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A 
Anexo 

A.1. 
Procedimento simplificado para a avaliação de tensões induzidas por 
terremotos 

Seed & Idriss (1971) desenvolveram as bases de uma técnica para a obtenção da 

tensão cisalhante cíclica média (valor médio dentro de uma história irregular de tensões 

ou registro de terremoto), e um número de ciclos equivalente uniforme que representem o 

mais próximo possível o registro de terremoto original. Esta técnica foi periodicamente 

melhorada por Seed (1979), Seed & Idriss (1982) e Seed et al. (1985). 

O método de Seed & Idriss (1971) descreve que a história de tensões cisalhantes 

verdadeira em qualquer ponto de um depósito de solo durante um terremoto terá 

amplitudes irregulares. Para simplificar o procedimento de análise, os autores aplicaram 

um procedimento de ponderação (baseado em resultados de ensaios de laboratório) a um 

conjunto de história de tensões cisalhantes de diferentes registros de terremotos para 

determinar o número de ciclos equivalentes uniformes, Neq, para uma amplitude de 65% 

de tensão cisalhante cíclica pico, que Seed & Idriss (1971) chamaram-na de tensão 

cisalhante uniforme equivalente média, τav (Eq. A1.1) que produziria um incremento na 

poropressão equivalente à história irregular. Em todos os casos, o Neq incrementa com o 

incremento da magnitude do terremoto. 

De Youd et al. (2001), a razão de tensões cíclicas (CSR) (Equação A1.1) é 

estabelecida em base à formulação de Seed & Idriss (1971), onde a max65.0 ττ =av
 é 

normalizada pela tensão confinante efetiva inicial87. 

                                                
87 Em ensaios de laboratório esta CSR vai depender do tipo de ensaio, assim, em ensaios de cisalhamento 

simples cíclico, a 
vccyc
'CSR στ= , e em ensaios cíclico isotropicamente consolidado, a 

ccyc
q 3'2CSR σ= , onde τcyc e qcyc/2 são a tensão cisalhante cíclica atuando sobre o plano horizontal e 

a tensão cisalhante cíclica máxima, respectivamente; e σ’vc e σ’3c são a tensão de confinamento vertical 
efetiva e a tensão de confinamento efetiva isotrópica, respectivamente. 
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vovo
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'

65.0

'
CSR max

σ

τ

σ

τ
==

 
(A1.1) 

onde a τmax de Seed & Idriss (1971) é especificada para o caso de lugares nivelados ou 

taludes não íngremes, como segue: 

d

v

d ra
g

ra
g

z
⋅=⋅

⋅
= maxmaxmax

σγ
τ

 
(A1.2) 

sendo amax é a aceleração pico na superfície do terreno, g é a aceleração da gravidade, γ é 

o peso específico médio do solo  acima da profundidade z, σv é a tensão vertical total na 

profundidade z e rd é o fator de redução da tensão cisalhante na profundidade de interesse 

z. O valor de rd decrescerá a partir de 1 na superfície do terreno a baixos valores a 

grandes profundidades. 

Portanto a Equação A1.1 ficaria expressa agora da seguinte maneira:  

dvav r
g

a
στ max65.0=  (A1.3) 

A tensão cisalhante cíclica uniforme é assumida ser aplicada para um número 

equivalente de ciclos mostrado na Figura A.1. 

 
Figura A. 1-  Número de cíclos de tensão uniforme equivalente, Neq, para terremotos de diferentes 
magnitudes (After Seed et al., 1975). 

 

O fator de redução da tensão cisalhante foi estudado por vários autores. Neste caso, 

apresenta-se duas metodologias: a de Idriss (1999) e a Youd et al. (2001): 

DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 0711207/CA



 321

a) Para propósitos de avaliação da liquefação, Idriss (1999) estendeu o trabalho de 

Golesorkhi (1989) onde o parâmetro rd é expresso em função da profundidade (z) e 

da magnitude do terremoto (Mw): 

( )wM)()(exp zzrd βα +=  (A1.4) 









++=









+−−=

142.5
28.11

sin118.0106.0)(

133.5
73.11

sin126.1012.1)(

z
z

z
z

β

α

 (A1.5) 

onde z é a profundidade em metros, Mw é a magnitude do terremoto e os 

argumentos dentro dos termos seno estão em radianos. As Equações A1.4 e A1.5 

são matematicamente aplicáveis a profundidades z ≤ 34m, mas devido a que a 

incertezas em rd incrementa com o incremento da profundidade, essas equações 

seriam mais recomendáveis de serem usadas para profundidades menores do que 20 

metros 

A Figura A.2 mostra as curvas rd calculadas a partir das expressões acima 

recomendadas para Mw de 5.5, 6.5, 7.5 e 8. Nesta mesma figura também se mostra 

a média dos valores da faixa publicada por Seed & Idriss (1971), mostrando boa 

consistência entre ambos os métodos. 

 
Figura A. 2 – Variação do coeficiente de redução de tensões, rd , com a profundidade e magnitude de 
terremoto (Idriss, 1999). 
 
b) Do trabalho de Youd et al. (2001), o valor do coeficiente rd foi melhor ajustado 

para o cálculo da CSR. Dessa forma, recomendou-se que práticas de rotina e 
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projetos não críticos, as Equações A1.6, de Liao & Whitman (1986), sejam usadas 

para estimar valores médios de rd: 

mzparazr

mzparazr

d

d

2315.90267.0174.1

15.900765.00.1

≤≤−=

≤−=
 (A1.6) 

onde z é a profundidade abaixo da superfície do terreno em metros. 

 
Figura A. 3 – Fator de redução para a estimativa da variação das tensões cisalhantes cíclicas com a 
profundidade sob a superfície do terreno ou sob taludes suavizados (after Seed & Idriss, 1971) 

 
Para o caso de cálculos computacionais, Youd et al. (2001) recomendam a Equação 

A1.7 com uma boa aproximação da curva de valores médios da Figura A.3. 
 

( )
( )25.15.0

5.15.0

00120.0006205.005729.04177.0000.1

001753.004052.04113.0000.1

zzzz

zzz
rd

+−+−

++−
=  (A1.7) 

 

A.2.  
Cálculo da resistência N1-60 corrigida para areia limpa (teor de finos) 

A correção por teor de finos pode ser aplicada a valores de N1-60 seguindo alguma 

das duas metodologias: a de Youd et al. (2001) ou de Idriss & Boulanger (2004). 
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A.2.1. 
Youd et al. (2001) 

Baseados na data e observações originais de Seed et al. (1985), Youd et al. (2001) 

recomendaram algumas correções por teor de finos (fine content, FC) ao trabalho 

original, especificamente em função dos valores de N1-60, que atenda a um melhor ajuste 

da data empírica e aperfeiçoe os cálculos computacionais em folhas de cálculos ou 

programas computacionais de engenharia. Para isto, os autores recomendam as Equações 

A2.1, A2.2 e A2.3 como correções aproximadas para levar em consideração o teor de 

finos (FC) nos valores de CRR, aplicadas diretamente nos valores de N1-60 tornando 

valores equivalentes de areias limpas, N1-60cs. 

