

estatísticos os seguintes valores (equação (5.46)):  

 (5.46) 

Correspondendo um CV=0,742%. Apresenta-se um gráfico (Figura 5.8) com as distribuições à 

priori, likelihood e à posteriori do peso volúmico da alvenaria. 

 

Figura 5.8: Distribuições à priori, likelihood e à posteriori do peso volúmico da alvenaria.
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Na Tabela 5.2 são apresentados os dados comparativos da distribuição à priori e da distribuição 

à posteriori. 

Tabela 5.2: Valores iniciais e posteriores da lei de distribuição do peso volúmico da 
alvenaria.

Parâmetro  [MPa] 

 25 

 2,5 

 25,478 

 0,094 

IC 95% ( ) 25,294 – 25,662 

25,478 

0,189 

IC 95% ( )  25,264 – 25,692 
IC – Intervalo de Confiança 

 
Analisando a Figura 5.8 e a Tabela 5.2, verifica-se que o valor médio sofreu um pequeno 

aumento (1,912%). O desvio-padrão reduziu abruptamente (92,44%), visto a incerteza 

estatística da nova informação ser muito reduzida. É possível concluir, por análise da tabela 

anterior, que a variabilidade do peso volúmico da alvenaria diminuir drasticamente, sendo a 

distribuição atualizada benéfica para o comportamento estrutural (o peso volúmico é um 

parâmetro crítico que é favorável para a PAAP). 

Os resultados obtidos pelo software OpenBUGS foram os seguintes (Tabela 5.3): 

Tabela 5.3: Valores da população à posteriori obtidos por métodos de simulação.

Parâmetro Valor  

 25,48 

 0,19 
IC – Intervalo de Confiança 

 

Por análise da Tabela 5.3 comprovam-se os resultados obtidos anteriormente. Para além disso, 

é possível aferir que os resultados obtidos pelos métodos de simulação são fidedignos, 

simplificando a obtenção de distribuições à posteriori, por aplicação de metodologias 

Bayesianas. 
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Média e variância desconhecidas 

Considerando a média e a variância desconhecidas, são necessárias informações adicionais 

sobre a distribuição à priori, nomeadamente o número de amostras iniciais. A distribuição à 

priori considerada tem os parâmetros estatísticos definidos na equação (5.45). Visto a 

distribuição inicial ter sido definido através de bibliografia e o número de amostras iniciais 

considerado para a sua construção não ser apresentado, consideraram-se diversas hipóteses para 

a definição do número de amostras iniciais: (1) 30 amostras iniciais; (2) 10 amostras iniciais; 

(3) 3 amostras iniciais; e (4) 1 amostra inicial. O objetivo deste estudo é aferir qual a 

importância e influência do número de amostras iniciais na distribuição à posteriori (ou 

atualizada). Os resultados obtidos, para cada hipótese, são apresentados na Tabela 5.4: 

Tabela 5.4: Valores iniciais e posteriores da lei de distribuição do peso volúmico da 
alvenaria.

 Número de amostras iniciais ( ) 

 =30 =10 =3 =1 

Parâmetro [MPa] 

 25 25 25 25 

 2,5 2,5 2,5 2,5 

 25,044 25,110 25,239 25,359 

0,429 0,661 0,846 0,237 

 2,384 2,176 1,606 0,274 

0,172 0,364 0,429 0,019 

IC 95% ( ) 24,203 – 25,885 23,814 – 26,406 23,580 – 26,897 24,894 – 25,824 

25,044 25,110 25,239 25,359 

2,499 2,474 2,239 0,530 

IC 95% ( ) 22,216 – 27,872 22,310 – 27,910 22,705 – 27,773 24,759 – 25,959 
IC – Intervalo de Confiança 

 

Pela análise da Tabela 5.4, verifica-se que quanto menor o número de amostras iniciais, os 

resultados tendem para a nova informação. Para além disso, o desvio-padrão da população 

diminui com um menor número de amostras iniciais. Este facto é, fundamentalmente, devido à 

importância atribuída às amostras iniciais ou às amostras posteriores, consoante o número de 

amostras definido, i.e., o grau de confiança atribuído à informação anterior ou à informação 
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posterior. Como a distribuição inicial foi definida através de consulta bibliográfica, considerar-

se-á apenas uma amostra como número de amostras iniciais, dando-se um maior grau de 

confiança à nova informação (os ensaios de caracterização realizados são mais fidedignos face 

à caracterização bibliográfica, devido ao facto de retratarem o caso de estudo) (Figura 5.9). 

 

Figura 5.9: Distribuições à priori, likelihood e à posteriori do peso volúmico da alvenaria. 

 

Comparando os valores da média e desvio-padrão obtidos para a população, para o caso de 

média desconhecida e variância conhecida com o caso de média e variância desconhecidas 

(Figura 5.10), facto de se considerar a variância determinística, i.e., sem incerteza associada, 

resulta numa média e desvio-padrão da população mais próximos da nova informação e 

incerteza estatística mais reduzida, face ao caso de média e variância desconhecidas (para o 

cálculo da média e da população posteriores não é considerado o número de amostras iniciais, 

mas apenas o número de amostras da nova informação). 

 

Figura 5.10: Distribuições à priori e à posteriori para os casos: (1) média desconhecida e 
variância conhecida; e (2) média e variância 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 população à posteriori obtidos por métodos de simulação.

Parâmetro [MPa] 

 25 

 2,5 

 25,044 

0,43 

 2,39 

0,18 

IC 95% ( ) 24,20 – 25,89 

25,04 

0,65 

IC 95% ( ) 22,22 – 27,88 
IC – Intervalo de Confiança 

 

Por análise da Tabela 5.5, verifica-se uma ligeira diferença entre os resultados obtidos entre os 

métodos de simulação e os métodos analíticos (cerca de 1,3% para ambos os parâmetros 

estatísticos), comprovando-se, novamente, os resultados obtidos pelos métodos de simulação. 

 

5.6.4.2. Resistência à compressão da alvenaria 

A distribuição inicial da resistência à compressão da alvenaria foi caracterizada através da 

consulta de bibliografia específica (Sustainable Bridges, 2007(b); Schueremans, 2006) e de 

avaliações de segurança a PAAP por diversos autores (Sustainable Bridges, 2007(c); Casas, 

2011).  

