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Resumo

O presente trabalho, inserido na area de especializagdo de estruturas de engenharia civil,
consistira na realizacdo um projeto estrutural de dois edificios em betdo armado e um projeto de uma
cobertura metalica pertencentes a um campus académico localizado em Lisboa.

Atualmente, apds a ocorréncia de eventos sismicos, verificam-se diversas deficiéncias no
dimensionamento a agdo sismica com consequéncias desastrosas a nivel econémico e de perdas
humanas. Por esse motivo, é necessario desenvolver competéncias que mitiguem os desfechos referidos.

Nesse sentido, este projeto contemplara as etapas essenciais para dotar uma estrutura de
capacidade resistente ao sismo. Os dois tipos de estruturas em desenvolvimento, betdo armado e metalica,
tém como base uma planta arquitetonica e serdo alvo de uma analise sismica que permitira obter solugdes
construtivas capazes de atingir os objetivos pretendidos.

Para o efeito, o dimensionamento das estruturas tera como bases regulamentares os Eurocédigos
estruturais ECO, 1,2, 3,4 e 8.

Na realizagdo deste trabalho serdo utilizados 2 programas: o SAP2000 e o AutoCAD. O primeiro
é um programa de calculo automatico baseado no Método dos Elementos Finitos. O referido programa
permite a modelacao estrutural em 3 dimensdes e, posteriormente, a realizagdo de uma analise
considerando um comportamento elastico linear. O segundo € um programa do tipo CAD (Computer Aided

Design) e sera utilizado na elaboragdo das pegas desenhadas.

Palavras-chave: Betdo armado; estrutura metélica; sismo; Eurocodigos estruturais






Abstract

The present work, inserted in the structural expertise of civil engineering, will consist in a structural
project of a building in reinforced concrete and a project of a metallic roof belonging to an academic campus
located in Lisbon.

Nowadays, after the occurrence of seismic events, there are several deficiencies in the design for
seismic action with disastrous economic consequences and human losses. For this reason, it is necessary
to develop competences that mitigate the mentioned outcomes.

In this sense, this project will contemplate the essentials steps to endow an earthquake resistant
capacity structure. The two types of structures, reinforced concrete and metallic, are based on an
architectural plan and will allow constructive solution to achieve the desired objectives.

For this purpose, structural design will be based on the Structural Eurocodes ECO, 1, 2, 3,4 e 8.

During this work, 2 programs will be used: the SAP2000 program and AutoCAD. The first one is an
automatic calculation program based on the Finite Element Method. This program allows the structural
modeling in 3 dimensions and an analysis considering a linear elastic behavior. The second is a CAD

(Computer Aided Design) type program and will be used in the elaboration of the drawn pieces.
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1. Introducao

1.1 Enquadramento

Portugal localiza-se na placa Euro-asiatica, numa zona que faz fronteira com a placa Africana e
que se encontra bastante préxima da placa Norte Americana. Por este motivo, apresenta niveis de risco
sismico relevantes e, como tal, a consideragdo dos efeitos da acdo sismica € um tema de grande
importancia.

A ocorréncia ciclica de sismos em areas povoadas € inevitavel e imprevisivel, e resulta em perdas
muito avultadas, tanto a nivel econémico, como a nivel de vidas humanas.

No célculo do risco de um sismo sdo contabilizados trés fatores: a vulnerabilidade, a exposicéo e
a perigosidade. Uma vez que os dois ultimos ndo podem ser manipulados, o primeiro € aquele que tem
sido alvo de um estudo mais aprofundado.

Ao longo dos anos foi desenvolvida regulamentacéo e, atualmente, o dimensionamento sismico
foca-se, ndo s6 na prevencao do colapso estrutural, mas também no controlo do nivel de dano consoante
a intensidade sismica. Pretende-se, deste modo, limitar os danos ocorridos durante a agédo sismica, de
forma a que os edificios sofram o0 menor dano possivel e ndo colapsem, protegendo, assim, a vida humana.

Contudo, muitos edificios apresentam lacunas na seguranga contra a a¢&o sismica devido a uma
aplicagao pouco adequada da regulamentacao, erros nos processos construtivos ou falta de fiscalizagdo
dos mesmos. Os aspetos mais comuns que prejudicam o comportamento sismico s&o:

¢ Inadequado dimensionamento e concegao sismica;

o N&o cumprimento de juntas sismicas adequadas entre edificios de elevada flexibilidade,
que resulta no contato com edificios adjacentes;

o Insuficiéncia de confinamento de vardes;

e Pouca rigidez resultante da existéncia de pisos vazados;

e Baixa ductilidade dos elementos de betdo armado devido ao fraco confinamento dos
varfes longitudinais;

o Auséncia de manutengao das estruturas.

Por outro lado, as estruturas metélicas, devido a sua elevada ductilidade, ndo tém a acao sismica
como condicionante, mas sim a agao do vento. Tratando-se de uma agéo dindmica, tal como o sismo, o
vento € uma ag&o de elevada complexidade de quantificag&o, principalmente nas estruturas treliadas. Este
tipo de estrutura ndo apresenta uma superficie regular, devido a presenga de elementos horizontais,
verticais e inclinados, e juntamente com a pressao néo uniforme do vento, dificulta o calculo do contributo
desta agao.

Os principais acidentes causados pela agao do vento s&o:

o Deficiéncias nas ligagdes das treligas;



Contraventamento insuficiente nas estruturas;
Fundagdes inadequadas;

Deformabilidade excessiva da edificacéo.

1.2 Objetivos

O presente trabalho tem como finalidade:

Concecdo de uma solugéo estrutural, respeitando um projeto de arquitetura base;
Pré-dimensionamento dos seus elementos estruturais;

Modelagéo das estruturas no SAP2000;

Anélise sismica do modelo estrutural;

Verificagdo da seguranca da estrutura as varias a¢0es aplicadas;

Elaboragdo de pegas desenhadas associadas ao dimensionamento dos principais

elementos estruturais.

Apo6s elaboracéo deste projeto € expectavel:

Dominio da aplicagdo dos Eurocddigos Estruturais em projetos futuros de estruturas em
betdo armado e metalica;

Dominio do dimensionamento estrutural através da Capacidade Resistente para explorar
a ductilidade nas estruturas de betdo armado;

Apreensdo novas técnicas de pré-dimensionamento;

Dominio da pormenorizacdo de armaduras, respeitando os Eurocodigos estruturais;
Apreenséo do contributo da agéo do vento nas estruturas metalicas;

Apreensdo de conhecimentos ao nivel das ligacbes aparafusadas e soldadas nas
estruturas metalicas;

Dominar o manuseamento de software de modelagdo, SAP2000, e de desenho,
AutoCAD.

1.3 Organizagao do trabalho

O Trabalho Final de Mestrado seré organizado em 8 capitulos. O primeiro contempla a introdug&o

onde consta 0 enquadramento do trabalho, os objetivos, a organizagéo do trabalho e a descri¢do das

estruturas em estudo. No segundo capitulo séo descritas as bases do projeto, onde se incluem os materiais

aplicados e as agbes a que as estruturas estdo sujeitas, com especial aten¢do a agdo sismica.

Posteriormente, no capitulo trés sera feita uma abordagem as consideragdes que se deve ter na fase de

projeto e de concegdo de estruturas resistentes ao sismo. O quarto capitulo apresenta o pré-

dimensionamento dos elementos estruturais de betdo armado e metéalicos, baseado em formulagdes

simplificadas, que ira implicar a analise estrutural efetuado no capitulo cinco. No sexto capitulo é



apresentado todo o calculo desenvolvido relativamente ao dimensionamento estrutural em betdo armado e
da estrutura metalica.

De seguida, no capitulo sete, serdo apresentadas conclusdes relativamente ao trabalho
desenvolvido e, posteriormente, as referéncias bibliograficas consultadas.

Por fim, 0 anexo é composto por informag¢do complementar, nomeadamente tabelas de célculos

justificativos e pecas desenhadas.

1.4 Descrigao do edificio

O presente trabalho consiste no projeto estrutural de dois edificios académicos, em betao armado,
e de uma cobertura metélica localizados em Lisboa, conforme indica a Figura 1.1.

O campus académico é constituido por dois edificios em betdo armado, uma rampa mista e uma
cobertura metalica, como demonstra a Erro! A origem da referéncia nao foi encontrada. e apresenta

uma area de implantagéo com cerca de 1570 m2,

Rampa

)

Cobertura

metélica
Edificio 1

Figura 1.1 - Esquema do espago académico

=

O primeiro edificio, a esquerda, ndo sera alvo de estudo pois apresenta apenas um piso €, a nivel
sismico, ndo apresenta interesse.

0 segundo edificio, alvo principal do presente trabalho, apresenta trés pisos, cada um com cerca
de 750 mZ e um pé direito com 3,35 m de altura. O piso 0 destina-se a gabinetes de professores, salas de
reunides e sanitarios. Os pisos 1 e 2 serdo ocupados por salas de aulas, laboratérios, salas de multimédia
e instalagfes sanitérias.

O acesso entre pisos é realizado através de um elevador, escadas e rampas localizados no lado
Este do edificio.

No meio dos dois edificios referidos anteriormente encontra-se uma cobertura metélica, que
apresenta uma area de implantacdo de 282 m2 e uma altura aproximadamente 7 m. Esta cobertura destina-

se essencialmente a uma zona de convivio.






2. Bases de Projeto

No presente capitulo sdo explicitadas as caracteristicas base assumidas na definicdo das
estruturas do projeto, nomeadamente o tempo de vida til, os materiais adotados para os elementos

estruturais e as agdes a que o edificio estara suijeito.

21 Tempo de vida util do projeto

As estruturas em estudo devem ser classificadas, de acordo com a Norma Europeia, de acordo
com o tempo de vida Util do projeto. Nesse sentido, as estruturas de betdo-armado incluiem-se na categoria

S4, com um tempo de vida util de 50 anos.

2.2 Materiais

Como referido anteriormente, o presente trabalho inclui dois tipos de estrutura, betdo armado e

metalica. Os materiais constituintes deverdo garantir os requisitos que se apresentam de seguida.

Betéo
Betdo C25/30 de cimento Portland de Calcario CEM Il B — Classificagdo de acordo com a norma
NP EN 206-1:2005 (1), Especificagdo LNEC E 464-2007 (2) e norma NP EN 197-1(3).
O tipo de betao escolhido apresenta as seguintes caracteristicas principais:
o Valor caracteristico de tens&o de rotura a compressao (=28 dias), fa= 25 MPa;
o Valor médio da tens&o de rotura a tragao simples, fem = 2,6 MPa;
e Mddulo de elasticidade, Ecn = 31 GPa;

e Valor médio da massa volimica, y = 2500 kg/m3.

De acordo com a clausula 5.4.1.1 do EC8, os elementos sismicos primarios ndo devem ser
constituidos por um betéo de classe inferior a C16/20, o que se verifica quando é adotado o betdo C25/30.

Em relagdo a classe de exposicao em fungéo das condigbes ambientais dispostas na NP EN 206-
1, as classes adotadas foram a XC1 e a XC2. A classe XC2 sera aplicada nos elementos de fundagdo e a
classe XC1 nos restantes elementos estruturais, por se encontrarem em ambiente predominantemente
Seco.

Tendo em consideragdo as classes de exposicdo estabelecidas, o Quadro 6 da Especificagdo
LNEC E 464 - 2007 impde como requisito minimo a adogdo de um betdo de classe C25/30, ou seja, 0
mesmo que foi previamente definido. Assim, de acordo com 0 mesmo quadro, devem ser respeitadas as

condigbes da Tabela 2.1:



Tabela 2.1 - Limites da composicao e de recobrimento do betao de classe C25/30

Classe de exposigao XC1 | XC2
Recobrimento Minimo Nominal (mm) 25 35

Maxima razéo agua/cimento 0,65 | 0,65
Minima dosagem de cimento (kg/m?3) 260 | 260

Aco (vardes)
Aco A400NR, Especificagdo LNEC E 449 — 2008(4).

O tipo de ago adotado apresenta as seguintes caracteristicas principais:
e Valor caracteristico da tenséo de cedéncia, f, = 400 MPa;
e Valor caracteristico da extensao a tensdo maxima, eu = 5,0%;
e Valor de calculo do moédulo de elasticidade, Es = 200 GPa;

e Valor médio da massa volimica, y = 7850 kg/m3.

Aco (estrutura metalica)

Os perfis da estrutura metélica serdo constituidos pelo aco Ago S275 JR, especificado na EN

10025-2:2008, e apresenta as seguintes caracteristicas principais:

o Valor caracteristico da tenséo de cedéncia, fyx = 275 MPa;

e Valor da tensdo ultima, fu = 430 MPa;

e Valor de calculo do modulo de elasticidade, Es =210 GPa;

e  Mddulo de distorcdo, G = 81 GPa;

e Coeficiente de Poisson, u =0,3;

o Coeficiente de dilatacdo térmica linear, a = 12 x 10 °C-;

e Valor médio da massa volimica, y = 7700 kg/m3.

As porcas e parafusos pertencem a classe C10.9, conforme especificado na NP EN 1993-1-8, e
apresentam as seguintes caracteristicas:
o Tens&o de cedéncia, fy, = 900 N/mm2;

o Tens&o de rotura a tragao, fu, = 1000 N/mm2,



2.3 Acgoes

As estruturas do presente trabalho foram submetidas as solicitagdes apresentadas na Tabela 2.2.

Tabela 2.2 - A¢oes consideradas

Tipos de Agéo Eurocédigo

Permanentes NP EN 1991-1-1

Sobrecargas NP EN 1991-1-1
Sismo NP EN 1998-1
Vento NP EN 1991-1-4

2.3.1 Cargas permanentes

As cargas permanentes sdo constituidas pelo peso proprio da estrutura e pelo peso dos restantes

elementos ndo estruturais, como as paredes divisorias, revestimentos e coberturas.

Edificio Principal

Na consideragdo do peso proprio do betdo armado atribuiu-se um peso especifico de 25 kN/m3,

Em relacao ao peso proprio dos revestimentos, considerou-se que as lajes de piso iriam ser alvo
de um carregamento distribuido de 1,50 kN/mZe a cobertura com 1,0 kN/m2, uma vez que se trata de uma
cobertura ndo acessivel constituida por chapas metalicas e que apenas ira ser aplicada uma tela
impermeabilizante na superficie de betdo armado.

Na definicdo do contributo das paredes divisérias, estas foram divididas em paredes exteriores e
interiores, e que sdo compostas por alvenaria de tijolo furado. A primeira apresenta uma espessura de 0,30
m de espessura com um peso de 3,30 kN/m? e a segunda uma espessura de 0,15 m com um peso de 1,80
kN/m?2.

A aplicagdo do contributo das paredes divisérias no modelo de calculo automatico varia conforme
0 posicionamento destas na arquitetura. Nesse sentido, foram aplicados carregamentos uniformemente

distribuidos ao longo das vigas que suportam paredes e cujo valor é obtido através da equagéo (2.1):

Q = PPparede X Ka X h [kN/m] (2.1)
Em que:
PPyareqe  Valor do peso da parede [kN/m2];

kg Coeficiente que considera uma redug&o da area das paredes em fungao da existéncia de aberturas
(0,60 — exteriores ou 0,80 — interiores);
h Altura da parede [m].



Quando existem paredes interiores sobre lajes, considera-se que o peso préprio da parede é

aplicado na laje através de um carregamento distribuido com o valor calculado através da equagéo (2.2):
Q = 1,8 X 0,80 X kq [kN/m? (2.2)

Em que:

kg Coeficiente de distribuicdo do carregamento linear por todo o pavimento. Toma o valor de 0,30.

Rampa Mista e Cobertura Metalica

A estrutura principal da rampa sera em betdo armado, com as mesmas caracteristicas que o
Edificio Principal, sendo que a laje, também em betdo, sera apoiada em perfis metalicos HEB200. Na
consideragéo do peso proprio do ago constituinte desta estrutura atribuiu-se um peso especifico de 77
kN/m3.

A estrutura da cobertura sera totalmente em ago, com as mesmas especificacdes que os perfis
IPE, e as chapas metalicas e os revestimentos terdo um peso especifico de 0,12 kN/m2.

As fundagdes das duas estruturas serdo constituidas pelo mesmo betdo armado referido

anteriormente.

2.3.2 Sobrecargas

As sobrecargas a considerar numa estrutura sdo definidas de acordo com a ocupagéo dos
edificios. A utilizagao pelas pessoas, 0 mobiliério ou outros objetos méveis e a ocorréncia de eventos raros
previsiveis (como a concentracao de pessoas ou mobiliario) s&o alguns dos fatores que foram ponderados

na defini¢&o dos valores caracteristicos das sobrecargas dispostos na secgéo 6 do EC1.

Edificios 2

A classificagdo de uma estrutura, tendo em conta a sua utilizacdo, pode ser atribuida através do
Quadro 6.1 do EC1 e os respetivos valores caracteristicos das sobrecargas sdo definidos no Quadro NA -
6.2 do Anexo Nacional do EC1. Os valores caracteristicos atribuidos aos edificios 1 e 2 constam na Tabela
2.3:

Tabela 2.3 - Categorias de utilizagao do edificio

Utilizagao Categoria gk [kN/m2]
Cobertura ndo acessivel H 0,4
Escadas - 3
Salas de aula C2 4
Restantes B 3




2.3.3 Acédo sismica

No presente trabalho sera aplicada a Parte 1 do EC8. Esta parte da norma define a agéo sismica
e ¢ aplicavel ao projeto e construgéo de edificios em regides sismicas com o propdsito de, em caso de
ocorréncia de um sismo:

o Proteger as vidas humanas;

o Limitar os danos;

o Garantir que as estruturas importantes para a protecéo civil se mantenham operacionais.

Nesse sentido, a norma afirma que as estruturas devem ser projetadas e construidas de forma a
satisfazerem, com um grau adequado de fiabilidade, os seguintes requisitos:

e Requisito de ndo ocorréncia de colapso: a estrutura deve resistir a uma agéo sismica de
calculo, conforme o disposto na seccdo 3 do EC8, sem colapso local ou global, mantendo
a integridade estrutural e uma capacidade resistente depois da ocorréncia do sismo;

e Requisito da limitacdo de danos: a estrutura deve resistir a uma agao sismica cuja
probabilidade de ocorréncia seja superior a agdo sismica de calculo, sem a ocorréncia de
danos e de limitagdes de utilizacao.

As fiabilidades visadas pelos anteriores requisitos sdo estabelecidas pelas autoridades nacionais
para os diferentes tipos de edificios ou de obras, em fun¢éo das consequéncias do colapso, e diferenciam-
se através da classificagdo das estruturas de acordo com o seu grau de importancia.

De forma a satisfazer os requisitos referidos, devem ser verificados os Estados Limites Ultimos,
associados ao colapso ou a outras formas de rotura estrutural que coloquem em perigo a vida humana, e
os Estados Limites de Utilizagao, associados aos danos para além dos quais determinados requisitos de

utilizagcéo deixam de ser satisfeitos.

2.3.3.1 Tipos de Agao Sismica e Zonamentos Sismicos

De acordo com a clausula 2.3 do Anexo Nacional do EC8 (NA), no dimensionamento das
estruturas em Portugal Continental devem ser considerados dois tipos de agéo sismica: a Agao Sismica do
Tipo 1, sismo afastado, resultante da sismicidade interplacas e cujo epicentro se localiza na regiéo atléntica,
e a A¢éo Sismica do Tipo 2, sismo préximo que esta associada a sismicidade intraplaca com um epicentro
no territério continental ou no arquipélago dos Agores.

O Anexo Nacional divide o territdrio nacional por zonas sismicas para que sejam associados
valores de aceleragdo maxima de referéncia (Tabela 2.4) para as varias zonas do pais, de acordo com 0

tipo de ag&o sismica inerente, como se pode verificar na Figura 2.1.