)( 601601 −− += NN cs βα  (A2.1) 

onde α e β são coeficientes determinados a partir das seguintes relações: 

%35FCpara5

%35FC%5para)]FC/190(76,1[exp

%5FCpara0
2

≥=

<<−=

≤=

α

α

α

 (A2.2) 

 

%35FCpara2,1

%35FC%5para)1000/FC(99.0

%5FCpara0.1
5.1

≥=

<<+=

≤=

β

β

β

 (A2.3) 

 

A.2.2. 
Idriss & Boulanger (2004) 

A metodologia seguida por Idriss & Boulanger (2004) para a correção de N1-60 por 

teor de finos é indicada da seguinte forma: 

corrcs NNN += −− 601601  (A2.4) 

onde 




















−+=

2

FC

7,15

FC

7,9
63,1expcorrN  (A2.5) 

e FC em porcentagem. 
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A.2.3. 
Outras correções aplicadas à resistência à penetração, N1-60 

Aparte da correção por Teor de finos (Seções A2.1 e A2.2) existem outros fatores 

que influenciam os resultados do SPT, tais como características do grão e a plasticidade 

do solo que podem afetar a resistência à liquefação da mesma forma, mas segundo os 

autores esses fatores de correção não foram ainda amplamente aceitados. Outros fatores 

adicionais também afetam os resultados do SPT, de tal forma que uma série de correções 

é aplicado no valor de N1-60  relacionando fatores, listados na Tabela A.1. A Equação 

A2.6 incorpora todas essas correções: 

SRBENm CCCCCNN =−601  (A2.6) 

onde o Nm é o valor medido da resistência do SPT, CN é o fator normalizador que 

relaciona o valor de Nm com a tensão de sobrecarga efetiva de referência (overburden 

stress), CE é a correção da razão de energia do martelo, CB é o fator de correção pelo 

diâmetro do furo da sondagem, CR é o fator de correção pelo comprimento da haste, e CS 

é a correção por amostradores com o sem camisa. 

 

Tabela A. 1– Correção do SPT (Modificado de Skempton 1986) por Robertson & Wride (1998) (Youd et 

al. 2001). 
 

Fator Variável do Equipamento  Termo Correção 

Pressão de sobrecarga ---  CN (Pa/σ’v0)
0,5 

Pressão de sobrecarga ---  CN CN ≤ 1,7 
Taxa de energia Martelo Rosca  CE 0,5 – 1,0 
Taxa de energia Martelo de segurança  CE 0,7 – 1,2 
Taxa de energia Martelo tipo automotic-trip Rosca  CE 0,8 – 1,3 
Diâmetro do furo da sondagem 65 – 115 mm  CB 1,0 
Diâmetro do furo da sondagem 150 mm  CB 1,05 
Diâmetro do furo da sondagem 200 mm  CB 1,15 
Comprimento da haste < 3 m  CR 0,75 
Comprimento da haste 3 – 4 m  CR 0,8 
Comprimento da haste 4 – 6 m  CR 0,85 
Comprimento da haste 6 – 10 m  CR 0,95 
Comprimento da haste 10 – 30 m  CR 1,0 
Método de amostragem Amostrador padrão  CS 1,0 
Método de amostragem Amostrador sem camisa  CS 1,1 – 1,3 

 

Fatores de pressão de sobrecarga, CN 

O fator de correção por pressão de sobrecarga, CN, é aplicado devido a que o valor 

de N-SPT incrementa com o incremento da pressão de sobrecarga efetiva, observada por 
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Seed & Idriss (1982). Esse fator (descrito na Tabela A.1) é normalmente calculado a 

partir da seguinte equação de Liao & Whitman (1986): 

( ) 5,0
0'/ vaN PC σ=  (A2.7a) 

A Equação A2.7a indica que CN normaliza a Nm a uma pressão de sobrecarga 

efetiva σ’v0 de aproximadamente 100 kPa (1 atm) Pa. O valor de CN não excederia o valor 

de 1,7. Kayen et al. (1992) sugeriram uma expressão (Equação A2.7b) que limita o valor 

de CN para 1,7 e permite um melhor ajuste a curva original especificada por Seed & Idriss 

(1982), a seguir: 

( ) 7,1'2,12,2 0 ≤+= avN PC σ  (A2.7b) 

Finalmente, a expressão de CN foi reajustada por Idriss & Boulanger (2004), 

sendo requerido um processo de iterativo, como segue: 

7,1
'

6010768,0784,0

0 ≤







=

−− N

a

v

N
P

C
σ

 (A2.7c) 

A pressão de sobrecarga σ’v0 aplicada nas expressões (A2.7a), (A2.7b) e (A2.7c) 

seria especificamente a pressão de sobrecarga no momento da perfuração e amostragem. 

Algumas outras observações feitas a esse fator e a outros fatores são amplamente 

discutidos no trabalho de Youd et al. (2001). 

 

A.3. 
Ajustes e correções na resistência à penetração do cone 

Como descrito na Equação 3.17, a resistência de ponta medida, qcm, pode ser 

ajustada por pressão de confinamento: 

cmNc qCq ⋅=1  (A3.1) 

onde este ajuste é baseado no parâmetro CN
88. 

                                                
88 Alguns autores preferem chamar de CQ quando se referem ao ensaio CPT para diferenciar do fator de 
correção do SPT. 
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A.3.1. 
Ajuste e normalização da resistência de ponta do cone 

A correção da resistência de ponta do CPT pode ser feita por meio do fator CN, da 

por Robertson & Wride (1998), onde: 

( )n

vaN PC 0'σ=  (A3.2a) 

sendo CN o fator normalizador da resistência à penetração do cone, Pa a pressão 

atmosférica nas mesma unidades usadas por σ’v0, n é um exponente que varia com o tipo 

de solo. Para profundidades superficiais CN torna-se maior devido às baixas pressões de 

sobrecarga. As variações de exponente n (que vão de 0,5 para 1,0) devido ao tipo de solo 

dependerão das características do solo (Olsen, 1997). 

Idriss & Boulanger (2004), verificaram e colocaram a expressão de CN de 

resistência de ponta, na seguinte forma: 

( )

7,1
'

264,0
1249,0338,1

0 ≤







=

− ac Pq

a

v

N
P

C
σ

 (A3.2b) 

onde o qc1 (da Equação 3.17) requer do cálculo do CN (que ao mesmo tempo depende do 

qc1), tudo isto em um processo iterativo. 

