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RESUMO

A presente dissertacdo foi desenvolvida com dois
objetivos fundamentais, compreender e estudar o
comportamento estrutural de um edificio monumental
com superestrutura em alvenaria e estudar os processos
construtivos utilizados nesse tipo de construcdes.

A igreja de Santa Engrdcia, atual Pantedo Nacional, pela
sua dimensdo, pela sua histéria peculiar e, ainda, por ser
possivel aceder ao processo construtivo da sua ctipula em
betdo armado, realizada em 1960, apresentava-se como
um excelente caso de estudo para a presente dissertacao.
Aintencdo inicial de estudar a interacao entre a estrutura
nova, em betdo armado, e a existente, em alvenaria,
assim como o comportamento estrutural da sua cipula,
foram pontos de partida para um estudo mais alargado:
o comportamento de ctipulas, em geral, e do edificio, em
particular.

Analisaram-se ctlpulas esféricas sujeitas ao seu peso
proéprio, através de modelos numéricos, tendo em conta
a possibilidade da existéncia de aberturas no topo e de
lanternins. Foram avaliadas as tensdes meridionais e
circunferenciais dos modelos, analisando a possibilidade
de fendilhagao para o peso proprio e para variacoes de

temperatura impostas.

No caso de estudo, o edificio do Pantedo Nacional, foi
realizado um modelo numérico, com elementos finitos
de comportamento elastico linear, para analisar o seu
funcionamento estrutural. Foram, ainda, realizadas
andlises estaticas para a acao do peso proprio, e analises
dindmicas, impondo-se a estrutura a acdo sismica
regulamentar (definida no EC8). Através destas andlises
foi avaliada a sequranca da estrutura para as agdes
graviticas e para eventos sismicos tendo em conta as
zonas de tensdes maximas.

Palavras-Chave: Betdo armado; Alvenaria; Pantedo
Nacional; Andlise Estrutural; Cipula; Anadlise Elastica

Linear.
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LISTA DE UNIDADES,
SIGLAS E SIMBOLOS

Na realizacdo do presente trabalho, utiliza-se a sequinte

notacao:
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m? Area

m, cm, mm Comprimento
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kN/m3 Peso volimico
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S Tempo
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kPa; MPa
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CF Fator de confianca
CG Centro de gravidade
CP Carga permanente
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DGPC Direcdo Geral do Patriménio Cultural
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ELS
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LC
LNEC
MED
MEF
NP

NTC
OPCM

SC
SIPA

SRSS

TRF

Eurocédigo

Estado Limite de Servico

Estado Limite Ultimo

Fast Fourier Transform

Instituto de Gestao do Patriménio
Arquitecténico e Arqueolégico

Instituto Portugués do Patriménio
Arquitecténico

Instituto Superior Técnico

Nivel de Confianca

Laboratério Nacional de Engenharia Civil

Método dos Elementos Discretos

Método dos Elementos Finitos

Norma Portuguesa

Norme Tecniche per le Costruzioni

Ordinanza del Presidente del Consiglio
del Ministri

Sobrecarga

Sistema de Informacao para o Patriménio
Arquitecténico

Square Root of Sum of Squares -
Raiz Quadrada da Soma dos Quadrados

Transformada Rapida de Fourier




siMBOLOS

A
Agq
CF
Cu
E
Fy

[
No

Qi

Rk
Rm

Sa(T)

Smax

Ts
Tc
To

VEd
VRrd

dg

dgR

Area
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Forca de corte basal
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Momento fletor

Esforco Axial

Esforcos circunferéncias

Esforcos meridionais

Peso préprio

Valor caracteristico da acdo variavel i

Raio

Resisténcia caracteristica

Resisténcia média

Coeficiente do solo

Espectro de calculo (para analise elastica)
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a superficie de um terreno

ds

fc
fck

fc‘tm

I'rRd

P2,i

Aceleracdo espectral devido ao sismo

Dimensao da base de apoio

Excentricidade

Resisténcia a compressao

Valor caracteristico de resisténcia a
compressao

Valor médio da tensdo de rotura a tracao
do betdo

Aceleracdo da gravidade
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1.1.
ENQUADRAMENTO GERAL
E MOTIVAGAO DO ESTUDO

0 patriménio cultural edificado, em particular os monu-
mentos histéricos, apresentam-se para as geragoes futu-
ras como uma valiosa heranca. Neste sentido, é impor-
tante garantir a sua preservacao e conservacao. Na sua
grande maioria os monumentos foram construidos com
estruturas em alvenaria e madeira. Estas foram construi-
das maioritariamente através do recurso de estruturas
arqueadas (arcos, abébadas e ctipulas) para vencer vaos.

A alvenaria tem a particularidade de apresentar uma
resisténcia a compressao razoavel que, juntamente com o
atrito entre as aduelas, lhe permite garantir o equilibrio
necessario a estrutura. No entanto, a sua resisténcia a
tracdo (e flexdo) é muito reduzida, praticamente nula.
Com o aparecimento de novos materiais na construcao,
nomeadamente o aco e o betdo armado, as estruturas de
alvenaria perderam a sua importancia, sendo substituidas
por estes materiais mais recentes.

No Pantedo, o caso de estudo da presente disserta-
cdo, é possivel identificar os dois tipos de materiais men-
cionados — a alvenaria e o betdo armado — sendo estes
aplicados em diferentes épocas. Na parte original do edi-
ficio, realizada a partir do século XVII, toda a estrutura é
constituida por alvenaria de pedra. No entanto, o edificio
manteve-se inacabado por um longo periodo, faltando a
realizacao da sua ctpula. Na finalizacao da construcao do
edificio, ja no século XX, foi utilizado o betdo armado e
recorreu-se a técnicas construtivas mais recentes. Este
sistema construtivo, em betdo armado, foi, também,
incorporado na ligacdo entre a estrutura existente e a

estrutura a construir.

Apesar da diversidade de sistemas construtivos pre-
sentes no Panteao Nacional, observam-se, predominante-
mente, as estruturas arqueadas, quer no corpo estrutural
existente, que apresenta meias abébadas em alvenaria
de pedra, quer na construcao recente que apresenta uma
cipula — de duas cascas — de betdo armado. Assim, para
perceber o funcionamento estrutural do edificio do caso
de estudo, foi indispenséavel o estudo dos conceitos do
funcionamento e dimensionamento aplicados as estrutu-
ras arqueadas e as estruturas de alvenaria. Neste sentido,
salienta-se a importancia do conceito de linhas de pres-
soes de uma estrutura arqueada e a metodologia analitica
da Teoria das Membranas, que contribuiram para uma
melhor compreensdo dos resultados obtidos com as ana-
lises numéricas.

A auséncia de estudos sobre o funcionamento estru-
tural do monumento do Pantedao Nacional, tanto a nivel
da acdo estdatica como dinamica, motivou a realizacao
do presente estudo. Dada a dimensao cultural do monu-
mento, e a consciéncia da elevada perigosidade sismica
da cidade de Lisboa, surgiu a necessidade de andlises de
maior detalhe sobre o comportamento da estrutura face a
este tipo de fendmenos. Salienta-se o facto de a estrutura
existente, incompleta (i.e., sem cipula), ter permanecido
intacta com o terramoto de 1755. Contudo, o efeito da
ctipula em betdo armado, na resposta sismica do monu-
mento, nao é conhecido, sendo necessério avalid-lo.

A avaliacdo da vulnerabilidade sismica numa estru-
tura como a do Pantedo Nacional é complexa, pois existe,
ainda, uma lacuna na requlamentacgao em vigor relativa-
mente a este tipo de estruturas. A andlise estrutural do
monumento permite, igualmente, adquirir um conheci-
mento do funcionamento da estrutura para a acao do seu

peso préprio, possibilitando, identificar zonas criticas,



suscetiveis ao aparecimento de fissuras, com necessi-
dade, ou ndo, de reforco estrutural.

Por dltimo, importa referir que com este trabalho, se
pretende ainda compilar um conjunto de informacoes de
carater histérico, recolhidas em diversas fontes, nome-
adamente a descricdo das varias fases do seu processo

construtivo.

1.2.
OBJETIVOS PRINCIPAIS
E METODOLOGIA DA DISSERTAGAO

A presente dissertacao tem como objetivo principal com-
preender e estudar o comportamento estrutural de um
edificio monumental - o Pantedo Nacional. 0 percurso
histérico que este monumento apresenta, a histéria e pro-
cesso de construcdo da mais recente estrutura - a cipula
em betdo armado - bem como a interacdo e compatibili-
dade entre a estrutura nova de betdo armado com a estru-
tura antiga em alvenaria de pedra suscitam o interesse de
estudar esta estrutura, de identidade singular. Pretende-
-se compreender o comportamento da estrutura a partir
de andlises estatica e sismica, com recurso a criacdo de
modelos numéricos de elementos finitos de comporta-
mento elastico linear. Para a realizacao deste estudo foi
necessario realizar um estudo prévio para compreender as
diferentes temdticas que envolvem a analise de um edifi-

cio com estas caracteristicas, nomeadamente:

1. Estudar o comportamento de estruturas
arqueadas em alvenaria, bem como dos
respetivos conceitos e metodologias de

dimensionamento.

2. Estudar o enquadramento histérico do caso
de estudo, o Pantedo Nacional, bem como
0 processo construtivo da ctipula em betdo
armado.

3. Analisar o funcionamento estrutural de
estruturas arqueadas tridimensionais, através
de métodos analiticos, bem como pela aplicacdo

de modelos numéricos.

Para a compreensdo das temdticas definidas, com
a finalidade de conhecer a caracterizacdao do funciona-
mento estrutural destas estruturas, realizou-se, inicial-
mente, um estudo bibliografico de forma a dominar os
conceitos e metodologias de dimensionamento das estru-
turas arqueadas e dos edificios em alvenaria. No que res-
peita ao estudo do Pantedo Nacional, houve, também, a
necessidade de pesquisas com recurso aos arquivos his-
téricos e visitas ao monumento, que possibilitaram uma
melhor compreensao do edificio. Para a analise do funcio-
namento estrutural foi utilizado o Método dos Elementos
Finitos, com elementos de comportamento elastico linear,
através do programa de calculo SAP2000 (SAP2000°%).

Numa primeira fase, realizou-se uma analise estatica,
avaliando o desempenho da estrutura face a acdao do seu
peso préprio, bem como o efeito da estrutura de betdo
armado construida posteriormente sobre a estrutura em
alvenaria de pedra.

Numa segunda fase, procedeu-se a andlise dinamica
tridimensional, por espectro de resposta, tendo como
referéncia os requisitos regulamentares de acordo com a
regulamentacao europeia - Eurocédigo 8 (EC8-1, 2004).
Foram avaliadas as zonas criticas da estrutura, onde ocor-
reram concentracoes de tensoes, procedendo a verifica-

cao de seguranca das mesmas.



Para a calibracdo do modelo numérico utilizado, para
simular o comportamento da estrutura, foram efetuados
ensaios in situ de caracterizacdo dinamica, cujos resulta-

dos sdo, também, apresentados neste documento.

1.3.
ESTRUTURA E ORGANIZAGAO
DO DOCUMENTO

A presente dissertacao encontra-se dividida em seis capi-
tulos, os quais se apresentam de seqguida.

No presente capitulo (Introdugdo), enquadra-se o
tema abordado no contexto da Engenharia Civil e refere-se
a motivacgao para a realizacao deste estudo. Apresentam-
-se, também, os objetivos principais e a metodologia da
presente dissertacao, bem como a organizacao de todo o
documento.

No segundo capitulo (Estruturas arqueadas e edificios
em alvenaria), descreve-se a evolucdo das metodologias
de andlise estrutural utilizadas no estudo do comporta-
mento de estruturas arqueadas em alvenaria, bem como
no comportamento estrutural dos edificios em alvenaria.

No terceiro capitulo (0 edificio da Igreja de Santa
Engrdcia), efetua-se o enquadramento histérico do edi-

ficio do Pantedo Nacional, mencionando as fases que

tiveram influéncia na sua construcao, a evolucao da cons-
trucao do monumento e a descricao do processo constru-
tivo do mesmo.

No quarto capitulo (Andlise estrutural de cupulas),
realiza-se um estudo estrutural de cipulas esféricas, a
partir da Teoria das Membranas e da andlise numérica
através de modelos de elementos finitos. Com base no
estudo de uma ctipula esférica, estudou-se, também, o
efeito das aberturas e dos lanternins.

No quinto capitulo (Andlise estrutural do edificio do
Pantedo), realiza-se a analise estrutural do edificio do
Pantedo Nacional, efetuada através de um modelo numé-
rico de elementos finitos, com comportamento eldstico
linear. Estudou-se o efeito das acdes verticais na estru-
tura, geradas pelo peso préprio, bem como, os efeitos da
imposicdo da acao sismica regulamentar.

No sexto capitulo (Conclusdes), apresenta-se uma sin-
tese das principais conclusdes retidas na dissertacao e,
também, algumas notas finais sobre o trabalho realizado.

0 dltimo capitulo diz respeito a bibliografia que
serviu de referéncia a este trabalho.

Por fim, apresenta-se em anexo textos corresponden-
tes a descricao de algumas cipulas de referéncia no patri-
monio mundial, pecas desenhadas e os resultados obtidos
nas analises numéricas, que complementam a dissertagao

e auxiliam na leitura e compreensdo do estudo realizado.
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21,
INTRODUGAO

As obras do passado tém um papel importante na constru-
¢ao do conhecimento, constituindo uma linha de partida
para a melhor compreensdo do presente e preparacao do
futuro.

Assim, este capitulo tem como objetivo apresentar a
recolha de informacdo realizada, sobre as estruturas de
alvenaria, que permitiu um melhor conhecimento e com-
preensdo deste tipo de estruturas. A abordagem recaiu,
em estruturas arqueadas e de edificios antigos, recorren-
tes no sistema de construc¢ao em alvenaria.

Procurou-se estabelecer o enquadramento do estudo
das estruturas arqueadas de alvenaria, abordando a evo-
lucdo dos métodos de andlise estrutural aplicados nas
estruturas mencionadas.

Da mesma forma, pretendeu-se recolher informacoes
referentes a edificios antigos de alvenaria, através de um
levantamento histérico sobre este tipo de estruturas.
Pretendeu-se realizar uma caracterizagao geral deste tipo
de estruturas, fazendo-se a sintese dos aspetos mais rele-
vantes no seu comportamento global, tanto a nivel esta-

tico como dindmico.

2.2.
COMPORTAMENTO DE ESTRUTURAS
ARQUEADAS EM ALVENARIA

0 estudo do comportamento estrutural de estruturas
arqueadas de construcoes em alvenaria, revela- nos uma
evolucdo ligada ao desenvolvimento deste material - a

alvenaria. Devido ao facto de o sistema de construcdo em

alvenaria ter como caracteristicas uma fraca (quase nula)
resisténcia a esforcos de tracao e uma resisténcia a esfor-
cos de compressao razoavel (Gago, 2004), foi necessario
criar metodologias construtivas préprias. As estruturas
arqueadas, constituidas por alvenaria, apresentam um
comportamento de caracteristicas semelhantes a alvena-
ria: fraca resisténcia a a¢des de tracao e elevada resistén-
cia a agoes de compressao.

Desde muito cedo que a utilizagdo de estruturas
arqueadas era recorrente, nomeadamente para vencer
grandes vaos, dada a elevada capacidade de resistén-
cia a compressao deste tipo de estrutura. Do Periodo
Medieval ao Renascimento foram desenvolvidos estudos
e metodologias de andlise por forma a estipular regras
empiricas para o desenvolvimento destas estruturas.
Salienta-se o caso de regras estruturais e detalhes cons-
trutivos, bem como o dimensionamento de elementos da
estrutura, espessura das colunas, paredes e contrafortes.
No entanto, estas regras consistem em propor¢des geo-
métricas que serviam de regras estaticas, nao existindo
métodos de dimensionamento para as estruturas arque-
adas, levando a que todo o conhecimento fosse empirico,
tendo por base a tradicdo e a arte (Santos, 2014).

Com o Renascimento e até ao século XIX foram apa-
recendo as regras racionais, come¢ando-se a aplicar um
conceito de regras da mecanica ao comportamento de
arcos e abdbadas, passando a ter como base a razdo e a
ciéncia. Leonardo Da Vinci foi um dos responsaveis para
a ocorréncia desta mudanca, através de trabalhos realiza-
dos entre 1400 e 1499. Da Vinci, partindo de resultados
das suas experiéncias sobre arcos, enunciou, pela pri-
meira vez, dois principios, que seriam anos mais tarde
validados, sendo estes: i) «o mecanismo de colapso de um

arco de volta perfeita, carregado na chave, estd associado



a formagdo de cinco charneiras (rétula)»; ii) «um arco
ndo caird se a corda exterior ndo tocar o seu intradorsox»
(Santos, 2014, p13).

Leonardo Da Vinci procurou, igualmente, compreen-
der o impulso horizontal no arco, evidenciando a indi-
cacdo da localizacdo onde deve ser colocado um tirante,
de forma a absorver esta forca (o impulso horizontal), ao
nivel do arranque do arco (Lanca, 2006). Galileu, Newton,
Hooke e La Hire também realizaram estudos de arcos
recorrendo a aplicacdo da matemdtica e da mecanica.
Um estudo de referéncia foi realizado por Hooke, em 1675.
Este recorreu a uma corrente metdlica, suspensa, estando
fixa apenas nas pontas - catendria - para analisar o com-
portamento do arco. A geometria resultante da corrente
metalica suspensa, quando aplicada no arco, resulta
numa estrutura equilibrada. Hooke viria a ser o primeiro
a aproximar-se de um conceito que s6 surgiria anos mais
tarde - a linha de pressdes. No entanto, ndo conseguiu
concretizar a formulacdo matemdtica do seu teorema
(Gago, 2004; Santos, 2014).

Cerca de 20 anos mais tarde, em 1697, David Gregory
admitiu «que a catendria era a forma adequada para um
arco sujeito a ac¢do do seu peso proprio», afirmando ainda
que «quando um qualquer arco se mantém em equilibrio é
porque contém na sua espessura uma catendriax. Através
da analogia de Gregory a forca que atua sobre os encon-
tros do arco era possivel de se determinar com a catenaria,
sendo que a forca exercida para dentro pela corrente da
catendria é exercida igualmente pelo arco, mas para fora
(Gago, 2004, p. 25).

Aluz do conhecimento atual, através da analogia pro-
posta por Hooke, foi possivel verificar que a equacao que
descreve uma catendria é igualmente a expressio que

define o tracado dalinha de pressdes de um arco para a acao

do seu peso préprio. Ja no século XIX, entre 1830 e 1840,
de uma forma independente, Moseley (em Inglaterra),
Méry (em Franca) e Franz Gerstner (na Alemanha), introdu-
ziram ao estudo dos arcos dois conceitos novos, a «Linha de
Pressées» e a «Linha de Resisténcia» (Gago, 2004).

Em 1843, Moseley afirmou que para o equilibrio de
um arco se estabelecer, a linha de resisténcia teria de
estar contida na sua espessura e, tendo em conta a infi-
nidade de possibilidades para a posicao desta, a «ver-
dadeira» linha de resisténcia era a correspondente ao
impulso minimo no fecho do arco. No entanto, esta solu-
cdo corresponde a uma situacao limite, ndo sendo a linha
de resisténcia «real» (Gago, 2004).

Segundo Méry, o mecanismo de colapso de um arco
encontra-se no limite quando a linha de pressdes é tan-
gente ao «ponto superior do terco central da sec¢do do fecho
do arco e no ponto inferior do terco central na junta «em
rotura» nos rins do arco» (Gago, 2004, p. 41). Com esta deli-
neacdo dalinha de pressdes o problema passa a estar estati-
camente determinado. Méry sugeriu uma inclinacao de 60°
paraajunta em «rotura» nosrins de um arco circular sujeito
apenas ao seu peso préprio (Figura 2.1) (Gago, 2004).

Para a construcao das ctpulas da igreja da Sagrada
Familia em Barcelona, em 1883, Antoni Gaudi recorreu
a metodologias antigas, em particular a analogia entre a
catenaria e o arco (Figura 2.1). Anecessidade da aplicagao
destes métodos, no final do século XIX, demonstra que
a teoria da mecanica estrutural e a execucdo de projetos
ainda ndo estavam interligadas, nem mesmo para grandes
obras e com arquitetos de referéncia (Gago, 2004).

Numa estrutura arqueada bidimensional, o arco, a
organizacao e o rearranjo préprio dos blocos confere a sua
prépria estabilidade estrutural, existindo dois fatores prin-

cipais para garantir esta mesma estabilidade. 0 primeiro



FIGURA 2.1 Esquerda: método grafico de Méry. Direita: modelo de Gaudi para o dimensionamento de cdpulas através do método da catenaria
(adaptado de Gago, 2004).

resulta da criacdo de forcas de atrito originadas por tensdes
de compressao nas aduelas. Estas forcas impedem o desli-
zamento das aduelas e simultaneamente impedem o desen-
volvimento de tensdes de tracdo. O sequndo fator resulta
na localizacdo da linha de pressdes do arco (Georg, 2015).

Em 1953, Timoshenko referiu que as linhas de pres-
soes correspondem ao poligono que liga os centros de
pressoes de qualquer junta entre os elementos de alve-
naria (linha ACEG na Figura 2.2). Cada ponto na linha de
pressoes revela, portanto, «o ponto de aplicagdo da resul-
tante das tensdes nessa sec¢do e a sua tangente define a
dire¢do da forca resultante» (Gago, 2004, p. 60).

Quanto a definicdo de linhas de pressdes é sabido
que, para uma determinada carga atuante numa estrutura

arqueada, se a linha de pressdes permanecer no interior da

espessura da estrutura, esta estard em equilibrio. Deste
modo, no caso de a linha de pressdes equilibrada com as
cargas atuantes se localizar no interior do nicleo central de
todas as sec¢oes a estrutura estard totalmente comprimida.
Para as secgdes retangulares o nicleo central corresponde
ao terco central. 0 equilibrio ainda é possivel, embora
exista o aparecimento de fissuras, no caso de a linha de
pressdes sair do terco central, em determinadas zonas, no
entanto nao pode sair para o exterior das sec¢des. A rotura
das seccoes ocorre quando a linha de pressdes se situa no
exterior da espessura do arco, ou quando é atingido o valor
limite da tensao de compressao do material (Gago, 2004).
Devido aredundancia estaticanuma estruturaarquea-
da foi impossivel determinar a posicdo da linha de pres-

sOes num arco com uma dada geometria e sujeito a um



FIGURA 2.2 Esquerda: linha de pressdes, pelas definigoes de Timoshenko (Gago, 2004). Direita: posicdo da linha de pressoes devido a fissuragao
de um arco circular sujeito ao seu peso préprio: (a) limite minimo; (b) limite maximo (Heyman, 1995).

determinado carregamento. Contudo, foi possivel iden-
tificar diferentes linhas de pressdes compreendidas num
intervalo correspondente ao valor da espessura do arco.
Os limites de localizacao das possiveis linhas de pressao
sdo os valores maximos e minimos do impulso horizontal,
e sdo estes limites que definem a regido onde a linha de
pressao se pode localizar para as condicoes de equilibrio.
Uma medida de sequranca do arco € o valor do intervalo
entre as intensidades maximas e minimas do impulso
horizontal (Gago, 2004).

Para um arco circular, sujeito a acdo do seu peso pro-
prio, as situacgdes limites referentes aos impulsos horizon-
tais maximo (Hmax) e minimo (Hmin) estdo representa-
das na Figura 2.2.

Segundo Gago (2004), para o estudo de estruturas
arqueadas tridimensionais, nomeadamente de ctpulas,
o conceito de linha de pressdes, utilizado nas estruturas
bidimensionais, é generalizado para o conceito de super-
ficie de pressdes sujeita apenas a esforcos de compressao,
em equilibrio com as cargas atuantes. Esta superficie
deverd estar incluida, na sua totalidade, na espessura da
estrutura de forma a assegurar a estabilidade. Assim, os
teoremas da analise limite, particularmente, o teorema

estatico, permanecem validos.

Partindo dos principios desenvolvidos para a analise
de estruturas bidimensionais, a primeira metodologia apli-
cada ao estudo de estruturas arqueadas tridimensionais
(ctipulas) foi a da decomposicdo da estrutura tridimen-
sional em subestruturas bidimensionais, respetivamente
apoiadas. Contudo, o conceito de linhas de pressdes e os
teoremas de analise limite encontram-se presentes nestes
principios de aplicacao a estruturas arqueadas. Através dos
teoremas da analise limite, se as subestruturas forem esta-
veis, a estabilidade do conjunto tridimensional é garantida
(Gago, 2004; Santos, 2014).

2.3.
COMPORTAMENTO ESTRUTURAL DE
EDIFICIOS ANTIGOS EM ALVENARIA

A realizacdo de uma simulagdo numérica do funciona-
mento estrutural de uma estrutura de alvenaria revela
um elevado grau de complexidade, devido a nao lineari-
dade que esta estrutura apresenta. A argamassa consti-
tuinte na estrutura de alvenaria leva a uma resposta nao
linear por parte desta estrutura, mesmo quando sujeita a

um carregamento moderado, como € o caso das cargas de



servico. Isto levou a criacdo de varios modelos construti-
vos, sendo estes determinados através de diferentes graus
de complexidade. Hoje em dia, existe uma elevada varie-
dade de métodos de andlise, desde as metodologias classi-
cas da teoria da plasticidade até as formulacoes computa-
cionais com maior grau de desenvolvimento, (Gago, 2004;
Monteiro, 2012).

0 tipo de estrutura em analise, o conhecimento dos
dados a introduzir no modelo e o nivel de experiéncia do
analista sdo fatores importantes para a escolha do método
mais adequado para um dado estudo. Desta forma, é pos-
sivel obter resultados diferentes com a utilizacao de méto-
dos diferentes. Portanto, na escolha do método a utilizar
é importante escolher aquele que apresenta informacdes
de uma forma fidvel e com uma aceitavel margem de erro
(Gago, 2004).

Através de uma andlise ndo linear é possivel obter-
-se uma resposta da estrutura que melhor se aproxima da
realidade. Porém, exige uma caracterizacao mais refinada
da mecanica dos materiais e conduz a custos computacio-
nais mais elevados, ndo sendo a sua utilizagao a mais ade-
quada, ou possivel de utilizar na modelacdao numérica de
estruturas em alvenaria (Gago, 2004).

Na Figura 2.3 representa-se uma curva o-& ndo linear
referente a uma estrutura de alvenaria.

Numa analise eldstica linear considera-se que o material
tem como caracteristica um comportamento elastico linear,
apresentando uma resisténcia infinita tanto a tragdo como a
compressao. No entanto, numa estrutura de alvenaria existe
a formacdo de fissuras para niveis reduzidos de tensdo de
tracdo. Assim sendo, a escolha de um modelo elastico linear
deve ser tida com precaucao, optando-se por aplicar este
comportamento em estudos preliminares e realizar uma ana-
lise cuidada dos resultados obtidos (Monteiro, 2012).

fc

A analise elastica linear é o tipo de andlise mais usual
num estudo do comportamento estrutural de uma estru-
tura, porque, ndo sendo exigido um conhecimento deta-
lhado da caracterizacao dos materiais necessarios para
os dados a submeter ao modelo de andlise, conduz a um
modelo mais simplificado e a um menor tempo de corrida
computacional. Contudo, para a andlise de estruturas
antigas este método de analise ndo é o mais apropriado,
mas oferece uma grande ajuda para uma andlise inicial da
estrutura (Monteiro, 2012).

A analise nao linear é a abordagem mais correta para
a simulacao numérica do comportamento estrutural de
uma estrutura em alvenaria. Esta é a inica que possibi-
lita a obtencdo de uma resposta estrutural completa, for-
necendo informacdes referentes ao limite de cedéncia,
fendilhacao, plastificacdo e rotura. Com efeito, consiste
numa andlise de maior exigéncia (Monteiro, 2012).

Uma particularidade da alvenaria é a sua razoavel
capacidade de resisténcia a compressao. Porém, no que
se refere a resisténcia a tracdo, este tipo de estrutura

apresenta um ponto de singularidade devido a sua fraca



resisténcia. A ndo linearidade do comportamento meca-
nico de uma estrutura de alvenaria é condicionada pela
sua resisténcia a tragao praticamente nula. Esta particu-
laridade da estrutura de alvenaria conduz a uma elevada
complexidade na sua modelagao. No entanto, existe uma
vasta possibilidade de metodologias para a concecao da
simulacdo destas estruturas (Monteiro, 2012).