Como referido anteriormente, as estruturas em estudo localizam-se em Lisboa que, como se
observa na Figura 2.1, situa-se nas zonas sismicas 1.3, para o estudo da Agao Sismica do Tipo 1, e 2.3,

para o estudo da A¢&o Sismica do Tipo 2.



Accio sismuca Tipo 1 Accio sismmca Tipo 2

Figura 2.1- Zonamento Sismico em Portugal Continental

Tabela 2.4 - Aceleragbes maximas de referéncia agr

Agéo Sismica Tipo 1 Acéo Sismica Tipo 2
Zona Sismica agr [m/s?] Zona Sismica agr [m/s?]

1.1 2,5 2.1 25
1.2 2 2.2 2

1.3 1,5 2.3 1,7
14 1 24 1,1
15 0,6 25 0,8
1.6 0,35 -

2.3.3.2 Tipo de terreno

No estudo da acéo sismica é também necessério conhecer as condi¢cbes geotécnicas do local da
implantagdo da obra para a classificagdo do terreno de acordo com cl. 3.1.2 do EC8. Para esse efeito, é
fundamental a realizagéo de prospecdes geotécnicas que quantifiquem a velocidade média das ondas
(vs,30), 0 nUmero de pancadas do ensaio de penetragéo dindmica (Nspr) € a resisténcia ao corte ndo drenada
do solo (cu) de modo a definir o tipo de terreno de acordo com os perfis estratigraficos preconizados no
EC8.

No presente trabalho, adotou-se um terreno do tipo C que, de acordo com o Quadro 3.1 do ECS,
apresenta a seguinte descri¢do: “Depdsitos profundos de areia compacta ou medianamente compacta, de

seixo (cascalho) ou de argila rija com uma espessura entre vérias dezenas e muitas centenas de metros”.
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2.3.3.3 Classe de importancia

Os edificios séo classificados em 4 classes de importancia em fun¢do das consequéncias do
colapso em termos de vidas humanas, da sua importéncia para seguranga publica e para a protecéo civil
imediatamente apds o sismo e das consequéncias sociais e econdmicas do colapso.

A cl. 4.2.5 do EC8 preconiza as classes de importancia apresentadas na Tabela 2.5 e a cada
classe de importancia é atribuido um coeficiente de importancia, yi, definido no Quadro NA.Il do Anexo

Nacional, de acordo com o tipo de a¢&o sismica.

Tabela 2.5 - Classes de importancia para os edificios

Classe de

A Edificios
Importancia

Edificios de importancia menor para a seguranca publica, como por exemplo edificios

I ]
agricolas, etc.

Il Edificios correntes, ndo pertencentes as outras categorias.

Edificios cuja resisténcia sismica é importante tendo em vista as consequéncias
1l associadas ao colapso, como por exemplo escolas, salas de reunido, instituigbes
culturais, etc.

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.

Uma vez que as estruturas em estudo pertencem a um edificio académico, é |hes atribuidas uma
classe de importancia Ill. Nesse sentido, os coeficientes de importancia associados encontram-se

representados na Tabela 2.6.

Tabela 2.6 - Coeficientes de importancia

e Agéo Sismica Tipo I
A Acéo Sismica
Classe de Importancia . ,
Tipo | Continente | Acores
1] 1,45 1,25 1,15

Definidos os coeficientes de importancia e as aceleragdes maximas a superficie, calculou-se a

aceleracado a superficie para os dois tipos de Agdo Sismica, de acordo com:

ag =Yy X agr (2.3)
Em que:
ag Valor de calculo da aceleragdo a superficie;
Y1 Coeficiente de importancia;
agr Valor de referéncia da aceleragéo maxima.
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Desta forma, para um terreno tipo C, obtiveram-se valores de calculo da aceleragéo a superficie,

de 2,175 m/s2, para a ag¢&o sismica Tipo 1, e de 2,125 m/s? para a a¢ao sismica Tipo 2.

2.3.3.4 Coeficiente do solo

O valor do coeficiente do solo (S) é calculado de acordo com as seguintes condigdes:

S = Smax ;ag < 1m/s?

= Smax — 1 ;1m/s? <a, < 4m/s? 2.4
s_smaX—Tx(ag—Q , . (2.4)
S=1 ;ag > 4m/s?

Este coeficiente é utilizado na definicdo dos espectros de resposta elasticos e os pardmetros
inerentes ao seu calculo variam consoante o tipo de terreno e o tipo de agéo sismica. Os referidos
parametros encontram-se nos Quadros NA-3.2, para a a¢&o sismica Tipo 1, e NA-3.3, para a agéo sismica
Tipo 2.

Tendo em consideragéo os valores de calculo da aceleragdo a superficie, o tipo de terreno e a
informag&o dos quadros referidos anteriormente, aplicou-se (2.4) e obtiveram-se 0s resultados da Tabela
2.7

Tabela 2.7 - Parametros para definigdo das agoes sismicas

Acéo Sismica Tipo de Terreno Srmax S Ts(S) Te(S) To(S)
Tipo 1 C 1,60 1,365 0,1 0,6 2,0
Tipo 2 C 1,60 1,375 0,1 0,25 2,0

Na tabela acima, os valores de Tg(S), Tc(S) e To(S) néo foram utilizados na aplicagdo de (2.4) pois

serdo aplicados posteriormente na definicdo da agéo sismica.

2.3.3.5 Componente horizontal da a¢ao sismica

A componente horizontal da agao sismica é obtida através do espectro de calculo, Sq(T), resultante
da redugdo de um espectro de resposta relativo a resposta elastica. A redugéo ¢é efetuada através da
introducdo do coeficiente de comportamento, g, que traduz uma reducédo das forcas sismicas a que a
estrutura ficaria sujeita se a sua resposta fosse completamente elastica, com 5% de amortecimentos
viscoso. O calculo deste coeficiente sera abordado no capitulo seguinte, pelo que no corrente sera apenas

apresentado o seu valor através da Tabela 2.8:

Tabela 2.8 - Coeficientes de comportamento das estruturas de betdo armado

Edificio Coeficiente de Comportamento
Principal 39

Rampa 3,9
Cobertura 4
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De acordo com a cl.3.2.2.5 do ECS8, o espectro de calculo € definido pelas seguintes expressdes:

0<T<T: STy —a s [2a . (25 2 .
STSTys S =2 s[5+ (-3)] (25)
2,5 _
Ty STSTo: So(T) =ag-S - (26)
- E[E] 27)
Te<T<Tp: Sa(M{ °* q LT
= B.ag
— . _S_ﬁ_[Tc-TD] (2.8)
TDSTS4: Sd(T)I T8 q T?
= B.ag

Em que:

T Periodo de vibragdo de um sistema linear com um grau de liberdade;
Valor de calculo da aceleragéo a superficie;
y:.  Coeficiente de importancia;
Ty Limite inferior do periodo no patamar de aceleragédo espectral constante;
T,  Limite superior do periodo no patamar de aceleragao espectral constante;
T,  Valor que define no espetro o inicio do ramo de deslocamento constante;
S Coeficiente de Solo;
q Coeficiente de comportamento;

Coeficiente correspondente ao limite inferior do espectro de célculo horizontal. (Toma o valor

recomendado de 0,2)

De seguida, sdo apresentadas as componentes horizontais dos espectros de célculo de cada

edificio em estudo para cada tipo de agéo sismica.

2,50

200 Agéo Sismica Tipo 1 Acao Sismica Tipo 2
_ A
£ 150 |
2
&
3 1,00 A
Q
<<

0,50 4

0,00 T T T T T T T

0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50 3,00 3,50 4,00
Periodo (s)
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2,50
Ag&o Sismica Tipo 1 Acao Sismica Tipo 2
2,00 4
& B
£ 1,50
g
s
(<]
g 1,00 4
<
0,50 4
0,00 T T T T T T v T ' T ' T T r .
0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50 3,00 3,50 4,00
Periodo (s)

Figura 2.2 - Espectro de resposta de calculo no Edificio 2 e rampa (A) e na cobertura metalica (B)

Como se pode constatar os espectros de resposta de calculo A e B sao bastante semelhantes pois
os seus coeficientes de comportamento sdo quase iguais. Os efeitos irdo diferir devido aos coeficientes de
amortecimento (), sendo que na estrutura de betdo armado se toma o valor de 5% e na estrutura metélica
2%.

2.3.4 Acao do vento

A acdo do vento nas construgdes é exercida sob a forma de pressdes que atuam
perpendicularmente as superficies. Esta agdo depende da velocidade do vento, da forma das construgbes
e das caracteristicas dindmicas da estrutura. Por sua vez, a velocidade depende da localizagio geografica
da estrutura, da altura da estrutura acima do solo e da rugosidade do terreno.

Trata-se de uma a¢éo dindmica, mas é quantificada através de forgas estaticas equivalentes,
conforme prevé o EC1. Estas forgas podem ser: exteriores, interiores ou de atrito.

A cobertura tem uma altura de 6,86 m e encontra-se rodeada por 3 blocos estruturais como se
verifica na Figura 1.1.

O Edificio 1 tem uma altura de 4,70 m e a Rampa e o Edificio 2, uma altura superior a 9 m. Assim,
é possivel constatar que na dire¢do X, a agao do vento é mais gravosa quando atinge a cobertura vindo do
lado do Edificio 1, uma vez que do lado contrario, o Edificio 2 protege a cobertura da agéo do vento. Na
direcdo Y, a a¢do do vento é mais desfavoravel quando se desloca no sentido Sul-Norte, pois a Rampa
ampara a agdo do vento no sentido contrario.

Pelos motivos apresentados, optou-se por estudar a a¢do do vento em 2 sentidos. Na dire¢éo X,

o vento seréa estudado no sentido Oeste-Este, e na dire¢do Y, no sentido Sul-Norte.
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2.3.41 Zonamento do territorio

A varidvel basica mais importante para a quantificagdo da acéo do vento é a sua velocidade. Para
efeitos de quantificacdo do valor basico da velocidade de referéncia do vento, vy, 0 Quadro NA.| do EC1-
Parte 4 divide o pais em 2 zonas:

e Zona A - A generalidade do territdrio, exceto as regides pertencentes a zona B;
e Zona B - Os arquipélagos dos Agores e da Madeira e as regides do continente situadas
numa faixa costeira com 5 km de largura ou a altitudes superiores a 600 m.

Os valores a serem considerados para cada zona do pais sdo os seguintes:

Tabela 2.9 - Valor basico da velocidade de referéncia do vento

Zona Vbo [M/8]
A 27
B 30

Considerou-se que a estrutura em estudo se encontra na zona A.

2.3.4.2 Rugosidade aerodinamica do terreno
O coeficiente de rugosidade cr(z) tem em consideragéo a variabilidade da velocidade média em
fungéo:
o Altura acima do nivel do solo;
o Rugosidade do terreno a barlavento da construcéo, na dire¢éo do vento considerada.
A variagdo da velocidade do vento com a altura varia conforme a presenca de obstaculos que
afetam o escoamento do ar. Nesse sentido, 0 EC1 estabelece 5 categorias de terreno que definem o

comprimento de rugosidade, zo, e a altura minima, zwin, @ considerar. Estas categorias sdo apresentadas
na Tabela 2.10:

Tabela 2.10 - Categorias e parametros do terreno

Categoria zo0 [m] Zmin [M]
0 - Mar ou zona costeira exposta aos ventos de mar 0,003 1
| - Lagos ou zona plana e horizontal com vegetagédo negligenciavel e livre de obstaculos 0,01 1

Il - Zona de vegetagéo rasteira, tal como erva, e obstaculos isolados (arvores, edificios) 0.05 9
com separagdes entre si de, pelo menos, 20 vezes a sua altura ’

Il - Zona com uma coberutra regular de vegetagao ou edificios, ou com obstaculos
isolados com separagdes entre si de, no maximo, 20 vezes a sua altura (ex: aldeias, zonas 0,3 5
suburbanas, florestas permanentes)

IV - Zona na qual pelo menos 15% da superficie esta coberta por edificios com uma altura 1 10
média superiora 15 m
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O coeficiente de rugosidade, segundo a cl.4.3.2, é calculado do seguinte modo:
Cr(Z) =k, -In (1> »Zmin = Z < Zmayx
%0 (2.9)

Cr(Z) = Cr(Zmin): Z < Zpin

7 0,07
k, = 0,19. (—) (2.10)

Zo,11

Em que:
k.  Coeficiente de terreno;
vA Altura da estrutura acima do solo;
Zo Comprimento de rugosidade;
Zmin  Altura minima;
Zmax Altura maxima (200 m);

zon1  Comprimento de rugosidade de um terreno de categoria Il (0,05)

A categoria adotada no presente trabalho foi a Ill. Uma vez que a cobertura metalica apresenta
uma altura de 6,86 m e tendo em consideragdo a categoria do terreno, obtiveram-se os seguintes

resultados:

Tabela 2.11 - Coeficiente de rugosidade

z[m] zo [m] ke Zmin [M] cr(2)
6,86 0,3 0,2154 5 0,674

2.3.4.3 Orografia

A orografia foi desprezada pois a cl.4.3.3(2) do EC3-Parte 4 preconiza que os seus efeitos podem
ser desprezados quando o declive médio do terreno a barlavento é inferior a 3°, 0 que se verifica no presente

projeto. Assim, assume-se o coeficiente de orografia, co(z), como valor unitario.

2.34.4 Velocidade do vento e pressao dinamica de pico

A velocidade do vento e a presséo dindmica compreendem uma componente média e uma
componente flutuante.
A velocidade média do vento, v, deve ser determinada a partir do valor de referéncia da

velocidade do vento, vb, e séo calculados do seguinte modo:

Vi = ¢(2).¢o(2). vy, (2.11)

Vb = Cdir- Cseason- Vb,0 (212)

Em que:

c.(z) Coeficiente de rugosidade;
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co(z)  Coeficiente de orografia;
cqir  Coeficiente de diregdo. O Anexo Nacional recomenda o valor de 1;
Cseason  COEficiente de sazdo. O Anexo Nacional recomenda o valor de 1;

Vpo  Valor basico de referéncia do vento.

Da aplicacdo das formulas (2.11) e (2.12), os resultados foram:

Tabela 2.12 - Velocidade média do vento

Vb,o [M/s] Vb [m/s] c(2) Vi [M/8]
27 27 0,674 18,20

A componente flutuante do vento é caracterizada pela intensidade de turbuléncia, 1.(z), que,
segundo cl.4.4 do EC3-Parte 4, é calculada do seguinte modo:
k;
co(z).ln(z) (213)

zo

L,(z) =

Em que:

k;  Coeficiente de turbuléncia. O valor recomendado é 1.

Tendo em consideragdo os parametros calculados anteriormente, o valor da intensidade de
turbuléncia é de 0,0549.
Por fim, é calculada a pressdo dinamica de pico, qp(z). De acordo a cl.4.5 do EC3-Parte 4, esta é

calculada através da seguinte expressao:

1
02 =[1+7.1L,@)] 5 pvm’ (2.14)

Em que:
I,(z) Intensidade de turbuléncia;
p Massa volimica do ar. O valor recomendado é 1,25 kg/m3,

v, Velocidade média do vento.

Tendo em consideragéo os pardmetros calculados anteriormente, o valor da pressao dinédmica de
pico é de 0,287 kN/m2.

2.3.4.5 Coeficiente estrutural

O coeficiente estrutural, csCq, € 0 para@metro que tem consideragao o efeito da ndo simultaneidade
das pressdes de pico sobre a superficie (cs) em conjunto com o efeito das vibragdes da estrutura devidas
a turbuléncia(cq). A cl.6.2 apresenta os procedimentos de determinagéo deste coeficiente, que séo:

a) Para edificios de altura inferior a 15 m, o valor de cscq podera ser considerado igual a 1;
b) Para elementos de fachada e de cobertura cuja frequéncia propria seja superior a 5 Hz,

o valor de c¢scq pode ser considerado igual a 1;
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c) Para edificios de estrutura porticada que contenham paredes resistentes e cuja altura
seja inferior a 100 m e a 4 vezes a dimensao do edificio na dire¢do do vento, o valor de
CsCq poderd ser considerado igual a 1;

d) Para chaminés de secgdes transversais circulares e com uma altura inferiora60 me a
6,5 vezes o seu didmetro, o valor de cscq podera ser considerado igual a 1;

e) Em alternativa, para os casos acima referidos, pode ser utilizada a expresséo (2.15);

f) Para outras obras de engenharia (pontes ndo incluidas), chaminés ou edificios nédo
abrangidos pelos limites ¢) e d), csCq devera ser determinado através da expressao (2.15)
ou através do Anexo D do EC3-Parte 4.

142k, 1,(z) - VBZ+ R?

- 215
CsCa 1+ 7.1,(z) 219

I, Intensidade de turbuléncia;
Fator de pico, definido como o quociente entre o valor maximo da parte flutuante da resposta e o desvio
padrdo desta;
Zg Altura de referéncia para a determinag&o do coeficiente estrutural;
Coeficiente de resposta quase-estatica, que tem em conta a falta de total correlagdo das pressdes sobre
a superficie da construcao;
Coeficiente de resposta em ressonéncia, que tem em conta o efeito da turbuléncia em ressonéncia com

0 modo de vibragao.

Como referido anteriormente, a altura maxima da estrutura é de 6,86 m, logo, tendo em

consideragao os topicos referidos anteriormente, o valor de ¢scq toma o valor de 1.

2.3.4.6 Coeficientes de pressao e de forga

Para quantificar as forcas do vento, é necessario multiplicar as pressdes de pico pelos coeficientes
de forma. Estes dividem-se em 2 grupos: coeficientes de forga e coeficientes de pressédo. Por sua vez,
estes Ultimos dividem-se em coeficientes de pressao exterior e interior.

A principal diferenga entre coeficientes de forca e de presséo é que os primeiros ja incluem todos

efeitos relevantes, incluindo as forcas de atrito.

2.3.4.61 Coeficientes de pressao para edificios

Os coeficientes de presséo exterior cye aplicaveis a edificios e a partes de edificios dependem das
dimensdes da superficie carregada A, sendo esta a area de construgdo de que resulta a agdo do vento na
seccdo a ser calculada. Estes coeficientes, definidos na secgao 7 do EC3-parte 4, séo fornecidos para

superficies carregadas com areas A de 1 m2 (Cpe,1) € de 10 m2 (Cpe,10).