 

A.3.2. 
Correção por areia limpa da resistência de ponta 

A resistência à penetração normalizada de Robertson & Wride (1998) ou de Idriss 

& Boulanger (2004) (Equações A3.2), para o caso de areias siltosas pode ser corrigido 

por um valor de areia limpa equivalente, qc1-Ncs, por meio da seguinte relação: 

NccNcsc qKq −− = 11  (A3.3) 

onde Kc (fator de correção das características do grão) é definido por cada autor. 

 

a) O valor de Kc para Robertson & Wride (1998) varia da seguinte forma: 

88,1775,3363,21581,5403,064,1for

0,164,1for
234 −+−+−=>

=≤

cccccc

cc

IIIIKI

KI
 (A3.4) 
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onde o valor de Ic é o indicador do tipo de comportamento de solo idealizado pelos 

autores, como mostrado nas Equações A3.4. A curva definida pelas Equações A3.4 é 

plotada na Figura A.4. Para valores de Ic>2,6, a curva tracejada indica que o solo é muito 

plástico para liquefazer. 

 
Figura A. 4 – Fator de correção das características do grão, Kc , para determinação da resistência CPT 
equivalente a areias limpas (Robertson & Wride, 1998). 

 

Robertson & Wride (1998) construíram o gráfico da Figura A.4 para estimar o tipo 

de solo (argilas, areias e siltes). Os contornos entre tipos de solos (2-7) podem ser 

aproximados por círculos concêntricos e podem ser usados para quantificar os efeitos das 

características do solo sobre qc1-N e CRR. Os rádios desses círculos indicam o tipo de 

comportamento do solo por meio da variável Ic, calculada a partir da seguinte equação: 

( ) ( )[ ] 5,022 log22,1log47,3 FQIc ++−=  (A3.5) 

onde 

( )[ ] ( )[ ]n

vovoc PaPaqQ 'σσ−=  (A3.6) 

e 

( )[ ] %100xvocs qfF σ−=  (A3.7) 

O gráfico (Figura A.4) de comportamento de solo foi desenvolvido usando o 

exponente n de 1, que é um valor apropriado para solos argilosos. Para solos arenosos, 

todavia, um valor exponente de 0,5 é mais apropriado, e um valor intermediário entre 0,5 

e 1,0 seria mais apropriado para siltes e siltes arenosos. Robertson & Wride (1998) 
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propuseram um procedimento para a quantificação do índice Ic do tipo de comportamento 

do solo. 

 
Figura A. 5 – Gráfico sobre o tipo de comportamento baseado em resultados de CPT proposto por 
Robertson (1990). 

 

O procedimento elaborado por Robertson & Wride (1998) recomenda que se o Ic 

obtido indicar que o solo é potencialmente liquidificável, este resultado deve ser 

confirmado por outro critério, como o Critério Chinês (Wang, 1979), conferindo o tipo de 

solo e a resistência à liquefação. No trabalho de Seed & Idriss (1982) estão resumidas as 

condições principais deste critério. 

Do trabalho de Youd et al. (2001) foram feitas algumas observações que ter-se-iam 

que seguir ao se avaliar o potencial de liquefação usando o método de Robertson & 

Wride (1998): 

� Para valores de Ic de 2,4 ou maiores, ter-se-ia que amostrar e ensaiar para confirmar 

o tipo de solo e verificar sua potencialidade de liquefazer, com outros critérios (ex.: 

Critério Chinês). 

� No caso de camadas de solo caracterizadas por um Ic < 2,6 mas com F < 1,0% 

(região 1 da Figura A.5), estas poderiam ser muito sensitivas e teriam que ser 

amostradas e testadas, porque embora não sejam tecnicamente liqueficáveis de 
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acordo com o critério chinês, solos sensitivos podem sofrer amolecimento e perda 

de resistência durante um terremoto. 

 

b) O fator Kc da Equação A3.3 para a correção por teor de finos, dada por Idriss & 

Boulanger (2004), como segue: 









>

≤
=

5%FC para  indefinido

5%FC para             0,1
cK  (A3.8) 

Idriss & Boulanger não recomendaram uma correção por finos para FC>5%. De 

acordo com Kramer (2008) este modelo é diretamente aplicável somente para areias 

limpas, sendo que este produzirá um resultado conservativo quando aplicado a areias 

siltosas. 

 

A.3.3. 
Correção da resistência à penetração do cone por camadas de solos fofos 
(ou moles) 

Segundo o apontado por Youd et al. (2001) a presença de camadas fofas (fracas ou 

moles) acima e abaixo da ponta do cone do CPT influencia a resistência de ponta do 

cone. Como resultado, a medida da resistência de ponta desses “sanduiches” de camadas, 

conformado por duas camadas de solos fracos contendo uma camada fina de solo rijo 

granular, será bem menor do que se se tivesse o caso contrário, “sanduiche” de camadas 

rijas granulares contendo uma camada de solo fraco. A quantia de redução da resistência 

à penetração em camadas fofas está em função da espessura da camada fraca e da rigidez 

das camadas rijas. 

Uma equivalência ou relação geral entre resistências de ponta do cone para 

sanduiches de camadas é mostrada na Figura A.6, apresentada primeiramente por 

Robertson & Fear (1995): 

2=
cB

cA

q

q
 (A3.9) 

onde qcA e qcB são as resistências à penetração do cone para camadas rijas e moles, 

respectivamente, esquematizado na Figura A.6b. 
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Figura A. 6 – Fator de correção para camadas finas, KH , para a determinação da resistência do CPT para 
camadas de espessura equivalente (Robertson & Fear, 1995). 

 

Todavia, uma correção mais conservativa que levasse em consideração a diferenças 

de rigidezes e espessuras entre camadas foi verificada em campo por G. Castro (Youd et 

al. 2001) por meio do fator KH, estimando uma resistência à penetração do cone 

equivalente de camadas rijas (para “sanduiches” de camadas rijas dentro de camadas 

moles), qc*. Esta correção (Equação A3.10) deve ser aplicada somente para camadas rijas 

embebidas em camadas fofas como esquematizada na Figura A.6b. 

cAHc qKq x* =  (A3.10) 

onde 

( )[ ] 0,177,11725,0 2
+−= cH dHK  (A3.11) 

onde KH é a espessura da camada embebida em mm, e dc é o diâmetro do cone em mm. 

 

A.4. 
Fatores de escala de magnitude de terremotos (MFS) 

Seed & Idriss (1982) introduziram os “fatores de escala de magnitude” (MSF). 

Esses fatores são usados para escalar as curvas CRR base para areias limpas 

correspondentes aos gráficos CRR versus N1-60 (Figura 3.5), qc1-N (Figura 3.6) e, vs1 

(Figura 3.7). 

“Fatores de ponderação de magnitude”, os quais são inversos dos “fatores de escala 

de magnitude”, podem ser aplicados para corrigir a CSR (item A1) por magnitude de 

terremoto. Ambas as metodologias (correção da CRR via fatores de escala de magnitude, 
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e correção da CSR via fatores de ponderação de magnitude) direcionam ao mesmo 

resultado final. 

