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RESUMO

O presente trabalho intitulado “Projeto de Estruturas de um edificio em betdo armado com recurso ao
programa de calculo automatico ETABS” tem como objetivo dimensionar um edificio de 5 pisos situado em
Lisboa. Para tal, aplicaram-se os Eurocodigos como regulamentacdo. Apesar destas normas ainda néo
serem obrigatérias em Portugal, ha perspetivas de que o serdo brevemente.

Devido & complexidade que estes projetos por vezes apresentam, foi adotado um modelo numérico
elaborado no programa de calculo automatico ETABS2015, que se baseia no método dos elementos finitos.
Esta abordagem permite obter resultados mais corretos e com maior rapidez do que o recurso ao calculo
manual. Além do recurso ao calculo automatico, utilizaram-se também outras técnicas aprendidas ao longo
do curso de Engenharia Civil.

Este projeto é composto por vérias fases: concegao estrutural, que teve por base as plantas de arquitetura,
definigo das bases de projeto, constru¢do do modelo, classificagéo do sistema estrutural e da regularidade
estrutural, passa pela analise sismica e termina com o dimensionamento dos varios elementos estruturais.
Finalmente s&o efetuadas as pormenorizacdes de dimensionamento dos diversos elementos estruturais.
O programa de célculo automatico, ETABS, é uma ferramenta muito util para execugéo do projeto, dando
resultados fidedignos. Contudo, como em qualquer programa de calculo automatico, os resultados obtidos

devem ser analisados com espirito critico pois podem existir erros na modelagao.

palavras-chave: Projeto de Estruturas; betdo armado; dimensionamento; Eurocddigos; ETABS2015;

analise sismica.






ABSTRACT

The aim of this study, entitled “Structure Project of a Reinforced Concrete Building using the automatic
calculation program ETABS” is sizing a five-floor building to be located in Lisbon. To accomplish this task,
the Eurocodes were used as standards. These standards are not yet mandatory in Portugal. However, it is
expected that the use of these rules will become mandatory soon.

Due to the complexity of these projects, a numerical model created with the ETABS2015 calc automation
software, based on the method of finite elements. With this approach, results are more correct and obtained
faster.

Besides the use of an automation tool, several techniques learnt along the courses of Civil Engineering
Master were used.

This project included several steps: the structural design, which was based on architectural plans, definition
of the bases of the project, model construction, classification of structural system and structural regularity,
followed by seismic analysis and ends with the sizing of various structural elements. Finally, the drawing of
the various structural elements will be performed.

The programme for automatic calculation, ETABS, is a very useful tool for project implementation, giving
reliable results. Nevertheless, as in any other programme for automatic calculation, the obtained results

must be examined critically due to possible mistakes ascribed to data entry by the user.

key-words: Project of structures; reinforced concrete; sizing; Eurocodes; ETABS2015; seismic analysis.
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CAPITULO

INTRODUGAO

SUMARIO: Considerages iniciais sobre o trabalho e os seus
objetivos bem como a forma de como os alcangar. Descri¢do dos

capitulos que compdem o trabalho.

1.1 Enquadramento do tema

O presente documento enquadra-se no ambito do trabalho final do curso de mestrado em engenharia civil,
na &rea de especializagéo de Estruturas, do Instituto Superior de Engenharia de Lisboa.

Nos dias de hoje existe uma grande preocupagao na concegédo de estruturas pois o conhecimento teve
uma grande evolugdo. Alguns dos maiores especialistas portugueses em sismos (Sousa, 2006), (Carvalho,
2001) dizem que existe alta probabilidade de Portugal sofrer uma catéstrofe que ird matar mais de uma
dezena de milhares de pessoas (LNEC, 1986). Para se calcular o risco de um sismo € necessario ter em
conta trés fatores: a perigosidade, a exposi¢do e a vulnerabilidade. Como nao se pode atuar sobre os dois
primeiros fatores é necessario atuar sobre o Ultimo, ou seja, preparar o pais para este tipo de evento, algo
que comega a ser feito. Assim, o dimensionamento sismico assume uma grande importancia em projeto.
Em relagao a legislagdo o Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-esforgado (REBAP) e o de
Seguranca e Agdes para Estruturas de Edificios e Pontes (RSA) s&o os regulamentos em vigor, no entanto
Portugal encontra-se numa fase transitéria que visa a implementacdo dos designados Eurocodigos e 0s
respetivos Anexos Nacionais.

A regulamentac@o sismica reside na imposi¢éo de requisitos como a limitag&o de danos e a n&o ocorréncia
de colapso que serdo abordadas ao longo deste documento. Existe também um novo conceito nas Normas
Europeias que é o capacity design que consiste no dimensionamento da estrutura baseado na capacidade
real de forma a garantir que esta tem maior capacidade de deformag&o perante a agéo sismica tendo assim
um comportamento ductil e evitando roturas frageis.

O seguinte trabalho tem como objetivo o desenvolvimento de um projeto de uma estrutura em betdo armado
aplicado as Normas Europeias, com recurso ao programa de célculo automatico ETABS.

Este projeto sera desenvolvido a partir de plantas de arquitetura, sendo assim, necessaria uma solugao
estrutural dimensionada de forma a respeitar as exigéncias expressas nas referidas Normas.

Para a modelagdo da estrutura utiliza-se o programa de calculo automatico Extended 3D Analysis of

Building System (ETABS). Este tipo de programa de célculo automatico veio melhorar os projetos visto que
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é mais rapido e apresenta melhorias de custo no valor global associado a estrutura pois permite chegar a

uma solucéo otimizada.

1.2 Objetivos e metodologia
O projeto que sera desenvolvido no decorrer deste trabalho tera as seguintes tarefas:
e Conceber uma solugéo estrutural que respeite a planta arquitetonica, sendo constituida por
elementos verticais resistentes e por lajes e vigas;
o Classificar o sistema estrutural;
o Recorrer ao ETABS para a modelagéo da estrutura;
o (Garantir a seguranga da estrutura as diferentes ag¢des a que esta podera estar sujeita;
e Analise sismica do modelo estrutural;
e Elaborar as pegas desenhadas, nomeadamente as associadas ao dimensionamento dos
principais elementos estruturais.
Para conceber a solugédo estrutural é essencial perceber onde é necessaria a colocagao dos elementos
estruturais e fazer o seu pré-dimensionamento. Depois de definida a estrutura procede-se a construgéo do
modelo estrutural no programa ETABS de forma a analisar o comportamento da estrutura e os seus
resultados em termos de esfor¢os e deslocamentos. Em seguida faz-se o dimensionamento utilizando as
Normas Europeias e verifica-se a seguranca aos estados limites tltimos e estados limites de utilizag&o. Por

fim preparam-se todas as pecas desenhadas necessérias a execugéo do projeto.

1.3  Estrutura do trabalho

Este trabalho esta organizado em 6 capitulos. No primeiro capitulo encontra-se a introdugdo que conta com
0 enquadramento do trabalho bem como 0s objetivos e a organizagao deste.

A descrigéo das bases do projeto bem como a descri¢do dos materiais do edificio e as cargas a que este
esta sujeito consta do capitulo dois.

No capitulo trés do trabalho apresenta-se a concegao estrutural bem como o pré-dimensionamento dos
principais elementos estruturais, descrevendo-se também as opgdes tomadas aquando da modelagéo da
estrutura.

No quarto capitulo estabelecem-se os efeitos da agéo sismica, para tal classifica-se a regularidade
estrutural que permite a quantificagdo do coeficiente de comportamento assim como a determinagéo dos
espectros de resposta de calculo. Neste capitulo encontra-se também a andlise modal, os efeitos de torgéo
e verifica-se a necessidade de quantificar os efeitos de segunda ordem.

No inicio do quinto capitulo estabelecem-se aspetos gerais como o recobrimento de armaduras ou o
comprimento de emendas, aspetos estes necessarios para o calculo do dimensionamento. Apresenta-se
também o dimensionamento de todos os elementos estruturais: lajes, vigas, pilares, efc.

Finalmente no sexto capitulo apresentam-se as conclusdes obtidas com a realiza¢do deste trabalho.



CAPITULO

DESCRICAO DO EDIFICIO,
MATERIAIS E ACOES

SUMARIO: Neste capitulo caracteriza-se e define-se o edificio em
estudo, os materiais que o compdem e as agdes a que ele esta
sujeito. Indicam-se, também, as combinagdes de agdes utilizadas

para o seu estudo.

21 Caracterizagao do edificio

A estrutura a analisar é para um edificio destinado a habitac&o, localizado em Lisboa, tem 5 pisos com um
pé direito de 2,85 m e uma cave destinada a estacionamento com um pé direito de 2,5 m. Cada piso tem
cerca de 192 m2 e o rés-do-chdo compreende ainda um pequeno patio de 48 m2,

Cada piso tem dois apartamentos simétricos entre si, sendo que cada um é composto por uma cozinha e
duas casas de banho, uma sala com 16 m2, dois quartos com aproximadamente 11 m2 e um outro com 15

m2. A cobertura do edificio & em telhado. Na figura 2.1 pode observar-se a planta de arquitetura dos pisos.
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Figura 2.1 - Planta arquitetonica dos pisos correntes
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2.2 Materiais
As estruturas devem ser dimensionadas e construidas de forma a terem um bom desempenho durante o
seu periodo de vida (til, neste caso, o edificio pertence & Categoria 4 da tabela 2.1 do ECO, o que significa

que deve ser dimensionado para um periodo de vida util de 50 anos (NP EN 1990).

2.21 Betao

O tipo de betéo foi escolhido com base nos critérios da Norma NP EN 206-1. Assim optou-se por um betdo
de classe de resisténcia C25/30 e com as caracteristicas indicadas na tabela 2.1.

Tabela 2.1 - Principais caracteristicas do betdo adotado

Betédo C25/30
foc= 25,0 Mpa

fea= 16,7 Mpa
fem= 2,6 Mpa

Eem=31,0 Gpa
Ye= 24,0 kN/m3

222 Aco

Como se ird estudar o comportamento do edificio a agéo sismica é necessario garantir que 0 ago seja
adequado para regimes plasticos. Em suma, optou-se por um ago com as caracteristicas presentes na
tabela 2.2.

Tabela 2.2 - Principais caracteristicas do ago adotado

Aco A400 NR SD
fyc= 400 Mpa
fya= 348 Mpa
Es= 200 Gpa
ys= 77 kN/m3

2.3 Acoes
A definicdo das acdes tem bastante importancia pois o edificio serad dimensionado para resistir a estas
acdes. Desta forma quanto mais realistas forem estas ac¢des, mais correto serd o dimensionamento da

estrutura. As agdes dividem-se em trés grandes grupos: Permanentes, Variaveis e Acidentais.
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2.3.1 Acgoes Permanentes
Em relacdo as acdes permanentes € preciso ter em conta o peso prdprio, as restantes cargas permanentes
como as paredes de alvenaria e a cobertura. Seguidamente apresenta-se um quadro com os valores de

cada ac&o.

Tabela 2.3 - Quantificagéo das agdes permanentes

Ac¢oes Permanentes Carga
Peso Proprio dos elementos estruturais 25,0 kN/m3
Revestimentos 1,5 kN/m?
Parede interiores 1,0 kN/m?
Parede de alvenaria de 35 cm 2,6 kN/m2
Parede de alvenaria de 30 cm 2,4 kN/m2
Cobertura 1,5 kN/m?

Em seguida justificam-se alguns valores utilizados.

2.3.1.1  Restante Carga Permanente
Para calcular a agdo em estudo utilizou-se o valor de 1,5 kN/m2, que é um valor usual para revestimentos

de pavimentos.

2.3.1.2  Paredes Exteriores

Existem dois tipos de paredes exteriores presentes neste projeto. As paredes da frente e da retaguarda do
edificio séo paredes de 35 cm de espessura enquanto as paredes laterais sdo de 30 cm de espessura.
Para as paredes de 35 cm utilizou-se um valor de 2,6 kN/m?2 e contabilizou-se apenas 80% deste valor
devido a presenca de janelas. Para as paredes laterais utilizou-se um valor de 2,4 kN/m? e contabilizou-se

100% deste valor pois néo se encontram janelas nestas paredes.

2.3.1.3  Paredes Interiores

Para esta agdo ndo se considera a localizagdo especifica das paredes pois estas podem ser alvos de
modificagdo e as lajes terdo capacidade de redistribuicdo dos esforgos a que estdo sujeitas, assim
considera-se um valor por metro quadrado tal como se as paredes estivessem em toda a area de igual

forma. O valor considerado foi de 40% do valor das paredes exteriores, ou seja 1,0 kN/m2.

2.3.1.4 Cobertura
Considerou-se que a estrutura tem cobertura de telha apoiada em ripado de betéo, assim tem-se o valor
de 1,5 kN/m2,
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Esta ag&o corresponde ao impulso das terras suportado pelas paredes de contencdo da cave em betéo

Impulso de terras

armado. Considera-se que a terra existente é proveniente de aterro e portanto apresenta um angulo de
atrito interno de 30° e um peso especifico de 18 kN/m3. Na figura 2.2 apresentam-se as referidas paredes
de contencdo que apresentam uma altura varidvel a correspondéncia do nivel de terras, o restante das

paredes sera em alvenaria.

C e

Figura 2.2 - Paredes de contengdo da cave; a) Algado frontal; b) Algado lateral esquerdo

2.3.2 Acgoes Variaveis
Nesta classe encontram-se as agdes associadas a exploragao da estrutura, sdo agbes que apresentam
uma grande variag&o. O vento é uma dessas agdes, no entanto no ira ser considerado pois a agéo sismica

sera mais condicionante, estudando-se apenas esta.

2.3.21
As sobrecargas estdo associadas ao tipo de ocupagdo do edificio. Na tabela 2.4 apresentam-se as

Sobrecarga

sobrecargas e o0s respetivos coeficientes () (NP EN 1991-1).

Tabela 2.4 - Sobrecargas e respetivos coeficientes

Coeficientes
Sobrecargas Categoria Valor
Yo Y, Y,
Pisos A 2,0 kN/m? 0,7 0,5 0,3
Escadas 3,0 kN/m2 0,7 0,5 0,3
Cobertura ndo acessivel H 0,4 kN/m2 0 0 0
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Antes de definir a sobrecarga é necessério enquadrar o edificio numa categoria. Segundo o EC1, pelo

quadro 6.1 o edificio pertence a categoria A.

Tabela 2.5 - Categorias de utilizagdo

Categoria Utilizagao Especifica Exemplos

Atividades domésticas e Salas em edificios de habitagdo, quartos e

A . e enfermarias de hospital, quartos de hotéis, cozinhas e
residenciais lavabos

Segundo esta categoria, para pavimentos, obtém-se uma sobrecarga de 2,0 kN/m? através do quadro 6.2
do EC1.

2.3.2.2 Acéo Sismica
Pretende-se fazer o dimensionamento do edificio para que, na ocorréncia de um sismo, a estrutura se
mantenha operacional, ou seja, que os danos sejam limitados e também para que ndo seja colocada em
risco a vida humana. Para assegurar o cumprimento destas premissas é necessario cumprir 0s seguintes
requisitos (NP EN 1998-1):

e Requisito de ndo ocorréncia de colapso.

e Requisito de limitagdo de danos.
O primeiro requisito tem por objetivo que o edificio resista a agdo sismica de calculo mantendo a sua
integridade estrutural e uma capacidade resistente residual. A agdo sismica associada tem uma
probabilidade de excedéncia de referéncia, Pncr, de 10% em 50 anos, ou a um periodo de retorno de
referéncia, Tncr, de 475 anos.
Ja o0 segundo requisito € cumprido quando a estrutura é submetida a uma agao sismica cuja probabilidade
€ maior que a agdo de calculo, ndo ocorrendo danos estruturais. Esta a¢do tem uma probabilidade de
excedéncia, Poir, de 10% em 10 anos e um periodo de retorno, Toir, de 95 anos.
Existem vérios fatores a ter em conta para caracterizar a agao sismica, nomeadamente,
e Tipos de Agdes Sismicas
No dimensionamento de estruturas em Portugal, 0 Anexo Nacional do EC8 preconiza dois tipos de sismo.
O primeiro tipo, agé@o sismica Tipo |, esta associado aos sismos que tém epicentro na regido atléntica e
portanto s&o considerados sismos “afastados” no Anexo Nacional (NA.4.2b). O segundo tipo, acéo sismica
Tipo II, representa sismos com epicentro no Territério Continental ou no Arquipélago dos Agores, sendo
denominados de sismos “préximos”.
Como a estrutura a projetar € em Lisboa, territério continental, entdo terdo de se usar ambas as agdes

sismicas.
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e Zoneamento
O territorio nacional € dividido por zonas sismicas onde s&o considerados valores de aceleragao de
referéncia para os dois tipos de agéo sismica. Na figura seguinte apresenta-se a delimitagéo do territorio

nacional segundo o Anexo Nacional do ECS8.

(SRR N I Y
RS

Accéo sismica Tipo 1 Accéo sismica Tipo 2
Figura 2.3 - Zonamento Sismico em Portugal Continental

Segundo a figura 2.3 consegue identificar-se que o edificio a projetar se encontra na zona 1.3 para a agéo
sismica tipo | € na zona 2.3 para a agao sismica tipo Il.

e (Classe de importancia

As estruturas séo classificadas segundo diferentes classes de importéncia. Segundo o EC8 existem quatro
tipos de classe que aumenta consoante a gravidade das consequéncias em caso de colapso. Na tabela 2.5

apresenta-se a definicdo de cada classe.

Tabela 2.6 - Classes de importancia para os edificios

Classe de

. o Edificios
importancia

| Edificios de importancia menor para a seguranga publica, como por exemplo
edificios agricolas, etc.

I Edificios correntes, ndo pertencentes as outras categorias.

Edificios cuja resisténcia sismica é importante tendo em vista as consequéncias
Il associadas ao colapso, como por exemplo escolas, salas de reuniéo, instituicbes
culturais, etc.

v Edificios cuja integridade em caso de sismo é de importancia vital para a prote¢éo
civil, como por exemplo hospitais, quartéis de bombeiros, centrais elétricas, etc.

A estrutura a projetar pertence a classe de importancia Il. Ao conceito de classe de importancia esta
subjacente uma ag&o sismica diferenciada e um respetivo periodo de retorno. Neste caso, classe tipo Il, o

EC8 considera um periodo de retorno de 475 anos.
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Segundo a classe do edificio adotam-se coeficientes de importancia, y1, que se encontram na tabela NA.II

do EC8 a sequir representada.

Tabela 2.7 - Coeficientes de importancia y1

Classe de Importancia Acao sismica Tipo 1 Acdo sismica Tipo 2
I 0,65 0,75
I 1,00 1,00
M 1,45 1,25
v 1,95 1,50

De fato, analisando a tabela, faciimente se conclui que o coeficiente de importancia, y1, € 1 para ambos os
tipos de ac&o sismica.