0 Método dos Elementos Finitos (MEF) é a técnica de
modelacdo que corresponde a metodologia mais simples
para a modelacao de estruturas de edificios antigos. Para
a realizacao da modelacdo através desta metodologia
recorre-se, em particular, aos elementos de viga, de laje,
ou de casca, para 0s quais se considera um comportamento
elastico linear, que representam as componentes estru-
turais de um edificio, nomeadamente, pilares, paredes,
pavimentos, arcos, ctipulas, etc. Com o objetivo de simu-

lar, de uma forma simplificada, os efeitos dos materiais nao

lineares, em algumas situagdes, sao adicionadas, artificial-
mente articulacoes ou médulos de elasticidade reduzidos.
No caso de estruturas com uma complexidade elevada, a
utilizacdo de modelos simplificados de analise, é uma boa
alternativa, permitindo a obtencdo de informacdes tteis
sobre a estrutura em estudo (Figura 2.4) (Gago, 2004).
Deste modo, uma estrutura de alvenaria é modelada
de uma forma homogénea, sendo constituida por um
determinado nivel de refinamento, e consequentemente,
por um considerdvel nimero de graus de liberdade.
No caso de estruturas com um grau de complexidade
acrescido ou de grande dimensao, a maior dificuldade
na utilizacao deste método (MEF) é a geracdo da prépria
malha. Contudo, recorrer a uma modelacao nao linear leva
auma andlise muito demorada e a necessidade de um ele-
vado conhecimento por parte do analista. Assim sendo,

recorre-se a utilizacao de modelos elasticos lineares como

FIGURA 2.4 Modelos de elementos finitos com comportamento eldstico linear. Esquerda: Basilica de Santa Sofia em Istambul (Croci, 1998).
Direita: fachada completa da Basilica de Sao Pedro em Roma (Macchi, 2001).



FIGURA 2.5 Aplicacdo do método dos elementos discretos na analise sismica de estruturas de Alvenaria: modo de colapso longitudinal do troco

do aqueduto das Aguas Livres de Lishoa (Azevedo & Sincraian, 2000).

alternativa a analise nao linear, devido a complexidade na
concecao e implementacao dos modelos, bem como a difi-
cilinterpretacao dos resultados obtidos (Monteiro, 2012).

Analogamente aos elementos finitos, o Método dos
Elementos Discretos (MED), utilizado na modelagdo de
estruturas de alvenaria, tem a particularidade de permitir
a ocorréncia de deslocamentos e rotacdes finitas entre os
varios corpos, até mesmo a sua separacdo. Este método
destaca-se comparativamente aos modelos ndo lineares de
elementos finitos, por conferir maior informacao quanto ao
posicionamento dos contactos entre os elementos discretos
no decorrer da andlise (Santos, 2014; Gago, 2004).

0 Método dos Elementos Discretos (MED), embora
tenha sido desenvolvido para a andlise estatica e dina-
mica de estruturas descontinuas’, teve uma aplicacdo ini-
cial por Peter Cundall no ambito da mecanica das rochas
(Figura 2.5) (Santos, 2014).

1 Um meio descontinuo é caracterizado pela existéncia de interfaces e contac-
tos entre corpos discretos que constituem a estrutura (Gago, 2004).

2.4.
CONCLUSOES DO CAPITULO

Neste capitulo estudaram-se métodos de andlise estrutural
em estruturas arqueadas, sintetizando-se a contribuicao de
vdrios autores que, ao longo dos anos, manifestaram o seu
interesse pelo estudo de estruturas arqueadas. No entanto,
no que respeita a estas estruturas ainda existem incerte-
zas quanto ao seu funcionamento estrutural e aos métodos
a adotar para a verificacdo de estruturas mais complexas
(Santos, 2014).

E de salientar a utilizaco de regras empiricas com base
em proporcdes geométricas e no conhecimento tradicio-
nal, realizadas desde a Epoca Medieval ao Renascimento,
que resultaram em estruturas grandiosas, a maior parte
delas atualmente em funcionamento (Santos, 2014). Até ao
inicio do século XX, estas regras foram a base de teoremas
com maior conhecimento matematico e mecanico.

Ja no século XX, através de trabalhos de Heyman,
surgiu a aplicacdo da teoria da andlise limite no estudo

da estabilidade das estruturas arqueadas. Deste modo,



devido a sua simplicidade de aplicacdo, atualmente a
analise limite, assume-se como uma estratégia de analise
muito dtil (Santos, 2014).

0 conceito de linha de pressdes estd na base dos méto-
dos graficos e analiticos do arco, sendo que a localizagao
da linha de pressdes no interior das seccoes transversais
determina a avaliacdo da estabilidade da estrutura arque-
ada. Para a estrutura arqueada bidimensional, se a linha
de pressdes se localizar no interior do terco central de
cada seccdo transversal, a estrutura estd totalmente com-
primida. Porém, para garantir a estabilidade da estrutura
é suficiente que a linha de pressdes se localize no interior
das seccOes transversais (Gago, 2004).

Em estruturas tridimensionais o conceito de linhas de
pressdes passa para o conceito de superficie de pressoes,
sendo a metodologia analitica indicada para o estudo destas
superficies a Teoria das Membranas. Esta teoria por ser esta-
ticamente determinada conduziu a determinacgdo de solu-
¢Oes estaticamente equilibradas, que possibilitaram conclu-
soOes relativas ao comportamento das estruturas arqueadas
tridimensionais. Na aplicagdo desta teoria a uma ctipula, foi
possivel identificar as zonas tracionadas que representavam
as linhas de fratura nas estruturas reais (Gago, 2004). Esta
teoria serd abordada com maior detalhe no subcapitulo 4.2.1
relativo a Teoria das Membranas na andlise de ctipulas.

No que respeita ao estudo do comportamento de estru-
turas de alvenaria, através das evolucdes computacionais
surgiu uma vasta possibilidade para arealizacao da modela-
cdo das estruturas, tanto a nivel de elementos finitos como
de elementos discretos. Na aplicacao de elementos finitos
é possivel reproduzir o comportamento elastico linear de
uma estrutura, avaliar a fendilhacdo, o esmagamento e o
seu colapso, sendo uma eficiente opcdo no caso de estrutu-

ras de complexidade acrescida (Lanca, 2006).

Por sua vez, a modelacdo com elementos discretos pos-
sibilita deslocamentos elevados e rotacoes com destaca-
mentos, revelando-se num método de aplicacao adequado
na avaliacdo do comportamento de estruturas de alvenaria
até ao seu colapso (Lanca, 2006). Tendo em conta as carac-
teristicas de uma estrutura de alvenaria, nomeadamente a
suando linearidade, consequente da sua reduzida resistén-
cia a tracdo, da sua insuficiente resisténcia ao corte e da
presenca de descontinuidades entre os elementos, a mode-
lagdo através de elementos discretos demostrou-se apro-
priada para este tipo de estruturas (Santos, 2014).

Assim sendo, a metodologia mais simples para a reali-
zacao damodelacdo de uma estrutura consiste na utilizacao
de modelos de elementos finitos continuos com compor-
tamento elastico linear. Por forma a obter um modelo que
se assemelhe, de uma forma aproximada, a estrutura real,
nomeadamente aproximar as caracteristicas nao lineares
dos materiais, introduzem-se propriedades mecanicas dos
materiais ao modelo com algumas alteracdes impostas pelo
analista. Esta metodologia confere uma interpretacao qua-
litativa da resposta do comportamento real da estrutura,
embora seja de uma forma aproximada (Gago, 2004). Esta
estratégia de modelacao, sera utilizada nos capitulos 4 e5
com o objetivo de estudar o comportamento de ciipulas e da
estrutura do Pantedo Nacional, através da andlise estatica
eldstica linear e da analise dinamica eldstica linear.

Salienta-se, no entanto que os modelos numéricos neces-
sitam de estudos de caracterizagdo dos materiais a utilizar e de
uma calibracao de modo a realizar-se uma andlise mais rigo-
rosa da verificacdo de seguranca das estruturas em alvenaria.
Por vezes, a falta de informacdo das estruturas antigas e a
indisponibilidade de resultados experimentais que qualificam
as propriedades mecanicas dos materiais levam a uma dificul-

dade acrescida na caracterizacdo dos mesmos (Santos, 2014).
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3.
INTRODUGAO

Tendo esta dissertacdo como objetivo o estudo do edifi-
cio do Pantedo Nacional, realizou-se um levantamento
dos documentos disponiveis sobre o monumento e sobre
estruturas similares de referéncia. Numa primeira fase,
estudaram-se quatro ctipulas de referéncia no patriménio
mundial que tiveram um papel importante no edificio em
estudo, influenciando, a nivel arquiteténico e estrutu-
ral, a concecao das diversas etapas do projeto. 0 estudo
destas quatro ciipulas encontra-se no Anexo A.

Seguidamente, foi realizada uma analise mais deta-
lhada da evolucdo da construcdo do monumento, efe-
tuando-se o enquadramento cronolégico dos varios acon-
tecimentos, desde o inicio, quando era apenas destinado
a fins religiosos, até ao término da sua edificacao.

Atendendo a que o Pantedo Nacional permaneceu
inacabado durante um longo periodo, faltando para a
sua conclusao a construcao da ctpula na nave central,
apresentou-se neste capitulo, as diversas propostas apre-
sentadas para a conclusao do monumento, tendo em vista
a construcao de uma ctpula. De sequida, abordou-se com
maior detalhe a proposta escolhida, sintetizando-se os
aspetos arquiteténicos relevantes desta.

Por dltimo, de forma a compreender a realizaciao da
conclusao do edificio, foi avaliado todo o processo cons-
trutivo, fazendo-se a caracterizacao do tipo de constru-
cdo utilizado e dos materiais empregues. Desta forma,
pretendeu-se contribuir para uma melhor compreensao

da construcdo existente no Pantedo.

3.2.
A EVOLUGAO DO MONUMENTO:
PANTEAO NACIONAL

Este subcapitulo foi realizado com base na informacao
existente no livro «Obras de Santa Engracia - 0 Pantedo
Nacional» (Aradjo, Melo & Neto), e com informacdes his-
téricas e cronolégicas existentes no site do SIPA, Sistema
de Informacdo para o Patriménio Arquitecténico (SIPA,
2017).

No inicio da sua construcao, o monumento que atual-
mente é o Pantedo Nacional destinava-se a ser a Igreja de
Santa Engrdcia, edificio projetado para o culto religioso.
Ahistéria deste monumento remontaa 1570, quando, com
a criagao da nova pardéquia de Santa Engracia, D. Maria,
dltima filtha do rei

D. Manuel e da rainha D. Leonor, mandou construir a
primeira igreja situada neste local. Uma obra do Arquiteto
Jerénimo de Rudo, da qual ndo restam vestigios.

Em 1632, no reinado de Filipe III, iniciou-se a cons-
trucdo da sequnda igreja, a cargo do arquiteto Mateus
do Couto. Apés a Restauragdo (1640), as obras passaram
a realizar-se a um ritmo lento, consequéncia da divisao
politica dos fidalgos da Irmandade, ficando estas para-
das aquando a morte do arquiteto, em 1644. Em 1681, a
construcao foi entregue a Mateus de Couto, sobrinho do
anterior arquiteto, também ele com este nome. Nesse
mesmo ano, a 19 de fevereiro, deu-se o desabamento da
capela-mor que arrastou parte das antigas paredes da pri-
mitiva igreja quinhentista e, a 17 de setembro, pela Mesa
da Irmandade, foi aprovado o projeto do mestre pedreiro
Jodo Antunes para a constru¢do na nova igreja (projeto
da estrutura atual do monumento). A ceriménia solene do

lancamento da primeira pedra da igreja atual, edificada



de raiz pelo principe D. Pedro, ocorreu a 31 de agosto de
1682.

0 projeto do mestre Joao Antunes é diferenciado por
ter uma planta centralizada, em cruz grega e, ainda, por
ter paredes exteriores ondulantes que unem os quatro
bracos de igual dimensdo e que sdo marcadas nos cantos
por torredes, tendo propor¢des e escalas com referéncias
italianas.

As paredes do edificio ergueram-se até a cimalha real,
no final da primeira década do século XVIII, originando
a sua peculiar forma ctibica. Em 1712, com a morte do
mestre Jodo Antunes, o monumento estava inacabado,
faltando construir a cobertura, os acabamentos interiores
e outros elementos menores. Nesta altura, comecgaram a
surgir, também, incertezas quanto a robustez da parede

do alcado principal para suportar o peso da cipula. De

forma a assegurar a robustez desta parede, o francés

Du Verger sugeriu a execuc¢ao de quatro contrafortes na
fachada principal. Todavia, apesar desta intervencao de
execucao deste reforco estrutural, a obra permaneceu
inacabada.

Com a construcdo do Convento de Mafra, as obras
da Igreja de Santa Engrdcia pararam, entre 1747- 1763,
construindo-se uma cipula de estrutura em madeira para
cobrir a igreja, permanecendo assim até aos anos 60 do
século XX.

Apesar de sofrer o terramoto a 1 de novembro de 1755,
a igreja nao sofreu grandes estragos. Em 1837, na Corte
Constituinte, Mariano Franzini considerou apropriada a
adaptacdo da igreja de Santa Engrdcia a Pantedo. Para a
conclusao do monumento idealizou-se a construcao de
uma cipula para a cobertura, tal como no Pantedo Fran-
cés, e com configuracdo arquiteténica semelhante a do

Pantedo de Roma.

FIGURA 3.1 Igreja de Santa Engracia em 1960.
Esquerda: exterior da igreja. Direita: clpula
metadlica provisdria vista pelo interior.
SIPA.FOT0.00505696 / SIPA.FOT0.00505763



Aigreja inacabada foi cedida ao Ministério da Guerra,
que a entregou a Direcdao-Geral de Artilharia, na sequnda
metade do século XIX. O edificio passou a ser usado para
dep6sitos de sucata, de carvao, de areias e outros arti-
gos necessarios para as fabricas localizadas no Campo de
Santa Clara. Por esta altura foi construida uma estrutura
provisoria para a abertura no zimbério, sendo esta estru-
tura em chapa de ferro e vidro (Figura 3.1).

A 16 de junho de 1910, a igreja passou a ser classi-
ficada como Monumento Nacional. Apesar desta classifi-
cacdo, o edificio foi entreque ao Depdsito Central de Far-
damento, passando a funcionar como fabrica de cal¢ado.
Esta ocupacao militar perdurou até 1954.

Apesar de em 1837 ser considerada a adaptacdo da
igreja a Pantedo, ela s6 recebeu a condicdo de Panteao
Nacional a 29 de abril de 1916, sendo tomadas medidas
para arecuperacao da estrutura existente e construcao da
ctipula em 1956. De entre varias propostas entregues para
a conclusdao do monumento, foi a proposta do arquiteto
Luis Amoroso Lopes a escolhida para prosseguir as obras
da conclusdo do monumento. Estas decorreram entre os
anos de 1960 e 1966, sendo o engenheiro Edgar Cardoso
o responsavel pelo estudo estrutural e pela orientagao
das obras da construcdo da ctipula em betdo armado
(Figura 3.1).

3.3.
PROPOSTAS DE CUPULAS PARA
A CONCLUSAO DO PANTEAO

Este subcapitulo foi realizado com base na informacao
existente no livro «Obras de Santa Engracia — 0 Panteao

Nacional» (Aratjo, Melo & Neto).

Em 1956, foram sete os arquitetos que entregaram
estudos com propostas para a conclusao do monumento,
sendo estes convidados pelo ministro das Obras Publicas,
Arantes de Oliveira. Atualmente, apenas sdo conhecidas
as propostas de quatro deles - Anténio Lino, Joaquim
Areal e Silva, Raul Lino e Luis Amoroso Lopes - estando os
seus estudos guardados em arquivos publicos.

Anténio Lino apresentou duas propostas com a
auséncia de interligacao entre elas. A primeira consistia
na construc¢ao de uma ctpula e duas torres, a segunda, na
realizacdo de uma cobertura rebaixada em ferro e vidro.

Joaquim Areal e Silva propds a construcao de uma
cipula com a exploracdo da arquitetura de influéncia
romana seiscentista, ndo recorrendo as torres na fachada.

Raul Lino apresentou uma proposta cujo desenho da
cipula se aproxima do coroamento da igreja de Sao Luis
dos Invalidos, em Paris. Esta proposta tem como finali-
dade complementar e acrescentar o indispensavel para
finalizar a obra do monumento.

0 arquiteto Luis Amoroso Lopes, da Direcao-Geral dos
Edificios e Monumentos Nacionais, apresentou duas pro-
postas, sendo estas marcadas por perspetivas diferentes
e, ainda, tendo a ctipula da Basilica de Sao Pedro, no Vati-
cano, como referéncia. Na primeira proposta, Amoroso
Lopes viu 0 monumento como uma estrutura por finali-
zar, o que lhe permitiu toda uma liberdade criativa, apre-
sentando um projeto com a inclusao de torres nos cantos
do monumento. Na segunda proposta, o edificio foi con-
siderado como estrutura para restauro e, nesse sentido,
tentou minimizar as intervencoes construtivas realizando
apenas o necessario para permitir a utilizacao do edificio.
Desta forma, apresentou como proposta o acabamento da
cobertura do terraco com a construcao de uma ciipula,

mas nao considerou a criacao de torres.



3.4.
A PROPOSTA FINAL PARA
A CUPULA DO PANTEAO

Este subcapitulo foi realizado com base na informacao
existente no livro «Obras de Santa Engracia — 0 Panteao
Nacional» (Aradjo, Melo & Neto), informacdes recolhidas
através da Dr.2 Isabel Melo, em visitas ao Pantedo, e em
pecas desenhadas da solucdo proposta, pegas estas exis-
tentes no Pantedo Nacional e na biblioteca do SIPA, no

Forte de Sacavém.

Foi o principio subjacente a segunda proposta de
Amoroso Lopes que lhe valeu um convite a melhora- la e,
posteriormente, concretiza-la, no projeto de conclusao
do monumento. Amoroso Lopes elaborou novos dese-
nhos, particularmente da ctpula, tendo antes realizado
uma viagem de estudo por Espanha, Franca e Itdlia, onde
obteve fortes referéncias para a elaboracdo do projeto
final (Aratjo, Melo & Neto).

A proposta apresentada pelo arquiteto para o projeto
da ctpula, consistiu numa estrutura em betao armado, com

as mesmas caracteristicas de acabamentos da estrutura
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FIGURA 3.2 Projeto de Luis Amoroso Lopes. Esquerda: alcado principal, 1956. Direita: corte ao nivel do terrago, 1958.

Fonte: SIPA (DES.00013896 e DES.00543186).



existente, possibilitando uma harmonia na totalidade do
monumento. A direcdo técnica para a construcao da ctipula
foi constituida pelo arquiteto Amoroso Lopes e pelo enge-
nheiro Edgar Cardoso, ficando este responsavel pelos calcu-
los de estabilidade e resisténcia da estrutura.

A Figura 3.2 apresenta com maior detalhe a referida
proposta da ctipula de conclusdo do Pantedo, que consiste
num corpo cilindrico e duas cipulas no topo com lanter-
nim. 0 corpo cilindrico é composto por duas camadas.
A exterior é constituida por oito pilares de betdao armado
e colunas em pedra ligadas no topo por um arco em pedra,
sendo estes elementos verticais distribuidos por uma
superficie cilindrica. A parte interior é constituida por
oito pilares de betdo armado e fechada com paredes de
alvenaria de tijolo, alvenaria de pedra de cantaria e pare-
des de betdao armado, apresentando uma configuragdo
cilindrica e dispondo de grandes aberturas nas janelas.

As duas ctipulas alinhadas pelas duas camadas do
corpo cilindrico separam-se deste por um lintel de betao
armado. No topo destas existe uma abertura onde esta
localizado o lanternim. Este, por sua vez, é constituido por
oito pilares de betdo armado que conferem a ligagao entre
a ctipula interior e a exterior, provocando, desta forma,
uma distribuicao das cargas provenientes do lanternim
pelas duas cipulas. Na superficie externa da cipula exte-
rior, existem arcos, trabalhados a pedra de cantaria, ali-
nhados com os pilares de betdo armado, também estes
revestidos a pedra de cantaria.

Apesar da proposta apresentada pelo arquiteto Luis
Amoroso ser uma estrutura de betdo armado, a aplicacdo
do revestimento em pedra de cantaria em toda a envol-
vente interior e exterior da estrutura origina uma ver-
dadeira homogeneizagao entre a estrutura existente e a

proposta de construcao.

3.5.
O PROCESSO CONSTRUTIVO

Para a realizacdo deste subcapitulo, que envolve o estudo
do processo construtivo da finalizacdo do monumento,
foi necessaria uma andlise detalhada das pegas desenha-
das, do arquiteto Luis Amoroso Lopes e do engenheiro
Edgar Cardoso, das fotografias do periodo de construcéo,
disponiveis no site do SIPA (SIPA, 2017), dos elemen-
tos existentes na biblioteca do SIPA (Forte de Sacavém)
e dos elementos fotograficos anexados ao documento
«Verificacdo da Estabilidade da Construcdo» (Cardoso,
1965). Deste tdltimo documento foram, também, tidas
em conta as descri¢cdes do Eng.c Edgar Cardoso. Foi ana-
lisada a informacdo existente no livio «Obras de Santa
Engracia - O Pantedo Nacional» (Aratjo, Melo & Neto) e
a informacdo contida num estudo realizado pela empresa
AZIMO Consultoria e Fiscalizacio Lda. para um projeto de
recuperacao da ctpula (Delgado, J., 2006), encomendado
pelo Instituto Portugués do Patriménio Arquitecténico
(IPPAR)’. Em visitas ao Pantedo foram, também, obti-
dos relatos pela diretora, Dr.2 Isabel Melo, que em muito
contribuiram para uma melhor compreensao do edificio.
0 texto seguinte foi elaborado com base num conjunto de
informacdes recolhidas.

0 inicio dos trabalhos das obras do Pantedo ocorreu
em 1960, sob ordem da Direcdo-Geral dos Edificios e Monu-
mentos Nacionais e tinha em vista um programa faseado de

10 anos (Aratijo, Melo & Neto). Estes trabalhos consistiam

2 IPPAR - Instituto Portugués do Patriménio Arquitecténico. Mais tarde em
2006, o IPPAR funde-se com o Instituto Portugués de Arqueologia, origi-
nando o Instituto de Gestdo do Patriménio Arquitecténico e Arqueoldgico
(IGESPAR). Atualmente este documento (Delgado, J., 2006) encontra-se na
Direcdo Geral do Patriménio Cultural (DGPC).



na construcao de uma balaustrada na periferia do terraco,
na construcao da ctipula que possibilitava o fecho da nave
central do monumento, no acabamento do terraco e no res-
tauro e acabamento da envolvente interior do monumento,
nomeadamente a capela- mor, a construcao dos cenotafios?
e das salas tumulares, e todos os acabamentos de escultura.
Foi realizado, também, o arranjo da zona envolvente ao
monumento, da autoria de Carlos Chambers Ramos, com
a aplicacdo de uma area pavimentada e uma escadaria na
fronteira de acesso, vencendo o desnivel existente no ter-
reno, (Aratijo, Melo & Neto; Delgado, J., 2006).

Para a construcao do novo corpo estrutural, os proces-
sos construtivos apresentavam caracteristicas diferentes
da estrutura ja existente, antes de 1960. Com a existéncia
de dois conjuntos estruturais, de materiais diferentes, foi
necessario garantir uma ligacao eficiente entre a estru-
tura existente e a estrutura a construir. Assim sendo, o
Eng.c Edgar Cardoso considerou a construcdo de um anel
de betdo armado, para garantir a ligacdo das duas estru-
turas (Cardoso, 1965).

Este anel de betdo armado, «que se destinava ndo sé
a transmitir as cargas verticais dos elementos superiores,
mas também resistir as reagbes dos elementos concordantes
dos arcos das naves quando solicitadas por eles» (Cardoso,
1965, p. 1). 0 anel de betdo armado situa-se imediata-
mente acima dasmeias cipulas de cantaria da estrutura
existente e termina ao nivel do atual terraco (Cardoso,
1965). Atualmente, nao é possivel visualizar a existéncia
deste anel de betdao armado, apenas se tem a precessao da
sua altura observando a base do varandim interior ao nivel

do terraco. No entanto, através de elementos fotograficos

3 Cenotafios - timulo honordrio em memdéria a alguém cujos restos mortais
ndo se encontram ali sepultados.

da construcdo da obra foi possivel observar a forma como
este foi construido.

0 anel de betdo armado toma dimensdes aproximadas
de 0,60 x 2,00 m?, estando incorporadas neste, duas lajes,
também de betdo armado. Estas localizam-se nas cotas
+25,00 m e +27,00 m. A laje inferior encontra-se apoiada
diretamente na alvenaria de enchimento acima do arco
das meias ctipulas, enquanto que a laje superior se encon-
tra ao nivel do terraco e estd apoiada no anel de betdo
armado e numa parede de alvenaria de tijolo. A laje a cota
+25,00 m foi reforcada de modo a permitir uma melhor
distribuicao das cargas provenientes dos pilares. O anel
de betdo armado é constituido por duas camadas que tém
continuidade com o tambor cilindrico, a primeira contém
trés paredes: uma de alvenaria de pedra de cantaria; uma
de betdo armado e uma de alvenaria de tijolo. A sequnda
camada contém uma parede de alvenaria de tijolo com
pilares de betdo armado e betdo ciclépico’ adjacentes a
mesma (Cardoso, 1965). As figuras 3.3, 3.4 e 3.5 ilustram
este processo construtivo.

Acima do anel de betdo armado localiza-se o tambor
da cdpula. Este é constituido por dois corpos cilindricos
com um corredor a dividi-los. O tambor é composto por
alvenaria de pedra de cantaria, de calcario de lioz, alvena-
ria de tijolo, betdo ciclépico e elementos de betdo armado,
nomeadamente os pilares que iniciam na base do anel de
betdo armado e o corpo cilindrico interior, que é com-
posto por uma parede de betdo armado (pecas desenhadas
de SIPA, 2017, e Cardoso, 1965).

0 tambor da cipula apresenta a configuracao descrita

anteriormente até a cota +29,45 m. Acima desta cota, o

4 Betdo ciclépico - betdo constituido por agregados de maior dimensao, como
pedras de enrocamento.



FIGURA 3.3 Anel de betao
armado. Esquerda: corte
do anel de betdo armado.
Direita: localizagdo do
anel de betdo armado

no alcado da cipula de
betdo armado.

Fontes: adaptado de projecto de
recuperacdo da ctipula, estudo
prévio, Azimo, Lda (Delgado, J.,
2006) (esquerda); adaptado de
SIPA (direita).

FIGURA 3.4 Inicio da
construcao do anel de
betdo armado: laje de
betdo armado a cota 25 m.

SIPA.F0T0.00505789 /
SIPA.F0T0.00505788

FIGURA 3.5 Construcdo
do anel de betdo armado.
Esquerda: arranque do
pilar de suporte do corpo
cilindrico exterior a

cota +25,00 m. Direita:
pormenor da parede de
betdo armado e alvenaria
de tijolo do corpo
cilindrico inferior e parede
de betdo ciclépico do
corpo cilindrico exterior.

SIPA.FOT0.00505856 /
SIPA.F0T0.00505824
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corpo cilindrico exterior é composto por pilares de betao
armado revestidos por pedra de cantaria. Adjacentes a
estes pilares encontram-se duas colunas em pedra. Estas
apoiam o arco, também em pedra, que vence o vao das
aberturas existentes. Entre os corpos cilindricos interior
e exterior localiza-se uma varanda que é acedida através
de escadas localizadas entre os pilares interiores e exte-
riores. Sao as aberturas existentes entre estes que pos-
sibilitam a localizacao das escadas e das entradas para a
varanda. Num destes intervalos entre pilares localiza-se a
escada de acesso ao interior das cipulas (elementos foto-
graficos de SIPA, 2017).

0 corpo cilindrico interior é constituido por uma
superficie fechada, contendo as seguintes aberturas:
portas que fazem a ligagdo ao terraco e estrutura exis-
tente - estrutura anterior a 1960 - e janeldes localizados
entre os pilares de betdo armado, que permitem iluminar
o interior do monumento através da luz proveniente do
exterior e da zona das varandas (elementos fotograficos
de SIPA, 2017).

Em termos de sistema construtivo, o corpo cilindrico
interior apresenta dois tipos de construcao. 0 primeiro,
compreendido entre as cotas +27,00 m e +29,45 m, é com-
posto por alvenaria de pedra de cantaria pelo interior,
parede de betdo armado de agregado de média dimen-
sdo (agregados menores que o betdo ciclopico), e uma
parede de alvenaria de tijolo pelo lado do corredor entre
os dois corpos cilindricos. 0 segundo tipo de construcao
estd compreendido entre as cotas +29,45 m e +41,15 m,
localizando-se nesta tltima um lintel de betdo armado.
Neste troco, a parede de alvenaria é substituida por alve-
naria de pedra de cantaria que é visivel pelo exterior. Esta
passa a ser a parede em contacto com o exterior devido

a presenca da varanda. Nesta parte do corpo cilindrico

interior as aberturas tomam maiores dimensdes, resul-
tantes do tamanho dos janeldes (elementos fotogréaficos e
pecas desenhadas de SIPA, 2017, e Cardoso, 1965).