Para ilustrar a influencia dos “fatores de escala de magnitude” sobre o potencial de 

liquefação, o fator de segurança (FS) contra liquefação descrito na Equação 3.22 em uma 

forma generalizada, é rescrito aqui para o caso em que se requeira escalar a CRR, para 

terremotos de outras magnitudes: 

( )MSFCSRCRRFS 7,5Mw ==  (A4.1) 

onde CSR é a razão de tensão cíclica (ou demanda sísmica), CRRMw=7,5 é a razão de 

resistência cíclica para um terremoto de magnitude Mw=7,5. A CRRMw=7,5 é determinada 

da Figura 3.5 ou Equações (3.15) para o caso da análise por SPT, da Figura 3.6 ou 

Equações (3.18) para o caso da análise por CPT, ou da Figura 3.7 ou Equação (3.20) para 

o caso da análise por vs. 

Vários pesquisadores têm definido diferentes valores de “fatores de escala de 

magnitude” de terremotos, Seed & Idriss (1982) desenvolveram uma curva representativa 

mostrando o número de ciclos requerido para gerar liquefação para uma dada CSR 

baseada em data de campo de áreas liquefeitas e de laboratório. Estes fatores de escala 

estão listados na coluna 2 da Tabela A.2 e também plotados na Figura A.7. Esses MFS 

têm sido normalmente aplicados na prática da engenharia desde sua introdução em 1982. 

 
Tabela A. 2 – Valores de fatores de escala da magnitude definidos por vários investigadores (modificado de 
Youd et al., 2001) 

Magnitude 

Mw 

Seed & Idriss 

(1982) 
Idrissa 

Ambraseys 

(1988) 

Arango (1996) 
Andrus & 

Stokoe (1997) 
Baseado na 

distância 

Baseado na 

energia 

5,5 1,43 2,20 2,86 3,00 2,20 2,80 

6,0 1,32 1,76 2,20 2,00 1,65 2,10 

6,5 1,19 1,44 1,69 1,60 1,40 1,60 

7,0 1,08 1,19 1,30 1,25 1,10 1,25 

7,5 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 

8,0 0,94 0,84 0,67 0,75 0,85 0,8? 

8,5 0,89 0,72 0,44 --- --- 0,65? 

Notas: 
? = valores muito duvidosos. 
a1995 Seed memorial lecture, Universidade de California em Berkeley (I.M.Idriss, comunicação pessoal 
com T.L.Youd, 1997) 
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Figura A. 7 – Fatores de escala da magnitude derivados de varios investigadores (reproduzido por Youd & 
Noble, 1997 e adaptado por Youd et al., 2001) 

 

Para garantir o entendimento e critérios de uso dos MSF, dois assuntos devem ser 

explicados: o primeiro com relação à definição e desenvolvimento dos MSF e o segundo 

respeito dos critérios de escolha de emprego dos mesmos. 

a) Critérios usados na definição dos MSF pelos diferentes pesquisadores, valores estão 

mostrados na Tabela A.2. 

a1) Idrissa: Em 1995 Idriss reavaliou a data original de Seed & Idriss (1982) usada para 

obter os fatores de escala de magnitude de terremotos (MSF) e redefiniu um 

conjunto de fatores de MSF listado na coluna 3 da Tabela A.2. Os fatores revisados 

são definidos pela seguinte equação: 

56,2
w

24,2 M10MSF=  (A4.2) 

Segundo o observado por Youd et al. (2001) os MSF são significantemente grandes 

do que os MSF originais para Mw< 7,5 e algo menores do que os MSF originais 

para Mw>7,5. Com relação aos MSF originais, os MSF revisados direcionam a 

potenciais de liquefação calculados reduzidos para Mw<7,5, enquanto que para 

Mw>7,5, os potenciais de liquefação calculados são majorados. 

a2) Ambraseys (1998): Ambraseys analisou dados de liquefação compilados a meados 

de 1980, plotando gráficos e equações exponenciais, para lugares onde ocorreram e 

não ocorreram liquefação que definem CRR, em função de N1-60 e magnitude do 
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terremoto Mw. Deixando o valor de N1-60 constante nas equações e, levando as CRR 

determinadas para diferentes magnitudes de terremotos para CRR de Mw=7,5, 

Ambraseys derivou a MSF listado na coluna 4 da Tabela A.2, plotado na mesma 

Figura A.7. Para Mw<7,5, os MFS sugeridos por Ambraseys (coluna 4) são 

significantemente maiores do que ambos os MFS, os originais de Seed & Idriss 

(1982) (coluna 2) e os sugeridos por Idriss em 1995 (coluna 3). 

Youd et al. (2001) observaram que devido a que existem poucos dados para 

aprimorar os MSF de Ambraseys para Mw>7,5, estes não são muito recomendáveis 

de usar-se para avaliar o potencial de liquefação para terremotos de grande 

magnitudes. 

a3) Arango (1996): Arango desenvolveu dois grupos de MSF, um grupo baseado nos 

efeitos de liquefação observados distantes da região de fonte de energia sísmica 

(coluna 5) e o outro grupo foi baseado em conceitos de energia e da relação 

derivada por Seed & Idriss (1982) entre números de ciclos de tensão significante e 

magnitude de terremotos (coluna 6). 

Os valores de MSF listados na coluna 5 são similares em valores (dentro do 10%) 

dos MSF de Ambreseys (coluna 4), e os MSF listados na coluna 6 são similares em 

valores (dentro do 10%) aos MSF revisados por Idriss (coluna 3). 

a4) Andrus & Stokoe (1997): como visto no item 3.4.2.3, os autores desenvolveram 

curvas (Figura 3.7) e equações (Equação 3.20) para obter CRR a partir de vs1 para 

Mw=7,5. Estes pesquisadores também desenharam curvas similares para lugares 

onde os efeitos de superfície de liquefação foram e não foram observados para Mw 

de 6; 6,6 e 7. 

CRR de uma dada magnitude de terremoto Mw e CRR de Mw=7,5 foram então 

relacionado para quantificar valores de MSF, por meio da seguinte equação: 

( ) 56,2
w 5,7MMSF −

=  (A4.3) 

Para Mw<7,5 os valores de MSF propostos por Andrus & Stokoe são bem próximos 

(dentro do 5%) daqueles propostos por Ambraseys. Para Mw>7,5 os valores de 

MSF de Andrus & Stokoe estão levemente menores daqueles propostos por Idriss. 
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b) Algumas recomendações e/ou observações sobre o emprego dos MSF por Youd et 

al. (2001): 

b1) As diferentes metodologias iniciaram-se devido ao fato de que os resultados de 

Seed & Idriss (1982) resultaram ser muito conservadoras, sendo assim, as novas 

metodologias que surgiram resultaram ser bem mais conservadoras para Mw<7,5, 

portanto, o engenheiro é permito de escolher MSF sob um risco aceitável para 

qualquer aplicação. 

b2) Devido a que existem poucos bem documentados casos históricos para Mw>8, os 

MSF revisados por Idriss (coluna 3, Tabela A.2) são mais conversadores e portanto, 

os recomendados de serem usados pela engenharia prática. 