Este coeficiente de importancia permite obter a aceleracéo a superficie de um terreno do tipo A, dada pela
seguinte formula: ag = y1 % agr.

o Tipo de Terreno

O EC8 define sete tipos de solo consoante os parametros: valor da velocidade média das ondas de corte,
Vs,30, Valor do numero de pancadas do ensaio de penetragado dindmica, Nspr, resisténcia ao corte nao
drenada do solo, c.. Como ndo ha qualquer tipo de informacéo do terreno admitiu-se um terreno tipo B,
descrito como depdsitos de areia muito compacta, de seixo ou de argila muito rija, com uma espessura de,
pelo menos, varias dezenas de metros, caracterizados por um aumento gradual das propriedades
mecanicas com a profundidade.

o Espectro de Resposta Elastica Horizontal

A acdo sismica é traduzida por espectros de resposta elasticos de aceleracdo que representam a
componente horizontal do movimento do solo.

O espectro de resposta elastica S¢(T) é definido pelo EC8 segundo as seguinte expressdes:

OSTSTB:se(T):ag-s-[1+TL(q-2,5—1)} (2.1)
B
L<T<T.:S,(T)=a,-S-n-2,5 (2.2)
TCSTSTD:Se(T):ag~S-n~2,5-[T?C} (2.3)
TD£T34S:SQ(T):ag-S-n-2,5~[%} (2.4)

Sendo:
o S¢(T) - Espectro de resposta elastico;
e T -Periodo de vibragdo de um sistema linear com um grau de liberdade;
e ag- Valor de calculo da aceleragdo a superficie;
o Tg— limite inferior do periodo no patamar de aceleragéo espectral constante;

o Tc - limite superior do periodo no patamar de aceleracdo espectral constante;
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e Tp - valor que define no espectro o inicio do ramo de deslocamento constante;
e S - coeficiente do solo;
e n - coeficiente de corre¢cdo do amortecimento, com o valor de referéncia n=1 para 5% de
amortecimento viscoso.
A partir das expressoes (2.1), (2.2), (2.3) e (2.4) geraram-se 2 listagens de valores correspondentes a agao

sismica tipo 1 e tipo 2. Com essas listagens (Anexo 4) obtiveram-se os seguintes espectros de resposta.

Espectro de resposta elastica do Tipo 1 (5% de amortecimento)

S, (m/s?)

\
0 T T T T T T T 1
0 0,5 1 1,5 2 2,5 3 3,5 4
Periodo (s)
Figura 2.4 - Espectro de resposta elastica do Tipo 1
Espectro de resposta elastica do Tipo 2 (5% de amortecimento)
6

S, (m/s?)
/

Periodo (s)

Figura 2.5 - Espectro de resposta eléstica do Tipo 2
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2.3.3 Acgobes Acidentais
Existem ainda este tipo de agdes, estas a¢des sdo aquelas que tém uma probabilidade de ocorréncia muito
reduzidas e, por esse motivo, ndo é considerada neste projeto. S&o exemplos destas agdes os incéndios,

choques e explosdes.

24 Combinagoes de agoes
Para que a estrutura tenha a capacidade de resistir a estas agdes é necessario que consiga resistir, ndo sé
a cada uma delas separadamente, como também, a uma combinagdo. As combinagdes de agdes

consideradas na analise da estrutura em estudo sdo (NP EN 1990):

ELU - Combinacao fundamental (art.° 6.4.3.2 - EC0)

E,=E {; Y6,C0; "+ " Va1 Qs "+" ;yQ,iwoyiQk,i} j=1;i>1 (2.5)
ELU - Combinagao para a situagao de projeto sismica (art.® 6.4.3.4 — ECO)
E,= E{Z Gy, "+"Ag "+“Z\y2,iQk,i} j=1;i>1 (2.6)
=1 i1
ELS - Combinag&o caracteristica (art. 6.5.3 (a) — EC0)
E, = E{Z G, "+"Qk,1"+"z1;wo,iQk,i} j>1;i>1 2.7)
S i
ELS - Combinac&o frequente (art.° 6.5.3 (b) — ECO)
E, = E{;“Gk’j "y, Q" ;:\Vz,iQk,i} j=1;i>1 (2.8)

ELS — Combinag&o quase-permanente (art.® 6.5.3 (c) — ECO)

E, = E{ZGM "+"zw2,iQk,i} =101 (2.9)

21 i>1

Em que:
e “+"-Significa “a combinar com”;
e > - Significa “o efeito combinado de”;
e Ey- Valor de dimensionamento para o efeito de uma agao;
e Gy - Valor caracteristico de uma agéo permanente;
o Q- Valor caracteristico de uma agao variavel;
o Qg — Valor caracteristico de uma agao variavel base;
e g - Coeficiente parcial para as agdes permanentes;

e yqo- Coeficiente parcial para as agdes variaveis;

11
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e i — Coeficiente de combinacéo para as agdes variaveis;
o iy — Coeficiente de combinacgéo frequente para as agles variaveis;
o iz - Coeficiente de combinagao quase-permanente para as agdes variaveis;

e Agq— Valor de célculo para a agéo sismica.

Os coeficientes parciais foram retirados do quadro A.1.2(A) do ECO e s&o os seguintes.

Tabela 2.8 - Coeficientes parciais

Y6 Ya
1,35 1,5

A componente da agdo sismica (Asq) € composta pelo sismo, com uma componente segundo a dire¢éo x,
outra componente segundo a direg&o y e ainda por um momento torsor.

Uma metodologia para a consideragéo simultdnea das duas componentes da ac&o sismica numa dada
direcéo, consiste na consideracdo do efeito da totalidade da a¢éo a atuar nessa dire¢éo e de 30% do efeito
da agao da direcéo perpendicular, havendo por isso 8 casos em estudo para cada tipo de sismo. No entanto,
tem de se integrar o momento torsor aos 8 casos possiveis perfazendo assim um total de 16 combinagdes
possiveis entre os 2 sismos existentes.

Contudo, como forma simplificada em termos de utilizagdo do programa, foi utilizada a regra do SRSS
(Square Root of the Sums of the Squares) que consiste em obter a resposta, considerando a contribui¢do
do sismo em cada direcao, através da ponderagéo quadratica das respostas em cada modo de vibragéo.
Assim sendo, em vez de se considerar a contribuicdo do sismo em cada uma das dire¢des, seréa feita a

consideragéo de um valor resultante, dado pela raiz da soma dos quadrados de cada uma das dire¢oes.

12



CAPITULO

CONCECAO ESTRUTURAL,
PRE-DIMENSIONAMENTO E
MODELACAO

SUMARIO: Explicagdo da solugdo estrutural encontrada e do pré-

dimensionamento, tal como dos critérios usados para o efeito.

3.1 Solugao Estrutural

A fase de concegao do edificio é a fase mais condicionante do projeto de estruturas. O EC8 refere alguns
principios para a concegao de estruturas que aparecem explicadas por outros autores (Jacinto, 2013), séo
eles:

o Simplicidade estrutural, pois permite uma previsdo de um bom comportamento sismico.

e Uniformidade, simetria e redundancia da estrutura, de forma a reduzir as roturas locais e os efeitos
de tor¢do. Além disso, quanto mais redundante for a estrutura, ou seja mais hiperstatica, maior
sera o numero de ligagbes a plastificar até ac colapso e menor seré a probabilidade desta colapsar.

o Resisténcia e rigidez nas duas diregdes, pois 0 sismo pode atuar em ambas as direcoes.

e Resisténcia e rigidez a torgéo, pois o efeito da torcdo tem consequéncias negativas na estrutura.

e Acdo de diafragma ao nivel dos pisos, é importante para distribuir as forcas sismicas pelas
paredes e pelos pilares existentes.

e Fundag&o adequada, pois as fundagbes tém muita importancia no comportamento da estrutura.

E necessario encontrar uma solugdo estrutural que garanta a seguranga do edificio quando sujeito a
diferentes agdes e que respeite os principios referidos anteriormente. Para tal é necessario ter em conta
todos os condicionamentos existentes (tais como a planta arquiteténica ou o tipo de terreno e a sua cota).
Visto que a cave esta parcialmente enterrada é necessario usar paredes de conten¢ao em betéo, no entanto
nao se justifica a colocagéo destas paredes a volta de toda a cave e a toda a altura, pois s6 algumas partes
da cave estdo enterradas. Assim decidiu-se pela colocagéo de paredes com diferentes alturas em trogos
limitados pelos pilares, na frente e na parte lateral esquerda do edificio.

Optou-se pela colocagao de paredes em betéo a volta da caixa de escadas pela maior estabilidade e rigidez

que estas vao conferir a estrutura.

13



CAPITULO 3 - CONCEGAO ESTRUTURAL, PRE-DIMENSIONAMENTO E MODELAGAO

De seguida colocaram-se pilares onde estes seriam necessarios para garantir a seguranga do edificio, de

acordo com a planta arquiteténica.

3.2 Caracterizagao estrutural do edificio

Optou-se por uma por uma solugao porticada em betdo armado com laje vigada. Este edificio é constituido
por cave, rés-do-chao e 4 pisos. A cave e o rés-do-chdo s&o iguais estruturalmente tendo assim 16 pilares,
4 de canto, 10 de bordo e 2 centrais. Além disso ainda tem 5 paredes a volta da caixa de escadas que
fazem o papel de 4 pilares centrais.

Os 4 pisos correntes séo estruturalmente iguais tendo 12 pilares, 4 de canto e 8 de bordo. Tem, também,
as mesmas 5 paredes a volta da caixa de elevador. Seguidamente apresentam-se ambas as plantas

estruturais ja referidas.

— 7 O

Figura 3.1 - Plantas estruturais; a) Planta do rés-do-chéo; b) Planta dos pisos correntes

A arquitetura foi desenvolvida de acordo com as regulamentagGes antigas e portanto as dimensdes das
paredes exteriores eram incompativeis com os requisitos regulamentares de térmica e acustica hoje
existentes. Assim sendo, optou-se por solugdes que cumprissem 0s conceitos inerentes & nova
regulamentacao:
o Parede de 35 cm — Parede dupla de 15x11 com caixa-de-ar de 5 cm e recobrimento de 2 cm de
ambos os lados.
o Parede de 30 cm — Parede dupla de 11x11 com caixa-de-ar de 4 cm e recobrimento de 2 cm de

ambos os lados.

3.3 Pré-dimensionamento
Depois de definida a solugdo estrutural & necessario dimensionar os elementos estruturais. Considerou-se

que as paredes a volta da caixa de escadas teriam uma espessura de 20 cm, os restantes elementos como

14
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lajes, vigas e pilares foram dimensionados de acordo com algumas regras que se podem observar em

seguida.
3.31 Lajes
Para fazer o pré-dimensionamento das lajes utilizou-se a formula 3.1 (NP EN 1992):
L
d>——-—: (3.1)
< 200
fyk

Onde:

- d é a espessura da laje;

- L represente 0 menor vao;

- K é uma constante do quadro 7.4N do EC2;

- fyk é a tensé&o caracteristica de cedéncia a tragéo do ago.

Considera-se que o sistema estrutural do vao condicionante é encastrado-apoiado € que o betdo é
levemente solicitado (p=0,5%), assim pelo quadro 7.4N do EC2 conclui-se que K=26.

Assim sendo tem-se:

dz%:@,mm (3.2)
26x—
400
Para a espessura da laje admitiu-se uma espessura de 0,15 m, o0 que vai de encontro ao projeto de
arquitetura.
3.3.2 Vigas
Para o célculo da altura das vigas utilizou-se a seguinte regra:
h> L (3.3)
10-12
Onde:
- h representa a altura das vigas;
- L representa o véo.
Assim tem-se:
h> 59 (3.4)
12

Considerou-se entdo uma altura igual para todas as vigas sendo essa altura 0,50 m. Ja a largura das vigas
é variavel de viga para viga. A mais pequena apresenta uma largura de 0,20 m e a maior uma largura de
0,30 metros, estas larguras foram decididas caso a caso tendo em atengédo a largura das paredes € a

secgao dos pilares onde as vigas descarregam (Dimens6es no Anexo 1).
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3.3.3 Pilares

Para realizar o pré-dimensionamento dos pilares é necessario perceber primeiro quais os esfor¢os a que o
pilar estara sujeito. Consideram-se varios esforgos tais como o peso préprio das lajes, as restantes cargas
permanentes, o peso das paredes exteriores e interiores, a sobrecarga e o peso da cobertura. Depois de
somadas todas as agles calculou-se a area necessaria de cada pilar através do seu esfor¢o normal
reduzido minimo através da seguinte express&o:

N

Axf,

v=

<0,65 (3.5)

Onde:

- N é o esforco normal a que o pilar esta sujeito;
- A é a area do pilar;

- fea € tens@o de rotura a compresséo do betao;

- v representa o esforgo normal reduzido.

Na tabela 3.1 apresentam-se também as dimensdes das paredes de escada.

Tabela 3.1 - Dimensées das paredes

Paredes
Designacéo b (m) h (m)
Par1 1,20 0,20
Par2 1,20 0,20
Par3 0,20 2,70
Par4 0,20 2,70
Par5 4,05 0,20

Para a estimativa do esforco axial é necessario definir areas de influéncia de cada pilar, ou seja, as areas

de laje sustentadas por cada pilar.

Tabela 3.2 - Areas de influéncia

Areas de influéncia (m2)
A1 72
A2 11,5
A3 20,5
A4 12,8
A5 11,7
A6 18,8
A7 57
A8 8,1
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Para um melhor entendimento apresenta-se de seguida uma figura onde se definem as areas de influéncia

dos pilares a pré-dimensionar.

Figura 3.2 - Planta com os elementos estruturais e respetivas nomenclaturas, também com areas de influéncia

Para estimar o esforco axial presente em cada pilar € necessario multiplicar as diferentes cargas (peso
préprio, restante carga permanente, cobertura e sobrecarga) pela &reas de influéncia de cada pilar. No
caso das paredes multiplicam-se os valores definidos em 2.3.1 por um comprimento de influéncia e pela
altura.

Depois de estimado o esforgo axial é possivel calcular as areas minimas e escolher a dimenséo dos pilares,

na tabela 3.3 calcula-se também o esforgo normal reduzido obtido através da equagéo 3.5.

Tabela 3.3 - Dimensdes e esforgo normal reduzido dos pilares

Pilares N (kN) Areaminima | b(m) h(m) |Area(cm?)| v
P1 550,2 507,87 0,25 0,30 750,00 0,44
P2 760,3 701,78 0,40 0,30 1200,00 0,38
P3 760,3 701,78 0,40 0,30 1200,00 0,38
P4 550,2 507,87 0,25 0,30 750,00 0,44
P5 826,7 763,10 0,25 0,40 1000,00 0,50
P6 826,7 763,10 0,25 0,40 1000,00 0,50
P7 826,7 763,10 0,25 0,40 1000,00 0,50
P8 826,7 763,10 0,25 0,40 1000,00 0,50
P9 596,6 550,68 0,25 0,30 750,00 0,48
P10 835,0 770,77 0,55 0,30 1650,00 0,30
P11 835,0 770,77 0,55 0,30 1650,00 0,30
P12 596,6 550,68 0,25 0,30 750,00 0,48
P13 110,8 102,28 0,25 0,25 625,00 0,11
P14 1411 130,25 0,25 0,25 625,00 0,14
P15 1411 130,25 0,25 0,25 625,00 0,14
P16 110,8 102,28 0,25 0,25 625,00 0,11

17



CAPITULO 3 - CONCEGAO ESTRUTURAL, PRE-DIMENSIONAMENTO E MODELAGAO

3.4 Modelagao

Depois de efetuado o pré-dimensionamento dos elementos estruturais torna-se necessario proceder a
andlise estrutural. Devido & complexidade do célculo manual destes elementos estruturais a utilizagéo de
uma ferramenta de célculo automatico assume uma grande importancia. Com o objetivo de obter uma

andlise elastica e dinamica da estrutura em estudo recorreu-se ao programa de calculo de estruturas
ETABS.

1 N Nl |

Figura 3.3 - Estrutura modelada em ETABS

Os pilares e vigas da estrutura foram modelados como elementos de barra (frame). Apresentam seis graus
de liberdade, trés de translag&o e trés de rotagéo.
Para modelar as lajes foram utilizados elementos de casca (Shell) com a opg¢éo thick que representa as
lajes espessas, sendo assim considerado o efeito do esforgo transverso. A discretizagdo é efetuada
automaticamente pelo programa a partir da definigdo das lajes e admitiu-se 0,8 m para dimensdo maxima
do elemento.
Por fim, as paredes de escada foram modeladas como elementos de casca a partir do comando (Walls).
Definindo-se depois como elemento (Pier) que se utiliza para dimensionar elementos verticais como
elementos de barra.
Em relagdo as condicdes de fundagdo consideraram-se encastramentos na base dos pilares, que
bloqueiam a translag&o e rotagéo nos dois eixos principais € a rotagao no eixo z, na base dos pilares e das
paredes.
Para simular de forma ainda mais realista as condigdes de fundagao, recorreu-se a colocagao de molas a
rotagdo no no coincidente com o centro de massa das paredes que descarregam na sapata da caixa de
escadas. Para o calculo da rigidez das molas usou-se a seguinte expressao (Bowles, 1988):

ke E, xxB?x(L+0,22-B)

16x(1—p?)

(3.6)

Em que:

- k é arigidez a rotagdo da mola;
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- Es representa o0 médulo de deformabilidade do solo;
- B é a dimensao da sapata no plano de flexao;
- L é a dimens&o da sapata perpendicular ao plano de flexao;

- M representa o coeficiente de poisson.

Admitindo uma sapata quadrada com 4,5 m de lado, chega-se a seguinte rigidez:

_20000x7tx4,5° x(4,5+0,22-4,5)
16x(1-0,3?)

k = 480000kNm/rad (3.7)

Atribuiram-se entdo molas de rotagao ry e ry com um valor de 480000 kNm/rad.

341 Acgoes

As cargas permanentes e as sobrecargas consideradas foram simuladas como cargas uniformemente
distribuidas nos elementos casca. Para simular as cargas que se encontram sobre as vigas (paredes de
alvenaria) foram simuladas cargas uniformemente distribuidas nos elementos barra.

Visto que as escadas nédo foram modeladas é necessario adicionar cargas que simulem estas escadas.
Para isso foram criados elementos de barra ficticios sobre os quais foram aplicadas estas cargas
uniformemente distribuidas.

Ja para a a¢do sismica foram definidos os espectros de calculo referidos anteriormente no préprio modelo
(sismo tipo | e sismo tipo I). A combinagdo modal utilizada foi a CQC (combinagdo quadratica completa)
pois 0 EC8 na cl.4.3.3.3.2(3)P refere que devem optar-se métodos rigorosos para a combinagéo dos
maximos modais, garantindo assim uma maior seguranca nos resultados. Para a combinag&o direcional foi

utilizada a SRSS (raiz quadrada da soma dos quadrados).