Os pilares de betdo armado distribuem-se de forma
cilindrica ao longo do tambor. Existem oito pilares no
tambor interior e outros oito pilares no tambor exterior.
Estes iniciam-se na laje inferior do anel de betdo armado
(cota+25,00 m) e conferem a resisténcia da ctipula. Os pila-

res tomam dimensdes de 1,80% 0,40 m?, em betdo armado,

FIGURA 3.6 Construcao do tambor. Cima: tambor exterior ao nivel do
terraco. Baixo: tambor interior da clipula num nivel superior ao terraco.
SIPA.FOT0.00505962 / SIPA.FOT0.00505995
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FIGURA 3.7 Construcao do tambor. Esquerda: pormenor do sistema de construgao do corpo cilindrico interior, ao nivel dos janeldes.

Direita: vista pelo exterior da construcao do tambor.
SIPA.FOT0.00506344 / SIPA.FOT0.00506356

sendo revestidos por pedra de cantaria. Os pilares terminam
na cota +41,15 m, onde se situa um lintel de betdo armado
com dimensdes aproximadas de 2,50x1,70 m? (pecas
desenhadas, SIPA, 2017, e Cardoso, 1965). As figuras 3.6
e 3.7 ilustram o processo construtivo do corpo cilindrico
(tambor) acima do anel de betdo armado.

As duas ctipulas de betdo armado iniciam-se a partir
do lintel de betdo armado assente nos pilares. Os arcos con-
cordantes a cipula exterior estdo alinhados com os pilares
contribuindo, assim, para um encaminhamento de cargas
mais eficiente. Estas cipulas tomam uma forma parabdlica,
nao tendo uma configuracao esférica perfeita. Contudo, a
ctpulainterior apresenta um formato a tender para esférico.

As duas ctpulas apresentam uma abertura no topo
que é fechada por um lanternim que confere a ligagao

entre as duas ctpulas através de oito pilares de betdo

armado revestidos a pedra de cantaria (elementos foto-
graficos de SIPA, 2017).

Para o processo construtivo da ctpula interior, foi
utilizado um cimbre metdlico, a partir do interior, de
forma a suportar a cofragem em madeira. As pedras de
revestimento interiores foram aplicadas sobre as tabuas
de madeira apoiadas no cimbre, sendo estas a conferir
a cofragem do betdo (Figura 3.8). Acima das pedras de
revestimento interior foi colocada a malha de armadura
proveniente do lintel de betdo armado (nabase da ciipula),
sobrepondo-se a esta armadura um sistema de cofragens,
realizando-se, posteriormente, a betonagem da ctipula
(Figura 3.9). A superficie exterior desta cipula ndo con-
teve qualquer tipo de acabamento. 0 betdo encontrava-se
a vista, tendo sido anos mais tarde pintado (Delgado, J.,
2006; elementos fotograficos de SIPA, 2017.



No processo construtivo da ctpula exterior foi cons-

truida uma estrutura do género de cimbre para se aplicar
as cofragens. Esta estrutura, em madeira, encontrava-se
apoiada na ctipula interior, ja construida. Na Figura 3.10
identifica-se a forma como a estrutura de madeira se
apoiou na ctpula interior, observando-se numa das ima-

gensa cofragem por cima desta estrutura. Apés a aplicagao

FIGURA 3.8 Construcao
das clipulas. Esquerda:
preparagao da colocagao
do cimbre pelo interior.
Direita: vista pelo exterior
da construcao da cdpula
interior suportada pelo
cimbre.

SIPA.F0T0.00506500 /
SIPA.F0T0.00507321

FIGURA 3.9 Construcdo
das clipulas. Esquerda:
arranque das armaduras
na clipula interior.
Direita: faseamento da
cofragem para

a betonagem, ctpula
interior.

SIPA.F0T0.00507318 /
SIPA.F0T0.00507430

da cofragem em madeira foram colocadas as armaduras.
A semelhanca da cipula interior, na ctpula exterior a
pedra de revestimento também apresentou a funcao de
cofragem do betdo armado pelo exterior (Figura 3.11).
A betonagem foi realizada depois da pedra de cantaria
ser aplicada (Delgado J., 2006). Concluiu-se, assim, que

a ligacao entre o betdo armado e a pedra de revestimento



FIGURA 3.10 Construcdo
das cdpulas: preparacgao
da cofragem da cipula
exterior.

SIPA.F0T0.00507465
SIPA.F0T0.00507367

FIGURA 3.11 Construcao
das cipulas: Esquerda:
armadura e aplicacao da
pedra de revestimento
que serve de cofragem,
para a clpula exterior.
Direita: transicao da
clipula exterior para

o lanternim.

SIPA.F0T0.00507365
SIPA.F0T0.00510810

para além de ter sido efetuada por elementos metdlicos,
foi feita através das argamassas de cimento e areia consti-
tuidas no betdo (Figura 3.12) (Elementos fotograficos de
(SIPA, 2017)).

No projeto original do Pantedo pretendia-se que
0 acesso ao terrago fosse efetuado através de quatro

nicleos de escadas nos quatro torredes, iniciando-se na

base da estrutura. No entanto, na proposta apresentada

por Amoroso Lopes, 0 acesso ao terraco é realizado através
de um corredor com uma escadaria que contorna o anel de
betdo armado na base do tambor da cipula. Com a nova
solucdo, as saidas para o terraco provenientes do ntcleo
de escadas perderam a sua utilizacdo a cota +25 m, onde a

partir desta altura se iniciou o novo trajeto para o acesso



FIGURA 3.12 Construcao das clpulas. Esquerda: pormenor dos elementos metalicos inseridos na pedra de revestimento da cdpula interior que conferem
juntamente com as argamassas a ligagao com o betdo armado. Direita: zona de fecho da clipula exterior e inicio da construcao do lanternim.
SIPA.FOT0.00507445 (esquerda) / Delgado, J., 2006 (direita).

ao terraco. Assim, nesta cota, foram construidas paredes
de alvenaria de tijolo nos quatro torredes, na continuagao
das escadas antigas.

Nas paredes existentes nos quatro torredes foi pos-
sivel identificar, em algumas delas, o inicio do arranque
das escadas, através de uma saliéncia em pedrana parede.
Apesar destas paredes de alvenaria impedirem o acesso a
essa zona por construir, num dos torredes existe um orifi-
cio que possibilita observar a construcao interior. No dia
24 de julho de 2017 efetuou-se uma visita ao monumento
de forma a analisar esta area especifica, Figura 3.13. Foi
possivel identificar uma inclinagao da laje, que viria a
servir de escada de acesso ao terraco, bem como o sis-
tema resistente que suporta o terraco. Existem paredes
de alvenaria de tijolo que se encontram pouco espacadas

entre elas, de forma a ndo existirem vaos elevados entre

elas. Na area técnica dos elevadores também se obser-
vou este sistema construtivo. Estas paredes de alvenaria
tém a particularidade de nao apresentar o sistema cons-
trutivo comum. Os tijolos foram colocados espacados,
apoiando-se nas extremidades (Figura 3.14). No topo
das paredes de alvenaria existe uma laje de abobadilhas
e vigotas, existindo por cima desta a pedra do pavimento
do terrago.

No plano de trabalhos do restauro da estrutura exis-
tente, o monumento nao foi terminado na sua totalidade,
faltando o acabamento das galerias dos pisos superio-
res da capela-mor. Esta drea inacabada encontra-se com
as paredes por rebocar apresentando apenas a primeira
camada de reboco a base de cimento, denominada por
salpisco. Porém ndo é possivel aceder a totalidade desta

parte do edificio.



Enquanto as obras da cipula se realizavam e o inte-
rior do monumento se restaurava, decorria no exterior
o arranjo da zona envolvente. Com o objetivo de vencer
o desnivel do terreno que envolve o edificio foram reali-
zadas escavacdes na periferia e em frente a fachada prin-
cipal do monumento. Devido as escavacdes realizadas
algumas fundacdes de paredes e colunas foram pratica-
mente descalcadas, nomeadamente as colunas na entrada
da fachada principal e nas paredes do canto esquerdo da
mesma fachada (Elementos fotograficos de SIPA, 2017).

Na Figura 3.15 identifica-se com maior detalhe as
escavacdes mencionadas. Na figura da esquerda é visi-
vel uma mancha escura no canto inferior esquerdo da
fachada principal. Apesar de a estrutura estar delimi-
tada pelo nivel térreo anterior, com a escavacdo ocorrida

verifica-se que as paredes da fachada tém continuidade,

ficando visivel através de zonas mais escuras os materiais

FIGURA 3.13 Localizacao da zona da observagao ao interior da parede
fechada com alvenaria de tijolo.

FIGURA 3.14 Sistema construtivo do
acesso ao terrago.




FIGURA 3.15 Cima: obras junto a fachada principal, escavagoes.
Baixo: desaterro junto as fundacdes de colunas e paredes.
SIPA.FOT0.00507326 / SIPA.FOT0.00507469

que se encontravam enterrados. Contudo, nem todos os
elementos estruturais apresentavam continuidade para
niveis de cota inferior. As colunas, em particular, ndo dis-
ponham desta continuidade, onde se pode verificar com
maior detalhe na imagem de baixo da Figura 3.15.

As escavacoes realizadas junto a fachada principal
tinham como objetivo a realizacdo de um nivelamento
desta area e a construcao de uma escadaria. Como refe-
rido anteriormente, as colunas ndo apresentavam con-
tinuidade para niveis inferiores, tendo sido adotado
como nivel de referéncia a cota das bases das colunas.
Na Figura 3.16 apresentam-se duas figuras da fachada
principal do monumento. A primeira corresponde ao
periodo anterior a realizacao das obras da conclusao do
edificio, a segunda corresponde ao periodo em que as
obras ja se encontravam concluidas. Analisando as duas
figuras é possivel identificar, no canto inferior esquerdo
da fachada o efeito do desaterro realizado. Os alinhamen-
tos escuros nesta zona, na figura da direita, coincidem
aproximadamente com o nivel do terreno da figura da
esquerda.

Analisando o exterior do monumento, a interven-
cdo de acabamento deste conferiu-lhe uma verdadeira
imponéncia. 0 arranjo da envolvente, permitiu um maior
destaque do monumento e a construcdao da balaustrada
conduziu a uma delimitacdo da estrutura homogénea.
A construcao da ctipula revolucionou a arquitetura do
edificio, tornando-o numa referéncia paisagistica visivel
do Tejo e dos miradouros da cidade.

Nas figuras Figura 3.17 e Figura 3.18 apresenta-se o
pormenor da cipula de betdo armado ja construida, vista

pelo interior e exterior do monumento.



FIGURA 3.16 Fachada principal.
Cima: antes das obras, 1960.
Baixo: depois das obras.
SIPA.FOT0.00505688 /

SIPA.FOT0.00005685




FIGURA 3.17 Pormenor da clpula
pelo interior do monumento.

Fotografia José Paulo Ruas (2011), Museus
e Monumentos de Portugal E.P.E. / Arquivo de
Documentacéo Fotografica, 51505 DIG / 51504 DIG



FIGURA 3.18 Pantedo Nacional,
vista aérea.

Fotografia Luis Pavao, Museus e Monumentos
de Portugal E.P.E. / Arquivo de Documentagao
Fotografica, 52367 DIG

Pormenor da cdpula pelo exterior
do monumento.

Fotografia José Paulo Ruas (2011), Museus
e Monumentos de Portugal E.P.E. / Arquivo de
Documentacao Fotogréfica, 51524 DIG
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4..
INTRODUGAO

No presente capitulo apresenta-se o estudo realizado sobre
o funcionamento estrutural de ctipulas, nomeadamente
cipulas esféricas. Neste sentido, realiza-se inicialmente um
enquadramento das metodologias possiveis de utilizar na
andlise deste tipo de estruturas, em particular, metodologias
analiticas, ja desenvolvidas. Os conceitos destas metodolo-
gias contribuem, numa vertente teérica, para uma melhor
compreensao do comportamento das estruturas arqueadas,
nomeadamente as ctipulas esféricas, servindo de base para
resultados provenientes da andlise de modelos numéricos.

Numa fase posterior realiza-se uma analise numérica
através da aplicagcao de metodologias mais recentes — o
Método dos Elementos Finitos com comportamento elas-
tico linear. Para esta andlise numérica é utilizado o pro-
grama de cédlculo SAP2000 sendo criados quatro modelos
de ctipulas esféricas com elementos de casca e de sélidos.
0 primeiro modelo consiste numa representacao de uma
clpula esférica sujeita apenas ao seu peso proprio; no
segundo é admitida uma abertura no topo da cipula; no
terceiro considera-se a aplicacao de uma carga distribuida
no bordo da abertura, que representa a acdo de um lan-
ternim; por dltimo, no quarto modelo considera-se, igual-
mente, a aplicacao no bordo da abertura de uma carga
distribuida, mas com o dobro do valor.

No estudo dos modelos numéricos realizados pretende-
-se avaliar a distribuicdo das tensoes meridionais e circun-
ferenciais ao longo da cipula, em funcao das caracteristicas
do modelo, bem como a suscetibilidade do aparecimento de
fendas devido a estas tensdes. Pretende-se, ainda, avaliar o
comportamento da estrutura face a uma variacio da tem-

peratura, analisando-se as tensdes ocorridas.

4.2.
ESTUDOS ANALITICOS DE CUPULAS

Desenvolvida para o estudo de cascas finas’, a Teoria das
Membranas considera que o efeito dos momentos fleto-
res pode ser desprezado, considerando apenas os esforcos
devido astensoeslocalizadas na superficie média da casca.
Esta Teoria tem como simplificacao basica a ndo conside-
racdo dos esforcos internos de flexdo, resultando numa
metodologia estaticamente determinada, conduzindo
a uma estimativa suficientemente rigorosa dos esforcos
internos das cascas finas, tendo como excecdo as zonas
na vizinhanca das fronteiras. Na aplicacdo ao estudo de
superficies de pressdes esta teoria torna-se complexa de
utilizar. 0 desconhecimento da geometria da superficie e
a necessidade de uma solucdo de membrana totalmente
comprimida no conceito de superficie de pressoes dificul-
tam a sua aplicacao (Gago, 2004).

No préximo subcapitulo, foi aplicada a Teoria das
Membranas ao estudo de cipulas sequindo duas abor-
dagens diferentes. A primeira utiliza a sequinte teoria
para a determinacdo de aproximacoes equilibradas das
distribuicdes de esforcos internos em estruturas que néao
podem ser consideradas cascas finas. A sequnda aborda-
gem apresenta uma analogia ao conceito das linhas de
pressoes em arcos, aplicando a Teoria das Membranas na
analise do equilibrio da superficie de pressdes. Ao iden-
tificar a localizacdo de uma membrana comprimida em
equilibrio com as cargas atuantes e fazendo a verificacao
do seu posicionamento no interior da estrutura verifica-

-se a estabilidade da mesma (Gago, 2004).

5 Entende-se por cascas finas cascas que apresentam uma espessura inferior
a 5% do raio de curvatura local (Heyman 1967; Timoshenko & Woinowsky-
-Krieger, 1959; Gago, 2004).



De entre as duas metodologias aplicadas ao estudo
de estruturas arqueadas mencionadas nos paragrafos
anteriores, a metodologia de resolucao das equagdes
de equilibrio da superficie de pressdes nao é a opcao de
maior preferéncia, devido ao seu grau de complexidade
na aplicacdo em casos reais. Porém, apesar da elevada
dificuldade que a metodologia apresenta, os seus resul-
tados possibilitam a compreensdo do funcionamento da
estrutura em causa. Ja no caso da metodologia de decom-
posicdo da estrutura em subestruturas bidimensionais,
devido a sua maior facilidade de aplicacdo, acaba por ter
maior adesdo (Gago, 2004).

Uma alternativa a estas duas metodologias é o recurso
a andlise numeérica, apresentando, contudo restri¢des na
sua utilizacdo. Esta metodologia apresenta uma maior
procura quando os modelos numéricos a utilizar incorpo-
ram algoritmos lineares. Caso contrario a escolha é dire-
cionada para metodologias analiticas e gréaficas, condu-
zindo os resultados a solu¢des mais equilibradas e a um
maior controlo do processo de calculo por parte do ana-
lista (Gago, 2004).

4.2.1.

METODOLOGIA ANALITICA PELA APLICAGAO

DA TEORIA DAS MEMBRANAS

Para a andlise de metodologias analiticas é conside-
rada uma membrana, com formato de superficie de revo-
lucdo, sujeita a um carregamento simétrico em relacdo ao
seu eixo. Através da rotacdo de uma curva plana, deno-
minada por meridiano, em torno de um eixo localizado
no mesmo plano obtém-se uma superficie de revolucao.
0 circulo paralelo é originado pelo movimento de rota-

cdo que gera a superficie de cada ponto do meridiano.

Através de dois meridianos e de dois paralelos adjacentes
é definido um troco elementar da superficie de revolucao
(Figura 4.1). Este troco elementar esta sujeito aos esfor-
cos N© e N¢, por unidade de comprimento, atuantes nas
arestas do troco elementar da superficie, onde os angulos
0 e ¢ definem, respetivamente, a posicdao do meridiano e
do paralelo (Gago, 2004).

Timoshenko, 1959, definiu como equagdes do trogo
elementar da superficie elementar as seguintes equacoes

(Equagdes 4.1 e 4.2):

(41) 9 (rN)—rN cosdp+Yrr =0
de 0 o 16 01

(4.2) (roNg)+riNgsind +Zrgry = 0

em que I, e 11 sdo, respetivamente, os raios de curvatura
do paralelo e meridiano, e Y e Z sdo as componentes do
peso proprio e outras acoes exteriores, por unidade de
area, sequndo os eixos das coordenadas locais (Gago,
2004).

AEquagdo 4.2 pode ser escrita de outra forma, Equacdo
4.3, em que 1, é também um raio de curvatura da superfi-
cie e estd em funcao de 1y e sin ¢, ou seja, 1, = 1o/ sin ¢.
Na Figura 4.1 encontram- se representados os angulos ¢
e 0, os esforcos NO e No e os raios de curvaturary, 11 e 1,
(Gago 2004).

(4.3) mﬁ+&=—Z
g 1
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FIGURA 4.1 Troco elementar da membrana de revolucao (Gago, 2004;
Timoshenko, 1959).

Heyman, 1967 e 1977, apresenta uma solucdo para as
Equacodes (4.1) e (4.3) no caso de a superficie apresentar
a forma esférica e estar sujeita apenas a acdo do seu peso
proprio, Equacdes (4.4) e (4.5) (Gago, 2004):

1+cos @

(4.5) Ng=yR(—2L  _cose)
1+cosq

em que y corresponde ao peso proprio da superficie
por unidade de superficie, e R corresponde ao raio de cur-
vatura da esfera.

Segundo Gago, «As expressées anteriores conduzem a
resultados com grande grau de precisdo em cascas finas em
cujos apoios as reagdes sdo tangentes aos meridianos. Para
outras condi¢des de apoio ocorrerd flexdo nas zonas pré-
ximas dos apoios e essas expressoes s6 conduzirdo a bons
resultados em zonas suficientemente afastadas dos apoios»
(Gago, 2004, p.161).

A partir das Equacdes 4.4 e 4.5 calcularam-se os valo-
res dos esforcos meridionais No e circunferenciais N6 para
um intervalo de 0 a 90° do angulo ¢. A Figura 4.2 apre-
senta a orientacdo destes esforcos para uma membrana
esférica. E possivel observar através desta figura que os

esforcos meridionais apresentam valores de compressdo

FIGURA 4.2 Membrana esférica sujeita apenas a agao do seu peso préprio. Esquerda: Tensdes circunferenciais (Gago, 2004).

Direita:

esforcos meridionais Ny, esforcos circunferenciais No:

de compressao, de tracao



(valores negativos) para todos os valores de ¢, enquanto
que os esforcos circunferenciais tomam valores de com-
pressdo (valores negativos) até um determinado valor ¢
passando a apresentar valores de tracao (valores posi-
tivos). A Figura 4.3 apresenta os resultados obtidos no
calculo dos esforcos identificando o angulo para o qual
os esforcos circunferenciais passam de compressao para
tracdo, este corresponde ao angulo 51,8° (Gago, 2004).
As estruturas de alvenaria geralmente ndo podem ser
consideradas cascas finas e, neste caso, a Teoria das Mem-
branas ndo é diretamente aplicavel. No entanto, é possivel
identificar nestas estruturas semelhancas relativamente
as cascas finas. Uma das semelhancas entre estes dois
tipos de estruturas, é o caso da distribuicao de tensoes
circunferenciais de tragdo. Deste modo, as conclusdes
obtidas na solucdo da Teoria das Membranas podem ser
aplicadas em cuipulas esféricas de alvenaria (Gago,2004).
Aplicando as solucdes da Teoria das Membranas em

estruturas de alvenaria salienta-se o facto de a mudanca

0,5
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nas tensodes circunferenciais originarem o aparecimento
de fendas de tracdo nas estruturas. Como foi referido
anteriormente, a alvenaria tem uma resisténcia a com-
pressao razoavel. Porém, a sua resisténcia a tracdo é quase
nula, resultando no surgimento, a determinado nivel, de
tensoes de tracdo, que provocam fendas. Um caso conhe-
cido do aparecimento destas fendas, devidas a tensdes de
tragao, é o do Panteao de Roma.

Apés a avaliacdo da distribuicdo de tensdes numa
cipula esférica considere-se a aplicagdo de um lanternim
de raio r (Figura 4.5). Através das equacdes de equilibrio
4.1 e 4.3, a solucdo para a cipula esférica com lanter-
nim sujeita a acdo do peso proprio é (Equacoes 4.6 e 4.7)
(Gago, 2004):

(4.6) Ny = —yR cos ¢;—cos ¢

(sin ¢)°
_ cos p;—cosd _
(4.7) Ng =vyR( ey cos §)
50 60 70 80 20

FIGURA 4.3 Resultados obtidos pelas equacdes dos esfor¢os numa membrana esférica sujeita a agao

do seu peso préprio (adaptado de Gago, 2004).



em que y € 0 peso proprio, por unidade de area da mem-
brana, R o raio da ctipula esférica e ¢; 0 angulo que define
a abertura do lanternim, (Figura 4.4).

Através das equacoes de equilibrio 4.6 e 4.7 obteve-
-se os resultados das solugdes para o caso de uma ctipula
esférica sujeita a acao do seu peso proprio e com lanter-
nim (Figura 4.5). Para o calculo dos esforcos foi utilizado
no modelo do lanternim o angulo 5° para ¢;. Este valor de
¢;na geometria do lanternim confere-lhe uma abertura de
pequenas dimensdes. A partir do grafico verifica-se para a
abertura em causa que, a partir de um angulo j de aproxi-
madamente 30°, os valores dos esforcos meridionais e cir-
cunferenciais para a cipula com abertura sdo praticamente
coincidentes com os mesmos esforcos na analise da ctipula
sem abertura. A cipula com abertura ao apresentar grafi-
camente um comportamento semelhante ao da ctipula sem
abertura, mostra que a sua estrutura esta estabilizada e
que ndo necessita de fecho devido ao efeito do seu compor-
tamento tridimensional (Gago, 2004).
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FIGURA 4.5 Resultados obtidos pelas equacdes dos esforcos numa membrana esférica, com e sem
lanternim, sujeita a acdo do seu peso préprio (adaptado de Gago, 2004).



A partir da abertura com o angulo ji é possivel anali-
sar as diferentes fases construtivas de uma cipula esfé-
rica, variando o angulo jientre 90° e 0° e recorrendo as
equagodes equilibradas 4.6 e 4.7. A Figura 4.6 apresenta
graficamente a diferenca dos esforcos meridionais e cir-
cunferenciais correspondentes a cada fase construtiva da
ctpula (para os angulos 30°, 45° e 60°), onde é possivel
observar que junto ao bordo livre superior os esforcos
circunferenciais apresentam valores a compressdo, no
entanto para zonas mais préximas da extremidade infe-
rior estes esforcos passam a ter valores de tracdo (Gago,
2004).

Através das equacodes equilibradas 4.6 e 4.7 e com a
andlise do grafico da Figura 4.6 é possivel mostrar-se, teo-
ricamente, que uma ctpula esférica pode ser construida
ndo sendo necessdrio recorrer a um cimbre de escoramento.
Os «iglos» do antdrtico sao um exemplo de uma estru-
tura arqueada tridimensional, que na sua construcdo nao

necessita de suporte (Gago, 2004).

Segundo Gago, através da analise de uma seccdo do
troco da clipula (Figura 4.7), é possivel constatar- se que
«0s esforcos de compressdo na parte superior resultam
numa acgdo horizontal H que equilibra o momento desta-
bilizante provocado pelo peso V dessa sec¢do do trogo da
ctpula» (Gago, 2004, p.164).
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FIGURA 4.6 Esforcos meridionais e circunferenciais para diferentes fases construtivas da ctipula
esférica, sujeita a acdo do seu peso proprio (adaptado de Gago, 2004).



Considerando apenas a a¢dao do peso P do lanternim
é possivel determinar os esforcos, por unidade de com-
primento, no bordo da abertura. Tendo em conta que o
peso do lanternim corresponde a carga p* distribuida ao
longo do bordo da abertura do lanternim (Figura 4.4), e
recorrendo a Teoria das Membranas a solugao dos esforcos

meridionais e circunferenciais é (Gago, 2004):

= sin ¢1'
(4-8) Nd> p (sin ¢)2

_ . Sin &
(49) Ne P (sin d))z

Combinando a solucdo das equacdes para a acao do
peso do lanternim - Equacoes 4.8 e 4.9 — com as equagoes
para a acdo do peso proprio da membrana - Equacoes 4.6 e
4.7 - obtém-se a solu¢ao para o efeito do conjunto do peso
préprio da membrana com o peso do lanternim, Equacoes
4.10 e 4.11 (Gago, 2004):

cosd;—cosd _ ., sin o

(sind)  © (sino)

_ cosdij—cosdp _ . Sin &
(4.11) Ng VR(—(sin ) cos¢) +p Tsin o)

4.3.
ESTUDO DO COMPORTAMENTO
ESTRUTURAL DE CUPULAS PELO
METODO DE ELEMENTOS FINITOS
ELASTICOS LINEARES (MODELOS
ELASTICOS LINEARES)

Apds o estudo, numa vertente teérica, de ctpulas esféri-
cas, o presente subcapitulo tem como objetivo a modelacao

numérica deste tipo de cipulas, realizando-se quatro tipos

de modelos com caracteristicas diferentes. Inicialmente,
estudou-se o modelo de uma cipula esférica simples-
mente apoiada e sujeita a agdo do seu peso préprio, que
serviu de modelo base para os sequintes. Sequidamente,
considerou- se uma abertura no topo da ctipula, aplicando-
-se, de sequida, no bordo da abertura, uma carga distribu-
ida referente ao peso préprio do lanternim. Por tltimo, o
quarto modelo apresenta caracteristicas iguais ao anterior,
contudo com a aplicacdo da carga com o dobro do peso.

Na criacdo do modelo numérico da ctipula esférica
tomou-se como referéncia a geometria da ctipula interior
do Pantedo. Em termos de geometria esta tem um raio de
8,85 m e uma abertura no topo de 4,30 m de didmetro.
Para a estrutura do lanternim adotou-se uma altura de
3 m, sendo aplicada no topo uma cipula com um raio de
2,15 m. Toda a estrutura contém a espessura de 0,30 m.
No que respeita a acgoes, a clipula esta sujeita apenas ao
seu peso proprio, caracterizado em funcdo do tipo de
material utilizado. No Anexo B encontra-se a representa-
cao da geometria base considerada para a andlise numé-
rica de cipulas esféricas.

A modelacdo da cipula esférica foi realizada atra-
vés do programa de calculo SAP2000-19, resultando num
modelo tridimensional de elementos finitos com um com-
portamento eldstico linear. O facto de o modelo apresentar
um comportamento eldstico linear ndo simula um verda-
deiro comportamento da estrutura, que seria eldstico ndo
linear. Contudo, conduziu a um procedimento simplifi-
cado que permitiu a avaliacdo, de uma forma qualitativa,
do comportamento da estrutura face as acdes aplicadas.
A partir dos resultados obtidos pelo programa foi possivel
analisar a estrutura quanto aos esforcos existentes.

Na realizacdo dos modelos numéricos no programa

SAP2000recorreu-se a dois tipos de elementos estruturais.



Numa primeira abordagem, foram utilizados elementos de
casca analisando a sua contribuicao de laje e membrana.
Na segunda abordagem, utilizaram-se elementos soli-
dos. Através das duas abordagens referidas avaliaram-se
os esforcos e tensoes obtidos, realizando-se o estudo da
distribuicdo de tensdes e suscetibilidade de ocorréncia
de fendas, bem como da localizagcao das mesmas. Por fim,
analisou-se o efeito de uma variacao térmica uniforme
aplicada a cipula esférica e a cipula com lanternim,
estudando-se as tensdes resultantes desta agao e os efei-
tos causados nas cipulas.

