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RESUMO 

A ação sísmica de referência apresenta um período de retorno de 475 anos cujo objetivo é proteger as 

vidas humanas. A estruturas consideradas importantes, como hospitais, é aplicado um coeficiente de 

importância, aumentando o período de retorno. No entanto, para a exigência de limitação de danos, o 

EC8 impõe um sismo inferior ao de referência - período de retorno de 95 anos. 

Nesta dissertação pretende-se avaliar o desempenho sísmico de uma estrutura de classe de 

importância III sujeita à ação sísmica de referência. Foi elaborado um modelo com base fixa e um 

modelo com base isolada e foi estudado o seu desempenho através do deslocamento entre pisos e 

dos esforços de corte basal. 

Para a solução de base fixa, a capacidade resistente sísmica foi analisada através da realização de 

uma análise Pushover. Recorreu-se ao método N2, para avaliar o desempenho sísmico da estrutura, 

tendo-se concluído que não mantém a operacionalidade para o sismo de referência, embora cumpra 

os mínimos regulamentares. Para a solução de base isolada, foi realizada uma análise linear por 

espetro de resposta, tendo-se concluído que cumpre as exigências regulamentares para o sismo de 

referência. Conclui-se que estruturas com isolamento de base apresentam melhor desempenho 

sísmico. 

Por fim, conclui-se que se deve ser mais exigente e consciente face ao controlo de danos, 

especialmente para estruturas vitais para a comunidade. Seja através de novos sistemas de proteção 

sísmica ou de análises mais rigorosas, é importante que as entidades envolvidas conheçam todo os 

custos inerentes a um mau desempenho sísmico. 

PALAVRAS-CHAVE: Isolamento de Base, Análise Pushover, Desempenho Sísmico, Período de 

Retorno, Exigência de Limitação de Danos 
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ABSTRACT 

EC8 considers the reference seismic action with a return period of 475 years for which the structures 

must resist. Important structures, such as hospitals, have an importance coefficient, which increases 

the return period. However, for the damage limitation requirement, the EC8 imposes a lower action than 

the reference one. 

This dissertation aims to evaluate the seismic performance of a class III structure subject to the 

reference seismic action. A model with a fixed base and a model with an isolated base was built. 

Furthermore, its performance was studied through the displacement between floors and the efforts of 

basal cut. 

For the fixed base solution, the seismic resistant capacity was analyzed by performing a Pushover 

analysis. The N2 method was used to assess the structure's seismic performance, concluding that it 

does not meet the minimum limits for the reference seismic action, although it complies with the 

regulatory minimums. For the isolated base solution, a linear analysis by response spectrum was 

performed, and it was concluded that it meets the regulatory requirements for the reference action. 

Various noteworthy conclusions can be made. First, structures with seismic isolation present better 

seismic performance. Second, it is possible to be more rigorous and not just accept the regulatory 

minimums, which could be improved through new systems of seismic protection. This is particularly 

relevant given that these structures are vital for the community. For that to be done, entities need to be 

more involved and understand all the costs associated with bad seismic performance. 

Key words: Seismic isolation, Pushover analysis, seismic performance, return period, damage 

limitation requirement,  
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1  Introdução 

1.1 Enquadramento e Objetivo 

 

“Num país que tem como marca histórica o terramoto de 1755, que foi pioneiro na construção sismo 

resistente e que está na vanguarda do conhecimento nesta área, é estranho que a preocupação com 

o risco sísmico seja hoje tão reduzida”. 

João Azevedo in Avaliação e Reabilitação Sísmica de Edifícios de Betão Armado 

 

O risco sísmico numa dada região é considerado como o produto da perigosidade, da exposição e da 

vulnerabilidade. Não sendo possível impedir que um sismo ocorra (perigosidade), nem impedir a 

exposição de pessoas e infraestruturas aos efeitos do sismo a engenharia apenas pode atuar na 

vulnerabilidade, isto é, na capacidade das construções e das infraestruturas para resistirem ao sismo 

com o mínimo de danos. De facto, a própria vulnerabilidade resulta da ação humana, e é sobre este 

fator que o Homem pode atuar com facilidade em muitos casos. 

Relativamente à exposição, ainda que o conhecimento atual da sismicidade torne possível impedir a 

construção numa determinada zona sísmica, não impediria a destruição das cidades já existentes em 

zonas sísmicas. De forma análoga, ainda que fosse possível prever a ocorrência de sismos com 

exatidão, e que a evacuação de cidades permitisse salvar vidas, não impediria a destruição da cidade 

e da economia. De facto, segundo João Azevedo (2008) “mesmo que a previsão venha a ser um 

importante contributo para a prevenção, nunca será o seu fator mais relevante”. De acordo com Carlos 

Sousa Oliveira (2008), “a previsão do movimento sísmico num dado local, dada a ocorrência de um 

sismo com dado epicentro e dada magnitude, é tarefa muito complexa que envolve o conhecimento de 

muitas variáveis físicas relacionadas com o fenómeno sísmico na sua origem, com a propagação das 

ondas sísmicas no interior da Terra e com a geologia superficial”. Segundo o mesmo autor, “todo o 

desenvolvimento tecnológico tem permitido melhorar significativamente esta previsão do movimento 

sísmico; contudo, ela tem sempre que ser entendida num contexto probabilístico” (Oliveira, 2008). No 

mesmo sentido, João Azevedo (2008) refere que “em vez de se tentar caraterizar a sismicidade de uma 

forma determinística, ou seja, saber se numa certa zona, um sismo, com dada magnitude, vai ou não 

ocorrer durante um certo período de tempo, é cientificamente mais correto avaliar a probabilidade de 

esse sismo aí ocorrer durante esse mesmo período.” 

Desta forma, mais importante que prever exatamente quando e onde irá ocorrer um sismo, interessa 

compreender que tipo de sismo poderá ocorrer num dado lugar, para que as estruturas tenham 

capacidade para resistir a essa ação. Segundo Mário Lopes (2008), “o que causa a imensa maioria das 

vítimas e prejuízos económicos durante a ocorrência de sismos violentos são os danos e colapsos nas 
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construções”. É, por isso, ao nível da construção que se torna imperativo atuar de forma a mitigar os 

efeitos da ação sísmica. 

Em Portugal, a atividade sísmica tem sido marcada por diversos episódios. De forma a caraterizar esta 

atividade interessa estudar e compreender os fenómenos do passado para que se possa compreender 

o que poderá acontecer no futuro. Como se explica de seguida, é através do estudo da história dos 

sismos (sismicidade histórica), dos sismos registados (sismicidade instrumental) e das falhas 

potencialmente geradoras de sismos (informação geológica) que os sismólogos poderão calcular a 

probabilidade de ocorrência de sismos em certas zonas durante determinados períodos de tempo 

(Oliveira, 2008).  

Estes dados servem de base para a definição de sismos de projeto, incluídos em códigos estruturais 

em todo o mundo, nomeadamente o Eurocódigo para as regiões sísmicas, EC8. 

Caracterização da Ação Sísmica 

A sismicidade histórica, ou seja, as informações sobre sismos do passado, como a data de ocorrência, 

os locais afetados e a destruição causada é uma das formas possíveis de quantificar a ação sísmica, 

Embora apenas uma pequena parcela de informação esteja disponível face à escala temporal, é 

possível estimar a localização epicentral, a magnitude e a intensidade de vários sismos no território 

português. 

A sismicidade instrumental, efetuada com instrumentos próprios para registar a atividade sísmica, 

permite determinar com precisão a localização epicentral, a magnitude e o movimento sísmico de um 

dado evento. Portugal dispõe de redes de monitorização de sismos por todo o país, que tem permitido 

registar toda a atividade sísmica. No entanto, estes registos apenas estão disponíveis a partir de 1902. 

Desta forma, a sismicidade instrumental não é suficiente para caraterizar a ação sísmica em Portugal. 

A informação geológica é também importante para caraterizar a ação sísmica. É possível conhecer a 

localização das falhas, as suas dimensões, o grau de atividade e os movimentos passados. De facto, 

segundo João Azevedo (2008), “nesse sentido tem interesse avaliar o sismo característico das 

principais falhas ativas e, se possível, estimar o tempo necessário a que na vizinhança dessas falhas 

se acumule a energia necessária para produzir esse sismo.” 

Desta forma, “com base nos dados existentes relativamente à sismicidade histórica e instrumental, é 

possível avaliar qual a probabilidade de, numa dada zona geográfica, se verificar a ocorrência de um 

sismo com dada magnitude, durante um certo período de tempo” (Azevedo, 2008). Estes dados são 

analisados estatisticamente, permitindo saber o que poderá acontecer num determinado local num 

determinado período de tempo. Nesse sentido, a ação sísmica é dividida em dois processos principais, 

o fenómeno da ocorrência e o da propagação das ondas desde a fonte sísmica até ao local da estrutura. 

O primeiro segue a lei de Gutenberg-Richter e o segundo segue a lei de atenuações.  

“A lei de Gutenberg-Richter permite calcular a probabilidade de um sismo com determinada magnitude 

ocorrer numa zona sismogénica durante um certo período de tempo e permite determinar a magnitude 

do sismo que tem uma determinada probabilidade de ocorrência durante um certo período temporal” 
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(Azevedo, 2008). Juntamente com as leis de atenuação, é possível estimar os movimentos sísmicos 

expectáveis. Surge assim o conceito de Período de Retorno, que é o tempo médio entre duas 

ocorrências de um sismo com determinada magnitude. Citando uma vez mais João Azevedo (2008), 

“se se definir qual é o período de tempo durante o qual se pretende que a probabilidade de ocorrência 

de um sismo não ultrapasse um dado valor, ou, em alternativa, qual é o período de retorno aceitável 

para o sismo relativamente ao qual se pretende estar protegido, poder-se-á determinar a magnitude 

desse sismo, ou qualquer outro indicador da sua dimensão, através das lei de Gutenberg-Richter para 

essa zona”. O período de retorno carateriza a ação sísmica a considerar no dimensionamento e na 

verificação da segurança de estruturas e depende de fatores como a importância da estrutura. 

De facto, parece lógico que estruturas importantes como hospitais tenham uma verificação de 

segurança mais exigente que edifícios de habitação, e que estes tenham também uma verificação mais 

exigente do que armazéns ou pavilhões agrícolas, por exemplo. Assim, no caso de estruturas 

consideradas mais importantes “deveremos impor que a probabilidade de mau desempenho seja ainda 

menor que a normalmente utilizada, o que implica considerar uma ação sísmica de maior dimensão e, 

consequentemente, de menor probabilidade de ocorrência, ou seja, com maior período de retorno” 

(Azevedo, 2008). 

De um ponto de vista regulamentar, interessa que as estruturas sejam “dimensionadas de modo que a 

probabilidade de os efeitos das ações dos sismos serem superiores à capacidade para lhes resistir seja 

socialmente aceitável e seja tão pequena quanto se verifique ser técnica e economicamente viável” 

(Azevedo, 2008). O EC8 (CEN, 2010) sugere um período de retorno de 475 anos, o que se traduz que 

num período de 50 anos a probabilidade de ocorrência seja 10%. 

Com base em todos os fatores referidos, a sismicidade pode ser representada em função da aceleração 

de pico do solo e do período de retorno, para um tipo de terreno de referência (geralmente rocha ou 

formação geológica equivalente) – Figura 1.1. Esta figura apresenta a sismicidade em Portugal 

(Continente e Açores). Como se pode observar, no território continental existe um crescimento 

acentuado da aceleração de pico (PGA – Peak Ground Aceleration) para períodos de retorno elevados, 

enquanto que para períodos baixos, a aceleração de solo é muito baixa. Este território caracteriza-se 

por sismos de período de retorno alto e de intensidade elevada, ou seja, sismos raros, mas intensos. 

Já o território açoriano carateriza-se por períodos de retorno baixos e intensidade baixa, isto é, é uma 

zona com bastantes sismos, mas menos intensos.  

Quanto maior o período de retorno, maior será a aceleração do solo e maior a ação sísmica. A um 

período de retorno maior corresponde um limite de probabilidade de ocorrência do sismo inferior. É fácil 

perceber que os sismos com maior capacidade destruidora, e maior energia libertada, são mais raros 

de ocorrer, daí o maior período de retorno considerado. Note-se, no entanto, que, citando João Duarte 

Fonseca (2008), “a determinação do período de retorno para sismos de magnitude muito elevada torna-

se problemática quando o conhecimento da sismicidade é limitado no tempo”. 

 



4 
 

 

Figura 1.1 – Sismicidade de referência em Portugal – Terreno do Tipo A, agr=1,5m/s2(Portugal Continental), 
agr=2,5m/s2(Açores) – Valores retirados do Anexo Nacional do EC8-1  

 

Segundo o Eurocódigo 8 (CEN, 2010), na eventualidade da ocorrência de sismos, o projeto da estrutura 

deve assegurar que as vidas humanas estão protegidas, os danos são limitados e as instalações de 

proteção civil importantes são mantidas operacionais. O EC8 preconiza duas diferentes exigências de 

desempenho. A primeira, exigência de não colapso, tem como objetivo a proteção de vidas humanas e 

considera uma ação sísmica – denominada ação sísmica de projeto – com uma probabilidade de 

ocorrência de 10% em 50 anos, equivalente a um período de retorno de 475 anos. A segunda, exigência 

de limitação de danos, pretende evitar os danos estruturais e limitar os danos em elementos não 

estruturais. Esta ação sísmica “frequente” tem uma probabilidade de ocorrência de 10% em 10 anos – 

período de retorno de 95 anos – e na prática de projeto equivale à utilização de um coeficiente de 

redução relativamente à ação sísmica de projeto. Estes limites são apresentados na Figura 1.2. 

A escolha da probabilidade de colapso de uma estrutura depende da função do edifício em questão. É 

uma escolha política, no sentido em que depende do risco para a sociedade e dos custos envolvidos 

em caso de mau funcionamento sísmico. Existem estruturas mais importantes, como hospitais, onde 

os custos de inoperacionalidade ou de redução da capacidade em caso de sismo são elevados, 

podendo ser superiores aos custos diretos de reparação dos danos, sendo por isso dimensionados de 

uma forma mais exigente para uma ação sísmica com maior período de retorno. 

Repare-se, porém, nos limites de desempenho da Figura 1.2. A exigência de limitação de danos deve 

ser verificada para uma ação sísmica bastante inferior à ação sísmica de projeto - TR=95 anos para 

TR=475 anos. Fará então sentido, numa região como Portugal Continental caraterizado por sismos 

raros e intensos, que a ação sísmica para a limitação de danos seja tão inferior à ação sísmica de 

projeto, principalmente em edifícios em que se impõe uma limitação de danos mais exigente? Ainda 

que para edifícios considerados importantes, a ação sísmica seja superior, a exigência de limitação de 

danos é reduzida na mesma proporção que para edifícios correntes. Ou seja, a estrutura é 

dimensionada para um sismo superior ao sismo de referência (TR=475 anos), mas a verificação aos 

0

1

2

3

4

5

6

7

1 10 100 1000 10000

A
ce

le
ra

çã
o

 d
o

 s
o

lo
 (

m
/s

2 )

Periodo de Retorno (anos)

Portugal Continental
(Sismo 1)

Açores



5 
 

danos, que deverá ser condicionante nestes casos, é efetuada para um sismo inferior ao de referência 

– Figura 1.3. 