3.5 Simplificagbes adotadas

o Elementos estruturais com metade da rigidez.

Na clausula 4.3.1 (7) do EC8 diz: “A n&o ser que seja efetuada uma andlise mais rigorosa dos elementos
fendilhados, podera considerar-se que as propriedades de rigidez elastica de flexdo e de esforgo transverso
dos elementos de betéo e de alvenaria sdo iguais a metade da rigidez correspondente dos elementos n&o
fendilhados”, ou seja, a falta de uma anélise rigorosa, a rigidez dos elementos estruturais devera passar
para metade pois havendo um sismo os elementos irdo fendilhar apresentando assim uma rigidez inferior
a que apresentariam caso néo fossem sujeitos a tais esforgos.

¢ Rigidez das vigas multiplicadas por 1,5

Para ter em conta o fato das vigas serem em “T” e ndo serem retangulares (como foram modeladas)

multiplica-se a inércia destas por 1,5 tendo assim em conta a simplificagdo da contribuicio das lajes.
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CAPITULO

EFEITOS DA ACAO SiSMICA

SUMARIO: Neste capitulo faz-se uma analise da aco sismica,
para além de verificar a regularidade estrutural, quantificar os

espectros de resposta e analisar os efeitos de torgao.

41

Regularidade em planta

O edificio devera ser classificado como regular ou ndo regular. Esta regularidade é separada em planta e

altura. Um edificio para ser regular em planta tera de ter uma estrutura simples para que apresente um

comportamento mais adequado.

Para que o edificio seja considerado regular em planta deve respeitar as seguintes condigdes impostas
pelo ECS:

i)

No que se refere a rigidez lateral e a distribuicio de massas, a estrutura do edificio deve ser
aproximadamente simétrica em planta em relagdo a dois eixos ortogonais.

A configuragdo em planta deve ser compacta, isto &, deve ser delimitada, em cada piso, por uma linha
poligonal convexa. Se existirem recuos em relagdo a essa linha (ngulos reentrantes ou bordos
recuados), podera considerar-se que existe regularidade em planta se esses recuos ndo afetarem a
rigidez do piso no plano e se, para cada um deles, a area entre o contorno do piso e a linha poligonal
convexa que o envolve ndo é superior a 5 % da area do piso.

A rigidez dos pisos no plano deve ser suficientemente grande em relagéo a rigidez lateral dos
elementos estruturais verticais, para que a deformag&o do piso tenha um efeito reduzido na distribui¢éo
das forgas entre os elementos. Assim, as formas L, C, H, | e X em planta deverao ser cuidadosamente
examinadas, em particular no que diz respeito a rigidez dos ramos laterais salientes, que devera ser
comparavel a da parte central, de forma a satisfazer a condi¢do de diafragma rigido. Para efeitos do
comportamento global do edificio, devera ser considerada a aplicagéo deste paragrafo.

A esbelteza A = Lmax/Lmin do edificio em planta ndo deve ser superior a 4, em que Lmax e Lmin séo,
respetivamente, a maior € a menor dimens&o em planta do edificio, medidas em dire¢des ortogonais.
A cada nivel e para cada diregéo de célculo x e y, a excentricidade estrutural e, e o raio de tor¢do r

devem verificar as duas condi¢des seguintes:

€0, <0,30-1, (4.1)
o=l (4.2)
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em que:
- eox € a distancia entre o centro de rigidez e o centro de gravidade, medida segundo a dire¢&o x, perpendicular a
diregao de calculo considerada;

- Ivé a raiz quadrada da relag&o entre a rigidez de tor¢éo e a rigidez lateral na diregdo y (“raio de tor¢ao”);

- Is é o raio de girag&o da massa do piso em planta (raiz quadrada da relagéo entre (a) 0 momento polar de inércia da

massa do piso em planta em relagdo ao centro de gravidade do piso e (b) a massa do piso).

Seguidamente faz-se o estudo do edificio relativamente a estas condi¢des:

i) Como se pode observar pela figura 3.2 o edificio é simétrico em relagao ao eixo do xx, ja em relagéo
ao eixo do yy o edificio é aproximadamente simétrico, tendo apenas como diferenca as paredes.

ii) Nao existem recuos, portanto a estrutura cumpre esta condig&o.

iii) Esta condigao admite que o edificio tera que formar um diafragma rigido. No ponto 4.3.1 (4) do EC8
admite-se que para se formar um diagrama rigido a estrutura ndo devera ter deslocamentos horizontais
relativos a excederem, em qualquer ponto, 10%. Condig&o que se verifica.

iv) Sabe-se que Lmax = 16,05 m e que Lmin = 13,00 m.

Assim, a esbelteza é dada por:

poios 1605 4o (4.3)
L 13,00

Como A <4, esta condigao é satisfeita.

v) O raio de torgéo, para cada direcéo, é dado por:
r, = &; r= Ko (4.4)
K, K,
Onde:

- Ko € arigidez que a estrutura apresenta & rotagdo (kNm/rad);
- Ky é a rigidez que a estrutura apresenta a translacéo segundo y (kN/m);

- Kx € a rigidez que a estrutura apresenta a translagéo segundo x (kN/m).

O raio de girag&o é dado por:

L3 (4.5)
m
O momento polar é dado por:
ab® a*b| m
I, =p'| —+—=—|=—(a*+Db? 46
Pp{m 12}12( ) 48)

Onde:
- p € a massa unitaria correspondente a carga quase-permanente do edificio (ton/m?2);

- a e b correspondem as medidas dos pisos do edificio em planta (m).
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A quantificagdo da massa quase-permanente é feita com recurso a seguinte expressao:

m=p-a-b 4.7)
A massa unitaria por piso é dada por:
Y
= 4.8
P=gab (4.8)

Onde:
-y € 0 peso total do piso (kN);

- g é a aceleragdo da gravidade (m/s?).

A carga quase permanente é definida na equagao (2.9) deste documento.
O coeficiente de combinagao, e, obtém-se da seguinte forma:
Ve =9V, (4.9)

A partir do Quadro 4.2 do EC8 verifica-se que para pisos com ocupagdes correlacionadas o ¢ € de 0,8.
Ja o coeficiente de combinagdo, ya, obtém-se a partir do ECO (Quadro A1.1) e é de 0,3 para zonas de
habitag&o.
Assim tem-se:

vy =0,8x0,3=0,24 (4.10)
Valor que sera utilizado para a minoragéo das sobrecargas aquando da contabilizagdo das massas do piso.
Seguidamente calcula-se o centro de massa, para o calculo deste contribuem as seguintes cargas:
o Peso préprio dos elementos em betao,
e RCP em vigas, que substitui o peso das paredes de alvenaria,

e RCP em lajes, que substitui o peso dos revestimentos e das paredes interiores.

Para o célculo do peso proprio faz-se o volume dos elementos estruturais (pilares, paredes, lajes, vigas) e
multiplica-se pelo peso volumico do betdo armado. Relativamente aos elementos estruturais verticais
(pilares e paredes) importa salientar que a contribuicdo do seu peso para um determinado piso €
conseguida através da metade do elemento acima desse piso e da metade do elemento abaixo desse piso.
No caso das outras cargas faz-se 0 produto dos valores indicados na tabela 2.3 pelas respetivas areas.

E de salientar que, devido as diferencas das dimensdes em planta do rés-do-chdo para os restantes pisos,
se fez o célculo de 2 centros de massa:

_DmeX; 18974,785

. _>myy, 19157,337
T 3m, 2409134

—7,876m; g, = _
Yeu = m " 209,134

=7952m  (4.11)

_DmeX; 15414,343

. DMy, 12481343
T Nm, 1957377

Yeu="Som " 1es7,877

=7,875m;

=637Tm  (4.12)
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Na tabela 4.1 apresentam-se os centros de massa do rés-do-chdo e dos pisos correntes, calculados nas
equacdes 4.11 e 4.12, (todos os calculos constam no Anexo 2).

Tabela 4.1 - Centros de massa

Centros de massa
R/C Pisos
xG= 7,876 xG= 7,875
yG= 7,952 yG= 6,377

Para o calculo dos centros de rigidez considera-se que os elementos horizontais (lajes e vigas) conferem
apenas efeito de diafragma e tém-se em conta apenas os elementos verticais (pilares e paredes). E
necessario calcular as inércias destes elementos, como séo todos retangulares calcula-se da seguinte

forma:

== |, == (4.13)

Onde:
- a e b correspondem as medidas da secgéo do elemento (m);

- I, ly s80 as inércias em torno de x e y, respetivamente.

Assim chega-se aos valores totais indicados na tabela 4.2.

Tabela 4.2 - Contribuigéo dos pilares e paredes para o célculo do centro de rigidez

2h(mé) | Sheyi(m?) | 3ly (mé) | 3lyxi(ms)
Pilares Cave 0,014 0,149 0,012 0,098
Pilares Pisos 0,013 0,128 0,011 0,088
Paredes 1,168 9,491 0,660 5,201

O calculo dos centros de rigidez da cave/rés-do-chao e dos pisos € feito nas equagdes 4.14 e 4.15,

respetivamente.

_ 2 0,0125+5,20

X ey, 0,1490+9,49
“F3), 0,0984+0,66

7,875m; = =
Yer Dl 0,014+117

=8153m  (4.14)

21X 001124520

X D, 01283+9,49
“*7 S, 0,0881+0,66

7,875m; = =
Yer D, 0,013+117

=8,144m  (4.15)
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Para maior facilidade em visualizar a localizagao do centro de massa e do centro de rigidez mostra-se na

figura 4.1 a localizagdo destes centros nas respetivas plantas.

a) b)

Figura 4.1 - Localizagéo do centro de massa e do centro de rigidez; a) planta da cave/ rés-do-chéo; b) planta dos pisos

Assim, é possivel fazer o célculo das excentricidades eox € €o a considerar na cave/rés-do-chdo e nos
restantes pisos, estas sdo determinadas através da distancia entre o centro de rigidez e o centro de massa.
Nas equagdes 4.16 e 4.17 faz-se o célculo das excentricidades da cave/rés-do-chdo e dos pisos,

respetivamente:

€0 =Xer —Xgn =8,193-7,952=0,201m; e, =xXgp —Xgy =7.875-7,876=0m  (4.16)

€0 =Xgr —Xem =8/144—6,377=176Tm; e, =Xgp—Xcy =7,875-7,875=0m  (4.17)

O programa de calculo automatico, ETABS, também faz o célculo dos centros de massa e dos centros de
rigidez, na tabela 4.3 apresentam-se os resultados.

Tabela 4.3 -Centros de rigidez e centros de massa, por piso, calculados a partir do ETABS.

Centro de rigidez - ETABS Centro de massa - ETABS
Pisos X (m) Y (m) Pisos X(m) Y (m)
R/C 7,875 7,535 R/C 7,876 7,971
1 7,875 7,684 1 7,875 6,367
2 7,876 7,519 2 7,875 6,367
3 7,876 7,343 3 7,875 6,367
4 7,876 7,157 4 7,875 6,367
Cobertura 7,876 6,990 Cobertura 7,875 6,366

Na tabela seguinte apresentam-se as diferengas entre os centros de rigidez (equacéo 4.14 e 4.15) centros
e massa (tabela 4.1) identificados a partir do céalculo manual e os centros de rigidez e massa calculados a
partir do ETABS (tabela 4.3).
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Tabela 4.4 - Diferencas entre centros de rigidez e centros de massa calculados pelo ETABS e calculados através do célculo

manual.

A Centro de rigidez A Centro de massa
Pisos X (m) Y (m) Pisos X (m) Y (m)
R/C 0,000 0,618 R/C 0,000 0,019
1 0,000 0,469 1 0,000 0,010
2 0,001 0,634 2 0,000 0,010
3 0,001 0,810 3 0,000 0,010
4 0,001 0,996 4 0,000 0,010
Cobertura 0,001 1,163 Cobertura 0,000 0,011

Como de pode observar na tabela 4.4 as diferengas entre os centros de massa da tabela 4.1 (calculo
manual) ou da tabela 4.3 (ETABS) sdo minimas. Ja as diferencas do centro de rigidez, em relagéo ao eixo
Y existem pois o calculo manual baseia-se no calculo das inércias como foi explicado anteriormente, este
€ um calculo aproximado pois como o sistema desta estrutura € sistema misto equivalente a sistema
porticado nédo se pode considerar que as condigdes de fronteira séo sempre iguais. Ja em rela¢do ao
ETABS este calcula a rigidez dos elementos a partir da aplicagao de forgas unitarias no centro destes,
sendo esta a maneira mais correta de calcular a rigidez da estrutura. Na figura seguinte apresenta-se um

esquema do método de célculo da rigidez dos elementos a partir do ETABS.

Case 1: Fx=1 Case2: Fy=1 Case 3: Mz =1

Figura 4.2 - Método de célculo do centro de rigidez a partir do ETABS.

Assim, na tabela 4.5 apresentam-se os resultados dos calculos efetuados devido a expresséo 4.2 da
clausula 5.

Tabela 4.5 - Verificagdo da clausula 5 da regularidade em planta.

p (ton/m2) | m (ton) | Ip (ton'm2) | Is(m) r« (m) |Validade | Is (m) ry (m) | Validade
R/C 258,32 67165,0 | 2910719 | 6,58 |<| 8,38 | Valido | 6,58 |<| 7,88 Valido
Piso 1 209,76 437659 | 1555887 | 596 |<| 9,02 | Vélido | 596 |<| 8,51 Valido
Piso 2 209,76 43765,9 | 1555887 | 596 |<| 10,22 | Valido | 596 |<| 9,60 Valido
Piso 3 209,76 437659 | 1555887 | 596 |<| 11,62 | Valido | 596 |<| 10,82 | Valido
Piso 4 209,76 437659 | 1555887 | 596 |<| 13,60 | Valido | 596 |<| 12,51 | Valido
Cobertura 197,77 41264,8 | 1466972 | 596 |<| 18,82 | Vaélido | 596 |<| 17,20 | Valido

Em suma, conclui-se que o edificio é regular em planta, pois cumpre todas as condi¢des (Anexo 3).
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4.2 Regularidade em altura

Para o edificio ser considerado regular em altura deve cumprir determinadas condigoes presentes no ECS:

i)  Todos os sistemas resistentes a agdes laterais, tais como nucleos, paredes estruturais ou pdrticos, séo
continuos desde a fundagéo até ao topo do edificio ou, se existirem andares recuados a diferentes
alturas, até ao topo da zona considerada no edificio.

ii) Arigidez lateral e a massa de cada piso permanecem constantes ou apresentam uma redugao gradual,
sem alteragdes bruscas, desde a base até ao topo do edificio considerado.

iii) Nos edificios com estrutura porticada, a relagdo entre a resisténcia real do piso e a resisténcia
requerida pelo calculo ndo devera variar desproporcionalmente entre pisos adjacentes.

iv) No caso de um unico recuo localizado acima dos 15% inferiores da altura total do sistema estrutural
principal, o recuo ndo deve ser superior a 20% da dimensao da planta do nivel inferior.

A estrutura em estudo respeita as condices i), ii) e iii) e 0 recuo que apresenta encaixa na descricdo da

condigao iv) como se mostra a seguir:

H :3’_00:0,17420,15 (4.18)
Hio 17,25
32 _0198<0,20 (4.19)
16,2

Assim, conclui-se que o edificio em estudo é regular em altura.

4.3 Coeficiente de comportamento
Antes de quantificar o coeficiente de comportamento é necessario definir a classe de ductilidade e também
o sistema estrutural. Em relagédo a classe de ductilidade, dentro das 3 classes definidas pelo EC8 (classe
baixa, classe de ductilidade normal e classe de ductilidade alta), a DCH (classe de ductilidade alta) implica
requisitos especiais de pormenorizagao, pelo que se optou pela DCM (classe de ductilidade normal).
Em relagéo ao sistema estrutural do edificio em estudo, segundo o EC8 este encontra-se dentro dos
sistemas mistos equivalentes a sistemas porticados. Estes séo sistemas mistos nos quais a resisténcia do
sistema porticado a forga de corte na base do edificio é superior a 50% e inferior a 65% da resisténcia
sismica de todo o sistema estrutural (como se pode verificar na tabela 14 no Anexo 3).
Tendo definido a classe de ductilidade e o sistema estrutural é possivel quantificar o coeficiente de
comportamento através da seguinte expresséo (NP EN 1998-1):

q=q,-k, =15 (4.20)
Em que:
- Qo valor basico do coeficiente de comportamento, fungéo do tipo do sistema estrutural e da sua regularidade em
altura;
- kw coeficiente que reflete o modo de rotura predominante nos sistemas estruturais de paredes.
Como estamos perante um edificio regular em altura, o valor do coeficiente de comportamento (qo)

corresponde diretamente ao valor constante no quadro 5.1 do EC8.
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Tabela 4.6 - Valor basico do coeficiente de comportamento, qo, para sistemas requlares em alfura

Tipo estrutural DCM DCH
S(i;sé)tslr::azorticado, sistema misto, sistema de paredes 3.0 aular 45 o
Sistema de paredes nao acopladas 3,0 4,0 av/a
Sistema torsionalmente flexivel 2,0 3,0
Sistema de péndulo invertido 1,5 2,0

Assim o coeficiente de comportamento € de 3,0 a./a1. Como se esté perante um edificio de véarios pisos,
porticos ou sistemas mistos equivalentes a porticos com varios tramos entao, pela clausula 5.2.2.2(5) do

EC8, a./as=1,3. Portanto, o valor basico do coeficiente de comportamento é:

q=3-24=3x13=39 (4.21)

Ay
O coeficiente kw deve ser considerado como segue:

1,00, para sistemas porticados ou sistemas mistos equivalentes a porticos
k, =1 (1+a,)/3<1,mas no inferior a 0,5, para sistemas de paredes, sistemas (4.22)
equivalentes a paredes e sistemas torsionalmente flexiveis

em que o, é a esbelteza predominante das paredes do sistema estrutural.

Assim, o coeficiente ky assume o valor de 1.
Concluindo, o valor do coeficiente de comportamento é de:
q=39%x1=3,9 (4.23)

4.4 Espectro de resposta de calculo

O espectro de calculo, Sq(T), é definido pelas seguintes expressées presentes no EC8:

2 T (25 2
0<T<T,:S,(T)=a,-S-| Z+— | 2=-=2 4.24
:1%(1)=2, LTB[q BH 24
TBsT<TC:Se(T)=ag-S-% (4.25)
L<T<T,:S,(T)y ° q LT (4.26)
2f-a,
. E{ﬂ}
L<T<ds:S,(T){ ° q [T (4.27)
>f-a,

Assim, atendendo as equagdes referidas anteriormente, determinaram-se os seguintes espectros (Anexo
4).
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Espectro de resposta de calculo do Tipo 1 (5% de amortecimento)

1,6

1,4

% AN
é 0'8 \
’ o0 \
0,4 ~_
0,2
0 T T T T T T T 1
0 0,5 1 15 2 2,5 3 3,5 4
Periodo (s)

Figura 4.3 - Espectro de resposta de calculo do Tipo 1

Espectro de resposta de calculo do Tipo 2 (5% de amortecimento)

1,6
1,4 \_\
1,2

0,8 \

o6 \\
0,4

0,2

S, (m/s?)