No que se refere a materiais considerou-se o betdo de
classe C20/25. As caracteristicas do betao foram obtidas
através da consulta da requlamentacao de estruturas de
betdo (EC2, 2004). 0 betdo utilizado, classe C20/25, tem
como valor caracteristico de resisténcia a compressao (fex)
de 20 MPa, o médulo de elasticidade (Ec) utilizado é de
30 GPa, o coeficiente de Poisson (v) éiguala 0,20 e a peso

volumico de 25 kN/ms.

4.3.1.
MODELO COM ELEMENTOS DE CASCA

4.31.). MODELO O - CUPULA ESFERICA

A modelagdo numeérica através de elementos de casca
possibilita um comportamento de laje+membrana. Com
base nestes elementos é possivel simular o comportamento
de flexdo transversal e, simultaneamente, modelar a
extensdo no proprio plano. Existem dois tipos de formula-
cdo para os elementos casca: casca - fina e casca - espessa.
A casca fina corresponde a uma formulacao de Kirchhoff,
que ndo permite considerar o efeito da deformabilidade por
esforco transverso. A casca espessa corresponde a uma for-

mulacao de Reissner-Mindlin, que permite a consideracao

da deformabilidade por esforco transverso. Analisou-se de
uma forma comparativa as diferencas destas duas formula-
cOes para a ctipula esférica de raio 8,85 m e espessura 0,30
m, sujeita apenas ao peso proprio.

Constatou-se que, embora as duas formulacoes apre-
sentem valores distintos, esta diferenca ndo é significa-
tiva. Contudo, considerou-se a aplicacao dos elementos
de casca espessa, dados os conhecimentos obtidos na
formacdo base em SAP2000 (CSI), pois considera que em
termos de convergéncia os elementos mais precisos cor-
respondem aos elementos espessos, embora sejam ligeira-
mente mais rigidos que os elementos finos. Desta forma,
procedeu-se, através destes elementos, a analise da estru-
tura, observando o seu comportamento membrana com
base na distribuicao das tensdes, e o comportamento laje
a partir dos momentos fletores.

Na definicdo do modelo da cipula foram considerados
dois modelos com diferentes tipos de apoios. No primeiro,
aplicou-se apoios livres na base da ctipula, sendo o tnico
impedimento a translacdo vertical, colocando-se apenas
um apoio fixo. No entanto, numa situagdo real de uma
cipula, esta encontra-se ligada a um elemento estrutural,
estando fixa na sua base. De forma a simular estas condi-
coes considerou-se noutro modelo a aplicagao de apoios
fixos, que lhe impede as translacoes horizontais e verti-
cais. Através destes dois modelos pretendeu-se concluir
as diferencas em funcdo do tipo de apoio.

A mecanica estrutural de um elemento de casca
divide-se na categoria laje e membrana, sendo estas de
natureza e analise diferente. Na realizacdo da analise de
distribuicao eldstica linear através do programa SAP2000
foi possivel avaliar a distribuicdo de momentos e de ten-
soes no modelo. Todavia, o programa nao possibilita a

separacao dos comportamentos laje e membrana. Ou seja,



a avaliacdo efetuada foi de uma forma aproximada, permi-
tindo, contudo tirar conclusoes qualitativas.

Relativamente ao comportamento laje, este é cara-
terizado como um elemento plano sujeito a esforcos fora
do seu plano médio, originando desta forma esforcos de
flexdo. A Figura 4.8 apresenta uma representacao dos
momentos fletores para o caso de uma superficie plana,
no caso da superficie curva cada elemento contém o seu
sistema de eixos 1, 2 e 3. Através da distribuicdo dos
momentos fletores no modelo numérico analisou-se a
intervencdo do comportamento laje.

Foram obtidos os momentos fletores mi1, mz2 e m1z,
que se encontram representados na Figura 4.9. Anali-
sando os resultados obtidos destes momentos fletores
constatou-se que apresentam valores reduzidos, nomea-
damente os valores relativos ao modelo com apoio livre,
que sao proximos de zero. 0 facto de os momentos serem
muito reduzidos significa que a Teoria das Membranas
aproxima-se da realidade, ou do modelo numérico. Rela-
tivamente ao modelo com apoio livre os momentos maxi-
mos situam-se no topo da cipula, no caso dos momentos

mq; estes diminuem a medida que se aproxima da base.

0 momento m,, toma valores mais elevados na parte

superior da cipula e valores inferiores junto a base, nao
se verificando uma evolucdo linear como no caso dos
momentos my4. 0s momentos m;, tomam valores nulos em
toda a estrutura arqueada.

Analisando o modelo com apoios fixos, destaca-se
a ocorréncia de uma faixa circunferencial de cor dife-
rente perto da base da ciipula. E nesta zona e no topo da
cipula que se encontram os valores maximos dos momen-
tos mq; e my,. Analogamente ao modelo com apoio livre,
0s momentos m;, também sao nulos em toda a estrutura.
Os apoios fixos ao impedirem a translagao horizontal criam
na cipula reacoes horizontais que impedem a ctipula de
expandir na base, estas reacoes tém o sentido para o inte-
rior da cipula. Este impedimento originou o aparecimento
de um momento ligeiramente acima da base, a cota 1,15 m.

A partir da Figura 4.10 observa-se a diferenca da
deformada de uma estrutura arqueada com apoio fixo
e com apoio livre. No caso do apoio livre, ao ter apenas
como restricao a deformacdo vertical, observa- se a sua
translacdo na horizontal, verificando-se uma acdo de

expansividade quando sujeita a acdo do seu peso préprio.
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Momento my;
Min=-0,52 kN.m/m; Max=0,31 kN.m/m

APOQIO LIVRE

Momento my,
Min = 0,004 kN.m/m; Max = 0,31 kN.m/m
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APOIO FIXO

Relativamente ao apoio fixo, este impede a ocorréncia da
translacdo horizontal, observando-se o aparecimento de
uma curvatura acentuada junto ao apoio fixo.

Observando-se na ctipula de apoios livres a ocorréncia
de momentos fletores quase nulos, foi possivel concluir que
o comportamento laje na estrutura arqueada apresenta uma
contribuicdo quase inexistente. No caso da ctipula de apoios
fixos, esta apresenta valores diferentes de zero, junto a base,
contudo estes devem-se ao efeito da restricdao nos apoios.

Quanto ao comportamento de membrana na estru-
tura arqueada, este é caracterizado por uma estrutura
plana sujeita apenas a esforcos no seu préprio plano.
Estes esforcos desenvolvem-se paralelamente ao seu
plano médio. Na avaliacdo desta categoria apenas foram
tidos em conta os valores das tensdes obtidos no modelo
sujeito ao peso proprio, sendo estas: 041, 055, 015, 013 €
0,3 (Figura 4.12). A Figura 4.11 ilustra a distribuicdo das
tensdes num elemento membrana no caso plano. No caso
em estudo o eixo x representa o eixo 1 do elemento com a
direcdo circunferencial e o eixo y representa o eixo 2 com
a direcdo dos meridianos da ctipula esférica.

De acordo com os resultados obtidos (ver Figura 4.12)
foram analisadas as tensdes circunferenciais e meridionais.

As tensoes su correspondem a tensdes circunferenciais e

APOIO LIVRE

FIGURA 4.11 Tensdes na categoria membrana
Fonte: https://www.tecconcursos.com.br/conteudo/questoes/125416 acedido a 10 de setembro.

tomam a diregao das circunferéncias que formam a ctipula
em altura. Constatou-se que na parte superior da ctipula
encontram-se distribuidas as tensdes de compressao (valo-
res negativos). Contudo, as compressdes vao diminuindo de
valor a medida que se aproxima da base da ctipula. Sensivel-
mente, a meia altura é onde se localiza a transicao das ten-
soes de compressdo para tragdo (valores positivos), tomando
valores nulos nesta mudanca. E, aproximadamente, a cota
5,38 m (a partir da base da ctipula) que se procede a este
efeito, correspondendo a uma inclinacdao da tangente a

cipula com o plano horizontal de 53° (Figura 4.13).



APOIO FIXO

APOIO LIVRE

Tensdes o4
Min =-133 kN/m?; Max =150 kN/m?

Tensdes o4
Min =-133 kN/m?; Max =222 kN/m?

Tensbes o,, - Face superior
Min =-350 kN/m?; Max =-23 kN/m?

Tensdes o,, - Face superior
Min =-217 kN/m?; Max =-54 kN/m?

Tensdes o,, - Face inferior
Min =-350 kN/m?; Max =-23 kN/m?

Tensdes o,, - Face inferior
Min =-217 kN/m?; Max =-54 kN/m?



Através dos conceitos definidos pela Teoria das Mem-
branas, numa ctpula esférica o aparecimento de esfor-
cos circunferenciais de tracao da-se para uma inclinagao
da reta secante a circunferéncia superior a 51,8° (Gago,
2004). No entanto, o estudo da Teoria das Membranas foi
realizado para uma cipula esférica considerando apenas a
componente membrana. De forma a realizar a anélise com-
parativa da Teoria das Membranas com o modelo numé-
rico utilizou-se a cipula de apoio livre, por apresentar um
comportamento na componente de laje aproximadamente
nula. Este é o modelo que melhor se aproxima a cipula
esférica da Teoria das Membranas.

Salienta-se, no entanto o facto de o programa SAP2000
nao separar a componente laje da componente membrana

do modelo. Todavia, dado o reduzido comportamento de

:

Tensdes a4, — Apoio fixo, restringindo a tracao

laje na ctpula de apoio livre, foi possivel comparar o valor
de inclinagao 53°, obtido no modelo numérico, com a
inclinac¢do de 51,8° da Teoria das Membranas e observar a
aproximacao dos resultados.

Realizou-se, de seguida, uma andlise detalhada das
tensdes surepresentando apenas a distribuicao das tensoes
de tracao (ver Figura 4.13). A mancha a lilds corresponde a
tensoes 041 de compressao, ou tensdes nulas. A zona com as
restantes cores corresponde as tensdes de tragao.

No modelo com apoio livre as tensdes de tragdo
surgem a partir da cota 5,38 m (tensdo nula), aumentando
de valor até a base da ctipula, onde atinge o valor maximo
de 222 kN/m2. No modelo com apoio fixo, na base da
clpula, geram-se tensdes de compressao provocadas pelo

confinamento que os apoios fixos desenvolvem. Deste

(m)

Inclinacao do ponto onde se iniciam as tensdes da tragao - Apoio livre



modo, as tensdes de tracdo evoluem de forma crescente
desde a cota 5,38 m até a cota 2,29 m, situando-se nesta
cota a tensdo de tragdo mdxima, 150 kN/m. A ocorréncia
deste pico de tensdes, antes da base da ctpula, deve-se
ao impedimento da expansao da cipula, levando a que a
expansdo ocorra no seu limite onde as tensdes circunfe-
renciais de tracdo sao maximas.

Relativamente as tensdes o,, — tensdes meridionais
- tomam o sentido dos meridianos da ctipula e sdo per-
pendiculares as tensdes circunferenciais (o41). No modelo
com apoio livre os valores das tensoes o, sdo na sua tota-
lidade de compressdo, apresentando valores minimos no
topo da cipula. As tensdes aumentam de valor desde o
topo até a base da cipula, localizando-se na base o valor
maximo de compressdo. Analisando a face inferior e supe-
rior dos elementos da cipula verificou-se que nao existe
uma diferenca significativa. Os resultados obtidos vao ao
encontro do que era previsto, ou seja, os esforcos meri-
dionais sdo encaminhados do topo para a base da ctpula
funcionando todos a compressao, fazendo com que a tota-
lidade da ctpula esteja comprimida.

No modelo com apoio fixo existe um aumento das
tensoes de compressao do topo até a cota 4,42 m. A partir
desta cota os resultados obtidos diferem nas duas super-
ficies do modelo - inferior e exterior. 0 momento fletor
junto a base, cota 1,15 m, provocado pelo apoio fixo, ori-
gina um efeito contrario nas duas superficies: a cipula ao
estar impedida de se expandir leva a ocorréncia de uma
deformada, em que as fibras exteriores estdo tracionadas,
mas, por outro lado, as fibras interiores estdo comprimi-
das. Desta forma, a cota 1,15 m, na fibra exterior as ten-
soes sao de tracdo, mas atingem valores reduzidos, ja na
fibra interior existe, neste ponto, um acréscimo significa-

tivo nas tensdes de compressao.

Relativamente as tensdes tangenciais 645, 013 € 0,3, €
de referir que, em todas as hipéteses de restricao do movi-
mento horizontal nos apoios, estas apresentam valores
muito reduzidos comparativamente aos valores das ten-
s0es 041 € 0,,. Estes resultados encontram-se presentes no
Anexo B. No mesmo Anexo, encontram-se as distribuicoes
das tensdes principais através da representacao do enca-
minhamento, e da orientacdo das tensdes circunferen-
ciais e meridionais.

Através dos resultados para a categoria laje e mem-
brana foi possivel verificar que para o caso membrana
surgem esforcos com maior relevancia quantificativa,
enquanto para o caso laje estes esforcos sao de uma ordem
de grandeza quase nula. As estruturas em casca apresen-
tam no seu comportamento uma rigidez axial muito supe-
rior a rigidez de flexdo (Pereira, 2010). Tendo em conta a
reduzida rigidez de flexdo que a cipula apresenta foi pos-
sivel desprezar a componente laje e contabilizar apenas a
componente membrana, fazendo com que os resultados
obtidos no modelo membrana possam ser considerados

para o modelo cipula.

4.3..2. MODELO 1 - CUPULA COM ABERTURA

o presente modelo consiste numa ciipula esférica com
uma abertura no topo de didmetro 4,30 m. Considerou-se
a ctipula de apoios fixos tendo em conta que representa
melhor as condicoes reais. Através da andlise do modelo
anterior esperava-se o aparecimento de momentos e
variacoes de tensoes perto dos apoios da base. Contudo, ja
se conhecia a origem destes picos de esforcos, ndo se refe-
renciando na andlise seguinte estas zonas da estrutura.
Desta forma, estudou-se com maior detalhe as tensdes
s e S22, que correspondem as tensdes circunferenciais e

meridionais respetivamente (Figura 4.14).
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Tensoes 011
Min =-237 kN/m?; Max = 143 kN/m?

Relativamente as tensdes 041, no bordo da aber-
tura existe um aumento notavel no valor destas tensdes
comparativamente ao Modelo 0. Os valores maximos de
compressao ddo-se no bordo da abertura, havendo uma
diminuicdo destes valores a medida que se tende para a
base, surgindo, a uma dada cota, tensdes de tragao. Este
aumento substancial das compressdes no topo da ctipula
conduz a uma diminuicao das tensdes maximas de tragao
junto da base, a semelhanca do modelo 0.

Analisando um elemento da ctipula junto ao bordo, as
tensoes circunferenciais de compressao existentes no bordo
da aberturaresultam, através do somatério de forcas, numa
acao horizontal «H» que equilibra o momento desestabili-
zador provocado pela acdo vertical «V» nesse elemento.
Essa acdo vertical é o peso préprio do elemento.

No caso das tensdes oy, verificou-se uma diminui-
cao consideravel nos valores das tensdes de compressao
no bordo da abertura. 0 efeito de compressao provocado
pelos elementos do topo da cipula deixa de existir, resul-
tado num alivio de compressdo que se verifica na totali-
dade da cipula.

Tensdes oy,
Min =-339 kN/m? Max = -6 kN/m?

Tendo como referéncia o caso de uma estrutura de
alvenaria arqueada bidimensional, a aduela mais alta
do arco, denominada por chave, confere o equilibrio do
arco, comprimindo toda a estrutura. Analisando o caso
de uma estrutura arqueada tridimensional - a cipula
- e considerando-a constituida por um conjunto de
arcos, conclui-se que as aduelas do topo correspondem
as aduelas chave dos arcos, sendo estas que conferem a
compressdo a ctipula de forma a manté-la em equilibrio.
Em todo o caso, importa referir que numa ctiipula, se nao
existirem as aduelas chaves, as restantes aduelas, por
estarem adjacentes umas as outras, acabam por conferir o
comportamento de compressao equilibrando a estrutura.
Contudo, existe um alivio nas compressdes meridionais e
um aumento nas compressoes circunferenciais, devido a
acao das forcas horizontais, que equilibram o momento

desestabilizador provocado pela agao vertical.

4.3].3. MODELO 2 - CUPULA COM LANTERNIM
0 presente modelo tem por objetivo o estudo do com-

portamento da cipula esférica quando sujeita a agao de um



lanternim. Para tal, colocaram-se elementos barra no bordo
da abertura do Modelo 1, aplicando-se nestes elementos
uma carga distribuida. A carga aplicada toma o valor 105,5
kN/m, que corresponde ao peso do lanternim. Para este
calculo considerou-se no topo uma ctipula de 2,15 m de raio
e 0,30 m de espessura. Para o lanternim foi considerado um
cilindro com um raio de 2,15 m, 0,30 m de espessura e 3 m
de altura. No Anexo B, encontra-se a geometria utilizada
para o calculo da a¢ao do lanternim. A carga imposta toma
um valor conservativo tendo em conta que o corpo do lan-
ternim é constituido por pilares, estando a ser aplicada uma
carga superior a que existe na realidade.

A Figura 4.15 ilustra a distribuicdo das tensdes o4q
e 0,,. Relativamente aos resultados obtidos das tensdes
circunferenciais 011, a semelhanca do que acontece no
modelo 1, surgem, valores maximos das tensdes de com-
pressao no bordo da abertura. Neste bordo estd aplicada
a carga distribuida correspondente a acdo do lanternim
resultando num aumento da acdo vertical nessa regido.

Ao aumentar a acdo vertical nos elementos do bordo

da abertura as compressdes circunferenciais também
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aumentam, porque € necessaria uma forca horizontal
superior de forma a estabelecer o equilibrio do momento
desestabilizador provocado pela agdo vertical. Enquanto
no Modelo 1 a acao vertical corresponde ao peso préprio da
envolvente do bordo, neste modelo a agao vertical é a soma
do peso préprio da envolvente do bordo com o peso préprio
do lanternim, resultando num aumento significativo do
valor das tensdes. Quanto aos valores das tensdes circunfe-
renciais de tragao, o seu valor maximo localiza-se para cotas
ligeiramente abaixo do bordo da abertura. No entanto, sdo
valores baixos, ndo conduzindo a possibilidade de fissura-
cao. Este pico dos valores de tragdo resulta de uma pequena
flexao originada pelo efeito da carga no bordo da abertura.

Relativamente aos resultados das tensdes meridio-
nais sz, a carga aplicada no bordo produziu uma flexao
levando a um pico de tensdes ligeiramente abaixo do
bordo. Este pico resulta em tensdes de compressao na
face inferior e de tracdo na face superior. Neste caso, os
efeitos de laje sdo evidentemente observados: existe uma
diferenca significativa nos resultados das tensodes fora

do seu plano médio, conduzindo a um efeito de flexdo.
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Este efeito de flexao é possivel de se verificar devido ao
facto de o programa SAP2000 nao permitir a separacao das
componentes laje e membrana.

Nobordo da aberturaverificou-se, também, um aumento
das tensoes meridionais de compressao dado que é neste
local que a carga do lanternim é aplicada. Contudo, a medida
que a largura da ctipula aumenta as tensoes distribuem-se,
resultando na sua diminuicao. 0 efeito de flexao provocado
pela aplicacdo da carga conduziu a uma distribuicao de ten-
soes de tracdo da superficie exterior da ctipula e de compres-
sdo na superficie interior. Contudo, na base da estrutura

localizam-se elevadas tensdes de compressdo.

4.3..4. MODELO 3 - CUPULA COM UM

LANTERNIM COM O DOBRO DO PESO

0 Modelo 3 contém as mesmas caracteristicas do
Modelo 2, porém a carga a aplicar tem o dobro do valor -
211 kN/m. Na Figura 4.16 encontram-se representadas as
distribuicdes das tensdes 011 € 055.

Relativamente aos resultados das tensdes circunfe-

renciais, as tensdes de compressao na zona envolvente a
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aplicacdo da carga aumentam, aproximadamente, para o
dobro. Este aumento era espectavel tendo em conta que a
carga aumentou o dobro do seu valor. As tensdes horizon-
tais necessarias para estabelecer o equilibrio tém de ser o
dobro, resultando, igualmente, no dobro das compressoes
circunferenciais. No que respeita as tensdes meridionais
os efeitos foram semelhantes as tensdes circunferenciais:
as compressdes aumentaram, aproximadamente, para o
dobro e o efeito do momento, resultante da aplicacao da
carga, também conduziu a tensdes de tracao duplicadas

na face superior do modelo.

4.3.2.

MODELO COM ELEMENTOS DE SOLIDOS (3D)

De seguida criou-se um modelo da ctipula esférica, uti-
lizando elementos sélidos, através do programa de calculo
SAP2000. Pretendeu-se analisar a diferenca dos resultados
obtidos nos dois modelos numéricos o primeiro utilizando
elementos de casca e 0 segundo com elementos sélidos.

Como primeira observacao salienta-se a orientacao do

sistema de eixos num elemento sélido. Nestes elementos
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o sistema de eixos contém a direcdo do sistema de eixos
global. Desta forma, a distribuicdo das tensdes nao apre-
senta uma «mancha» homogénea, como se observou nos
elementos de casca. (ver Figura 4.17) Como as tensodes
obtidas ndo sao tangentes nem perpendiculares ao ele-
mento ndo oferecem a informacao correta da orientagao
das tensoes existentes. Apenas sdo conhecidas as tensoes
horizontais (eixo 1 e 2) e verticais (eixo 3), em que os seus
valores estdo compreendidos entre o maximo positivo
(tracdo) e o negativo (compressdo).

Nos modelos de elementos casca, a distribuicdo das
tensdes é homogénea. Cada elemento contém o seu pro-
prio sistema de eixos. Apresenta dois eixos tangentes

ao elemento, sendo um deles circunferencial (eixo 1)

Tensoes o1, — Modelo de casca

e o outro meridional (eixo 2) e, ainda, um terceiro eixo
perpendicular ao elemento (eixo 3). Estes eixos contém a
mesma orientacdo que as tensdes em estudo, resultando
na obtencdo de uma distribui¢ao homogénea. No Anexo B
encontra-se a relacao dos eixos nos dois modelos.

Para realizar uma analise comparativa dos resultados
obtidos nos dois modelos (casca e sélidos) foi necessario,
comecar por encontrar no modelo de sélidos um elemento
que contivesse os seus eixos paralelos as trés tensdes —
duas tensdes tangenciais e uma normal. Através de duas
«fatias», uma de elementos casca e outra de sélidos, onde
os eixos em cada elemento sdo iguais a orientacdo das
trés tensdes a analisar, foi possivel comparar os resultados

das tensodes obtidas. Na Figura 4.17 é possivel observar a

Tensoes 0,5, — Modelo de sélidos

FIGURA 4.17 Tensdes 0,4 para a agao do peso proprio, num modelo de casca e num modelo de sélidos, modelo completo

e respetiva «fatia» comum aos dois modelos



semelhanca da distribuicao das tensdes circunferenciais
sunas duas «fatias».

Observou-se que para esta «fatia» os dois modelos -
de casca e de sélidos — apresentavam resultados idénticos.
A distribuicao das tensdes do modelo de elementos séli-
dos apresentou uma resposta do seu andamento idéntica
ao modelo de elementos de casca. Contudo, o modelo com
elementos de casca torna-se mais informativo, no sentido
de fornecer com maior detalhe o valor das tensdes em
cada elemento com a correta orientacao das tensdes. 0
modelo de elementos sélidos, como apresenta um sistema
de eixos global, nao oferece valores das tensdes como se
pretendia. Para este caso, tinha de se fazer uma mudanca
de eixos em cada elemento através do Circulo de Mohr, por
exemplo, que transforma as tensdes existentes nas ten-
soes pretendidas.

Desta forma, concluiu-se que o modelo com elemen-
tos sélidos apresenta valores de tensdes em funcdo do
sistema de eixos global, existindo apenas determinadas
zonas em que estas tensdes correspondem as tensoes
normais e tangenciais de um dado elemento. No caso do
modelo de elementos de casca, os valores das tensdes
obtidas dizem respeito a valores de tensdes normais e
tangenciais, mostrando no seu modelo completo uma
avaliacdo mais percetivel do que acontece na realidade.
N&o havendo, portanto, a necessidade de identificar qual
o elemento com o sistema de eixos correto.

0Os resultados obtidos das tensdes si1, S22 e $33 para
o modelo da ctipula esférica - Modelo 0 - encontram-se
no Anexo B. Quanto as tensdes principais no modelo de
elementos sélidos, estas jd apresentam uma distribuicao
uniforme, tal como acontece nos elementos de casca. Isto
deve-se ao facto de as tensdes principais ndo depende-

rem do sistema de eixos dos elementos, apresentando a

FIGURA 4.18 Tens0es principais para a acao do peso proprio no modelo de
elementos sélidos

orientacdo e direcdo real das tensdes (Figura 4.18). No

Anexo B encontram-se os restantes modelos.

4.3.3.

FISSURAGAO EM CUPULAS ESFERICAS

Através do conceito da Teoria das Membranas, numa
cipula esférica, as tensdes circunferenciais tomam valo-
res de tracdao quando a reta secante a curvatura da esfera
forma um angulo superior a 51,8° com a horizontal (Gago,
2004). Nas estruturas de alvenaria a resisténcia a esfor-
cos de tracdo é muito reduzida (quase nula), resultando
no aparecimento de fendas. Ja nas estruturas de betao
armado as armaduras resistem aos esforcos de tracdo, con-
tudo ocorre o aparecimento de fendas no betdao quando o
valor da tensdo de rotura a tracao do betdo é inferior as
tensoes de tragao existentes na estrutura.

Na maioria das situagdes, as tensdes de tragdo
apresentam-se na direcdo circunferencial, levando ao
aparecimento de fendas na direciao meridional. A fissu-

racdo meridional em cipulas esféricas é identificada em



ctpulas de referéncia, como é o caso da cipula do Panteao
de Roma (Figura 4.19).

Tendo em conta que se estd a estudar a ciipula do
Pantedo Nacional - que é em betdo armado - nos modelos
anteriormente analisados considerou-se a utilizagao do
betdo C20/25. Para a andlise da fendilhacao é necessario
conhecer o valor da tensdo de rotura a tracdo do betao
(fetm), que para o betdo adotado toma o valor de 2,2 MPa.
Nos resultados obtidos para os modelos de casca o valor
maximo das tensdes de tragdo corresponde a uma tensao
meridional no valor de 2,0 MPa, no Modelo 3 (ctpula com
o0 dobro da aplicagdo da carga do lanternim).

Esta tensdo resultou do efeito provocado pela apli-
cacao da carga no bordo da abertura, conduzindo a um
efeito de flexdo, que produziu tensdes de tracdo na face
exterior da ctipula e tensdes de compressao na face inte-
rior da ctpula. Sabendo que o valor da tensdo de rotura a

tracdo do betdo para a classe C20/25 é de 2,2 MPa e que

FIGURA 4.19 Fissuracao meridional da ctipula do Pantedo em Roma (Mark
e Robison, 1993; Gago, 2004)

a tensdo maxima de tracdo observada nos modelos é de
2,0 MPa concluiu- se que nao se verifica a possibilidade
do aparecimento de fendas para as condicdes em estudo
- a ctpula esférica em betdo armado com base na do Pan-

tedo Nacional.

4.3.4.

EFEITOS TERMICOS

Neste subcapitulo tem-se como objetivo estudar o
efeito da acdo de uma variacao de temperatura uniforme
numa ctpula esférica de betdao armado de apoios fixos.
A variacdo de temperatura a aplicar no modelo foi defi-
nida através do Eurocédigo 1 (EC1, 2002). Para esta and-
lise considerou-se a variacao de temperatura no verao,
por ser a mais condicionante para os efeitos que se pre-
tende avaliar.

Tomando como referéncia o edificio do Pantedo
Nacional, este localiza-se na cidade de Lisbhoa, corres-
ponde a uma zona térmica B. Através de valores de tempe-
ratura definidos no EC1 (EC1, 2002) obteve-se uma varia-
cdo de temperatura de 17,5°C. No entanto, no modelo
considerou-se a aplicacdo de uma variagao de tempera-
tura de 20°C (mais conservativa), sendo aplicada unifor-
memente nos elementos de casca. Os resultados obtidos
dastensdes 041 € 05, encontram-se na Figura 4.20 e as res-
tantes distribuicoes de tensdes encontram-se no Anexo B.