A lei de distribuição à priori da resistência à compressão da alvenaria é caracterizada pelos 

seguintes parâmetros estatísticos (equação (5.47)):  

 (5.47) 
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Média desconhecida e variância conhecida 

Aplicando as propriedades de distribuições de famílias conjugadas com média desconhecida e 

variância conhecida, a distribuição à posteriori (ou atualizada), tem como parâmetros 

estatísticos os seguintes valores (equação (5.48)):  

 (5.48) 

Correspondendo um CV=8,712%. Apresenta-se um gráfico (Figura 5.11) com as distribuições 

à priori, likelihood e à posteriori da resistência à compressão da alvenaria. 

 

Figura 5.11: Distribuições à priori, likelihood e à posteriori da resistência à compressão da 
alvenaria. 

 

Na Tabela 5.6 são apresentados os dados comparativos da distribuição à priori e da distribuição 

à 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-padrão reduziu ligeiramente (26,64%). É possível concluir, 

por análise da tabela anterior, que a variabilidade da resistência à compressão da alvenaria 

diminuiu tenuemente, sendo mais notória a alteração do seu valor médio. Assim, a distribuição 

atualizada é claramente benéfica para o comportamento estrutural. 
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Tabela 5.6: Valores iniciais e posteriores da lei de distribuição da resistência à compressão da 
alvenaria.

Parâmetro  [MPa] 

 25 

 5 

 44,483 

 3,227 

IC 95% ( ) 38,158 – 50,808 

42,109 

3,668 

IC 95% ( ) 37,958 – 46,260  
IC – Intervalo de Confiança 

 

Os resultados obtidos pelo software OpenBUGS foram os seguintes (Tabela 5.7): 

Tabela 5.7: Valores da população à posteriori obtidos por métodos de simulação.

Parâmetro Valor  

 43,48 

 3,67 
IC – Intervalo de Confiança 

 

Por análise da Tabela 5.7 comprovam-se os resultados obtidos anteriormente. Para além disso, 

é possível aferir que os resultados obtidos pelos métodos de simulação são fidedignos, 

simplificando a obtenção de distribuições à posteriori, por aplicação de metodologias 

Bayesianas. 

 

Média e variância desconhecidas 

A distribuição à priori considerada tem os parâmetros estatísticos definidos na equação (5.47). 

Visto a distribuição inicial ter sido definido através de bibliografia e o número de amostras 

iniciais considerado para a sua construção não ser apresentado, consideraram-se várias 

hipóteses para a definição do número de amostras iniciais: (1) 30 amostras iniciais; (2) 10 
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amostras iniciais; (3) 3 amostras iniciais; e (4) 1 amostra inicial. O objetivo deste estudo é aferir 

qual a importância e influência do número de amostras iniciais na distribuição à posteriori 

(resultados finais). Os resultados obtidos, para cada hipótese, são apresentados na Tabela 5.8: 

Tabela 5.8: Valores iniciais e posteriores da lei de distribuição da resistência à compressão da 
alvenaria.

 Número de amostras iniciais ( ) 

 =30 =10 =3 =1 

Parâmetro [MPa] 

 25 25 25 25 

 5 5 5 5 

 26,771 29,496 34,742 39,612 

1,341 2,938 5,964 8,740 

 7,460 9,669 11,316 10,092 

1,687 7,191 21,340 25,460 

IC 95% ( ) 24,143 – 29,399 23,738 – 35,254 23,053 – 46,431 22,482 – 56,742 

26,771 29,496 34,742 39,612 

7,821 10,991 15,779 19,542 

IC 95% ( ) 17,921 – 35,621 17,059 – 41,933 16,886 – 52,598 17,498 – 61,729 
 

Pela análise da Tabela 5.8, verifica-se que quanto menor o número de amostras iniciais, a média 

posterior da população tende para a nova informação. Em relação ao desvio-padrão da 

população, um menor número de amostras iniciais provoca o aumento do seu valor, i.e., a sua 

incerteza aumenta. Este facto é devido à diferença entre as médias iniciais e da nova informação, 

originando um desvio-padrão da população posterior muito elevado, comparativamente aos 

desvios-padrão iniciais e da nova informação (Figura 5.12). 
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Figura 5.12: Distribuições à priori, likelihood e à posteriori da resistência à compressão da 
alvenaria. 

 

Na Figura 5.13 são apresentadas as distribuições à prior e posteriores da resistência à 

compressão da alvenaria. Pela análise da Figura 5.13, verifica-se que a variância da população 

posterior para o caso da média e variância desconhecidas é muito superior à variância da 

população para o caso da média desconhecida e variância conhecida. 

 

Figura 5.13: Distribuições à priori e à posteriori para os casos: (1) média desconhecida e 
variância conhecida; e (2) média e variância 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 população à posteriori obtidos por métodos de simulação. 

Parâmetro [MPa] 

 25 

 5 

 39,64 

8,79 

 10,12 

25,52 

IC 95% ( ) 19,80 – 59,48 

38,93 

18,27 

IC 95% ( ) 26,99 – 50,87 
IC – Intervalo de Confiança 

 

Por análise da Tabela 5.9, verifica-se uma ligeira diferença entre os resultados obtidos entre os 

métodos de simulação e os métodos analíticos (cerca de 1,3% para ambos os parâmetros 

estatísticos), comprovando-se, novamente, os resultados obtidos pelos métodos de simulação. 

Com a realização dos procedimentos acima apresentados, verificam-se outras vantagens da 

utilização de metodologias Bayesianas: (1) flexibilidade em considerar diferentes graus de 

confiança; e (2) combinação de diferentes fontes de informação.  

A primeira abordagem utilizada foi o caso de famílias conjugadas com média desconhecida e 

variância conhecida, i.e., considera-se a média como uma variável desconhecida e a variância 

conhecida e determinística. O valor do desvio-padrão da população, por aplicação deste método, 

é menor do que o desvio-padrão inicial. Os valores de cada parâmetro estatístico são valores 

característicos, sendo vocacionados para dimensionamento. 