Periodo (s)

Figura 4.4 - Espectro de resposta de calculo do tipo 2

Analisando os espectros de resposta (figuras 4.3 e 4.4) podem-se retirar as aceleracdes espectrais

referentes aos 3 periodos com maior participagdo modal, os quais séo apresentados na tabela 4.7.

Tabela 4.7 - Aceleragdes correspondentes aos periodos dos 3 modos principais

1 1,015 0,985 0,76 0,35
2 1,136 0,880 0,85 0,39
3 1,701 0,588 1,24 0,59
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Como facilmente se verifica, as aceleracdes referentes ao sismo do tipo 1 s&o superiores as aceleragdes
do Tipo 2. Conclui-se entdo que o sismo do tipo 1 é mais penalizante que o sismo tipo 2. Assim, o primeiro
ira provocar maiores esfor¢os e maiores deslocamentos do que 0 segundo.

Ainda assim, ira calcular-se a forca de corte basal (tabela 4.11) para os sismos dos dois tipos, para justificar

a afirmacao anterior.

4.5 Analise modal por espectro de resposta

Apbs a modelagéo da estrutura no ETABS, podem obter-se 0s modos naturais de vibragdo. Nesta anélise
sa0 considerados 0s modos cuja soma corresponde a uma participacdo modal superior a 90% da massa
total da estrutura. Depois de analisado o modelo estrutural obtiveram-se os valores que constam na tabela
4.8.

Tabela 4.8 - Fatores de participagdo da massa para os 12 primeiros modos de vibragdo

Modo Periodo (s) | Ux (%) Uy (%) Rz (%) > Ux(%) | >Uy(%) | > Rz(%)
1 0,958 86,45 0,00 0,70 86,45 0,00 0,70
2 0,88 0,00 78,49 0,00 86,45 78,49 0,70
3 0,588 0,09 0,00 71,15 86,55 78,49 71,86
4 0,206 0,40 0,00 6,88 86,95 78,49 78,74
5 0,188 2,95 0,00 1,42 89,90 78,49 80,16
6 0,146 0,00 14,08 0,00 89,90 92,56 80,16
7 0,114 3,12 0,00 2,89 93,03 92,56 83,05
8 0,098 4,06 0,00 0,14 97,09 92,56 83,19
9 0,077 0,00 0,00 2,21 97,09 92,56 85,39
10 0,068 0,00 4,44 0,00 97,09 97,01 85,39
11 0,063 0,30 0,00 2,11 97,40 97,01 87,50
12 0,057 1,58 0,00 3,81 98,97 97,01 91,31

Verifica-se que bastariam 7 modos de vibragao para mobilizar mais de 90% da massa, pois sé ao 7° modo
é que se ultrapassa essa percentagem em relagéo a translagao no eixo x, no entanto, consideraram-se 0s
12 modos identificados na tabela 4.8. No Anexo 6 encontram-se as 12 configuragdes dos modos de

vibragéo da estrutura e em seguida apresentam-se as 3 configuragdes com maior participagédo modal.
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40

modo de vibraga

10

Figura 4.5

a0

modo de vibragé

-2°

Figura 4.6
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Figura 4.7 - 3° modo de vibragéo

4.6 Efeitos acidentais de tor¢ao
Para ter em conta a incerteza na localizagao das massas e na variagao espacial do movimento sismico, o
centro de massa calculado em cada piso i deve ser deslocado, em cada dire¢do, em relagao a sua posicao
nominal, de uma excentricidade acidental:

e, =+0,05-L, (4.28)
Onde:
- eai excentricidade acidental da massa do piso i em relagéo a sua localizagdo nominal, aplicada na mesma diregao
em todos os pisos;

- Li dimensao do piso na diregéo perpendicular a diregao da agéo sismica.

Assim:
Rés-do-chao Restantes pisos
e, =0,05-L, =0,05x16,20=0,81m e, =0,05-L, =0,05x13,00=0,65m
e, =0,05-L, =0,05%x16,05=0,80m e, =0,05-L, =0,05x16,05=0,80 m

4.6.1 Forga de corte na base
A forca de corte sismica na base F, pode ser determinada, para cada diregao horizontal, a partir da seguinte
expressao:

F, =S,(Ty)-m-2 (4.29)
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Em que:

- Su (T4) é a ordenada do espectro de célculo para o periodo Tt;

- T1 € o periodo de vibragdo fundamental do edificio para o movimento lateral na dire¢do considerada;

- m massa total do edificio, acima da fundagao ou acima do nivel superior de uma cave rigida;

- A é o fator de corrego, cujo valor é igual a: A = 0,85 se T1< 2 T e o edificio tiver mais de dois pisos, ou A = 1,0 nos

outros casos. T¢ corresponde a 0,6 para sismos do tipo 1 € 0,25 para sismos do tipo 2, assim o fator de corregéo toma

o valor de 0,85 para sismos do tipo 1 e de 1 para sismos do tipo 2.

Os modos 1 e 2 correspondem, respetivamente, aos modos de translagao fundamentais. Assim sendo,

consultando os espectros obtém-se as seguintes aceleragdes espectrais.

Tabela 4.9 - Valores das aceleragbes espectrais dos modos de vibragéo relativos as diregbes x e y.

Sismo Diregédo T1(s) Sa(mls?)
X 0,985 0,76
Tipo 1
Y 0,88 0,85
, X 0,985 0,35
Tipo 2
Y 0,88 0,39

A massa do edificio que foi contabilizada para o calculo do centro de massa é apresentada na tabela 4.10.

Tabela 4.10 - Contabilizagdo da massa do edificio

CP (kN) SC (kN) Y2 (] Ye Peso (kN) | Peso (ton)

R/C 2409,13 520,64 0,30 0,80 0,24 2534,09 258,32
Piso 1 1957,38 418,10 0,30 0,80 0,24 2057,72 209,76
Piso 2 1957,38 418,10 0,30 0,80 0,24 2057,72 209,76
Piso 3 1957,38 418,10 0,30 0,80 0,24 2057,72 209,76
Piso 4 1957,38 418,10 0,30 0,80 0,24 2057,72 209,76
Cobertura | 1839,78 418,10 0,30 0,80 0,24 1940,13 197,77
Total 12078,42 | 2611,14 0,30 0,80 0,24 12705,10 1295,12

Assim, com todos os valores disponiveis pode-se calcular a forga de corte basal recorrendo a expressao

da equacado 4.32, que se apresenta a seguir na tabela 4.11.

Tabela 4.11 — Célculo da forga de corte basal

Sismo Diregédo T1(s) Sd(m/s?) m (ton) A Fb (kN)

. X 0,985 0,76 0,85 836,65
Tipo 1

Y 0,880 0,85 0,85 935,72

1295,12

. X 0,985 0,35 1,00 453,29
Tipo 2

Y 0,880 0,39 1,00 505,10

Pela tabela 4.9 observa-se, como esperado, que as maiores forgas sdo provocadas pelo sismo do tipo 1.
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4.6.2 Distribuigao das forgas sismicas horizontais
Quando o0 modo de vibragdo fundamental corresponde a translagao pode-se admitir que os deslocamentos
horizontais crescem linearmente ao longo da altura e as forgas estaticas equivalentes ao nivel de cada piso

(Fi) podem ser determinadas pela expresséo:

Z-m

2.4

F=F- (4.30)
Em que:

- Fi representa a forga horizontal atuante no piso i;

- Fv € a forca de corte sismica na base obtida pela expresséo 4.31;

- Zi, z; s&o as alturas das m; e m; acima do nivel de aplicacdo da ag&o sismica;

- mi, m; s&o as massas dos pisos.

Assim, apresentam-se os calculos na tabela 4.12.

Tabela 4.12 — Célculo das forgas sismicas horizontais

Pisos | Fox (kN) | Foy (kN) | z(m) | mi(ton) | zemi (ton-m) (Ez';'_’:“) Szemizemi | Fix(kN) | Fiy(kN)
RIC 25 | 25832 | 64579 0054 | 4490 | 50,21
Piso 1 535 | 20976 | 1122,20 0093 | 7802 | 87,26
Piso 2 82 | 20976 | 172001 0,43 | 119,58 | 133,74
: 836,65 | 93572 12034,11
Piso 3 11,05 | 209,76 | 2317,82 0493 | 161,14 | 180,22
Piso 4 139 | 209,76 | 291563 0,242 | 202,70 | 226,71
Cobertura 16,75 | 197,77 | 331265 0275 | 230,31 | 257,58

4.6.3 Efeitos da torgao
Sempre que se utiliza um modelo de analise espacial, os efeitos acidentais da torcdo poderdo ser
determinados como a envolvente dos efeitos resultantes da aplicagao de cargas estaticas constituidas por
conjuntos de momentos torsores (M.i) de eixo vertical, aplicados a cada piso i, a partir da seguinte
expressao:

M. =e_xF (4.31)
Em que:
- Mai € 0 momento torsor de eixo vertical aplicado no piso i;

- eai € a excentricidade acidental da massa do piso i, obtida pela expresséo (4.31) para todas as dire¢6es consideradas;

- Fi é a forga horizontal atuando no piso i, determinada através da expresséo (4.34) para todas as diregdes relevantes.

34




CAPITULO 4 — EFEITOS DA AGAO SISMICA

Assim sendo, na tabela 4.13 apresenta-se o célculo dos momentos torsores em ambas as dire¢des segundo
a expressao 4.34.

Tabela 4.13 - Célculo dos momentos torsores na dire¢do x e y.

Pisos Fix (kN) Fiy (kN) ex(m) ey(m) Mzx(kN.m) | Mzy(kN.m)
RIC 44,90 50,21 0,81 0,80 40,67 40,17
Piso 1 78,02 87,26 0,65 0,80 56,72 69,81
Piso 2 119,58 133,74 0,65 0,80 86,93 106,99
Piso 3 161,14 180,22 0,65 0,80 117,15 144,18
Piso 4 202,70 226,71 0,65 0,80 147,36 181,37
Cobertura | 230,31 257,58 0,65 0,80 167,43 206,06

Os momentos torsores apresentados na tabela 4.13 s&o calculados a partir do método de analise por forgas
laterais, analise esta que pode ser aplicada aos edificios cuja resposta ndo seja significativamente afetada
pelas contribuicdes dos modos de vibragdo mais elevados que o modo fundamental em cada direcdo
principal. No entanto, foi possivel calcular os momentos a partir do programa de célculo automatico ETABS
que tem em conta todos 0s modos de vibragdo, assim estes momentos s&o mais corretos do que os
apresentados na tabela 4.13. Por esse motivo, os momentos torsores utilizados para o dimensionamento

s80 os calculados pelo ETABS que se apresentam em seguida na tabela 4.14.
Tabela 4.14 — Momentos torsores (calculados pelo ETABS)

Pisos M (kN.m)
R/C 186,03
Piso 1 77,16
Piso 2 100,13
Piso 3 125,97
Piso 4 167,04
Cobertura | 229,64

Como se pode observar pela comparagéo das tabelas 4.13 e 4.14 os momentos torsores tém algumas
diferengas ndo muito significativas, exceto no rés-do-chdo em que o programa considera que existe mais
corte que nos restantes pisos. Isto acontece porque o programa nao faz o calculo dos momentos torsores
a partir das forgas estaticas equivalentes, mas sim a partir do corte que determina considerando todos os
modos de vibragdo, na figura seguinte apresenta-se o diagrama de corte por piso, verificando-se assim

quais as forgas de corte utilizadas para o calculo dos momentos torsores.
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Story Shears

Storys -
Story5 - —[

Story4 -

Story3 -

Story2 -

Story1 -

Base T T T T T T T T T 1
-1,80 -1,60 1,40 1,20 -1,00 0,80 0,60 0,40 0,20 0.00 0,20

Force, kN

Figura 4.8 - Forgas de corte por piso, utilizadas pelo ETABS no célculo dos momentos torsores

Os momentos torsores apresentados na tabela 4.14 sdo os momentos considerados para o
dimensionamento, visto que os momentos apresentados na tabela 4.13 sdo calculados a partir de um
pressuposto aproximado, que considera que as forgas horizontais crescem linearmente com a altura e que
nao revela exatamente o que acontece nesta estrutura, pois, apesar de as forgas aumentarem com a altura

nos pisos, o R/C apresenta uma forga de corte superior as forgas de corte nos pisos.

4.6.4 Efeitos de 22 Ordem
Os efeitos de segunda ordem s&o devidos as a¢des resultantes da deformagao da estrutura. Estes efeitos
ocorrem devido, principalmente, a agdo sismica e sd sdo contabilizados se a deformagao da estrutura for

elevada. Para que este fendmeno néo seja contabilizado devera ser verificada a equagéo 4.35:

o=Tud 919 (4.32)

tot ©
Onde:
- O é o coeficiente de sensibilidade ao deslocamento relativo entre pisos;
- Pt representa a carga gravitica total devida a todos os pisos acima do piso considerado, incluindo este, na situagéo
de projeto sismica;
- dr € o valor de calculo do deslocamento relativo entre pisos, avaliado como a diferenca entre os deslocamentos
laterais médios ds no topo e na base do piso considerado e calculado de acordo com 4.6.4;
- Vtot € a forga de corte sismica total no piso considerado;

- h representa a altura entre pisos.

Uma vez que a a¢&o sismica é simulada por um espectro de calculo, é necessario corrigir os deslocamentos
obtidos no modelo para determinar os deslocamentos reais.
Assim, os deslocamentos devidos & agdo sismica de calculo devem ser avaliados com base nas

deformagdes elasticas do sistema estrutural através da seguinte expresséo simplificada:
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d, =q, xd, (4.33)
Em que:

- ds é o deslocamento de um ponto do sistema estrutural devido a agao sismica de calculo;

- ga € o coeficiente de comportamento em deslocamento, que se admite ser igual a g, salvo indicag&o em contrério;

- de é 0 deslocamento do mesmo ponto do sistema estrutural, determinado por uma analise linear baseada no espectro

de resposta de calculo.

Assim, na tabela 4.15 calculam-se os deslocamentos em XeemY.

Tabela 4.15 — Deslocamentos relativos entre pisos

Pisos dex (Mm) | dey (mm) q dsx (mm) | dsy (mm) | drx (mm) | dry (mm)
R/IC 38 29 14,8 11,3 14,8 1,3
Piso 1 8,3 6,3 324 24,6 17,6 13,3
Piso 2 12,6 9,7 49,1 37,8 16,8 13,3
Piso 3 16,7 12,8 39 65,1 49,9 16,0 12,1
Piso 4 20,7 15,8 80,7 61,6 15,6 1,7
Cobertura 244 18,6 95,2 72,5 14,4 10,9

Seguidamente, na tabela 4.16, calculam-se os coeficientes de sensibilidade através da expresséo 4.35.

Tabela 4.16 — Calculo dos coeficientes de sensibilidade

Pisos Ptotal (kN) drx(m) dry (m) Vitotal (kN) Vy,total (kN) h(m) 0x Oy
R/C 12705,1 0,015 0,011 1211,9 1211,9 2,50 0,06 0,05
Piso 1 10171,0 0,018 0,013 1146,9 1146,9 2,85 0,05 0,04
Piso 2 8113,3 0,017 0,013 1033,9 1033,9 2,85 0,05 0,04
Piso 3 6055,6 0,016 0,012 860,7 860,7 2,85 0,04 0,03
Piso 4 3997,8 0,016 0,012 627,2 627,2 2,85 0,03 0,03
Cobertura 1940,1 0,014 0,011 333,6 333,6 2,85 0,03 0,02

Conclui-se, pela tabela anterior, que os coeficientes de sensibilidade s&o todos inferiores a 0,10 para ambas

as diregdes. Assim, ndo é necessario ter em consideragao os efeitos de segunda ordem.
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CAPITULO

DIMENSIONAMENTO

SUMARIO: Neste capitulo faz-se o dimensionamento de todos os
elementos estruturais de acordo com os pressupostos das Normas

Europeias.

Neste capitulo procede-se ao dimensionamento dos elementos estruturais, que deve ser feito de maneira

a garantir a verificagdo da seguranca relativamente aos estados limites que, segundo o ECO, sdo de dois

tipos:

e Estados Limites Ultimos: Estados associados a danos graves que podem comprometer a seguranca
das pessoas ou bens. Estao associados ao colapso ou a outras formas de ruina estrutural.

o Estados Limites de Utilizagao: Estados associados a danos de menor gravidade, que comprometem

apenas o funcionamento da estrutura, bem como o seu aspeto ou ainda o conforto das pessoas.

5.1 Aspetos gerais

Existe um conjunto de pormenorizagdes transversais a todos os elementos estruturais determinados pelos
Eurocddigos 2 e 8, estas regras sao evidenciadas em seguida:

e Recobrimento de armaduras;

o Distancia minima entre vardes;

o Diémetros minimos de dobragem de vardes;

e Comprimento de amarragao;

o  Comprimentos de emenda de armaduras.

5.1.1 Recobrimento de armaduras

O recobrimento de armaduras é a menor distancia entre a superficie de uma armadura e a superficie do
betdo. Este é calculado segundo a clausula 4.4.1.1 do EC2, assim chega-se ao recobrimento indicado na
tabela 5.1.

Tabela 5.1 - Valor do recobrimento de armaduras

Classe de Classe de o Ac c
exposi¢do | resisténcia min dev nom
XC2 C25/30 25 10 35
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5.1.2 Distancia entre vardes
Segundo o disposto na clausula 8.2 do EC2, a distancia entre vardes deve permitir uma betonagem e uma
compactagéo do beto satisfatorias e assegurar boas condi¢des de aderéncia. Apos realizados os calculos

dmin toma o valor de 25 mm.

5.1.3 Diametro minimo de dobragem de varées
O didmetro minimo de dobragem de um vardo deve ser tal que néo provoque o aparecimento de fendas no

varao (NP EN 1992). Os didmetros minimos de dobragem s&o apresentados na tabela 5.2.

Tabela 5.2 - Diédmetros minimos de dobragem de varbes

@ (mm) Dm,min (MmM)
8 32
10 40
12 48
16 64
20 140
25 175

Onde:
- @ é o diametro do varéo;

- @mmin representa o didmetro minimo de dobragem dos vardes.

5.1.4 Comprimento de amarragao
O comprimento de amarragéo deve ter em consideracéo o tipo de ago utilizado e as suas propriedades de
aderéncia. Admitindo que os vardes estdo sempre comprimidos, caso mais desfavoravel, obtém-se os

comprimentos de amarragéo de calculo presentes na tabela 5.3.