Com a aplicacdo da variacdo de temperatura uniforme
de 20°C surgiram tensdes de tracao elevadas na direcdo
meridional. Na direcdo circunferencial as tensdes que
resultam do efeito da temperatura apresentam valores
elevados na base da ctipula, contudo sdo tensdes de com-
pressao. Ao longo da ctipula os resultados obtidos apre-
sentam um comportamento semelhante ao do efeito da

acdo do peso proprio da ctpula. Existe uma diminui¢ao



nas tensdes de compressdo desde o topo da cipula até
a uma cota acima da meia altura. Abaixo deste ponto
geram-se tensdes de tracdo, ocorrendo um pico de valores
antes da base. Estas, por sua vez, diminuem na direcao da
base, resultando, novamente, em valores de compressao.
Na base da clipula surgem os valores maximos das tensdes
de compressao.

Na direcao meridional surge, a partir do topo, um
aumento das tensdes de compressdo, atingindo o valor
maximo na cota 4,40 m. Seguidamente, da-se uma dimi-
nuicao abrupta, resultando em valores de tracao elevados.
0 seu pico atinge o valor 3,9 MPa a cota 1,15 m. Apés esta
cota existe a ocorréncia de numa segunda transicdao de
tensoes de tracao para tensdes de compressao até a base
da cipula.

Tendo em conta os valores de tracao na direcao meri-
dional a cota 1,15 m, no valor de 3,9 MPa, verificou-se
que as tensdes de tracdo ultrapassam o valor da tensao de
rotura a tracao do betdo, 2,2 MPa (para um betao C20/25),
originando a possibilidade do aparecimento de fendas

com direcdo circunferencial.

Tensoes 014
Min =-6189 kN/m?Max = 979 kN/m?

Com a acdo da temperatura a cipula tende a expandir.
Contudo, os apoios fixos impedem que a ctipula tome este
comportamento, resultando, desta forma, o aparecimento
de tensdes elevadas de tragao a 1,15 m da base. Estas ten-
soes de tracdo sdo localizadas na superficie exterior da
cipula. Os apoios, ao restringirem esta acdo, geram um
efeito de flexdo na base da ctipula que conduz ao apare-
cimento de tensdes de tracdao na superficie exterior e de
compressao na superficie inferior da ctipula.

Na cipula de apoios livres (contendo apenas um
apoio fixo), esta tem a liberdade para se expandir (des-
locamentos horizontais livres). Assim, ndo existe o efeito
de flexdo provocado pelos apoios fixos, ou seja, os valores
dastensoes de tracdao nestas condicoes nao tomam valores
elevados. Os valores obtidos tomam um andamento seme-
lhante ao Modelo 0 - cipula simples - com apoios livres.

Avaliando, por tltimo, o efeito da temperatura na
cipula com a acdo do lanternim - Modelo 2 - presente
na Figura 4.21, observou-se que existe uma diminuicao
nos valores maximos de tracao nas tensoes meridionais.

Esta diminuicdo resultou na combinacdo da acdo da

Tensoes 0
Min=-4241 kN/m?%Max = 3850 kN/m?



Tensodes 011
Min =-6583 kN/m?: Max = 1080 kN/m?

temperatura com a acao do peso do lanternim. Ao exis-
tir um acréscimo nos valores de compressdo deu-se uma
diminuicdo nos resultados de tragcdao. No entanto, esta
diminuicao nas tensoes de tracao é reduzida.

A semelhanca da ctipula esférica, na ciipula com a
acdo do lanternim as tensdes de tragao meridionais podem
levar a possiveis fendas circunferenciais, tendo em conta
que a cota 1,15 m existem tensdes de 3,8 MPa. Assim,
concluiu-se que esta ctipula de betdo armado, quando
sujeita a uma variacao de temperatura, é suscetivel ao

aparecimento de fendas.

4.4.
CONCLUSOES DO CAPITULO

Neste capitulo apresentou-se, inicialmente, as metodolo-
gias analiticas aplicadas ao estudo de estruturas arque-
adas bidimensionais e tridimensionais, particularmente
arcos e ctipulas, através da Teoria das Membranas e recor-

rendo a conceitos tedricos. Posteriormente, procedeu-se

Tensoes o;;
Min=-4392 kN/m?; Max = 3830 kN/m?

ao estudo de modelos arqueados tridimensionais, em par-
ticular de ctpulas, através da andlise de elementos fini-
tos, estudando o comportamento destes em funcao das
alteracoes estruturais a incorporar.

As metodologias analiticas, aplicaveis ao estudo da
andlise estrutural de construcdes em alvenaria, nomea-
damente estruturas bidimensionais (arcos) e tridimensio-
nais (cdpulas), conduzem a solucdes estaticamente equi-
libradas. Estas apresentam-se como uma metodologia util
na aplicacao de casos de estudos preliminares, dada a sua
simplicidade (Gago, 2004).

A aplicacdo da Teoria das Membranas para a andlise
de estabilidade em estruturas tridimensionais apresenta
uma elevada dificuldade no caso de estruturas de geo-
metria complexa. Nestas situacoes é possivel recorrer-se
a decomposicao da estrutura tridimensional em subes-
truturas bidimensionais, aplicando-se metodologias
desenvolvidas para os arcos. A estabilidade do conjunto
tridimensional é garantida através dos teoremas da ana-
lise limite, no caso de as subestruturas serem por si s6

estaveis.



0 estudo dos modelos arqueados tridimensionais
(ctipulas esféricas), através da analise de elementos fini-
tos, foi desenvolvido, inicialmente, para a determinacao
dainteracdo da componente laje e membrana num modelo
de casca de uma ctipula esférica simplesmente apoiada.
Concluiu-se, entdo, que a contribuicdo da componente
laje é de tal forma reduzida que é possivel considera-la
nula. Para este mesmo modelo de ctipula esférica, mas
considerando apoios fixos, observou-se numa cota junto
da base, de aproximadamente 1 m, um pico de tensdes
e momentos fletores. Isto resultou do efeito de confi-
namento provocado pelos apoios que geram reagdes na
base, contrariando a acdo natural que a cipula teria,
criando momentos fletores nesta zona originando picos
de tensdes.

Na ctpula com abertura no topo, a existéncia desse
orificio nao provocou alteracoes significativas no equili-
brio desta. 0 mesmo aconteceu ao aplicar um lanternim.
Com efeito, embora a ctipula passe a estar sujeita a maio-
res esforcos de compressao, a sua razoavel capacidade de
resisténcia a compressao e a forma como as cargas prove-
nientes do lanternim se distribuem ao longo da ctipula,
faz com que a estrutura tenha um comportamento que se
assemelha a uma ctipula sem abertura, no que respeita a
forma como as tensdes se distribuem. A semelhanca da
distribuicao das tensoes e a verificacdo do equilibrio na
clpula resultam do efeito do comportamento tridimen-
sional da estrutura.

Tanto para o modelo de ctipula com abertura como
para o modelo de cipula com a aplicacdo da carga do

peso préprio do lanternim, observou-se nos elementos

do bordo da abertura, a existéncia de tensdes circunfe-
renciais de compressao. Estas resultam, através de um
somatorio de forcas, numa acao horizontal que equilibra
o momento desestabilizador provocado por uma agdo ver-
tical correspondente ao peso proprio do elemento.

No que respeita a possibilidade da ocorréncia de
fendas, esta, possivelmente, ocorreria para o caso da
ctGpula com a aplicacao do dobro do peso do lanternim.
Porém, o valor maximo das tensdes de tracdo no betao é
inferior ao valor da tensdo de rotura a tragao do betao.
Nestas condicdes ndo se verificou a possibilidade de fen-
dilhar, salientando-se, ainda, que a carga aplicada é con-
servativa.

Por dltimo, quanto ao efeito da acdo da variacao da
temperatura, surgiram tensdes de tracdo elevadas na dire-
cdo meridional. Estas ultrapassavam o valor da tensdo de
resisténcia a tracdo do betao, resultando na possibilidade
do aparecimento de fendas circunferenciais. No caso da
existéncia destas fendas devido a variagao da tempera-
tura, estas localizam-se perto da base, na face superior da
cipula.

Na cuipula do Pantedo nao se identificam fendas (cir-
cunferenciais ou meridionais) correspondentes as ten-
soes de tragdo observadas no modelo, tanto para as cargas
permanentes, como para as variacdes de temperatura.
No entanto, ha que considerar que a estrutura da ctipula
ndo é em alvenaria, mas sim em betdo armado e com alguma
resisténcia a tensoes de tracao. Verificam-se apenas peque-
nas fissuras pelo interior da ctipula e na direcdo meridional.
Estas poderao resultar de infiltracdo pelos revestimentos

exteriores. (Branco, Brito, & Santos, 2001)
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5.1,
INTRODUGAO

0 presente capitulo tem como objetivo o estudo estrutural
do Edificio do Pantedo Nacional, do ponto de vista esta-
tico e dindmico. Tendo em conta que o edificio em estudo
corresponde a uma estrutura real, procedeu-se a concre-
tizacdo de um modelo numérico que o melhor representa.
Desta forma, definiram-se as caracteristicas dos elemen-
tos estruturais a incorporar no modelo, bem como os seus
materiais constituintes.

Numa tentativa de estabelecer uma aproximagao
entre o modelo numérico e a estrutura real foi realizada
a calibracdo do modelo com recurso a ensaios de caracte-
rizacdo dindmica. Foram, ainda, analisadas as vibragdes
ambientais da estrutura, utilizando-as posteriormente na
calibracdao do modelo.

Com o modelo da estrutura calibrado procedeu-se a
avaliacdo da analise estdtica, observando-se o efeito das
acoes verticais, devido ao peso préprio da estrutura mais
recente - a clipula em betdo armado — em relacdo a estru-
tura ja existente - de alvenaria. Foram analisadas as dis-
tribuicoes de tensdes e a localizagao das zonas de maior
concentracdo de tensdes.

Numa fase final deste capitulo, foi realizada uma ana-
lise dinamica modal por espectro de resposta com a apli-
cacdo da acdo sismica regulamentar. Pretendeu-se com
esta analise, estudar o efeito de um sismo na estrutura,
avaliando o comportamento desta. Foram analisadas as
distribuicdes das tensodes, bem como a suscetibilidade de

gerar fissuras ou até mesmo colapso.

5.2.
MODELO NUMERICO

Na criacao do modelo numérico de elementos finitos com
comportamento elastico linear, foi necessaria uma ana-
lise prévia e detalhada das plantas e algados da estrutura
em estudo. As pecas desenhadas, existentes no arquivo
do Pantedo Nacional (Cardoso, 1965), os elementos exis-
tentes na Biblioteca do SIPA, no Forte de Sacavém, e as
pecas desenhadas em ficheiro CAD, presentes no estudo
prévio do Projeto de Recuperagao da Cipula (Delgado, J.,
2006) foram um complemento a criacdo deste modelo. 0
modelo foi produzido com recurso ao programa de calculo
SAP2000.

No modelo de elementos finitos adotaram-se algumas
simplificacdes e consideracoes com o objetivo de obter
uma melhor aproximacao entre o modelo numérico e a
estrutural real, descomplicando a arquitetura do edificio
em estudo. Surgiram dificuldades em algumas situacdes,
nomeadamente, na escoltha das propriedades dos mate-
riais constituintes da estrutura. A falta de informacao
devido a inacabada construcao da estrutura, aos periodos
de abandono e a utilizacao do monumento para diversos
fins, levou a que muita documentacao e informacao, refe-
rente a estrutura antiga, se tenha perdido. Desta forma,
com base na informacao conhecida e através de estudos
existentes, que contribuem para uma melhor caracteriza-
cdo dos elementos constituintes da estrutura, foram ado-
tadas hipéteses na definicdo destes materiais.

Criaram-se dois modelos separados, um correspon-
denteaestruturaantiga - emalvenaria de pedra - e o outro
correspondente a nova construcao — em betdao armado.
Fundindo-se, posteriormente, num sé modelo, ficando

o modelo de betdo armado sobreposto ao de alvenaria



e, os dois, devidamente, alinhados. 0 centro geométrico
de cada modelo encontra-se alinhado com a origem
do sistema de coordenadas. Na Figura 5.1 encontra-se

um corte transversal do modelo completo, bem como a

y e
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1|

representacdo total do mesmo, e na Figura 5.2 encontra-
-se uma pormenorizacao da transicao da estrutura de
alvenaria para a de betdo armado. 0 Anexo C contém os

modelos de alvenaria e betdo armado isolados.

FIGURA 5.2 Pormenor da transicao da estrutura de alvenaria (elementos sélidos) para a estrutura de betdo armado (elementos
casca), através do anel de betdo armado em elementos sélidos



Considerou-se que os dois modelos sdo constitui-
dos por elementos estruturais distintos. Na estrutura em
alvenaria, optou-se pela aplicacdo de elementos sélidos,
de forma a representar as dreas «macicas» e as paredes
de elevada espessura que o edificio exibe. Na estrutura
referente a ctipula apenas se representaram as paredes de
betdo armado, adotando-se elementos de casca. Apesar
de o corpo estrutural da ctpula também apresentar
paredes de alvenaria de tijolo e revestimento em pedra,
determinou-se que sé os elementos de betao armado tém
a funcdo de resisténcia estrutural, os restantes elementos
apenas sao contabilizados como massa.

Na realizacdo da malha em planta dos elementos
sélidos (estrutura de alvenaria), teve-se em conta, uni-
camente, as zonas «macigasy, as aberturas e as zonas de
circulacdo. Procurou-se adotar uma planta homogénea
em altura, nao existindo diferencas nos pontos vazios de
piso para piso. Criou-se uma planta bissimétrica, embora
a estrutura em estudo ndo apresente a simetria perfeita
considerada. Nao foram incluidos os pavimentos na base
e nos diferentes pisos e a sobrecarga encontra-se na majo-
racao do peso proprio. Recorreu-se a esta simplificacdo de
modo a efetuar uma analise mais simplificada.

Aplanta definida é continua em altura até a cota 20 m.
Nesta cota algumas das aberturas foram fechadas e criou-
-se 0s quatro arcos e meias ctipulas - abébadas. A estru-
tura de alvenaria termina na cota 27 m, onde se atinge
o topo dos arcos e das abébadas. Analisando a maneira
como as duas estruturas se ligam, observou-se que a
clipula assenta nos quatro arcos de cantaria, embutidos
nas ab6badas, e nos quatro cunhais de cantaria. Apesar da
estrutura da ciipula ter finalizado em 1966, no projeto ini-
cial do Pantedo ja se antevia a construcao de uma cipula,

estando preparado para suportar a acao desta.

Na concecao do modelo de betdo armado, tracou-se a
delimitacdo em alcado da estrutura da ctipula tendo por
base as pecas desenhadas. Desta forma, criou-se um corpo
cilindrico de duas camadas, exterior e interior, adotando-
-se a mesma espessura nos elementos de casca. Nao se
consideraram, as aberturas referentes a varanda na parede
exterior, nem as aberturas das janelas na parede interior.
Os oito pilares distribuidos em cada uma das camadas do
tambor, e que conferem a resisténcia das ac¢des verticais,
foram representados pela parede de elementos casca,
apresentada uniformemente no seu contorno.

Foi adicionado um lintel de elementos sélidos entre
a estrutura de alvenaria e a estrutura de betdo armado.
Este lintel tem como objetivo representar o anel de betao
armado que estabelece a ligagao entre as duas estrutu-
ras. Por forma a estabelecer esta ligagdo nos dois mode-
los, aplicaram-se body- constraints com todos os graus
de liberdade impedidos, de modo a que os esforcos
nestes pontos sejam iguais na estrutura superior e infe-
rior. Os bodys foram aplicados nos cunhais e no topo dos
arcos para ligar o lintel a estrutura de alvenaria, pois sao
nestes pontos que a cipula de betdo armado se apoia.
Estabeleceu-se também a ligacao do lintel com as duas
camadas do tambor cilindrico. Cada body liga um ponto
referente a estrutura de betao armado e outro ponto refe-
rente a estrutura de alvenaria, de forma a estabelecer a
ligacdo das duas estruturas através desse ponto comum.

A criacdo de um modelo de elevada discretizacdo
oferece resultados de maior qualidade, bem como uma
melhor distribuicdo dos resultados. Devem ser adotados,
no modelo, elementos com dimensdes regulares e 0 mais
reduzidas possivel. No entanto, a criacao de um modelo
com uma boa discretizagao conduz a modelos com ele-

vados elementos, tornando o programa pesado e lento



de correr. A estrutura em estudo apresenta por si s6 uma
complexidade geométrica e uma altura consideravel,
assim, recorreu-se a uma discretizagdo que ndo cumpre
a regularidade pretendida. Os dois modelos estruturais
apresentam uma discretizagao prépria.

No que respeita aos materiais constituintes das duas
estruturas ndo existem informacodes especificas, con-
tudo tomaram-se algumas consideracoes tendo em conta
o periodo de construcao e os materiais que sdo identifi-
cdveis visualmente. Quanto a estrutura de alvenaria, é
utilizada a pedra calcario de lioz. Esta esta presente em
todo o revestimento exterior do monumento e as paredes
interiores da estrutura também sao constituidas por este
tipo de material. O Calcario de Lioz tem o peso volimico de
27 kN/m? (Primeira Pedra - Lioz Calcarios, 2018), porém a
rigidez da alvenaria ndo pode ser definida tendo em conta
a rigidez da pedra. As argamassas e juntas presentes na
alvenaria fazem com que esta tenha uma rigidez inferior,
relativamente a pedra calcaria. Assim, realizou-se uma
pesquisa bibliografica para determinar um valor admissi-
vel darigidez pretendida. Tomou-se como referéncia estu-
dos mecanicos de ensaios experimentais, sendo adotado
o valor que melhor se aplica ao caso de estudo.

Num estudo em paredes de alvenaria constituida quase
exclusivamente por pedra Ancd, (Lourenco, Pagaimo, &
Jilio, 2005), foram realizados ensaios de caracterizacao
mecanica a esta pedra, quando sujeita a compressao unia-
xial. Com base nestes ensaios obteve-se uma relacao entre
o médulo de elasticidade (E) e a resisténcia a compressao
(fc) para o caso de a pedra estar seca ou saturada, sendo
estes respetivamente E = 47fc e E=62fc. Pelo facto da pedra
de Anca ser calcaria e devido a auséncia de estudos sobre
o calcario de lioz, tomou-se as relagdes entre o médulo de

elasticidade e a resisténcia a compressdo da pedra de Anca.

Através do valor conhecido da resisténcia a compressao do
calcario de lioz, para a situacdo a seco e a saturado (Pri-
meira Pedra - Lioz Calcdrios, 2018), calcularam-se os dois
modulos de rigidez. Adotou-se o valor médio, referente aos
resultados obtidos, sendo este de 7 GPa. Dada a robustez
das paredes de alvenaria de pedra, apresentando blocos de
elevada dimensdo, e a reduzida espessura da argamassa
de inertes finos constituintes nas paredes de alvenaria,
adotou-se este valor de 7 GPa como o valor correspondente
a rigidez da alvenaria, como parametro inicial. Na defini-
cao do coeficiente de Poisson, considerou-se a aplicacdo
de 0,25, utilizando- se, novamente, resultados referentes a
estudos realizados (Guimaraes, 2009).

Na estrutura de betdo armado, também nao existe um
conhecimento exato do tipo de betao utilizado. Contudo,
dado o periodo de construcao, o betao presente na estru-
tura da ctipula é caracterizado por uma classe de baixa
resisténcia, comparativamente as classes utilizadas atu-
almente. Desta forma, de entre as classes disponiveis no
programa de célculo, procurou-se utilizar um betao mais
fraco, sendo este da classe de betdo C20/25. Nas proprie-
dades mecanicas deste material adotou-se o coeficiente
de Poisson de 0,20 e o m6dulo de elasticidade referente
a classe adotada, de 30 GPa. Saliente-se, no entanto que
o valor do médulo de elasticidade podera ser alterado no
processo de calibracdao, nomeadamente diminuindo a sua
rigidez, ficando préximo das condi¢des reais.

Quanto ao peso volumico, considerou-se um peso equi-
valente. Esta escolha teve em conta o facto de as massas
referentes ao revestimento em pedra e da parede de alvena-
ria de tijolo também se incluirem na massa total. Todavia,
no modelo apenas as espessuras das componentes em betao
armado sao tidas como estruturais. Para a definicdo deste

teve-se por base as proporcdes da espessura e da massa de



cada elemento da estrutura real - parede de betdo armado,
parede de alvenaria de tijolo e cantaria em pedra - de
forma a que o modelo apresente a massa global da parede,
mas representado numa parede com espessura de 30 cm.
No Anexo C encontra-se a discretizacao das espessuras de
cada material que constitui a parede, calculando-se, atra-
vés destas, o peso volumico, que toma o valor de 61 kN/m?
para uma espessura de 30 cm em elementos casca de betao

armado.

5.3.
CALIBRA?KO EXPERIMENTAL

Uma estrutura sujeita a acoes dinamicas em regime linear
apresenta um comportamento que é determinavel através
da sobreposicao da resposta nos seus modos de vibracao,
sendo que, estd associada uma frequéncia a cada um
destes modos, (Proenca, 2008) e (Delgado J. L., 2013).
Assim, procedeu-se arealizacdo de ensaios de caracteriza-
¢do dindmica com a finalidade de se aproximar, o quanto
possivel, o modelo numérico a situacdo real. Através
dos ensaios de caracterizacao dindmica obtiveram-se as
vibragdes ambientais do edificio, possibilitando a deter-
minacdo das frequéncias fundamentais predominantes da
estrutura em estudo, estando associadas a estas frequén-
cias os respetivos modos de vibracéo.

As vibragtes ambientais representam todas aquelas
que estdo englobadas pela sua envolvente, desde que
ndo sejam impostas e nao prejudiquem a integridade da
estrutura. Um exemplo para a estrutura em estudo sao
os visitantes do monumento. A movimentacao destes,
aplica uma determinada vibracdo a estrutura, tal como a

acdo do vento. Recorreu-se aos ensaios de caracterizagao

dindmica in situ dada a existéncia e o conhecimento do
manuseamento deste equipamento no IST. Por outro lado,
este tipo de ensaios oferece uma facilidade e rapidez de
concretizacdo e ndo existe a necessidade de proceder a

métodos destrutivos.

5.3.1.

ENSAIOS DE CARACTERIZAQ&O DINAMICA IN SITU

Foram realizados ensaios de caracterizagao dina-
mica em 15 locais do Pantedo Nacional, nos dias 19 e 20
de marco de 2018. Procurou-se realizar os ensaios numa
segunda-feira estando o monumento fechado aos visi-
tantes, e na terca-feira em locais ndo acessiveis pelos
visitantes. No entanto, nos dois dias havia vento forte a
moderado. A situacdo ideal da realizagao destes ensaios
correspondia a obter as vibracdes ambientais nos pontos
mais altos, nomeadamente no lanternim ou ao nivel das
duas cipulas. Contudo dada a dificuldade de transportar
os equipamentos de medicdo, ndo foi possivel realizar
ensaios nestas cotas. Em alternativa, procurou-se realizar
o0s ensaios nos pontos altos acessiveis, por forma a obter
vibracoes com maior amplitude e se distinguirem methor
as frequéncias. Deste modo, escolheu-se o nivel do ter-
raco, a uma cota de 27 m, que corresponde, aproximada-
mente, a zona de transicdao do fim da estrutura de alve-
naria e o arranque da estrutura de betao armado. Porém,
também foram realizados ensaios nos pisos intermédios,
de forma a avaliar os resultados em funcao das cotas.

0 equipamento utilizado para os ensaios é da marca
Kinemetrics, modelo ETNA com sensor interno Episensor
ES-Deck, que regista digitalmente as aceleracoes de uma
forma triaxial, segundo os eixos X, Y e Z (Figura 5.3).
Assim, de maneira a ter uma leitura mais percetivel dos

resultados em termos de localizacdo, procurou-se, em



FIGURA 5.3 Esquerda: material utilizado na realizacao dos ensaios de
caracterizagdo dindmica. Direita: definicdo das dire¢des Xe Y na planta
em estudo (adaptado de SIPA, 2017).

todos os ensaios, alinhar as coordenadas cartesianas do
equipamento com os eixos principais da planta da estru-
tura. A planta em estudo apresenta uma configuracao
quase simétrica, atribuindo-se uma direcdo X e Y. As dire-
coes X e Y do aparelho foram alinhadas com as direcoes X
e Y consideradas em planta (Figura 5.3). Quanto a dire-
cdo Z, esta é referente a componente vertical sendo rela-
cionada com as cotas dos pontos a analisar.

Os registos das vibracoes do ensaio de caracteriza-
cdo dinamica ficaram armazenados num cartao PCMCIA
interno. Através de um computador portatil, recorrendo
ao programa de calculo Quick Talk foram lidos os resul-
tados provenientes do ensaio. Por fim, para se efetuar
uma leitura inicial dos resultados obtidos, recorreu-se ao
programa de calculo ViewlWave (ViewWave, 2018), expor-
tando, posteriormente, os resultados provenientes deste
programa de cdlculo para um outro programa, o Microsoft
Excel. Através do Microsoft Excel realizou-se uma analise
mais detalhada, aplicando o método da Transformada

Répida de Fourier (FFT - Fast Fourier Transform).

Fachada Principal

Dada a quase simetria em planta que a estrutura apre-
senta, os ensaios foram efetuados por alinhamentos, de
forma a estabelecer uma relacdo entre os resultados obti-
dos. Comecou-se por avaliar os pontos situados mais ao
centro, correspondendo a localizacdo do varandim, ao
nivel do Terraco. Realizaram-se ensaios nos quatro ali-
nhamentos das portas do varandim interior. De seguida,
nas duas portas de acesso ao exterior foram seleciona-
dos pontos intermédios, sendo, por dltimo escolhidos os
pontos mais afastados, localizados junto a balaustrada.
Foram também realizados ensaios ao nivel do Centro de
Interpretacdo, Coro Alto e nivel Térreo (Figura 5.4).

Através dos ensaios realizados foi possivel obter resul-
tados conclusivos no que respeita a modos de vibracao por
translacoes nas duas dire¢des. Contudo, tendo em conta
a impossibilidade de se realizar um ensaio no centro da
estrutura, nao foi possivel concluir de que forma a estru-
tura é suscetivel ao aparecimento de modos de vibracao

por rotacao em torno do eixo vertical.



5.3.2.

CALIBRA(;KO DO MODELO NUMERICO

A calibracdo do modelo numérico foi realizada atra-
vés da comparacdo das frequéncias préprias fundamentais
obtidas nos ensaios de caracterizacdao dinamica, com as
frequéncias fundamentais obtidas no programa de calculo
SAP2000. Para a realizacdo desta comparacdo, foi neces-
sario, inicialmente, proceder ao tratamento dos resulta-
dos obtidos nas vibracdes ambientais, através do método
da Transformada Répida de Fourier (TRF).

Através do programa de célculo Viewlave, obteve-se a
resposta das aceleracdes nas direcoes X, Y e Z, em funcao de
um intervalo de tempo, na Figura 5.5 encontra-se um dos
registos obtidos pelo programa de cédlculo ViewWave que
apresenta as aceleragdes registadas no ensaio referente ao

Ponto 8,2. No equipamento de registo de acelera¢des foi

selecionada a largura de banda do sensor até 200 Hz, desta
forma o intervalo de tempo entre cada resultado é dado
pelo inverso da frequéncia, correspondendo a 0,005 s.
Tendo em conta o intervalo de tempo entre pontos e o
nimero de pontos adotado, a duracdo total do ensaio cor-
responde a 20,475 s, em que o primeiro ponto corresponde
ao tempo zero. Para a amostra de pontos considerada foi
realizada a conversdo de aceleracao para a Transformacao
de Fourier, seguindo-se o cédlculo do médulo destes resul-
tados, sendo estes os valores a considerar. Os intervalos de
frequéncia para a criacdao do grafico da Transformada de
Fourier foram definidos pela Equacdo (5.1), em funcdo da

dimensdo da amostra e do intervalo de tempo entre pontos.

(5.1) Af= 1
4096x0,005
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FIGURA 5.5 Registo das aceleragdes no ensaio realizado no Ponto 8,2, no programa de calculo Viewl/ave.
A aceleracgdo na direcao X corresponde a cor vermelha, na direcdo Y a azul e na direcdo Z a rosa.

Foram analisados todos os ensaios dos 15 pontos esco-
lhidos na estrutura, sendo selecionados os pontos que
melhor detalhe informativo continham. Identificaram-se
as frequéncias correspondentes a localizacao dos picos
nos graficos da Transformada de Fourier, analisando-se
um valor padrao nestes picos. Na Figura 5.6 encontra-se
o grafico do Espectro de Fourier, expresso no programa
de calculo ViewWave, bem como a Transformada de Fou-
rier obtida através do programa de calculo Microsoft Excel.
Para obter uma aproximacao dos valores das frequéncias
fundamentais efetuou-se a média das frequéncias funda-
mentais de cada ensaio, para os quatro primeiros modos.
0s quatro modos podem ser caracterizados por duas fases,
a primeira fase corresponde a duas translacdes em X e Y,
em que as frequéncias apresentam valores praticamente
iguais, e a segunda fase, novamente duas translacgoes,
em X e Y, com valores de frequéncias semelhantes. Na
Tabela 5.1 encontram-se as frequéncias obtidas para cada

ponto, correspondentes as direcoes X e Y. Os graficos nos

quais se realizou a andlise das frequéncias fundamentais

encontram-se no Anexo C.