Tome-se como exemplo o caso de estudo da presente dissertação, cujos critérios de desempenho são 

ilustrados na Figura 1.3 e na Tabela 1.1, relativamente a um edifício hospitalar para a ação sísmica do 

tipo 1. Foi considerado um sismo de projeto com um período de retorno de 830 anos, enquanto que o 

sismo para a exigência de limitação de danos, segundo o EC8, tem um período de retorno de 164 anos. 

Observa-se que a limitação de danos é verificada para uma ação sísmica muito baixa, sendo expectável 

que se cumpram as verificações do EC8 para a exigência de limitação de danos.  

E se ocorrer um sismo superior ao sismo de 164 anos? Quais serão os danos na estrutura? É possível 

que se mantenha operacional? Cumprirão os requisitos do EC8 para o deslocamento entre pisos? De 

forma a tentar responder a estas questões, o desempenho sísmico da estrutura irá ser avaliado para a 

ação sísmica de referência de 475 anos, recorrendo a uma análise estática não linear – Pushover – e 

à aplicação do método N2, preconizado no Anexo Nacional do EC8. 

Note-se que estes limites de exigência impostos fazem mais sentido para a região dos Açores, onde 

não existe uma diferença tão acentuada entre o sismo de projeto e o sismo “frequente”. É, no entanto, 

sempre possível ser-se mais exigente e não aceitar os mínimos regulamentares.  

Ainda assim, a resistência à ação sísmica é sempre baseada na capacidade dúctil da estrutura o que 

impõe deste logo danos na estrutura. Segundo Luís Guerreiro (2008), “a exploração da capacidade 

dúctil de uma estrutura obriga necessariamente à admissão de danos estruturais mais ou menos 

importantes, pois torna necessária a formação de um mecanismo baseado em rótulas plásticas, que só 

se desenvolvem para níveis importantes de deformação. Neste sentido, existem estruturas, como 

hospitais e centro de emergência, que em virtude da sua importância não aconselham um 

dimensionamento com base na exploração do seu comportamento não linear”. Surgem assim novas 

técnicas de proteção sísmica que melhoram o comportamento sísmico da estrutura sem recorrer à sua 

capacidade de deformação, como é o caso do isolamento de base, como será estudado na presente 

dissertação. 

Em suma, esta dissertação tem como objetivo a avaliação do desempenho sísmico de um edifício 

hospitalar para a ação sísmica de referência. Será elaborado um modelo com base fixa e um modelo 

com base isolada e será avaliado o seu desempenho através dos resultados ao nível do deslocamento 

entre pisos e dos esforços de corte basal. 

Tabela 1.1 –Ação Sísmica de Projeto, de Referência e “Frequente” e respetivos Períodos de Retorno 

Tr = 830 anos 
Ação Sísmica de Projeto para a Exigência de 

Não Colapso 

Tr = 475 anos Ação Sísmica de Referência 

Tr = 164 anos 
Ação sísmica "frequente" para a Exigência de 

Limitação de Danos 
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Figura 1.2 - Critérios de Desempenho Sísmico de Referência - – Terreno do Tipo A, agr=1,5m/s2(Portugal Continental), 
agr=2,5m/s2(Açores) – Valores retirados do Anexo Nacional do EC8-1  

 

 

Figura 1.3 - Critérios de Desempenho Sísmico para o presente Caso de Estudo 
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1.2 Estrutura da dissertação 

A presente dissertação encontra-se organizada em seis capítulos: 

No presente capítulo (capítulo 1) apresenta-se o tema, o objetivo e a organização do documento. É 

introduzido o conceito de risco sísmico e as formas possíveis de o mitigar. Apresentam-se também uma 

breve caracterização da ação sísmica, o conceito de período de retorno e a definição da sismicidade 

em Portugal, bem como os critérios de desempenho de acordo com o EC8. 

No capítulo 2 apresenta-se uma descrição teórica dos sistemas de Isolamento de Base e no capítulo 3 

apresentam-se os métodos de Análise Estática Não Linear (Pushover) e os aspetos relevantes para a 

sua modelação numérica. 

No capítulo 4 é efetuada a descrição do caso de estudo e a sua modelação, incluindo a modelação do 

sistema de isolamento de base e a modelação da não linearidade da estrutura.  

O capítulo 5 pode ser dividido em 3 partes. Na primeira parte é caracterizada a ação sísmica, definindo 

os espetros de resposta elástico e de cálculo para o caso de estudo. Na segunda parte avalia-se o 

desempenho da solução de base fixa e de base isolada. Apresenta-se o dimensionamento da estrutura 

e as curvas de capacidade, obtidas através da análise Pushover. O desempenho sísmico da solução 

com base fixa é analisado recorrendo ao método N2. Por fim, apresenta-se a análise modal por espetro 

de resposta para a estrutura com isolamento de base e os respetivos resultados. Na terceira parte são 

analisados e comparados os resultados entre as duas soluções. 

No capítulo 6 apresentam-se as principais conclusões da dissertação.  
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2  Isolamento de Base 

“Nas últimas quatro décadas a engenharia sísmica teve um importante impulso, quer no 

desenvolvimento de novas tecnologias construtivas, quer na definição de novas metodologias de 

análise e na implantação de nova regulamentação. A acompanhar esta evolução também as exigências 

de desempenho aumentaram, revelando deste modo a falta de segurança de algumas estruturas 

construídas de acordo com regulamentos anteriores. Neste contexto interessa compreender aquilo que 

se entende por construção segura face à ação sísmica ou, como vulgarmente se refere, construção 

antissísmica” (Guerreiro, 2008). 

Os sistemas de proteção sísmica apresentam um conjunto de dispositivos que, quando incluídos na 

estrutura, melhoram o seu desempenho à ação sísmica, sem recorrer à capacidade de deformação da 

estrutura  

Ao longo do presente capítulo pretende-se explicar o conceito, as principais características e as 

principais limitações de um dos sistemas de proteção sísmica mais utilizado – o Isolamento Sísmico de 

Base. 

2.1 Conceito 

Isolamento sísmico de base é uma técnica de proteção sísmica que propõe separar o movimento das 

estruturas dos movimentos horizontais do solo: reduz-se a solicitação sísmica criando um plano de 

descontinuidade entre o solo e a estrutura (Mokha, Amin, Constantinou, & Zayas, 1996). A designação 

de “isolamento de base” está associada ao facto da superfície de descontinuidade que garante o 

isolamento se encontrar na base da estrutura, ou elemento estrutural a isolar (Guerreiro, 2008) – Figura 

2.1. 

 

Figura 2.1 - Superfície de Descontinuidade. Adaptado de Guerreiro (2004). 

Com o intuito de assegurar a superfície de descontinuidade entre o solo e a estrutura, o sistema de 

isolamento sísmico de base recorre a aparelhos de apoio denominados isoladores, sendo os únicos 

elementos de ligação entre o solo e a estrutura. São dimensionados para absorver os movimentos e a 
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energia libertada durante um sismo (Cardone, Narjabadifam, & Nigro, 2011). Os isoladores podem ser 

aplicados para proteger estruturas novas ou para reabilitação de edifícios existentes, pontes e 

equipamentos industriais (Mayes, Jones, & Buckle, 1990). 

Como já foi referido, este tipo de sistema é fundamental para estruturas que em virtude da sua 

importância não aconselham um dimensionamento com base na exploração do seu comportamento 

não linear. Estão neste grupo hospitais, centros de emergência e controle ou todos os edifícios e 

pontes, cujo valor patrimonial ou estratégico assim o justifique. 

2.2 Estratégias de Proteção Sísmica 

A introdução de um isolamento de base apropriado num edifício tem os seguintes efeitos: 

• Aumenta o período fundamental do conjunto estrutural e modifica o correspondente modo de 

vibração; 

• Aumenta o amortecimento global da estrutura. 

Relativamente ao primeiro ponto, a interposição de uma camada deformável entre a estrutura e o solo 

é a chave do isolamento: a frequência própria da estrutura baixa, consequentemente, diminuem no 

caso geral (frequências não excessivamente elevadas) as acelerações e, logo também, as forças 

sísmicas na estrutura (Kelly, 1990). Este facto pode ser confirmado observando o espectro de 

acelerações apresentado – Figura 2.2, esquerda. Quanto menor a frequência própria, menor será a 

aceleração e, consequentemente, as forças de inércia que conduzem aos esforços.  

É importante referir que a redução das acelerações ao nível dos pisos é especialmente importante 

quando os edifícios albergam equipamentos sensíveis a acelerações, como por exemplo sistemas de 

precisão ou equipamento de apoio médico (Guerreiro, 2008). 

No entanto, a redução da rigidez da ligação horizontal ao solo, essencial para a diminuição dos esforços 

na estrutura tem, como contrapartida negativa, o aumento dos deslocamentos horizontais relativos ao 

solo (Guerreiro, 2008). Observando o espectro de resposta de deslocamentos – Figura 2.2, direita - 

pode-se observar que quanto menor a frequência, maiores serão os deslocamentos. Pode concluir-se 

que uma diminuição da frequência própria da estrutura, embora conduza a uma diminuição dos 

esforços, leva a um aumento dos deslocamentos impostos pelo sismo. 

Uma vez que os isoladores são mais flexíveis que a superestrutura, o aumento dos deslocamentos é 

acomodado pelo sistema de isolamento e não pela superestrutura (Symans, 2009). 

Em suma, o sistema de isolamento torna a estrutura horizontal mais flexível, conseguindo desta forma 

uma redução dos esforços. A contrapartida é o aumento dos deslocamentos ao nível do isolamento, 

mantendo a estrutura praticamente indeformável. A Figura 2.3 apresenta a deformação de uma 

estrutura com isolamento de base e com base fixa.  

Este facto torna necessário garantir espaço livre em torno da estrutura isolada para que esta se possa 

mover sem qualquer impedimento. Para minimizar estes deslocamentos, o sistema de isolamento deve 
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incluir alguma forma de dissipação de energia que garanta um incremento no amortecimento global do 

conjunto (Guerreiro, 2008). 

O amortecimento necessário aos sistemas de isolamento pode ser promovido de 3 formas: (i) 

amortecimento pelo material, onde o amortecimento é promovido pela deformação do próprio material 

que constitui os sistemas de isolamento; (ii) amortecimento de superfície, onde o mecanismo de 

amortecimento é promovido por atrito entre superfícies; e (iii) amortecimento viscoso, normalmente 

produzido através de dissipadores hidráulicos (Lee & Liang, 2012) 

O amortecimento viscoso absorve a energia do sismo – é o fenómeno físico que garante capacidade 

de dissipação de energia ao sistema de isolamento. A maioria das estruturas tem um amortecimento 

próprio entre 2-5% do crítico, enquanto que o sistema de isolamento pode ter amortecimentos entre 10 

e 20% do crítico (DIS, 2007). 

 

 

Figura 2.2 - Efeito da redução da frequência própria da estrutura. Adaptado de Guerreiro (2007). 

 

 

Figura 2.3- Deformação da estrutura sem e com isolamento de base (Guerreiro, 2004). 
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2.3 Principais Caraterísticas 

As principais características que um sistema de isolamento de base deve apresentar são: 

• Capacidade de suporte para cargas verticais: 

É essencial garantir a segurança da estrutura relativamente às cargas verticais; 

• Baixa rigidez horizontal: 

É nesta característica que assenta o conceito de isolamento de base; 

• Capacidade de restituição à posição inicial: 

Permite o retorno da estrutura à posição inicial após o sismo; 

• Capacidade de dissipação de energia: 

Melhora o comportamento sísmico do conjunto, especialmente o deslocamento máximo. 

Para além destas características essenciais ao funcionamento do sistema de isolamento, existem 

outras características vantajosas que são inerentes ao próprio sistema, como os modos de vibração, a 

frequência própria e os efeitos de torção. 

Relativamente aos modos de vibração, como a superestrutura se comporta como um corpo rígido, a 

contribuição dos modos de vibração fundamentais envolve apenas a deformação ao nível do plano do 

sistema de isolamento, acomodando praticamente toda a massa da estrutura. A deformação na 

superestrutura é quase irrelevante pois deve-se exclusivamente aos modos superiores (de frequências 

elevadas) com participação pouco importante na resposta dinâmica do sistema estrutural (Skinner, 

Robinson, & McVerry, 1993). 

No que diz respeito à frequência própria, para além da vantagem já falada (redução dos esforços), a 

frequência própria das estruturas isoladas tem ainda a vantagem de ser inferior às frequências com 

maior conteúdo energético da ação sísmica (Guerreiro, 2004). 

As estruturas não-isoladas apresentam frequências fundamentais dentro do intervalo onde tipicamente 

os sismos têm mais energia - Figura 2.4. A proximidade entre a frequência de excitação e a frequência 

própria da estrutura em estruturas não isoladas propicia um aumento da resposta dinâmica – efeito 

ressonância. A estrutura amplifica as vibrações do solo e as acelerações em cada piso aumentam até 

ao topo, gerando esforços e deslocamentos entre pisos, usualmente responsáveis por danos registados 

nos elementos estruturais e não estruturais dos edifícios. A capacidade de deformação das estruturas 

pode ser ultrapassada e a estabilidade do sistema estrutural posta em causa. As acelerações impostas 

em cada piso atuam nos equipamentos e ocupantes da estrutura podendo causar grandes prejuízos 

mesmo quando a estrutura não é danificada (Kelly, 1990). 

No caso de estruturas com isolamento de base, a frequência própria é reduzida para valores fora da 

gama de maior energia dos sismos - Figura 2.4. Em contraste com a deformação padrão exibida por 
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estruturas convencionais, estruturas isoladas concentram grande parte dos deslocamentos na base da 

estrutura (i.e. no plano do sistema de isolamento) e as acelerações são relativamente constantes em 

toda a altura da estrutura (corpo rígido). Refira-se mais uma vez que esta redução das acelerações ao 

nível dos pisos é especialmente importante quando os edifícios albergam equipamentos sensíveis a 

acelerações, como por exemplo sistemas de precisão ou equipamentos de apoio médico (Guerreiro, 

2008; Skinner et al., 1993) 

Por fim, o sistema de isolamento permite corrigir os efeitos de torção estruturais. A torção surge no 

comportamento dinâmico das estruturas quando o centro de rigidez não coincide com o centro de 

massa do sistema estrutural. O correto dimensionamento dos sistemas de isolamento deve ajustar o 

centro de rigidez procurando reduzir excentricidades (CEN, 2010; Skinner et al., 1993) 

 

 

Figura 2.4  -Enquadramento de frequências comuns de estruturas com isolamento e base fixa. Adaptado de Guerreiro (2007). 

 

2.4 Principais Limitações 

O sistema de isolamento de base apresenta, todavia, algumas limitações. 