A segunda abordagem utilizada foi o caso de famílias conjugadas com média e variância 

desconhecidas. Neste tipo de análise, a incerteza da população também é considerado, i.e., a 

população é atualizada. Esta abordagem permite um tratamento mais global de incerteza. Face 

à abordagem anterior, a média da população difere ligeiramente e o desvio-padrão da população 

é aumenta significativamente, devido à diferença entre a média inicial e a média da nova 

informação.  
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De ambas as abordagens, conclui-se que o caso de famílias conjugadas com média 

desconhecida e variância conhecida é mais simples e a sua aplicação é vocacionada quando o 

parâmetro estatístico de interesse é o valor médio. Apesar disso, determinadas propriedades 

estruturais apresentam elevada incerteza e, a utilização deste procedimento, para a definição da 

variância determinística, pode comprometer o processo de atualização. Este problema é 

facilmente contornado quando se consideram a média e a variância desconhecidas, tratando-se 

a incerteza de forma global. 

Para a avaliação de segurança, consideraram-se os resultados obtidos da aplicação do caso de 

famílias conjugadas com média desconhecida e variância conhecida, devido ao facto da 

variabilidade ser menor, verificando-se, mais facilmente, o efeito benéfico da redução da 

incerteza estatística associada aos parâmetros estruturais e, o seu efeito no índice de fiabilidade 

( ). 

 

Avaliação de segurança 

5.7.1. Curva de resistências 

Relativamente ao modelo de resistências, apenas foi atualizada a lei de distribuição associada 

ao peso volúmico da alvenaria. A nova distribuição do peso volúmico da alvenaria é a seguinte 

(equação (5.49)):  

 (5.49) 

Geraram-se novos valores pelo MHL, incorporando-se a matriz de correlação apresentada 

anteriormente. A curva teórica ajustada da resistência 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 e curva teórica ajustada dos fatores de carga de colapso obtidos 
(LLH: Log-Likelihood; χ2: valor do teste Qui-Quadrado de qualidade de ajuste). 

 

A FDP da curva de resistência é descrita pelos seguintes parâmetros estatísticos (equação 

(5.50)): 

~	 2.772, 0.372  (5.50) 

 

5.7.2. Curva de ações 

O modelo de ações utilizado é indicado na Figura 5.4 e definido pela equação (5.12). 

 

5.7.3. Cálculo do índice de fiabilidade 

Foram utilizados os mesmos procedimentos para o cálculo do índice de fiabilidade. A 

representação conjunta das FDP da resistência R e das ações S originou o seguinte gráfico 

(Figura 5.15): 
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χ2 = 4,944 
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Figura 5.15: Histogramas da resistência (R) e das ações (S) e respetivas curvas teóricas 
ajustadas (FDP Normais), após inferência Bayesiana. 

 

 O índice de fiabilidade proposto por Cornell (equação (5.13)) foi calculado através da 

formulação apresentada no capítulo 2 (equação (2.19)). Sabendo que a resistência ( ) é descrita 

pela equação (5.11) e as solicitações ( ) são descritas pela equação (5.12), o índice de 

fiabilidade segundo Cornell é igual a (equações (5.51) e (5.52)):  

 (5.51) 

 (5.52) 

O índice de fiabilidade proposto por Hasofer-Lind (FORM) foi calculado através do software 

FReET. Os resultados obtidos por este método foram (equações (5.53) e (5.54)):  

 (5.53) 

 (5.54) 

Os resultados obtidos pelo método SORM foram os seguintes (equações (5.55) e (5.56)):  

 (5.55) 

 (5.56) 

Para concluir, procedeu-se ao cálculo do índice de fiabilidade através do MMC. Foram obtidos 

os seguintes resultados (Figura 5.16): 
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Figura 5.16: Simulações geradas pelo MMC (azul: região da segurança; vermelho: região de 
falha); Respetivas FDP obtidas pelo MMC, após inferência Bayesiana. 

 

Através do MMC, obtiveram-se os seguintes resultados (equações (5.57) e (5.58)):  

1,634	. 10  (5.57) 

1,634	. 10 3,593 (5.58) 

 

5.7.4. Comparação dos diversos índices de fiabilidade 

O método de Cornell forneceu um 	 	3,606 . Ambos os métodos FORM e SORM 

apresentaram um valor 	 	 	3,605, como solução. O MMC apresentou um 	 	3,593. A 

diferença entre os diversos índices é mínima. Assim, através dos resultados anteriores, obteve-

se a seguinte FDP (Figura 5.17) para a variável  (equação (5.53)):  

~	 1.427, 0.396  (5.53) 

Segurança 
Ruína 
Distância FORM 

     u*  (-3,390;1,230) 
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Figura 5.17: Distribuição da medida de segurança após inferência Bayesiana.

 

5.7.5. Avaliação de segurança 

De acordo com a Tabela 2.1, o Viaduto de Durrães apenas verifica a segurança em relação aos 

ELU segundo o PMC (2001) e a norma ISO 2394 (2012), falhando a sua verificação de acordo 

com as restantes normas. Salienta-se que apenas foi atualizado um parâmetro crítico. O 

acréscimo de segurança (aumento de 3,73%), por atualização do peso volúmico da alvenaria, 

não foi suficiente para se verificar a segurança aos ELU. 

Tal como referido no capítulo 2, os valores apresentados na Tabela 2.1 são vocacionados para 

avaliações de segurança locais, i.e., não consideram o sistema estrutural e a não linearidade do 

comportamento estrutural. Os valores apresentados pelo fib (2003) contemplam o sistema 

estrutural em análise (avaliações de segurança a nível global) e a não linearidade do 

comportamento estrutural (a redistribuição de esforços, a redundância e a robustez, por 

exemplo). Visto a estrutura em análise ser uma PAAP e este tipo de estrutura ter uma capacidade 

de redistribuição de esforços muito baixa (o que torna a análise limite ou plástica um método 

de análise estrutural adequado a este tipo de estruturas), os valores apresentados pelo fib (2003), 

como índices de fiabilidade alvo, não são adequados para avaliações de segurança de PAAP. 

Deste modo, conclui-se que os valores propostos pelas diversas normas acima referidas não são 

apropriados para a avaliação de segurança de PAAP. 
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A PAAP em estudo poderia eventualmente verificar a segurança se os valores do índice de 

fiabilidade alvo fossem adequados a este tipo de estrutura, se fosse possível aferir o volume e 

intensidade de tráfego “real” que solicita a PAAP, através de WIM, e se fosse possível a 

realização de ensaios de caracterização adicionais. 