18



Os valores de cpe1 (coeficientes locais) destinam-se ao célculo de elementos de pequena
dimensao e de ligagdes com uma &rea igual ou inferior a 1 m2 e 0s valores de Cpe 10 (Cogficientes globais)
destinam.se ao calculo da estrutura resistente global de edificios. Para superficies carregadas com areas
entre Tm2 e 10m2, o procedimento de célculo de coeficiente de pressdes é o indicado na Figura 2.3:

Cpe F

C,

pe,1

Cpe,10

0,1 1 2 4 6 810 A

Figura 2.3 - Procedimento recomendado para a determinagao do coeficiente de pressédo exterior em edificios

A Figura 2.3 baseia-se na seguinte expressao:

Cpe = Cpe1 — (Cpe,l - Cpe,10) “logio A (2.16)

Paredes
A estrutura em estudo apresenta revestimentos no seu perimetro. Apesar de serem elementos

com areas reduzidas, o seu estudo foi efetuado. Para o estudo da agdo do vento nestes elementos verticais,

recorreu-se a cl.7.2.2 do EC3-Parte 4.
A Figura 2.4 demonstra as zonas dos algados considerados:

Plan

d
" e=b or 2h,

Y whichever is smaller

b: crosswind dimension Elevation fore > d

Elevation fore<d

wind A B h
wind\ ﬂ. A B c h
— D E b
/ 77, | d |
A vo | L e5 dei5
T a5e ' '
h h
- i wind
L S Elevation————-‘ Wind A B c — A B
7 A, SIS “

Figura 2.4 - Zonas em paredes verticais

A zona D corresponde a parede de barlavento, a zona E a parede de sotavento e as zonas A, Be

C, correspondem as paredes laterais.
Os valores dos coeficientes de pressdo para paredes verticais exteriores séo apresentados na

seguinte tabela:
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Tabela 2.13 - Valores dos coeficientes de pressédo exteriores para paredes verticais de edificios de planta retangular

(Quadro 7.1 da NP EN 1991-1-4 2010)

Zona A B C D E
h/d Cpe 10 Cpe.1 Cpe.10 Cpe.1 Cpe.10 Cpel Cpe.10 Cpe.l Cpe.10 Cpe.1
5 -1,2 -1,4 -0,8 -1,1 -0,5 +0,8 +1,0 -0,7
1 -1,2 -1,4 -0,8 -1,1 -0,5 +0,8 +1,0 -0,5
<025 -1,2 -1,4 -0,8 -1,1 -0,5 +0,7 +1,0 -0,3

Na Figura 2.5 e Figura 2.6 séo representados os coeficientes de pressao exteriores obtidos, em

planta:

0,50

A N A N A

x

¥

—> 0702 |0am 3
WX o [
I S A A P S A Y S
42 080 050
F—283— 11.31 > 896 4
Figura 2.5 - Coeficientes de pressao exteriores nas paredes, para Wx
030
a 0800 [ 1 08w
L -
T T 71 T T T T T TT1 T T T T 171
+0,700

[,

Figura 2.6 - Coeficientes de pressao exteriores nas paredes, para Wy
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Cobertura isolada de duas vertentes

Segundo o EC1 - Parte 4, uma cobertura isolada é definida como uma cobertura de uma
construcdo sem paredes permanentes e cujos coeficientes de presséo sdo apresentados na tabela

seguinte:

Tabela 2.14 - Valores dos coeficientes de pressédo exteriores para coberturas isoladas de duas vertentes (Quadro 7.7
da NP EN 1991-1-4 2010)

Coeficientes de pressio resultante ¢, .
Key plan
B 1
bI10
C| A D A |C b
b0
B i
- | /10 |+ d/10}e
Inclinagéo dis
da Obstruciio Coeficiente de
cobertura a0 @ forga global ¢ d
a[°] Zona A Zona B Zona C ZonaD
Miximo, qualquer ¢ +0,7 +08 +1.6 +0.6 +17
-20 Minimo. @=0 -0.7 -09 -13 -1.6 -0.6
Minimo, @= 1 -13 -15 -24 -24 -0.6
Maiximo, qualquer @ +05 +06 +15 +0.7 +14
-15 Minimo, =10 -0.6 -08 -13 -1.6 -06
Minimo, @= 1 -14 -16 -27 -26 -06
Maximo, qualquer @ +04 +0.6 +1.4 +0.38 +1.1
-10 Minimo, =10 -0.6 -08 -13 -1.5 -06
Minimo, @= 1 -14 -16 -27 -2.6 -0.6
Miximo, qualquer ¢ +03 +0.5 +1.5 +0.8 +0.8
-5 Mimmo, @=0 -0.5 -07 -13 -1.6 -0.6
Minimo, @= 1 -13 -15 -24 -24 -0.6

Segundo a cl.7.3(2), o grau de obstru¢&o sob uma cobertura isolada, como se observa na Figura,
depende da obstrugdo @, que é definido pelo quociente entre a area dos eventuais obstaculos sob a

cobertura e a area da secgao transversal sob a cobertura.
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J/;\N

- T « ®
-

— S

Empty, free-standing canopy (¢ = 0)
— )

Canopy blocked to the downwind eaves by
stored goods (¢ = 1)

Legenda:
Empty. free-standing canopy (¢ = 0) Cobertura isolada vazia (¢ = 0)

Canopy blocked to the downwind eaves by stored goods (¢ = 1) Cobertura isolada obstruida. no lado de sotavento.
por mercadorias armazenadas (g = 1)

Figura 2.7 - Escoamento do ar em torno de coberturas isoladas

No presente trabalho, a cobertura em estudo ndo apresenta qualquer tipo de obstrugéo. Deste

modo, o valor de ¢ considerado foi de 0.
Os coeficientes de pressao obtidos encontram-se representados na figura seguinte:

x £ )
T 1,60 |
+0,60
-0,80
¥ +1,50 50 | w
- |-1,30 +1,40 -1,30 =z
ﬁ ________________ o — = ==
+0,60
-0,80
|
x 070 I
T 460 | g
#—2 29— 18.52 #—2 29—

Figura 2.8 - Coeficientes de presséo exterior em coberturas isoladas de 2 vertentes

Os valores apresentados tém em consideragéo o efeito conjunto do vento atuando sobre as

superficies superior e inferior da cobertura isolada e em qualquer dire¢éo.

Elementos estruturais de seccao retangular

O coeficiente de forga cr para elementos estruturais secgéo retangular, com a agdo do vento a

incidir perpendicularmente numa face, devera ser calculado através da seguinte expresséo:

Cf = Cf'o.q',r.q'l)\ (217)
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Coeficiente de forga para elementos de secgéo retangular com arestas vivas e sem livre escoamento

.0 ,
em torno das extremidades;
g, Coeficiente de redugao para secgdes quadradas com cantos arredondados;
v Coeficiente de efeitos de extremidade para elementos cujas extremidades sejam liviemente
gl

contornadas pelo vento.

Os pilares da presente estrutura s&o constituidos por uma sec¢éo quadrada vazada de 0,20x0,20
m com cantos arredondados e uma espessura de 6,4 mm. O valor de ctofoi calculado com recurso a Figura

2.9 e os resultados obtidos foram os que se apresentam na Tabela 2.15:

Tabela 2.15 - Coeficiente de forga cr,

d [m] b[m] d/b Cio
0,2 0,2 1 2,1

z‘uir‘f.o _V. JE

25| _.E f—a ] o

1,65

1.0

0.9

20

50 dib

Figura 2.9 - Coeficiente de forga cr,0 para secgdes retangulares

O calculo de W, foi baseado na Figura 2.10:

Ve

1,0

0.5

Figura 2.10 - Coeficiente de redugdo W: para uma secgao transversal quadrada com cantos arredondados

N

Os resultados obtidos foram:

02

0,3

0,4

rib

T

Tabela 2.16 - Calculo do coeficiente ¥,

rm]

r/b

Yr

0,016

0,08

0,8




O calculo de W) foi baseado na situagéo 4 da Tabela 2.17. e na Figura 2.11.

v, 0
1,0 ==
0,1 Lt FEE
[ g
05 _-___./// //
09 ——— LA
08 L A1TTT]
—"
08 ==
095 1
0,7 BE=
A O+
/
0,6
1 10 A 70 200

Figura 2.11 - Valores indicativos do coeficiente de efeitos de extremidade Wa

Tabela 2.17 - Valores de A recomendados para cilindros, elementos com secgéo poligonal, perfis com arestas vivas e
estruturas trelicadas (Quadro 7.16 da NP EN 1991-1-4 2010)

Posigdo da estrutura,

o vento perpendicular ao plano da figura Esbelteza efectiva 1
s
L Para elementos com secgdo poligonal,
£ e perfis com arestas vivas e estruturas
z2h zg 292h - para £ =50 m, o menor dos valores
9 * A=1,445 ou A=70;
£
forb - para £<15 m, o menor dos valores
—| }‘—b1 <15b - e b1 <1,5b A=24b ou A=70.
b bl |t
2 Fara cilindros de base circular:
bzt - para £ = 50 m, o menor dos valores
P —— A=0,74D ou A=70;
bo=2.5b
- para £ <15 m, o menor dos valores
L =4 o A=70.

Para valores intermédios de £ deverd
ser efectuada uma interpolacdo linear.

e E—
L
|.—b1 2,50 Para £ 2 50 m, o maior dos valores
 — A=0,7 4D ou A=70;
b E“ — 4 para £ <15 m, o maior dos valores
I ¢ A= ou =70,
1

Para valores intermédios de £ deverd
ser efectuada uma interpolagéo linear.

O valor do indice de cheios, @, € calculado através da expressao:

Em que:
A Soma das areas p

A, Arealimitada pelo
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rojetadas dos elementos;

contorno exterior:
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Uma vez que os pilares em estudo néo tém vazios, ¢ toma o valor unitério e, de acordo com o
descrito na situagéo 4 da Tabela 2.17, A toma o valor de 70, pois 0 quociente de I/b é 29.
Com recurso a Figura 2.11, conclui-se que W, é igual a 0,92.

Por fim, aplicando a expresséo (2.17), obtém-se um valor de c: de 1,546.

2.4 Combinagao de agoes

As combinacdes de agdes consideradas na andlise das estruturas s&o as dispostas no ECO,
definidas por:
e Estados Limites Ultimos
o Combinagdo de agbes para situagdes de projeto persistentes ou transitdrias

(combinagdes fundamentais)

Eq=E ZYG'i' Gij" + "You Qui” + "ZyQ,i.%,i. Qui (2.19)

=1 i>1

o Combinagdo de acdes para situacdes de projeto sismicas:

Eq=E Z Gy;" + "Agq" + z Wy i Qi (2.20)

j=1 i1

o Estados Limite de Utilizagao:

o Combinagdo Quase-Permanente:

Eq=E Z Gy;" + Z Wai- Quii (2.21)

=1 iz1

o Combinagéo Caracteristica:

Ba = E{ ) G +"Qua” +" ) Wi Qg 22

=1 iz1

Em que:
Y6,j Coeficiente parcial relativo a acéo permanente j;
Gy, j Valor caracteristico da agdo permanente j;
Yo1 Coeficiente parcial relativo a agao variavel base;
Qk1 Valor caracteristico da agéo variavel base;
Yo, Coeficiente parcial relativo a agao variavel i;
Qk,i Valor caracteristico da agao variavel i;
Aga Valor de calculo de uma agéo sismica;

Yy Coeficiente para a determinag&o do valor de combinagdo de uma agéo variavel;
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v, Coeficiente para a determinag&o do valor quase-permanente de uma agéo variavel.

Nas combinacdes de acdes os valores considerados para as sobrecargas séo reduzidos pelos fatores

multiplicativos que sao apresentados na tabela seguinte, consoante o tipo de combinagao:

Tabela 2.18 - Fatores multiplicativos para sobrecargas

Utilizagao Yo W1 Y2
Cobertura ndo acessivel 0 0 0
Escadas 0,7 0,5 0,3

Salas de aula 0,7 0,7 0,6
Restantes 0,7 0,5 0,3

Vento 0,6 0,50 0
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3. Pré-dimensionamento

A fase inicial de um projeto de estruturas consiste na analise das plantas e algados do projeto de
arquitetura de modo a que sejam tomadas a melhores solugdes estruturais sem comprometer as opgdes
arquitetonicas. Apds a definicdo da posicdo de todos os elementos estruturais, procedeu-se ao pré-
dimensionamento dos mesmos para que seja possivel ter um ponto de partida na definigdo das respetivas
secoes.

Nos proximos subcapitulos serdo apresentadas as metodologias aplicadas no pré-

dimensionamento dos varios elementos das estruturas de betdo em estudo.

3.1 Estruturas de betao armado

3.1.1 Lajes
No pré-dimensionamento das lajes correntes, a expressao utilizada foi a seguinte:
i>_"
P @)
yk
Em que:
d Espessura da laje [m];
L Valor do menor vao [m];
K Constante do quadro 7.4N do EC2;
fyk Tensao caracteristica de cedéncia a tragdo do ago [MPa].

Esta equac&o possibilita o calculo da espessura minima de uma laje que confira rigidez de piso e
que apresente um bom comportamento em relagéo a deformagé&o.

Numa perspetiva mais desfavoravel, considerou-se o painel com maior area, cujo menor vao é de
7,15 m. Uma vez que este apresenta um sistema estrutural encastrado-apoiado e considerando p=0,5%,
assumiu-se K=26, e obteve-se uma espessura de 0,25 m.

A equacéo (3.1) também foi utilizada no pré-dimensionamento das lajes de escada existentes no
edificio principal e na laje da rampa de acesso. O sistema estrutural em ambos os casos é uma viga
simplesmente apoiada e, por esse motivo, adotou-se K=20. No lango de escada resultou numa espessura

de 0,21 m e narampa 0,10 m.

3.1.2 Vigas

Uma vez que a arquitetura impde uma orientagao e organizagao de pilares, as vigas, numa fase

inicial, vao estar condicionadas na sua largura. O pré-dimensionamento das alturas das vigas ¢ realizado

27



de acordo com a extensao do vao que se pretende vencer. Recorrendo a expressao seguinte é possivel

obter uma estimativa do valor pretendido:

3.2
~10a12 52

Em que:

L Comprimento do véo a vencer [m]

O EC8 preconiza na cl. 5.4.1.2.1(2) que a distancia entre os eixos dos centros de gravidade dos
dois elementos deve ser limitada a menos de b./4, em que b & a maior dimens&o da secgao transversal do
pilar perpendicular ao eixo longitudinal da viga. Com esta clausula, pretende-se garantir uma transmisséo
eficaz dos momentos ciclicos de uma viga sismica primaria para o pilar.

Da aplicagdo da equacéo anterior, e atendendo a clausula referida, resultaram as seguintes

secgoes:

Tabela 3.1 - Pré-dimensionamento de vigas de betdo armado

Edificio Principal Rampa
0,20x0,50 0,20x0,60
0,25x0,50
0,25x0,60
0,25%0,75
0,30x0,40
0,30x0,50
0,30x0,60
0,30x0,95
0,35x0,50
0,35x0,60

3.1.3 Pilares

Uma vez definidas as caracteristicas geométricas das vigas e lajes, é possivel estimar o
carregamento a que cada pilar estara sujeito. Tendo conhecimento das cargas permanentes (peso préprio
das vigas, lajes), das restantes cargas permanentes (peso das paredes exteriores, interiores, cobertura e
revestimentos) e das sobrecargas preconizadas no EC1, estimaram-se as dimensdes dos pilares através
de um método simplificado baseado na distribuicdo dos esforgos através das areas de influéncia de cada
pilar. Estas ultimas possibilitam uma previsdo do esforgo axial reduzido, v, a que cada pilar esta sujeito

através da equacéo (3.3) e que deve respeitar a cl.5.1.2 do EC8:

=———;010<v<0,65 .
v T v (3.3)

Em que:
N Esforgo axial [kN];
A, Area da secgéo do pilar [m?];

fea Tensé&o de calculo da rotura a compressao do betéo [kPa].
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3.1.4 Sapatas

A solucéo adotada para os elementos de fundacéo foi de sapatas isoladas interligadas entre si por

vigas de fundagéo, como se pode observar na Figura 3.1.

Figura 3.1 - Configuracdo de sapatas

No pré-dimensionamento das sapatas recorreu-se a um processo iterativo, em que foram
arbitradas dimensdes das sapatas, de modo a obter uma tens&o capaz de garantir a seguranga dos
elementos estruturais. O objetivo deste processo é otimizar a capacidade resistente do elemento sem
sobredimensionar 0 mesmo e sem que este provogue uma tensdo no solo superior a admissivel, que se
considerou 400 kPa, com base nas caracteristicas do solo de fundacg&o.

Neste sentido, a expressdo adotada no dimensionamento das fundacdes foi:

N...
pilar/Parede
Amin 2 T (34)
adm

Em que:
N Esforgo axial do elemento vertical [kN];
Apin  Area minima da sapata [m?);

Oadm  Tensdo admissivel do solo[kPal.

3.2 Estruturas metalicas

Neste capitulo serdo apenas alvo de estudo um elemento de cada tipo de secgéo transversal
existente na Rampa e na Cobertura metalica. Uma vez que a agdo do sismo e do vento néo se
apresentaram como as mais prejudiciais, o critério adotado no pré-dimensionamento destes elementos foi
a resisténcia dos elementos a compressao em relagdo ao seu comprimento de encurvadura.

Os elementos em betdo existentes nestas estruturas foram dimensionados de acordo com os

critérios referidos no capitulo anterior.
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3.21 Rampa

Na Figura 3.2 sdo apresentadas todas as vigas metalicas existentes na Rampa.

Figura 3.2 - Identificacdo das vigas metalicas da Rampa

O tipo de perfil escolhido para estes elementos foi o IPE. Seguindo o critério de pré-
dimensionamento mencionado, e sabendo que a inércia condicionante deste tipo de perfil & a do eixo zz, 0

abaco da Figura 3.3 apresenta a secgao mais solicitada segundo a agao mais desfavoravel.

[kN] 1200
1050
——IPE160
900 ———IPE180
IPE200
750
m  Frame 165
600 ——IPE220
——IPE240
450
300
150
0 |
0 1 2 3 4 5 6 7 [m]

Figura 3.3 - Abaco de resisténcia a encurvadura ao esforgo axial segundo o eixo mais fraco de perfis IPE

O perfil adotado foi 0 IPE200. Todas as vigas metalicas terdo o mesmo perfil por motivos estéticos

e de facilidade de execugéo de ligagdes.
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3.2.2 Cobertura metalica

Para além do critério da resisténcia da encurvadura por esfor¢o axial, na cobertura metélica, os

perfis foram associados aos elementos de acordo com a concegédo e execugdo das ligagbes entre si. A

identificacdo dos elementos frame é feita no anexo XXX.

As madres iréo ser constituidas por corddes superiores e inferiores com perfis UPN e algumas

trelicas terdo apenas este tipo de perfil no seu cordéo superior.

As imagens que s&o apresentadas de seguida, representam os elementos de cada tipo de perfil

mais solicitados a agcdo mais desfavoravel.
[kN] 800

700 — UPN100
—— UPN120
600 UPN140
500 ¢ Frame 678
A Frame 342
400
B Frame
1160
300 — UPN160
—— UPN180
200
® Frame 401
100
0 L 4
0 1 2 3 4 5 6

Figura 3.4 - Abaco de resisténcia a encurvadura ao esforgo axial segundo o eixo mais fraco de perfis UPN

As diagonais e alguns corddes inferiores iréo ser constituidos por tubos circulares de 60,3 mm e

de 88,9 mm de diametro exterior.

[kN] 400
350 TC_60.3(4.0)
- —TC_60.3(4.5)

TC_60.3(5.0)

250 ®  Frame 686

200 —TC_60.3(56)

—TC_60.3(6.3)

150 ——TC_60.3(8.0)
100
50

0 n
0 1 2 3 4 5 6

Figura 3.5 - Abaco de resisténcia a encurvadura ao esforgo axial para tubos circulares de 60,3 mm



[kN] 700

650 ———TC_88.9(4.5)
600 ——7C_889(5.0)
550

TC_88.9(5.6)

500
B Frame 1321

450
400 —TC_88.9(6.3)
350 —TC_88.9(8.0)
300 ——TC_88.9(10.0)

250
200
150
100

50

0
0 1 2 3 4 5 6 7 [m]

Figura 3.6 - Abaco de resisténcia a encurvadura ao esforgo axial para tubos circulares de 88,9 mm

Os pilares € as vigas de travamento seréo constituidos por perfis tubulares quadrados.

[kN] 2400
——— 200x200(5.0)
2100 ———200%200(6.3)
200x200(7.1)
1800 O Frame 301 yy
1500 0x200(8.0)
1200
900
600
300
o n (n}
0
0 1 2 3 4 5 6 7 [m]

Figura 3.7 - Abaco de resisténcia a encurvadura ao esforgo axial para tubos quadrados vazados 200x200

A configuracéo final de secgdes pode ser observada na Figura 3.8 e cuja legenda de atribuigdo de

perfis é apresentada na Tabela 3.2.

Tabela 3.2 - Identificagao das sec¢des da Figura 3.7

Cor Perfil Cor Perfil
Verde UPN 120 Rosa UPN 100
Castanho TC 60,3x5,0 Vermelho  UPN 140
Azul TC 88,9x6,3 Preto UPN 180
Laranja TQ 200x200 (10,0)
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Figura 3.8 - Configuracdo da cobertura metalica
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4. Concecao estrutural

A concegé@o e construcdo de edificios em zonas geograficas com maior probabilidade de
ocorréncia de sismos deve contemplar um conjunto de regras, que dotem a estrutura em questéo, de
caracteristicas capazes de obter um bom desempenho durante a ocorréncia do fenémeno sismico.