A eficácia do isolamento de base depende do tipo de solo e da rigidez da estrutura a isolar. Quanto 

mais rigidez apresentar uma estrutura (i.e. maior frequência própria) e quanto mais duro for um solo, 

mais eficiente será a utilização de sistemas de isolamento de base (Symans, 2009) 

Em solos duros, as estruturas com rigidez elevada são particularmente apropriadas para aplicação da 

estratégia de isolamento de base pois, tal como exemplificado na Figura 2.5, a frequência própria do 

sistema estrutural passa da região de maior aceleração espectral para a região do espectro de baixas 

acelerações. Para estruturas muito rígidas, a excitação associada a modos de vibração superiores é 

inibida pois as frequências dos modos superiores são bastante superiores à frequência própria 
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associada ao sistema de isolamento (Symans, 2009). Pelo contrário, em solos moles, a proximidade 

entre a frequência de excitação e a frequência própria do sistema em estruturas com isolamento 

propicia um aumento da resposta dinâmica. 

Assim, o isolamento sísmico de base é um método de proteção antissísmica apropriado para edifícios 

de pequeno a médio porte, com 10 a 12 pisos no máximo, cujas estruturas de base fixa apresentem 

frequências próprias de vibração dentro da gama usual das frequências de excitação sísmicas 

(Komodromos, 2000). 

A escolha da frequência própria do sistema de isolamento (i.e. da estrutura de base isolada) deve ter 

em conta a frequência própria da mesma estrutura caso a sua base estivesse fixa. Para que o 

isolamento de base seja eficaz, a frequência da estrutura isolada deverá ser inferior a um terço da 

frequência da estrutura com base fixa (Guerreiro, 2007). 

Quando a frequência isolada é inferior a um terço da frequência própria da estrutura com base fixa 

observa-se que a deformada da estrutura é praticamente reta (i.e. os deslocamentos entre pisos são 

reduzidos e a estrutura comporta-se praticamente como um corpo rígido); observa-se também que os 

esforços de corte ao nível de cada piso apresentam uma redução bastante superior ao registado nos 

restantes casos (Guerreiro, 2007). 

Como já foi referido, o aumento dos deslocamentos ao nível do isolamento implica espaço livro à volta 

da estrutura, de forma a poder mover-se livremente, sem qualquer tipo de restrição. Para além disso, 

para que o isolamento funcione é necessário que as únicas ligações entre a estrutura e o exterior, no 

plano horizontal, se realizem através do sistema de isolamento. Este facto obriga a que todo o tipo de 

ligações que normalmente existe entre um edifício e o exterior (água, gás, eletricidade, comunicações, 

esgotos, etc.) sejam realizadas através de ligações flexíveis com capacidade para acomodar os 

deslocamentos previstos. Esta limitação impede a utilização de isolamento de base em edifícios 

individuais integrados em bandas ou em quarteirões. A Figura 2.6 ilustra a junta sísmica necessária 

para este tipo de proteção sísmica. 

Por fim, a escolha da localização dos sistemas de isolamento de base é tão importante como a escolha 

do sistema de isolamento de base a utilizar em cada projeto. Esta escolha condiciona todo o 

dimensionamento estrutural e deverá ser alvo de uma análise de viabilidade técnica e económica. O 

sistema de isolamento deve ser acessível, quer durante o período de vida útil quer em possível fase de 

reabilitação da estrutura os dispositivos deverão ser fiscalizados, reparados ou substituídos se 

necessário (CEN, 2010; Mokha et al., 1996). 
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Figura 2.5 - Frequências Próprias. Adaptado de Symans (2009). 

 

Figura 2.6 - Junta Sísmica necessária. Adaptado de Amaral (2013). 
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3 Análise Estática Não Linear 

Como se referiu anteriormente, o aumento das exigências de desempenho face à ação sísmica tem 

levado ao desenvolvimento de metodologias de análise mais rigorosas que se baseiam no controlo dos 

deslocamentos e dos danos da estrutura. Com efeito, o comportamento estrutural e os danos 

observados nas estruturas durante a ocorrência dos sismos são condicionados fundamentalmente pela 

capacidade de deformação inelástica dos elementos estruturais dúcteis. Consequentemente, a 

avaliação e o dimensionamento sísmico de estruturas devem ser baseados nos deslocamentos 

(deformações) e não em forças (tensões). 

Para tal, são necessários indicadores de danos que se possam obter na análise estrutural. O 

deslocamento entre pisos é um indicador relativo aos elementos não estruturais (paredes de alvenaria, 

por exemplo). As acelerações horizontais dos pisos “assumem especial relevância em edifícios que 

contêm equipamentos elétricos e mecânicos valiosos ou de grande importância para o funcionamento 

das redes de infraestruturas ou de serviços importantes” (Bento, 2008). 

Em resposta a estas exigências, novos métodos de avaliação e dimensionamento têm sido propostos 

nos últimos anos, visando assegurar um desempenho estrutural adequado, por via do estabelecimento 

e controle de limites para estes parâmetros (como o deslocamento, força basal, ductilidade, etc.) para 

determinados níveis de ação sísmica (Bento, 2008). Estes métodos recorrem essencialmente a 

análises estáticas não lineares.  

3.1 Análise Pushover 

A análise estática não linear (Análise Pushover) é um método simples que permite obter resultados 

fiáveis sobre o comportamento de estruturas quando sujeitas a sismos. Estas análises simulam a ação 

sísmica através da aplicação de forças horizontais representativas das forças de inércia geradas 

durante um sismo. A magnitude destas forças é aumentada incrementalmente até ser atingida a 

primeira resistência máxima do edifício e posteriormente o deslocamento último da estrutura, 

correspondente ao seu colapso, mantendo constante a magnitude. 

Esta análise, que pode ser realizada na forma de carregamento ou deslocamento imposto, caracteriza 

a estrutura através de uma curva de capacidade que relaciona a força de corte basal máxima com o 

deslocamento atingido pelo edifício. Desta forma, é possível descrever o comportamento inelástico da 

estrutura quando sujeita a forças sísmicas horizontais e recolher informação da sua rigidez, capacidade 

resistente, ductilidade e capacidade de deslocamento último (Lagomarsino, Penna, Galasco, & Cattari, 

2013). 

Na Figura 3.1 é representada uma curva de capacidade resistente esquemática obtida através da 

análise Pushover. Esta curva permite a caracterização da estrutura e obtém-se a partir do valor de força 

basal V em função do deslocamento de topo.  
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A análise Pushover tem como objetivo avaliar o desempenho sísmico da estrutura, possibilitando 

estimar tanto a resistência como a capacidade de deformação da estrutura e comparando-as com os 

limites regulamentares. As características não lineares dos materiais que constituem os elementos 

estruturais, bem como a redistribuição dos esforços das regiões críticas  em cedência são considerados 

na análise Pushover. 

Esta análise baseia-se na hipótese de que a resposta da estrutura se relaciona com a resposta de um 

sistema de um grau de liberdade (SDOF). Esta hipótese implica que a estrutura seja controlada por um 

único modo de vibração constante durante o processo. Não sendo um método rigoroso, existem 

estudos (Fajfar & Fischinger, 1988) que revelam ser possível calcular a resposta máxima de um sistema 

de vários graus de liberdade (MDOF), tendo como base a resposta da estrutura de um único modo. 

 

Figura 3.1 - Curva de Capacidade esquemática. Retirado de Maneta (2017). 

 

Existem vários métodos propostos para a avaliação do desempenho sísmico da estrutura através de 

uma análise Pushover. Na presente dissertação foi utilizado o método N2, proposto por Fajfar (2000) e 

descrito no Anexo B do EC8-1 (CEN, 2010). 

Este método consiste na definição da curva de capacidade resistente da estrutura obtida por análise 

Pushover, adaptada a um sistema de um grau de liberdade equivalente, constituída por dois troços 

retos – bilinear, em que a resposta sísmica é calculada através de um espectro de resposta não elástico. 

A transformação da estrutura (MDOF) para um sistema de um grau de liberdade (SDOF) equivalente é 

efetuada através de um fator de transformação ᴦ calculado pela equação (3.1). 

 

 𝛤 =
∑ 𝑚𝑖𝛷𝑖𝑖

∑ 𝑚𝑖𝛷𝑖
2

𝑖

=  
𝑚∗

∑ 𝑚𝑖𝛷𝑖
2

𝑖

 (3.1) 

 

Em que: 

𝑚𝑖 – massa do piso i;  

𝜙𝑖 – deslocamento normalizado do piso i;  
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𝑚∗ - massa do sistema equivalente de um grau de liberdade. 

É utilizado o espetro de resposta elástico, para um valor de amortecimento de 5%, no formato 

aceleração/deslocamento (ADSR – Acceleration Displacement Response Spectrum), onde os valores 

espetrais da aceleração Sae são definidos em função dos valores espetrais do deslocamento Sde,, de 

acordo com a equação (3.2), válida para um sistema de um grau de liberdade de período T e com 

comportamento elástico.  

 

 𝑆𝑎𝑒 =
4𝜋2

𝑇2
𝑆𝑑𝑒 (3.2) 

Em que 

Sae – Aceleração espetral elástica;  

Sde – Deslocamento espetral elástico; 

T – Período para o sistema de 1 G.L. 

A força F* e o deslocamento d* do sistema equivalente com um só grau de liberdade são calculados 

por: 

 𝐹∗ =
𝐹𝑏

𝛤
 (3.3) 

 

 𝑑∗ =  
𝑑𝑛

𝛤
 (3.4) 

 

Em que: 

𝐹* - força de corte basal do sistema equivalente de um grau de liberdade; 

𝑑* - deslocamento do sistema equivalente de um grau de liberdade; 

Fb – Força de corte basal do sistema com vários graus de liberdade. 

dn – Deslocamento do nó de controlo do sistema com vários graus de liberdade. 

Com esta transformação é possível obter a curva de capacidade resistente para o sistema de 1 GL, 

onde o valor espetral de aceleração do sistema de um grau de liberdade equivalente (Sa) é dado pela 

equação (3.5). 

 𝑆𝑎 =
𝐹∗

𝑚∗
 (3.5) 

 

O valor do período elástico equivalente (T*) é determinado através da representação bilinear, dada por 

uma relação elásto-perfeitamente plástica, do espetro de capacidade resistente do sistema de um grau 
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de liberdade (Figura 3.2). A curva bilinear é caracterizada pela força de corte na base para formação 

do mecanismo plástico ( 𝐹𝑦
∗ ), pelo deslocamento no limite da plasticidade (𝑑𝑦

∗  ) e pelo deslocamento 

último (𝑑𝑢
∗  ). A rigidez inicial da curva é calculada de modo a que a energia de deformação real até à 

formação do mecanismo plástico (𝐸𝑚
∗  ) seja igual à da curva idealizada. Adotando esta hipótese, o 

deslocamento de cedência (𝑑𝑦
∗  ) é dado pela equação (3.6). (Anexo B do EC8-1). 

 𝑑𝑦
∗ =  2(𝑑𝑢

∗ − 
𝐸𝑚

∗

𝐹𝑦
∗

) (3.6) 

 

 

Figura 3.2 - Curva Bilinear e Curva de Capacidade do sistema de 1 G.L equivalente. Adaptado do Anexo B do EC8-1 
(CEN,201O) 

 

O deslocamento objetivo do sistema equivalente de 1 G.L (dt
*) é determinado através da intersecção 

da curva bilinear com o espectro de resposta elástico da ação sísmica (Figura 3.3). 

 

Figura 3.3 - Determinação do deslocamento objetivo para o sistema equivalente com um só grau de liberdade (Adaptado do 
Anexo B do EC8-1 (CEN,201O) 
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Por fim, o deslocamento objetivo do sistema com vários graus de liberdade (dt) é obtido por: 

 𝑑𝑡 = 𝛤𝑑𝑡
∗ (3.7) 

 

Na aplicação de uma análise Pushover, existem diversos fatores a considerar afetam a precisão dos 

resultados, como a distribuição das forças laterais, o deslocamento objetivo e a modelação do 

comportamento não linear dos materiais. 

3.1.1 Forças Laterais 

As forças laterais devem aproximar-se o mais possível das forças de inércia desenvolvidas durante um 

sismo. Contudo, utilizar uma única distribuição de forças laterais não é suficiente para conseguir simular 

as variações do comportamento da estrutura que ocorrem durante a ação sísmica, sendo necessário  

recorrer a pelo menos duas distribuições diferentes. O Eurocódigo 8 (CEN, 2010) sugere a utilização 

de uma distribuição “uniforme”, baseada em forças laterais proporcionais à massa da estrutura e 

independente da altura (aceleração de resposta uniforme); e de uma distribuição “modal” cujas forças 

são proporcionais à amplitude do modo de vibração fundamental e à massa de cada piso. 

3.1.2 Deslocamento Objetivo 

O deslocamento objetivo deve ser representativo do deslocamento global da estrutura no decorrer do 

sismo. Para edifícios de betão armado, o valor deste deslocamento corresponde ao deslocamento do 

centro de massa do topo da estrutura. Para verificar se o edifício resiste ao sismo, segundo o EC8-1 

(CEN, 2010), compara-se o deslocamento último da estrutura com o deslocamento objetivo. O 

deslocamento objetivo é obtido através do Método N2 e representa o deslocamento provocado pelo 

sismo (definido de acordo com o estado limite a considerar para um edifício corrente existente) no 

edifício.  

3.1.3 Limitações 

A análise Pushover, por ser uma análise estática que tenciona caracterizar um comportamento 

dinâmico, carece de algumas limitações. 

Em estruturas cuja resposta à ação sísmica é influenciada por modos de vibração mais elevados 

(estruturas altas), não é possível obter uma boa aproximação do comportamento real da estrutura. 

A escolha do tipo de carregamento lateral que melhor represente as forças de inércia que se 

desenvolvem durante a ação sísmica é outra dificuldade a ter em consideração neste tipo de análise. 

Esta distribuição, para além de depender da intensidade e da sua variação da ação no tempo, é também 

função da contribuição dos diferentes modos para a resposta da estrutura.  
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Por fim, é importante referir a dificuldade em simular devidamente o comportamento de torção de 

edifícios irregulares.  

3.2 Comportamento não linear de estruturas de Betão Armado 

Nos métodos de análise lineares correntes, o comportamento não linear é considerado através da 

utilização de um coeficiente de comportamento que reduz os esforços atuantes de dimensionamento. 

Nos métodos de análise não lineares, o comportamento não linear dos materiais é considerado através 

de modelos de plasticidade, que se baseiam nas relações constitutivas do betão e do aço. Estes 

modelos permitem simular o comportamento não linear da estrutura, garantindo uma caracterização 

mais rigorosa da resposta da estrutura. 

Em métodos de análise não lineares deverá ser utilizado pelo menos um modelo força-deformação 

bilinear para cada elemento (CEN, 2010). Nesta dissertação, foram consideradas as relações 

constitutivas dos materiais para carregamentos monotónicos, visto que foi realizada uma análise 

estática não linear. 

3.2.1 Betão 

O comportamento do betão, sujeito à ação de um sismo, depende significativamente do confinamento 

lateral. Com efeito, as armaduras transversais de cintagem impõem um confinamento passivo, 

limitando a expansão lateral do betão por “efeito de Poisson”. Esta limitação é mais eficaz em sistemas 

de cintagem mais rígidos e contínuos.  

O confinamento do betão tem assim um efeito favorável no desempenho sísmico da estrutura, 

provocando alterações na relação tensão-extensão, tanto em termos de resistência como de 

ductilidade, contribuindo para um aumento da capacidade de deformação do elemento estrutural 

(Mander, Priestley, & Park, 1988). 