 

Conclusões

No presente capítulo abordaram-se as diversas incertezas associadas a pontes em arco de 

alvenaria de pedra, assim como as metodologias de avaliação de segurança de nível 5, i.e., 

metodologias puramente probabilísticas. Foram apresentadas ambos os modelos de ações e de 

resistência representativos do Viaduto de Durrães, culminando-se na verificação de segurança 

estrutural. 

A análise probabilística é realizada através da incorporação da incerteza no modelo numérico 

determinístico. A definição das funções densidade de probabilidade representa a incerteza 

associada aos parâmetros estruturais. A caracterização da incerteza é realizada com base em 

bibliografia ou em ensaios de caracterização realizados. Nos casos em que tais informações não 

se encontram disponíveis, a incerteza é definida com base no critério e experiência pessoais. A 

geração dos vários cenários de análise, i.e., a geração dos valores aleatórios é realizada através 

de um método de amostragem estratificada, o Método do Hipercubo Latino. 

Para a quantificação do índice 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 

Método de Monte Carlo. Os resultados obtidos por todos os métodos são muito próximos. 

Apesar disso, o valor de referência para o índice de fiabilidade foi o obtido pelo Método de 

Monte Carlo, devido ao facto de após um elevado número de simulações (milhões de 

simulações), o valor obtido pode ser considerado exato. 

Os valores de índice 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 índice de fiabilidade alvo apresentados não são adequados para este 

tipo de estruturas e método de análise estrutural, sendo a classificação da segurança estrutural, 

de certo modo, inconclusiva. Após a análise da fiabilidade estrutural, concluiu-se que os níveis 
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de fiabilidade apresentados pelo Viaduto de Durrães não atingem os níveis de fiabilidade 

requeridos. Mas, tal como enunciado atrás, esta classificação pode não corresponder à realidade. 

A realização de ensaios de caracterização, além de permitir a determinação das propriedades 

mecânicas dos materiais, permitiu reduzir a incerteza do modelo numérico, através da 

incorporação dos resultados provenientes dos diversos ensaios e medições por aplicação de 

técnicas de inferência Bayesianas. As técnicas Bayesianas, além de permitirem interpretações 

probabilísticas mais objetivas e diretas, permitem a junção da nova informação (proveniente 

dos ensaios e medições) e da informação anterior (distribuição à priori), obtendo-se uma 

distribuição final que contempla ambas as informações (distribuição à posteriori). Recorreu-se 

a dois procedimentos distintos. No primeiro procedimento, foi considerada a média como um 

parâmetro desconhecido e a variância conhecida. No segundo procedimento, foram considerado 

ambos os parâmetros estatísticos como desconhecidos. Verificou-se que os resultados obtidos, 

pelos dois procedimentos, diferem ligeiramente. No entanto, a incerteza da distribuição 

posterior, por aplicação do primeiro procedimento, é menor, sendo esta a distribuição 

considerada na nova avaliação de segurança. 

Atualizados os parâmetros estruturais, foi realizada uma nova avaliação de segurança. 

Novamente, o Viaduto de Durrães não atingiu os índices de fiabilidade requeridos. Salienta-se 

que por atualização de apenas um parâmetro estrutural crítico, verificou-se um aumento do 

índice de fiabilidade. Como apresentado atrás, por aferição das cargas e pela calibração dos 

valores do índice de fiabilidade alvo, o Viaduto de Durrães poderia verificar a segurança em 

relação aos Estados Limites Últimos.  
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6.
CONCLUSÕES E FUTUROS 

DESENVOLVIMENTOS
I am careful not to confuse excellence with perfection. 

Excellence I can reach for; perfection is God's business. 
(Sou cuidadoso em não confundir excelência com perfeição. 

Excelência posso alcançar; perfeição é trabalho de Deus.) 
Michael J. Fox  

6.1. Conclusões e observações finais 

A presente dissertação tem, como principal objetivo, o desenvolvimento e a aplicação de um 

conjunto de medidas de avaliação de segurança probabilística de estruturas existentes, 

enfatizando-se a análise de pontes e viadutos. A obra de arte analisada é uma ponte em arco de 

alvenaria de pedra, concretamente o Viaduto de Durrães. 

A metodologia apresentada divide-se, essencialmente, em duas fases: (1) caracterização e 

construção de um modelo numérico determinístico; e (2) avaliação de segurança probabilística.  
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A caracterização pormenorizada da estrutura em análise é fulcral. A nível geométrico, na 

ausência da documentação de projeto, é possível 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 determinação das 

dimensões dos vários elementos estruturais. 

A nível material, os diversos parâmetros estruturais foram caracterizados através de avaliações 

de segurança realizadas e bibliografia específica. Mais tarde, com a realização de ensaios de 

caracterização material, foi possível aferir os valores reais dos materiais utilizados na 

construção do Viaduto de Durrães. Analisando os resultados dos ensaios, verifica-se que a 

caracterização material realizada por consulta bibliográfica é muito vaga, na medida que pode 

não corresponder à realidade. No estudo realizado, verificou-se que os valores médios são 

próximos dos valores obtidos da bibliografia mas, os valores do desvio-padrão afastam-se 

significativamente. 

A caracterização das solicitações foi realizada através dos modelos de carga apresentados pelo 

regulamento Europeu de dimensionamento de novas estruturas, o regulamento EN 1991-2 

(2003), visto a informação sobre a intensidade e volume de tráfego que solicita o Viaduto de 

Durrães não se encontrar disponível. Dos diversos modelos apresentados, apenas utilizou-se o 

modelo de cargas LM71. Foi realizado um estudo para determinar se a presença das cargas 

uniformemente distribuídas era benéfica para o comportamento da estrutura e foram 

considerados os efeitos dinâmicos provocados pela passagem do tráfego ferroviário. Os efeitos 

dinâmicos amplificam a resposta em, aproximadamente, 35%, valor significativo face à 

resposta estática. Deste modo, verifica-se que a consideração dos efeitos dinâmicos na análise 

de pontes em arco de alvenaria, submetidas a tráfego ferroviário, é muito importante, 

amplificando, consideravelmente, a intensidade das ações estáticas face ao seu valor original. 