Nesse sentido, 0 EC8 estabelece principios e critérios que devem ser satisfeitos de modo a impedir

a formagao de roturas frageis que coloquem em causa a integridade da estrutura.

41 Principios basicos

Nos paragrafos seguintes sdo apresentados os principios mais importantes que uma estrutura

deve respeitar para um bom comportamento estrutural, de acordo com o EC8.

Simplicidade estrutural
A transmissao de forgas deve ser feita através de trajetérias claras, de modo a garantir uma

maior fiabilidade na previsdo do comportamento sismico da estrutura.

Uniformidade, simetria e redundancia

Os elementos estruturais devem ser distribuidos de forma regular, em planta, para que a
transmissdo das forgas de inércia relacionadas com as massas distribuidas no edificio seja curta e direta,
e em altura, para a eliminagdo de tensdes concentradas e de solicitagbes de ductilidade passiveis de

colapso prematuro.

Resisténcia e rigidez bidirecionais

Uma vez que o movimento sismico horizontal € um fendmeno bidirecional, os elementos
estruturais devem ser dispostos de forma a resistir a agdes horizontais em ambas as dire¢des. A defini¢do
da rigidez dever ser feita de modo a minimizar os efeitos da agéo e limitar o desenvolvimento de

deslocamentos excessivos.

Resisténcia e rigidez de torgao
O centro geométrico e o centro de rigidez das estruturas ndo devem estar muitos distantes entre
si para limitar os movimentos de torgdo que tendem a solicitar os elementos estruturais de forma nédo

uniforme.
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Acéo de diafragma ao nivel dos pisos
A transmisséo das forgas sismicas aos elementos verticais deve ser garantida, assim como a
atuagéo destes em conjunto na resisténcia as referidas forgas. Os pavimentos (incluindo coberturas) atuam

como diafragma horizontal que recebem e transmitem essas forgas aos sistemas estruturais verticais.

Fundagéo adequada
A acdo sismica € uma agéo que ocorre ao nivel do solo e, por esse motivo, deve ser assegurado
que as estruturas sejam excitadas de forma uniforme pelo movimento do solo. Assim, as estruturas devem

ser fundadas no mesmo tipo de solo e utilizar o mesmo tipo de sapata.

4.2 Critérios de regularidade estrutural

Para efeitos do projeto sismo-resistente, as estruturas dos edificios sdo classificadas como
regulares e ndo regulares. De acordo com esta classificagcdo, as consideragbes diferem conforme

representa a Tabela 4.1.

Tabela 4.1 - Consequéncias da regularidade estrutural na analise e no célculo sismico

Regularidade Simplificagdes admitidas Coeficiente de comportamento
Em planta Em altura Modelo Andlise elastica linear (para analise linear)
Sim N&o Plano Forca lateral Valor de referéncia
Sim Néo Plano Modal Valor reduzido
Néo Sim Espacial Forca lateral Valor de referéncia
Néo Sim Espacial Modal Valor reduzido

A Tabela 4.1 demonstra as implicacbes de uma estrutura regular e de uma nao regular.
Resumidamente:
e O modelo estrutural pode ser plano simplificado ou espacial;
¢ O método de analise pode ser uma andlise simplificada com forgas estaticas equivalentes
(método das forgas laterais) ou analise modal por espectro de resposta;
e O valor do coeficiente de comportamento q deve ser reduzido para os edificios ndo

regulares em altura.

421 Regularidade em planta

De acordo com a cl. 4.2.3.2 do EC8, um edificio é classificado como regular em planta quando
satisfaz em simult&neo as seguintes condigdes:
o Arigidez lateral e a distribuigdo de massas devem ser aproximadamente simétricas em

planta em relagdo aos dois eixos ortogonais;
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¢ A configuragdo em planta deve ser compacta. A existéncia de reentrancias € admitida
nos casos em que 0s recuos nao afetem a rigidez do piso no plano. A area definida entre
a linha poligonal convexa que envolve o piso e 0 contorno do piso hao pode ser superior
a 5% da area do piso;

o Arigidez dos pisos deve ser suficiente para garantir o efeito de diafragma. Esta rigidez
deve ser suficientemente grande em relagao a rigidez lateral dos elementos verticais para
que a deformagao do piso tenha um efeito reduzido na distribui¢do dos esforgos;

¢ O edificio deve ter uma esbelteza em planta ndo superior a 4, calculada através de:

L
A= 4.1)

I-‘min
Em que:
Lnax  Maior dimenséo, em planta, do edificio, medida nas dire¢des ortogonais;

Lmin  Menor dimens&o, em planta, do edificio, medida nas dire¢des ortogonais;

o A excentricidade estrutural, ey, € 0 raio de tor¢do, r, devem verificar as seguintes

condigdes a cada nivel e para cada dire¢éo:

eoi < 0,30.1 (4.2)
i 21 4.3)
Ko
= |= 4.4
Iy K (4.4)
I, +1
I, = y (4.5)
Apisop

Em que:
Distancia entre o centro de rigidez e o centro de gravidade, medida segundo a diregao i,
o perpendicular a dire¢do de calculo considerada;
I; Raiz quadrada da relagao entre a rigidez de torgéo e a rigidez lateral na dire¢éo j;

Ko Rigidez de torgao;

K; Rigidez lateral na dire¢éo i;

I Raio de giracéo da massa do piso em planta;
I,el; Inércia segundo os eixos x e y de cada piso p;

Apisop  Area do piso p.

No presente trabalho o efeito da agao sismica foi estudado nas 3 estruturas, mas apenas no

Edificio Principal é que sao feitas as verificagbes de regularidade estrutural, pois a Rampa nao apresenta
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massas ao nivel dos pisos, uma vez que as lajes se encontram distribuidas em altura e ao longo do seu
desenvolvimento, e a cobertura ndo apresenta peso relevante que suscite interesse no estudo desta agéo.

Na Tabela 4.2 é apresentado o valor da esbelteza do Edificio Principal, calculado de acordo com
(4.1).

Tabela 4.2 - Esbelteza do Edificio Principal

Estrutura Lmax Lmin A
Edificio Principal 36 20 1,80

Como se observa, o valor de A é inferior a 4, pelo que cumpre o requisito relativo & esbelteza.
Os centros de rigidez e de massa sao calculados através de:

e Centro de Rigidez

Xcr = Zzl:xi.xXi Yer = Zzl:y;;)m (4.6)
o Centro de Massa
B x; P
Xem = ZP—] You = Zpyl ‘ @)
Em que:
Iiely; Inércias de cada elemento i, segundo os eixos X y;
P, Peso do elemento i;
Prota Peso total do piso;
x;ey; Coordenadas x e y de cada elemento i, em relagdo ao referencial escolhido.

Na Tabela 4.3 sao apresentados os resultados obtidos.

Tabela 4.3 - Coordenadas dos centros de rigidez e dos centros de massa

Estrutura Piso Xer [M] Yer [M] Xem [m] Youm [m]
1 18,390 9,590 19,475 9,716

Principal 2 18,390 9,590 19,455 9,713
3 18,390 9,590 18,173 9,604

A rigidez de torcao, Kg, € as rigidezes globais de translagéo, K e Ky, foram calculadas com
recurso ao modelo de calculo automatico desenvolvido no SAP2000. No modelo foram aplicadas forgas de
1000 kN ao nivel de cada piso, nas diregbes X e Y, e momentos de 1000 kN.m em torno de Z (eixo
perpendicular as diregdes X e Y) no centro de rigidez de cada piso. Conhecendo as forgas aplicadas e 0s
deslocamentos, retirados do SAP2000, provocados pelas mesmas, foram calculadas as rigidezes

pretendidas recorrendo as seguintes expressdes:
Fi = Ki X di (48)

Em que:

F Forga ou momento aplicado no centro de rigidez do piso i;
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Rigidez de translag&o e de rotagéo do piso i;

d Deslocamento ou rotag&o do piso i
A Tabela 4.4 apresenta os resultados obtidos.
Tabela 4.4 -Verificagao dos raios de tor¢ao e de giragao
Estrutura Piso rx [m] 0,3.1x[m] ex [m] ry [m] 0,3.ry[m] ey [m] Is [m]
1 12,042 3,612 1,085 13,229 3,969 0,126 11,022
Principal 2 13,540 4,062 1,065 14,832 4,450 0,123 11,022
3 13,115 3,934 0,217 14,491 4,347 0,014 11,022

Verifica-se que séo verificadas as condigdes impostas pelas equagdes (4.2) e (4.3). Assim, conclui-

se que o Edificio Principal é regular em planta.

4.2.2 Regularidade em altura

De acordo com a cl.4.2.3.3 do EC8, um edificio é classificado como regular em altura quando
satisfaz 0s seguintes requisitos:

o Todos os sistemas resistentes a agdes laterais séo continuos desde a fundacéo até ao
topo do edificio;

e Arigidez as agbes laterais e a massa do piso mantém-se constantes com uma redugéo
gradual ao longo de toda a altura do edificio, sem alteragdes significantes;

e Em estruturas porticadas, a diferenca entre a resisténcia real do piso a resisténcia de
calculo néo deve variar de formal desproporcional entre pisos.

Quando o edificio apresenta recuos, deve-se respeitar adicionalmente as seguintes condices:

e Recuos sucessivos com simetria axial, ndo devem corresponder a mais do que 20% da
dimensao em planta do piso inferior, na diregao do recuo;

e Recuos Unicos, localizados a uma altura inferior a 15% da altura total do edificio, ndo
dever&o ser superiores a 50% da dimens&o em planta do piso inferior. Perante esta
situag@o, a estrutura da zona inferior, situada no interior da projecéo vertical dos pisos
superiores, devera ser projetada de modo a garantir a resisténcia a mais de 75% da forca
horizontal que atuaria num edificio semelhante sem alargamento da base;

e Um recuo ndo simétrico ndo deve ser superior a 10% da dimensdo em planta do piso
inferior;

o A soma dos lados de recuos néo simétricos de todos os pisos nédo deve ser superior a
30% da dimens&o em planta do piso imediatamente acima do nivel de fundagéo ou do
nivel superior de uma cave rigida.

Os edificios em estudo ndo apresentam qualquer tipo de recuo. Conclui-se, assim, que se tratam

todos de edificios regulares em altura.
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4.3 Elementos primarios e secundarios

O EC8 define dois conjuntos de elementos estruturais, os elementos sismicos primarios e 0s
elementos sismicos secundarios, que diferem entre si de acordo com a capacidade resistente a acdo
sismica.

Os elementos sismicos primarios s&o aqueles que devem ser modelados de acordo com acl. 4.3.1
do EC8 e calculados e pormenorizados de acordo com o preconizado pelas secgdes 5 a 9 do mesmo
regulamento. Nestas estio definidas regras que estabelecem e identificam as zonas criticas passiveis de
formacao de rotulas plasticas e asseguram a nao excedéncia da resisténcia para todos os tipos de rotura
com comportamento ndo ductil, em particular por esforgo transverso. Estes elementos devem ser dotados
de capacidade de deformagéo significativa sem perda de resisténcia (ductilidade).

Os elementos sismicos secundarios sdo os elementos que ndo fazem parte do sistema resistente
a agao sismica e cuja resisténcia e rigidez as acdes sismicas sao desprezadas. Nao tendo de obedecer a
todas as regras definidas no EC8, devem ser projetados e pormenorizados para manter a fungéo de suporte
das forgas graviticas quando sujeitas aos deslocamentos provocados pela situagéo de projeto sismico. O
EC8 preconiza que a contribui¢do destes elementos para a rigidez lateral no deve ser superior a 15% da
de todos 0s elementos sismicos priméarios e que nao devem ser adotados para alterar a classificagéo da
estrutura de regular para ndo regular.

Todos os elementos que nédo sejam considerados como secundarios, serdao automaticamente

definidos como primarios.

4.4 Sistemas estruturais

O EC8 define que os edificios em betdo devem ser classificados, consoante o0 seu comportamento
as agdes sismicas horizontais, das seguintes formas:
o Sistema Porticado, em que as ag¢des verticais e horizontais e verticais sdo suportadas
principalmente por pérticos;
o Sistema Misto, em que as agdes verticais sdo garantidas principalmente por pérticos e
a resisténcia lateral € dividida entre pdrticos e paredes, acopladas ou ndo. Contudo, a
resisténcia lateral pode ser garantida maioritariamente por pérticos ou maioritariamente
por paredes. Assim:
= Sistema Misto Equivalente a Pértico, em que a forca de corte basal é
absorvida pelos porticos é superior a 50% da forca de corte total;
= Sistema Misto Equivalente a Paredes, em que a for¢a de corte basal absorvida

pelas paredes é superior a 50% da forga de corte total;
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¢ Sistema de paredes ducteis, em que as agdes verticais e horizontais sdo principalmente

resistidas pelas paredes estruturais acopladas ou néo. A forga de corte basal suportada
pela totalidade das paredes é de pelo menos 65% da forca de corte total;
o Sistema de paredes de grandes dimensées de betdo fracamente armado, aplicavel

se na dire¢do horizontal considerada:

= Incluir pelo menos duas paredes com uma dire¢ao horizontal no inferior a 4,0

m ou a 2hw/3 (o que for menor);

= O seu conjunto resista a pelo menos 20% da carga gravitica total na situagéo de

projeto sismica;

= Tiver um periodo fundamental T1 igual ou inferior a 0,5 s, admitindo que na sua

base é impedida qualquer rotagao;

o Sistema de Péndulo Invertido, em que 50% ou mais da massa se localiza no terco

superior da altura da estrutura, ou no qual a principal dissipagao de energia é assegurada

por um Unico elemento;

o Sistema Torsionalmente Flexivel, em que o edificio ndo apresenta uma rigidez de

tor¢do minima, ou seja, caso a equacéo (4.3) néo verifique.

Para classificar o sistema estrutural dos edificios em estudo, foi aplicada uma forga de horizontal

de 1000kN no piso 1, nas dire¢des X e Y e posteriormente aferida a percentagem da forga absorvida pelas

paredes.

Tabela 4.5 - Percentagem do corte basal nas paredes do Edificio 2

X

Y

41,18%

0,74%

Através da Tabela 4.5 constata-se que as paredes absorvem mais de 50% do corte basal e menos

de 65%, na dire¢éo X, e na dire¢do Y quase nula a solicitacdo de paredes. Esta Ultima situag&o ocorre pois

nao existem vigas orientadas no sentido Y que liguem as paredes. Nesta situagao é possivel concluir que

o Edificio Principal é classificado como Sistema Misto Equivalente a Portico na diregdo X e Sistema

Porticado na diregéo Y.

4.5 Coeficiente de Comportamento

Apbs a classificagdo dos edificios quanto ao seu sistema estrutural, procedeu-se ao calculo do

coeficiente de comportamento, q. Este é calculado com recurso a equagao, disposta na cl.5.2.2.2.

qg=qo Xk, =15

Em que:

do Valor basico do coeficiente de comportamento (Ver Tabela 4.6);
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Coeficiente que reflete 0 modo de rodura predominante nos sistemas estruturais de paredes. (Toma o

valor de 1,0 nos sistemas porticos ou sistemas equivalentes a pérticos)

O fator q,, em edificios regulares em altura, é determinado através da Tabela 4.6 e tem em
consideragéo a classe de ductilidade definida. No desenvolvimento do presente trabalho, adotou-se a
Classe de Ductilidade Média (DCM).

Tabela 4.6 - Valor basico do coeficiente de comportamento para sistemas de betdo armado regulares em altura

Tipo estrutural DCM DCH
Sistema Porticado, Sistema Misto, Sistema de Paredes Acopladas 3,0.avar | 45.aua
Sistema de Paredes Nao Acopladas 3,0 4,0.au/a1

Sistema Torsionalmente Flexivel 2,0 3,0

Sistema de Péndulo Invertido 1,5 2,0

Uma vez que os edificios de betdo em estudo sdo Sistemas Porticados/Mistos, é necessario o
calculo do fator de majoragéo au/as. A ¢l.5.2.2.2 do EC8 define que o valor deste fator varia se:
o Edificio com apenas 1 piso: a,/a1=1,1;
o Edificio de varios pisos, pdrticos com um sé tramo: a,/a:=1,2;
e Edificio de varios pisos, porticos ou sistemas mistos equivalentes a pértico com varios
tramos: aJ/a1=1,3.
Em relag&o a estrutura metalica, o coeficiente de comportamento q devera ter um limite superior

com os valores de referéncia apresentados na seguinte tabela:

Tabela 4.7 - Limite superior dos valores de referéncia cos coeficientes de comportamento para sistemas regulares em

altura
Tipo de estrutura Classe de Ductilidade
DCM DCH
Pérticos Simples 4 5.au/a4
Pértico com contraventamentos centrados
Contraventamentos diagonais 4 4
Contraventamentos em V 2 2,5
Portico com contraventamentos excéntricos 4 5.au/an
Péndulo Invertido 2 2.au/a
Estruturas com nucleos ou paredes de betéo Ver seccéo 5 do EC8
Porticos simples com contraventamento centrado 4 4.aula
Pérticos simples com enchimentos
Bt’ata’}o ou de alvenaria nao ligados, em contacto com o 9 9
portico
Betdo armado ligados Ver secgéo 7 do EC8
Isolados de pérticos simples 4 5.au/a4
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Em fungéo da classe de ductilidade e do coeficiente de comportamento adotados no projeto, a

cl.6.5.3(2) do EC8 impde que os requisitos relativos as classes de secgdo transversal dos elementos de

aco que dissipam a energia sdo indicados na seguinte tabela:

Tabela 4.8 - Requisitos relativos a classe de seccao transversal em fungédo da classe de ductilidade e do valor de

referéncia do coeficiente de comportamento

Classe de Ductilidade

Valor de referéncia do

coeficiente de comportamento q

Classe de seccédo
transversal necessaria

<
DCM 1,5<q<2 Classe 1,2 0u 3
2<q<4 Classe 1 0u 2
DCH q>4 Classe 1

A Tabela 4.9 demonstra o valor basico do coeficiente de comportamento e o valor do coeficiente

de comportamento de cada edificio em estudo:

Tabela 4.9 - Valor basico do coeficiente de comportamento e do coeficiente de comportamento

Estrutura au/a qo q
Edificio Principal 1,3 39 3.9
Rampa 1,3 39 3,9
Cobertura i i 4
Metalica

Na estrutura metalica também foi adotada uma Classe de Ductilidade Média (DCM). Uma vez que

o valor de referéncia do coeficiente de comportamento adotado foi 4,0, segundo a Tabela 4.8, as classes

das seccdes transversais necessarias terdo de ser de classe 1 ou 2, algo que se verifica posteriormente.
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5. Modelacao e Analise Estrutural

Finalizado o pré-dimensionamento dos elementos estruturais e a classificacdo dos sistemas
estruturais, a fase seguinte passa pela anélise estrutural. Nesse sentido, recorreu-se ao software de calculo
automatico SAP2000 v.16 para a modelacédo das estruturas do presente projeto devido a sua capacidade,
entre varias; de modelagéo elastica linear e analise modal por espectro de resposta como preconiza a
cl.4.3.3(2)P do EC8. A mesma clausula recomenda a utilizagdo do espectro de resposta de calculo

desenvolvido anteriormente no subcapitulo 2.3.3.

5.1 Modelagao da Estrutura do Edificio Principal

O processo de modelagao contemplou seis fases distintas.

Fase 1 - Construcdo da estrutura

A primeira fase da modelacdo consiste na definicdo do esqueleto da estrutura. Nesta fase é
concebida a estrutura através da criagdo das “grids” (linhas orientadoras da modelagéo) baseada na

concecdo estrutural e pré-dimensionamento.