Tabela 5.3 - Comprimentos de amarragéo de calculo

@ (mm) o o2 o3 o4 s Iorgd (MM) | lodmin (MM) | log (MM) | lbd,adotado (M)
8 423 254 296 0,3
10 529 317 370 0,4
12 635 381 445 0,45
1,0 1,0 1,0 0,7 1,0
16 847 508 593 0,6
20 1058 635 741 0,75
25 1323 794 926 0,95
Em que:

- a1 € o coeficiente que tem em consideragéo o efeito da forma dos vardes admitindo um recobrimento adequado;

- 02 € o coeficiente que tem em consideracao o efeito de recobrimento minimo do betéo;
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- 03 € o coeficiente que tem em consideracao o efeito de cintagem das armaduras transversais;

- 04 € 0 coeficiente que tem em consideragao a influéncia de vardes transversais soldados;

- a5 é o coeficiente que tem em consideragdo o efeito de presséo ortogonal ao plano de fendimento ao longo do
comprimento de amarrag&o de calculo;

- lorqa representa o comprimento de amarragéo de referéncia;

- lba € 0 comprimento de amarrag&o.

5.1.5 Comprimento de emenda de armaduras
O comprimento de emenda de armaduras serve para assegurar a transmisséo de esforcos entre vardes,

tendo sido obtidos os comprimentos de armadura presentes na tabela 5.4.

Tabela 5.4 - Comprimentos de emendas admitidos

@ (mm) a o2 a3 s 06 lorqd (MM) | lomin(mm) | lo (mm) | loadmitido (M)
8 423 200 635 0,65
10 529 238 794 0,80
12 635 286 953 1,00
16 10 10 10 10 1o 847 381 1271 1,30
20 1058 476 1587 1,60
25 1323 595 1985 2,00
Em que:

- lo & o comprimento de sobreposigao;

- 0 € dado pela raiz quadrada entre da relagdo entre p1 e 25 mas nao superior a 1,5 nem inferior a 1,0.

5.2 Lajes

O edificio apresenta uma solugdo estrutural com laje vigada macica, estas transmitem os esforgos as vigas
que por sua vez 0s vao conduzir aos pilares e finalmente as fundagdes. Estas lajes sdo armadas em duas
diregdes e de acordo com os esforgos obtidos a partir do modelo. No entanto, o EC2 imp&e algumas

restricdes que s&o enumeradas em seguida, tais como as armaduras minimas e maximas, respetivamente:

Ao :0,26-f"ﬂ-bt-d (5.1)
) fyk
Ao =0,04-A (5.2)

Em que:

- fm € 0 valor médio da tens&o de rotura do bet&o a tragéo simples;

- bt representa a largura média da zona tracionada. Em lajes considera-se este valor 1 pois as armaduras séo
representadas por metro;

- d é a altura util;
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- Ac é a érea de betéo.
A partir das equacgdes 5.1 e 5.2 chega-se aos valores representados na tabela 5.5.

Tabela 5.5 - Armaduras minimas e maximas admitidas em lajes

fetm bt d e fyk Ac As,min As,max
(Mpa) | (m) | (m) | (m) | (Mpa) | (m?) | (cm%m) | (cm?m)

2,6 1 0,15 | 0,18 400 0,18 2,535 72

O EC2 apresenta outros requisitos como o espagamento maximo entre vardes, Smaxsiabs. A partir da clausula
9.3.1.1 (3) tem-se 0s seguintes valores:
e Para armaduras principais:

S =3-h<400mm (5.3)

max,slabs
e Para armaduras de distribuig&o:

s =3,5-h<450mm (5.4)

max,slabs
Em zonas com cargas concentradas ou nas zonas de momento maximo, estes espagamentos maximos
passam a ser:

o Para armaduras principais:

s =2.h<250mm (5.9)

max,slabs
e Para armaduras de distribuicao:

s =3-h<400mm (5.6)

max slabs
Estas expressdes conduzem a um espagamento maximo de 250 mm. A malha escolhida foi @10//0,20 com
reforcos onde necessario. Assim, o espagamento maximo utilizado é de 200 mm cumprindo-se assim 0s
requisitos do EC2.

Ao modelar estes elementos estruturais foi-lhes retirada a rigidez a tor¢éo, aumentando assim os esforgos
a flexdo (Anexo 5). Como referido anteriormente utilizou-se uma malha de @10//0,20 na face superior e
inferior da laje, nos locais onde a armadura ndo garante a seguranga ao estado limite Ultimo de flexao (face
superior) utilizou-se reforgos de @8//0,20. Assim tem-se as seguintes armaduras de laje, presentes na
tabela 5.6.

Tabela 5.6 - Armaduras de laje

Face superior na zona de reforgo: | & 10 // 0,20 + @8 // 0,20 => 6,44 cm?m
Face superior: | @ 10 // 0,20 => 3,93 ¢m?m
Face inferior: | @ 10 // 0,20 = 3,93 cm2/m
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5.3 Escadas

Neste projeto optou-se por dimensionar as escadas sem recurso ao calculo automatico pois o calculo
manual é bastante simples (Gorgulho, 2007). Fez-se o calculo duas vezes, a primeira fez-se com as cargas
todas em conjunto de forma a descobrir a armadura a utilizar, ja a segunda fez-se com as cargas
permanentes em separado das sobrecargas de forma a descobrir a contribui¢do de cada uma de forma a
colocar essas cargas no modelo do edificio no ETABS.

Primeiramente define-se 0 modelo de funcionamento das escadas, efetuando o seu pré-dimensionamento

e contabilizando as a¢des a que este esta sujeito. Na figura 5.1 apresenta-se 0 esquema de funcionamento

adotado.
3.65
1
1.125
} 2
1.25
J =
L1 N 25LW ‘441 J 25J
a) b)

Figura 5.1 - Escadas; a) em planta; b) modelo de funcionamento

Definido 0 modelo de funcionamento das escadas, passa-se ao seu pré-dimensionamento, com base no

apresentado na figura 5.2.

Figura 5.2 - Modelos das escadas; a) primeira fase; b) segunda fase

Na equag&o 5.7 apresenta-se a expressao utilizada para o pré-dimensionamento:

L
kx =

yk

d>
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A partir desta expressao as seguintes alturas Uteis:

d= 2’5280 =010 ; d= 2'3220 =0,10
20x—— 20x-—
400 400

Considerou-se que a altura da laje de escada é de 0,15 m. Seguidamente calculam-se as agdes, para aferir

0 peso proprio da laje é necessario calcular o &ngulo de inclinagdo desta no lango inclinado, a, assim vem

que:
a=tan” o =34°
0,25

Na tabela 5.7 apresentam-se as cargas nas escadas.

Tabela 5.7 - Cargas nas escadas

Acoes Patins (kN/m2) | Lancos (kN/m?)
Peso proprio da laje 3,75 4,52
Peso proprio revestimento 1,5 15
Peso préprio dos degraus - 2,125
Total cargas permanentes 5,25 8,145
Sobrecarga 3 3
Total 13,09 15,50

Seguidamente faz-se o célculo da armadura minima de acordo com a equagéo 5.1:

Asvmin=0,26><b><d><ff°ﬂ=0,26><1><0,12><%=2,03cm2/m

yk

(5.9)

(5.10)

Depois da armadura minima calculada e das cargas definidas, segue-se o dimensionamento das escadas

através do célculo dos momentos méximos. Na figura 5.3 apresenta-se modelo de calculo dos langos de

escada.

15,50 kN/m?

10,85
kN/m

10,85
kN/m

Figura 5.3 - Dimensionamento dos langos de escada
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A partir do modelo anterior obtém-se que 0 momento méximo é igual a:

0,77

M =10,85x1,263-15,5x 5 =9,90kNm (5.11)

sd,max

Seguidamente, calcula-se a area de armadura necessaria e posteriormente escolher uma armadura
adequada, assim sendo tem-se: u=0,041; w=0,042; As=2,4 cm?/m. A partir desta area foi escolhida uma
armadura de ©8//0.15.

A partir das reagdes do sistema anterior, que se podem observar na figura 5.3, é possivel definir o modelo
seguinte pois faltava definir a carga a aplicar no patim que é: 13,09+10,85/1,125=22,73 kN/m2. Assim tem-

se, na figura 5.4, 0 modelo para o dimensionamento dos patins da escada.

15,50 kN/m?
22,73 kN/m?
20,33
T kN/m
24 61
kN/m

Figura 5.4 — Dimensionamento dos patins da escada

O processo € igual ao anterior, assim sendo tem-se, 0 momento maximo igual a:
1,087

M =24,61x1,08-22,73 =13,32kNm (5.12)

sd,max

Repetiu-se 0 mesmo processo para chegar a armadura, tendo-se obtido: p=0,055; w=0,057;
As=3,28 cm?/m. Face a esta area de armadura optou-se por uma armadura de @8//0.15 para os patins da
escada. Como foi referido anteriormente voltou-se a repetir o célculo das escadas com as cargas
permanentes em separado das sobrecargas, de forma a colocar no ETABS as cargas nas escadas. Na

figura 5.5 mostram-se os valores das cargas e os locais onde foram introduzidas.

CP= 11,54 kN/m CP= 11,54 kN/m
SC= 5,17 KN/m SC= 5,17 kN/m
1
2
CP= 10,25 kN/m CP= 10,25 kN/m
SC= 4,06 kN/m SC= 4,06 kN/m
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Figura 5.5 - Cargas adicionadas no ETABS devido a presenca das escadas

54 Vigas
O dimensionamento das vigas é apresentado no Anexo 7. A titulo exemplificativo, apresenta-se o

dimensionamento de uma viga do rés-do-chdo composta por 3 tramos, a estes tramos da-se o nome de
vigas 9,10,11.

5.4.1 Largura efetiva do banzo

Conhecidas as armaduras da laje & necessario definir a largura efetiva do banzo, bes, ou seja, a largura da
laje que contribui para a resisténcia da viga. As vigas 9 e 11 correspondem a tramos com liga¢éo a pilares
exteriores e interiores com existéncia de vigas transversais, portanto tém-se as larguras efetivas de banzo

apresentadas na figura 5.6.

- 0.36 0.36 — — 0.72 T 0.72 ——

a) b)

Figura 5.6 — Larguras efetivas do banzo; a) Ligagao a pilares exteriores; b) Ligagéo a pilares interiores.

5.4.2 Momentos resistentes nas vigas
Os momentos resistentes nas vigas s&o calculados a partir da seguinte expresséo:
Meo; =Asifs-2, (5.13)

Assim, apresentam-se na tabela 5.8 os momentos resistentes séo obtidos.

Tabela 5.8 - Calculo das contribuicbes da armadura da laje para momentos resistentes da lviga

1 0,72 72,7
V1

3 1,44 145,3

1 1,44 145,3
V2

3 1,44 145,3

1 1,44 145,3
V3

3 0,72 72,7

Em que:

- Seccéo 1, 3 sdo as secgdes junto aos apoios.

46



CAPITULO 5 - DIMENSIONAMENTO

5.4.3 Armadura longitudinal
Tem que ser respeitada a armadura minima e maxima que sdo dadas a partir das equagdes 5.1 e 5.2, ja
mencionadas anteriormente. E necessario também respeitar as seguintes condi¢des de ductilidade local
definidas no EC8:
e Na zona comprimida da viga deve ser colocada uma armadura de secgdo néo inferior a 50% da
seccdo da armadura na zona tracionada, isto é: As> 0,5As

o Ataxa de armadura na zona tracionada ndo deve exceder o seguinte valor:

. 0,0018 f,
Prax =P T T (5.14)
W, €gd fyd
Em que:
- p' representa a taxa de armadura da zona comprimida;
- £sy4 € a extensdo de cedéncia do ago.
Segundo a clausula 5.2.3.4 (3) o fator de ductilidade em curvatura, |y, € dado por:
o ST 2T;ip,=2-¢,-1 (5.15)
o SeT<Toip,=1+2:(q-1)-Te/T, (5.16)

Uma vez que T1=0,985 e T.=0,6 usa-se a equacao 5.15. Depois de calculada a contribui¢do de armadura
de laje para os momentos resistentes da viga retira-se do ETABS a &rea de armadura longitudinal

necessaria para resistir aos esforcos e escolhe-se uma armadura como se mostra na tabela 5.9.

Tabela 5.9 - Armadura longitudinal adotada

Viga Secgio ASECFR(Bcsm ) ASE".I?;(B? ) Armaduras
1 447 3020
5,46 3020
9 ) 4,47 3020
6,94 3020
7,91 3020
3 447 3020
1 8,52 3020
447 4220
10 ) 447 3020
447 4320
3 6,88 3020
447 4220
1 7,89 3020
447 3020
1 ) 447 3020
6,91 3320
3 4,47 3320
543 3@20
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Apods escolhida a armadura é necessario verificar as clausulas de ductilidade local. Como as armaduras
escolhidas nao verificam ambas as clausulas de ductilidade, é necessario proceder & alteracdo de
armaduras para que se verifiquem ambas as clausulas. Assim, foram escolhidas as armaduras presentes
na tabela 5.10.

Tabela 5.10 - Armaduras escolhidas

Viga Seccao As Armaduras | As,viga (6m?) | Asjaje (cm?) | As (cm?) | 0,5 As (cm?)
1 Ast 3020 9,42 5,66 15,08 7,54
As2 3020 9,42 9,42
? Ast 3020 9,42 11,32 20,74 10,37
] As2 4020 12,56 9,42
Ast 3020 9,42 11,32 20,74 10,37
10 1 As2 4020 12,56 12,56
Ast 3020 9,42 11,32 20,74 10,37
3 As2 4020 12,56 12,56
Ast 3020 9,42 11,32 20,74 10,37
1 As2 4020 12,56 9,42
B Ast 3020 9,42 5,66 15,08 7,54
3 As2 3020 9,42 9,42
Em que:

- As1 e As2 s&o as armaduras superiores e inferiores, respetivamente.

Depois de escolhidas armaduras coerentes ao longo da viga verificam-se entéo as clausulas de ductilidade

local como se apresenta nas tabelas 5.11 e 5.12.
Tabela 5.11 - Verificagdo da ductilidade local

Viga As comp (cm?) 50% As trac (cm?)
9 9,42 > 7,54
12,56 2 10,37
10 12,56 2 10,37
12,56 > 10,37
" 12,56 > 10,37
9,42 2 7,54

Tabela 5.12 - Verificagdo da ductilidade local

Viga Secgéo Prmix P
9 1 0,0136 2 0,0101
3 0,0157 > 0,0139
1 0,0157 2 0,0139
10 3 0,0157 > 0,0139
1" 1 0,0157 2 0,0139
3 0,0136 2 0,0101
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Em relacdo a amarragbes e emendas, o EC8 define algumas regras que limitam o didmetro dos vardes
longitudinais das vigas que atravessam os nos viga-pilar de modo a impedir uma rotura de aderéncia.
Assim, devem ser tidas em conta as seguintes relagoes:
o Nos viga-pilar interiores:
dy <7,5-fdm. 1+0,8-v,

bl
—=s , (5.17)
hc YRd'fyd 1+0’75’kD'p/pmax
o Nos viga-pilar exteriores:
di3%-(1+0,8-vd) (5.18)
c YRd ’ yd

Em que:

- doL é 0 didmetro dos vardes da armadura longitudinal;

- he é a largura do pilar na diregao paralela aos vardes;

- ko é o coeficiente fungdo da classe de ductilidade (2/3 para a classe DCM);

- Yrd representa o coeficiente de incerteza do modelo relativo ao valor de célculo das resisténcias (1,0 para a classe
DCM);

- vq € 0 esforgo normal reduzido.

Se nao for possivel satisfazer os requisitos anteriores, o EC8 admite a utilizagdo de uma das disposigdes

construtivas apresentadas na figura 5.7 (como disposto no art® 5.6.2.2 (3)).

h h

--_h‘ __N V‘
o—bssa e [Tl 0 Flae—

S SO N R

=104,

Sy

LN, —
a) b)

[g]
—r

Figura 5.7 - Disposi¢bes complementares para a amarragdo nos nos viga-pilar
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5.4.4 Armadura transversal

Na clausula 9.2.2 do EC2 é imposto um limite minimo de armadura transversal dado por:

0,08-/f
pw,min = f \/; (519)

vk

Sendo que a taxa de armadura transversal é dada por:

ou A (5.20)

N s-b,, -sena
Em que:
- Asw representa a area das armaduras de esforgo transverso existente no comprimento s;
- bw € a largura da alma do elemento;
- 0 € 0 angulo formado pelas armaduras de esforgo transverso e o eixo longitudinal (90°);

- s & 0 espacamento longitudinal das armaduras de esforco transverso.

Em relagdo aos limites de espagamento para as armaduras transversais, o EC2 define o espagamento
longitudinal méximo entre armaduras de esforgo transverso (equagéo 5.21) e 0 espagamento transversal
méximo entre os ramos de estribos (equagéo 5.22):

=0,75d(1+cot o) (5.21)

SI,max

=0,75d <600mm (5.22)

St,max
O ECS8, por sua vez, apresenta restricdes para as zonas criticas de vigas sismicas primarias, séo elas:
o O didmetro dyw das armaduras de confinamento deve ser igual ou superior a 6 mm;

o O espagamento, s, das armaduras de confinamento ndo devera ser superior a:

s=min{h, /4;24-d,,;225;8-d, | (5.23)

bw !

Onde:
- dbL € 0 didmetro minimo dos vardes da armadura longitudinal (em mm);

- hw representa a altura da viga (em mm).

Assim sendo, na equagéo 5.24 apresenta-se 0 espagcamento minimo a utilizar:

s =min{500/4; 24-10;225;8-16} = 125mm (5.24)

Em relagéo a extenséo da zona critica na cl.5.4.3.1.2 (1)P do EC8 diz que essa extens&o deve ser igual a

altura da viga, ou seja, nas vigas presentes no edificio a extenséo da zona critica é de 0,5 m.

Para dimensionar as vigas é aplicado o conceito de calculo pela capacidade real presente na clausula
5.4.2.2 do EC8, de forma a calcular os esfor¢os de calculo para verificagdo do esforco transverso. Nesse
mesmo artigo consta que nas vigas sismicas primarias os valores de calculo dos esforgos transversos

devem ser obtidos com base no equilibrio da viga sob a agao de:
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o Acarga transversal que atua na viga na situagdo de projeto sismica;
o Os momentos plasticos nas extremidades, associados a formag&o de rétulas plasticas para os dois
sentidos da acdo sismica (positivo e negativo).

Assim sendo, o esforco transverso de célculo na viga é obtido através da seguinte expresséo:

M. . +M + |
v, = Rb,2| Rb’1i(g ‘VZZQ) d (5.25)

cl

Onde:
- Mro, representa 0 momento resistente na extremidade i da viga;
- g+yoq € o carregamento para a combinagdo quase-permanente de agdes;

- | & o comprimento livre da viga.