Após a caracterização material, geométrica e das solicitações, foi utilizada toda a informação 

para a construção de um modelo de análise estrutural. Devido ao elevado número de variáveis 

envolvidas no processo de avaliação de segurança, foi realizado uma análise de sensibilidade 

para a determinação dos parâmetros críticos associados. Além disso, a análise de sensibilidade 

constitui uma ferramenta muito importante na triagem das variáveis para as quais se justifica 

caracterização adicional e, consequentemente, a aferição dos índices de fiabilidade 

representativos da estrutura em análise. 
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Quando são utilizados métodos puramente probabilísticos, a determinação dos níveis de 

fiabilidade que a estrutura apresenta são determinados por meio das curvas de resistência e de 

ações. A este nível, são abandonados os coeficientes parciais de segurança e, são consideradas, 

explicitamente, as incertezas existentes no caso de estudo. A determinação da curva de 

resistência foi realizada através do software de análise não-linear (análise limite) RING, da 

LimitState. Após a caracterização da incerteza associada a cada parâmetro crítico, foram 

gerados valores aleatórios através do Método do Hipercubo Latino, obtendo-se um histograma 

com os vários fatores de carga de colapso e, posteriormente, a curva teórica ajustada da função 

densidade probabilidade associada. A função densidade de probabilidade empregue para 

descrever a variabilidade do modelo de ações, foi obtida através da consulta da bibliografia 

apresentada pelos projetos europeus Sustainable Bridges (2007(a)) e BRIME (2001). Obtidas 

ambas as curvas de resistência e solicitações, quantificou-se o índice de fiabilidade do Viaduto 

de Durrães, conclui-se que a ponte não cumpre os requisitos de segurança preconizados pelas 

várias normas de dimensionamento de novas estruturas e pela norma vocacionada para a 

avaliação de estruturas existentes, a norma ISO 13822. O Viaduto de Durrães apenas verificou 

a segurança em relação aos Estados Limites Últimos, segundo o Probabilistic Model Code

(2001) e a norma ISO 2394 (2012). Assim, classificou-se a ponte como insegura. 

Dos ensaios de caracterização material realizados, obtiveram-se informações relevantes sobre 

as propriedades mecânicas e físicas do material de alvenaria. Estes novos dados foram 

utilizados para atualizar a informação proveniente da bibliografia, reduzindo-se a incerteza 

estatística associada. A incorporação da nova informação foi realizada através das técnicas de 

inferência Bayesianas. Foram considerados dois casos distintos: (1) média desconhecida e 

variância conhecida; e (2) média e variância desconhecidas. O principal objetivo da aplicação 

de metodologias Bayesianas é a obtenção da distribuição posterior (atualizada) e a redução da 

incerteza estatística associada aos parâmetros em análise. No presente trabalho, foram 

atualizadas os parâmetros estruturais do peso volúmico e da resistência à compressão da 

alvenaria. Os resultados obtidos por aplicação destes dois procedimentos são muito 

semelhantes. Verificou-se que, quando se considera a média e a variância desconhecidas, o 

número de amostras da distribuição inicial e da nova informação é muito importante, pois define 

a confiança atribuída, i.e., quanto maior o número de amostras de uma distribuição, maior é a 

importância/influência nos resultados da distribuição posterior. No caso do peso volúmico da 

alvenaria, verificou-se que a redução da incerteza foi muito significativa. Em relação à 

resistência à compressão da alvenaria, o valor médio aumentou consideravelmente mas, a sua 
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incerteza aumentou consideravelmente, devido à diferença entre os valores médios da 

distribuição inicial e da nova informação. Deste modo, conclui-se que as técnicas de inferência 

Bayesianas são uma ferramenta relevante em avaliações de segurança, pois permitem atualizar 

o conhecimento sobre uma determinada propriedade estrutural, sem ignorar a informação 

prévia, reduzindo-se a incerteza estatística associada. 

Após a atualização dos parâmetros estruturais do material de alvenaria, procedeu-se a uma nova 

avaliação de segurança, de modo a aferir-se qual o impacto provocado ao nível do índice de 

fiabilidade. Verificou-se que o índice de fiabilidade aumentou ligeiramente, mas não o 

suficiente para se verificar a segurança em relação aos Estados Limites Últimos. Tal como 

referido no capítulo 5, esta classificação pode não corresponder à realidade, devendo proceder-

se à aferição dos modelos de carga e à calibração dos valores do índice de fiabilidade alvo 

apresentados pelas diversas normas. 

Como principal conclusão e contributo apresentaram-se e provou-se que os métodos puramente 

probabilísticos de análise de segurança de estruturas existentes, utilizados em conjunto com as 

técnicas de inferência Bayesianas, constituem uma abordagem eficaz e adequada para a 

avaliação da segurança de pontes existentes. 

6.2. Sugestões para futuros desenvolvimentos 

A dissertação desenvolvida permitiu a identificação de áreas que despoletaram particular 

interesse e relevância na avaliação de pontes existentes, tais como: 

Uma destas áreas é a investigação e desenvolvimento de documentação específica para 

avaliação de pontes existentes, particularmente no âmbito dos índices de fiabilidade alvo. Visto 

a segurança de pontes existentes visa os mesmos critérios e bases, não existem motivos para 

que os diversos regulamentos atuais apresentem desfasamentos tão elevados entre os índices 

propostos.

Aquando o dimensionamento da maioria das pontes existentes, cada país dispunha do seu 

próprio regulamento, variando significativamente as sobrecargas de projeto de país para país. 

Com a adotação do regulamento único no território Europeu, a apresentação de um modelo de 

cargas comum, atendendo às necessidades de transporte de mercadorias e passageiros, é 

adequada para a análise de segurança. A medição da sobrecarga a que uma estrutura se encontra 
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submetida nem sempre é possível e a sua realização requer recursos que, na maioria das 

situações, são escassos. Assim, o desenvolvimento de um modelo de cargas único para a 

representação da sobrecarga ferroviária em avaliações de segurança de pontes existentes, tal 

como o modelo LM71 apresentado pela UIC, é um grande passo para a normalização do 

processo de avaliação de segurança de pontes existentes. 

No presente trabalho, não se considerou a dependência das resistências e das ações no tempo. 