Fase 2 — Definicdo de materiais

A segunda fase consistiu na definicdo das caracteristicas dos materiais utilizados no projeto: o
betdo C25/30 e 0 ago A400 NR SD. Na definigdo do betdo o modulo de elasticidade (E) foi reduzido para

metade com o objetivo de contabilizar o efeito da fendilhagao, conforme estabelecido na cl.4.3.1(6) e (7).

Fase 3 — Definicdo e de seccoes

Apb6s a definicdo dos materiais, procedeu-se & definicdo das seccbes, baseada no pré-
dimensionamento efetuado anteriormente. Nesta fase foram adotadas algumas simplificagdes para que o
modelo simulasse de forma mais realista 0 comportamento estrutural.

No modelo, as vigas foram modeladas com o seu eixo a coincidir com o nivel do piso quando, na
realidade, a face superior da viga € que coincide com o nivel do piso. De modo a colmatar essa diferenca,
a inércia em torno do eixo y foi multiplicada por 1,5 (Teorema de Lagrange-Steiner). Nestes elementos foi
também retirada a resisténcia a torgdo. Na definigdo dos pilares, o efeito da tor¢éo foi reduzido para 20%.

Nesta fase foram também definidas e modeladas as lajes através de elementos de casca, “shell’,
na versdo “espessa’, designada ‘thick”. Esta versdo foi adotada em detrimento da versao ‘thin” pois a
primeira contabiliza os efeitos provocados pelo esforgo transverso apresentado, assim, resultados mais
fiaveis e precisos. Nestes elementos foram ainda retirados os efeitos da torcdo M12 de forma a néo

condicionar os momentos de flexao nas lajes, segundo as dire¢des X e Y.
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Fase 4 - Definicdo de apoios

A quarta fase consistiu na introducao dos apoios da estrutura. Na base dos elementos verticais
foram adotados apoios fixos ligados entre si por vigas de fundag&o. Ao adotar este tipo de apoio, os esforgos
de flexdo sdo transmitidos as vigas de fundacdo e os esfor¢os axiais que chegam as sapatas séo 0s

corretos.

Fase 5 — Definicdo de cargas e combinacoes de acio

Depois de finalizar a modelagéo estrutural do edificio, foram definidas e aplicadas as cargas nas
vigas e nas lajes. Neste processo foram introduzidos os espectros de resposta para os dois tipos de sismo

considerados. Por fim, foram definidas as combinagdes de a¢bes e procedeu-se a analise estrutural.

Fase 6 — Dimensionamento e pormenorizacdo de armaduras

Na sexta e ultima fase, recorreu-se a opgdo “Start Concrete Design/Check of Structure” do
SAP2000 para realizar os calculos com base no “Capacity Design” e posteriormente, foram aferidas as
configuragcdes e pormenorizagdes de armaduras necessarias para cumprir as exigéncias dos Eurocddigos

Estruturais.

5.1.1 Analise Modal por Espectro de Resposta

Os efeitos da agdo sismica e das restantes a¢des incluidas na situagéo de projeto sismico podem
ser determinados com base no comportamento elastico linear da estrutura. A cl.3.3.1(3) do EC8 sugere
que, de acordo com as caracteristicas estruturais do edificio, podem ser realizadas um dos dois tipos de
andlise linear:

o Método de Andlise por Forgas laterais, que € aplicavel aos edificios que satisfagam as
condicbes indicadas na cl. 4.3.3.2;
e Analise Modal por Espectro de Resposta, que é aplicavel a todos os tipos de edificios.

Como alternativa aos métodos lineares, é possivel recorrer a métodos nao lineares tais como a
andlise estatica nao linear (analise pushover) e a analise temporal nao linear (acelerogramas). Contudo, a
cl. 4.3.3.1(2)P afirma que 0 método de andlise linear de referéncia deve ser o da analise modal por espectro
de resposta com recurso ao espectro de calculo apresentado em 2.3.3.5 do presente trabalho.

Em relagéo a este tipo de andlise, o EC8 afirma que devem ser consideradas as respostas de
todos os modos de vibragdo que contribuam de forma significativa para a resposta global da estrutura e
esta condigéo pode ser satisfeita se:

o A soma das massas modais efetivas para os modos considerados representar, no

minimo, 90% da massa total da estrutura, ou;
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e Todos os modos com massas modais efetivas superiores a 5% da massa total forem
considerados.
Na realizagao do presente trabalho, foram analisados 20 modos de vibrag&o. Na tabela que se
segue sdo apresentados os modos de vibragdo e fatores de participagdo modal obtidos através do
SAP2000:

Tabela 5.1 - Modos de vibragao e fatores de participagdo modal

Modo | Periodo[s] | UX[%] | UY[%] | ZUX[%] | ZUY [%]

1 0,8469 | 0,126 | 0,0454 | 0,1126 | 0,0454
2 0,5821 0,1560 | 0,6983 | 0,2685 | 0,7437
3 0,5367 | 0,4408 | 0,1511 0,7093 | 0,8949

0,2213 | 0,0028 | 0,0000 | 0,7784 | 0,8949
7 0,1870 | 0,0001 | 0,0889 | 0,7785 | 0,9837

18 0,1022 | 0,0015 | 0,0002 | 0,8880 | 0,9852
19 0,0999 | 0,0193 | 0,0031 | 0,9073 | 0,9883
20 0,0996 | 0,0142 | 0,0018 | 09214 | 0,9901

Observando a tabela, constata-se que o Edificio Principal, ao sétimo modo de vibragéo, apresenta
cerca de 98% de massa mobilizada na direcdo Y e, ao décimo nono modo de vibrag&o, mais de 90% da

massa total foi mobilizada nas duas diregdes

5.1.2 Combinagao dos efeitos das componentes da ag¢ao sismica

A acdo sismica horizontal é composta por duas componentes ortogonais consideradas

independentes e representadas pelo mesmo espectro de resposta, como representa a seguinte expressao:

E=Ex +Ey (5.1)
Em que:
E4 Componente da acéo sismica segundo a direcao x;
E, Componente da acéo sismica segundo a diregao y.

As componentes Ex e E, representam os valores méximos do efeito da agdo sismica, mas néo
ocorrem simultaneamente. Por este motivo, o EC8 propde que as duas componentes sejam combinadas
recorrendo & combinagado SRSS (Square Root of Sum of Squares), em que o valor maximo do efeito da
acdo sismica provocado por Exe Ey é calculado através da raiz quadrada da soma dos quadrados de cada

componente horizontal. Esta combinagéo foi utilizada neste trabalho e apresenta-se na expressao (5.2):
E= /EXZ +E,*? (5.2)

47



5.1.3 Efeitos acidentais de tor¢ao

Os efeitos acidentais de torcao, referidos na cl.4.3.2 do EC8, tém como objetivo contabilizar as
incertezas na localizagdo das massas e na variagdo espacial do movimento sismico. Nesse sentido, o
centro de massa calculado em cada piso deve sofrer uma deslocacédo de 5%, em cada diregéo, em relacdo
a sua posigao nominal. Este deslocamento, designado por excentricidade acidental, e,;, é calculado através

da seguinte expresséo:
€y = i0,0SLl (53)

Em que:

L; Dimensé&o do piso na diregéo perpendicular & dire¢ao sismica

Nas estruturas em estudo foram calculadas as excentricidades acidentais, cujos valores séo

apresentados na seguinte tabela:

Tabela 5.2 - Excentricidades acidentais em Xe Y

Diregao X Diregao Y

Edificio L [m] €ai [m] Li [m] €ai [M]

Principal 20 1 36 1,8

Uma vez que no presente trabalho estdo a ser utilizados modelos de analise espacial, a cl.4.3.3.3.3
do EC8 preconiza que os efeitos acidentais de tor¢ido podem ser determinados como a envolvente dos
efeitos resultantes da aplicacdo de cargas estaticas constituidas por conjuntos de momentos torsores Mai

de eixo vertical aplicados a cada piso. Os seus valores podem ser calculados através da seguinte

expressao:
Mai = €;i- Fi (54)
Em que:
€.i Excentricidade acidental da massa do piso i
F; Forga horizontal que atua no piso i

As forgas horizontais F; so calculadas através da seguinte expressao:
Zi. m;
Fi = Fb-m (5.5)
Em que:
Fy Forca de corte na base;
Alturas das massas mi e m; acima do nivel da a¢&o sismica (fundagéo ou nivel superior de uma cave
A48T gida)
miem;  Massas dos pisos, calculadas para a Combinagao de Projeto Sismico
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As forgas de corte basal aplicadas nas dire¢des X e Y foram calculadas a partir da seguinte

expressao:
Fb = Sd(Tl) m. A (56)

Em que:
Sq(T;)  Ordenada do espectro de calculo para o periodo T;
T Periodo fundamental na dire¢&o considerada;
Massas total do edificio acima do nivel da agédo sismica (fundagéo ou nivel superior de uma cave
" rigida);
Fator de correcéo cujo valor é igual a 0,85 se T1<2.Tce se o edificio tiver mais de 2 pisos, caso

contrario toma o valor de 1.

Na tabela seguinte sdo apresentadas forgas de corte basal, nas dire¢bes X e Y, e para os dois

tipos de agéo sismica, calculadas através da equagéo (5.6):

Tabela 5.3 - Forgas de corte basal no Edificio Principal, em X e Y, para os Sismos Tipo 1 e 2

Tipode | Massa Total Direcdo X Diregéo Y

Sismo [ton] Ti[s] | Sa(T1)[m/s?] | Fo[kN] | Ti[s] | Sa(T+)[m/s3 | Fo[kN]
%';?‘1’ 239722 | 0,4408 1,3483 274735 | 0,6983 1,903 3877,62
%‘:?g 239722 | 0,4408 0,5529 132542 | 0,6983 0,7246 1737,03

Apobs a determinagéo das forcas de corte basal, foram calculadas as for¢as horizontais em cada
piso, através da expressao (5.5), e 0s respetivos momentos torsores associados, com a equagéo (5.4). Os

resultados sao apresentados na tabela abaixo:

Tabela 5.4 - Forgas horizontais e momentos torsores em cada piso, em X e Y, para os Sismos Tipo 1 e 2

Tipo de e .| Massa | zi Diregao X Diregao Y

" Edificio | Piso

Sismo fton] | [M] | Fo[kN] | Fi[kN] | Ma[kN.m] | Fo[kN] | Fi[kN] | Mai[kN.m]

, 1 |869,10 | 4 553 553 7805 | 140491

%‘;g’? 2 2 | 8613175 |2747,35 [ 1027,57 | 1027,57 | 3877,62 | 1450,33 | 2610,59
3 |666,81 | 11 1116,78 | 1116,78 1646,79 | 2964,23

, 1 |869,10 | 4 266,79 | 266,79 34964 | 629,34

?;;g"z’ 2 2 | 8613175132542 | 49574 | 49574 | 1737,03 | 649,69 | 116944
3 | 666,81 11 5629 | 5629 7377 | 132786

De modo conservativo, os valores aplicados no modelo s&o os maiores em cada dire¢do, como se

apresenta na Tabela 5.5:
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Tabela 5.5 - Momentos torsores aplicados em cada piso

Tipo de Sismo Piso Mai [kN.m]
1 1404,91
2610,59
2964,23
629,34
1169,44
1327,86

Sismo Tipo 1

Sismo Tipo 2

WIN[=~W(N

5.1.4 Calculo de deslocamentos devido a agdo sismica

Segundo a cl.4.3.4 do EC8, caso seja efetuada uma anélise linear, os deslocamentos originados
pela acdo sismica de célculo, ds, devem ser avaliados com base nas deformagdes elasticas do sistema

estrutural através da seguinte expresséo:

ds = qq.de (5.7)
Em que:
Coeficiente de comportamento em deslocamento, que se admite igual a g, salvo indicagdo em
q -
d contrario;
q Deslocamento do ponto do sistema estrutural, determinado através de uma analise linear baseada no
e

espectro de resposta de calculo.

Considerando que g=3,9, de seguida, s&o apresentados os valores dos deslocamentos de, no

centro de rigidez de cada piso, e 0s respetivos ds, calculados através da equagéo (5.7):

Tabela 5.6 - Deslocamentos devido a agao sismica

. Tipo de N
Piso Sismo Direcéo de [m] ds [m] dr [m]

) X 0,02127 | 0,08296 | 0,01703

Sismo 1
Piso 3 Y 0,01932 | 0,07534 | 0,01504
) X 0,00880 | 0,03432 | 0,00695

Sismo 2
Y 0,00819 | 0,03194 | 0,00650
) X 0,01691 | 0,06594 | 0,02648

Sismo 1
Piso 2 Y 0,01546 | 0,06029 | 0,02391
) X 0,00702 | 0,02737 | 0,01034

Sismo 2
Y 0,00653 | 0,02545 | 0,00980
) X 0,01012 | 0,03945 | 0,03945

Sismo 1
Piso 1 Y 0,00933 | 0,03638 | 0,03638
) X 0,00437 | 0,01702 | 0,01702

Sismo 2
Y 0,00401 | 0,01564 | 0,01564

Analisando a Tabela 5.6, observa-se que os maiores deslocamentos s&o provocados pelo sismo

Tipo 1 e na dire¢do X, sentido em que os pilares apresentam menor inércia.

50



5.1.5 Efeitos de segunda ordem

Designam-se por efeitos de primeira ordem aqueles que resultam das agdes aplicadas na estrutura
e das imperfeicbes geométricas da mesma. Todos os efeitos adicionais, resultantes da deformacéo da
estrutura, sdo denominados por efeitos de segunda ordem.

A cl.4.4.2.2(2) do EC8 afirma que os efeitos de segunda ordem podem ser desprezados se for

satisfeita a seguinte condigéo:

0= % <0,10 (5.8)
Em que:
0 Coeficiente de sensibilidade ao deslocamento relativo entre pisos;
. Carga gravitica total devida a todos os pisos acima do piso considerado, incluindo este, na situagao

de projeto sismica;
d; Valor de calculo do deslocamento relativo entre pisos;
Viot Forca de corte sismica total no piso considerado

h Altura entre pisos

As tabelas seguintes apresentam os valores dos coeficientes de sensibilidade obtidos em cada

piso, para os dois tipos de sismo e segundo as dire¢des X e Y.

Tabela 5.7 - Coeficientes de sensibilidade ao deslocamento relativo entre pisos sob efeito do Sismo Tipo 1

Diregao X Diregao Y
Vx [kN] dr [m] 8 Vy [kN] dr [m] 8
3130,86 3,50 269,75 0,0170 0,056 640,31 0,0150 | 0,021
2415378 3,50 3395,89 0,0265 0,054 3811,68 0,0239 | 0,043
1 32167,74 4,00 3156,44 0,0395 0,101 3862,59 0,0364 | 0,076

Piso P [kN] h [m]

Tabela 5.8 - Coeficientes de sensibilidade ao deslocamento relativo entre pisos sob efeito do Sismo Tipo 2

. Diregao X Diregao Y
Piso P [kN] h [m]
Vx [kN] dr [m] 8 Vy [kN] dr [m] 8
2155,89 3,50 160,17 0,0069 0,027 327,49 0,0065 | 0,012
16554,58 3,50 1109,59 0,0103 0,044 1305,46 0,0098 | 0,036
1 27129,44 4,00 1367,12 0,0170 0,084 1705,84 0,0156 | 0,062

Observando os valores obtidos, conclui-se que todos os coeficientes de sensibilidade calculados
séo inferiores a 0,10 com exceg&o do referente ao piso 1, na diregdo X, quando suijeito ao Sismo Tipo 1. O
coeficiente de sensibilidade no piso 1, diregéo X, excede o limite maximo em 1%, o que n&o apresenta

perigo se os efeitos de segunda ordem forem desprezados.
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5.2 Modelagao da estrutura da Rampa e da Cobertura Metalica

O processo de modelagdo contemplou seis fases distintas.

Fase 1 - Construcio da estrutura

A primeira fase da modelacdo requer a mesma filosofia adotada na conce¢éo do modelo do

Edificio Principal.

Fase 2 — Definicdo de materiais

A segunda fase consistiu na definicdo das caracteristicas dos materiais a utilizados no projeto: 0
betdo C25/30, o0 agco A400 NR SD e o0 ago S275. Na definicdo do betdo o mddulo de elasticidade (E) foi
reduzido para metade com o objetivo de contabilizar o efeito da fendilhagdo, conforme estabelecido na
cl.4.3.1(6) e (7).

Fase 3 — Definicdo de seccoes

Apb6s a definicdo dos materiais, procedeu-se & definicho das seccbes, baseada no pré-
dimensionamento efetuado anteriormente. Nesta fase foram adotadas as mesmas simplificacdes adotadas

na modelagao do Edificio Principal nos elementos de betdo armado.

Fase 4 — Definicao de apoios

A quarta fase consistiu na introdugdo dos apoios da estrutura. Na base dos elementos verticais
foram adotados apoios fixos ligados entre si por vigas de fundagdo. Ao adotar este tipo de apoio, os esforgos
de flexdo sdo transmitidos as vigas de fundagao e os esforgos axiais que chegam as sapatas sé&o 0s

corretos.

Fase 5 - Definicdo de cargas e combinacoes de acoes

Depois de finalizar a modelagéo do esqueleto estrutural, e a semelhanca do que foi realizado no
Edificio Principal, na Rampa foram definidas e aplicadas as cargas nas vigas e nas lajes. Neste processo
foram igualmente introduzidos os respetivos espectros de resposta para os dois tipos de sismo
considerados, e na Cobertura Metélica ainda foi inserido o contributo da a¢do do vento. Por fim, foram

definidas as combinagGes de agdes e procedeu-se a andlise estrutural.

Fase 6 — Dimensionamento e pormenorizacido de armaduras

Na sexta e ultima fase, recorreu-se a opgdo “Start Concrete Design/Check of Structure” do
SAP2000 para realizar os calculos com base no “Capacity Design” e posteriormente, foram aferidas as
configuragdes e pormenorizagdes de armaduras necessarias para cumprir as exigéncias dos Eurocodigos

Estruturais. Em relagdo as vigas metélicas que suportam as lajes, foi utilizada a fungéo “Start Metallic
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Design/Check of Structure” que realiza uma primeira verificagdo das exigéncias dos Eurocodigos

Estruturais neste tipo de elementos.
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6. Dimensionamento

Finalizada a fase da modelacéo, a fase seguinte consiste na verificagdo do cumprimento das
regras de dimensionamento definidas pelos Eurocddigos 2 e 8.

O software de calculo automatico, SAP2000, efetuou o dimensionamento dos varios elementos
estruturais e, neste capitulo, irdo ser apresentadas as regras preconizadas pelos Eurocddigos referidos
complementadas com calculos exemplificativos.

O ECO prescreve que, para verificar a seguranca estrutural; os estados limites que devem ser
satisfeitos sé&o:

o Estados limites ultimos (ELU), que s&o estados associados a danos graves, colapso ou
a qualquer forma de rotura estrutural, que colocam em risco a integridade da estrutura e
seguranga das pessoas;

o Estados limites de servigo (ELS), que séo estados associados a danos pouco severos,

cujos requisitos de utilizagao especificados deixam de ser satisfeitos.

6.1 Estruturas de betdo armado

6.1.1 Estados Limites Ultimos

Neste subcapitulo é realizada a verificagao aos Estados limites Ultimos para cada tipo de elemento
estrutural das estruturas de betéo armado.

O dimensionamento dos elementos em betdo armado foi baseado no método “Capacity Design”
(Capacidade Real), um método de calculo que consiste em dotar as estruturas de capacidade de dissipagdo
de energia e de um comportamento ductil, de forma a impedir a ocorréncia de mecanismos de rotura frageis
ou de outra natureza (esforgo transverso, concentragéo de rétulas plasticas em pilares).