Na tabela 5.13 pode-se observar como se procede ao calculo dos momentos resistentes nas

extremidades dos trogos da viga em analise.

Tabela 5.13 — Célculo dos momentos resistentes na extremidade da viga

Viga | Secgdo | Astaje'fyarz1(KN.m) | Aszjajerfya-zz (KN.m) | Asvigafya-z1 (kN.m) i MRgub,i
1 39,9 32,8 132,8 = 1- 2054

9 0,0 0,0 132,8 = 1+ 132,8
3 79,8 65,6 132,8 = 2- 278,1

0,0 0,0 132,8 = 2+ 132,8

1 79,8 65,6 132,8 = 1- 278,1

0,0 0,0 177,0 = 1+ 177,0

10 3 79,8 65,6 132,8 = 2- 278,1
0,0 0,0 177,0 = 2+ 177,0

1 79,8 65,6 132,8 = 1- 278,1

1 0,0 0,0 132,8 = 1+ 132,8
3 39,9 32,8 132,8 = 2- 205,4

0,0 0,0 132,8 = 2+ 132,8

Depois de calculados os momentos nas extremidades das vigas séo necessarios os valores devido ao
carregamento uniforme, que podem ser retirados do programa de célculo automatico, apresentados na

tabela 5.14.

Tabela 5.14 — Valores do esforgo transverso de calculo para a combinagéo quase-permanente

Viga Seccao Vg+w2q1 (kN) Vg+w2q2 (kN)
9 f13 = -58,4
10 ;]3 o -29,3
I (13 ! -41,9
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Tendo o comprimento livre dos trogos da viga em analise, lovs.11=5,65 € lav10=3,10 pode-se calcular o
esforgo transverso de calculo méximo em cada seccéo de cada viga. Assim, na tabela 5.15 apresentam-se

os valores resultantes desse calculo.

Tabela 5.15 — Célculo do esforgo transverso de calculo

Viga Secgao Vg+w2q,1 (kN) (Mgo,1 + Mgo,2*)/lciva (1) Vied (kN) | V2ed (kN)
1 1 419 59,8 101,7 114,6
3 -58,4 72,7 14 14,3
) 1 30,4 147,1 177,5 177,5
3 -29,3 147,1 117,8 177,8
3 1 51,7 72,7 130,4 117,5
3 419 59,8 30,8 17,9

A partir da tabela anterior chega-se aos valores apresentados na tabela 5.16.

Tabela 5.16 — Esforgo transverso de célculo maximo

Viga Ved
9 114,6
10 177,5
11 1304

Para os outros tramos de vigas, os valores de esforco de transverso de célculo foram retirados do programa
de célculo automatico. Como o programa néo contabiliza a larguras efetivas da laje para o célculo das
armaduras resistentes nas vigas, estas foram introduzidas manualmente, s6 depois é que o ETABS faz o

calculo do esforgo transverso maximo, assim o programa deu os resultados apresentados na Tabela 5.17.

Tabela 5.17 - Esforgo transverso de célculo maximo obtido pelo ETABS

Viga Ved
9 118,2
10 162,6
11 117,6

Como se pode verificar a partir da comparagéo das tabelas 5.16 e 5.17, as diferencas entre os esforgos
transversos de célculo méximos retirados do ETABS ou calculados manualmente s&o pequenas.

Finalmente chega-se aos valores finais de armaduras, que se apresentam na tabela 5.18.

Tabela 5.18 — Armaduras transversais nas vigas junto aos apoios

9 Asw/s 8,130 = 2R @8//0,10 10,06 | cm2m
10 Asw/s 12,591 = 2R 28//0,075 13,40 | cm?m
11 Asw/s 9,251 = 2R @8//0,10 10,06 | cm2m
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5.5 Pilares

Seguidamente mostra-se o dimensionamento do pilar 5 do rés-do-chdo como exemplo. O dimensionamento

dos restantes pilares consta no Anexo 8.

5.5.1 Armadura longitudinal
Segundo o EC8, em estruturas porticadas, todos os nos das vigas com pilares sismicos primarios devem

satisfazer a seguinte condi¢éo (clausula 4.4.2.3(4)):

2 Mg, 213 M, (5.26)
Onde:

- > Mrc representa a soma dos valores de calculo dos momentos resistentes dos pilares ligados ao né.

- > Mro representa a soma dos valores de calculo dos momentos resistentes das vigas ligadas ao no.

Ou seja, esta condicéo, conhecida como pilar forte - viga fraca, tem por objetivo obrigar a que se formem
rétulas nas vigas e nao nos pilares, por forma a reduzir o risco da chamada rotura de piso flexivel. De referir
que esta condigdo so6 se aplica a estruturas porticadas ou equivalentes a pérticos e que néo se aplica no
ultimo piso pois n&o existe inconveniente que a rétula se forme no pilar.

Nesta fase inicial do dimensionamento do pilar ha necessidade de calcular os momentos resistentes das
vigas que estdo na envolvente dos pilares. Considere-se entdo a localizagdo do pilar 5 do rés-do-chdo

(Figura 5.8) para calcular os momentos resistentes das vigas.

Figura 5.8 - Localizagéo do pilar P5
Assim, consultando os momentos das vigas 4, 15 e 19 e fazendo a majoragéo por 30% chega-se aos
seguintes momentos:

> My, >1,3%(92,99+157,66) = 325,85

(5.27)
> M., >1,3x161,18 = 209,53
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Os esforcos de dimensionamento do pilar serdo obtidos a partir do somatério dos valores dos momentos
resistentes das vigas. Para tal, recorre-se a uma distribuicdo que corresponde a 55% do momento ser

atribuido ao pilar inferior e os restantes 45% ao pilar superior, assim chega-se aos valores da tabela 5.19.

Tabela 5.19 - Valores dos momentos resistentes do pilar 5 em cada dire¢éo reajustados a 55%

N6 do pilar 5
MRc,x 179,22
MRc,y 115,2

Aclausula 5.4.3.2.2 (1) (NP EN 1998-1) define que a taxa de armadura longitudinal (p) néo deve ser inferior
a 0,01 nem superior a 0,04. Assim pode-se calcular a armadura minima e maxima (equagéo 5.28) para o
pilar 5:

A, o = Agps P, = (25%40)%0,01=10cm’/m

(5.28)
As,max = AC,P5 X p.= (25 X 40) X 0,04 =40 CI'T]2 /m

O dimensionamento da armadura é realizado em flexdo composta uniaxial para 6 momento condicionante.
Para o célculo da armadura dos pilares é necesséario proceder ao calculo de alguns parametros
adimensionais como o valor reduzido da forga axial, v, e o valor reduzido do momento fletor, p. Estes sdo

definidos pelas seguintes expressdes:

Nd
VA
¢ o (5.29)
— Md
S
Tendo estes pardmetros é possivel descobrir a &rea através da seguinte expressao:
o-A_-f
A = f° o (5.30)

yd
Nesta expressao aparece um parametro, w, que pode ser determinado através de diagramas de interagéo
N-M. Seguidamente apresenta-se o calculo de todos os pardmetros para o pilar 5, equacdo 5.31 para a

direcdo X e equacao 5.32 para a dire¢do Y:

) 466,33 0275
(0,4-0,25)-16,7x10°
( )-16,7x (5.31)
) 179,22 0269
M= 0.25.042.16.7x10°
Y704 022;31327 o7 02T
L * b * 1 ><
115,20 (5:32)
_ ! 0277
N =0.4.0252 16 7x10°
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A partir dos parametros determinados é possivel determinar o wy e 0 wy, obtendo-se a w,=0,39 e a w,=0,52.

Assim sendo a armadura necessaria é:

A, = 0.39-(25-40)-16.7 _ 45 65 2 /m
0,52 22420 16,7 (533)
A, == :(25-40)-16, =20,12cm?/m
Y 348

Na tabela 5.20 apresentam-se entdo 0os momentos resistentes finais (que se calculam fazendo o percurso

contrario, aquele que foi feito para descobrir as armaduras).

Tabela 5.20 — Célculo dos momentos resistentes finais em ambas as dire¢bes

Pilar | Diregdo | As As face Vardes | Asadot Mrc
5 X 18,68 934 | > | 3020 942 | = 180
5 Y 20,12 | 10,06 | = | 4020 | 1256 | = 125

5.5.2 Verificagdo a flexao biaxial

A verificagdo da seguranca a flexdo desviada é determinada através da aplicagéo da expressdo presente
na equacado 5.34 (NP EN 1992):

M a M a 1 1
e Mo | 0 1] (9] o 53
MRd,x MRd,y 180 125
Onde:

- Meq,wy representa o momento de calculo em relagéo ao eixo considerado;

- Mra,xy representa o momento resistente na diregé@o considerada;

- a representa o expoente, o qual toma o valor da unidade.

Como a equagao verifica considera-se satisfeita a verificagao a flexdo biaxial.

5.5.3 Armaduras transversais
O esforgo transverso atuante € calculado por equilibrio considerando os momentos resistentes maximos
(associados ao maximo esforgo axial) nas extremidades relativos a formagao de rétulas plasticas.

O dimensionamento por capacidade real (Capacity design) é dado pela seguinte expresséo:

2 M
(MRc1 +MRcz)‘ =
‘ ’ M
z Rc (535)

Ves = Yra |

cl

Em que:

- Yrd representa o fator que contabiliza a possibilidade de sobre resisténcia por endurecimento do ago e o
confinamento do betdo da zona de compressao da secgdo. No caso de estruturas da classe DCM este parametro

toma o valor de 1,1;
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- > Mro/Y Mrc representa o coeficiente de redugéo;

- o representa o comprimento livre do pilar.

O comprimento livre do pilar 5 (la) € de 2,65 metros. Seguidamente, na tabela 5.21, calculam-se os

momentos resistentes que vao entrar para o calculo do coeficiente de reducao.

Tabela 5.21 - Momentos resistentes em ambas as direges

Diregédo Pilar Vardes | As(cm?)
X P5 3020 9,42 >
Y P5 4020 12,56 >

Assim, os coeficientes de redugao apresentam-se na tabela 5.22.

Mgc (kNm)

120,00

83,34

Tabela 5.22 - Coeficientes de redugao do pilar P5 em ambas as diregbes

Direcao Pilar | ¥Mgo (kNm) | ¥:Mgc (KNm) | > Mro/> Mrc (kNm)
X P5 250,7 240,00 1,00
Y P5 161,2 166,67 0,97

Finalmente, o esforgo transverso atuante é apresentado na Tabela 5.23.

Tabela 5.23 — Célculo do esforgo transverso atuante

Diregdo | Pilar YRd Mgc,1 (kKNm) | Mgc2 (kNm) | > Mro/d Mrc (kNm) let (m) VEq (kN)
X P5 11 120,00 120,00 1,00 2,65 99,6
Y P5 11 83,34 83,34 0,97 2,65 68,0

Na tabela 5.24 apresenta-se os pardmetros de calculo de forma a chegar a area de armaduras transversais.

Tabela 5.24 - Areas de armaduras transversais para o pilar P5

Pilar | Diregao VEd (kN) z(m) 6(°) cotg (6) | fya (kN)
o5 X 99,6 0,315 45 1 348 = | (As/six | 9,088
Y 68,0 0,18 45 1 348 = | (As/s)y | 10,863

Para as areas de armaduras transversais calculadas, indicadas na tabela anterior, escolhem-se as

armaduras apresentadas na tabela 5.25.

Tabela 5.25 - Vardes a utilizar na zona critica e respetivas areas

Pilar Direcdo | 2Ramos | 4 Ramos | Vardes Area (cm2/m-)
o X 4,544 2,272 @8//0,075 6,70
Y 5,431 2,716 @8//0,075 6,70

A extensao da zona critica dos pilares pode ser calculada pela expresséo da clausula 5.4.3.2.2 (4) do EC8:

Em que:

ly = max{hc ;Ii';0,45}
6

(5.36)
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hc é a maior dimens&o da secgéo transversal do pilar (m);

lc| € o comprimento livre do pilar (m).

Assim, chega-se ao valor do comprimento da zona critica (l¢;) de 0,45 m:
I, = max{0,4;2’—:5 ;0,45} =0,45 (5.37)

Nas zonas criticas também é necessario garantir um espagamento maximo das cintas na diregéo

longitudinal (zona inferior e superior adjacente aos nos), sendo limitado a:
s=min{b,/2;175;8-d, | (5.38)

Onde:
bo é a dimensdo minima (em milimetros) do nucleo de betéo (em relagéo as cintas);

doL € 0 didmetro minimo dos vardes longitudinais.

Na equagéo 5.39 faz-se o célculo do espagamento méximo das cintas:
s =min{170/2;175;8-20} =85mm (5.39)

Assim sendo, o afastamento maximo das cintas na dire¢do longitudinal é de 85 milimetros, tendo-se

adotado um espagamento de 75 mm.

5.5.4 Verificagdo da ductilidade local
A verificagdo da ductilidade local em pilares pode ser garantida tendo em conta a condigao definida na
clausula 5.4.3.2.1(8) do EC8, dada por:

, -s—C— 0,035 (5.40)

[o]

0@, 2301, -y g,

Onde:

- Wwd representa a taxa mecanica volumétrica de cintas nas zonas criticas,

- vgrepresenta o esfor¢o normal reduzido de calculo,

- Hg representa o coeficiente de ductilidade em curvatura,

- esydrepresenta o valor de célculo da extens&o de cedéncia a tragéo do aco,
- be representa a largura bruta da secgéo transversal,

- bo representa a largura do nucleo confinado,

- a representa o coeficiente de eficacia do confinamento.

O coeficiente de eficacia pode ser calculado segundo a expressao:
a=a, o, (5.41)

A pormenorizag&o do pilar P5 conduz as distancias entre vardes apresentadas na figura 5.9.
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—+#— 025 —F

0.097 0.32 0.4

0.142

Figura 5.9 — Dimensées do pilar P5

Sendo que para as secgdes retangulares temos as seguintes férmulas:

2
a,=1-) b (5.42)

a, = [1-%}[1-%} (5.43)

- bi representa a distancia entre vardes consecutivos abragados;

Em que:

- ho representa a altura do nucleo confinado;
- s é 0 afastamento longitudinal das cintas;

- n representa o nimero total de vardes longitudinais abragados lateralmente por cintas ou por ganchos.

Tendo todos os elementos necessarios, pode calcular-se o coeficiente de eficacia do pilar 5, 0 qual se

apresenta na Tabela 5.26.

Tabela 5.26 — Calculo do coeficiente de eficacia (a)

Distancia entre varoes

Pilar bin (m) biv (m) bo(m) | ho(m) s (m) Qn s a
P5 0,142 0,097 0,170 0,320 0,050 0,702 | 0,786 0,552

0O esforgo normal reduzido de célculo no pilar é calculado na tabela 5.27.

Tabela 5.27 - Célculo do esfor¢o normal reduzido (va)

Pilar | Ned (kN) h (m) b (m) fea (kN/m2) Vd
P5 713,61 04 0,25 16700 0,427

IN

0,65

Segundo 0 EC8 o esforgo normal reduzido ndo poderia ser superior a 0,65 (condigao utilizada para o pré-

dimensionamento dos pilares), o que se verifica.
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A taxa volumétrica nas cintas é dada pela seguinte expresséo:

volume de cintas fyd

= - — 5.44
" volume do niicleo de betdo f, (544)
Na tabela 5.28 apresentam-se todos os elementos necessarios ao seu calculo.
Tabela 5.28 - Medidas para o calculo do wwy
Vcintas (m3) Vnucleo betéo (m?3)
Pilar Vardes | As(cm?) | lamadura (M) | bo (m) ho (m) s (m) fca (Mpa) | fya (Mpa)
P5 a8 0,50 1,459 0,17 0,32 0,050 16,7 348
Estes elementos d&o origem a seguinte taxa volumétrica (utilizando a equagéo 5.44):
4

= |var6es'Avaré0 fy_d — 1’459 i O’SX 10 . 348 0,559 (545)

u)wd =
boh,s f, 017-0,32-0,050 16,7

Finalmente, pode fazer-se a verificacdo da equacéo 5.40, concluindo-se que as condi¢des de ductilidade
local séo garantidas:
0,552-0,559 > 30-6,8-0,427-0,001739-0,25/0,17 — 0,035 < 0,309 > 0,223 (5.46)

O programa de célculo automatico apenas permite a verificagdo da condigdo 5.27. Desta forma, para
otimizar o dimensionamento dos pilares recorre-se ao ETABS, para tal € necessario fornecer ao programa
a pormenorizagao das secgdes de betdo armado. Com base nestes dados, o programa calcula e compara
0s momentos resistentes entre os pilares e as vigas, fornecendo uma escala de valores (representada
através de cores). Se o pilar estiver assinalado a vermelho n&o apresenta a resisténcia suficiente para
cumprir a condigéo 5.27, ou seja, a soma dos momentos resistentes dos pilares é inferior a 1.3 vezes a das
vigas concorrentes nesse no. Se o pilar estiver assinalada a amarelo, entdo verifica-se a condigéo viga
fraca - pilar forte. A cor verde corresponde a verificagdo da condicdo com alguma folga. Desta forma,
iterativamente, o programa possibilita a otimizagdo no dimensionamento dos pilares. Na figura seguinte
apresenta-se o pilar 5 (& esquerda) e 6 num dos al¢ados do edificio como exemplo:

Storys

(3142)

Storys

(3142)

Story4

(3142)

Story3

(3142)

Story2

(3142)

Story1

@z, @) (3142) (3142) (3142) (3142)
3142)
B

Base
X

Figura 5.10 - Pilares com escala de cores no ETABS

59



CAPITULO 5 - DIMENSIONAMENTO

Depois de verificada a condi¢éo 5.27 em todos os pilares, como se pode observar na figura 5.10, verifica-
se alguma folga que podia representar uma diminui¢do da armadura longitudinal nos trogos superiores dos
pilares. No entanto, tendo por simplificagdo a execugéo da obra, optou-se por manter a mesma armadura
longitudinal ao longo de todo o pilar.

Verificada a condicdo da sobreresisténcia dos pilares relativamente as vigas, pode retirar-se o esforgo
transverso de calculo do programa para dimensionar as armaduras transversais e proceder a verificagao

do confinamento tal como no pilar exemplo.

5.6 Paredes

Séo considerados parede, todos os elementos estruturais que suportam outros elementos, de sec¢do
transversal alongada e com uma relagdo comprimento/espessura superior a 4.

O edificio em estudo comporta 5 paredes localizadas no centro do edificio que formam a caixa de escadas,
como se pode observar na figura 3.2. Estas paredes tém uma altura de 16,9 metros. No dimensionamento
destes elementos foi utilizado o método, recomendado pelo EC8, dos pilares ficticios. Na Tabela 5.29

apresentam-se as dimensdes das paredes.