As propriedades mecânicas da alvenaria variam ao longo do tempo devido à humidade, fluência, 

degradação, entre outras. Assim, propõe-se a utilização de modelos de elementos finitos 

estocásticos, para a simulação espacial-temporal das propriedades da alvenaria. 

A nível material, propõe-se também a utilização de leis constitutivas robustas e de modelos de 

elementos finitos para a simulação explícita do material de enchimento, dos tímpanos e da 

argamassa de interposição de pontes em arco de alvenaria de pedra. Tal deve-se ao facto destes 

elementos desempenharem funções primordiais, a nível local e a nível global, no 

comportamento deste tipo de construções. 

Ao nível da análise de segurança, apenas foi verificada a segurança em relação aos Estados 

Limites Últimos, ipso facto, o colapso da estrutura. Assim, a verificação do cumprimento dos 

critérios inerentes à utilização das pontes é um desafio de importância significativa. 

Ao nível do tipo de ações e comportamento, apenas foi abordada a componente estática. Neste 

tipo de estruturas, as ações dinâmicas têm uma importância acrescida. Assim, é importante a 

avaliação deste tipo de solicitação. 

Os resultados da avaliação realizada não foram os mais satisfatórios, visto não se ter verificado 

a segurança em relação à capacidade de carga requerida. Assim, é fundamental a investigação 

e apresentação de propostas de reforço vocacionadas para este tipo de estruturas e, aferir a 

relação entre os custos e benefícios das diversas propostas apresentadas. 
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ANEXO A 
Sometimes your best investments are the ones you don't make. 

(Às vezes os melhores investimentos são aqueles que não se fazem.) 
Donald Trump 

 

 

Projectos Europeus. Níveis de segurança segundo os projetos europeus. 

O BRIME (2001) propõe cinco níveis de avaliação de segurança de pontes, com complexidade 

crescente. O nível 1 é o mais simples e o nível 5 o mais complexo. Quando a ponte não cumpre 

os requisitos estabelecidos num determinado nível avaliação, avança-se para o nível seguinte 

até que se verifiquem todos os requisitos estabelecidos nesse nível (Tabela A.1). 
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Tabela A.1: Esquema geral dos 5 níveis de avaliação de segurança proposto no projeto 
BRIME (Cruz et al., 2008). 

Nível Modelo de Resistência e Modelo 
de Carga Métodos de Análise Métodos de 

Avaliação 
1 

Modelo de carga e de resistência 
como definido no regulamento. 

Propriedades dos materiais, 
baseadas nas informações de 

projeto e no regulamento. 

Análise básica. 
Comportamento 
linear elástico. 

Análise 
determinística. 
Coeficientes 
parciais de 

segurança tal como 
no regulamento. 

2 

3 
As propriedades dos materiais e 

dos modelos de carga 
determinísticos podem ser 

definidos com base nos resultados 
dos ensaios e observações. 

Análise refinada. 
Podem ser usados 
métodos de análise 

não lineares ou 
plásticos 

assegurando que o 
nível de ductilidade 

é suficiente. 

4 

Análise 
determinística. 
Coeficientes de 

segurança ajustados.

5 

Modelos totalmente 
probabilísticos definidos com base 

nos resultados dos ensaios e no 
conhecimento prévio. 

Análise 
probabilística. 

 

O Sustainable Bridges (2007(c)) é um projeto de investigação financiado pela Comissão 

Europeia, dedicado ao estudo de pontes ferroviárias. A avaliação de segurança é realizada tendo 

em conta três níveis de segurança (Figura A.1), tal como o proposto pelo PMC (2001) (Figura 

A.2). Estas metodologias têm semelhanças e diferenças entre si. Segundo a metodologia 

proposta pelo Sustainable Bridges (2007(c)). Caso uma estrutura não verifique a segurança 

recorrendo a uma análise simples, deve ser realizada uma análise de fase III, ao contrário da 

metodologia proposta pelo JCSS (passa-se à fase II) (PMC, 2001). Outra diferença entre as duas 

metodologias é que o Sustainable Bridges (2007(c)) recomenda a utilização de métodos 

probabilísticos apenas na fase III, e na metodologia proposta pelo JCSS (PMC, 2001), é 

recomendada a utilização de métodos probabilísticos na fase II. No restante, as duas 

metodologias são muito similares entre si. 
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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). 

 

Demolição da estrutura 

Sim 

Não

Intensificar a monitorização 

Redução de cargas Reforço da estrutura 

Não 

Não fazer 

Contrato 

Visita ao local, 
discussões e consenso 

Relatório III 

Fase III 

NãoSegura? Consequências 
elevadas?

Engenheiro 
consultor e 
equipa de 

especialistas 

Laboratórios 
especialistas 
Especialistas 

Sim Dúvidas 
Permanecem?

Dúvidas 

Contrato 

Visita ao local 
Estudo de documentação 
Verificações sumárias 

Relatório 

Fase I 

Contrato 

Investigações
Análise 
Inspeção 

Relatório 

Fase 

Sim 

Engenheiro 
consultor 

Engenheiro 
consultor 



195 

 

 

 

 

 

 

ANEXO B 
Failure is an event, never a person. 

(Falha é um evento, nunca uma pessoa.) 
William D. Brown 

 

 

Modelo probabilístico dos parâmetros estruturais 

Neste anexo, são apresentadas as várias referências consultadas para a definição das FDP dos 

parâmetros estruturais. 

 

 

 

 



Anexo B 

196 

Alvenaria

Pela análise da Tabela B.1, adota-se uma lei de distribuição Normal para descrever a 

variabilidade do peso volúmico da alvenaria. Em relação aos valores dos parâmetros 

estatísticos, o valor médio é 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/m3. Assim, segundo estes autores, que 

ensaiaram o material utilizado na construção das pontes portuguesas, o peso volúmico da 

alvenaria é aproximadamente 25 kN/m3, adotando-se este valor. Em relação ao coeficiente de 

variação, 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 próximos de 10%, adota-se um valor igual a 10% para o coeficiente de variação. 

Assim, definiu-se a lei de distribuição do peso volúmico através de (equação (B.1)): 

 (B.1) 

Tabela B.1: Peso Volúmico.