3.2.1.1 Modelo de Confinamento do Betão 

Existem vários modelos que traduzem o confinamento do betão. O Eurocódigo 8, parte 1 (CEN, 2010) 

sugere o modelo de betão confinado  apresentado no Eurocódigo 2 (EN, 1992) com a relação 

constitutiva “parábola-retângulo” semelhante à relação do betão não confinado, mas com 

“alongamento” em fase plástica (Figura 3.4). 
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Figura 3.4 - Relação tensão-extensão para o betão confinado. Adaptado de CEN (2010) 

 

Na modelação não linear da presente dissertação, para as propriedades do betão confinado foram 

utilizadas as relações constitutivas do modelo de Mander, proposto no Eurocódigo 8, parte 2, Anexo E 

(EN1998-2, 2005). 

De acordo com Mander (Mander et al., 1988) a relação tensão-extensão apresenta uma linha 

descendente que representa a degradação da resistência e da rigidez. Esta relação é válida para 

elementos de betão confinado sujeitos a um carregamento uniaxial cíclico. A linha descendente 

caracteriza a envolvente de um carregamento cíclico, Figura 3.5. 

 

Figura 3.5 - Relação tensão-extensão do modelo de  Mander et al. (1988). 

O valor da tensão de confinamento do betão obtém-se através da seguinte expressão: 

 𝜎𝑐 =  𝑓𝑐𝑚,𝑐  (
𝑥𝑟

𝑟 − 1 + 𝑥𝑟
) (3.8) 

 

Onde: 



24 
 

 𝑥 =  
𝜀𝑐

𝜀𝑐1,𝑐

 (3.9) 

 

 𝑟 =
𝐸𝑐𝑚

𝐸𝑐𝑚 −  𝐸𝑠𝑒𝑐

 (3.10) 

 

o módulo de elasticidade secante para a deformação última é obtido pela seguinte expressão: 

 

 𝐸sec= 

𝑓𝑐𝑚

𝜀𝑐1,𝑐

 (3.11) 

 

a tensão última de confinamento é obtida através da expressão: 

 𝑓𝑐𝑚,𝑐 =  𝑓𝑐𝑚  (2.254 √1 + 7.94
𝜎𝑒

𝑓𝑐𝑚

−  
2 𝜎𝑒

𝑓𝑐𝑚

− 1.254 ) (3.12) 

 

em que 𝜎𝑒 é a tensão efetiva de confinamento, determinada através seguinte relação para secções 

retangulares: 

 𝜎𝑒 = 𝛼 ∙ 𝜌𝑤 ∙  𝑓𝑦𝑚 (3.13) 

 

em que: 

𝛼 - fator de eficácia global do confinamento 

𝜌𝑤 – densidade de armadura transversal 

𝑓𝑦𝑚 -tensão de cedência 

Por fim, o valor da extensão última de confinamento, é calculado através da equação 3.14 para um 

elemento de secção retangular. Esta extensão ocorre quando se dá a rotura do primeiro elemento de 

cintagem. 

 𝜀𝑐𝑢,𝑐 = 0.004 +
1.4(2𝜌𝑤)𝑓𝑦𝑚𝜀𝑠𝑢

𝑓𝑐𝑚,𝑐

 (3.14) 

 

onde 𝜀𝑠𝑢 é o valor da extensão do aço para a resistência máxima. 
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3.2.2 Aço 

O comportamento do aço após a fendilhação da secção de betão armado, pode ser o fator 

condicionante do comportamento da secção. No caso de um carregamento alternado, a resposta do 

elemento em regime inelástico pode ser totalmente condicionada pelos seus varões, principalmente em 

situações onde se desenvolvam fendas ao longo de toda a altura da secção, sendo que estas se podem 

manter abertas durante os ciclos de carga (Varum, 1995). 

Na Figura 3.6 apresenta-se o comportamento característico dos varões de aço quando submetidos a 

carregamento alternado e repetido. Na fase de descarga, existe uma curvatura acentuada. O 

comportamento do aço transita de linear para não linear para tensões significativamente inferiores à 

tensão de cedência. Este comportamento repete-se nos seguintes ciclos. Verifica-se que a resposta 

força-deslocamento obtida a partir da relação momento-curvatura, que por sua vez se baseia na relação 

tensão-extensão para cargas monotónicas, constitui uma envolvente com boa aproximação para 

simular o comportamento cíclico (Calvi, Priestley, & Kowalsky, 2007).  

A relação constitutiva adotada para os varões de aço (Figura 3.7) foi definida de acordo com o EC2. O 

comportamento do aço é idêntico em compressão e em tração. 

 

Figura 3.6 - Comportamento do Aço (Bento, 2012a). 
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Figura 3.7 -- Relação tensão-extensão do aço. Adaptado Bento (2012a). 

De acordo com o EC2, tem-se: 

 𝑓𝑡 ≥ 1.08 𝑓𝑦𝑘 (3.15) 

 𝜀𝑢𝑘 ≥ 5.0% (3.16) 

 

Enquanto que, segundo (Pipa, 1993) tem-se: 

 𝑓𝑡 = 161 +  0.88 𝑓𝑦𝑘 (3.17) 

 𝜀𝑢𝑘 = 23.8 − 0.0244𝜎𝑦 (3.18) 

 𝜀𝑦𝑘 = 5.93 − 0.0077𝜎𝑦 (3.19) 

 

Onde  

ft – Tensão última do aço; 

εuk – Extensão última do aço; 

εyk – Extensão de cedência do aço; 

fyk – Tensão de cedência do aço. 
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3.2.3 Modelo de Plasticidade 

Sob a ação sísmica, as deformações inelásticas de flexão em elementos de betão armado ocorrem 

junto às extremidades dos elementos estruturais, enquanto que entre essas zonas o comportamento é 

aproximadamente linear.  

A modelação do comportamento não linear pode ser efetuado através de deformações inelásticas 

concentradas na extremidade ou concentradas num determinado comprimento junto à extremidade 

(modelo de plasticidade concentrada). É também possível considerar a distribuição das deformações 

inelásticas ao longo de todo o comprimento do elemento (modelo de plasticidade distribuída) – Figura 

3.8. 

Os modelos de plasticidade distribuída possibilitam modelar as variações de tensão e extensão em 

cada secção discreta entre segmentos ao longo de todo o elemento estrutural. No entanto, 

comportamentos locais relevantes, como é o caso da degradação de resistência por consequência da 

encurvadura dos varões longitudinais, a perda de aderência na ligação aço-betão, e ainda a interação 

flexão-corte são comportamentos complicados de simular sem o recurso a modelos e softwares 

sofisticados (Deierlein, Reinhorn, & Willford, 2010). Por outro lado, a modelação de plasticidade 

concentrada com recurso rótulas plásticas caracterizadas por  relações momento rotação apropriadas 

constitui um modelo simples e com boa aproximação. 

As rótulas plásticas devem possuir adequadas características de ductilidade e dissipação de energia. 

Isto implica, além da necessidade de assegurar a sua ductilidade em flexão, que deve ser evitado 

qualquer tipo de comportamento frágil ou perda significativa de resistência durante a ocorrência das 

deformações plásticas que o sismo vai impor nessas zonas. A ductilidade em flexão implica 

frequentemente a necessidade de confinar o betão comprimido, de forma a aumentar a sua ductilidade. 

(Bento, 2008). 

 

 

3.2.3.1 Comprimento de Rótula Plástica – Modelo de Plasticidade Concentrada 

O modelo de Plasticidade Concentrada, proposto por Giberson (1967), considera o elemento linear, de 

comprimento igual ao elemento que se pretende modelar, com molas de rotação nas extremidades, 

Figura 3.8 - Plasticidade Concentrada (esquerda) e Plasticidade Distribuída (direita) Bento (2012a) 
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com leis constitutivas não lineares. É necessário definir o comprimento do elemento com comprimento 

não linear – Comprimento de Rótula Plástica. 

O comprimento de Rótula Plástica tem em conta a propagação da deformação plástica ao longo do 

comprimento do elemento. Com efeito, admitindo um determinado valor para um elemento, é possível 

estabelecer a relação M-θ (momento – rotação) através da relação M-χ (momento-curvatura) da secção 

-Figura 3.9 (Bento, 2012a). 

 

Figura 3.9 - Comprimento de Rótula Plástica (Bento, 2012a). 

 

Desta forma, o comprimento de Rótula Plástica é condicionado por Bento (2012a): 

• Distância entre a extremidade do elemento e o ponto em que o diagrama de momentos se 

anula; 

• Diagrama Momento-Curvatura da secção. 

Um dos maiores fatores de dúvida nestes modelos de plasticidade concentrada, com significativa 

influência no comportamento da estrutura, é a definição do comprimento de rótula plástica (Lpl). Existem 

na literatura diversas propostas para o cálculo deste comprimento. Na presente dissertação foi utilizada 

a expressão desenvolvida por Park and Paulay (1975) que considera o comprimento da rótula plástica 

como metade da altura da secção do elemento: 

 𝐿𝑝𝑙 = 0.5 ∙ ℎ (3.20) 

 

Onde: 

Lpl – Comprimento da Rótula Plástica; 

h- altura da secção (m) 
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3.2.3.2 Modelação da Rótula Plástica em Vigas e Colunas 

O software de cálculo automático SAP2000 possibilita a modelação de plasticidade concentrada nos 

elementos estruturais, facultando diferentes alternativas na definição das rótulas plásticas – Figura 

3.10. 

De uma forma mais automática, é possível introduzir as rótulas através das regras estabelecidas no 

FEMA 356 ou baseando-se nas relações momento-curvatura até à rotura de um dos materiais (Caltran 

Flexural Hinge). 

É também possível introduzir as rótulas de forma manual, baseando-se nas relações momento-

curvatura dos elementos estruturais, considerando a interação entre o esforço axial e os momentos 

fletores automática ou manual. 

 

Figura 3.10 - Diferentes formas de modelar as Rótulas Plásticas (Bento, 2012b). 

 

Na Figura 3.11 é representado a relação usual força-deslocamento utilizada na norma FEMA 356 

[ASCE,2000], definida por 5 pontos. O troço AB refere-se à resposta linear, sendo o ponto B o valor da 

resistência em cedência. O troço BC apresenta um declive entre 0% e 10% relativamente ao declive 

elástico, representando o endurecimento do aço em regime inelástico. O troço CD traduz o início da 

degradação da resistência. Por fim, a linha DE caracteriza a resistência residual do elemento, em que 

o  ponto E equivale ao limite de deformação.  

Por fim, a norma FEMA 356 determina ainda outros três pontos que representam as exigências de 

desempenho. IO (Immediate Occupancy), LS (Life Safety) e CP (Collapse Prevention), que se 

encontram normalmente localizados entre os pontos B e C.  
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Figura 3.11 - Relação força-deformação de uma rótula plástica 

 

No presente estudo, as rótulas plásticas foram aplicadas nas extremidades dos pilares e nas secções 

dos apoios das vigas. A sua modelação foi efetuada recorrendo às relações momento-curvatura dos 

respetivos elementos, consideradas ao longo de um determinado comprimento de rótula plástica. 

No caso das vigas, foram consideradas rótulas de flexão simples, do tipo “moment M3”, enquanto que 

no caso dos pilares foram aplicadas rótulas de interação “interacting P-M2-M3” que têm em 

consideração o comportamento em flexão composta desviada dos elementos.  

As relações momento-curvatura idealizadas dos pilares, normalizados em relação aos momentos 

resistentes, foram estabelecidas para um conjunto de valores de esforço axial verificados. Os 

momentos resistentes, aplicados nas rótulas plásticas, equivalem aos momentos de plastificação das 

armaduras e a curvatura última da secção, coincide com a curvatura para a qual o betão atinge a 

extensão de rotura à compressão. 
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4 Caso de Estudo 

Neste capítulo é efetuada a descrição do edifício usado neste estudo e todos os aspetos da sua 

modelação no programa SAP2000. Para além da modelação da superestrutura, é abordada a 

modelação da não linearidade – para a análise da estrutura de base fixa – e a modelação dos apoios 

do sistema de base isolada. É ainda apresentado sumariamente a resposta das estruturas à ação 

sísmica, através da análise modal e são apresentados os modos de vibração e as frequências próprias 

para a solução com base fixa e para a solução com isolamento de base. 

4.1 Descrição do Edifício  

Com o intuito de o caso de estudo deste trabalho ser o mais próximo possível de uma estrutura existente 

e não um caso meramente académico, foram adotadas e adaptadas à presente dissertação as 

características do novo hospital Cuf Tejo localizado em Alcântara, Lisboa, tendo como base o artigo 

“Estruturas e Fundações do novo Hospital Cuf Tejo em Lisboa” (Appleton, Costa, Travassos, & 

Rodrigues, 2018). 

Segundo o artigo, o novo hospital inclui 4 caves, 5 pisos elevados e cobertura com uma área total de 

construção de aproximadamente 75 000m2. 

Quanto à estrutura, esta é realizada em betão armado, em geral, e pré-esforçado nos pavimentos com 

vãos médios e pavimentos sujeitos a grandes cargas. Os pisos enterrados não apresentam qualquer 

junta, enquanto que acima do piso térreo a estrutura está subdividida por duas juntas sísmicas em 3 

corpos (Fig.4.1 ).  

O Corpo A, analisado na presente dissertação, inclui grandes consolas realizadas em estrutura mista 

aço/betão pré-esforçado, com vãos de 8m, acima do piso elevado 3. 

 

Figura 4.1 - Novo Hospital da Cuf Tejo – Identificação dos corpos. (Appleton et al., 2018). 

Corpo 

A 

Corpo 

B1 

Corpo 

B2 
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As lajes são aligeiradas com moldes incorporados no betão do sistema Cobiax (FERCA, 2011) 

enquanto que “os pilares foram interligados nos pisos por nervuras mais espessas do que a laje.” Foram 

adotadas bandas mais largas para acomodarem os cabos de pré-esforço nas zonas de maior vão ou 

maiores cargas. 

Relativamente à conceção sísmica, a não implementação de uma solução de isolamento de base, 

indicada para este tipo de edifícios, foi justificada pelas elevadas dimensões do edifício e as 

irregularidades do corpo A que tornaram a execução desse tipo de solução muito difícil. Assim, foi 

considerado um “conjunto de medidas que garantem um comportamento adequado para um sismo 

moderado e a segurança para o sismo de projeto”. Foi adotada a classe de importância III (coeficiente 

de importância de 1,45) para a ação sísmica do tipo 1. Adotaram-se coeficientes de comportamento de 

2,4 e 2,0 para o corpo A e corpo B, respetivamente (Appleton et al., 2018).  

Por fim, os materiais adotados foram em geral o betão C35/45 e o aço A500 NRSD. 

4.2 Modelação do Edifício 

Tendo como base as características atrás referidas e um dos blocos do Corpo A do hospital – Figura 

4.2 a negrito) foi elaborada uma planta (Figura 4.3) para ser objeto de estudo da presente dissertação. 

 

 

 

Recorrendo ao programa de cálculo estrutural SAP2000, foram modelados dois edifícios - um de base 

fixa e um com isolamento de base. Os modelos em questão são constituídos por 6 pisos. Do bloco 

original não foram consideradas as caves e as consolas por não terem relevância para a análise sísmica 

horizontal. 