Como referido anteriormente, o software de calculo automatico dimensiona todos os elementos da
estrutura determinando os esforgos atuantes e as armaduras necessarias para garantir a seguranga
estrutural. De seguida, serdo escolhidas pormenorizagbes de armaduras, com areas superiores as
fornecidas pelo SAP2000, para que sejam calculados os respetivos esforgos resistentes e verificados o0s
estados limites em estudo.

No subcapitulo referente ao dimensionamento serdo apresentados, como exemplo, os célculos

relativos a viga V2.12 no piso 1 e pilar P2.19 do Edificio Principal.

6.1.1.1 Regras gerais para o dimensionamento

O EC2 e o EC8 preconizam que, no dimensionamento estrutural, devem ser considerados os
valores minimos e méaximos de armaduras e, nas pormenoriza¢des dos elementos estruturais, os seguintes

requisitos devem ser respeitados:
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o Recobrimento de armaduras;

e Distancias minimas entre vardes;

o Distancias minimas de dobragem;

e  Comprimentos de amarragao;

e Amarracdo de armaduras transversais;

e  Comprimento de emenda de armaduras.

6.1.1.1.1 Recobrimento de armaduras

O tempo de vida 0til de um elemento em betdo armado é maior se a protegao dos vardes de ago
for adequada. Nesse sentido, a definigdo de uma classe de exposi¢ao do betdo em fungéo das condigbes
ambientais a que vai estar sujeito € uma forma de garantir essa mesma protegéo.

A tabela seguinte representa as classes de exposicdo do betdo em determinados elementos

estruturais, em fungéo das condigbes ambientais a que o edificio estara exposto apds a sua construgao.

Tabela 6.1 - Classes de exposigao

Elemento Estrutural Classe de Exposigao Descricdo do ambiente
Pilares, vigas, paredes e .
_ XC1 Seco ou permanentemente humido
lajes
Sapatas, vigas de '
XC2 Humido, raramente seco

fundagao

Uma vez que as os elementos estruturais irdo ser expostos a variadas condi¢des ambientais, o
EC2 impde um recobrimento minimo (Cmin) NOS elementos para assegurar uma transmissao eficaz das
forcas de aderéncia, prote¢do do ago contra a corrosao e uma adequada resisténcia ao fogo. O referido

recobrimento minimo ¢ calculado de acordo com a seguinte equag&o:
Cmin = max{cmin,b; Cmin,dur T ACclur,y - ACdur,st - ACclur,aclcl; 10 mm} (61)

Em que:
Cminb Recobrimento minimo para os requisitos de aderéncia;
Cmindur  Recobrimento minimo relativo &s condigdes ambientais;

Margem de seguranga. Uma vez que ndo é especificado no anexo nacional, toma-se o valor

ACdur
Y
recomendado de 0 mm;
Redug&o do recobrimento no caso de utilizagdo de ago inoxidavel. Uma vez que néo é aplicavel,
ACdur,st
toma o valor de 0 mm;
A Reducao do recobrimento minimo no caso de protecédo adicional. Uma vez que nao é aplicavel,
Cdur,add

toma o valor de 0 mm

O Quadro 4.2 do EC2 sugere que o recobrimento minimo para os requisitos de aderéncia, Crinp,

assume o valor do didmetro quando os vardes estdo isolados e o valor equivalente quando agrupados.
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O valor do recobrimento minimo relativos as condi¢des ambientais, Cminur, foi determinado com
base no Quadro 4.4.N do EC2. Este quadro depende da classe estrutural do edificio e, uma vez que se
tratam de estruturas com tempo de vida Util de projeto de 50 anos, a classe estrutural recomendada é S4.

O recobrimento nominal é definido por cmin mais uma margem de célculo para as tolerancias de

execugao, Acg.,,, COMO demonstra a equacao seguinte:

Chom = Cmin + ACdev (62)

O valor recomendado de Acg,,, em Portugal é de 10 mm.
A Tabela 6.2 - Valores de recobrimento minimo para cada tipo de elemento estruturalapresenta os

valores do recobrimento para os respetivos elementos estruturais.

Tabela 6.2 - Valores de recobrimento minimo para cada tipo de elemento estrutural

Elementos _ Classe de Crmin,dur Crnin Cnomadotado
Estruturais Cminp [MM] exposigao [mm] [mm] | Crom [mm] [mm]
12 15 25
Lajes, vigas, 16 16 26
pilares e paredes 20 XC1 15 20 30 35
25 25 35
12 25 35
Sapatas e vigas 16 25 35
de fundagéo 20 XC2 2 25 35 %
25 25 35

6.1.1.1.2 Distancia entre varoes

A cl.8.2 do EC2 indica que a distancia entre varbes deve permitir uma betonagem e uma
compactagéo satisfatéria para assegurar adequadas condi¢bes de aderéncia. A disténcia (horizontal e

vertical) entre vardes paralelos, dmin, € calculada por:
dmin = max{k,. ®; dg + ky; 20} (6.3)
Em que:
) Diametro do vardo [mm)]

dg Dimens&o maxima do agregado. Admitiu-se 20.

Para os valores de ki1 e k2, o Anexo Nacional recomenda 1 mm e 5 mm, respetivamente.

No presente trabalho, a maior dimens&o dos vardes utilizados foi de 25 mm. Assim, através da

aplicagéo da equagao (6.3), conclui-se que dmin = 25mm.
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6.1.1.1.3  Diametros admissiveis dos mandris para varées dobrados

O didmetro minimo de dobragem,®., nin, de um vardo deve ser limitado para evitar o
aparecimento de fendas no var&o e rotura do betéo no interior da curva do vardo. Segundo a ¢l.8.3 do EC2,

o didmetro minimo de dobragem ¢ obtido através das seguintes expressdes:

se@ <16 mm,4.0 _

P min = {se ®>16mm,7.¢ (6:4)

Os didmetros minimos obtidos sdo apresentados na tabela seguinte:

Tabela 6.3 - Diametros minimos de dobragem de varées

1] [mm] @rm,min [mm]
8 32
10 40
12 48
16 64
20 140
25 175

6.1.1.1.4 Comprimentos de amarrag¢ao

O célculo do comprimento de amarragédo necessario deve ter em consideracao o tipo de acgo e as
propriedades de aderéncia dos vardes. De acordo com a cl8.4.3, o comprimento de amarragao de

referéncia, I, qq , € calculado através das seguintes equagdes:

Q) Osd
lb,rqd = Z X E (65)
fha = 2,25.11.M3. ferg (6.6)
Ot
fctd — ct- ‘ctk,0.05 (67)
Yc
Em que
[0) Diametro do varao [mm];

Osq Valor de calculo da tensdo na secgao do varao;

foa Valor de calculo da tenséo de rotura da aderéncia.
Coeficiente relacionado com as condi¢des de aderéncia e com a posigéo do vardo durante a
betonagem. O valor adotado foi de 0,7.
Coeficiente relacionado com o didmetro do vardo. Toma o valor de 1,0 pois 0 maior vardo utilizado
tem um didmetro de 25 mm;

fera Valor de calculo da resisténcia do betdo a tragao;
Coeficiente que considera os efeitos a longo prazo na resisténcia a tragéo e os efeitos desfavoraveis

Ye A .
resultantes do modo como a carga é aplicada. O valor recomendado ¢ de 1,0;
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Quantilho de 5% do valor da tens&o de rotura do betéo & compresséo. Segundo a cl3.1.3 do EC2,

f
cti0.05 toma o valor de 1,8 MPa;

Ye Coeficiente parcial de seguranca relativo ao betdo. Segundo a cl2.4.2.4 do EC2, toma o valor de 1,5.

O comprimento de amarragao de calculo, 1,4 , segundo a cl 8.4.4 do EC2, ¢ obtido através de

lbd == (Xl. az. (X3. (X4. 0(5. lb’rqd 2 lb‘min

Em que:

oy Coeficiente que considera o efeito da forma dos vardes admitindo um recobrimento adequado;

a, Coeficiente que considera o efeito do recobrimento minimo;

a5 Coeficiente que considera o efeito da cintagem das armaduras transversais;

(6.8)

Coeficiente que considera a influéncia de um ou mais vardes transversais soldados ao longo do

comprimento de amarragéo de calculo;

Coeficiente que considera o efeito da pressao ortogonal ao plano de fendimento ao longo do

Os . N .
comprimento de amarrag&o de célculo;

lymin  Comprimento de amarrag&o minimo.

Os coeficientes apresentados anteriormente séo determinados com auxilio do quadro 8.2 do EC2.

Porém, de forma conservativa, todos tomam um valor unitario.

A mesma clausula define ainda 0 modo de calculo do comprimento de amarragao minimo, ly,min:

e Amarragdes de vardes tracionados

Ip,min = max{0,3 X I, ;qq; 100; 100 mm} (6.9)
e Amarragbes de vares comprimidos
Ip,min = max{0,6 X 1, ;qq; 100; 100 mm} (6.10)
Na tabela seguinte so apresentados os resultados obtidos:
Tabela 6.4 - Valores de comprimentos de amarragéo
Vardes tracionados Vardes Comprimidos
@ [mm] | foa [Mpa] | foo [Mpa] | Ibrqd [M] log [m]
0,3.|b,rqd [mm] lb,min [m] 0,6.|b,rqd [mm] Ib,min [m]

8 1,2 1,89 0,368 110,48 0,110 220,95 0,221 0,368
10 1,2 1,89 0,460 138,10 0,138 276,19 0,276 0,460
12 1,2 1,89 0,552 165,71 0,166 331,43 0,331 0,552
16 1,2 1,89 0,737 220,95 0,221 441,90 0,442 0,737
20 1,2 1,89 0,921 276,19 0,276 552,38 0,552 0,921
25 1,2 1,89 1,151 345,24 0,345 690,48 0,690 1,151
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De forma complementar, o EC8 adiciona as seguintes regras, dispostas na cl.5.6:

o Nas cintas utilizadas como armaduras transversais em vigas, pilares ou paredes, devem
ser utilizados estribos fechados com ganchos dobrados a 135° e comprimentos de
amarragao de 10bw, em que bw é o valor do didmetro do estribo;

o Em pilares, se na situagdo de projeto sismica o esforgo axial for de tragdo, os
comprimentos de amarragao devem ser aumentados em 50% em relagdo aos valores

obtidos de acordo com o EC2.

6.1.1.2 Lajes

No EC2, a c1.9.3.1.1(3) afirma que as percentagens de armadura maxima, Asmax, € minima, As min,

s30 as mesmas que nas vigas, dispostas na cl.9.2.1.1. Estas areas sdo definidas com as seguintes

expressoes:
fCtm
Agmin = 0,26.—.b.d (6.11)
fox
Agmax = 0,04.A, (6.12)
Em que:

fetm Valor médio da tensao de rotura do betdo a tragéo;

vk Valor caracteristico da tensdo de cedéncia a tragdo do aco;

b, Largura média tracionada (em lajes assume-se o valor de 1m);
d Altura Util da sec¢&o transversal;

A.  Areada seccio de betdo.

Na fase do pré-dimensionamento foi determinado que todas as lajes teriam uma espessura de

0,25 m. Com base nas equagdes (6.11) e (6.12) obtiveram-se os seguintes valores de areas:

Tabela 6.5 - Valores de armadura maxima e minima em lajes

fom [Mpa] | fw[MPa] | bt[m] d[m] Ac[m2] As min [cm2/m] Asmax [cm2/m]
2,6 400 1 0,22 0,25 3,72 100,00

A ¢l.9.3.1.1(2) impde ainda que 0 espagamento maximo entre vardes, Smaxsiavs, deve Ser:

o Para armaduras principais:

Smaxslabs = 3-h < 400 mm (6.13)

e Para armaduras de distribui¢&o:
Smaxslabs = 3,9.h < 450 mm (6.14)

Nas zonas de momento maximo na laje, 0 espagamento maximo entre vardes, Smaxsiabs, Passam a

Ser.
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e Para armaduras principais:

Smaxslabs = 2.1 < 250 mm (6.15)

e Para armaduras de distribuig&o:
Smax,slabs = 3.h <400 mm (616)

Em que:

h Espessura total da laje.

No presente trabalho, foram adotados dois tipos de pormenorizagdo de armaduras. Nas lajes
armadas em duas dire¢des, foi adotada uma malha de @8//0,10, nas faces superior e inferior, e nas lajes
armadas em uma dire¢ao, foi adotada uma malha de @8//0,15, em ambas as faces.

Segundo a ¢l.6.2.1(4) do EC2, em alguns casos, a armadura minima de esforgo transverso pode
ser desprezada quando é possivel a redistribuicdo transversal das agbes nos elementos. Para que esta
situagdo ocorra, a cl.6.2.2 fornece uma expressdo que permite a verificagdo da seguranga ao esfor¢o

transverso quando a armadura de esforgo transverso néo € obrigatdria, sendo ela:

Vrac = [Crae- k. (100. pp. f3)'/® + Ky. 6¢p |- by d = Vg min (6.17)
Com:
/200
k=1+ TS 2,0 (d em mm) (6.18)
0,18
Crac = (6.19)
C
o1 = 5L < 0,20 (6.20)
b,.d ~
N
Ocp = AEd <0,2.fy (6.21)
Cc
VRd,min = 0,035. k3/2- fckl/2 (622)
Em que:
4 Area de armadura de tragdo alongada por um comprimento, no minimo, de loe+d para além da
! seccao considerada;
by Menor largura da seccéo transversal na area tracionada;
k1 = 0,15

Aplicando as expressdes anteriores, e considerando as malhas adotadas, referidas anteriormente,

obtiveram-se os resultados apresentados na Tabela 6.6:

Tabela 6.6 - Valores de esforgo transverso resistente sem armadura espedifica nas lajes

Laje e [m] d[m] | bw][m] k CRd,c | Asi[cm?/m] p1 VRd,c [kN] | Veq [kN]
Armada2D | 0,25 0,22 1 1,9535 0,12 5,03 0,00229 | 92,21 ~84,00
Armada1D| 0,25 0,22 1 1,9535 0,12 2,93 0,00133 | 77,01 =~33,00
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E possivel observar que os esforcos atuantes sdo inferiores aos esforos resistentes. Assim,
conclui-se que todas das lajes verificam a seguranga ao esforgo transverso
As lajes de escada tém a configuragdo que se observa na Figura 6.1. Com recurso ao SAP2000,

foi possivel determinar que a armadura necessaria para resistir a flexdo € de 11,02 cm2/m. Assim, a

28 OE
26.0

24.0

armadura adotada foi de #12//0,10, com uma area de 11,31 cm?/m.

220
20.0

18.0

16.0
14.0
12.0
10.0
8.0
6.0
4.0

2.0

Figura 6.1 - Representagéo grafica na armadura de flexdo necessaria nas lajes de escadas

Em relac@o ao esforgo transverso, também foi possivel constatar que os esforgos atuantes séo

menores que os resistentes sem que seja necesséaria armadura de esforgo transverso.

6.1.1.3 Vigas
6.1.1.3.1  Armadura Longitudinal

Conforme referido anteriormente, as areas de armadura longitudinal minima e maxima séo
calculadas de acordo com as expressdes (6.11) e (6.12), preconizadas pelo EC2. Porém, o EC8 também
apresenta condi¢ces em relacdo a disposigdes construtivas.

No calculo da resisténcia a flexdo e ao esforgo transverso admite se que as vigas tém um banzo
superior com uma largura efetiva, be, em conjunto com a laje. A ¢l5.4.3.1.1(3) do EC8 especifica os

procedimentos de calculo desta largura, que se pode observar, forma resumida, na seguinte imagem.
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existéncia de viga

transversal
ligagio a pilar

= 8im b, + 2h; (para cada lado)

. A

» extenor <

" nao + b,
bes= %

kY +~ sim ——— b, +4h;(para cada lada)

L . &

interior <

i,
e

= ndo - b, + 2h; (para cada lado)

Figura 6.2 - Largura efetiva do banzo para vigas ligadas a pilares [Novais, T (2014)]

Em que b e hs representam a largura do pilar e a espessura da laje, respetivamente.
Em relagdo a ductilidade local:

e Nas zonas de compressdo, deve ser verificada a seguinte condigdo na situacdo de
projeto sismica:

As,zona comprimida 2 015' As,zona tracionada (623)

¢ Ataxa de armadura na zona tracionada, p, ndo deve exceder o valor definido por:

_ o 00018 fe 6.24)
pmax p u(p. Ssy‘d . fyd .
{u(p=2.q0—1, seTy =T,
T, (6.25)
Ulq, =1+2.(q0 — 1)'F' seT; <Tg
1
Em que
p’' Taxa de armadura da zona comprimida;
Esy,d Extens&o de calculo da cedéncia do ago;
He Fator de ductilidade em curvatura;
T Periodo fundamental do modo de vibragéo para cada diregéo.
Os resultados obtidos foram:
Tabela 6.7 - Fator de ductilidade em curvatura em cada diregao
Direcéo T1s] Tc[s] Ho
X 0,4408 0,6 8,89
Y 0,6983 0,6 6,98
e Ataxa de armadura tracionada minima ¢ definida pela seguinte equag&o:
f
Pamin = 05 (6.26)
yk

Aplicando (6.26), obtém-se um valor de p,i, de 0,00325.
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O EC8 estabelece regras referentes a amarragdes e emendas de armaduras. A ¢l5.6.2.2 afirma
que, para impedir uma rotura de aderéncia, o didmetro dos vardes longitudinais das vigas que atravessam
0s nés viga-pilar, du., deve ser limitado de acordo com as seguintes expressoes:

a) Nos viga-pilar interiores:
dor _ 75 fom _ 1+0,8.0

he ™ Yra-fya 14 0,75.kp, p’ (6.27)
max
b) Nés viga pilar exteriores:
dh—bcL < % (14 0,8.vy) (6.28)
Em que:
he Largura do pilar na dire¢do paralela aos vardes;
Vg Esforgo normal reduzido;
y Coeficiente de incerteza do modelo relativo ao valor de célculo das resisténcias. Toma o valor de 1
Rd

para a classe DCM;

kp Coeficiente funcéo da classe de ductilidade. Toma o valor de 2/3 para a classe DCM.

Quando as condicdes (6.27) e (6.28) ndo verificam devido a uma menor dimensao da largura do
pilar he, poderao ser tomadas as seguintes disposigdes:
e Aviga ou laje podera ser prolongada horizontalmente sob a forma de tocos exteriores
(Figura 6.3 a);
e Poderdo ser utilizados varbes com cabega ou chapas de amarracdo soldadas as
extremidades dos vardes (Figura 6.3 b);
e Podera adotar se a dobragem a 90° dos vardes longitudinais com um comprimento

minimo de 10dy. € com armaduras transversais colocadas no interior da dobragem

(Figura 6.3 c).
h, h,
—_— —_—
N —
+ |, ——t}—>> 54, DCH

Il s
N A | B

__I\‘ - —
a) b)

Figura 6.3 - Disposi¢cdes complementares para a amarragao no nés viga-pilar exteriores [EC8]
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6.1.1.3.2 Armadura Transversal

O EC2 apresenta, igualmente, regras para as armaduras transversais. A ¢l.9.2.2(5) indica 0 modo

de célculo da taxa de armadura, p,y, € 0 seu respetivo valor minimo, py, min, que sdo apresentados de

seguida:
0,08../f;
Pw,min = f \/; (6.29)
yk
— A 6.30
pw_s.bWsinoc (6.30)
Em que:

Ay,  Areadearmadura de esforco transverso no comprimento s;
S Espagamento das armaduras verticas medido ao longo do eixo longitudinal do elemento;
by, Largura de alma do elemento;

a Angulo formado entre as armaduras verticais e o eixo longitudinal. Adotou-se 90°.