 

A.5. 
Procedimentos alternativos dos fatores de correções Kσ, (por pressões de 
sobrecarga), Kα (por tensão cisalhante estática) 

O procedimento simplificado de Seed & Idriss (1971) (item A1) foi desenvolvido e 

validado somente para taludes suaves (não íngremes), isto é, baixas tensões cisalhantes 

estáticas, e para profundidades menores do que 15 m (baixas pressões de sobrecarga). 

Fatores de correção Kσ e Kα foram desenvolvidos por Seed (1983) para extrapolar o 

procedimento simplificado para grandes pressões de sobrecarga e baixas tensões 

cisalhantes estáticas. 

A aplicação destas correções está longe de ser prática de rotina e requer de um 

conhecimento mais especializado. Todavia, Youd et al. (2001) incluíram algumas 

recomendações aplicadas principalmente à análise do potencial de liquefação de 

barragens e outras grandes estruturas. Esses fatores são aplicados expandindo a Equação 

A4.1 para incluir Kσ e Kα, como segue: 

( ) ασ KK ⋅⋅= = MSFCSRCRRFS 7,5Mw
 (A5.1) 

 
A.5.1. 
Fator de correção Kσ 

Para levar em conta a não-linearidade entre a CRR e a pressão de sobrecarga 

efetiva, Seed (1983) introduziu o fator de correção Kσ para extrapolar o procedimento 
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simplificado para camadas de solo com pressão de sobrecarga efetivas maiores que 100 

kPa. Seed (1983) desenvolveu a curva de correção Kσ original e posteriormente outros 

pesquisadores têm adicionado informações e sugerido modificações para uma melhor 

definição do Kσ na prática da engenharia. 

Com base na formulação de Hynes & Olsen (1999), Youd et al. (2001) especificam 

o fator Kσ como segue: 

( )









=
−

0,1

'
min

)1( f

avc P
K

σ
σ  (A5.2a) 

onde σ’vc é a pressão de sobrecarga efetiva e Pa a pressão atmosférica, ambas variáveis 

nas mesma unidades; e f é um exponente que está em função com as condições do lugar, 

incluindo a densidade relativa, história de tensões, idade e OCR. Assim, para f=0,7-0,8 

para DR=40-60%, e f=0,6-0,7 para DR=60-80%. 

A Figura A.8 fornece curvas (como uma recopilação de valores de trabalhos 

prévios) recomendadas para a estimativa de Kσ e atualmente em forma de curvas que  na 

prática da engenharia. 

Adicionalmente às correções por pressão de sobrecarga Kσ recomendadas por Youd 

et al. (2001) e daquelas explicadas no item (2) referente à Caracterização da Resistência 

à liquefação, CRR (item 3.4), Boulanger (2003) derivou relações Kσ consistentes com 

correlações semi-empíricas entre a CRR de campo e a resistência à penetração. Estas 

derivações envolvem a resistência à penetração relacionadas ao ξR de modo que a CRR de 

campo seria expressa em função da ξR. 

Dessa forma, Boulanger & Idriss (2004) derivaram relações CRR versus σ’vc/Pa a 

partir de relações do ξR.  

( )







 −

=
0,1

'ln1
min avc PC

K
σσ

σ  (A5.2b) 
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Figura A. 8 – Curvas recomendadas por Hynes & Olsen (1999) para estimativas mínimas e/ou 
conservativas de Kσ no caso de areias limpas, siltosas e pedregulhos para serem o usadas na prática da 
engenharia (Youd et al. (2001). 

 

onde o coeficiente Cσ é expresso em termos de DR ou das resistências à penetração 

corrigidas: 

3,0
)(27,83,37

1

3,0
55,29,18

1

264,0
1

601

≤
−

=

≤
−

=

−

−

Nc

cs

q
C

N
C

σ

σ

 (A5.3) 

O coeficiente Cσ é restrito a seu valor máximo de 0,3 pela restrição de N1-60cs e qc1-N 

para valores de ≤ 37 e ≤ 211, respectivamente. Os valores calculados de Kσ calculados 

com as equações acima (resistência à penetração) são mostrados na Figura A.9. 

Idriss & Boulanger (2004) indicam que os valores calculados para Kσ são 

restringidos a 1,1 para melhor representação dos dados experimentais. 
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Figura A. 9 – Relações de Kσ derivadas a partir de relações de ξR . Figura do dalo esquerdo de Boulanger & 
Idriss, 2004), e figura do lado direito de Idriss & Boulanger (2003). 
 

A.5.2. 
Fator de correção Kα 

Youd et al. (2001) explicam que a resistência à liquefação de solos dilatantes 

(materiais granulares moderadamente densos a densos sob baixos valores de tensão 

confinante) incrementam com o incremento da tensão cisalhante estática. Por outro lado, 

a resistência à liquefação de solos contrativos (solos fracos de densidade moderada sob 

alta tensão confinante) decresce com o incremento da tensão cisalhante estática. Para 

incorporar estes efeitos da tensão cisalhante estática na resistência à liquefação, Seed 

(1983) introduziu o fator de correção Kα o qual está em função dos valores de α (Figura 

A.10), sendo que α representa a normalização da tensão cisalhante estática pela tensão 

vertical efetiva σ’vc: 

vcstatich ', στα =  (A5.4) 

Youd et al. (2001) em concordância com o analisado por Harder & Boulanger 

(1997) indicaram que o gráfico da Figura A.10 proposto por Seed & Harder (1990) 

indicava uma falta de convergência de uma ampla faixa de valores de Kα. 
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Figura A. 10 – Variação do fator de correção, Kα, com a razão de tensões normal/cisalhante iniciais. (after 
Seed & Harder, 1990. H. Bolton Seed Memorial Symposium Proceedings, vol. 2) (adaptado por Kramer, 
1996). 

 

Idriss & Boulanger (2003a) também investigaram o fator de correção Kα, 

primeiramente investigado em ensaios de cisalhamento simples, de acordo com o 

verificado no item 3.5 (referente à Caracterização da resistência à liquefação, CRR). 