Figura 4.2 Zona do Corpo A retirada para análise (Appleton et al., 2018). 
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A laje foi modelada com elementos do tipo Shell. Para ter em consideração o aligeiramento em Cobiax, 

considerou-se uma redução na massa da ordem de 30% e uma redução de inércia de 10%, segundo 

a Ficha Técnica de Cobiax da Ferca (FERCA, 2011).  

 

Figura 4.3 - Planta da Estrutura 

 

As bandas de laje que ligam os pilares foram modeladas com elementos frame. Na verdade, estas 

bandas poderiam ser modeladas com elementos Shell. Possivelmente, essa seria uma melhor 

aproximação do comportamento real da estrutura. A decisão por elementos frame está relacionada com 

a atribuição de rótulas plásticas para a análise não linear que só é possível neste tipo de elemento. 

Os pilares e as paredes foram modelados com elementos frame com um troço rígido ao nível dos pisos 

e a mesma secção ao longo de toda a altura do edifício. Em todos os elementos frame foi considerada 

uma redução da rigidez de torção, pois estes perdem essa capacidade com a fendilhação.  

Os apoios foram considerados encastrados para o modelo de base fixa. No capítulo 4.5 são detalhados 

os passos para a modelação dos apoios para o isolamento de base. 

Foram utilizados o betão C35/45 e o aço A500 em todos os elementos. De forma a simular o efeito da 

fendilhação, a rigidez do betão foi reduzida para metade em todos os elementos horizontais. Nos 

elementos comprimidos (elementos verticais) foi reduzida em 1,25. 

A figura 4.4 apresenta o modelo com base fixa do edifício em estudo. 
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Relativamente às cargas aplicadas, considerou-se uma Restante Carga Permanente de 3,5KN/m2, uma 

Sobrecarga de 3,0KN/m2 e um coeficiente ψ2 de 0,4. Estas cargas foram aplicadas uniformemente 

distribuídas pela laje.   

 

4.3 Modos de Vibração e Frequências Próprias do Modelo com Base Fixa 

Os modos de vibração correspondem a uma forma de decomposição da vibração das estruturas e 

dependem das características geométricas e físicas de cada estrutura, não dependendo da ação 

sísmica. Cada modo de vibração representa uma configuração deformada da estrutura tal que, se for 

conhecido o deslocamento de um piso, se podem obter os deslocamentos dos restantes. 

Um sistema estrutural tem o mesmo número de modos de vibração que de graus de liberdade, isto é, 

deslocamentos independentes aos quais existe massa associada. Cada modo de vibração pode ser 

encarado como um sistema de um grau de liberdade. 

Desta forma, para cada Modo de Vibração a estrutura oscila com uma determinada Frequência Própria, 

que representa o número de oscilações que a estrutura realiza num segundo.  

A resposta do edifício quando sujeito a uma ação sísmica depende essencialmente dos primeiros 

modos de vibração (frequências mais baixas). De seguida são apresentados os principais modos de 

vibração e frequências próprias da estrutura. Note-se que o eixo x-y encontra-se no canto inferior 

esquerdo da planta, correspondendo a direção x à direção de maior comprimento – Figura 4.5. 

Figura 4.4 - Modelo do edifício em SAP2000. 
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Figura 4.4 - Localização do eixo x-y 

Na tabela 4.1 são apresentados os períodos e as frequências modais da estrutura, bem como os fatores 

de participação e a massa total. Como se pode observar, o primeiro modo é na direção X e é de 

translação pura, enquanto que os modos na direção Y e de Torção, 2 e 15, respetivamente, são 

acoplados. Os modos 22 e 29 correspondem aos segundos modos na direção X e Y. Como é também 

visível na Tabela, estes modos concentram 90% da massa na direção X e 85% na direção Y, 

contabilizando assim grande parte da massa da estrutura nestes primeiros modos.  

Os modos 3 a 14, 16 a 21 e 22 a 29 são modos verticais que não foram analisados por não terem 

contribuição significativa para a resposta sísmica a ações horizontais. 

 

Tabela 4.1 - -Períodos e Frequências Próprias, fatores de participação e Massa total da Estrutura 

 

4.4 Modelação da Não Linearidade 

No caso do edifício em estudo, efetuou-se uma análise estática não linear com recurso ao programa 

de cálculo automático SAP2000. Este software permite modelar o comportamento não linear através 

Modo T (s) f (hertz) UX UY M (KN.s2/m) 

1 1,059 0,944 69,2% 2,2% 

 

5080 

2 0,671 1,490 5,1% 45% 

15 0,347 2,882 0,2% 24% 

22 0,292 3,428 10,3% 0,3% 

29 0,171 5,841 0,4% 10,1% 

  Σ 90,0% 85,0% 

x 

y 
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de modelos de plasticidade concentrada, disponibilizando relações força-deslocamento automáticas, já 

referidas no capítulo 3.2. 

4.4.1 Betão 

Através da ferramenta Section Designer que o programa SAP2000 disponibiliza, é possível introduzir 

as características não lineares dos materiais, a localização e o diâmetro das armaduras longitudinais 

nas secções dos elementos estruturais, resultantes da análise linear. Esta análise linear e o 

dimensionamento da estrutura serão abordados no Capítulo 5.2. 

Conforme referido anteriormente, adotou-se o modelo Mander (descrito no Capítulo 3.2.1.1) para o 

betão confinado e não confinado. 

4.4.2 Aço 

O modelo adotado para o aço, descrito no Capítulo 3.2.2, apresenta os seguintes valores para o aço 

A500 NR: 

• Tensão última, ft = 540 MPa 

• Extensão característica limite do patamar de cedência, εyk = 2.1% 

• Extensão característica última, εuk = 11.6% 

4.4.3 Rótulas Plásticas 

Com o intuito de modelar as rótulas plásticas do presente caso de estudo, recorreu-se ao modelo 

Caltrans, que considera uma relação momento-curvatura idealizada bilinear elasto-plástica perfeita. A 

localização das rótulas plásticas acontece nas extremidades dos elementos, local onde se pressupõe 

que sofram as deformações inelásticas devido à ação sísmica. No capítulo 3.2.3.2 foram apresentados 

os métodos de cálculo para o comprimento das rótulas plásticas. Apresentam-se na Tabela 4.2 os 

comprimentos adotados. 

Para as bandas de laje foi considerado um comprimento de rótula plástica de 0,1 ∙ 𝐿, sendo L é o 

comprimento do elemento. 
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Tabela 4.2 - Comprimento de Rótula Plástica 

  Direção X Direção Y 

Elemento Lpl  (m) Lpl (m) 

P9 0,75 0,15 

P12 0,5 0,15 

PA 1 0,15 

PN1 0,175 2,1 

PN2 3,7 0,15 

PN3 0,15 1,05 

 

4.5 Modelação da Estrutura com Isolamento de Base 

Existem diversas propostas de soluções de isolamento de base, tendo sido considerado no presente 

estudo apoios de borracha de alto amortecimento (HDRB – High Dumping Rubber Bearing). 

A estrutura com isolamento de base inclui um piso adicional na base do edifício. Os aparelhos de apoio 

inserem-se um metro abaixo. Neste tipo de solução, o piso adicional tem que ser acessível para efeitos 

de inspeção e manutenção dos apoios. 

O modelo de comportamento pode ser definido, simplificadamente, por uma mola com determinada 

rigidez horizontal, associada a um amortecedor com determinado valor – Figura 4.5.  

 

Figura 4.5- Modelo do Apoio de Isolamento de Base 

 

Desta forma, recorrendo ao programa SAP2000, consideram-se elementos lineares (springs) com o 

valor de rigidez pretendido. Para a direção vertical foram considerados apoios fixos. Os passos para 

determinar o valor de rigidez horizontal de cada apoio apresentam-se de seguida:  
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1.  Definição do valor da Frequência Própria da Estrutura 

A escolha da rigidez horizontal implica escolher, como ponto de partida, o valor de Frequência Própria 

que se pretende obter para a estrutura com isolamento. Este valor é, geralmente, cerca de um terço do 

valor da frequência da estrutura de base fixa (0,94Hertz), tendo como mínimo o valor de 0,3Hertz. Desta 

forma, definiu-se como Frequência Própria pretendida o valor de 0,33 Hertz. 

2.  Cálculo da Rigidez Horizontal do Sistema 

Definida a frequência própria pretendida e conhecida a massa da estrutura, é possível calcular o valor 

da rigidez total do sistema através da equação da frequência própria. 

3.  Cálculo da Rigidez Horizontal de cada Apoio 

Para calcular o valor da rigidez horizontal de cada apoio, a partir do valor total de rigidez horizontal do 

sistema, tira-se partido da mesma relação para as forças verticais, como expressa a seguinte equação: 

 𝐾𝑎𝑝𝑜𝑖𝑜 =  
𝑁𝑎𝑝𝑜𝑖𝑜

𝑁𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙

×  𝐾𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑚𝑎 (4.1) 

 

Em que: 

Kapoio – Rigidez horizontal de cada apoio; 

Ksistema – Rigidez Horizontal do Sistema 

Napoio – Esforço Normal em cada Apoio 

Ntotal – Esforço Normal total do sistema. 

O sistema de isolamento permite corrigir os efeitos de torção. A torção surge quando o centro de rigidez 

da estrutura não coincide com o centro de massa. Assim, fazendo coincidir esses dois pontos, é 

possível eliminar a torção da estrutura.  

No Anexo B são apresentados os cálculos descritos. Na Figura 4.6 é apresentada a planta da estrutura 

com a localização dos apoios do sistema de isolamento e com o centro de rigidez coincidindo com o 

centro de massa da estrutura, eliminando assim a torção do sistema. 
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Figura 4.6 - Apoios, centro de massa e centro de rigidez. 

 

4.5.1 Modos de Vibração e Frequências Próprias do Modelo com Isolamento de Base 

Como foi referido no capítulo 2, a contribuição dos modos de vibração fundamentais envolve apenas a 

deformação ao nível do plano do sistema de isolamento – a superestrutura comporta-se como um corpo 

rígido. Na Tabela 4.3 apresentam-se os resultados da análise modal. Como se pode observar, os dois 

primeiros modos mobilizam praticamente toda a massa da estrutura. São modos de translação pura na 

direção X e direção Y, respetivamente, não se fazendo notar os efeitos de torção. 

Nas Figuras 4.7 e 4.8 são apresentados os deslocamentos da estrutura no 1º e 2º modos de vibração, 

respetivamente. 

Na figura 4.9 apresentam-se as deformadas da estrutura correspondentes aos dois primeiros modos. 

É de fácil perceção que em ambos os casos a superestrutura se comporta como um corpo rígido, não 

sendo visíveis deslocamentos entre pisos significativos, ao contrário do que acontece na estrutura de 

base fixa. 
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Tabela 4.3 - Períodos e Frequências Próprias, fatores de participação e Massa total da Estrutura com isolamento de base 

Modo T (s) f (Hertz) UX UY M (KN.s2/m) 

1 3,16 0,32 98% 2% 

5830,5 
2 3,06 0,33 2% 97% 

 

 

Figura 4.7 - Primeiro Modo de Vibração (Direção X) 

 

 

Figura 4.8 - 2º Modo de Vibração (Direção Y) 
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Figura 4.9 - Modo 1 (Translação em x) à esquerda e Modo 2 (translação em y) à direita 
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5 Avaliação Sísmica do Edifício  

5.1 Introdução 

Com o objetivo de avaliar o desempenho sísmico de um edifício, torna-se necessário caracterizar a 

ação sísmica. Nesse sentido, a caracterização da ação sísmica por espetro de resposta é a forma mais 

usual preconizada hoje em dia nos regulamentos. Esta caracterização implica a definição de vários 

parâmetros, dos quais se destacam o tipo de sismicidade do local, o tipo de terreno de fundação e o 

coeficiente de comportamento adotado para a estrutura (Guerreiro, 2010). 

Neste capítulo, em que se pretende avaliar o desempenho sísmico da estrutura, é definido o espetro 

de resposta da ação sísmica. Após a caracterização da ação sísmica, é analisado o desempenho da 

estrutura recorrendo a uma análise estática não linear para a solução com base fixa. É também 

apresentado o dimensionamento da estrutura, necessário para a análise estática não linear. Por fim, é 

analisada a solução com base isolada através de uma análise modal por espetro de resposta e são 

analisados e comparados os resultados. 

5.2 Análise Modal por Espectro de Resposta 

A ação sísmica, segundo o EC8-1 (CEN, 2010), pode ser definida por um espectro de resposta de 

acelerações ou deslocamentos à superfície do terreno. O espectro de resposta elástico da aceleração 

horizontal à superfície do terreno tem vários parâmetros que dependem da estrutura, do tipo de ação 

sísmica e do local onde está edificada e é definido através das equações (5.1), (5.2), (5.3) e (5.4): 

 0 ≤  𝑇 ≤  𝑇𝐵  ∶  𝑆𝑒 (𝑇)  =  𝑎𝑔  ∙  𝑆 ∙  [1 +  
𝑇

𝑇𝐵

 ] ∙  (𝜂 ∙  2,5 −  1)] (5.1) 

 𝑇𝐵  ≤  𝑇 ≤  𝑇𝐶  ∶  𝑆𝑒 (𝑇)  = 𝑎𝑔  ∙  𝑆 ∙  𝜂 ∙  2,5 (5.2) 

 𝑇𝐶  ≤  𝑇 ≤  𝑇𝐷  ∶  𝑆𝑒 (𝑇)  =   𝑎𝑔 ∙  𝑆 ∙  𝜂 ∙  2,5 ∙  [ 
𝑇𝐶

𝑇
 ] (5.3) 

 𝑇𝐷  ≤  𝑇 ≤  4𝑠 ∶  𝑆𝑒 (𝑇)  =  𝑎𝑔 ∙  𝑆 ∙  𝜂 ∙  2,5 ∙  [
 𝑇𝐶  ∙  𝑇𝐷 

𝑇2
 ] (5.4) 

 

Em que: 

𝑆𝑒 (𝑇) – espectro de resposta; 

𝑇 – período de vibração de um sistema linear com um grau de liberdade; 

𝑎𝑔 – valor de cálculo da aceleração à superfície para um terreno do tipo A (𝑎𝑔 = 𝛾𝐼 ∙ 𝑎𝑔𝑅); 

𝑇𝐵 – limite inferior do período no patamar de aceleração espectral constante; 

𝑇𝐶 – limite superior do período no patamar de aceleração espectral constante; 

𝑇𝐷 – valor que define no espectro o início do ramo de deslocamento constante; 
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𝑆 – coeficiente de solo; 

𝜂 – coeficiente de correção do amortecimento, adotando-se 𝜂 = 1 (valor de referência para 5% de 

amortecimento viscoso) 

Segundo Rita Bento (2008), o amortecimento viscoso deve-se às forças internas de oposição à 

deformação de uma estrutura e que pode associar-se à definição de atrito viscoso – que se desenvolve 

entre camadas de fluido que se movem a velocidades diferentes. Desta forma, este tipo de dissipação 

de energia ocorre devido às imperfeições internas no material. Este valor é expresso em percentagem 

– quociente entre o amortecimento da estrutura e o valor do amortecimento crítico da estrutura. Os 

espetros de resposta têm como referência o valor de 5% para estruturas de betão armado. O coeficiente 

de correção do amortecimento 𝜂 pode ser determinado pela seguinte expressão: 

 𝜂 =  √10/(5 +  𝜉)  ≥  0.55 (5.5) 

 

Em que ξ é o amortecimento viscoso da estrutura, expresso em percentagem.  