Aplicando (6.29), o valor de p.y min Obtido é de 0,001.
O espacamento entre armaduras transversais deve cumprir os seguintes requisitos:

e Espacamento longitudinal maximo, St max:
SLmax = 0,75.d. (1 + cot(a)) (6.31)
e Espacamento transversal maximo entre ramos de estribos, Stmax:
Stmax = 0,75.d. < 600mm (6.32)

O EC8 impde as seguintes condi¢des para as zonas criticas das vigas:
o O di@metro, dww,das armaduras de confinamento néo deve ser inferior a 6 mm. No
presente trabalho o valor minimo adotado foi de 8 mm;

o O espagamento, s, das armaduras de confinamento ndo deve ser superior a:
hy
s = min {T; 24.d,,;225;8. d,,L} (6.33)

Em que:
hy, Altura da viga [mm];

dps Diametro minimo dos vardes da armadura longitudinal [mm].

e Aprimeira armadura de confinamento deve ser colocada a ndo mais de 50 mm da secgéo

de extremidade da viga.

6.1.1.3.3 Dimensionamento

O dimensionamento das vigas, em estruturas de classe de ductilidade média (DCM), deve cumprir

as regras de calculo determinadas pelo “Capacity Design” (Capacidade Real), preconizadas pelo EC8. Com
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estes principios de calculo, dispostos na cl.5.4.2.2 do EC8, pretende-se dotar uma estrutura de
propriedades resistentes & agao sismica prevenindo a ocorréncia de roturas frageis por esforgo transverso
e garantindo a formac&o de roturas plasticas.
A utilizag&o do programa de calculo automatico € uma ferramenta bastante vantajosa pois recorre
a estes conceitos e regras impostas pelo EC8 no seu processo de calculo de esforcos e armaduras.
No método da capacidade real, os valores de calculo dos esforgos transversos devem ser
determinados com base no equilibrio da viga sob a a¢&o:
o Da carga transversal que nela atua na situagdo de projeto sismico;
¢ Dos momentos nas extremidades Mi,d (i=1,2 designando as secgdes de extremidade da
viga) associados a formacg&o de rotulas plasticas para os sentidos positivos e negativos
da ag&o sismica, como se constata na Figura 6.4. Segundo a cl.5.4.2.2(2), estes s&o

calculados do seguinte modo:

Z MRC)
M4 = .Mgppi.min| 1, . 6.34
iid = YRd: MRb,i < 3 Mg (6.34)
Em que:
Coeficiente que tem em conta a possivel sobrerresisténcia por endurecimento do ago. Nas vigas de
YRa .
DCM, toma o valor igual a 1;
y Valor de calculo do momento resistente da viga na extremidade i no sentido do momento fletor
Rb,i

sismico para o sentido considerado da ag&o sismica;
Y. Mg. e Soma dos valores de calculo dos momentos resistentes nos pilares e nas vigas, respetivamente, no

Y Mg,  ndaque concorrem.

gty
| o BT R
o] i YoM i (EMSZM,,) ‘*""“'M.'_“‘-P i -
= _
Coll. ¢/ N s M,
IMTE T\ 7T\
i i “ . i i
. | Iy 2 .
SM,, ‘ M,
TM,, > EM,, SM, <M,

Rh”~

Figura 6.4 - Valores de calculo pela capacidade real dos esforgos tranversos nas vigas [EC8]

Esta metodologia baseia-se no principio pilar forte/viga fraca, em que a soma dos momentos

resistentes dos pilares devem ser 30% mais resistentes que 0s momentos resistentes das vigas. Por este
motivo, na aplicacdo da equagéo (6.34), adota-se a situa¢do mais favoravel, em que %:; toma um valor
unitario. Assim, esta equagéo pode ser simplificada e reescrita do seguinte modo:

Mig = Mgy, (6.35)

O esforgo transverso, Veq, nas extremidades das vigas pode ser calculado do seguinte modo:
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Vi,Ed - + Vg+W2.q,i (636)

lg
Em que:
M;; M,  Momentos nas secgdes de extremidade das vigas associados a formagao de rétulas plasticas;
g Comprimento livre da viga;

Varw, qi Valor do esforgo transverso na situagéo de projeto sismica.

6.1.1.3.4  Verificagao da seguranga

Apbs o célculo da area de armadura longitudinal necessaria para verificar a seguranga a flexao
com recurso ao SAP2000, o passo seguinte é adotar uma pormenorizagéo de armaduras que cumpra todos
0s requisitos regulamentares.

De seguida, serdo apresentados os resultados das verificagdes para a viga exemplo, cujas

caracteristicas se apresentam na tabela seguinte:

Tabela 6.8 - Caracteristicas da viga exemplo (1)_V2.12(4)

Viga b[m] | him] | d[m] L [m] Asmin [cm2] | Asmax [cM?]
(1_v2.12(4) | 0,25 0,75 0,71 8,48 3,00 75

As areas de armaduras obtidas pelo programa de calculo, em trés zonas da viga, sao

apresentadas na Tabela 6.9, assim como a pormenorizagao adotada.

Tabela 6.9 - Pormenorizagao adotada na viga-exemplo

Zona Face | fomose Aosiomen [0
[cm?] Porm. As [cm?]

Inicial Superior | 13,41 3025 14,73
Inferior 5,69 2025+@20 | 12,26
Meiovio Superior 0 2@25 9,82
Inferior | 11,52 2@25+@20 12,96
Final Superior | 19,4 40925 19,63
Inferior 8,42 2925+@20 12,96

De seguida sdo apresentados os valores méximos admissiveis para os varfes longitudinais,

calculados através das equagdes (6.27) e (6.28), para a viga-exemplo:

Tabela 6.10 - Didmetros maximos de vardes longitudinais na viga-exemplo

, . doLmax | oL adotado
N6 Pilar he[m] | Nes [kN] Ud [mm] [mm]
Inicial Interior P2.25 0,50 922,97 0,369 28 25
Final Exterior P2.39 0,65 1141,42 0,421 49 25

Observando os valores maximos admissiveis e, comparando com os valores adotados, conclui-se

que as condigdes impostas pelas expressdes (6.27) e (6.28) sao verificadas.
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Conforme referido anteriormente, uma parcela da capacidade resistente a flexdo na viga provém
do contributo da armadura existente na face superior da laje ao longo da largura efetiva do banzo. Na
Tabela 6.11 s&o apresentadas as areas de armadura de laje que foram consideradas no célculo dos

momentos resistentes nas vigas.

Tabela 6.11 - Areas de armadura da laje na largura efetiva do banzo

Zona Pilar bett [m] | As,laje [cm2]
Inicial P2.25 2,0 10,06
Final P2.39 1,0 5,03

No célculo do momento resistente considerou-se que as armaduras se encontram em cedéncia e

a altura da linha neutra foi calculada através da seguinte equagao:

A fyq
=—— 6.37
X = 080D.fg (6.37)
E 0 momento resistente através de:
MRd = AS' fyd' (d - 0,4 X) (638)
Em que:
A Area de armadura longitudinal de tragdo
d Distancia entre o centro de gravidade da armadura de tragao e a fibra mais comprimida da sec¢éo

Os valores dos momentos resistentes sdo apresentados na Tabela 6.12, assim como as

verificagdes de ductilidade local impostas pelas equacdes (6.23)e (6.24).

Tabela 6.12 - Verificagado da ductilidade local na viga-exemplo

Zona Face As [cm?] X [m] Mrd [KN.m] | Med [kN.m] p p' pmax
Superi 24,79 0,259 522,99 303,87

inicial |rl:feenrcl>2r 129 | 0135 | 29567 oo0 | 0132 | 0.0069 10,0140

oo it L0005 i | o |0

Os valores de esforgo transverso atuante nas zonas criticas foram calculados de acordo com as

féormulas (6.35) e (6.36), e os resultados s&o apresentados na Tabela 6.13:

Tabela 6.13 - Esforgo Atuante na viga-exemplo

Mrsos | Moo
aoml | e | EM ] R

Superior | 522,99 520,71
Inferior 295,67 295,67

Vg+w2q,1 VEd,1 [kN] VEd,1 (modelo) Vg+Lu2q,2 VEd,Z VEd,Z(modeIo)

Face [kN] [kN] [kN] [kN]

8,1 139,32 | 240,39 239,58 | 218,81 | 319,60 | 345,74
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Através da tabela anterior, observa-se que o valor de Veq na extremidade 1, obtido pelo programa
de célculo, é semelhante ao valor calculado através do Capacity Design. Por outro lado, o valor de Veqna
extremidade 2 difere pois, a combinagao mais desfavoravel, na mesma, ndo € a sismica.

Os comprimentos das zonas criticas, lr, s&o definidas na cl.5.4.3.1.2 através da condig&o:
(6.39)

Em que hy representa a altura da viga.

Na viga exemplo, o valor de I toma o valor de 0,75 m.

Apbs o calculo do esforco transverso, estdo reunidas condi¢des para a pormenorizacdo das
armaduras resistentes. Estas devem cumprir as condigdes descritas nas equagdes (6.31) e (6.32), como

representa a tabela seguinte:

Tabela 6.14 - Espagamento Longitudinal de armaduras transversais

d [m]
0,71

Stmax [mm]
532,50

SL,max [mm]
1065,00

O calculo do esforgo resistente é feito do seguinte modo:

VRas = % "2 fywq * cOtO (6.40)
com um limite maximo de:
v, _ Oew " bw 2z vy - feq (641)
Rd;max cot® + tan 8
Em que:
Oew Coeficiente que tem em conta o estado de tenséo do banzo comprimido. Toma o valor de 1,0;

by, Largura do menor banzo da viga;
z Brago do binario das forcas interiores. Considerou-se z = 0,9.d;

vy Coeficiente de redugao da resisténcia do betdo fendilhado por esforgo transverso. Adotou-se 0,60.

De seguida, séo apresentados os valores maximo de esforgo transverso resistente maximo, de

acordo com (6.41), e o de esforco transverso resistente sem armadura, calculado através de (6.17).

Tabela 6.15 - Valor de esforgo transverso maximo e esforgo transverso sem armadura na viga-exemplo

z[m] Vi1
0,639 0,54

VRd,max [kN] k
718,875 1,531

CRd,c p1
0,12 0,0124

VR [KN]
102,39

As pormenorizagdes adotadas nas zonas criticas foram as seguintes:

Tabela 6.16 - Pormenorizagdo de armaduras de esforgo transverso na viga-exemplo

Zona VEd cale [KN] VEdmod [KN] Pormenorizagao Aswls [cm2/m] VRds [KN]
Inicial 240,39 239,58 210//0,125 (2r) 12,56 279,16
Final 319,6 345,74 210//0,10 (2r) 15,70 348,95




Tendo em consideragcdo a condicdo (6.33), referente ao espagamento das armaduras de

confinamento, preconizadas pelo EC8, apresentam-se os seus valores na seguinte tabela:

Tabela 6.17 - Espagamento maximo entre armadura de esforgo transverso nas zonas criticas das vigas exemplo

hw/4 8dbL 24dow Smax [Mm]
187,50 200 240 187,50

Conclui-se que a pormenorizagdo adotada, verifica as condigdes impostas pelo regulamento.

6.1.1.4 Pilares sismicos primarios
6.1.1.41  Armadura longitudinal

O EC2 define na ¢l.9.5.2 que os vardes longitudinais de um pilar devem apresentar, no minimo,
vardes com didmetro de 8 mm e que a sua area total, As, € limitada por Asmin € Asmax, Calculadas através
das seguintes expressdes:

_0,1-Ngq

As,min - f
yd

> 0,002. A, (6.42)

Agmax = 0,04. A, (6:43)
Em que:
NEq Valor de calculo do esforco axial de compresséo;
A, Area da secgio transversal de betdo;

fya Valor de calculo da tensdo de cedéncia.

O ECB8 define um pilar como um elemento que esta sujeito da a forgas graviticas por compresséo
axial ou sujeito a um esforco normal reduzido de célculo superior a 0,1. O esforgo normal reduzido, vq4; é

calculado segundo a expressao (6.44) e ndo deve ser superior a 0,65.

(6.44)

V4T A Ty
Esta norma estabelece ainda que:
o Ataxa de armadura longitudinal, p1, néo deve ser inferior a 0,01 nem superior a 0,04;

o Nas secgdes transversais simétricas devem ser adotadas configuragbes simétricas de

armaduras;

e Ao longo de cada face do pilar deve ser colocado um vardo intermédio entre os vardes
de canto.
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6.1.1.4.2 Armadura Transversal

O EC2 define na c1.9.5.3 que as armaduras transversais de um pilar devem apresentar, no minimo,
vardes com didmetro de 6 mm e os espagamentos entre si ndo deve excedem Sgmax, que Se calcula da

seguinte forma:
Scimax = min{b; 400; 20. d,} (6.45)

Em que:
b Menor dimens&o do pilar;

dyL Didmetro minimo dos vardes de armadura longitudinais.

Segundo a ¢l.5.4.3.2.2 do EC8, nas zonas criticas dos pilares sismicos priméarios a distancia entre
vardes longitudinais consecutivamente abragados por cintas deve ser inferior a 200 mm. A extenséo da

zona critica é calculada através da seguinte expressao:

lr = max{hg;1,/6; 0,45} (6.46)
Em que:
h, Maior dimensé&o do pilar;
lg Comprimento livre do pilar.

A mesma clausula afirma que, caso hﬂ for menor que 3, a altura do pilar sismico primario deve ser
C

considerada como zona critica e armada como tal.

O espagamento maximo entre cintas, s, segundo o EC8 deve ser calculado do seguinte modo:
b
s = min {70 175; 8. dbL} (6.47)

Em que:
b, Dimensé&o minima do nlcleo de betéo, em relagéo ao eixo das cintas;

dpL. Diédmetro minimo dos vardes longitudinais.

Segundo a cl.5.2.3.4(4), nas zonas criticas dos elementos sismicos primarios, o fator de ductilidade
em curvatura, [y, deve ser, pelo menos, 1,5 vezes o valor do valor obtido em (6.24) e (6.25). Os valores

obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.18 - Fator de ductilidade

Direcéo T1[s] Tc[s] Mo
X 0,4408 0,6 13,35
Y 0,6983 0,6 10,47

A ¢l.5.4.3.2.2(7)P acrescenta ainda que, se for atingida em qualquer ponto da sec¢éo transversal

umas extenséo do betdo superior a €2 = 0,0035 para os valores de g, obtidos, a perda de resisténcia
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devido ao destacamento do betao deve ser compensada através de um confinamento adequado do nucleo
de betéo.
Os 2 Ultimos requisitos referidos séo verificados se for satisfeita a condigao presente ¢l.5.4.3.2.2(8)

do EC8, que se apresenta de seguida:

b
. Wyg = 30. g Vg ssy,d.b—c - 0,035 (6.48)

0
_ Volume de cintas fyq > 0.08 (6.49)

®wd = Yolume do nicleo de betio fq '
a = 0. Og (6.50)
b.Z
a,=1- 6i0jh0,(secg6es retangulares) (6.51)
= (1-52) (1~ 5) Gsecsses retangul 6.52
ag = 200/ 2 hy , (sec¢des retangulares) (6.52)
Em que:
a Coeficiente de eficacia do confinamento;

Wywg Taxa mecéanica volumétrica de cintas nas zonas criticas;
He Fator de ductilidade em curvatura;
Vyq Esforgo axial reduzido;

Esy,d Valor de calculo da extenséo de cedéncia a tragdo do aco;
b, Largura bruta da secgao transversal;
bg Largura do nucleo confinado;
h, Altura no nucleo confinado;

S Espagamento entre cintas.

6.1.1.4.3 Dimensionamento

O dimensionamento dos pilares sismicos primarios, tal como nas vigas, é realizado com base na
metodologia da Capacidade Real, onde se pretende garantir a formagdo de rétulas plasticas nas
extremidades das vigas e evitar roturas frageis por esforgo transverso. Nesse sentido, 0 EC8 preconiza na
cl.4.4.2.3(4) que, em estruturas porticadas ou sistemas equivalentes a poérticos, os pilares devem ter uma

resisténcia a flexdo que exceda a resisténcia das vigas no n6 em 30%, como representa a seguinte

Z Mg, > 1,3.2 Mg (653)

condicao:

Z Mgr. Somatdrio dos valores de célculo dos momentos resistentes dos pilares ligados ao né;

Z Mgp,. Somatério dos valores de célculo dos momentos resistentes das vigas ligadas ao né;
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Como demonstrado em 4.4, a estrutura em estudo foi classificada como Sistema Misto Equivalente
a Portico na diregéo X e Sistema Porticado na direcdo Y. Por este motivo, a verificagdo da condi¢éo (6.53)
é obrigatoria.

Os valores de calculo dos esforcos transversos devem igualmente ser determinados pela regra de

calculo pela capacidade real definida pela equagéo (6.54) e como demonstra a Figura 6.5:

Mi4 = Yrd- MRc- min (1; g ﬁi‘:)- (6.54)
Em que:
Coeficiente que tem em conta a possivel sobrerresisténcia por endurecimento do ago. Nos pilares de
Vra DCM, toma o valor igual a 1,1;
Mae, Valor de calculo do momento resistente do pilar na extremidade i no sentido do momento fletor

sismico para o sentido considerado da agao sismica;

IM,
e
s
M, > IM,. S My,
N
e Lo
i i

: ME-J: -'.I"u:l'[EJ'unh-"'}:-'wa.-}"we.-.:

SRS R
L

Figura 6.5 - Valores de calculo pela capacidade real do esfor¢o transverso em pilares [EC8]

A semelhanca da equagao (6.34), (6.54) também pode ser simplificada da seguinte forma:
Mid = Yrd- MRe;- (6.55)

0O esforgo transverso, Veq, nas extremidades das vigas é calculado do seguinte modo:
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Viga = ——

(6.56)
1cl

Em que:
M;; M,  Momentos nas secgdes de extremidade dos pilares associados a formagao de rétulas plasticas;

g Comprimento livre do pilar.

Por fim, é realizada a verificagdo a flexdo composta desviada, preconizada na cl.5.8.9 do EC2,

através da seguinte formula:

Mig |7 [Mpgo]?
[E—d] +[ﬂ] < 1,0 (6.57)
MRd,X MRd,y

Em que:
Mggx/y  Momento de célculo em relagéo ao eixo considerado;
Mgrqax/y  Momento resistente na agéo considerada;

a Expoente. De modo conservativo, toma o valor unitério-

6.1.1.4.4 \Verificagao da seguranga

De modo semelhante ao efetuado nas vigas, a configuracio de armaduras é feita com base nos
valores obtidos através do software de calculo automatico. Contudo, por motivos arquitetonicos, nao foi
possivel modelar a estrutura do edificio de modo a que o eixo da viga coincidisse com o eixo dos pilares
na dire¢do Y. Quando esta situagdo de verifica, o software de calculo néo efetua a verificagdo da condigdo
(6.53). Por este motivo, foi necessario realizar uma analise manual na diregdo X que resultou na
consideragéo do contributo da laje na diregao X no célculo dos momentos resistentes dos pilares

De seguida seréo demonstrados os calculos feitos para um pilar exemplo, cujas caracteristicas se

apresentam na tabela seguinte:

Tabela 6.19 - Caracteristicas do pilar-exemplo

Pilar Dim X [m] DimY [m] d [m] As min [sz] As max [sz]
P2.39 0,25 0,65 0,602 2,54 65

A configuracdo de armaduras adotada para este elemento apresenta-se na Tabela 6.20 e pode

ser visualizada na Figura 6.6:

Tabela 6.20 - Configuragéo de armaduras adotada no pilar-exemplo

Piso L [m] Pormenorizagéo As [cm?] AslAc [%]
1 4,0 18025+2016 92,4 5,686%
2 3,5 18025+2016 92,4 5,686%
3 35 18025+2016 92,4 5,686%

A pormenorizagédo adotada ultrapassa os 4% preconizados pelo EC8, contudo, o artigo 121° do

REBAP, norma que ainda vigora, afirma que a area total de armadura, nas zonas de empalme, néo deve
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ultrapassar 8% da area da secg&o transversal do elemento. A pormenorizagdo adotada para o pilar foi a

mesma em todos os pisos e com a configuragdo demonstrada na figura seguinte. Para a mesma

pormenorizacdo de armaduras ficar a abaixo dos 4%, com 0s mesmos esforgos aplicados, o pilar teria de

ser aumentado para, pelo menos 0,36 m. Esta situagao néo foi possivel por motivos arquiteténicos, uma

vez que este pilar se encontra entre duas janelas.