Idriss & Boulanger (2003a) derivaram expressões que aproximaram resultados de ensaios 

de cisalhamentos simples que levam em consideração a razão de tensões cisalhantes 

estáticas (α), densidade relativa (DR) e efeitos de tensão de confinamento. Essas 

expressões usam o índice ξR na sua forma funcional, como segue: 








−
⋅+=

c
baK Rξ

α exp  (A5.5) 

( )

vc

s

c

b

a

'

52,2126,0138,0

)0001,0(ln31,13,1211,1exp

)(exp632)(exp6346361267

3

2
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 (A5.6) 

o índice ξR pode ser calculado a partir de valores de resistência à penetração como  

46
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e 
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(A5.8) 

com qc1-N limitado para valores ≥ 21 para uso nessa expressão, também, α e ξR, estariam 

dentro da seguinte faixa (de acordo com as Equações A5.5 – A5.8): 

1,06,0

35,0

≤≤−

≤

R
ξ

α
 (A5.9) 

O parâmetro Kα é frequentemente omitido em análises de espalhamento lateral 

(lateral spreading) para lugares com inclinação planas ou medianamente planas, o qual é 

razoável devido a que Kα é aproximadamente um, para pequenos valores de razão de 

tensões cisalhantes estáticas iniciais, α. A inclusão de Kα, todavia, é importante para 

análises de liquefação em taludes íngremes e no caso de barragens (Idriss & Boulanger, 

2008). 

 

A.6. 
Razão de poropressão 

De acordo com Lee & Albaisa (1974) e De Alba et al. (1975), a geração do excesso 

de poropressão, ru, em carregamentos cíclicos não drenados pode ser relacionada com a 

razão N/NL, como mostrado na Figura A.11, onde N é o número de ciclos de 

carregamento uniforme equivalente e NL é o número de ciclos de carregamento uniforme 

equivalente requerido para iniciar liquefação. A partir de ensaios cíclicos a tensões 

controladas com carregamentos uniformes, os autores encontraram a relação entre a razão 

de poropressão, ru, o número de ciclos de carregamento e a razão de tensões cisalhantes 

estáticas iniciais, α (a presença α > 0 afetam ambas as taxas de excesso de poropressão e 

a magnitude da poropressão residual, isto é, a residual é a que permanece depois do 

carregamento cíclico ter cessado), expressa na Equação A6.1: 














−








+= − 12sin

1

2

1
1

1

α

π L

u
N

N
r  (A6.1) 

Como ilustrado na Figura A.11, o excesso da poropressão incrementa rapidamente 

nos primeiros e últimos ciclos de carregamento. A Equação A6.1 pode ser usada para 
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estimar o excesso de poropressão gerado quando a liquefação inicial não ocorra, isto é, 

quando N  < NL. 

 
Figura A. 11 – Taxa de geração de poropressões de ensaios de cisalhamento simples cíclico. A linha 
tracejada foi gerada a partir da equação (A6.1) com α=0.7 (After De Alba et al. 1975) 

 

Marcuson et al. (1990) apresentou uma relação entre o FSL e o excesso de 

poropressão residual, onde se aprecia claramente que a ru residual vai de 0,1 para 0,65 

quando FSL é de 1,2, para o caso de terrenos planos ou taludes não íngremes (ou para 

α=0) (Figura A.12) 

 
Figura A. 12 – Razão de excesso de poropressão versus FSL para materiais em condições sob a superficie 
do terreno, dados obtidos a partir de ensaios de laboratório (after Marcuson et al., 1990). 
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B 
Anexo 

B.1. 
Coeficientes das equações de atenuação do Toro et al. (1997) 

Tabela B. 1 – Coeficientes das equações de atenuação 
 

Freq (Hz) 
Média Peso=0.046 Peso=0.454 Peso=0.454 Peso=0.046 Média de todos os casos  