Para além do amortecimento viscoso, existe também o amortecimento histerético. De facto, quando 

uma estrutura exibe comportamento não linear, a maior parte da energia é dissipada por amortecimento 

histerético. Este amortecimento está associado à capacidade de dissipação de energia de uma 

estrutura sujeita a um carregamento cíclico. 

Esta característica está fortemente correlacionada com a ductilidade da estrutura e, como tal, o seu 

efeito é contabilizado no cálculo do coeficiente de comportamento. No entanto, através da curva de 

capacidade da estrutura, é possível obter o valor de amortecimento equivalente da estrutura, como se 

verá no capítulo 5.4. 

Como explicado no Capitulo 1, as características da ação sísmica atuante num dado lugar dependem 

da origem do sismo, do caminho a percorrer pelas as ondas sísmicas (expressos através do valor da 

aceleração do solo, ag) e das condições locais da estrutura, nomeadamente as características do solo. 

Nesse sentido, surge nos espetros de resposta o coeficiente de solo S,. “Com efeito, a diferentes solos 

corresponderão frequências próprias diferentes, e essas diferenças refletem-se em diferenças nas 

características dos registos dos movimentos de solo dos diferentes lugares” (Azevedo, 2008). Segundo 

o Anexo Nacional do EC8-1 (CEN, 2010), o coeficiente de solo, S, pode ser calculado da seguinte 

forma: 

𝑎𝑔 ≤ 1 𝑚/𝑠2 𝑆 = 𝑆𝑚𝑎𝑥 (5.6) 

1 𝑚/𝑠2 < 𝑎𝑔 < 4 𝑚/𝑠2 𝑆 = 𝑆𝑚𝑎𝑥 − 
𝑆𝑚𝑎𝑥 − 1

3
(𝑎𝑔 − 1) (5.7) 

𝑎𝑔 ≥ 4 𝑚/𝑠2 𝑆 = 1,0 (5.8) 

 

Em que: 
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𝑎𝑔- valor de cálculo de aceleração à superfície de um terreno do tipo A, em m/s2 

𝑆𝑚𝑎𝑥- parâmetro cujo valor é indicado nos Quadros NA-3.2 e NA-3.3 do EC8-1. 

O valor de Smax
 é apresentado na Tabela 5.1 da presente dissertação. 

O EC8-1 (CEN, 2010) define dois tipos de sismo que afetam o território nacional. O sismo do tipo 1 é 

um sismo com o epicentro longe, de grande magnitude e baixas frequências; e o sismo do tipo 2 é um 

sismo próximo, de baixa magnitude e altas frequências. São definidas várias zonas do país consoante 

o grau de sismicidade para cada tipo de sismo. Para cada zona estão definidas as acelerações do solo 

correspondentes (agR). A região de Lisboa está inserida na zona 1.3 e 2.3, referentes respetivamente 

ao sismo do tipo 1 e sismo do tipo 2. 

No entanto, não é possível saber a priori qual o tipo de sismo condicionante. Como tem sido explicado, 

a resposta de uma estrutura à ação sísmica depende tanto da própria estrutura como da ação sísmica. 

Relacionando a estrutura e a ação sísmica em termos de frequência própria e frequência atuante, 

podemos concluir que a amplitude da resposta da estrutura é máxima quando existe ressonância, isto 

é, quando as duas frequências estão próximas uma da outra. Com efeito, de acordo com Azevedo 

(2008), a ação sísmica “ao atuar sobre um oscilador (que tanto pode ser um solo ou uma estrutura), 

este tenderá a amplificar a amplitude das vibrações com frequências próximas da sua própria 

frequência e a atenuar as frequências mais afastadas” (Lopes, 2008). No caso em estudo, dadas as 

baixas frequências expressas no Capítulo 4, é fácil afirmar que a ação condicionante é a ação sísmica 

do tipo 1, rica em baixas frequências. 

Como foi dito anteriormente, o valor da aceleração característica do solo (agR) corresponde ao período 

de retorno de 475 anos e é multiplicado por um coeficiente de importância 𝛾𝐼, consoante o tipo de 

estrutura. O Anexo Nacional do EC8 estabelece 4 níveis de importância, como se pode observar na 

Figura 5.1 

 

Figura 5.1 - Coeficientes de Importância (Retirado de EC8-1, ANEXO NACIONAL) 
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5.2.1 Espectro de cálculo para a análise elástica 

Segundo o EC8-1 (CEN, 2010), os sistemas estruturas apresentam capacidade para resistir à ação 

sísmica no domínio não linear. Esta capacidade possibilita realizar o dimensionamento da estrutura de 

forma a resistir a forças inferiores às forças geradas por uma resposta elástica linear. O comportamento 

dúctil dos elementos da estrutura que confere esta capacidade de dissipação de energia é considerado 

através de uma análise elástica por um espectro de resposta reduzido. Esta redução é materializada 

pelo coeficiente de comportamento q. 

O coeficiente de comportamento, q, é uma aproximação da razão entre as forças sísmicas a que a 

estrutura estaria sujeita caso a resposta fosse completamente elástica, com 5% de amortecimento 

crítico viscoso, e as forças sísmicas que poderão ser adotadas no projeto, com um modelo de análise 

elástica convencional, que continuem a garantir uma resposta satisfatória da estrutura (CEN, 2010). 

Para as componentes horizontais da ação sísmica, o espetro de cálculo Sd (T) é definido pelas 

seguintes expressões (CEN, 2010). 

 

 0 ≤  𝑇 ≤  𝑇𝐵 ∶  𝑆𝑑 (𝑇)  =   𝑎𝑔 ∙  𝑆 ∙  [ 
2 

3
 +  

𝑇

𝑇𝐵

 ∙  (
 2.5

𝑞
  −   

2 

3
 )] (5.9) 

   

 𝑇𝐵  ≤  𝑇 ≤  𝑇𝐶 ∶  𝑆𝑑 (𝑇)  =  𝑎𝑔  ∙  𝑆 ∙  
2.5 

𝑞
 (5.10) 

   

 𝑇𝐶 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐷:   𝑆𝑑(𝑇)  {
= 𝑎𝑔 ∙ 𝑆 ∙

2.5

𝑞
∙ [

𝑇𝐶

𝑇
]

≥  𝛽 ∙  𝑎𝑔

 (5.11) 

   

 𝑇𝐷  ≤  𝑇 ∶  𝑆𝑑 (𝑇) {
=  𝑎𝑔  ∙  𝑆 ∙  

2.5 

𝑞
∙  [ 

𝑇𝐶  ∙  𝑇𝐷 

𝑇2
 ] 

≥  𝛽 ∙  𝑎𝑔

 (5.12) 

 

Em que: 

ag, S, TB, TC, TD definidos em (5.1), (5.2), (5.3), (5.4); 

Sd(T) – Espetro de Cálculo 

q – Coeficiente de Comportamento 

β – Coeficiente correspondente ao limite inferior do espetro de cálculo horizontal 

Na Tabela 5.1 estão definidos os parâmetros necessários para esta análise, para uma estrutura em 

Lisboa, um sismo do tipo 1 e um solo do tipo B, tipo de solo mais usual em Lisboa. O coeficiente de 

comportamento considera foi o descrito no artigo da A2P, assim como o coeficiente de importância. 
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Tabela 5.1 - Parâmetros do Espectro de Resposta 

Smax 
 

S 
 

ag,R 

(m/s2) 

ϒ,I 
 

ag 

(m/s2) 

Tb 

(s) 

Tc 

(s) 

Td 

(s) 

q 

- 

1,35 1,22 1,5 1,45 2,175 0,1 0,6 2 2,4 

 

Na Figura 5.2 é possível observar os espectros de resposta elástico e de dimensionamento associados 

a um coeficiente de importância III, bem como o espetro elástico de referência (TR=475 anos). Refira-

se que os espetros elásticos serão utilizados na análise não linear da estrutura, enquanto o espetro de 

cálculo será utilizado no dimensionamento da estrutura, que por sua vez irá permite a execução da 

análise não linear Pushover. 

 

Figura 5.2 Espectros de Resposta Elástico e de Dimensionamento 

Foi introduzido o espetro de resposta de dimensionamento no programa SAP2000. Foi definido o tipo 

de combinação modal e direcional. Para o primeiro caso foi escolhida a combinação quadrática 

completa (CQC), enquanto que para a combinação direcional foi escolhida a combinação SRSS – raiz 

quadrada da soma dos quadrados – em detrimento da recomendação do EC8-1 que sugere considerar 

o sismo 100% numa direção e 30% na outra direção, e vice-versa e analisar o caso mais condicionante. 

5.2.2 Dimensionamento da Estrutura 

Relativamente ao dimensionamento da estrutura, é importante referir que o dimensionamento e a 

pormenorização do edifício devido a ações sísmicas não é o objeto de estudo da presente dissertação. 

No entanto, a armadura escolhida, devido à ductilidade que oferece face a ações cíclicas, é vital para 

um bom desempenho sísmico. Não seria, portanto, possível efetuar uma análise estática não linear 

sem conhecer a armadura da estrutura. Torna-se, por isso, imprescindível dimensionar o edifício. 

As combinações de ações consideradas para os estados limites últimos foram as seguintes: 
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• Combinação Fundamental: 

A combinação de ações utilizada para os valores de cálculo dos efeitos das ações (Ed) em situações 

de projeto persistentes relativas aos ELU, é dada pela seguinte equação (EN1990 art. 6.4.3.2): 

 𝛾𝑔,𝑗 ∑ 𝐺𝑘,𝑗

𝑗≥1

" + 𝛾𝑝"𝑃" + 𝛾𝑞,1"𝑄𝑘,1" + 𝛾𝑞,𝑖" ∑ 𝜓0,𝑖𝑄𝑘,𝑖

𝑖>1

 (5.13) 

 

Qk,1 – Valor característico da ação variável de base da combinação; 

 ψ
0,i

 – Coeficiente para a determinação do valor de combinação da ação variável, conforme EN 1990; 

 Qk,i – Valor característico da ação variável acompanhante i; 

γg,j, γq,1 e γq,i  – Coeficientes parciais de segurança referentes a cada ação. 

• Combinação Sísmica: 

A combinação de ações utilizada para os valores de cálculo dos efeitos das ações (Ed) em situações 

de projeto sísmicas relativas aos ELU, é dada pela seguinte equação (EN1990 art. 6.4.3.4): 

 ∑ Gk,j

j≥1

" + "P" + "AEd" + " ∑ ψ
2,i

Q
k,i

i≥1

 (5.14) 

 

Gk,j – Valor característico de uma ação permanente j; 

P – Valor representativo de uma ação de pré-esforço e/ ou deformações impostas; 

𝐴𝐸𝑑 – Valor de cálculo da ação sísmica; 

ψ2 – Coeficiente para a determinação dos valores quase-permanentes, obtidos na EN1990, referente a pontes; 

Qk,i – Valor característico da ação variável acompanhante i; 

A ação sísmica resulta de uma combinação quadrática completa, CQC, onde se combinam os 

diferentes modos de vibração e de uma combinação direcional absoluta para duas direções ortogonais, 

sendo posteriormente adicionada linearmente às restantes ações referidas (5.14). 

Os esforços de cálculo foram retirados nas ligações pilar-viga para a combinação condicionante.  

Os pilares foram dimensionados para a flexão composta, tendo sido verificada a flexão desviada 

através da seguinte expressão: 

 

 
𝑀𝑆𝑑,3

𝑀𝑅𝑑,3

+  
𝑀𝑆𝑑,2

𝑀𝑅𝑑,2

< 1.0 (5.15) 
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Nas Tabelas. 5.2 e 5.3 apresentam-se as armaduras escolhidas, as áreas de armadura e as respetivas 

taxas de armadura para as vigas, pilares e paredes da estrutura, respetivamente.. 

Tabela 5.2 - VIGAS - Armadura Superior Adotada, área de armadura e percentagem de armadura 

 h (m) b (m) Armadura As (cm2) ρ (%) 

BANDA 0,60x0,80 0,60 0,80 8φ25 39,28 1,64% 

BANDA 0,65x0,80 0,65 0,80 8φ25 39,28 1,51% 

BANDA 0,85x0,40 0,85 0,40 3φ16 6,03 0,35% 

BANDA 0,85x0,80 0,85 0,80 4φ20 12,56 0,37% 

BANDA 0,40x0,50 - 
1/4 

0,40 0,50 3φ16 6,03 0,60% 

BANDA 0,40x0,50 – 
2 

0,40 0,50 3φ20 9,42 0,94% 

BANDA 0,40x0,50 – 
3 

0,40 0,50 5φ20 15,70 1,57% 

VIGA 4AB 1,50 0,30 3φ25 14,73 0,65% 

 

Tabela 5.3 -- PILARES - Armadura Adotada, área de armadura e percentagem de armadura 

 
h B Armadura As (cm2) ρ 

PILAR P12 1,00 0,30 14φ16 28,14 0,94% 

PILAR P9 1,50 0,30 8φ25 + 20φ16 79,48 1,77% 

PN1 4,20 0,35 66φ25 + 21φ12 347,81 2,37% 

PN2 7,40 0,30 30φ25 + 66φ12 221,94 1,00% 

PN3 2,10 0,30 18φ25 + 16φ12 106,48 1,69% 

PA 2,00 0,30 14φ25 + 18φ12 89,10 1,48% 

 

Foi considerada a mesma armadura ao longo de toda a altura dos pilares e ao longo de todo o 

comprimento das vigas. 

As armaduras foram consideradas no programa SAP2000 através da ferramenta Section Designer, 

como se pode observar através do exemplo da Figura 5.3. No Anexo 3 encontram-se as restantes 

secções transversais. 
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Figura 5.3 - Pormenorização de uma Parede através da ferramenta Section Designer 

 

Verificação ao Corte 

Foi efetuada uma verificação ao esforço transverso dos pilares. Para esse efeito, calcularam-se os 

valores de tensão na secção devido ao esforço transverso e o valor de tensão de compressão do betão, 

preconizado no EC2 pela seguinte expressão: 

 𝜎𝑐 ≤  0,6 [1 − 
𝑓𝑐𝑘

250
] × 𝑓𝑐𝑑 (5.16) 

 

Em que: 

σc – Tensão de compressão do betão; 

fck- Valor característico da tensão de rotura do betão à compressão aos 28 dias de idade do betão; 

fcd – Valor de cálculo da tensão de rotura do betão à compressão. 