TABELA 5.1 Frequéncias fundamentais obtidas
nos ensaios de caracterizagdo dindmica

Fase 1 Fase 2
(]  seoosomsmoosmesmaseoeoosonsemosoo e oos o eaosoos oo osoosmsoos]
X Y X Y
"""" P 23 310 350 360
"""" B 2w 2m e 33
"""" P 26 278 338 302
""" A 20 250 e 3o
""" P2 202 283 312 318
""" Meda 222 o 340 34

Através dos resultados médios das frequéncias funda-
mentais da estrutura em estudo, procedeu-se a calibracao

do modelo numérico. Como hipétese base considerou-se
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FIGURA 5.6 Identificagdo dos picos referentes aos modos de vibragao. Esquerda: Espectro de Fourier,
programa ViewlWave. Direita: Transformada de Fourier, Microsoft Excel.

a utilizacdo dos médulos de elasticidade (E) adotados no
modelo inicial, estes sdo: 7 GPa para a alvenaria de pedra
e 30 GPa para o betdo armado. De sequida, procedeu-se
a andlise modal da estrutura, obtendo-se desta forma, as
frequéncias do modelo para cada modo.

Confrontando os resultados das frequéncias de cada
modo, para a hipétese base, constatou-se que existe uma
discrepancia destes valores comparativamente aos obti-
dos na analise experimental. Desta forma, optou-se por
reduzir de igual forma os dois médulos de elasticidade
da estrutura - o de alvenaria e o de betdo armado. Foram
realizadas diversas itera¢des, terminando-se na conside-
racao do mddulo de elasticidade reduzido para metade.
Consequentemente, os resultados obtidos desta iteragao
final convergem, ainda que aproximados, para as frequén-
cias experimentais médias, resolvendo-se adotar estes
valores como ponto de partida para uma calibracdo mais
detalhada.

Apesar da adocao do betdo da classe (C20/25,
considerou-se reduzir o médulo de elasticidade para

metade. Nao existe uma informacdo detalhada da classe

de betdo utilizada na construcao da estrutura de betao
armado, contudo tendo em conta o ano da sua construcao
deverd ser uma classe de betdo de baixa resisténcia e, con-
sequentemente, rigidez inferior a adotada inicialmente.
Dada a falta de informacao referente a classe do betao,
foi adotada a classe C20/25, com vista a uma futura cali-
bracao. Ao considerar-se um moédulo de elasticidade de
15 GPa, narealizacdo da calibracdo do modelo, foi utilizado
um valor da rigidez inferior ao considerado inicialmente,
aproximando-se dos valores reais.

Nas iteracoes seguintes, tomou-se 0 médulo de elasti-
cidade do betao fixo nos 15 GPa, ajustando-se o médulo de
elasticidade da alvenaria de pedra, de forma a aproximar os
resultados numéricos aos obtidos nos ensaios experimen-
tais. Através das hipéteses realizadas, constatou-se que a
hipétese que oferece uma menor diferenca na frequéncia
obtida no resultado experimental com a do modelo numé-
rico é a correspondente a um mddulo de elasticidade de
3,65 GPa, para o material de alvenaria de pedra. Na Tabela
5.2 apresentam-se as hipoteses adotadas na calibragiao do

modelo.



................... HIPOTESEO
[Hz] Ealvenaria =7 GPa
Ebetio = 30 GPa
Frequéncia Frequéncia 73 [
Mo Experimental Média Modelo Numérico Ei]
1 2,72 3,79 71,77
2 2,77 3,82 72,51
3 3,40 5,27 64,52
4 3,41 5,29 64,46

Concluiu-se desta forma que, apesar da pedra Calcario
de Lioz apresentar um médulo de elasticidade de aproxima-
damente 7 GPa, as paredes de alvenaria de pedra exibem
uma rigidez inferior. Esta diferenca resulta da existéncia
de juntas entre as pedras de cantaria, e na possibilidade
da existéncia de uma alvenaria mais fraca no interior das
paredes. Nao existe o conhecimento da constituicao das
paredes, apenas sdo visiveis os acabamentos em pedra de
cantaria, contudo o sistema global das paredes - cantaria
e alvenaria mais fraca - apresenta uma combinacdo das
rigidezes de cada elemento constituinte, resultando numa

rigidez mais baixa, sendo esta de 3,65 GPa.

5.4.
QUANTIFICAGAO DAS
CARACTERISTICAS MECANICAS
DOS MATERIAIS

Na andlise de estruturas existentes é necessario ter em
conta o conceito de nivel de conhecimento, definido pela
norma italiana OPCM (OPCM). Na definicao deste conceito,
a geometria, os pormenores construtivos e as propriedades

dos materiais sdo fatores importantes para a selecdo do

Eatvenaria = 3,5 GPa
Ebetio = 15 GPa

Ealvenaria.= 3,65 GPa
Ebetao = 15 GPa

Frequéncia . Frequéncia
s Dif. [%] oy q
Modelo Numérico Modelo Numérico Dif. [%]
2,68 101,49 2,72 100,00
2,70 102,59 2,74 101,09
3,73 91,15 3,80 89,47
3,74 91,18 3,81 89,50

nivel de confianca em causa. Através deste nivel de conhe-
cimento determina-se o fator de confianca, necessdrio na
aplicacdo das propriedades dos materiais e nos métodos de
anadlise. A tabela com os diferentes niveis de conhecimento
e respetivos parametros encontra-se na Tabela 5.3.

No presente caso de estudo, tendo em conta a redu-
zida informacao disponivel relativamente aos pormenores
construtivos e propriedades dos materiais referentes ao
corpo estrutural em alvenaria de pedra, o nivel de conhe-
cimento é o nivel LC1. Tendo em conta que o presente tra-
balho é um estudo académico, isto €, uma primeira apro-
ximac¢do do problema e que um estudo mais conclusivo
requeria uma inspecao e caracterizacao mais cuidadosa,
optou-se por considerar para o presente trabalho um fator
de confianca (CF) igual a 1,0, correspondente a um nivel
de conhecimento LC3. Ao considerar este nivel de conhe-
cimento, admitiu-se, como indicador pelo EC8 Parte 3
(EC8-3, 2005) ou NTC-2008 que os valores caracteristicos
das resisténcias (Rk) sdo iguais aos valores médios das
resisténcias (Rm) caracterizados experimentalmente «in

situw, Equacdo (5.2).

LC(=1,0)

Rm

(5.2) Ri



TABELA 5.3 Nivel de conhecimento e correspondentes
fatores de confianga, para edificios em alvenaria
(adaptado de OPCM) (Monteiro, 2012)

Nivel de Pormenores  Propriedades Método  Fatores

conhecimento (LT construtivos  dos materiais  de anilise de confianca
Inspegdes  Investigacdes
L1 in situ in situ Todos 1,35
limitadas limitadas
Levantamento Fxtens_1vas~
LC2 estrutural ) investigagdes Todos 1,20
Extensivas  jn sity
777777777777777 eexaustivas
inspegdes
in situ Exaustivas
LC3 investigagdes Todos 1,00
in situ
5.5.

ANALISE ESTATICA

No estudo da analise estatica utilizaram-se dois modelos
numéricos. 0 primeiro, designado por modelo 1, refere-se
a estrutura antiga, sendo constituido apenas por alvena-
ria. 0 segundo, designado por modelo 2, refere-se a estru-
tura completa, estrutura de alvenaria e a ctipula de betdo
armado. A partir dos dois modelos numéricos pretendeu-
-se avaliar as altera¢des provocadas pela construcdo da
nova estrutura, a ctipula de betao armado.

0 estudo da distribuicao das tensodes foi realizado em
duasfases. Umavez que o modelo completo é composto por
dois tipos de elementos diferentes - elementos de casca e
elementos sélidos — e nao é possivel estudar os dois em
simultaneo. Para os dois modelos, modelos 1 e 2, iniciou-
-se a andlise da distribuicdo de tensdes relativa a estru-
tura de alvenaria, representada por elementos sélidos.
No estudo avaliaram-se as tensdes verticais (o33) e as ten-

sOes principais maximas e minimas.

Analisou-se, inicialmente, a estrutura nas condicdes
de servico, isto é, considerando a combinacao quase per-
manente de a¢des, através da Equacdo (5.3) (ECO, 2002).
Realizou-se, também, uma verificacao tendo em conta as
acoes atuantes majoradas para a verificacdo das condi-
cOes dltimas, Equacdo (5.4) (ECO, 2002).

(5.3) P=CP+ Lpzsc
(5.4) P=1,35.CP+1,50.5C

Em que, CP é a carga permanente, SC é a sobrecarga
e Y, é o coeficiente parcial de seguranca quase perma-
nente.

Através da andlise das tensdes verticais (Figura 5.7)
e comparando os resultados obtidos nos dois modelos,
identificou-se no modelo 2 um pico de tensdes no topo
dos cunhais. Este pico nao ocorre, contudo, no modelo 1
(modelo s6 com a construcdo em alvenaria, i.e., sem
cipula). Sabendo que a cipula de betdo armado se apoia
nestes cunhais e nos arcos, ambos de cantaria, é espec-
tavel esta maior concentracao de tensdes verticais nestas
Zonas.

Numa primeira andlise da distribuicdo das tensdes
verticais (033), verifica-se que apesar dos cunhais de can-
taria apresentarem uma elevada concentracao de tensoes
de compressao (valores negativos) no topo, nos arcos de
cantaria ndo se verifica uma diferenca significativa entre
os dois modelos. Assim sendo, é de admitir que o enca-
minhamento das cargas verticais provenientes da estru-
tura de betdo armado direciona-se diretamente para os
cunhais, ou que existe uma pequena participacao dos
arcos. Isto deve-se a elevadarigidez da estrutura de betao

armado. E de notar que este comportamento identificado



Modelo 1 - Estrutura de alvenaria
Opin = -784 kN/m?; Opax = 58 kN/m?

no modelo numérico de comportamento eldstico linear
pode nao corresponder exatamente a realidade, uma vez
que o comportamento de estruturas arqueadas (neste
caso os grandes arcos em alvenaria) ndo é corretamente
modelado no modelo de elementos finitos e poderd haver
efeitos que ndo estao a ser considerados nesse modelo. Por
outro lado, ha que ter em conta que o faseamento cons-
trutivo ndo é simulado no modelo numérico e isso pode
ter consequéncias ao nivel da distribuicao das tensdes na
estrutural real, diferindo dos resultados do modelo numé-

rico de comportamento elastico linear.

Modelo 2 - Estrutura completa
Oin = -2348 kN/m?; Opax = 104 kN/m?

Nas tensdes verticais do modelo 2, a tensdo de com-
pressdo maxima corresponde a 2,3 MPa, apresentando
uma elevada margem em comparacao com a capacidade
de resisténcia mecanica a compressao da alvenaria e can-
taria, que é préxima de 6 MPa (Ferreira & Farinha, 1977).
Admitindo os coeficientes de seguranca regulamentares,
aplicaveis, sobretudo a construcdes novas, essa margem
diminui, ndo obstante ainda seja verificada a seguranca
com uma margem significativa. Esta compressdao maxima
localiza-se no topo dos cunhais de cantaria, em particu-

lar no alinhamento em que a estrutura de betdo armado



se apoia. No que respeita a distribuicdo das tensdes ver-
ticais, verifica-se, portanto, que os esforcos provocados
pelas cargas da estrutura de betdo armado se direcionam,
essencialmente, para os cunhais de cantaria. Apesar de se
observar este pico de compressoes no topo dos cunhais,
abaixo do alinhamento da base dos arcos observam-se
valores de compressdo mais reduzidos.

Na «Verificacdo da Estabilidade da Construcdo Exis-
tente» (Cardoso, 1965) realizada pelo Eng.° Edgar Car-
doso, relativamente as solicitacdes da estrutura de betao
armado nos elementos estruturais, arco de cantaria e
cunhais de cantaria, também se admitiu que os cunhais
seriam sujeitos a uma solicitacdo muito superior, compa-
rativamente aos arcos. Salienta-se, ainda, que, para além
da solicitacdo resultante do peso da estrutura de betao
armado (a cdpula), as abébadas interiores e os arcos de
cantaria também se apoiam nos cunhais de cantaria.

Quanto as tensdes verticais de tragao, estas apresen-
tam um valor maximo préximo de 0,1 MPa (combinacao
quase permanente de a¢des), e situam-se a meia altura das
meias abdbadas de cantaria. Considerando o coeficiente
de seguranca requlamentar, o valor maximo da tensao de
tracdo (combinacdo de agdes para o estado limite tltimo)
é da ordem dos 0,2 MPa. Apesar de ser conhecido que
uma estrutura de alvenaria possui uma reduzida (quase
nula) resisténcia a tensdes de tragdo, os valores obtidos
sdo reduzidos, nao comprometendo a seguranca da estru-
tura. De facto, dada a pequena intensidade das tensdes de
tracao pode-se considerar que o comportamento real do
arco esta a ser bem modelado.

Tendo em conta que com elementos finitos sélidos
nao é possivel identificar facilmente as tensées tangen-
ciais, recorreu-se as tensdes principais com o objetivo de

analisar o fluxo de tensdes nos arcos. As tensoes principais

maximas correspondem aos mdaximos das tensdes de
tracao e as tensodes principais minimas aos valores maxi-
mos das tensdes de compressdo. No Anexo C encontram-se
as distribuicdes de tensdes para as duas tensdes princi-
pais.

Através da observacdo da distribuicao das tensdes
principais minimas verifica-se a ocorréncia no topo dos
arcos (na superficie exterior) de tensdes de compressao.
Estas compressdes permitem estabelecer o equilibrio do
sistema da meia cipula com o arco, surgindo do rearranjo
proéprio da estrutura, e resultam numa componente hori-
zontal, que equilibra a componente vertical do peso pro-
prio deste sistema estrutural, impedindo que a estrutura

colapse, (ver Figura 5.8).

1. Impulso horizontal
provocado pela

Arco compressao no topo
do arco;

2. Componente vertical do
peso préprio, do sistema
Meia cdpula + Arco;

3. Reacdo na ligagao da
meia clpulacom estrutura
macica de Alvenaria de
Pedra.

Meia capula

FIGURA 5.8 Sistema de forcas que conferem o equilibro na estrutura Meia
Clpula + Arco

Ainda relativamente a observacao das tensdes princi-
pais no topo do arco, mas na superficie interna, verifica-
-se a presenca de tensdes de tracdo. Numa estrutura
arqueada é natural o aparecimento no topo do arco, de
tensdes axiais de compressao na face exterior e de tracdo

na face interior. Se as tensdes de tracao na face interior



apresentarem valores significativos pode ocorrer o apa-
recimento de fissuras. No entanto, se corresponderem a
valores moderados a estrutura podera adaptar-se através
da geracdo de fissuras, mas é possivel que no interior do
arco se gere um fluxo de tensdes de compressao (linha de
pressoes), que equilibra a estrutura. Assim sendo, tendo
em conta que a intensidade das tensdes de tracdo obti-
das no modelo é reduzida, é de esperar a ocorréncia de
pequenas fissuras na estrutura arqueada, mas o equilibrio
global deverd ser garantido.

Conclui-se, portanto que, em termos de resisténcia
a acdo do peso proprio da cipula, os cunhais de cantaria
assumem um papel fundamental na absorcdo dessas cargas
e no seu encaminhamento até a base. Os quatro cunhais
existentes na estrutura funcionam como quatro colunas
que, isoladas da restante estrutura, seriam suficientes
para suportar a estrutura da ctipula de betdo armado.

Relativamente as tensdes de corte o3 e Op3, 1O
modelo 2 (modelo completo), identifica-se que estas ten-
soes apresentam o valor maximo de 0,6 MPa, situando-se,
igualmente, no topo dos cunhais de cantaria. Neste local
as tensodes de compressao sao maximas, com o valor de 2,3
MPa (0y). Considerando um coeficiente de atrito (tg®) de
0,40 (valor indicado no EC6 (EC6-1, 2005)) e uma coesdo
(Cu) de 0,1 MPa a resisténcia ao corte (rrd) é de 1 MPa,

verificando-se a sequranca (Equagdo 5.5).
(5.5) red=Cy+ 0,40 x 0

Mesmo admitindo valores majorados para as agdes
(Estado Limite Ultimo), a tensdo de corte atuante é infe-
rior ao valor admitido para a verificacdo ao corte. De
referir que os valores indicados para a coesao e em par-

ticular para o coeficiente de atrito, sao relativamente

conservativos. Assim, é suficiente para garantir que se
satisfaz a sequranca da estrutura.

Procedeu-se, também, a andlise da seguranca da
estrutura de betdo armado: o conjunto do corpo cilin-
drico com as duas ctpulas. Nas andlises estatica e dina-
mica ndo se considerou o lanternim nos modelos, sendo
simulado por uma carga distribuida aplicada no bordo das
duas aberturas da cipula. Na ctipula exterior considerou-
-se o peso dos oito pilares e da ctipula no topo, corres-
pondendo a uma carga de 166,7 kN/m. Na ctpula interior
adotou-se o peso dos oitos pilares situados entre as duas
cipulas, correspondendo a uma carga de 62,8 kN/m. Na
intensidade da carga aplicada foi incluida, também, a
contribuicdo dos revestimentos em cantaria e das pedras
trabalhadas. Na Figura 5.9 representam-se as tensdes cir-
cunferenciais e meridionais da estrutura de betao armado
na sua superficie interior.

No modelo numérico observou-se que os valores
méaximos de compressdao correspondentes as tensdes cir-
cunferenciais oq; (direcdo paralela as circunferéncias),
ocorrem no bordo das aberturas no topo. Estas tensdes de
compressdo sao provocadas pela acdo da carga do lanter-
nim e pelo peso préprio dos elementos do bordo da aber-
tura. Emresultado da abertura no topo da ctipula, ocorrem
compressdes nos elementos do bordo, criando uma acdo
horizontal que, equilibra o momento desestabilizador
provocado pela agao vertical do peso préprio do sistema.

Abaixo do bordo da abertura surgem tensdes circunfe-
renciais de tracdo. A acdo do lanternim no topo da ctipula
provoca uma pequena deformacdo na estrutura e este
efeito leva ao aparecimento de tracdes circunferenciais,
que atingem o seu pico, aproximadamente, a meia altura
da cipula, diminuindo de intensidade até a base da ctipula.

Importa referir que a medida que a construcdo evoluiu o
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FIGURA 5.9 Tensdes circunferenciais e meridionais para a agao do peso proprio na estrutura de betdo armado na face interior -

na parte estrutural constituida por elementos de casca.

peso préprio da estrutura conferiu uma determinada defor-
macao nesta, sendo provavel que ndo existam, exatamente,
as tensodes que o modelo representa, pois este modelo nao
é capaz de simular os efeitos do faseamento construtivo.
Na Figura 5.10 encontra-se a deformada na direcdo vertical
do modelo 2 - estrutura completa.

No entanto, no modelo 2 as duas ctipulas nao apre-
sentam tensdes de tracdo com intensidades suscetiveis de
levar ao aparecimento de fendilhacdo no betdo. Tomando
como base as caracteristicas do betdo de classe C20/25,
o valor da tensdo de rotura a tragdo é de 2,2 MPa (fctm),
superior ao valor

maximo da tensdo de tracdo no modelo (0,6 MPa).
Mesmo admitindo valores majorados para as a¢des, as ten-
soes atuantes sdo inferiores as resistentes.

As tensdes meridionais, que se identificam no
modelo 2 sdo sobretudo a compressao. O pico destas ten-

soes de compressao localiza-se no bordo das aberturas




no topo, na superficie interior das cipulas. Na superficie
exterior, desse mesmo local existem tensdes de tracdo.
Este fenémeno deve-se ao efeito de flexao provocado pela
carga localizada no bordo da abertura. Tanto na superfi-
cie interior como exterior, as tensdes de compressao vao
aumentando a medida que se tende para a base.

Na base do tambor cilindrico localizam-se as tensdes
de compressdao meridionais maximas. Estas encontram-
-se nos alinhamentos com os cunhais. Porém, acima dos
arcos observa-se a presenca de tensdes de tracao, embora
reduzidas.

Na direcdo meridional, as tensdes maximas de tracdo
correspondem a 2,1 MPa e ocorrem imediatamente abaixo
da abertura no topo da cipula exterior. No entanto,
mesmo aproximando-se do valor da tensdo limite a tracao
do betdo, 2,2 MPa, é ainda inferior, ndo causam preocupa-
¢oes. Uma vez mais, admitindo valores majorados para as
acoes, as tensdes atuantes sao inferiores as tensdes resis-

tentes.

5.6.
ANALISE DINAMICA

Com o objetivo de avaliar o comportamento da estrutura
quando sujeita a acdo sismica, procedeu-se a analise
dinamica linear, por espectro de resposta do modelo 2,
estrutura completa. Uma andlise de maior rigor seria
obtida simulando o comportamento da alvenaria através
de modelos nao lineares. No entanto, a analise linear é um
método pratico que possibilita a verificacao de seguranca
da estrutura de uma forma aproximada, mas conduzindo
a conclusdes importantes, pelo menos do ponto de vista

qualitativo.

Na definicdo da acdo sismica, considerou-se o espec-
tro de resposta definido pelo Eurocédigo 8 (EC8- 1, 2004).
Contudo, em virtude da falta de informacao nesse Euro-
c6digo e na sua Parte 3 (EC8-3, 2005) relativa a avaliagdo
sismica de edificios de alvenaria existentes, alguns crité-
rios adotados neste trabalho tiveram por base os Regula-
mentos Sismicos Italianos NTC-2008 e OPCM 3274.

5.6.1.

ANALISE MODAL DA ESTRUTURA

Através da determinacao dos modos de vibracao da
estrutura em estudo é possivel ter uma primeira percecao
do seu comportamento dindmico. Desta forma, efetuou-
-se a andlise modal da estrutura, com a qual se obteve as
frequéncias e as participa¢des de massa para um conjunto
de modos de vibracdo. Considerou-se numa primeira
abordagem 20 modos de vibragao, constatando-se que no
vigésimo modo o somatério da participagao de massa nao
ultrapassa os 90%°. Seqguiu-se uma segunda abordagem,
com 30 modos, mas que ndo alterou, significativamente,
a participacdo da massa no tltimo modo.

Como referido, nos ensaios de caracterizacao dina-
mica foram detetados quatro modos de vibracao, agru-
pados em dois conjuntos. Cada conjunto de modos é
constituido por duas transla¢des, em X e em Y, apresen-
tando frequéncias praticamente iguais nessas transla-
¢Oes. Na andlise do modelo numérico, os quatro primeiros
modos de vibracdo sdo caracterizados por translagdes,

observando-se, analogamente aos resultados da analise

6 0 EC8 preconiza que devem ser consideradas as respostas dos modos de vib-
racao que contribuem de modo significativo para a resposta global da estru-
tura. Desta forma define dois requisitos: a soma das massas modais efetivas
para os modos considerados tem que representar, em cada direcdo, pelo me-
nos 90% da massa total da estrutura; todos os modos com massas modais
efetivas superiores a 5% da massa total tém também de ser considerados.



experimental, dois conjuntos de modos de vibragao por
translacao. 0 quinto modo de vibracdo é caracterizado por
uma rotacao em torno de z, mas que nao foi possivel iden-
tificar nos ensaios experimentais. Na Tabela 5.4 listam-se
os resultados dos cinco primeiros modos de vibracao, com
as respetivas caracteristicas. No Anexo D encontram-se os
resultados completos da analise modal.

0Os quatro primeiros modos de vibragao correspondem
atranslacdes puras numa sé direcdo, O primeiro e o quarto
modos de vibragdo correspondem a translacoes em Y, e o

sequndo e terceiro modos a translacoes em X. 0 modelo

Modos Periodo[s] Fret;:il]m‘a ...............................................
UX uy RZ

1 0,37 2,72 0% 29% 0%

2 0w 2w 2w 0% 0%
3 oz s s 0% 0%
4 o 3 0% 4% 0%
5 o2 4ss 0% 0% 78%

5.6.2.

QUANTIFICAGAO DA AGAO SiSMICA

SEGUNDO O EUROCODIGO 8

Em Portugal existem dois cendrios possiveis na gera-
cdo de sismos, levando a que na definicao da acao sismica
por espectro de reposta se considerem dois tipos de sismo,
de acordo com o Eurocédigo 8. O sismo tipo 1, é carac-
terizado pelo sismo com epicentro afastado - localizado
na regido Atlantica - e de baixas frequéncias. 0 sismo

tipo 2, é referenciado pelo sismo de epicentro préximo

numérico apresenta uma geometria bissimétrica, levando
ao aparecimento de modos de vibracao de translacao
iguais para cada uma das diregdes.

Os fatores de participacao de massa apresentam maior
percentagem nos primeiros cinco modos de vibracgao.
A partir do quinto modo de vibracdo existe uma reduzida
contribuicdo do fator de participacdo da massa. No vigé-
simo modo de vibracdo o valor acumulado da participacao
da massa é de 78% nas duas transla¢des, na direcdo X e Y,

e 82% na rotacao em torno do eixo Z.

Valor Acumulado[%]
........................................................ Movimento Preponderante

IUX Uy IRZ

0% 29% 0% Translacdo em Y
23% 29% 0% Translagao em X
76% 29% 0% Translagao em X
76% 73% 0% Translacdo em Y
76% 73% 78% Rotacao em Z

- localizado no territério Continental, ou no Arquipélago
dos Acores - e é assinalado por ter altas frequéncias (EC8-
-1, 2004).

Aacdo sismica definidano EC8 é determinada de forma
distinta para cada zona de Portugal Continental, tendo em
consideracdo as diferentes carateristicas da sismicidade de
cada zona, e de forma isolada para cada cenario de sismo.
0 Pantedo Nacional esta localizado em Lisbhoa, perten-
cendo, desta forma, 4 zona sismica 1.3 e 2.3, para as acoes

sismicas tipo 1 e tipo 2, respetivamente. Quanto ao grau



de importancia, para esta estrutura considera-se o grau II,
que corresponde ao grupo dos edificios correntes.

Na classificacdo do tipo de terreno onde assenta a
estrutura do Pantedo recorreu-se a carta geoldgica de
Lisboa, considerando-se este tipo B. Através da zona
sismica, da classe de importancia e do tipo de terreno,
definiram-se os pardmetros para a caracterizacao do
espectro de resposta. Estes parametros encontram-se des-
critos no Anexo D, na parte correspondente a caracteriza-
cao do espectro de resposta.

0s Eurocddigos estruturais nao contemplam informacéo
para a definicao do valor do coeficiente de comportamento,
q, no que diz respeito a estruturas existentes. Desta forma,
recorreu-se as normas italianas NTC-2008 e OPCM, que se
encontram mais completas no que diz respeito a edificios
existentes de alvenaria. De acordo com as normas italianas,
para construcodes antigas com estrutura em alvenaria e com
plantas requlares em altura, o coeficiente de comporta-
mento «g» toma o valor de 2au/al. Na auséncia de informa-
coes especificas sobre a estrutura, deve considerar-se para
o0 quociente au/al ovalor 1,5. Assim, considerou-se o valor
3 para o coeficiente de comportamento. Apesar do edificio
em causa apresentar, também, uma parte em betdo armado,
nao se considerou o valor correspondente do coeficiente de
comportamento, porque a parte condicionante para a esta-
bilidade sismica do edificio é a parte em alvenaria.

No Anexo D encontram-se descritas as equagdes uti-
lizadas na definicao do espectro de resposta de dimensio-
namento, bem como um grafico que ilustra o andamento
do espectro de dimensionamento para os dois tipos de
sismo possiveis.

A partir do espectro de resposta para o sismo tipo
1 (sismo afastado) e para o sismo tipo 2 (sismo pré-

ximo) definiram-se as aceleracOes espectrais de dimen-

sionamento (Sd) mais condicionantes. Os quatro perio-
dos principais correspondem a maiores aceleracoes para o
caso do sismo tipo 1 (sismo préximo), sendo este o sismo

mais condicionante.

5.6.3.

COMBINAGAO DE AGOES

Com o objetivo de verificar a sequranca estrutural
do edificio do Pantedo face a acdo sismica regulamen-
tar, definiu-se a combinacdo de acdes correspondente ao
Estado Limite Ultimo para a acdo sismica, Equacdo (5.6)
definida através do Eurocédigo 0 (ECO, 2002).

(5.6) o1 Guj+Ard+ Tjn1 Yo, i Qki

Em que: Gy corresponde ao valor caracteristico da
acao permanente j, Agq corresponde ao valor de calculo da
acao sismica, W, ; corresponde ao coeficiente parcial de
seguranga quase permanente, para a agao variavel i, Qy ;
corresponde ao valor caracteristico da agao variavel i.