C1 C2 C1 C2 C1 C2 C1 C2 C1 C2 C3 C4 C5 C6 C7 

Meio continente, equações usando Magnitude do momento sísmico 
0.5 
1 

2.5 
5 
10 
25 
35 

PGA 

-0.74 
0.09 
1.07 
1.73 
2.37 
3.68 
4.00 
2.20 

1.86 
1.42 
1.05 
0.84 
0.81 
0.80 
0.79 
0.81 

-1.53 
-0.75 
0.23 
0.89 
1.53 
2.84 
3.16 
1.36 

1.72 
1.25 
0.89 
0.68 
0.65 
0.63 
0.63 
0.64 

-0.99 
-0.18 
0.81 
1.46 
2.10 
3.41 
3.74 
1.93 

1.82 
1.36 
1.00 
0.79 
0.76 
0.74 
0.74 
0.75 

-0.49 
0.35 
1.34 
1.99 
2.64 
3.95 
4.27 
2.46 

1.91 
1.47 
1.10 
0.89 
0.86 
0.85 
0.85 
0.86 

0.05 
0.93 
1.91 
2.57 
3.21 
4.52 
4.84 
3.04 

2.00 
1.58 
2.21 
1.00 
0.97 
0.96 
0.96 
0.97 

-0.31 
-0.20 
-0.10 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

0.92 
0.90 
0.93 
0.98 
1.10 
1.46 
1.57 
1.27 

0.46 
0.49 
0.56 
0.66 
1.02 
1.77 
1.83 
1.16 

0.00017 
0.0023 
0.0033 
0.0042 
0.0040 
0.0013 
0.0008 
0.0021 

6.90 
6.80 
7.10 
7.50 
8.30 
10.50 
11.10 
9.30 

Meio continente, equações usando Magnitude Lg 
0.5 
1 

2.5 
5 
10 
25 
35 

PGA 

-0.97 
-0.12 
0.90 
1.60 
2.36 
3.54 
3.87 
2.07 

2.52 
2.05 
1.70 
1.24 
1.23 
1.19 
1.19 
1.20 

-1.83 
-0.94 
0.10 
0.80 
1.57 
2.75 
3.08 
1.27 

2.29 
1.86 
1.53 
1.07 
1.07 
1.03 
1.03 
1.04 

-1.24 
-0.38 
0.64 
1.35 
2.11 
3.29 
3.62 
1.81 

2.45 
1.99 
1.64 
1.18 
1.18 
1.14 
1.14 
1.15 

-0.69 
0.14 
1.15 
1.85 
2.62 
3.79 
4.12 
2.32 

2.60 
2.11 
1.75 
1.29 
1.28 
1.24 
1.24 
1.25 

-0.10 
0.70 
1.69 
2.39 
3.16 
4.34 
4.66 
2.86 

2.76 
2.23 
1.86 
1.40 
1.39 
1.35 
1.35 
1.36 

-0.47 
-0.34 
-0.26 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

0.93 
0.90 
0.94 
0.98 
1.12 
1.46 
1.58 
1.28 

0.60 
0.59 
0.65 
0.74 
1.05 
1.84 
1.90 
1.23 

0.0012 
0.0019 
0.0030 
0.0039 
0.0043 
0.0010 
0.0005 
0.0018 

7.00 
6.80 
7.20 
7.50 
8.50 
10.50 
11.10 
9.30 

Golf, equações usando Magnitude do momento sísmico 

0.5 
1 

2.5 
5 
10 
25 
35 

PGA 

-0.81 
0.24 
1.64 
3.10 
5.08 
5.19 
4.81 
2.91 

1.72 
1.31 
1.06 
0.92 
1.00 
0.91 
0.91 
0.92 

-1.60 
-0.60 
0.80 
2.26 
4.25 
4.35 
3.97 
2.07 

1.58 
1.15 
0.90 
0.76 
0.84 
0.74 
0.74 
0.75 

-1.06 
-0.03 
1.38 
2.83 
4.82 
4.92 
4.54 
2.64 

1.67 
1.26 
1.01 
0.87 
0.95 
0.86 
0.86 
0.86 

-0.56 
0.51 
1.91 
3.36 
5.35 
5.46 
5.08 
3.18 

1.76 
1.36 
1.12 
0.97 
1.05 
0.96 
0.96 
0.97 

-0.02 
1.08 
2.48 
3.94 
5.92 
6.03 
5.65 
3.75 

1.86 
1.48 
1.23 
1.08 
1.16 
1.07 
1.07 
1.08 

-0.26 
-0.15 
-0.08 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

0.74 
0.79 
0.99 
1.34 
1.87 
1.96 
1.89 
1.49 

0.71 
0.82 
1.27 
1.95 
2.52 
1.96 
1.80 
1.61 

0.0025 
0.0034 
0.0036 
0.0017 
0.0002 
0.0004 
0.0008 
0.0014 

6.60 
7.20 
8.90 
11.40 
14.10 
12.90 
11.90 
10.90 

Golf, equações usando Magnitude Lg 
0.5 
1 

2.5 
5 
10 
25 
35 

PGA 

-1.01 
0.06 
1.49 
3.00 
4.65 
5.08 
4.68 
2.80 

2.38 
1.97 
1.74 
1.31 
1.30 
1.29 
1.30 
1.31 

-1.87 
-0.76 
0.69 
2.20 
3.86 
4.29 
3.88 
2.00 

2.14 
1.78 
1.57 
1.15 
1.14 
1.13 
1.13 
1.14 

-1.28 
-0.20 
1.23 
2.74 
4.40 
4.83 
4.42 
2.54 

2.30 
1.91 
1.68 
1.26 
1.25 
1.24 
1.24 
1.25 

-0.73 
0.32 
1.74 
3.25 
4.91 
5.33 
4.93 
3.05 

2.45 
2.03 
1.79 
1.36 
1.35 
1.34 
1.35 
1.36 

-0.15 
0.88 
2.28 
3.79 
5.45 
5.87 
5.47 
3.59 

2.61 
2.16 
1.90 
1.47 
1.46 
1.45 
1.46 
1.47 

-0.42 
-0.32 
-0.26 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

0.75 
0.80 
1.00 
1.35 
1.78 
1.97 
1.89 
1.49 

0.83 
0.92 
1.36 
2.03 
2.41 
2.04 
1.88 
1.68 

0.0032 
0.0030 
0.0032 
0.0014 
0.0000 
0.0000 
0.0005 
0.0017 

6.80 
7.30 
9.00 
11.40 
13.80 
12.90 
11.90 
10.90 
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Tabela B. 2 – Valores da Incertezas aleatórias dependentes da magnitude (σa,modelo+ ∆σ) para magnitudes 
críticas. 
 
Freq (Hz) Equações baseados em M Equações baseados em mLg 

 M5 M5.5 M8.0 mLg5 mLg6 mLg7.5 
0,5 0.61 0.62 0.66 0.63 0.81 0.61 
1,0 0.63 0.64 0.67 0.62 0.81 0.61 
2,5 0.63 0.68 0.64 0.58 0.70 0.59 
5,0 0.60 0.64 0.56 0.54 0.63 0.51 
10,0 0.59 0.61 0.50 0.54 0.57 0.44 
25,0 0.62 0.63 0.50 0.57 0.58 0.44 
35,0 0.62 0.63 0.50 0.57 0.58 0.44 
PGA 0.55 0.59 0.50 0.58 0.58 0.44 

 

 

 

Tabela B. 3 – Valores da Incertezas aleatórias dependentes da distância (σa,profundidade+ Q+ κ) para distâncias 
críticas. 
 

 Meio continente Golfo 
Freq (Hz) < 5 km > 20 km < 5 km > 20 km 

0,5 0.45 0.12 0.54 0.39 
1,0 0.45 0.12 0.51 0.39 
2,5 0.45 0.12 0.50 0.34 
5,0 0.45 0.12 0.50 0.33 
10,0 0.50 0.17 0.53 0.38 
25,0 0.57 0.29 0.63 0.47 
35,0 0.62 0.35 0.63 0.47 
PGA 0.54 0.20 0.48 0.30 
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B.2. 
Resumo de leis de atenuação para diferentes sítios 

Tabela B. 4- Leis de atenuação para diferentes sítios (Abrahamson, Norman A. e Shedlock, Kaye M., 
"Overview", Seismological Research Letters, 68-1, 1997) 
 

Modelo Parâmetro a ser 
calculado 

Condições do sítio Parâmetros Faixa 
Tn 
(s) 

r 
(km) 

Mw 

Noroeste América 
Abrahamson & 
Silva 

PHA, PVA, Sah, Sav Rocha, Solo 
profundo 

M,rrup,F, 
HW 

0-5 0-100 4-8 

Boore, Joyner, & 
Fumal 

PHA, Sah vs no top 30m M rjb,F 0-2 0-80 5.5-
7.5 

Campbell PHA, PVA, PHV, 
PVV, Sah, Sav 

Rocha dura, Rocha 
fraca, solo 

M,rseis,F,D 0-4 0-100 4-9.5 

Sadigh et al. 1997 PHA, Sah Rocha, Solo 
profundo 

M,rrup,F, 
HW 

0-4 0-100 4-8 

Sadigh & Egan 
1998 

PHA, PHV, PHD Rocha, solo M,rrup N/A 0-100 4-8 

SEA96 - 
Extensional 

PHA, Svh Rocha, solo M,rjb 0-2 0-80 5.5-
7.5 

Centro e Nordeste de América 

Atkinson & 
Boore 

PHA, Sah Rocha M,rhypo 0-2 10-
300 

4-9.5  

Toro et al. PHA, Sah Rocha M,rjb 0-2 1-100 5-8 
Zona de Subdução 
Anderson PHA Rocha Ms or 

mb,rrup 
N/A N/A N/A 

Atkinson & 
Boore 

PHA, PHV, Sah Rocha M,rhypo 0-2 10-
400 

4-9.5 

Youngs et al. PHA, Sah Rocha, solo M,rrup,F,H 0-4 0-100 4-9.5 
Onde: [siglas em inglês]  
PHA = peak horizontal ground acceleration, PVA = peak vertical ground acceleration, PHV = peak 
horizontal ground velocity, PVV = peak vertical ground velocity, Sah = horizontal spectral acceleration, 
and Sav = vertical spectral acceleration . Distance definitions: rrup = closest distance to the rupture surface, 
rjb = closest horizontal distance to the vertical projection of the rupture, rhypo = hypocentral distance, rseis = 
closest distance to the seismogenic rupture zone. 
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C 
Anexo 