Autores Lei de 
distribuição 

Valor médio 
(kN/m3) 

Coeficiente de variação 
(%) 

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 - 

Resistência à compressão 

De acordo com a bibliografia (Tabela B.2), a FDP Normal foi adotada por vários autores. Visto 

não 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 resistência à compressão média, nos ensaios realizados. 

A variabilidade, decorrente de ensaios e análises realizadas por vários autores, é descrita por 
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um coeficiente de variação igual a 20%, sendo adotado este valor (Vasconcelos, 2005; 

Machado, 2004). A FDP adotada é a seguinte (equação (B.2)):  

 (B.2) 

Tabela B.2: Resistência à compressão.

Autores Lei de 
distribuição Valor médio (MPa) Coeficiente de variação 

(%) 
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 é obtido através da relação trigonométrica tangente e do ângulo de atrito 

do respetivo material (equação (B.3)):  

 (B.3) 

O valor do ângulo de atrito, para o material de alvenaria, varia entre 30º – 40º. Por consulta da 

Tabela B.3, verifica-se que ou é adotado o valor de 30º ou é adotado o valor de 40º, 

aproximadamente. Visto ser conservativo admitir menores ângulos de atrito, adota-se o valor 

de 30º, correspondendo um coeficiente de atrito igual a 0,5771 para o valor médio. Em relação 

à variabilidade, os valores do coeficiente de variação apresentados pela bibliografia são 

semelhantes, adotando-se o valor de 20% para a descrição da variabilidade. De acordo com o 

PMC (2001), a FDP normal deve ser aplicada para a representação da variabilidade deste 

parâmetro. O coeficiente de atrito é modelado de acordo com a seguinte FDP (equação (B.4)):  

 (B.4) 
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Tabela B.3: Coeficiente de atrito.

Autores Lei de 
distribuição Valor médio Coeficiente de variação 

(%) 
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 capítulo 3, em Portugal, o tipo de solução mais frequente é a utilização 

de materiais de granulometria extensa formados por aglomerados de fragmentos de natureza 

díspar, como terra ou cascalho. Significa que o peso volúmico é dependente dos materiais e do 

volume existente de cada material. Os valores apresentados pelos vários autores (Tabela B.4) 

variam entre 16 – 20 kN/m3. Visto Oliveira et al. (2010) terem realizados estudos sobre as 

PAAP Portuguesas, adotou-se o valor de 20 kN/m3 para o valor médio do material de 

enchimento. Em relação à sua incerteza, os autores acima enunciados utilizaram um coeficiente 

de variação igual a 10%, tendo sido empregue o mesmo valor. Assim, descreve-se o peso 

volúmico do enchimento através da seguinte lei de distribuição (equação (B.5)):  

 (B.5) 

Tabela B.4: Peso volúmico.

Autores Lei de 
distribuição 

Valor médio 
(kN/m3) 

Coeficiente de variação 
(%) 

Chajes (2002) N - 10 

Schueremans (2006) N 16 10 

Sustainable Bridges (2007(b))  17,66 18 

Oliveira et al. (2010) - 20 - 

Ângulo de atrito 

Analisando os valores apresentados por vários autores (Tabela B.5), constata-se que o valor 

médio mais frequente é igual a 30º, tendo sido adotado este valor. A incerteza associada varia 

entre 15% – 20%, tendo-se adotado um coeficiente de variação igual a 20%. A FDP Normal foi 
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aplicada para descrever a incerteza, de acordo com as informações apresentadas pelos mesmos 

autores (equação (B.6)): 

 (B.6) 

Tabela B.5: Ângulo de atrito.

Autores Lei de 
distribuição Valor médio (º) Coeficiente de variação 

(%) 
Schueremans (2006) N 25.56 18 

Chajes (2002) N 30 15-20 

Sustainable Bridges (2007(b)) - 30 - 

Oliveira et al. (2010) - 30 - 
 

Coesão

Relativamente à coesão, sendo este um parâmetro muito pouco retratado pela bibliografia 

(Araújo, 2010). Adotou-se este valor nulo para a média deste parâmetro, sendo conservativa 

esta decisão. A sua incerteza foi estimada em 50%, tratando-se de um parâmetro muito variável, 

de acordo com as referências acima apresentadas. A FDP Normal foi utilizada para descrever a 

variabilidade (Tabela B.6). Assim, obteve-se para este parâmetro a seguinte lei de distribuição 

(equação (B.7)):  

 (B.7) 

Tabela B.6: Coesão.

Autores Lei de 
distribuição Valor médio (kPa) Coeficiente de variação 

(%) 
Schueremans (2006) N 30 51 

JCSS-PMC (2001) N - 35-40 

Balastro

O balastro do Viaduto de Durrães não foi objeto de estudo devido à inacessibilidade deste 

material. Segundo a bibliografia (Tabela B.7), o peso volúmico deste parâmetro varia entre 16 

– 22 kN/m3. Da consulta de alguma bibliografia, verificou-se que o valor médio deste material 

é cerca de 18 kN/m3 (Araújo, 2010). Utilizou-se esse valor de 17,66 kN/m3 (Araújo, 2010). Em 

relação à FDP a utilizar, apenas no projeto europeu Sustainable Bridges (2007(b)) se obteve 



Anexo B 

200 

uma referência, indicando a lei de distribuição Normal como adequada. Assim, a variabilidade 

deste parâmetro é descrita através de (equação (B.8)):  

 (B.8) 

Tabela B.7: Balastro.

Autores Lei de 
distribuição 

Valor médio 
(kN/m3) 

Coeficiente de variação 
(%) 

Sustainable Bridges (2007(a)) N - 10 

Costa (2009(c)) - 20 - 

Lopes (2012) - 18 - 

Araújo (2010) - 17,66 - 

Sustainable Bridges (2007(b)) - 15,7-20,6 - 
 

Linha/Pista Ferroviária 

A informação relativa à sobrecarga da linha ferroviária é muito escassa. O valor médio foi 

obtido pela quantificação individual de cada elemento (travessa, blocos e carris). Através da 

consulta bibliográfica (Network Rail, 2006), foi obtido o valor de 1,419 kN/m2. 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 variação. O mesmo 

projeto recomenda que seja aplicada uma FDP Normal para descrever a incerteza deste 

parâmetro (Tabela B.8). Assim resulta a seguinte lei de distribuição (equação (B.9)):  

 (B.9) 

Tabela B.8: Linha/Pista ferroviária.