Tabela 5.29 — Dimensoes das paredes do edificio

Paredes bw (m) lw (m)
1 0,20 1,20
2 0,20 1,20
3 0,20 2,90
4 0,20 2,90
5 0,20 4,05

5.6.1 Disposigoes construtivas

Na clausula 5.4.1.2.3 do EC8 a espessura da alma, bwo, deve satisfazer a seguinte condicéo:
b, >max{0,15;h, /20} =0,15 (5.47)

Em que hs € a altura livre do piso em metros.

Realizada esta verificagdo, o EC8 na clausula 5.4.3.4.2 (10) recomenda que estes elementos devem ter

uma espessura nao inferior a 200 mm, o que se verifica, e que devem cumprir 0 seguinte requisito:
sel, <max{2-b,;0,2-1,},b, >h, /15

(5.48)
sel, >max{2-b,;0,2-1,},b, >h /10

Em que Ic representa o comprimento da parte confinada.
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Como a espessura das paredes esta definida como 0,20m e nao pode sofrer alteragbes face ao projeto de
arquitetura, utilizam-se as expressdes da equacéo 5.48 para definir o comprimento méximo dos pilares
ficticios. Existe também um valor minimo regulamentar para este comprimento, que é dado pela seguinte

expressao:

|, o =max{0,15-1,;1,50-b, |

w'!

(5.49)

c,min

A partir destas equagdes (5.48 e 5.49) obtém-se os valores apresentados na tabela 5.30.

Tabela 5.30 - Valores minimos e maximos e adotados das extensées dos elementos de extremidade das paredes

Segundo o estipulado na clausula 5.4.3.4, o valor do esfor¢o normal reduzido, vg4, ndo devera ser superior

a 0,4. Assim, na tabela 5.31 faz-se a verificagdo dessa condicao.

Parede le,min (m) lc,max (m) lc,adotado (m)
1 0,30 0,40 0,40
2 0,30 0,40 0,40
3 0,44 0,58 0,50
4 0,44 0,58 0,50
5 0,61 0,81 0,80

Tabela 5.31 - Célculo do esforgo normal reduzido

Parede Ned (kN) Ac (m?) vd
1 -658,83 0,24 0,16
2 -670,31 0,24 0,17
3 -1326,28 0,58 0,14
4 -1322,87 0,58 0,14
5 -1987,37 0,81 0,15

O EC8 também imp0e disposi¢bes construtivas relativamente & ductilidade local, assim a altura da zona

critica é dada por:

h, =max[l,;h, /6]

|24, 5.50
hCI‘ max = mln ( )
' h, (para n < 6)
Aplicando as expressdes anteriores tem-se o0s resultados presentes na Tabela 5.32.
Tabela 5.32 - Célculo da altura critica
Parede hw (m) hwl/6 (ITI) lw (m) her (m) hs (m) 2w (m) hermax (m)

1e2 16,75 2,79 1,20 2,79 2,85 2,40 2,40

3ed 16,75 2,79 2,90 2,90 2,85 5,40 2,85

5 16,75 2,79 4,05 4,05 2,85 8,10 2,85

Assim a altura critica corresponde ao valor maximo para todas as paredes. Na clausula 9.6.2 do EC2, as

armaduras verticais tm um méximo e minimo dado pelas expressdes da equagéo 5.51:
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As,vmin = 0’002 : Ac
A, =004-A

§,vmax

(5.51)

Ja o valor da distancia entre dois vardes verticais adjacentes nédo deve ser, segundo a mesma clausula,

superior a:
$q =Min{3-b, ;400mm} (5.52)

Como a espessura de todas as paredes é de 200 mm, entdo o espagamento maximo entre vardes verticais
adjacentes ¢é de 400 mm.
Ainda na mesma clausula encontra-se uma expressdo para calcular a area minima de seccdo das

armaduras horizontais:

A

s,hmin s,v?

=max{25%-A,,;0,001-A_} (5.53)

5.6.2 Armaduras longitudinais

Para a verificagéo ao estado limite Ultimo de flex&o utilizou-se o método dos pilares ficticios. Este método,
de um modo simplificado, admite que a capacidade resistente da parede se concentra nas duas
extremidades desta (pilares ficticios), sendo ai que se ira concentrar a armadura de flexdo. Assim, é
possivel garantir que a armadura adotada tem uma maior eficiéncia, pois os bragos das forgas atuantes na
Sec¢ao sao maiores.

A armadura de flexdo € calculada a partir da expressao 5.54:
A= (5.54)

Onde Fs ¢ a forca de tracdo da armadura tracionada.

Na figura 5.11 apresenta-se, de forma esquematica, as forgas atuantes na parede.

M/z M/z
7 um
N/2 N/2
N
— . \
. Pilar Pilar 5
. Ficticio | " |, Ficticio| "
e — T
Z
lw

Figura 5.11 - Esquema representativo do método dos pilares ficticios

62



CAPITULO 5 - DIMENSIONAMENTO

De acordo com o EC8, na cl.5.4.2.4, devem ser tidas em conta as incertezas de analise e dos efeitos
dindmicos pds-elasticos, pelo menos através de um método simplificado adequado. Assim, utilizaram-se
algumas regras para a obtengao dos momentos fletores e do esforco transverso, foram elas:

e O diagrama dos valores de calculo dos momentos fletores € determinado através duma envolvente
linear dos momentos elasticos que é deslocada verticalmente de aj, sendo a; dado pela seguinte
expressao:

a, =z-cot(0) (5.55)

e O diagrama de valores de célculo dos esforcos transversos é determinado por um aumento de 50%
dos valores elasticos, sendo que o esforgo transverso no topo da parede deve ser superior a metade
do valor do esforco transverso na base.

Posto isto, chega-se aos valores presentes no Anexo 9.

Conhecidos os esforgos procede-se ao dimensionamento das armaduras de parede tal como se mostra na

tabela 5.33.

Tabela 5.33 — Armadura de flexdo adotada nas paredes

Parede z(m) M/z (kN) | N/2 (kN) F (kN) As adot As,adot (cm?)
1 0,8 316,6 -329,4 -12,8 9012 10,17
2 0,8 328,2 -335,2 6,9 9012 10,17
3 2,4 296,3 -663,1 -366,8 9912 10,17
4 24 316,8 -661,4 -344,7 9012 10,17
5 3,25 135,3 -993,7 -858,3 20012 22,60

Como a resisténcia ao esforco atuante é garantida pelos pilares ficticios, inclui-se na alma das paredes a
armadura minima dada pela expressao 5.53, mostrando-se na Tabela 5.34 a armadura vertical adotada na

alma das paredes.

Tabela 5.34 - Armadura vertical adotada na alma das paredes

Parede Asvmin (cm2/m) As adot As adot (cm2/m)
1 4,00 2121/0,20 5,65
2 4,00 @12110,20 5,66
3 4,00 @12110,20 5,66
4 4,00 @12110,20 5,66
5 4,00 212110,20 5,65

Para dimensionar a armadura longitudinal das paredes através do ETABS, é necessario definir os
comprimentos dos pilares ficticios nos overwrites (caso seja este o método de dimensionamento
pretendido). Utilizou-se este método de dimensionamento para se proceder a comparagdo entre as
armaduras necessarias calculadas a partir do calculo manual e as armaduras calculadas a partir do ETABS.
Depois de definidos estes comprimentos para as cinco paredes, procede-se ao calculo das armaduras a

partir do método dos pilares ficticios.
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E importante salientar que os resultados obtidos, em todas as paredes, foram iguais aos resultados obtidos
a partir do calculo manual, ou seja, ndo seria necessaria armadura nos pilares ficticios, exceto a armadura
minima.

Caso os comprimentos néo tivessem sido colocados antes de correr o programa, este iria admitir um
comprimento que considerasse necessario e calcularia a respetiva armadura, no entanto o programa néo
considera as regras geomeétricas, expressas nas equagdes 5.48 e 5.49 do presente documento, para o

calculo do comprimento do pilar ficticio.

5.6.3 Armaduras transversais

As armaduras transversais ao longo da parede calculam-se através da seguinte expresséo:

Aw Ve (5.56)
s  z-fyd-cot(0)

Assim, apresenta-se na tabela 5.35 o calculo das armaduras nas paredes.

Tabela 5.35 - Célculo das armaduras transversais nas paredes

Paredes | VEed (kN) z (m) 8 (°) cotg (0) fyo (Asw/S)nec. (cm?/m)
1 298,17 2,39 45 1 348 3,59
2 306,14 2,39 45 1 348 3,69
3 533,79 2,39 45 1 348 6,43
4 534,78 2,39 45 1 348 6,44
5 443,90 2,39 45 1 348 5,35

Tendo as areas de armaduras necessarias faz-se a escolha das armaduras a adotar na tabela 5.36.

Tabela 5.36 — Armaduras transversais adotadas nas paredes

Paredes | VEed (kN) 2 Ramos Vardes Area (cm2/m1)
1 298,17 1,80 @8//0,15 3,35
2 306,14 1,84 @8//0,15 3,35
3 533,79 3,22 @8//0,15 3,35
4 534,78 3,22 @8//0,15 3,35
5 443,90 2,67 @8//0,15 3,35

5.6.4 Verificagao da ductilidade local
Nas paredes é necessario, tal como nos pilares, garantir a capacidade de dissipagao de energia nas zonas

criticas. Na figura 5.12 apresentam-se as armaduras de confinamento.
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/ll/ 0116 l 0116 l 0116

.

0.108

L

Figura 5.12 - Esquema representativo das armaduras de confinamento nos pilares ficticios 1 e 2

A taxa volumétrica de armadura de confinamento necessaria, wwg, NOS elementos de extremidade devera
satisfazer a seguinte expressao:

0, = 30, (Vg +, e 4 E— —0,035 (5.57)

[o]

Em que wy representa a taxa mecanica das armaduras verticais de alma.

Seguidamente procede-se ao calculo de a, num processo semelhante ao realizado nos pilares,

apresentando-se os resultados obtidos na Tabela 5.37.

Tabela 5.37 — Célculo dos valores de a para os pilares ficticios

Distancia entre vardes
Paredes | b (m) biv (m) bo (m) ho (m) s (m) Qn s a
1 0,108 0,116 0,32 0,12 0,050 0,361 0,680 0,246
2 0,108 0,116 0,32 0,12 0,050 0,361 0,680 0,246
3 0,108 0,113 0,12 0,42 0,050 0,346 0,696 0,241
4 0,108 0,113 0,12 0,42 0,050 0,346 0,696 0,241
5 0,097 0,108 0,72 0,12 0,050 0,384 0,719 0,276

Segundo a cl.5.4.3.2 (6) do EC8, o comprimento do elemento de extremidade confinado tem uma extenséo

| =x, -(1-%—UZJ (5.58)
S

- Xu representa a posicao do eixo neutro correspondente & curvatura ultima ap6s o destacamento do betéo situado

definida por:

Em que:
fora do nucleo confinado;

- €cu2 € a extens@o de compressao para a qual se prevé o destacamento. Adota-se o valor de 0,0035;

- €cu2,c € @ extensao Ultima do betdo confinado, estimada de acordo com o EC2.

Para proceder ao calculo da extenséo Ultima do betdo é necessario calcular o produto de a com wwg, assim

faz-se o calculo de wywg, apresentando-se os resultados na tabela 5.38.
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Tabela 5.38 - Calculo da taxa volumétrica

Veintas (mM?3) Vhiicleo betao (M?3)
Paredes | Vardes | As (cm?) | larmadura (M) | bo (M) | ho (M) | s(m) | fca (Mpa) | fya (Mpa) Wwd
1 28 0,5 1,33 0,12 0,32 | 0,050 16,7 348 = | 0,721
2 28 0,5 1,33 0,12 0,32 | 0,050 16,7 348 = | 0,721
3 08 0,5 1,52 0,12 0,42 | 0,050 16,7 348 = | 0,629
4 08 0,5 1,52 0,12 0,42 | 0,050 16,7 348 = | 0,629
5 8 0,5 2,89 0,12 0,72 | 0,050 16,7 348 = | 0,697

Tendo os resultados da taxa volumétrica para cada parede j& se pode fazer o célculo da extensao ultima
do betao:
€q20 =0,0035+0,1- e, (5_59)

Na tabela 5.39 apresentam-se esses calculos.

Tabela 5.39 — Calculo da extenséo Uitima do betdo

Parede a Wwd Ecu2 €cuz,c
1 0,246 0,721 0,0035 0,021
2 0,246 0,721 0,0035 0,021
3 0,241 0,629 0,0035 0,019
4 0,241 0,629 0,0035 0,019
5 0,276 0,697 0,0035 0,023

Seguidamente faz-se o célculo da posi¢ao do eixo neutro pela seguinte equagao:

K= (v )58 (5.60)

[o]

Na tabela 5.40 apresentam-se os resultados.

Tabela 5.40 — Célculo da posi¢éo do eixo neutro

Paredes Vd Wy bo (m) | bc(m) lw (M) Xu (M)
1 0,16 0,059 1,20 0,45
2 0,17 0,059 1,20 0,45
3 0,14 0,059 0,12 0,20 2,90 0,95
4 0,14 0,059 2,90 0,95
5 0,15 0,059 4,05 1,39

Finalmente pode calcular-se o comprimento do elemento de extremidade através da expresséo 5.58,

apresentando-se os resultados na Tabela 5.41.

Tabela 5.41 - Calculo do comprimento do elemento da extremidade

Paredes | xu(m) €cu2 €cuz,c Ic (m)
1 0,45 | 0,0035 0,018 0,36
2 0,45 | 0,0035 0,018 0,37
3 0,95 | 0,0035 0,016 0,74
4 0,95 | 0,0035 0,016 0,74
5 1,39 | 0,0035 0,020 1,14
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Comparando os comprimentos calculados com os comprimentos admitidos pode chegar-se as seguintes

conclusdes:

o Nas paredes 1 e 2, 0 comprimento adotado é superior ao comprimento calculado, portanto ndo existe
necessidade de alterar o comprimento, mantendo-se 0s comprimentos calculados anteriormente.

o Nas paredes 3, 4 e 5 0 comprimento adotado € inferior ao comprimento calculado. No entanto, para
cumprir este requisito e cumprir também os comprimentos maximos calculados na tabela 5.29 seria
necessario alterar a largura da parede, isso torna-se impossivel devido a imposicdes da arquitetura,

assim mantiveram-se os comprimentos admitidos anteriormente.

Seguidamente, na tabela 5.42, faz-se a verificagdo da inequacéo 5.57.
Tabela 5.42 - Verificagdo da inequagdo 5.57

Paredes a Wwd O Wwd 30" o (Vatwy)-gsy,a-be/bo-0,035
1 0,246 0,721 0,177 2 0,097
2 0,246 0,721 0,177 > 0,099
3 0,241 0,629 0,152 2 0,081
4 0,241 0,629 0,152 > 0,081
5 0,276 0,697 0,192 2 0,087

Como podemos observar a partir da tabela anterior, a inequagao é verificada para todas as paredes, sendo

assim verificado o confinamento dos pilares ficticios.

5.7  Muros da cave

Como ja referido anteriormente, o edificio em estudo tem paredes de conteng¢do na cave, como se pode
ver na figura 2.2 do presente documento. Em seguida apresenta-se o dimensionamento dessas paredes
de contengdo. Como as alturas das paredes em betdo variam, faz-se, em primeiro lugar, o
dimensionamento da parede de maiores dimensdes.

Todas estas paredes estao sujeitas a um impulso de terras sendo para essa agao que sdo dimensionadas,
assim faz-se o calculo do coeficiente do impulso ativo de forma a calcular esse mesmo impulso.

K — 1—sen(a) 1—sen(30)

= - =0,333 (5.61)
1+sen(a) 1+sen(30)

Onde:
- Ka € o coeficiente do impulso ativo;

- a é 0 angulo de atrito interno.
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Na figura 5.13 mostra-se a carga a que a parede esta sujeita.

—
la

—
—
—

Frrrrry

Figura 5.13 - Carga a que as paredes de contengéo estdo sujeitas.

Optou-se por usar um sistema encastrado na base e livre em cima, pois esse modelo ira agravar 0 momento
na base e sera assim a situagdo mais grave possivel.
Apds o célculo do impulso ativo, procede-se a determinagdo do momento na base e dos par@metros para

obter a armadura necessaria:

L, =g ><%><y><h2 xK, =1,35><%><18><2,32 x0,333=21,40 (5.62)
M,,,, = 21,400,767 =16,41kN.m (5.63)
2,6 )

A, =0,26x=—x100x17 = 2,87cm’/m (5.64)

: 400
u=—0M 5034 & w=0,03 (5.65)

1x0,17° x16667

16,7 )

A, =0,035x0,2x%=3,350m /m (5.66)

Para esta area escolheu-se uma armadura de @8//0,15 que corresponde também & armadura minima.

E necessario, também, verificar o esforgo transverso:
Vg s =0,035x272 x /25 x170 = 841>V, (5.67)

Como se verifica a equagéo 5.67, esta verificado o esforco transverso.

Visto que se esta perante um muro com um comprimento superior a duas vezes uma altura, falta apenas

calcular a armadura horizontal (equagao 5.68) de forma a evitar fendilhagéo no betéo:

f, 2,6 2
=T xA=—"x100x20=13cm*/m
<A = g 100 / (5.68)

s,min
fsyk

A

Portanto, obtém-se um valor de 6,5 cm2/m por face, optando-se por uma armadura de @8//0,075.
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5.8 Fundagoes
As fundagdes séo elementos estruturais que tém como fungéo assegurar a ligagao entre o terreno e a
estrutura de modo a que haja uma boa ligagéo entre eles.
Para o edificio em estudo foram utilizadas fundages diretas do tipo sapata, ligadas entre si por vigas de
fundagdo. Segundo o definido na clausula 4.4.2.6 do EC8 os esforgos devem ser determinados com base
no calculo pela capacidade real, tendo em conta eventuais sobrerresisténcias. Considera-se satisfeita esta
condigao se os valores de calculo dos esforcos forem determinados pela equagéo 5.69:

Bry =Br o +Yre$2Ere (569)
Em que:
- Yrd € 0 coeficiente de sobrerresisténcia, 1,2 para coeficientes de comportamento superiores a 3;
- Erc € 0 efeito da agdo devido as agdes ndo sismicas incluidas na combinagao de agdes para a situagéo sismica de
calculo;
- Ere é o efeito da agéo resultante da analise para a agéo sismica de calculo;
- Q ¢é o coeficiente que relaciona o valor de célculo da resisténcia da zona ou do elemento i (R4i) com o valor de calculo
do efeito da agdo na zona ou no elemento i (Eqi) para a situagéo de projeto sismica;
- Rai representa o valor de calculo da resisténcia da zona ou do elemento i;

- Eqi representa o valor de célculo do efeito da agdo na zona ou no elemento i para a situagao de projeto sismica.