C.1. 
Geração de sismos artificiais no domínio do tempo 

Um dos métodos mais conhecidos para geração de sismos artificiais, a partir de 

uma FDEP, é conhecido como o Método da Superposição de Oscilações (Figueiredo, 

2004), que consiste em usar funções senoidais da forma: 

∞=

+=

...,2,1

)(A)(

i

tSentx iiii αω
 

(C1.1) 

ou 

∑
=

=
n

i

it
txX

1
)( )(  

(C1.2) 

onde xi(t) é a i-ésima função senoidal de superposição, Ai é a amplitude do i-ésimo 

harmônico, ωi é a frequência circular correspondente ao i-ésimo harmônico e αi  é o  i-

ésimo ângulo de fase. A Equação (C1.1) é indicada na forma de somatório na Equação 

(C1.2). 

Essas funções são superpostas para se obter a função aleatória, necessária para 

caracterização do acelerograma de um sismo. O ângulo de fase, αi, é randômico obtido 

pelo uso de um gerador linear congruente, definido pela relação de recorrência da 

Equação (C1.3). Este ângulo de fase randômico garante o caráter aleatório do processo. 

mca nn mod)(1 ⋅+⋅=+ αα  (C1.3) 

com 

m
αn

n =R

semente valor de chamado:0α
 (C1.4) 

sendo, a é o multiplicador, c é o incremento e m o módulo. Onde: 

10,0 ≤≤≤≤ nn Rmα   
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As características de um gerador linear congruente dependem fortemente da seleção 

dos seus parâmetros a, c, m e α0. Pezo (2012) usou valores de a=255, c=250, m=2064 e 

α0.=5 para a geração dos ângulos de fase randômicos com função densidade 

probabilística uniforme entre 0 e 2π. 

Os harmônicos com frequência circular ω1, ω2, ω3, ...., têm as correspondentes 

amplitudes A1 = 2|C1|, A2 = 2|C2|, A3 = 2|C3|, ..., nos quais os valores Ci, correspondem às 

amplitudes de Fourier. Estes valores são obtidos a partir da média dos quadrados da 

função xi(t), no intervalo –s/2 < t < s/2, onde s é a duração da fase intensa do sismo, em 

segundos. 

Da correspondência entre a média dos quadrados da função xi(t) e a função 

densidade de espectro de potência do processo, chega-se a seguinte relação: 

ω
ω

∆
=

2

A
)(

2
i

iS  
(C1.5) 

que atende à função densidade unilateral, ou seja, a FDEP que tem toda a sua potência 

concentrada somente no semi-eixo positivo de ω. A diferença entre as frequências 

consecutivas ωi e ωi-1 é um valor constante e correspondente a s2πω =∆ . 

Um exemplo de acelerograma gerado a partir da formulação exposta é mostrado na 

Figura C.1. 

 
Figura C. 1 – Acelerograma com duração de 15s gerado a partir da FDEP (Figueiredo, 2004). 
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O acelerograma precisa ainda ser corrigido para garantir o caráter não estacionário, 

como são os sismos reais. O acelerograma ideal que representa um sismo deve começar 

com a aceleração, velocidade e deslocamento iguais a zero; e gradativamente ir 

aumentando seus valores até atingir a fase mais intensa do sismo, para depois reduzir os 

valores até alcançar o valor da aceleração desejada. O final do sismo tem que ter a 

condição de velocidade e acelerações nulas. 

A correção aplicada nos valores (valores obtidos da superposição) é aplicada por 

meio da função intensidade I(t). Existem várias formas de se definir uma função 

intensidade. Para este caso particular é definida em 3 fases: 

a) Fase inicial (0 < t < Tinicial): 

 com Tinicial = 10% Ttotal 

2

)( 







=

inicialT

t
tI  

(C1.6) 

b) Fase intensa (Tinicial < t < (Ttotal – Tfinal)): 

1)( =tI  (C1.7) 

c) Fase final ((Ttotal – Tfinal) < t < Ttotal): 

)]([)( finalinicial TTta
etI

−−
=  (C1.8) 

onde Tfinal = 25% Ttotal e a constante a é determinada de modo a garantir uma 

redução de 95% do valor da aceleração máxima. 

 

A Figura C.2 ilustra a forma desta função. 

 

Figura C. 2 – Função Intensidade para um sismo com duração total de 15s (Figueiredo, 2004). 
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A função I(t) é aplicada ao processo aleatório, Equação C1.2, da seguinte forma 

∑
=

+⋅⋅=
n

i

iiit
tsentIX

1
)( )(A)( αω  

(C1.9) 

Finalmente, as condições de aceleração, velocidade e deslocamento iniciais e 

aceleração e velocidade finais, de terem valores nulos, serão atendidas quando se aplica 

uma correção de linha base do acelerograma, feita ponto a ponto na série discreta de 

valores do acelerograma, já com a função intensidade aplicada. Esta correção de linha 

base é descrita no item 4.7. 

 
Figura C. 3 – Acelerograma após aplicado a Função Intensidade e correção de Linha base (Figueiredo, 
2004). 

 

Um esquema em Diagrama de blocos é oferecido na Figura C.4, que descreve o 

procedimento de geração de sismo descrito nesta seção. 
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Figura C. 4 - Diagrama de blocos que descreve o procedimento de geração de sismos artificiais (Notas de 
aula da disciplina CIV2122- Tópicos Especiais em Dinâmica de Estruturas, PUC-Rio, 2007). 
 

Dados de entrada:  
T – duração do sismo 
Fmin - limite inferior da faixa de freq. de interesse, Hz 
Fmáx - limite superior da faixa de freq. de interesse, Hz 
Sf – valores da FDEP, Hz 
An – valor da aceleração máxima para normalização, g 

Cálculo tempo de duração das fases inicial, intensa e final do sismo: 
Ta = T/10  

Tb = 0.75 T 
 Td = Tb - Ta 

∆t = 0.01 (adotado) 
∆f = 1 / Td 

ωmin = 2π Fmin 
∆ω= 2π ∆f 

Sω =  Sf / 2π 

Cálculo das amplitudes dos harmônicos: 

ωω ∆⋅⋅= ii SAmp 2  

Cálculo da freqüência de cada harmônico: 
ωωω ∆−+= )1(min ii  

Determinação dos ângulos randômicos: 
αi 

Cálculo da superposição das oscilações (acelerações): 

∑ +∆−⋅⋅= ))1(( iii tjsenAmpX αω  

Aplicação da função intensidade 

Correção da linha de base  

Normalização pela aceleração máxima 
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