Na tabela 5.4 são apresentados os resultados, sendo possível concluir que a resistência ao corte está 

verificada, com valores muito abaixo do valor limite do EC2. 
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Tabela 5.4 Verificação da Resistência ao Corte 

 H (m) B (m) σ (Mpa) σc (Mpa) 

PILAR P12 1,00 0,30 0,057 

10,56 

PILAR P9 1,50 0,30 0,149 

PN1 4,20 0,35 1,100 

PN2 7,40 0,30 0,358 

PN3 2,10 0,30 0,669 

PA 2,00 0,30 0,540 

 

5.3 Análise Pushover 

Definidas as características não lineares expressas no capitulo 4.4 e recorrendo ao programa SAP2000 

realizou-se uma análise estática não linear e obteve-se a curva de capacidade da estrutura. Foram 

efetuadas oito análises: para cada tipo de carregamento lateral (uniforme e modal) obteve-se a curva 

de capacidade nas duas direções (x e y) e nos dois sentidos (positivo e negativo). 

5.3.1 Curva de Capacidade 

A curva de capacidade relaciona a força de corte basal com o deslocamento de topo da estrutura. As 

Figuras 5.4 e 5.5 apresentam as curvas de capacidade obtidas. Com o intuito de facilitar a análise 

destas curvas, foram inseridos em ambos os gráficos duas linhas. A linha inclinada, denominada 

“Elástico Linear”, representa o comportamento da estrutura caso este fosse elástico linear e a linha 

horizontal “Espectro de Resposta”, representa a força de corte para a qual a estrutura foi dimensionada, 

obtida através da análise elástica linear reduzida pelo coeficiente de comportamento, como já foi 

referido. Sendo assim, é esperado que numa fase inicial, a curva de capacidade acompanhe a linha 

“Elástico Linear” e que numa segunda fase, quando se inicia a não linearidade, se aproxime da curva 

horizontal para a qual a estrutura foi dimensionada. 

Observando as duas figuras, é possível afirmar que tal não acontece em todas as situações. Com 

efeito, em qualquer uma das análises em que o carregamento aplicado foi o uniforme, a curva de 

capacidade apresenta uma maior inclinação do que a curva linear, ou seja, apresenta uma maior rigidez 

do que o esperado. De facto, o carregamento uniforme não tem em consideração a torção da estrutura 

e, ao contrário do carregamento modal que acompanha a deformada da estrutura, o carregamento 

uniforme é um carregamento que impõe à estrutura uma deformada diferente da sua deformada 

“natural”. Sendo por isso compreensível que, para atingir um dado deslocamento, sejam necessárias 

forças superiores.  

Relativamente ao carregamento modal, observam-se diferenças referentes ao sentido do 

carregamento. Essas diferenças justificam-se pela localização do núcleo. Assim, no sentido em que as 

paredes do núcleo estão comprimidas, a estrutura apresenta uma capacidade de carga superior ao 
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sentido contrário. Dada a elevada dimensão da estrutura na direção X comparativamente à direção Y, 

estas diferenças são mais percetíveis na Figura 5.4 do que na Figura 5.5. 

Refira-se que o sentido positivo e negativo diz respeito ao fator de escala que se impôs no programa 

SAP2000. Porém, para o carregamento modal, a deformada da estrutura é contrária ao fator de escala 

escolhido. Por exemplo, a curva X+ corresponde ao sentido negativo da deformada. Assim, deve-se 

comparar o sentido negativo do carregamento uniforme com o sentido positivo do carregamento modal 

(“Uniforme, Y- “com “Modal, X+”). 

Note-se que em ambas as figuras, as curvas de capacidade correspondentes ao carregamento modal 

positivo apresentam rigidez inicial semelhante ao comportamento elástico e são as curvas que mais se 

aproximam da curva horizontal. De facto, não seria esperado que as curvas fossem coincidentes com 

a curva horizontal, pois algum sobredimensionamento é inevitável. Assim, são estas duas curvas 

(“Modal, X+” e “Modal, Y+”) que condicionam o desempenho sísmico da estrutura e vão ser analisadas 

de seguida através do Método N2. 

 

 

Figura 5.4- Curva de Capacidade, Direção X 
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Figura 5.5 - Curva de Capacidade, Direção Y 

5.4 Avaliação do Desempenho - Aplicação do Método N2 

A avaliação do desempenho sísmico da estrutura foi efetuada através do Método N2 descrito no 

Capítulo 3 do presente trabalho. Na Tabela 5.5 são apresentados os valores dos deslocamentos 

normalizados entre pisos e o valores do fatores de transformação para as duas direções da estrutura, 

calculados através da equação (3.1). 

Tabela 5.5 - Cálculo do Coeficiente de Transformação 

Piso m (ton) Φi (x) Γ(x) Φi (y) Γ(y) 

6 782 1,00  

 

 

1,38 

1,00  

 

 

1,40 

5 846 0,84 0,82 

4 846 0,65 0,62 

3 846 0,45 0,42 

2 846 0,25 0,23 

1 846 0,09 0,08 

0 64 0,00 0,00 

 

Na Figura 5.6 apresentam-se as curvas de capacidade condicionantes em cada direção e os espetros 

de resposta elástico no formato aceleração/deslocamento. É também possível observar as curvas 

bilineares correspondentes a cada curva de capacidade, bem como as retas referentes aos períodos 

equivalentes correspondentes. Analisando o gráfico, é possível concluir que, pela intersecção das 

curvas bilineares com o espetro de resposta linear de projeto, a estrutura se encontra bem 

dimensionada, pois o deslocamento objetivo é inferior ao deslocamento último. 
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Figura 5.6 - Aplicação do Método N2 

 

No entanto, o objeto de estudo desta dissertação são os danos para o sismo de referência. Assim, o 

deslocamento objetivo que interessa analisar é o ponto de intersecção da curva de capacidade com o 

espetro linear de referência – espetro a cinzento na Figura 5.7. Este espetro tem um valor de coeficiente 

amortecimento de 5%, referente ao amortecimento viscoso para estruturas de Betão Armado. Contudo, 

é possível calcular o valor do amortecimento equivalente através do seu ciclo de histerese. A energia 

dissipada é representada pela área interior do seu ciclo. Para a presente estrutura, considerou-se o 

comportamento cíclico esquematizado na Figura 5.8. Os valores máximos dessa figura correspondem 

à intersecção da curva de capacidade com o espetro de resposta com um valor de amortecimento de 

5%.  

Assim, para um determinado ciclo é possível estimar o valor do coeficiente de amortecimento 

equivalente a partir do quociente entre a área interior do ciclo e a área do retângulo exterior, através da 

seguinte expressão: 

 

 𝜁 =
2 ×   Á𝑟𝑒𝑎 𝑑𝑜 𝑐𝑖𝑐𝑙𝑜

𝜋  × Á𝑟𝑒𝑎 𝑟𝑒𝑐𝑡𝑎𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜
 (5.17) 
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O cálculo do amortecimento equivalente é um processo iterativo. Calcula-se inicialmente o valor do 

amortecimento equivalente para o espetro de resposta com o amortecimento de 5%. Se o valor obtido 

for próximo de 5%, é esse o espetro considerado. Se os valores forem distantes, repete-se o processo 

até se fazer coincidir o valor do amortecimento equivalente com o espetro de resposta com o mesmo 

amortecimento. De forma a reduzir o espetro de resposta para valores de amortecimento superiores a 

5% foi considerada a equação (5.2), expressa no Capítulo 5.2. 

No presente caso de estudo, para o espetro de amortecimento de 5% foi obtido inicialmente um valor 

de amortecimento de 23% em ambas as direções (Figura 5.7). Repetiu-se o processo para um valor de 

amortecimento de 12% e foram obtidos os valores de amortecimento equivalente de 11% para a direção 

X e de 12% para a direção Y. Na tabela 5.6 apresentam-se os valores obtidos para cada iteração e na 

Figura 5.8 e na Figura 5.9 apresentam-se os esquemas finais do comportamento da estrutura para 

cada direção. 

Desta forma, o deslocamento objetivo para a avaliação aos danos da estrutura é obtido através da 

intersecção da curva de capacidade da estrutura com o espetro de resposta elástico com um valor de 

amortecimento equivalente de12% - Figura 5.10. 

Tabela 5.6 - Cálculo do Amortecimento Equivalente 

 Direção X Direção Y 

Iteração 
ξ espetro de 

resposta 
ξ equivalente 

ξ espetro de 
resposta 

ξ equivalente 

1 5% 21% 5% 22% 
2 12% 11% 12% 12% 

 

Figura 5.7– Esquemas do Comportamento Cíclico da Estrutura - Direção X (esquerda) e Direção Y (direita) 
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Figura 5.8 - Esquema do Comportamento da Estrutura na Direção X 

 

 

Figura 5.9 - Esquema do Comportamento da Estrutura na Direção Y 
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Figura 5.10 - Aplicação do Método N2 

 

Por fim, o último passo do método N2 consiste em multiplicar o deslocamento objetivo referente ao 

sistema com 1 grau de liberdade pelo coeficiente de transformação, e assim obter o deslocamento 

objetivo para a estrutura com vários graus de liberdade. Na tabela 5.7 apresentam-se os resultados. 

Tabela 5.7 - Cálculo do Deslocamento Objetivo da Estrutura 

 
dt

* (m) Γ dt (m) 

Direção X 0,072  1,38 0,099  
Direção Y 0,048  1,40 0,067  

 

5.5 Análise de Danos na Estrutura de Base Fixa 

Segundo o EC8-1 (CEN, 2010), de forma a minimizar os danos em elementos não estruturais, a relação 

entre o deslocamento entre pisos e a altura de cada piso não deve exceder o valor de 0,5%. 

A partir dos valores de deslocamentos obtidos pelo método N2, foram analisados os deslocamentos 

entre pisos das paredes mais afastadas do núcleo em cada uma das direções, correspondendo o 

Alinhamento X à direção X e o Alinhamento Y à direção Y, conforme a planta da Figura. 4.4 (Capítulo 

4). 
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Na Tabela 5.8 são apresentados os valores do deslocamento entre pisos e a respetiva relação entre 

esse valor e a altura do edifício. Como se pode observar, o limite é excedido nas duas direções, ou 

seja, a estrutura dimensionada para um sismo superior ao sismo de referência não cumpre os requisitos 

de limitação de danos impostos pelo EC8 para o sismo de referência. 

Tabela 5.8 - Deslocamento Relativo entre Pisos para o sismo de referência 

 

PISO DIREÇÃO X DIREÇÃO Y 

dr (m) dr/h dr (m) dr/h 

1 0,016 0,41% 0,015 0,37% 

2 0,024 0,60% 0,026 0,66% 

3 0,026 0,66% 0,028 0,70% 

4 0,026 0,66% 0,025 0,62% 

5 0,025 0,63% 0,021 0,52% 

6 0,023 0,57% 0,018 0,44% 

 

Na Tabela 5.9 apresenta-se o deslocamento entre pisos para a ação sísmica “frequente”, inferior ao 

sismo de referência. Estes valores foram obtidos seguindo o procedimento proposto pelo EC8 para a 

exigência de limitação de danos. Efetuando-se uma análise por espetro de resposta para o sismo de 

projeto e multiplicando os valores obtidos diretamente pelo programa SAP2000 pelo coeficiente de 

comportamento e pelo coeficiente de redução de forma a ter em conta o sismo “frequente. Como se 

pode observar, para este nível de ação sísmica, o limite de deslocamentos entre pisos cumpre os 

requisitos. Este é o procedimento corrente nos gabinetes de projeto para o nível de exigência de danos. 

Na Figura 5.12 apresentam-se os deslocamentos ao longo da altura do edifício nas duas direções para 

o sismo de referência, calculado através da análise não linear, e para o sismo “frequente”, cujo cálculo 

segue as indicações do EC8 para a exigência de danos. Como se observa, estes deslocamentos estão 

muito distantes um do outro (cerca de metade para o sismo “frequente”). 

É assim possível concluir que, seguindo as indicações do EC8, esta solução cumpre os requisitos para 

a Exigência de Limitação de Danos. No entanto, quando sujeita à ação sísmica de referência, a 

estrutura poderá não cumprir os níveis de operacionalidade – Figura 5.11. 
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Tabela 5.9 - Deslocamento relativo entre pisos para a ação sísmica “frequente” – Exigência de Limitação de Danos 

PISO DIREÇÃO X DIREÇÃO Y 

dr*ν dr/h dr*ν dr/h 

1 0,006 0,15% 0,005 0,12% 

2 0,012 0,29% 0,009 0,24% 

3 0,014 0,35% 0,012 0,29% 

4 0,014 0,36% 0,013 0,32% 

5 0,014 0,34% 0,012 0,31% 

6 0,012 0,29% 0,012 0,30% 

 

 

Figura 5.11 - Deslocamento Relativo entre Pisos 
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Figura 5.12 - Deslocamentos em altura 

 

5.6 Análise Modal por Espetro de Resposta e Análise dos Danos na Estrutura 

com Isolamento de Base 

Na Figura 5.13 observam-se os espetros de resposta para a solução com isolamento de base. Como 

foi referido no Capítulo 2, o sistema de apoios deste tipo de solução apresenta um amortecimento entre 

10% a 15% do amortecimento crítico para os períodos fundamentais. Nesse sentido, foi considerado 
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Para os períodos inferiores a 2 segundos, a estrutura vibra com as frequências próprias da 

superestrutura, associada a um amortecimento crítico de 5%. 

0

5

10

15

20

25

0 0,05 0,1 0,15

h
 (

m
)

d (m)

Direção X - Tr = 475 anos

Direção Y - Tr = 475 anos

Direção X - Tr = 164 anos

Direção Y - Tr = 164 anos



61 
 

Os espetros de resposta apresentados foram inseridos no programa SAP2000. Tal como para o edifício 

de base fixa, considerou uma combinação modal CQC e uma combinação direcional SRSS. 

 

 

Figura 5.13 - Espetros Elásticos para a Estrutura com Isolamento de Base 

 

Na Tabela 5.10 apresentam-se os valores de deslocamentos relativos obtidos para os mesmos 

alinhamentos que os valores da estrutura de base fixa. Para além dos valores do deslocamento para o 

sismo de referência, foram também obtidos os valores para o sismo de classe III – Tabela 5.11. 

Conforme se pode observar, os valores obtidos são bastante inferiores aos obtidos para a estrutura de 

base fixa e cumprem a exigência regulamentar – Figura 5.14. 
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Tabela 5.11 - Deslocamento entre Pisos para o Sismo de Classe III 

PISO Direção X Direção Y 

dr X d/h dr Y d/h 

1 0,0110 0,28% 0,0043 0,11% 

2 0,0096 0,24% 0,0044 0,11% 

3 0,0097 0,24% 0,0049 0,12% 

4 0,0092 0,23% 0,0049 0,12% 

5 0,0083 0,21% 0,0048 0,12% 

6 0,0071 0,18% 0,0045 0,11% 

 

No entanto, como foi explicado no Capítulo 2, este tipo de sistemas apresenta um valor de 

deslocamento inicial considerável, cerca de 17cm nas duas direções para o sismo de referência (Figura 

5.15), motivo pelo qual se torna, por vezes, um sistema difícil de implementar. 

Pela análise da Tabela 5.11 e da Figura 5.14 é também possível concluir que os deslocamentos entre 

pisos são inferiores para a direção Y. O sistema de isolamento de base é, por isso, mais eficiente nesta 

direção do que na direção X. Esta conclusão justifica-se pela observação das frequências próprias da 

solução de base fixa para ambas as direções. Na direção X a estrutura transita de uma frequência 

própria de 0,94 Hertz para 0,33 Hertz (0,94 0,32⁄ = 2,94), enquanto que na direção Y a transição é de 

1,49 Hertz para 0,33 Hertz (1,49 0,33⁄ = 4,5). Quanto maior a diferença entre as frequências próprias 

das suas soluções, mais eficiente é o sistema de isolamento de base. 