Autores Lei de 
distribuição 

Valor médio 
(kN/m2) 

Coeficiente de variação 
(%) 

Sustainable Bridges (2007(b)) N - 10 

Network Rail (2006) - 1.419 - 
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Ações ferroviárias. Modelos de carga 

Tal como no parâmetro anterior, a informação sobre a incerteza associada às ações ferroviárias 

é muito escassa. De acordo com medições apresentadas pelo Sustainable Bridges (2007(a)) 

(Tabela B.9), a variabilidade das sobrecargas ferroviárias é quantificada por um coeficiente de 

variação igual a 10%. O modelo de cargas LM71, da norma EN 1991-2 (2003), apresenta como 

valor característico das cargas concentradas o valor de 250 kN e o valor de 80 kN/m para as 

cargas uniformemente distribuídas. De acordo com Cruz et al. (2008), estes valores 

característicos 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 distribuídas, 

respetivamente. A sua variação, segundo medições realizadas aquando o projeto europeu 

Sustainable Bridges, é quantificada por um coeficiente de variação de 10%, por meio de uma 

lei de distribuição Normal (Sustainable Bridges, 2007(b)). Assim, obtém-se a seguinte FDP 

(equações (B.10) e (B.11)):  

 (B.10) 

 (B.11) 

Tabela B.9: Ações.

Autores Lei de 
distribuição Valor médio (kN) Coeficiente de variação 

(%) 
Sustainable Bridges (2007(a)) N - 10 

Sustainable Bridges (2007(b)) N - 10 
 

Geometria 

De acordo com a informação apresentada por vários autores (Tabela B.10) sobre avaliações de 

segurança realizadas, apenas são estudados os arcos e a largura dos pilares. Relativamente ao 

arco, o valor médio é característica da própria ponte e, a incerteza associada à sua espessura é 

descrita por um coeficiente de variação igual a 10%. A sua largura (ou profundidade ou 

desenvolvimento transversal) é descrita por um coeficiente de variação igual a 5% e o valor 

médio igual, geralmente, à largura da ponte. Na presente análise, realizou-se um modelo 

bidimensional (2D) para a modelação da estrutura, não sendo contemplada a variação 

transversal da largura do arco. Em relação ao valor médio da espessura do arco, por consulta da 
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documentação de projeto, foi obtido um valor igual a 600mm. Foi utilizada a FDP Normal para 

descrever a variabilidade deste parâmetro (equação (B.12)):  

 (B.12) 

Em relação à largura dos pilares, apesar de vários autores (Sustainable Bridges, 2007(b); Casas, 

2011) indicarem a sua importância, não 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 variação igual ao coeficiente de variação empregue na descrição 

da variabilidade da espessura do arco. Assim, o valor da largura do topo dos pilares mais 

frequentes, denominados de pilares “genéricos”, é igual a 1460 mm, de acordo com o modelo 

fotogramétrico e com a documentação de projeto. A largura do topo dos pilares mais robustos, 

denominados de pilares “reis”, é igual a 3120 mm, de acordo com as medições realizadas e com 

a documentação de projeto. Para ambos os casos, adotou-se a lei de distribuição Normal e 

coeficiente de variação igual a 10% (equações (B.13) e (B.14)): 

 (B.13) 

 (B.14) 

Tabela B.10: Geometria.

Autores Lei de 
distribuição 

Valor médio 
(mm) 

Coeficiente de variação 
(%) 

Casas (2011) N - 10 

Proske & Gelder (2009) N - 10 

Sustainable Bridges (2007(b)) N - 10 
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ANEXO C 
Models are to be used but not to be believed. 

(Modelos são para ser usados mas não para ser considerados.) 
Henry Thiel 

 

 

Análise de sensibilidade 

Apresenta-se neste anexo os resultados da análise de sensibilidade realizada no capítulo 4 

(Tabelas C.1, C.2, C.3, C.4, C.5, C.6, C.7, C.8, C.9, C.10 e C.11): 
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Alvenaria

Tabela C.1: Valores do estudo paramétrico relativos ao peso volúmico da alvenaria.

Peso volúmico (kN/m3) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 à resistência à compressão da alvenaria. 

Resistência à compressão (MPa) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 volúmico do enchimento.

Peso Volúmico (kN/m3) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 ângulo de atrito do enchimento.

Ângulo de atrito (º) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 à coesão do enchimento.

Coesão (kPa) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 2,877 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 volúmico do balastro.

Peso volúmico (kN/m3) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 ferroviária 

Tabela C.8: Valores do estudo paramétrico relativos à sobrecarga/peso da linha ferroviária. 

Sobrecarga da linha/pista ferroviária (kN/m2) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 à backing height (altura de alvenaria 
sobre os pilares e encontros). 

Backing height (mm) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 à espessura do arco.

Espessura do arco (mm) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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 à largura do topo dos pilares 
“genéricos”. 

Largura do topo dos pilares “genéricos” (mm) 

Valor médio (k) Fator carga de 
colapso ( ) k/k0 / 0 

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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Seguem-se, também, valores para as medidas de importância (Tabela C12), calculadas através 

da expressão (4.16): 

Tabela C.12: Resultados das medidas de importância.

Parâmetros 
materiais 

Alvenaria  

Parâmetro Medida de 
importância (%) 

Medida de 
importância 

normalizada (%) 
Peso volúmico 6,924 44,48 

Resistência à compressão 2,156 13,85 

Coeficiente de atrito entre 
blocos 0,036 0,23 

Enchimento  

Parâmetro Medida de 
importância (%) 

Medida de 
importância 

normalizada (%) 
Peso volúmico 7,099 45,61 

Ângulo de atrito 2,909 18,69 

Coesão 0,006 0,04 

Balastro/Pista  

Parâmetro Medida de 
importância (%) 

Medida de 
importância 

normalizada (%) 
Peso volúmico 4,671 30,01 

Peso da pista 8,297 53,31 

Parâmetros 
geométricos 

Geometria  

Parâmetro Medida de 
importância (%) 

Medida de 
importância 

normalizada (%) 
Backing height 6,199 39,82 

Largura dos pilares 13,811 88,73 

Espessura do arco 15,565 100,00 

 

 

 