Na situagdo mais desfavoravel Q toma o valor de 1,0, assim o dimensionamento das sapatas isoladas é
feito para a combinagéo que se revele determinante, ou seja, a combinagéo fundamental.

Relativamente as vigas de fundagao, ao tomar Q=1 é necessario, segundo a clausula 4.4.2.6 (8), aumentar
o coeficiente de sobrerresisténcia para 1,4. Neste caso, a combinagéo determinante é claramente a a¢éo
sismica.

Assim, faz-se o dimensionamento das sapatas para que estas suportem as solicitagdes verticais e
dimensionam-se as vigas de fundagdo que ligam as sapatas para que garantam a absorg&o dos esforgos
de flexao.

N&o tendo tido acesso a relatdrios geotécnicos, admitiu-se uma tensdo admissivel no solo de 300 kPa.

5.8.1 Pré-dimensionamento
O pré-dimensionamento das sapatas isoladas consiste num processo iterativo para estimar as dimensdes

da sapata. Para o célculo das dimensdes em planta utiliza-se a seguinte equacao:

Npilar
A =—— (5.70)

Gadm
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Seguidamente procede-se ao célculo de duas sapatas exemplo, a sapata 1 que suporta o pilar 1 e a sapata

10 que suporta o pilar 10. Na tabela seguinte apresenta-se o pré-dimensionamento dessas sapatas.

Tabela 5.43 — Pré-dimensionamento das sapatas exemplo

Sapata N (kN) A (m?)
S_01 363,7 1,21
S_10 645,8 2,15

A altura a conferir s sapatas deve garantir o comportamento de sapatas rigidas. Assume-se como uma

altura um valor superior a metade da distancia entre o pilar e a face da sapata, na tabela 5.44 apresenta-

se a altura da sapata bem como o seu peso proprio.

Tabela 5.44 — Dimensées da sapatas-exemplo e pesos préprios

Sapata | Dim X (m) | Dim Y (m) h (m) PPsap (kN)
S_01 1,30 1,30 0,50 21,1
S_10 2,00 1,40 0,50 35,0

Foram escolhidas estas duas sapatas, a titulo exemplificativo, pois a sapata 1 esta sujeita a cargas
excéntricas em ambas as dire¢des e a sapata 10 esta centrada.

Para o calculo da tens&o transmitida ao terreno pela sapata 10 basta somar o esfor¢o normal a que esta
esta sujeita com o seu peso préprio e depois recorrer a equagéo 5.70.

Ja para o calculo da tens&o transmitida pela sapata 1 é necessario calcular o esfor¢o normal na base visto
que estamos perante uma sapata com cargas excéntricas. Na figura seguinte apresenta-se 0 esquema

referente a dirego X.

le“\

Il M

A

Ippsap,
Le ?E L T
Ry

Figura 5.14 — Esquema de sapatas com cargas excéntricas interligadas com vigas de fundagéo

lpp-sap-e

Para o exemplo em analise, faz-se 0 somatério de momentos no apoio da sapata de 2 de forma a determinar
a reagao na sapata 1. Assim tem-se:
R, =(M, +pp.sap., xL+M, +N, x(L+e))/L

R, =(7,1+29,6x5,25+13,6+363,7x5,925) /5,25 = 441,4kN (5.71)
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Assim, pode-se calcular a tensao transmitida pela sapata ao solo cujos resultados sao apresentados na
tabela 5.45.

Tabela 5.45 — Tenséo transmitida ao solo pelas sapatas exemplo

Sapata Diregédo Nb (kN) Aadot (M2) Osolo
X 4414 261,2

S.01 Y 459,5 169 2719
X 680,8 243,1

S.10 Y 680,8 2,80 2431

Estes célculos séo referentes aos valores retirados da combinagéo GEO.

5.8.2 Estado Limite Ultimo de Flexdo

Como se adotam sapatas rigidas, para as sapatas com cargas centradas recorre-se ao método das bielas
aplicado a sapatas isoladas, este modelo de calculo encontra-se esquematizado na figura 5.15 (Gorgulho,
2007).

b ap—
I
) . d=0,8h
8
|TTTTTTTTTTT1TTTT|

| J |

Figura 5.15 - Esquema representativo do método das bielas

Assim, a forca de tragdo da armadura (tirante) junto a base é definida pela seguinte expresséo (5.72):
N,-(a-a,)
8-d

Em que Nb representa o esforgo axial resultante da agao presente no pilar juntamente com o peso préprio da sapata.

F

tsd —

(5.72)

N&o existe necessidade de majorar pois 0s esforgos foram retirados da combinagao de ag¢des fundamental
e portanto as cargas ja& se encontram majoradas. Na tabela 5.46 apresentam-se as for¢as de tracdo

calculadas para a sapata 10.

Tabela 5.46 — Forgas de tragdo para a sapata 10 em ambas as direg6es

Sapata Diregao Nb (kN) a(m) o (m) d(m) Ftsa (kN)
X 2,00 0,55 480,7
S10 Y 11934 1,40 0,30 045 364,6
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Consequentemente, a armadura de flex&o é calculada através da seguinte expresséo:

A_ Ftsd

.= (5.73)
fya %D

Na tabela 5.47 apresentam-se as armaduras calculadas para a sapata 10 e a pormenorizagdo adotada.

Tabela 5.47 — Armaduras de flexao adotadas para a sapata 10

Sapata Dire¢gdo | Fisa(kN) | Ascac(cm?/m) | Pormenorizagao
X 480,7 6,91 @12//0,150
Y 364,6 7,48 @12/10,150

S_10

Ja para o célculo da forga de tracdo na sapata 1 recorre-se também ao método das bielas mas com algumas
diferencas. Neste caso, visto que as cargas sdo excéntricas em ambas as diregdes, existem umas

diferencas no esquema representativo como se pode observar na figura seguinte.

v WM

In

— dg

ng B

.

I

N
Figura 5.16 — Esquema representativo do método das bielas para cargas excéntricas

Portanto, a forga de tragao é dada pela seguinte expressao:
N, -(a,/2—ka,)

F = 5.74

tsd d ( )
Na tabela 5.48 apresenta-se o resultado do calculo da forga de tragéo para a sapata 1.

Tabela 5.48 - Forga de tragéo para a sapata 1 em ambas as diregbes
Sapata Diregédo Nb (kN) a1(m) k ao(m) d (m) Ftsa (kN)
X 803,6 1,30 0,24 0,25 1054,1
501 Y 836,8 1,30 0,24 0,30 045 1072,3
Depois de calculadas as forgas de tragéo, as armaduras sao dadas pela equagéo 5.75:
F
Aj=—2— (5.75)
faxb
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Na tabela 5.49 apresenta-se o resultado do célculo da equagéo 5.75 para a sapata 1.

Tabela 5.49 - Armaduras de flexdo adotadas para a sapata 1

Sapata Direcdo | Ftsa(kN) Ascaic (cm2/m) Pormenorizagao
X 1054,1 23,3 @20//0,125
Y 1072,3 23,7 @20//0,125

S_01

Todas as armaduras referentes a sapatas e a vigas de fundagé@o encontram-se no Anexo 10.

5.8.3 Sapata da caixa de escadas

Como se pode observar pela figura 5.17, na sapata da caixa de escadas descarregam as 5 paredes da
estrutura, conduzindo a uma sapata quadrada com 4,5 x 4,5 x 0,7 (m). Para proceder ao dimensionamento
desta sapata utiliza-se um modelo de célculo idéntico para a dire¢éo X e Y. Na figura 5.18 apresenta-se o

modelo de célculo utilizado para a determinagédo das armaduras na direcdo X e Y.

£0.975 3,85 LD.o75

(53]

C)- S
S_cXx

<

- —

(o= ]

- I |
Figura 5.17 — Representagdo, em planta, da sapata da caixa de escadas

N O A O

Usolo

Figura 5.18 — Modelo de calculo para a diregdo X e Y

Fez-se o célculo desta sapata para ambas as combinagdes e, tal como nas sapatas isoladas, conclui-se
que a combinagao fundamental € a combinag&o mais gravosa. Procede-se entdo ao célculo da tenséo no
solo:
- = N+ pp.sap. _ 5460,4 + 354,4
A 20,25

sap.

= 287kN/m? (5.76)
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Seguidamente calculam-se 0os momentos com base no modelo de célculo apresentado anteriormente:

2
M- = 287x 0’3225 — 152

(5.77)

M* =287x —-15,2=516,6

3,85°
8

Na tabela 5.50 apresentam-se as armaduras superiores e inferiores adotadas.

Tabela 5.50 - Armadura da sapata da caixa de escadas, segundo X

Face Meda (kNm/m) | Asreq (cm2/im) Pormenorizagao
Superior 516,6 24,8 @20//0,125
Inferior 15,2 - @10//0,20

Segundo Y, adota-se a mesma armadura inferior e adota-se a armadura de @20//0,15+@16//0,30 como

armadura superior.

5.9 Estados Limites de Utilizacao

Séo entendidos por estados limites de utilizagdo aqueles que se referem ao funcionamento da estrutura ou
dos seus elementos estruturais em condi¢des normais de utilizagdo, ao conforto dos utilizadores e ao
aspeto da construgdo. Assim, faz-se a verificagdo dos estados limites de utilizagao referentes ao controlo
da fendilha¢do e ao controlo das deformagdes de acordo com o estipulado no EC2. Existe também a

necessidade de garantir a verificagao ao estado de limitago de danos preconizado no EC8.

5.9.1 Controlo da fendilhagao

A fendilhac&o é um fenémeno presente em estruturas de betdo armado sujeitas a esforgos, este fenémeno
pode ser verificado indiretamente através do didmetro dos vardes e dos seus afastamentos. De acordo com
aclausula 7.3.3 (1) do EC2, ndo séo necesséarias medidas adicionais para controlo da fendilhagéo em lajes
de betdo armado com espessura ndo superior a 20 cm, em que tenham sido cumpridas todas as
disposicdes construtivas, para aquele tipo de elemento estrutural, indicados na clausula 9.3 do EC2.
Neste caso, como foram cumpridas todas as disposi¢des construtivas, ndo é necessario fazer nenhuma

verificagdo direta.

5.9.2 Controlo da deformagao

Segundo 0 EC2, as deformagdes dos elementos de uma estrutura ndo devem ser prejudiciais ao seu correto
funcionamento e ao seu aspeto. De acordo com os artigos 7.4.1 (4) e (5) do EC2, a flecha calculada de um
elemento sujeito a cargas quase-permanentes néo deve ser superior a L/250, nem a L/500 para flechas

que ocorrem posteriormente a construcao.
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Deste modo, ao analisar as deformagdes no programa de calculo automatico (ETABS) verifica-se que as
maiores deformagdes ocorrem a meio véo entre os eixos A e B e 1 e 2 da cobertura como se pode observar

na figura 5.19.

i 7
SR 2+ > 2

Figura 5.19 — Deslocamentos na cobertura para a combinagdo quase-permanente

8 3,23 -3,08 -2,92 -2,-62 2,46 -2

Obtém-se entdo um deslocamento maximo de 3,7 mm, este deslocamento verifica-se no ponto assinalado
a preto na figura 5.19. Nesse ponto verifica-se um momento de 8,9 kN.m/m para a combinagao quase-
permanente de agoes.
Para garantir a verificagdo ao estado limite de deformag&o é necessario que a flecha calculada, a longo
prazo, seja inferior a L/250, uma vez que ndo pde em causa a integridade de elementos estruturais
adjacentes. Como o vao é de 5,65 metros, entao a flecha maxima é de 23 mm. Assim, recorre-se ao célculo
da flecha no estado néo fendilhado e no estado fendilhado:

8=C-8,+(1-¢)-8, (5.78)
Em que:
- 0 representa a flecha;
- &1 € o valor da flecha para o estado n&o fendilhado;

- O € o valor da flecha para o estado fendilhado;

- ( representa o coeficiente de distribuicdo dado por:

E=1-B-| == (5.79)
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Em que:

- B é o coeficiente que tem em conta a influéncia na extenséo média da duragéo ou da repetigdo do carregamento.
Toma valores de 1,0 e 0,5 para carregamentos de curta e longa durag&o, respetivamente;

- Mgy € 0 momento resultante da combinagao quase-permanente de agdes;

- Mcr € 0 momento de fendilhag&o, dado por:

M. =f . 5.80
cr ctm 6 ( )
Faz-se entdo o calculo do M
2
M, =2,6x10° 22018 14 oknm/m (5.81)

Assim, como Mx>Mg, conclui-se que a laje ndo esta fendilhada na zona determinante e também que o
coeficiente de distribui¢éo é 0.

Como na secgé@o em que se esta a efetuar a verificagdo das armaduras ndo existem reforgos, a armadura
superior é igual a armadura inferior que € @10 // 0,20 (que tem uma area de 3,93 cm2/m).

Seguidamente procede-se ao célculo da flecha a longo prazo:

E, .. _1,05.— e _105. i =9,30GPa (5.82)
’ (1+¢(oo,t,))
E 200
o=— =215 (5.83)
E., 930
4
_ A _393x107 0,262% (5.84)
b-d  1,0x0,15
o -p =21,51x0,00262 = 0,056 (5.85)
A, 393
_As 998y 5.86
P=a 3,93 (5.86)

Em que:

- Ec,eff representa 0 médulo de elasticidade efetivo;
- ¢ é o coeficiente de fluéncia;

- a é o coeficiente de homogeneizagao;

- p é a taxa de armadura inferior.

A partir dos dois ultimos parametros calculados é possivel consultar tabelas de forma a descobrir 0
quociente entre |, e I; verificando-se que é de 1,12.
Assim pode-se calcular a flecha a longo prazo considerando as caracteristicas de sec¢éo determinante:

=(1+2,5)- —— 0,0037 _ =0,012 (5.87)

a, =(1+0) (l 112
y

Finalmente procede-se ao célculo da flecha a longo prazo a partir da equagao 5.78:
a, =1x0,012=0,012 =12 mm (5.88)
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Ja a flecha maxima regularmente admissivel é de:

L 585 0226~ 23mm (5.89)
250 250

Como a flecha alongo prazo ndo excede o limite maximo, fica entéo verificado o estado limite a deformagé&o.

5.9.3 Limitagao de danos
De acordo com a clausula 4.4.3.1 do EC8, o requisito de limitagao de danos considera-se cumprido quando
os deslocamentos entre pisos, provocados por uma agdo sismica com probabilidade superior a agéo
sismica de calculo, forem limitados por:

d.-v<0,005-h (5.90)
Em que:
h ¢ a altura entre pisos;
v representa o coeficiente que tem em conta o mais baixo periodo de retorno da agéo sismica associada ao requisito
de limitag&o de danos, toma o valor de 0,5 para a classe de importancia I;

dr é o valor de célculo do deslocamento entre pisos, determinados em 4.6.4.

A equagao 5.90 é aplicavel a edificios com elementos nao estruturais constituidos por materiais frageis

fixos a estrutura como é o caso do edificio em estudo. Na tabela 5.51 apresentam-se os resultados da

inequagéo 5.90.
Tabela 5.51 — Resultados da inequagéo 5.90
Pisos v dr,x (mm) | dr,y (mm) | v-dr,x (mm) | v-dr,y (mm) | h(m) | 0,005 h (mm)
R/C 14,8 11,3 74 5,7 2,50 12,5
Piso 1 17,6 13,3 8,8 6,6 2,85 14,3
Piso 2 16,8 13,3 8,4 6,6 2,85 14,3
Piso 3 05 16,0 12,1 8,0 6,0 2,85 14,3
Piso 4 15,6 1,7 78 59 2,85 14,3
Cobertura 14,4 10,9 7.2 55 2,85 14,3

Como se pode verificar pela tabela anterior, os valores da Ultima coluna sdo superiores aos valores das

colunas 4 e 5, assim conclui-se que é verificado o estado de limitag&o de danos.
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CAPITULO

CONCLUSOES

SUMARIO: Neste Gltimo capitulo tiram-se as conclusdes do

trabalho.

6.1 Sintese

O presente trabalho teve como principal objetivo realizar o projeto de um edificio de betdo armado,
passando por todas as dificuldades inerentes e todas as etapas que compdem o projeto. Estas etapas
permitiram ao autor pdr a prova varios conhecimentos adquiridos durante o curso, com especial énfase nas
unidades curriculares de Betdo Estrutural Il e de Engenharia Sismica, mas também desenvolver um
conjunto de competéncias paralelas, necessarias a realizagdo de um trabalho final de mestrado, tais como,
0 recurso ao conhecimento adquirido noutras unidades curriculares, o dominio de ferramentas como o
Microsoft Office 2015, AutoCAD 2015 e Etabs 2015.

6.2 Conclusodes

O presente trabalho permitiu obter vérias conclusfes das quais se salientam as seguintes:

e Os calculos dos critérios de regularidade devem ser realizados com bastante cuidado, uma vez que
sd0 muito importantes para uma analise estrutural correta, pois influenciam o comportamento sismico
do edificio;

e E de destacar a contribuigdo dada pelo programa de célculo automatico, ETABS. Este revelou-se uma
ferramenta muito Util, dando resultados fidedignos. Como em qualquer programa de célculo
automatico, os resultados devem ser analisados com espirito critico pois podem existir erros na
modelagéo da estrutura.

e Algumas das prescricdes do EC8 conduzem a procedimentos dificeis de realizar, tendo em conta a
relacdo com o célculo automatico, nomeadamente a definicdo das larguras efetivas dos banzos das
vigas em “T” para a consideragdo das armaduras da laje no momento resistente das vigas. Esta
contribui¢&o tem um peso muito importante no dimensionamento das vigas que, por sua vez, ira refletir-
se no dimensionamento dos pilares. Assim, torna-se complicado adotar métodos expeditos de
dimensionamento baseados no calculo automatico. Outro exemplo refere-se a armadura na zona

comprimida nas vigas que ndo deve ser inferior a 50% das armaduras na zona tracionada, ao
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considerar o contributo da armadura da laje esta regra conduz a armaduras elevadas fazendo com que

os pilares fiquem bastante armados, caso se tenha de considerar o pilar forte - viga fraca.

O trabalho desenvolvido visou atingir e ultrapassar as dificuldades impostas pelas exigéncias de um
trabalho final de mestrado. A realizagéo deste trabalho permitiu obter conhecimentos (principalmente do
EC8, nomeadamente o capacity design) que a nivel tedrico seriam de mais dificil perce¢do e que assim,
com o desenvolvimento do trabalho, foram melhor apreendidas.

Todas as matérias abordadas neste trabalho final de mestrado mostraram-se essenciais para o
desenvolvimento do aluno como futuro Engenheiro Civil na area de especializagdo de Estruturas, de modo

que a escolha deste projeto foi a mais acertada de forma a melhorar os conhecimentos neste dominio.
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