Para a combinacdo modal utilizou-se o método de
«Combinacao Quadratica Completa» (CQC) que permite
obter as respostas maximas de modos. Relativamente a
combinacdo direcional de ac¢des, utilizou-se o método da
«Raiz Quadrada da Soma dos Quadrados» (SRSS) Equacdo
(5.7). Através da raiz quadrada da soma dos quadrados
das respostas obtidas na andlise, este método permite
o célculo do valor maximo do efeito da acdo sismica da
estrutura, admitindo que o sismo atua nas duas direcoes

principais, X e Y, simultaneamente.

(5.7) Eed = VEZde"'EZEdy



5.6.4.

ANALISE DE RESULTADOS - TENSOES NORMAIS

Para o estudo do comportamento sismico da estru-
tura analisaram-se as distribui¢des das tensdes para a
acao sismica isolada e para a combinacao da acao sismica
com a acdo da carga permanente. A semelhanca da analise
estatica, o estudo da distribuicdo das tensdes foi reali-
zado em duas fases: a primeira para os elementos sélidos
e a sequnda para os de casca. Salienta-se o facto de se ter
considerado o efeito da fendilhacdo do betao e da alvena-
ria na andlise sismica, reduzindo para metade os respeti-
vos médulos de elasticidade. 0 sismo a estudar com maior
detalhe corresponde ao sismo condicionante, o sismo do
tipo 1.

Na andlise da estrutura sujeita apenas a acao sismica
osresultados obtidos sao todos a tracao, valores positivos,
em virtude da utilizacdo do método da «Raiz Quadrada

da Soma dos Quadrados» (SRSS). Tendo em conta que os

Acdo do Sismo 1

esforcos condicionantes numa estrutura de alvenaria e de
betdo correspondem a esforcos de tracao, pretendeu-se
analisar a pior situacdo determinando as tensdes maximas
de tracao e a localizacao destas. Assim, para a estrutura
de alvenaria as tensdes relevantes correspondem as ten-
sOes verticais (033) (Figura 5.11) e tangencias (013 € 03).
Na estrutura de betdo armado, analogamente as analises
anteriores, estudaram-se as tensoes circunferenciais (o4;)
e meridionais (o,,) (Figura 5.13).

Quando se avalia o funcionamento da estrutura
sujeita a combinacdo de acdes do sismo e carga perma-
nente, o programa de cdlculo SAP2000 considera de forma
isolada os dois efeitos descritos. Através da envolvente
Min obtém-se a situacao mais condicionante relativa a
resisténcia a compressdo. A partir da envolvente Max
adquirem-se os valores maximos de tracao, utilizando-se
esta envolvente de tensdes para a verificacao da resistén-

cia aos esforcos de tracdo.

Combinacdo de a¢des: Sismo 1 e carga permanente

400.}




FIGURA 5.12 Distribuicao das tensdes o33 utilizando a envolvente Min — maximizagao das tensdes de compressdo - para a combinagdo de agdes
Sismo 1 e carga permanente.

Para a acdo isolada do sismo de tipo 1 as tensoes
maximas observadas correspondem a 2,5 MPa (tensdes
verticais) localizando-se na diagonal do topo dos cunhais
de cantaria. Estas tensdes dissipam- se até uma determi-
nada altura, observando-se a partir de certa cota um novo
aumento dos valores das tensdes até a base da estrutura.
Todavia, as tensdes na base da estrutura sdo inferiores as
existentes no topo dos cunhais.

No que respeita a tensdes tangenciais, estas podem
tomar a direcao X e Y, sendo designadas, respetivamente,
por 013 e 0,3. Verificou-se que as tensdes o453 apresentam
valores superiores, considerando-se apenas estes para
a andlise. 0 valor maximo identificado corresponde a
1,0 MPa na diagonal dos cunhais. Os diagramas com as
distribuicdes destas tensdes encontram-se no Anexo D.

Ao analisar a estrutura tendo em conta apenas a acao
do sismo de tipo 1 ndo se tem em consideracdo a carga
do peso préprio da estrutura - a agao permanente. Numa

situacao real de ocorréncia de sismo os valores maximos,

referidos anteriormente e correspondentes a tragdes nao
ocorrerao, visto que a acao permanente anulard essas
tracoes. Assim sendo, procedeu-se a analise das tensdes
para a combinac¢ao das ac¢des do sismo do tipo 1 com a
carga permanente - o peso préprio da estrutura - utili-
zando a envolvente Max, que incrementa o efeito maximo
de tracao, apresentado o cendrio mais desfavordvel que a
estrutura pode apresentar.

Procedendo-se a analise da distribuicdo de tensdes
verticais para a combinacdo de acdes verificou-se o apa-
recimento de tensoes de tracao no topo dos arcos de can-
taria. Essas tensdes tomam o valor maximo de 0,5 MPa,
de acordo com os resultados da «envolvente Maxima» da
distribuicao de tensdes. Através da andlise pela envol-
vente Min, correspondente a reposta dos efeitos mais
condicionantes do sismo a compressao, as tracdes no topo
dos arcos passam a tensdes de compressao. Na Figura 5.12
encontram-se os diagramas com as distribuicdes das ten-

sOes verticais para a envolvente Min.



Ao utilizar a envolvente mais condicionante para os
esforcos de tracdo - envolvente Max - observa-se uma
mudanca consideravel nos valores maximos das tensdes
de tracdo na estrutura de alvenaria. Os pontos criticos de
tracdo identificados na analise estatica apresentam agora
tensdes mais elevadas devido a aplicacdo das tensdes de
tracdo da acdo sismica. Por outro lado, as compressoes
madximas da acdo da carga permanente, nomeadamente os
cunhais de cantaria, combinadas com as tracdes da agao
do sismo 1 passam agora a compressdes mais reduzidas.
Analisando a envolvente Min surge o efeito oposto, ou
seja, nas zonas de concentracdo de tensdes de compres-
sdo, na carga permanente, ao combinar com o sismo 1
estas compressoes sdao incrementadas e as tensoes de
tracdo sdo praticamente inexistentes.

No que se refere as tensoes verticais de compressao
- envolvente Min - o valor maximo de compressao cor-
responde a 4,6 MPa (Figura 5.12), localizando-se este na
diagonal dos cunhais de cantaria. Tendo em conta que
a capacidade da resisténcia mecanica a compressao da
alvenaria é de 6 MPa, os resultados obtidos encontram-se
dentro dos niveis de seguranca.

Quanto as tensdes de corte - tensdes tangenciais
043 — 0s seus valores maximos situam-se na diagonal dos
cunhais de cantaria, com um valor maximo de 1,0 MPa,
para a acao do sismo 1 isolado. Para o caso da combinacao
de acdes, analisando a envolvente Min, este valor é de 1,5
MPa (Anexo D).

Na estrutura de betdo armado (Figura 5.13), e no que
respeita a acdo do sismo 1, verificou-se que as tensdes
de tracdo significativas ocorrem na direcdo meridional
(02,) € a tensdo de tracdo maxima corresponde a 5,0 MPa
localiza-se na base da superficie exterior do tambor, onde

a cipula ndo esta apoiada, ou seja, entre os arcos e os

cunhais. Contudo, é necessdrio ter em conta as duas acoes
conjuntas, o sismo 1 e a carga permanente da estrutura.

Na analise da estrutura sujeita a combinagao de agdes
com a carga permanente, as tensdes circunferenciais (o11)
apresentam valores de compressao elevados no bordo das
aberturas no topo da ctipula devido ao impulso horizon-
tal que equilibra a carga do lanternim. Na restante estru-
tura as tensoes sdo maioritariamente de tracao, existindo
alguns locais pontuais a compressdo. Nas tensdes meri-
dionais (0,,), analogamente ao que se identificou nas
tensdes circunferenciais, é no bordo das aberturas do topo
que se localizam as compressoes elevadas.

Também neste caso, é a carga correspondente ao peso
do lanternim o motivo deste pico de compressoes. Con-
tudo, esta mesma carga origina o aparecimento de tensdes
meridionais de tracdo imediatamente abaixo das abertu-
ras no topo, pelo exterior da cipula. Tendo em conta que
estas tensdes tém o sentido dos meridianos da estrutura,
a medida que se desce as tensdes de compressao aumen-
tam por efeito do peso da estrutura. Contudo, os valores
maximos dessas compressdes situam- se no alinhamento
com os cunhais de cantaria.

A semelhanca do comportamento estético, na res-
posta dindmica, os cunhais de cantaria sao os elementos
estruturais mais importantes e que garantem a seguranga
da estrutura. E nestes elementos verticais que se localiza
amaior concentracao de tensdes e, uma vez mais, 0s arcos
de cantaria tém apenas a funcdo servir de apoios inter-
médios, encaminhando as cargas para os cunhais de can-
taria.

Ao adicionar o efeito da agdo sismica ao efeito da
carga permanente verifica-se um resultado de descom-
pressdo com aumento das tensdes de tragao e diminui-

cdo das tensdes de compressdo. E necessdrio, portanto,
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Acao do Sismo 1
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FIGURA 5.13 Distribuicdo das tensdes o4, e 0,, da estrutura de betdo armado, para a envolvente Max — incremento de

tensdes de tracao

verificar se a carga permanente da estrutura é suficiente
para anular as tensdes de tracdo impostas pelo sismo.

A tensdao de tracdo maxima para a combinacao de
acoes correspondente a acdo sismica e permanente é de
2,7 MPa, por baixo do bordo da abertura no topo das cipu-
las. Acima dos arcos e nos pontos em que a base da estru-
tura de betdo armado ndo se encontra apoiada também se
verifica o aparecimento de tensdes de tragao significati-
vas, de 1,2 MPaa 2,5 MPa. Assim, existe a possibilidade do
aparecimento de fendilhagao, tendo em conta que o valor

da tensdo de rotura a tragdo para o betdo é de 2,2 MPa.

Contudo, sdo tensdes reduzidas que ndo oferecem perigo
a estrutura de betdo armado.

Apesar de no modelo numérico surgirem tensées de
tracao significativas nos alinhamentos com os arcos, essa
resposta pode resultar do facto deste modelo de elemen-
tos finitos usado nao ser o mais indicado para o estudo
pretendido desta estrutura. Os arcos de cantaria, apesar
de no modelo surgirem com pouca carga resultante da
estrutura de betdo armado, funcionam, também, como
apoios intermédios desta estrutura e, portanto, sujeitos

a tensdes de compressao.



5.6.5.

ANALISE DE RESULTADOS - TENSOES DE CORTE

Uma parede de alvenaria quando sujeita a forcas
horizontais apresenta, em geral, os seguintes principais
mecanismos de colapso: derrubamento por flexdo com-
posta (que envolve o0 esmagamento da alvenaria na zona
comprimida); deslizamento na base da estrutura; e fendi-
lhacdo diagonal. (Ferrito, 2014) A Figura 5.14 ilustra os

mecanismos de colapso enunciados.
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FIGURA 5.14 Tipos de mecanismos de colapso numa estrutura de
alvenaria: a) derrubamento; b) deslizamento e c) fendilhagéo diagonal
(Monteiro, 2012; Calvi, Kingsley & Magenes, 1995).

0 edificio do Pantedo Nacional é caracterizado por
colunas e paredes de grandes dimensdes, com secgao
transversal macica. Assim, a estrutura do Pantedo Nacio-
nal difere significativamente da de um edificio comum
de estrutura em alvenaria. Da observacdo do edificio do
Pantedo, dos resultados numéricos dos modelos e tendo
em conta que todos os elementos sao muito robustos, é
de esperar que a estrutura responda em conjunto, com um
comportamento global e ndo através de respostas locais
das varias paredes. Assim, neste estudo nao se aplicou o
conceito dos mecanismos de colapso para paredes de alve-
naria, e analisou-se a estrutura no seu todo, tendo em
consideracao o comportamento em conjunto.

Assim, no caso de ocorrer o colapso por fendilhacdo

diagonal este correspondera a uma rotura local, pelo que

esta verificacdo ndo serd realizada no ambito deste traba-
lho. Analisou-se, portanto, com maior detalhe os meca-
nismos de colapso de derrubamento e deslizamento. Rela-
tivamente ao modo de rotura por derrubamento, tendo em
conta a possibilidade de a estrutura funcionar de forma
global, esta verificacao foi analisada em dois niveis: na
base do edificio e na zona de contacto entre as duas estru-
turas (de alvenaria e betdo armado), a cota 25 m.

Para a verificagdo da sequranca em relacdo ao der-
rubamento procedeu-se a uma analise analitica utili-
zando o sistema de calculo para os dois niveis em estudo
(Figura 5.15). Esta verificacdo tem em conta a posicdo do
centro de gravidade (CG) da estrutura, que é o ponto de
aplicacao das forcas atuantes - forca horizontal referente a
acao sismica (H) e forca vertical referente ao peso préprio
da estrutura (P) - e a intensidade das forcas atuantes.

A verificacao da seguranca ao derrubamento corres-
ponde a verificacdo das sequistes Equacoes (5.8), (5.9),
(5.10) e (5.11):

(5.8) e=Ms<b
N 2
(5.9) M=ZH,'Xh,
(5.10) Hi=azxPi
g
(5.11) N=ZN,‘=ZP7'

Em que: e é a excentricidade; M é momento devido a
forca horizontal da acdo sismica, H; N é o peso total da
estrutura, P; h é a altura correspondente a localizacdo do
centro de gravidade da estrutura; b é a dimensao da base
de apoio; as é a aceleracdo espectral devido ao sismo; g é a

aceleracdo da gravidade.



Através dos cdlculos ilustrados e das equacdes apre-
sentadas realizou-se a verificacdo da seguranca relativa
ao mecanismo de colapso nas cotas 0 m e 25 m, corres-
pondendo, respetivamente, a base da estrutura completa
e ao nivel de transicao da estrutura de alvenaria para a
estrutura de betdo armado. Na Tabela 5.5 encontram-se os
parametros utilizados nesta analise.

Concluiu-se, neste estudo, que a seguranca ao derru-
bamento é garantida tanto para o nivel da base da estru-
tura como para a zona de transicao das duas estruturas. No
entanto, num mecanismo de derrubamento pode surgir,
ainda, problemas de esmagamento da alvenaria. Apesar
deverificada a seguranca ao derrubamento, foi analisada,
também, a suscetibilidade do aparecimento de rotura por
esmagamento. Para esta verificacdo foi tida em conta a
capacidade de resisténcia mecanica a compressao (fc) da
estrutura de alvenaria, correspondente a 6 MPa (Ferreira

& Farinha, 1977). Para garantir que ndo existe rotura por

’u

h1

h2

esmagamento, a tensdo maxima de compressao instalada
na estrutura, nos dois niveis analisados, devera apresen-
tar valores inferiores a tensdo de resisténcia maxima a
compressdo da alvenaria.

Através da distribuicdo das tensdes na envolvente
Min do programa de célculo SAP2000 - que maximiza os
esforcos de compressao — para a combinacdo de acoes do
sismo e da carga permanente, obteve-se os valores maxi-
mos das tensdes de compressao na base da estrutura e na
zona de contacto entre as estruturas. Em ambos os niveis
os valores maximos localizam-se nos cunhais de cantaria
e atingem 1,8 MPa e 4,6 MPa, correspondendo, respetiva-
mente, a base da estrutura e a zona de contacto das estru-
turas. Verificou-se, assim, que para os dois niveis analisa-
dos ndo se identificam problemas de esmagamento, dado
que em nenhum dos niveis a tensdo obtida é superior a
6 MPa. Constatou-se, portanto, que o modo de rotura por

derrubamento nao devera ocorrer.

FIGURA 5.15 Sistema de calculo para a verificacdo ao derrubamento. Esquerda: verificacao na base da estrutura. Direita:
verificagdo na zona de contacto entre as duas estruturas, cota 25 m.



TABELA 5.5 Verificacdo da seguranca relativa ao mecanismo de colapso por derrubamento,
na base da estrutura, cota 0 m, e na zona de contacto entre as duas estruturas, cota 25 m

CotaOm
Base da estrutura de alvenaria

Cota25m
Zona de contacto entre as estruturas

Estrutura Alvenaria Betdo Betdo
Y s2657021 6084 6o
”””””””””” hm) owe2 4% 1990
 gmsdy o8t o8t o081
""""""""" as(m/©y o1& o1& 1@
T wsess2s wis i1
Ny s2657021 o 630841 630841
T 188819426 wsesot w3272
NNz NGM soooeses
"""""""""" MMz M(Nm)  2wme0ss
”””””””””” bmy  4ge0 27
"""""""""""""""""""""""""""""""""""" em 265 3@

Verificacao b/z(m) ,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,, oo S

Seguidamente, procedeu-se a verificacao do modo
de rotura por deslizamento. Para tal, foram analisados
os niveis da base da estrutura e a zona de transicdo entre
a estrutura de alvenaria e a estrutura de betdo armado.
0 estudo deste fenémeno foi efetuado tanto a nivel global
como local. Na andlise global pretendeu-se englobar o
somatoério de todas as forcas estabelecendo-se a devida
verificacdo. No estudo local foi avaliado cada ponto da
superficie em andlise, identificando-se os pontos que nao
verificavam a seguranca ao corte.

No que respeita a verificacao global do deslizamento na
base da estrutura recorreu-se a forca de corte basal (Fb) da

estrutura e a forca vertical correspondente a totalidade do

peso préprio da estrutura. Estas duas forcas foram obtidas
através do programa de calculo SAP2000. No calculo da ava-
liacdo da resisténcia ao deslizamento um dos parametros
necessarios é a coesdo (Cu) da alvenaria. Contudo na verifi-
cacdo realizada considerou-se, de forma conservativa, que
esta coesdo era nula. A carga vertical foi multiplicada pelo
coeficiente de atrito (tg®). Tendo-se considerado para este
coeficiente o valor 0,40, como indicado pelo EC6 (EC6-1,
2005) para estruturas de alvenaria novas. O valor de 0,40 é
suficientemente conservativo para se considerar (indireta-
mente) todos os modos de colapso por corte.

Num estudo realizado por Maria Limongelli (Limon-

gelli), relativo ao comportamento sismico de uma estrutura



em alvenaria, esta considerou um coeficiente de atrito
(tg®) de 0,40 para uma estrutura em que o quociente
entre a altura e a base da estrutura (h/b) corresponde
a 1,5, préximo das propor¢des da estrutura em estudo.
A Figura 5.16 apresenta o grafico realizado por Limongelli
para o parametro h/b de 1,5, demostrando a suscetibili-
dade do aparecimento dos trés modos de colapso, rela-
cionando os esforcos axiais atuantes (og) com os esforcos
resistentes (V/bt). Através deste grafico concluiu-se que
o modo de colapso mais condicionante corresponde ao de
deslizamento, verificando-se que este contém os esfor-
¢cos resistentes mais reduzidos. Constatou-se, ainda, que
a fendilhacao diagonal nao é, em geral, condicionante, e
que o derrubamento pode ser condicionante para valores
de tensdes axiais (verticais) mais elevadas. Contudo, este
grafico ndo tem em conta a interacao da parede com a res-
tante estrutura.

Tendo em conta as consideragdes conservativas, se
o mecanismo de colapso por deslizamento for verificado,

também se pode admitir que os restantes modos de rotura

0.8

também se encontram verificados. As Equacoes (5.12) e
(5.13) apresentam a verificacdo a realizar-se, em que A é
a area das paredes e N a carga vertical perpendicular a Fb.

Na Tabela 5.6 encontram-se as componentes utilizadas

nesta verificacao.
(5.12) VEd < Vrd
(5.13) Fp<Cp A+N. tgo

[kN] P tg.CP Fbx Fby
Forcas 890699,53  356279,81 82981,03 61115,24
Verificacio Verifica Verifica Max 82981,03
global
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0.6
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Constatou-se, desta forma, que, mesmo sem conside-
rar a contribuicao da coesdo, o efeito do atrito é superior
a forca de corte basal, verificando-se a seguranca ao des-
lizamento na base. Relativamente a verificacao global na
zona de contacto entre as duas estruturas, esta foi reali-
zada para a estrutura de alvenaria, pois é mais vulneravel
que a cipula em betdo armado. Para a estrutura de betao
armado, devido a existéncia de armaduras ter-se-ia de se
efetuar outro tipo andlise. A estrutura de betdo armado
apresenta uma laje em betdo armado que se apoia direta-
mente na estrutura de alvenaria. E entre essa laje de betdo
armado e a estrutura de alvenaria que podem surgir os
efeitos mais desfavoraveis do colapso por deslizamento.
Assim, através dos esforcos na base da estrutura de betao
armado realizou- se a verificacao de seguranca na super-
ficie de contacto entre as duas estruturas.

A primeira verificacdo corresponde aos esforcos
globais na base da estrutura de betdo armado. Em cada
ponto da base obteve-se a forca horizontal atuante devido
a acdo sismica isolada e a componente vertical devido a
carga permanente. A verificacdo ao deslizamento foi efe-
tuada com a mesma metodologia adotada para a base da
estrutura. Na Tabela 5.7 encontram as componentes con-
sideradas para esta verificacao.

Assim, tanto para a base da estrutura, como para a
zona de ligacdo entre as duas estruturas, a verificacao ao
derrubamento foi assequrada. Contudo, apesar de a nivel
global o deslizamento ndo apresentar a suscetibilidade
de resultar no colapso, podem existir zonas locais, nos
dois niveis, em que a seguranga ao corte ndo se cumpra.
Enecessaria, portanto, uma anélise da sequranca local em

todos os pontos destes dois niveis.

TABELA 5.7 Verificacao global ao deslizamento
na ligacdo entre as duas estruturas

[kN] P tgd.CP Fb
Forcas 7450,96 2980,38 2908,38
Verificacao Verifica
global

Para a verificagdo local em cada ponto da base da
estrutura analisaram-se as forcas verticais e horizontais.
Nestas tltimas, de entre a direcdo X e Y considerou-se a
que apresenta o valor mais elevado. Para a avaliacao foi
tida em conta a forca vertical relativa a carga permanente
e a forca horizontal relativa a agao sismica do tipo 1.
Foram analisados os 1532 apoios fixos existentes na base,
e constatou-se que apenas 88 pontos ndo respeitam a
Equacdo (5.14). Os pontos que nao verificam a seguranca
localizam-se nos bordos da estrutura, na zona curva, e nos
vértices dos cunhais de cantaria. Estes pontos encontram-
-se ilustrados na Figura 5.17.

(5.14) FH, max, sismo 1 <Fy, cp. tgp

Dada a existéncia de pontos em que a verificacao
local ao corte nao é garantida procedeu-se a andlise da
envolvente a estes pontos. Nessas envolventes procurou-
-se averiguar se as contribuicdes dos esforcos verticais
sdo suficientes para compensar os pontos em que a segu-
ranca ao corte ndo é verificada. Para cada uma das areas
estudadas a seguranca foi verificada quando se optou por
uma andlise envolvendo mais pontos. Apesar de existirem
pontos que ndo cumprem a resisténcia ao corte, os pontos

adjacentes a estes garantem a seguranca global.



No que diz respeito a analise da verificacdo de sequ-
ranca local para a zona de contacto entre as duas estru-
turas de alvenaria e de betdo armado, constata-se que
acima dos arcos de cantaria ocorrem esforcos de tracao
relativos as componentes verticais, devido a carga perma-
nente. Estes sdo os inicos pontos em que a seguranca nao
é garantida. Contudo, como referido o modelo de com-
portamento eldstico linear ndo era o mais indicado para
o estudo deste tipo de estruturas, sendo que a estrutura
de betdo armado se apoia, essencialmente, nos cunhais
de cantaria. Desta forma, ndo se considera relevante a
ocorréncia de forcas de tracdo no alinhamento dos arcos,
sendo de admitir que este fenémeno pode resultar da uti-
lizacao de um modelo menos apropriado para a andlise em

estudo.

No alinhamento dos cunhais de cantaria, a verificacao
local é garantida, sendo estes os elementos fundamentais
no suporte da estrutura de betdo armado. Na Figura 5.17
identifica-se a localizacdo dos pontos que ndo verificam a
seguranca nas andlises aos dois niveis.

Importa referir que, além destas tltimas duas veri-
ficacOes de seguranca (rotura por derrubamento e desli-
zamento), ao longo da andlise da distribuicdo de tensdes
realizou-se uma verificacdo das tensdes normais (verti-
cais) etangencias (de corte). Esta verificacao foirealizada
para a andlise estdtica e dindmica. Para a analise estatica
foi verificada a sequranca para as acdes nao majoradas
(condicdes de Servico) (G+g2.Q) e para as acdes majo-
radas (Estado Limite Ultimo) (1,35.CP+1,5.5C) de acordo

com o Eurocédigo 0 (ECO, 2002), tendo em conta que a

FIGURA 5.17 Pontos onde nao é verificada a sequranca local ao deslizamento. Esquerda: na base da estrutura. Direita: na ligagdo entre
a estrutura de alvenaria de pedra e a estrutura de betdo armado.



sobrecarga esta inserida na carga permanente da estru-
tura, através da maximizacao da massa volimica. Para
a analise dindmica apenas foi realizada a verificacdo da
seguranca para o Estado Limite Ultimo (CP+y2SC+Sismo)
de acordo com o Eurocddigo 0 (ECO, 2002).

Desta forma, verificou-se que a estrutura nao apre-
senta problemas de esmagamento, pois os esforcos de
compressao sao inferiores a resisténcia mecanica a com-
pressdo da estrutura de alvenaria. As tensdes de tragao
observadas ndo conduzem a preocupacdes relevantes no
que respeita a rotura dos elementos por parte das juntas
entre os elementos.

Conclui-se, assim, que a seguranca da estrutura é
verificada para todos os mecanismos de rotura analisados,
constatando-se que os valores maximos identificados sao
reduzidos quando comparados com os valores das tensdes

maximas admissiveis.

5.7.
CONCLUSOES DO CAPITULO

As paredes de alvenaria tém, em geral, espessuras eleva-
das. O funcionamento estrutural, bem como as caracte-
risticas mecanicas deste tipo de estruturas, resultam de
elementos estruturais de grande espessura. Estas estrutu-
ras sdo caracterizadas por uma razoavel resisténcia a com-
pressao, mas fraca resisténcia a tracdao. Deste modo, uma
espessura maior resulta no aumento do seu peso préprio,
e numa forca de compressao estabilizante e que equilibra,
também, as forcas horizontais por efeito do atrito. Por
outro lado, o aumento da largura da parede diminui a sua
esbelteza, reduzindo o risco de instabilidade por encurva-
dura. (Appleton, 2011)

A parte estrutural correspondente a alvenaria de
pedra do edificio em estudo apresenta, igualmente, pare-
des de elevada espessura, apresentando em todo o seu
revestimento cantaria em pedra - calcario de lioz. Estes
elementos de cantaria conferem a estrutura um aumento
de rigidez, dado que, possivelmente, no interior destas
paredes existe uma alvenaria mais fraca.

Devido a auséncia de um conhecimento sobre os cons-
tituintes existentes no interior destas paredes e na defi-
nicao das caracteristicas mecanicas das mesmas, foram
realizados ensaios de caracterizacdo dindmica de forma
a obter as vibragcdes ambientais da estrutura. Através
da analise dos resultados obteve-se os picos de frequén-
cias associados aos quatro primeiros modos de vibracao,
realizando-se, posteriormente, a calibracio do modelo
numeérico.

Ap6és a calibracao do modelo numérico procedeu-se
as analises estatica e dindmica da estrutura. Constatou-
-se que os cunhais de cantaria sao os elementos predomi-
nantes da estrutura de alvenaria no que respeita a trans-
missdo das agdes verticais provenientes da estrutura de
betdo armado para as fundacoes. Estes elementos verti-
cais absorvem quase a totalidade das cargas provenientes
da estrutura de betdo armado e apresentam resisténcia
suficiente para suportar o peso desta. Apesar de os arcos
de cantaria também receberem alguma parte do carrega-
mento da ctpula, estes esforcos sao encaminhados, para
os cunhais. Os arcos assumem, assim, uma funcdo de
apoio intermédio.

As tensdes de tracdo na estrutura de alvenaria
apresentam-se com valores reduzidos, ndo causando pre-
ocupacdo na resisténcia da estrutura. Importa, referir
que o modelo de elementos finitos de comportamento

elastico linear utilizado neste estudo, ndo é o modelo



mais indicado para o estudo de estruturas de alvenaria,
embora permita a obtencao de conhecimentos aproxima-
dos e qualitativos sobre o funcionamento da estrutura.

Relativamente a estrutura debetdo armado, verificou-
-se que esta direciona, o seu peso para os cunhais de can-
taria, apresentando-se no alinhamento destes elementos
os maiores esforcos de compressdo, tanto na direcao cir-
cunferencial como meridional.