 

Figura 5.14 - Deslocamento Relativo entre Pisos 
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Figura 5.15 - Deslocamentos em altura para o sismo de referência (Tr=475 anos) 

5.7 Análise e Comparação de Resultados 

Na Figura 5.16 são apresentados os deslocamentos relativos das duas soluções analisadas para a 

ação sísmica de referência (Tr= 475 anos), onde se observa que a solução com isolamento de base se 

encontra bastante afastada do limite de 0.5% preconizado no EC8 para a Exigência de Limitação de 

Danos. 

Para a mesma ação sísmica (Tr = 475 anos), apresentam-se os deslocamento em altura das duas 

soluções na Figura 5.17. Note-se que para melhor se visualizar as diferenças entre os dois sistemas, 

fez-se coincidir o início dos deslocamentos dos dois sistemas, ignorando assim o deslocamento inicial 

do sistema com isolamento de base, expresso na Figura 5.13. Observa-se assim, para o sismo de 

referência, que o deslocamento no topo da estrutura é cerca de 6 vezes superior para solução de base 

fixa.  

Na Figura 5.18 apresentam-se os deslocamentos em altura da solução de base fixa para a ação sísmica 

de referência (Tr=475 anos) e os deslocamentos em altura da solução de base isolada para a ação 

sísmica de projeto (estrutura de classe III – Tr=830 anos). Repare-se que os deslocamentos da solução 

de base fixa são ainda cerca de 3 vezes superiores. Estes resultados mostram que, mesmo 

considerando uma ação sísmica superior, o sistema com isolamento de base apresenta benefícios 

bastantes significativos em termos de redução da deformação da estrutura.  

Foram ainda inseridos na Figura 5.17, os valores de deslocamento referentes à ação sísmica frequente 

preconizado no EC8 e expressos na Tabela 5.9. A figura revela que estes valores se aproximam dos 
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provocados na estrutura com base fixa para um sismo com um período de retorno de 164 anos são 

próximos, mas ainda assim superiores, aos deslocamentos provocados na estrutura de base isolada 

por um sismo de classe III. Ou seja, para um mesmo nível de deslocamentos, o sistema com base 

isolada suporta uma ação sísmica com um período de retorno cerca de 5 vezes superior a um sistema 

com base fixa. Estes resultados expressam de forma inequívoca a vantagem dos sistemas de proteção 

sísmica, como o isolamento de base, comparativamente aos sistemas tradicionais. 

Na Tabela 5.12 são ainda comparadas as forças de corte basal das duas soluções. Importa referir que, 

de forma a que os valores sejam mais comparáveis, para ambos os sistemas os valores foram retirados 

ao nível do piso 0 – piso encastrado no sistema de base fixa. Desta forma, não são consideradas as 

forças de inércia da laje inferior do sistema de base isolada. 

Comparando os resultados para a ação sísmica de referência, as forças basais são cerca do dobro 

para a estrutura de base fixa. Note-se ainda que, mesmo considerando uma ação superior para a 

estrutura de base isolada (classe III), os valores da estrutura de base fixa são superiores. A tabela 5.12 

apresenta os valores em termos de coeficiente sísmico – relação entre forças horizontais e verticais – 

em que, como se referiu, foi considerada a mesma massa para ambas as estruturas, de forma a que 

os resultados sejam comparáveis. 

Estes resultados revelam mais uma vez o beneficio do sistema de isolamento de base. Para a mesma 

ação sísmica e para uma estrutura com a mesma massa, o sistema de base isolada desenvolve forças 

de corte basal significativamente inferiores ao sistema de base fixa. 

Por fim, nas Figuras 5.20 e 5.21 são comparados os esforços de corte no Pilar P9 da estrutura para a 

ação sísmica de projeto (Tr=830). É possível observar uma redução significativa dos valores na solução 

de base isolada, o que traduz a redução das acelerações ao nível dos pisos para este tipo de solução. 

 

Figura 5.16 - Deslocamento Relativo entre Pisos 
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Figura 5.17 - Deslocamento em altura - Base Isolada vs Base Fixa – Ação Sísmica de Referência 

 

Figura 5.18 - Deslocamento em altura - Base Isolada (Classe III) vs Base Fixa (Referência) 
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Figura 5.19 - Deslocamento em altura - Comparação com a ação sísmica “frequente” 

 

Tabela 5.12 - Forças de Corte Basal e Coeficientes Sísmicos 
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Figura 5.20 - Base Fixa (esquerda) vs Base Isolada (direita) - Esforços de corte V3 
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Figura 5.21 - Base Fixa (esquerda) vs Base Isolada (direita) - Esforços de corte V3 
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6 Conclusões 

6.1 Considerações finais 

Estruturas de natureza social importante, como hospitais, requerem especial atenção no que diz 

respeito ao seu desempenho sísmico face aos custos envolvidos em caso de mau funcionamento.  

Esta dissertação teve como ponto de partida uma estrutura de classe de importância 3 em que se 

pretendeu estudar o seu comportamento sísmico para uma ação sísmica com um período de retorno 

de 475 anos (sismo de referência). Este estudo foi realizado em dois modelos, uma solução usual de 

base fixa e uma solução com isolamento de base, tendo-se avaliado os danos relativos ao 

deslocamento entre pisos e às forças de corte basal. 

A solução de base fixa foi, primeiramente, analisada através de uma análise linear por espetro de 

resposta com coeficiente de comportamento para ter em conta o seu comportamento não linear. Esta 

análise permitiu dimensionar as vigas e os elementos verticais da estrutura (pilares e paredes). Por sua 

vez, o dimensionamento da estrutura permitiu, posteriormente, a realização de uma análise estática 

não linear - Análise Pushover. Por fim, o desempenho sísmico foi avaliado recorrendo ao método N2 

preconizado no Eurocódigo 8.  

A estrutura com o sistema de isolamento de base foi analisada através de uma análise linear por espetro 

de resposta. O dimensionamento dos elementos de apoio foi efetuado para uma frequência própria de 

0,33Hz, cerca de 1/3 da frequência própria do sistema de base fixa. 

Em ambas as soluções, foi verificado o deslocamento entre pisos exigido no EC8 para a Exigência de 

Limitação de Danos, tendo-se concluído que a solução de base fixa, embora cumpra os requisitos 

definidos na regulamentação, não garante a operacionalidade do edifício quando sujeita à ação sísmica 

de referência. 

A solução com isolamento de base cumpre todos os requisitos exigidos no EC8. Este resultado cumpre 

as expectativas Na verdade, dado o comportamento de corpo rígido deste tipo de estruturas não seria 

expectável que esta estrutura apresentasse deslocamentos entre pisos significativos. 

Relativamente às forças de corte basal, mais uma vez a estrutura com isolamento de base apresenta 

os melhores resultados. Esta redução observada traduz-se numa menor aceleração ao nível dos pisos, 

o que é importante para edifícios com aparelhos sensíveis (hospitais, etc.). 

A primeira conclusão a retirar destes resultados é que a estrutura com isolamento de base apresenta 

um desempenho sísmico em tudo melhor a uma estrutura usual com fundações diretas ou indiretas. 

No entanto, a malha urbana já construída e o espaço livre necessário à instalação deste sistema 

impossibilita muitas vezes a sua utilização. Para além disso, o pouco recurso a este sistema em 

Portugal em edifícios (à data desta dissertação, está em fase de construção apenas o 2º edifício em 

Portugal continental, depois do Hospital da Luz, em Lisboa), faz deste um sistema ainda pouco popular, 

tendência que se espere que se altere nos próximos anos. 



70 
 

No entanto, a impossibilidade da utilização deste sistema em muitos casos não impossibilita uma 

análise e dimensionamento mais detalhado e exigente. Os métodos de análise não linear, como a 

análise Pushover, permitem um dimensionamento baseado nos deslocamentos e não nas forças. Para 

além de permitirem conhecer a capacidade resistente da estrutura face à ação sísmica, permitem maior 

controlo dos danos na estrutura, face ao dimensionamento por espectro de resposta em que o 

comportamento não linear é traduzido simplificadamente por um coeficiente de comportamento. 

As análises não lineares são, contudo, métodos mais morosos. Implicaria um primeiro 

dimensionamento da estrutura através da análise por espetro de resposta e um reajustamento posterior 

face aos resultados obtidos através da análise não linear. Não é, por isso, um método usual de 

dimensionamento nos gabinetes de projeto. 

A segunda conclusão que se pode retirar desta dissertação prende-se com os resultados da estrutura 

de base fixa e com o nível de exigência do EC8. No Capítulo 1 questionou-se o nível de exigência do 

EC8 face à importância de edifícios hospitalares e aos custos associados à sua inoperacionalidade. No 

entanto, e embora os resultados do presente estudo corroborem esta questão, é importante referir que 

não é obrigatório aceitar os mínimos regulamentares. O regulamento permite ser mais exigente.  

Nesse sentido, quer seja através de sistemas proteção sísmica, como o isolamento de base, ou através 

de análises mais rigorosas, como a análise Pushover, é possível ser-se mais exigente face aos danos 

ocorridos nas estruturas. É da responsabilidade das entidades envolvidas definir o nível de danos 

aceitável nos edifícios e os custos e as consequências inerentes a esses danos. Para tal, é essencial 

existir conhecimento e partilha de informação. É necessário conhecer todo o enquadramento atual, 

desde a ação sísmica e à forma como é caracterizada, a novos métodos de proteção sísmica e métodos 

de análise. Essa responsabilidade cabe a todos os envolvidos, desde os engenheiros projetistas até 

aos clientes e Donos de Obra. Só assim é possível que os níveis de danos nas estruturas sejam 

definidos conscientemente. 

6.2 Desenvolvimentos Futuros 

Na sequência desta dissertação, identificam-se algumas limitações/desenvolvimentos futuros. 

O primeiro ponto prende-se com o dimensionamento e pormenorização da estrutura, vital para o seu 

bom desempenho sísmico e necessário para a análise estática não linear. De facto, não tendo sido 

objeto de estudo desta dissertação, a sua pormenorização pode pecar por se afastar de uma 

pormenorização real de uma estrutura para este nível de ação sísmica. Nesse sentido, seria 

interessante efetuar-se o mesmo tipo de análise conhecendo o projeto de estruturas de um edifício. 

Desta forma, o resultado seria, provavelmente, mais próximo dos reais do que os apresentados nesta 

dissertação. 

O segundo ponto está relacionado com a análise estática não linear efetuada no programa de cálculo 

automático SAP2000. Este programa apresenta algumas limitações na modelação da não linearidade, 

na modelação da plasticidade, sendo necessário considerar demasiados parâmetros que podem 
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conduzir a resultados pouco representativos. Existem, para este efeito, programas que poderão ser 

mais simples e com melhores resultados, como o OpenSees. 
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8 Anexos 

8.1 Planta da Estrutura 
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8.2 Modelação dos Apoios da Solução com Isolamento de Base 
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Apoio N Xi Yi XiNi YiNi Xi 
(CM) 

Yi 
(CM) 

K, 
sistema 

Ki KiXi KiYi X (CR) Y (CR) Ki, 
adoptado 

KiXi KiYi X 
(CR) 

Y 
(CR) 

Text KN m m KNm KNm m m KN/m KN/m KN KN m m KN/m KN KN m m 

1 3025,124 31,35 15,5 94837,64 46889,42 15,46 10,86 25575,43 1353,13 42420,62 20973,51 15,45613 10,86096 1350 42322,5 20925 15,46 10,85 

8 6739,869 16 7 107837,9 47179,08 
   

3014,725 48235,61 21103,08 
  

3050 48800 21350 
  

15 6797,614 16 14,5 108761,8 98565,4 
   

3040,555 48648,87 44088,04 
  

3050 48800 44225 
  

46 2983,425 8 7 23867,4 20883,98 
   

1334,478 10675,82 9341,346 
  

1335 10680 9345 
  

48 2031,118 8 14,5 16248,94 29451,21 
   

908,5136 7268,109 13173,45 
  

910 7280 13195 
  

52 2634,215 31,35 2,75 82582,64 7244,091 
   

1178,277 36938,99 3240,263 
  

1180 36993 3245 
  

55 3359,031 31,35 6 105305,6 20154,19 
   

1502,486 47102,92 9014,913 
  

1500 47025 9000 
  

59 2989,101 31,35 18,75 93708,32 56045,64 
   

1337,017 41915,48 25069,07 
  

1335 41852,25 25031,25 
  

96 3958,795 4,2 16,05 16626,94 63538,66 
   

1770,758 7437,185 28420,67 
  

1770 7434 28408,5 
  

112 1310,551 8 19,25 10484,41 25228,11 
   

586,206 4689,648 11284,46 
  

600 4800 11550 
  

113 6071,741 16 19 97147,86 115363,1 
   

2715,873 43453,98 51601,6 
  

2720 43520 51680 
  

141 2396,2 8 2,25 19169,6 5391,45 
   

1071,814 8574,511 2411,581 
  

1070 8560 2407,5 
  

142 5967,445 16 2,5 95479,12 14918,61 
   

2669,222 42707,55 6673,055 
  

2700 43200 6750 
  

280 1215,364 4,2 12,35 5104,529 15009,75 
   

543,6291 2283,242 6713,819 
  

550 2310 6792,5 
  

367 952,213 4,2 19,75 3999,295 18806,21 
   

425,9223 1788,874 8411,966 
  

425 1785 8393,75 
  

2704 1637,874 0,25 7 409,4685 11465,12 
   

732,6167 183,1542 5128,317 
  

730 182,5 5110 
  

3201 353,864 4,2 14,5 1486,229 5131,028 
   

158,2824 664,7862 2295,095 
  

150 630 2175 
  

3396 156,269 0,25 12,35 39,06725 1929,922 
   

69,89871 17,47468 863,249 
  

70 17,5 864,5 
  

3404 1731,252 0,25 2,55 432,813 4414,693 
   

774,3844 193,5961 1974,68 
  

770 192,5 1963,5 
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3466 351,057 0,25 16,05 87,76425 5634,465 
   

157,0269 39,25671 2520,281 
  

150 37,5 2407,5 
  

3467 54,209 0,25 19,75 13,55225 1070,628 
   

24,24754 6,061885 478,8889 
  

25 6,25 493,75 
  

3492 461,375 0,25 14,5 115,3438 6689,938 
   

206,3718 51,59295 2992,391 
  

200 50 2900 
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8.3 Secções Transversais retiradas do SAP2000 

Pilar P9 

 

Pilar P12 

 

Parede PA 
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Parede PN1 

 

Parede PN2 

 

Parede PN3 
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Banda 0.4x0.5 – Alinhamento 1 e 4 

 

 

Banda 0.4x0.5 – Alinhamento 2 

 

 

 

 

 

 

 



86 
 

 

 

Banda 0.4x0.5 – Alinhamento 3 

 

Banda 0.6x0.8 –  
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Banda 0.65x0.8 

 

Banda 0.85x0.4 
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Banda 0.85x0.8 

 

Viga  

 