Os cunhais de cantaria revelam-se, também, ele-
mentos fundamentais na resposta sismica da estrutura.
Na avaliacdo da acdo sismica foi tida em conta a combi-
nacdo de agdes referente ao sismo do tipo 1 (sismo mais
condicionante) e a carga permanente.

Observou-se que os locais criticos no que diz respeito
ao aparecimento de tensdes de tragdo se situam imediata-
mente abaixo do bordo da abertura no topo das cipulas,
fenémeno resultante da aplicacdo da carga do lanternim,
e na base da estrutura de betdo armado, em particu-
lar, nos locais onde a estrutura de betdo armado nao se
encontra apoiada e no alinhamento com os arcos. Devido

a acdo sismica é espectdvel que surjam tensdes de tragao

nos alinhamentos dos arcos, tendo em conta que a carga
permanente nao exerce uma elevada contribuicao nestes
elementos.

Quanto a verificacao de seguranca para os efeitos de
corte devidos a acdo sismica, constatou-se que a estru-
tura apresenta um comportamento global, respondendo
em conjunto. Este fenémeno resulta do facto de o edifi-
cio apresentar colunas e paredes de alvenaria monoliticas
de grande dimensdo. Neste sentido, o modo de rotura
de fendilhacao diagonal a ocorrer tratar-se-4 sempre de
uma rotura local. No ambito deste trabalho nao foi reali-
zada a verificacdo da sequranca a rotura por fendilhagao
diagonal.

0s mecanismos de colapso de deslizamento e de der-
rubamento sao para esta estrutura os modos de rotura
condicionantes. Assim, analisou-se a seguranca em rela-
cao a estes modos ao nivel da base da estrutura e na zona
de contacto entre as estruturas de alvenaria e de betdo
armado. Constatou-se na anadlise de resultados que a
seguranca da estrutura em relacdo ao corte é satisfeita,

ndo existindo suscetibilidades de colapso.
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6.1.
CONCLUSOES

«Tratar de edificios antigos é (...) ter disponibilidade para
entender uma realidade historica em movimento» (Apple-
ton, 2011, p. 300). O caso de estudo do presente trabalho,
o Pantedo Nacional, reflete na sua esséncia o que Joao
Appleton descreveu sobre um edificio antigo. Tendo em
conta as intervencoes efetuadas ao longo da sua vida, os
diferentes processos construtivos e os tipos de utiliza-
cdo que sofreu, o edificio apresenta-se como um caso de
estudo interessante.

No presente trabalho, o estudo consistiu na caracteri-
zacao da evolucao do edificio do Pantedo e do seu processo
construtivo e, na andlise do funcionamento estrutural de
ctipulas esféricas e do edificio do Pantedo. A descricdao do
processo construtivo do edificio do Pantedo, focou-se na
construcdo da cipula de betdo armado, que ocorreu em
1960. A auséncia de informacao referente a restante estru-
tura, anterior a 1960, ndo permitiu uma descricao global
do processo construtivo do monumento.

A construcao da igreja de Santa Engrdcia, atual Pan-
tedo Nacional, teve inicio em 1681, sendo constituida por
uma estrutura em alvenaria de pedra. Permaneceu ina-
cabada, faltando a construcdo da ctipula. S6 em 1960 se
iniciou a construcao da ctpula, utilizando-se o material
betdo armado. Tendo em conta os anos que separavam
estas duas construcoes e a diferenca da tipologia estrutu-
ral, houve a necessidade de garantir uma ligacao eficiente
entre estas duas estruturas. 0 Eng.° Edgar Cardoso, con-
siderou para esta liga¢ao um anel de betdo armado que
permite uma adequada transmissdo das cargas verticais
dos elementos superiores a estrutura robusta de alvena-

ria de pedra. Este anel encontra-se entre o nivel do topo

das meias ctpulas, da estrutura de alvenaria, e o nivel do
atual terraco.

E a partir deste elemento estrutural que partem os
pilares e as paredes de betdo armado que constituem a
estrutura resistente da ctipula. A partir do terracgo surge o
tambor cilindrico com «camadas» interiores e exteriores,
arrancando no topo destas «camadas» as duas cipulas de
betdo armado. Para a construcao da ctpula interior foi
utilizado um cimbre metdlico, construindo-se por cima
deste a cofragem da cipula. Para a construcao da cipula
exterior, a cipula interior, ja construida, serviu de apoio
a sua cofragem para a betonagem.

A pedra de revestimento das cipulas, interior e exte-
rior, assumiu um papel importantissimo na construcao
das cipulas. Este revestimento em pedra foi aplicado, pri-
meiramente, de forma a desempenhar a funcao de cofra-
gem, sendo o betdo projetado sobre esse revestimento.
Deste modo, os elementos de pedra nas cipulas deverao
ter uma contribuicdo importante para a resisténcia e equi-
librio das cipulas. Na ctpula interior o revestimento em
pedra é aplicado na face inferior, enquanto que na ctipula
exterior é aplicado na face superior.

Foi realizada uma andlise detalhada do funciona-
mento estrutural de uma cipula, tendo por base a geo-
metria da ctipula interior do Pantedo. Para a concretiza-
cao deste estudo recorreu-se a aplicacao do Método dos
Elementos Finitos com comportamento elastico linear,
utilizando o programa de cdlculo SAP2000. A simplicidade
que o método apresenta e a qualidade dos resultados for-
necidos, permitiram uma avaliacdo do comportamento
estrutural da cipula.

Na andlise efetuada considerou-se as ciipulas sub-
metidas a acdo do seu peso proprio, sendo realizada,

também, uma andlise com a aplicacdo de uma variacdo



uniforme da temperatura. Foram quatro os modelos ado-
tados, avaliando-se varias hipéteses, nomeadamente, a
existéncia de uma abertura no topo e a aplicacdao de um
lanternim.

No que respeita ao desempenho estrutural, verificou-
-se que as cipulas nao apresentam tensdes de tracdo que
suscitem o aparecimento de fissuras. 0 modelo apresenta
tensoes de tracao de maior valor quando é aplicada uma
carga com o dobro da intensidade do peso do lanternim.
No entanto, ndo se verifica, mesmo assim, a possibili-
dade de fendilhagdo. Quanto a acdo da variagdo uniforme
da temperatura, verificou-se a ocorréncia de tensdes de
tracdo e a possibilidade do aparecimento de fissuras na
ctipula. As tensoes de tracdo mais elevadas manifestam-se
na direcdo dos meridianos da ctipula conduzindo a fissu-
ras circunferenciais junto a base da cipula.

Comparando os conceitos da Teoria das Membra-
nas, (Gago, 2004), com os resultados obtidos das andli-
ses numéricas, constatou-se que numa cipula esférica
surgem tensdes circunferenciais de tragao para um angulo
superior a 51,8°, sendo essa a area suscetivel ao apareci-
mento de fissuras por tensdes de tracao.

Para a analise da estrutura do edificio do Pantedo
Nacional foi realizado um modelo numérico de elementos
finitos. Na criacdo deste modelo consideraram-se algu-
mas simplificacdes que evitaram a criacao de um modelo
pesado e dificil de correr. De forma a calibrar o modelo
numeérico realizaram-se ensaios de caracterizacao dina-
mica e a sua calibragao por via do ajuste das propriedades
mecanicas dos materiais.

Efetuou-se uma comparacdo entre os resultados de
analises estdticas sobre um modelo que representava
o edificio antes da construcdo da cipula (modelo 1:

modelo isolado de estrutura em alvenaria) e outro que

representava a estrutura atual (modelo 2: modelo com-
pleto). Pretendia-se analisar os efeitos resultantes da
construcao da ctpula de betdo armado, identificando-se
ospontos criticos nos elementos estruturais. Constatou-se
o papel fundamental dos cunhais de cantaria na estrutura
de suporte da estrutura de betdo armado. Estes elemen-
tos verticais sdo os maiores responsaveis pela resisténcia
aos esforcos verticais provenientes da estrutura de betao
armado. Para além dos cunhais de cantaria, os arcos de
cantaria, embutidos nas ab6ébadas, também tém funcoes
importantes de rececdo e distribuicao das cargas oriun-
das da ctipula. Estes funcionam como apoios intermédios,
encaminhando as cargas para os cunhais de cantaria.
Através da andlise da estrutura quando sujeita ao
sismo regulamentar (sismo tipo 1 do EC8), constatou-
-se que os cunhais de cantaria sdao, também, os elemen-
tos mais importantes na resposta sismica na estrutura
de alvenaria. Nas andlises estaticas e dinamicas foram
realizadas verificagcdes de seguranca tendo em conta os
esforcos axiais e tangenciais (de corte). Na analise esta-
tica realizou-se a verificacdo em duas fases, para as acoes
nao majoradas e majoradas, observando-se que, nos dois
casos, na estrutura de alvenaria as tensdes de compressao
ndo conduzem a problemas de esmagamento. As tensoes
de tracao identificadas nos modelos apresentam valo-
res muito reduzidos, nao suscitando preocupagdes em
nenhum dos casos. Quanto as tensdes de corte, verificou-
-se que as compressdes verticais garantem, pelo efeito
do atrito, a resisténcia necessaria. Na estrutura de betao
armado, através das tensdes circunferenciais e meridio-
nais, constatou-se que as tensoes de tracdo condicionan-
tes se localizam imediatamente abaixo do bordo da aber-
tura no topo das cipulas. Estas tensdes tomam a direcdo

meridional e resultam do efeito de flexao provocado pela



aplicacdo da carga do lanternim, originando tracdes na
superficie exterior e compressdes na superficie interior.
Na andlise dindmica, avaliou-se a estrutura em duas
fases. Através da envolvente que maximiza os esforcos
de compressdo constatou-se que a estrutura ndo apre-
senta tensdes de compressao suscetiveis de provocar o
esmagamento da alvenaria. A partir da envolvente que

produz o incremento dos esfor¢os de tracdo, constatou-se

a possibilidade de fissuracdo por tracdo na estrutura de

betdo armado.

No que respeita a verificacdo dos efeitos de corte
devido a acdo sismica, concluiu-se que, dentro dos trés
tipos de mecanismos de colapso possiveis, a fendilhacao
diagonal, caso ocorra, podera ser considerada como uma
rotura local. Tendo em conta que a estrutura funciona como

um conjunto e ndo como painéis de parede separados, nao



se aplicando, desta forma, os principios desenvolvidos para
um edificio de alvenaria comum, foram avaliados apenas
os modos de colapso de derrubamento e de deslizamento.
Realizou-se esta verificacdao na base da estrutura e na zona
de contacto entre as estruturas de alvenaria e de betdo
armado, constatando-se que para os dois tipos de meca-
nismo de rotura a sequranca é garantida.

Tendo em conta os estudos realizados e que se descre-
vem na presente dissertacdo, pode afirmar-se com relativa
seguranca que a estrutura do edificio do Pantedo é capaz
de suportar a acao sismica requlamentar. No que diz res-
peito ao comportamento estético, as andlises realizadas
também nao indiciam zonas criticas, podendo-se assu-
mir, também, que a sequranca da estrutura é garantida.
Refira- se, no entanto, que os estudos numéricos (para
comportamento estdtico e dindmico) apresentam algum
grau de incerteza pelas aproximacdes assumidas e que
as analises sdo globais, ndo se tendo feito verificacdes de

seguranca ao nivel local.

6.2.
PERSPETIVAS DE DESENVOLVIMENTOS
FUTUROS

Apesar de terem sido cumpridos os objetivos definidos para
este trabalho, existem alguns temas que podem ser estu-
dados com maior detalhe em trabalhos futuros. Ao longo
de todo o processo houve a necessidade de realizar varias
simplifica¢des, como por exemplo a escolha das caracteris-
ticas dos materiais existentes no edificio do Pantedo, que

merecem ser reavaliadas. Com base nestas simplificacdes

foi possivel tirar conclusdes gerais, mas seria conveniente
realizar uma analise mais detalhada e correta. Assim, as

sugestoes para estudos futuros incidem sobre:

1.

Realizacdo de ensaios experimentais nos materiais
existentes na estrutura em estudo, de modo a obter
uma melhor caracterizagao das propriedades mecani-
cas destes materiais.

Uma das dificuldades no estudo foi a escassez de
informacao relativa aos materiais constituintes. Entre
0 inicio e a conclusao da sua construcdo decorreram
muitos anos e foram utilizados processos construti-
vos diferentes. Infelizmente, apenas é conhecido com
detalhe a construcdo da ciipula, em betdo armado.
Todavia, ndo existem informacdes detalhadas sobre o

tipo de betdo e armaduras em aco.

2.

Realizacdo de um modelo numérico que melhor carac-
terize o funcionamento estrutural da construcdo em
estudo, nomeadamente a estrutura de alvenaria e de
arcos.

0s modelos de elementos finitos de comportamento
elastico linear possibilitaram a realizacdo dos estu-
dos, mas apenas de forma simplificada, pois a parte
da estrutura em alvenaria ndo apresenta um compor-

tamento elastico linear.

3.
Realizacdo de um estudo mais detalhado da verifica-

cao de seguranca dos modos de colapso por corte.
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PANTEAO DE ROMA

0 Pantedo de Roma, resulta de uma reedificagao efe-
tuadano império de Adriano, no século IId.C.. Apolodoro
de Damasco dirigiu as construcgoes do interior da sala cir-
cular e da grande ctipula. A estrutura é constituida por um
grande tambor fechado por uma ctipula de vao 43,20 m,
exibindo no topo uma abertura circular de 9 m (Navarro,
2006, vol. 5),

A sala circular apresenta uma altura de dimensao
igual ao vao da ctpula, 43,20 m, sendo possivel imagi-
nar uma esfera delimitada pela ciipula, tangente ao pavi-
mento, igualando as dimensdes em didmetro e altura.
Por outro lado, é possivel considerar-se a combinacao de
uma meia esfera assente num cilindro com raio 21,60 m.
Ao longo da ctpula existem reentrancias em forma
de caixas que diminuem de tamanho a medida que se
aproxima do topo, originando um efeito de perspetiva,
(Figura A.1), (Navarro, 2006, vol.5).

A cipula do Pantedo de Roma é constituida por uma
espécie de betdo ndo armado, e com a utilizacao de iner-
tes leves (Appleton J., 2018). Foram utilizados tijolos par-
tidos como agregados grossos na parte inferior da ctipula.
Na parte superior da ctipula recorreu-se a utilizacdo de
pedra-pomes como agregado, com o objetivo de diminuir
o0 peso préprio do betdo, resultando numa diminuicao dos
esforcos de flexdo devido as cargas permanentes, (Wight
& MacGregor, 2018) e (Inacio, 2014).

No interior do edificio observa-se uma cipula que
se inicia na parte superior do tambor, tendo a aparén-
cia de uma cipula esférica. Todavia, vista do exterior, a
clipula aparenta ser mais plana, existindo uns degraus
que substituem a curvatura da cipula (Arquitetura Clds-
sica, 2018).
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Durante as obras de manutencdo, em 1892, Georges-
-Paul Chedanne identificou arcos de alvenaria de tijolos,
com elevada espessura, no interior das paredes de alve-
naria (Figura A.1), localizando-se na parte inferior da
ctGpula e na parte superior do tambor. Estes arcos tém
como funcdo o encaminhamento das cargas provenien-
tes da cipula para zonas mais resistentes, sendo, assim,
a distribuicdo dos esforcos da estrutura realizada a partir
destes arcos (Gago, 2004).
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FIGURA A.1 Pantedo de Roma. Cima: vista pelo interior da cipula.
Baixo: arcos embutidos na estrutura da clipula e tambor. Fonte: ArchDaily,
2018 (cima); Boltshauser, 1966 (baixo).



CATEDRAL DE FLORENGCA -
SANTA MARIA DEL FIORE

A ctpula da Catedral de Florenca é conhecida como
simbolo do Renascimento. Em 1418 ja estavam colocados
uns pilares e a estrutura de um tambor octogonal, contudo
ainda nado estavam definidos os planos de construcao da
clipula. Em 1420, procedeu-se as obras da conclusao dessa
ctpula, contudo existia uma indecisao entre finalizar a
catedral com uma ctpula ou com uma torre octogonal,
como um zimbdrio, inspirada nas catedrais géticas e nas
igrejas monasticas (Navarro, 2006, vol.9).

Filippo Brunelleschi sugeriu a construcao de uma
clipula aplicando os principios da construgao romana,
mas com ideais da tradicdo gética de teto de abéboda em
pedra. Assim, a cipula autoportante de planta octogonal
facetada foi construida com duas abdbadas paralelas, em
formato de casca de ovo, de forma a reduzir o seu peso
total. A ctpula interior é constituida por tijolo e pedra, e

«encontra-se reforcada por nervuras e costelas horizontais

concéntricas» (Navarro, 2006, vol.9, p. 36).

As duas ctipulas, encontram-se unidas por blocos de
pedra, e foram, sequndo consta, construidas sem o recurso
a andaimes, sendo este o maior mérito desta construcdo. No
sistema de construcdo colocavam-se andaimes nos locais
que iam ficando concluidos, possibilitando os trabalhos nos
tramos superiores - «os modilhdes que sobressaem na base
da abéboda serviram para apoiar os andaimes durante a cons-
trugcdoy» (Navarro, 2006, vol.9, p. 36). A ctipula de Florenca
€ constituida por um didmetro de 40 metros e uma elevada
dimensdo - superior as cipulas de Pisa e Siena. A elevada
dimensdo do didmetro da abébada, aumentando o peso da
abdbada, foi motivo de uma enorme dificuldade que se fez
sentir quando da sua construcdo (Navarro, 2006, vol. 9).

0 pantedo de Roma serviu de modelo para o projeto da
cipula de Brunelleschi. Porém, as duas ciipulas apenas se
assemelham no tamanho, apresentando geometrias dife-
rentes. Enquanto a ctipula do Pantedo apoia a sua casca
semiesférica nas paredes do tambor onde esta embutida, a
cipula de Florenca foi erquida sobre as paredes da igreja e
Brunelleschi deixou-a completamente suspensa ao eleva-la,
ainda mais, sobre o tambor octogonal. Na cipula de Florenca
o peso distribui-se por duas ciipulas, uma cipula inferior
mais baixa, e uma sequnda cipula, externa, que também
tém a funcao de contraforte a ctipula inferior. Na resolucao
do problema do peso da ctipula, Brunelleschi executou a sua
melhor invencao, (Figura A.2) (Navarro, 2006, vol.9).

Brunelleschi uniu as duas ctpulas, colocou liernes
nos cantos e procedeu a cintagem da ctpula interior com
enormes anéis de vigas de madeira, em que estas estdao
unidas entre si através de barras de ferro.

Na fase de construcao da cipula, Brunelleschi nao
recorreu a cimbres, utilizando, apenas, uma estrutura
provisoria de madeira para que os trabalhadores pudes-
sem trabalhar (Navarro, 2006, vol.9).



BASILICA DE SAO PEDRO - VATICANO

Em 1546, Miguel Angelo foi convidado para a cons-
trucdo da ctipula de Sao Pedro e apresentou uma solucao
de ctipula um pouco mais aberta do que a ctpula de Bru-
nelleschi, relativamente plana e com um lanternim muito
alto. Contudo, esta ctipula nao foi executada e o seu
sucessor, Giacomo della Porta, executou uma ctipula com
um formato mais ingreme, reduzindo a altura do lanter-
nim (Beyer, Espéraza & Toman, 2000). Na cipula de Sao
Pedro deteta-se uma variedade de tracos que faz lembrar
a cipula de Santa Maria del Fiore, nomeadamente a cons-
trucao de uma cipula de duas cascas (Janson).

Em 1742, devido a elevada fissuracao que a ctipula de
Sdo Pedro apresentava, o papa Bento XIVnomeou trés mate-
maticos para a anadlise do estado da ctpula: Frs. Ruggiero
Guiseppe Boscovich, Thomas le Seur e Frangois Jacquir.
Os trés matemadticos desenvolveram um modelo geomé-

trico concluindo que a clipula era insegura e suscetivel ao

FIGURAA.3 Estudos de Poleni (1748) sobre a estabilidade
da ctpula de Sao Pedro:

a) padrao de fissuragao (Croci, 1979);

b) mecanismo de colapso (Ochsendorf, 2005);

c) fatias consideradas com base no padrao de fissuracao
d) arco equivalente com a sobreposicao de catendria
invertida (Grave, 1998 e Lanca, 2006).

colapso. Tendo em conta estas conclusdes, o papa nomeou
Giovanni Poleni para uma nova analise da cipula (Georg,
2015).

Poleni, no ano de 1748, aplicou o conceito da curva da
catendria ao estudo da ctipula de Sao Pedro (Horta & Carasco,
2002). 0 que permitiu verificar a sequranca da ctipula da
Basilica de Sao Pedro. «Com base no padrdo de fissuracdo
meridional existente, dividiu-a em cinquenta fatias e analisou
a estabilidade de um arco equivalente constituido por duas
fatias diametralmente opostas. Por sua vez, estas fatias foram
divididas em 16 elementos para estimar as acgoes actuantesy,
(Lanca, 2006, p. 14) (Figura A.3) (Heyman, 1995).

Poleni sobrepds uma catenaria com uma corrente de
32 esferas, com didmetros proporcionais as cargas e pesos
de cada elemento, ao perfil invertido da seccdo do arco
equivalente. Apesar da existéncia de fissuracao, o tracado

da catendria invertida situava-se no interior da seccao do

arco equivalente, verificando-se a estabilidade da cipula,
(Heyman, 1995 e Lanca, 2006).




CATEDRAL DE SAO PAULO -
LONDRES

A ctipula da Catedral de Sdo Paulo foi projetada pelo
arquiteto inglés Sir Christopher Wren, em 1666, e apre-
senta muitas semelhancas com a ctipula do Tempietto de
Bramante, em Roma. Sir Christopher inspirou-se na Basi-
lica de Sao Pedro procurando uma caracterizacao mais
sobria. Estas duas clipulas apresentam caracteristicas
geométricas semelhantes. Nomeadamente, a dimensao
do didmetro, que corresponde a soma da largura das res-
petivas naves central e laterais. No entanto, a ciipula de
Sado Paulo ergueu-se a um ponto mais elevado, acima do

edificio (Janson).

A cipula de Sao Paulo é composta por trés ctpulas:
a cipula exterior com estrutura de madeira coberta com
chapas de chumbo; uma cipula intermédia, alongada,
constituida por tijolos e a ctipula interior constituida por
pedra, existindo no topo desta tltima, uma abertura com
um lanternim, que é visivel a partir do interior da catedral
(Architecture of London, 2018 e Heyman, 2018).

A ctipula de Christopher tem a particularidade de conter
nasua estrutura de suporte superficies inclinadas (Heyman,
2018). Através da observacdo das curvas da corrente sus-
pensa, Christopher descobriu que ao pendurar uma corrente
com as suas extremidades cria um arco alongado, permi-
tindo uma elevada altura no arco de Sao Paulo, apoiando-se

no topo o lanternim de pedra (Architecture of London, 2018).
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GEOMETRIA DA CUPULA ESFERICA

MODELO DE ELEMENTOS CASCA
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FIGURA B.5 Representacdo da orientacdo das tensdes principais do
Modelo 0 de apoios fixos.
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MODELO 3
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MODELO COM VARIAQZO UNIFORME DE TEMPERATURA
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MODELO NUMERICO
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FIGURA C.1 Planta do Tambor da ctipula ao nivel do terraco (adaptado de
Delgado J., 2006).
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FIGURA C.4 Corte com pormenor das meias clipulas da estrutura de alvenaria (Des.00010221, SIPA, 2017).
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FIGURA C.5 Modelo referente a estrutura de alvenaria (elementos sélidos).



FIGURA C.6 Modelo referente a estrutura de betdo armado (elementos casca). Esquerda:
alcado da ctipula de betao armado (Foto.00543186, SIPA, 2017); direita: modelo SAP de
elementos casca.

Parede Espessura (m) v (kN/m?) y x espessura

Parede total 0,78

Cantaria interior 0,13 27 3,51

Cantaria exterior 0,15 27 4,05

Alvenaria tijolo 0,25 18 4,50

Betdo armado 0,25 25 6,25

Total 18,31
Espessura do elemento casca no modelo (m) 0,30
y equivalente (kN/m?) 61,03

>y X espessura _18,31
espessura do modelo 0,30

y equivalente = =61,03 kN/m* (C.1)



ENSAIOS DE CARACTERIZA(;ZO DINAMICA
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FIGURA C.7 Frequéncias

na Diregao X e Y no Ponto B 25 3 3,5 4 2 25 3 3,5 4
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FIGURA C.11 Frequéncias
na Direcao X e Y no Ponto
Frequéncia (Hz) de medicao 8,2.
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ANALISE ESTATICA

Tensdes Principais Maximas Tensdes Principais Minimas
Opin = -603 kN/m? Opin=-3969 kN/m?
OMax= 605 kN/m? Opax =99 kN/m?
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ANALISE MODAL

Modo 1 - Tl;anslaqéo emY
f=2,72 Hz

Modo 2 - Translagdo em X
f=2,74 Hz

Modo 3 - Translagdo em X
f=3,80 Hz
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Modo 4 - Translégéo emY
f=3,81Hz

Modo 5 - Rotagao em Z
f=4,88 Hz




Fator de Participacao daMassa [%] Valor Acumulado [%]
Modos Periodo [S] Frequéncia[Hz]

Ux uy RZ 2UX Uy 3RZ

1 0,37 2,72 0% 29% 0% 0% 29% 0%
2 0,37 2,74 -““2-:-%% ----- ;)-% ----- L)-% -““2-.;>% -““2-5-)% ----- ;J-%
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--------- 1 4 0,12 8,08 m“;)-% m“;)-% m“;)-% -““7;% -““7-&-3% HmS;%
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ESPECTRO DE RESPOSTA DE

DIMENSIONAMENTO

Os parametros para a caracterizacao do espectro de
resposta sao: agg, ag, Smax, S, T, T¢ € Tp. Os valores carac-
terizados do espectro de resposta, para a estrutura em
estudo, representam-se na Tabela D.2. Salientando-se, no
entanto que para a determinacdo do parametro S, utiliza-
-se a Equacao (D.1), presente no EC8, tendo em conta que
0 parametro a, se situa entre 1 e 4 m/s’.

S = S~ 2222 (ay-1) (0.2)

agr ag S Smax TB(S) TC(S) TD(S)

De acordo com o Eurocédigo 8 (EC8-1, 2004), na
definicdo do espectro de resposta de dimensionamento
(Sa(T)), para a componente da acdo sismica horizontal,

utilizam-se as sequintes expressoes:

2 . T,2 2
0T<Ty:54(T) = ag.S [ 5+ —fqé-—B)] (D.2)

To<T<T.:S4(T) = ag.s.%’ (D.3)
TS T<TpiS4(T) =055 —>,Bag (D.4)

gé T-Td
To<T:54(T) =ag.S. 52 [ =12 gy (D.5)

Onde (EC8-1, 2004):

* a4 € o valor de calculo da aceleracao a superficie para
um terreno do tipo A, (m/s?), que se calcula através
do produto entre o valor da aceleragao do terreno de
referéncia (a4R), e o coeficiente de importancia da
estrutura (yI);

* Siix € 0 Parametro para calcular S;

e S é o coeficiente do solo;

Tg é o limite inferior do periodo no limiar espectral de

aceleragdo constante (s);

T¢ é o limite superior do periodo no limiar espectral de

aceleracdo constante (s);

¢ Tp é o valor definido no espectro para o inicio do pata-
mar de deslocamento constante (s);

e T é o periodo de vibracao num sistema linear com um
grau de liberdade (s);

e S4(T) é o espectro de cdlculo (para resposta eldstica);

¢ g é coeficiente de comportamento;

¢ B é o coeficiente correspondente ao limite inferior do

espectro de cdlculo horizontal.

1,8
1,6
1,4
%12

0.8 —Sismo 1

Sd (m/

0.6 — Sismo 2
0.4
0.2



ANALISE DINAMICA

Acédo do Sismo 1 Acao da Carga Permanente com o Sismo 1

Envolvente Max - Incremento de tracoes
013: Min =-258 kN/m?; Max =570 kN/m?

Envolvente Min — Maximizacao das compressdes
0q3: Min =-1531 kN/m? Max = 258 kN/m?

013: Min =-1 kN/m?; Max = 1001 kN/m?



Acao do Sismo 1

Combinacéo de agdes: Sismo 1 e carga permanente
T : °

o 4 B "H—-.._.._—ﬁ,/‘lﬁ— + o
b cay | i =t
49 & N 18 g S & ey | g4 uE

FIGURA D.5 Ponto de concentracdes de tensdes de tracdo nas tensées meridionais (o,,) no tambor cilindrico na superficie exterior, para a envolvente
Max - incremento de tensdes de tragdo.
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FIGURA D.6 Distribuicdo das tensdes o,, da estrutura de betdo armado
sujeita a combinagdo de agdes, para a envolvente Min - maximizagao
das tensdes de compressao.
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