Piso 0

0,25

x

0,57

H— 01T ——F

e O

< 0,068 20068 4

- 0,067 - 0,067 o 0,057 —& 0,067 e 0,067 - 0,067 o 0,067 & 0,067 4

Piso 1, 2

0,25

0,568

<

#0172 ——¢

£ 007 - 0,07 A

*

;
0 O*
5 Op
O o*ﬁ
o O
0 qs

:

Figura 6.6 - Configuragdo de armaduras do pilar-exemplo

O momento resistente em torno de X apenas com 2 vardes de 25 mm em cada face era suficiente

para verificar a condi¢éo (6.53): Porém, a cl.5.4.3.2.2(2)P impde que, para assegurar a integridade dos nés

viga-pilar, deve ser colocado ao longo de cada face do pilar pelo menos um vardo intermédio entre os

vardes de canto. Apesar de ndo ser pratica comum colocar vardes com grandes diferengas de didmetro, e

uma vez que néo existe regulamentacdo que o impega, optou-se por colocar um varéo de 16 mm em cada

face.

Os momentos resistentes foram calculados através de um programa de calculo e analise de

secgoes transversais de betdo armado designado XD-CoSec. Os resultados obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.21 - Momentos resistentes no pilar-exemplo, em torno de X

Flexao em torno de X
Piso As1=As2 [cm?] b[m] | h[m] d1 [m] d [m] Neg [kN] Mgax [kN.m]
1 11,83 0,25 0,65 0,048 0,602 1141,42 442,58
2 11,83 0,25 0,65 0,048 0,602 3221 383,9
3 11,83 0,25 0,65 0,048 0,602 296,15 313,68
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Tabela 6.22 -

Momentos resistentes no pilar-exemplo, em torno de Y

Flexdo em torno de Y
Piso As1=As2 [cm?] b[m] | h[m] d1 [m] d[m] Neg [kN] Mrdy [KN.m]
44,18 0,65 0,25 0,048 0,202 1141,42 375,40
4418 0,65 0,25 0,048 0,202 322,1 329,39
44,18 0,65 0,25 0,048 0,202 296,15 269,62

De sequida, foi realizada a verificacéo a flexdo composta desviada, segundo a equagéo (6.57). Os

resultados foram os seguintes:

Tabela 6.23 - Verificagao a flexdo composta desviada

Medx [KN.m] Mgdx [KN.m] Medy [KN.m] Mgy [KN.m] a Récio
187,83 442,58 135,21 375,40 1 0,785
260,18 383,9 87,57 329,39 1 0,944
244,68 313,68 53,546 269,62 1 0,979

E possivel concluir que todos elementos apresentam valores inferiores a 1, encontrando-se, assim,
verificada a resisténcia a flexdo composta desviada.
A fase seguinte foi a aplicagdo da filosofia do dimensionamento através da capacidade real, com

recurso & equacao (6.53). Os resultados podem ser consultados na Tabela 6.24, em que:
1,3 " 0,55 - Z MRb,i

Racio inferiori = 6.58
Z MRc,i ( )
1,3 0,45 ), Mgy
Récio superior i = 2 Mo, (6.59)
Z MRc,i+1

Tabela 6.24 - Verificagao da resisténcia a flexao através da Capacidade Real

. Pilar Vigas N6
Piso Direcao
Mrd [KNm] Identificagao Zona Mrd [KNm] | Récio inferior | Racio Superior
2 442,58 v212(4) Fim o2 71 0,841 0,793
1
V2.07(1) Fim 181,01
3 357,40 0,954 0,847
’ V2.07(2) Inicio 295,77 ’ ’
V2.12(4 Fi 20,71
2 383,00 ‘) l 520, 0,970 0,970
2
V2.07(1) Fim 181,01
2 4 4
3 329,39 V2.07(2) Inicio 250,55 0.940 0.940
) 31368 V2.12(4) Fim 228,93 )
3
V2.07(1) Fim 86,83
3 269,62 -
’ V2.07(2) Inicio 86,83

Analisando a Tabela 6.24, é possivel aferir que todos os récios sdo inferiores a 1, pelo que se

pode concluir que o pilar-exemplo cumpre os requisitos de dimensionamento de acordo com a metodologia

da Capacidade Real.
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Apbs o célculo dos momentos resistentes, foram calculados os esforgos transversos através da

aplicagao da expressao (6.56). Na direcao X, a viga tem uma altura de que chega ao n6 tem 0,50 m de

altura e, na diregéo Y, a viga tem uma altura de 0,75 m. Os resultados obtidos foram:

Tabela 6.25 - Esforgos transversos atuantes no pilar-exemplo, segundo as direges X e Y

Piso Direcdo X Direcao Y
La[m] | Vedx [kN] Lo [m] Vedy[kN]
1 35 224,65 3,25 299,59
2 3 241,55 3,25 307,12
3 3 197,72 3,25 250,95

Nesta fase ndo faz sentido comparar os valores calculados com os valores obtidos através do
SAP2000 porque, como referido anteriormente, na dire¢do X o eixo da viga néo coincide com o eixo do
pilar e o software nao efetua o calculo através da Capacidade Real.

Os valores de Vrgce Vramax, calculados de segundo (6.17) e (6.41), apresentam-se nas seguintes

tabelas:

Tabela 6.26 - Valor de esforgo transverso maximo e esforgo transverso sem armadura, no pilar-exemplo, na diregao X

Diregéo X
Piso | bw[m] | z[m] V1 VRra,max [KN] k k1 oce | Crde p1 VRrdc[KN]
1 0,65 | 0,1818 | 0,54 797,65 1,995 | 0,150 | 5,000 | 0,12 0,0704 274,61
2 0,65 | 0,1818 | 0,54 797,65 1,995 | 0,150 | 1,982 | 0,12 0,0704 215,17
3 0,65 | 0,1818 | 0,54 797,65 1,995 | 0,150 | 1,822 | 0,12 0,0704 212,03

Tabela 6.27 - Valor de esforgo transverso maximo e esforgo transverso sem armadura, no pilar-exemplo, na diregdo Y

Diregéo Y
Piso | bw[m] | z[m] | v1 VRd max [KN] k k1 acp Crd,c p1 VRrdc[KN]
1 0,25 | 0,5418 | 0,54 914,29 1,576 | 0,150 | 5,000 | 0,12 0,0704 237,65
2 0,25 | 0,5418 | 0,54 914,29 1,576 | 0,150 | 1,982 | 0,12 0,0704 178,21
3 0,25 | 0,5418 | 0,54 914,29 1,576 | 0,150 | 1,822 | 0,12 0,0704 175,07

De seguida, s@o apresentadas na Tabela 6.29 as configuragdes de armaduras transversais

adotadas nas zonas criticas, segundo as direcoes X e Y, assim como os respetivos momentos resistentes.

Tabela 6.28 - Pormenorizagao de armaduras de esforgo transverso, no pilar exemplo, segundo X

Esforgo Transverso segundo X
Piso | Lo [m] Pormenorizagao Asw[cm?] | z[m] | Vrds[kN] VEdx [kN]
1 35 210//0,075 (8r) 83,76 529,65 224,65
2 3 @8//0,075 (6r) 40,20 0,182 254,2 241,55
3 3 @8//0,075 (6r) 40,20 254,2 197,72




Tabela 6.29 - Pormenoriza¢éo de armaduras de esforgo transverso, no pilar exemplo, segundo Y

Esforgo Transverso segundo Y
Piso | Le[m] Pormenorizagao Asw[cm?] | z[m] | Vrds[KN] VEdx [kN]
1 3,25 210//0,075 (2r) 20,94 394,62 299,59
2 3,25 @8//0,075 (3r) 20,10 0,542 378,79 307,12
3 3,25 @8//0,075 (3r) 20,10 378,79 250,95

Nos pilares, a extensdo da zona critica € definida através da condi¢éo (6.46) e os resultados

obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.30 - Extenséo da zona critica no pilar-exemplo

he [m]
0,65

Lo [m]
3,25

Ler [m]
0,65

Os espagamentos maximos entre cintas na zona critica, s, € na zona corrente, Samax, calculados

segundo (6.47) e (6.45), respetivamente, s&o:

Tabela 6.31 - Espagamentos maximos nas zonas criticas e corrente, no pilar-exemplo

bo/2[mm]
85

8ab. [mm]
128

s [mm]
85

b [mm]
250

20dst [mm]
320

Scl,max [mm]
250

Conclui-se que 0 espagcamento adotado respeita o regulamento.
Seguidamente sdo apresentadas as verificagdes de ductilidade local relativas ao pilar exemplo,
que se regem de acordo com a equacao (6.48).

e Calculo ¥ b;?

Piso 0 Zbiz — (2 X 0,068) + 6 X 0,067% + (2 X 0,067)2

Piso1e2 Z b% =2 x (0,07)2 4+ 2 X 0,067% + 3 x (2 X 0,067)2

e Calculo do 1° termo de (6.48)

Piso | bo[m] | ho[m] | s[m] On Os a Wwd | O.Wwg
1 0,170 | 0,570 | 0,075 | 0,782 | 0,728 | 0,569 | 0,624 | 0,355
2e3 | 0,172 | 0572 | 0,075 | 0,754 | 0,731 | 0,551 | 0,426 | 0,235
e (Calculo do 2° termo de (6.48)
Piso Mo Vg Esy.d bc[m] | bo[m] | Resultado
1 0,421 0,17 0,3037
2 10,47 0,119 0,0017 | 025 | 0,172 0,0595
3 0,109 0,172 0,0518

Analisando os resultados obtidos, verifica-se que, nos 3 pisos, 0s valores do 1° termo de (6.48)
s80 superiores aos valores do 2°. Assim, conclui-se que o pilar-exemplo respeita todas as regras de

ductilidade local preconizadas pelo EC8.
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6.1.1.5 Paredes Ducteis

O EC8 define como parede todos os elementos estruturais de seccédo transversal alongada e

relacdo comprimento/espessura superior a 4, que suportem outros elementos. Sao elementos cujo objetivo

é a dissipagéo de energia numa nas zonas de formac&o de rétulas plasticas de flexao.

6.1.1.51  Armadura Longitudinal

O dimensionamento das armaduras longitudinais é baseado no método dos pilares ficticios, que

consiste em admitir que a capacidade resistente da parede se concentra nas extremidades da mesma. Esta

metodologia permite garantir uma maior eficiéncia da armadura longitudinal pois o brago das forcas

atuantes na sec¢do é maior e porque a linha neutra se aproxima da face comprimida, resultando em

menores compressoes.

A armadura longitudinal é obtida através da seguinte expresséo:

F

Agy = — (6.60)
fya

M N
= 4 6.61
Fo=—t (661)
Em que:
F, Forca de tragdo na armadura tracionada;

M Valor de momento fletor atuante, na situagéo de projeto sismica;

N Valor de esforgo axial atuante

A area de armadura longitudinal deve se encontrar no intervalo definido por Asy min € Asy max,

definidas na ¢l.9.6.2(1) do EC2 e cujo modo de calculo é apresentado de seguida:

Asymin = 0,002 X A, (6.62)

Asymax = 0,04 X A, (6.63)

Em que:

A Area da secgdo de betdo da parede.

A distancia entre vardes longitudinais adjacentes deve respeitar a seguinte condigéo:
d < min{3 x b,,; 400} (6.64)

Em que:

by, Menor dimens&o da parede em planta.
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O EC8 impde ainda que o valor do esforco axial reduzido ndo deve ser superior a 0,4
(cl.5.4.3.4.1(2)) e que a taxa de armadura longitudinal nos elementos de extremidade nao deve ser inferior
a 0,005 (cl.5.4.3.4.2(8)).

6.1.1.5.2 Armadura Transversal

0 EC2 preconiza que a distancia entre vardes horizontais adjacentes deve ser inferior a 400 mm
e a armadura longitudinal minima, Asnmin, €m cada face devera ser calculada de acordo com a condi¢do

definida na ¢l.9.6.3 do mesmo regulamento e que se apresenta de seguida:

Agh min = max{0,25.Ag; 0,001.A.} (6.65)

A ¢l.9.6.4 do EC2 define que em qualquer parte de uma parede onde a area total da armadura
longitudinal nas duas faces & superior a 0,02Ac, devem-se colocar armaduras transversais, sob a forma de
estribos ou ganchos.

Em relagdo ao confinamento destes elementos, e a semelhanga dos pilares, devem ser cumpridos
requisitos relativos a ductilidade local. Os pilares ficticios sdo reforgados verticalmente ao longo do seu
comprimento critico (he) e horizontalmente ao longo do seu comprimento (l). O comprimento critico

encontra-se definido na cl.5.4.3.4.2 do EC8 e é determinado do seguinte modo:

h
he, = max {1W; ?W} (6.66)
2.1,
he < { h, paran < 6 pisos (6.67)
2.hg,paran = 7 pisos
Em que:
lyy Maior dimens&o, em planta, da parede;

h,, Altural total da parede na vertical;
hy Altura livre entre pisos;

by Menor dimens&o, em planta, da parede.

O comprimento do pilar ficticio € calculado de acordo com as seguintes expressdes:

€
I =x,° <1 - —2) (6.68)
8cuZ,C
lgmin = max{0,15.1y; 1,5. by} (6.69)
1. be
Xy = (Vg + wy) - b (6.70)
0
Ecuze = 0,0035 + 0,1. a. wyq (6.71)
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w, = —sv Ly (6.72)

lyy Maior dimens&o, em planta, da parede;
h,, Altura total da parede na vertical;
Posicao do eixo neutro correspondente a curvatura ltima apés o destacamento do betéo situado fora
do nucleo confinado dos elementos de extremidade;
Wy, Taxa mecanica das armaduras verticais da alma;
€cuz Extens&o do betéo;

€cuze  Extensdo Ultima do betdo confinado.

Os requisitos da ductilidade local nas paredes dicteis sdo cumpridos quando o confinamento

adotado verificar a seguinte condi¢&o (cl.5.4.3.4.2(4) do EC8):

b
o Wyg = 30. py. (Vg + wy). ssy‘d.b—c — 0,035 (6.73)
0

O valor da ductilidade em curvatura (u,) deve ser o mesmo calculado para as vigas, mas com o
valor basico do coeficiente de comportamento substituido pelo produto deste com o valor maximo da
relacdo Mes/Mrg Na base da parede para a situagéo de projeto sismica. Considerando que na situa¢do mais
desfavoravel a relagdo Mes/Mrq € igual a 1, o valor da ductilidade em curvatura mantém-se igual ao
calculado para as vigas (ver Tabela 6.7). Tal como nos pilares, a taxa mecanica volumétrica de armadura
ndo deve ser inferior a 0,08.

A cl.5.4.1.2.3 estabelece um valor minimo para a alma da parede, b, que deve satisfazer a

seguinte expressao:

hg
=m J— 6.74
bwo ax {0,15, 20} (6.74)

Segundo a cl.5.4.3.4.2(10), a espessura das partes confinadas bw da sec¢éo da parede deve ser

superior a 200 mm e cumprir 0 seguinte requisito:

h
jse l. < max{2.b,;0,2.1,},b,, > 1—;

(6.75)
h
lse I, > max{2.by;0,2.1,,}, by, > —

10
6.1.1.5.3 Dimensionamento

De acordo com a cl.5.4.2.4 do EC8, o dimensionamento de paredes ducteis deve ter em
consideracéo as incertezas de analise e dos efeitos dindmicos pos-elasticos quando se utiliza uma

metodologia simplificada, como a adotada no presente trabalho. Este método simplificado consiste na
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determinagdo dos esforgos atuantes através de uma envolvente de esforgos sobredimensionados que
evitem a formag&o de rétulas plasticas na base das paredes.
A clausula referida anteriormente apresenta o método de calculo da envolvente de momentos

fletores e esforgos transversos, que se pode observar nas seguintes imagens:

- A B
Legenda: Legenda:

a diagrama dos momentos obtido da analise
b envolvente de calculo
a; deslocamento vertical (fension shiff)

diagrama dos esforgos transversos obtidos da anilise
diagrama dos esforgos transversos majorados
envolvente de calculo

]:J;:nuecie.bnse

W o

r > T )
]:pazer;e.wpo =7 parede hase’ <

Figura 6.7 - Envolvente de calculo de momentos fletores (a) e de esforgos transversos (b)

O diagrama de momentos fletores devera ser determinado com base na envolvente de momentos
fletores obtidos através do software de calculo automatico, e deslocado verticalmente uma altura a;, como

se observa na Figura 6.7(a). Este deslocamento é calculado de acordo com a seguinte expresséo:

a; = z.cot(0) (6.76)
Em que:
yA Brago interior da parede;
0 Angulo de inclinago das escoras.

A envolvente de esforgos transversos deve ter em conta as incertezas relacionadas com os efeitos
dos modos mais elevados nos sistemas com paredes esbeltas e, para que esta situacéo verifique, deve-se

proceder como a Figura 6.7(b) indica.

6.1.1.5.4  Verificacao da seguranga

O Edificio 2 apresenta 6 paredes estruturais sendo que, a Par5 ird servir como parede-exemplo.

A Par5 apresenta as seguintes dimensoes:
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Tabela 6.32 - Dimensées da parede-exemplo

Pilar

bw [m]

lw [m]

Par5

0,2

0,96

As dimensdes dos elementos de extremidade devem cumprir os requisitos das expressdes (6.69)
e (6.75). Os valores obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.33 - Requisitos de defini¢ao do pilar ficticio

1,5.bw[m] | 0,15.0w[m] | lemin [M] 2.bw [m] 0,2.lw[m] | lemax[m]
0,3 0,15 0,3 0,4 0,2 0,4

Uma vez que se trata de um elemento de parede relativamente pequeno, e tendo em consideragao
os limites impostos pelo regulamento, o valor da extensao do elemento de extremidade foi de 0,30 m.

A altura critica he foi determinada com base nas equacbes (6.66) e (6.67) e os resultados sao
apresentados na tabela seguinte.

Tabela 6.34 - Altura critica da parede-exemplo

Piso | hw[m] | hw/6[m] lw [m] 2.lw [m] hs [m] her [m]
1 11,5 1,917 0,95 1,90 35 1,917
2 11,5 1,917 0,95 1,90 3,0 1,917
3 11,5 1,917 0,95 1,90 3,0 1,917

Conclui-se que a altura critica € igual em todos os pisos e cumpre as condigdes impostas pelo ECS.
A envolvente de esforgos atuantes foi determinada através da agéo sismica mais desfavoravel e

as envolventes obtidas na parede exemplo foram as seguintes:

M_min

M_max

M_min(env, i)

M_max(env, i)

M_min(env, f)

M_max(env, f)

-800 -500 -200 100 400 700
Mx [kN.m]

Figura 6.8 - Envolvente de momentos fletores
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V_max(env)

V_min(env)

—m— 3w

500

Figura 6.9 - Envolvente de Momentos fletores (A) e de Esfor¢o Transverso (B)

Obtida a envolvente de céalculo dos esforgos atuantes, foi calculada a forga de tragdo nos pilares
ficticios através da férmula (6.61) e armadura de longitudinal necessaria através de (6.60). Os resultados

obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.35 - Area de armadura longitudinal necessaria na parede-exemplo

Piso Ned [kN] Med [kN] z[m] Ft[kN] | Ascac[cm?] | Pormenorizagdo As [cm2]
1 -193,75 521,27 0,65 705,08 20,27 8220 25,13
2 -128,16 521,27 0,65 737,87 21,21 8220 25,13
3 -57,16 416,23 0,65 611,77 17,59 8220 25,13

A armadura colocada nos pilares ficticios garante a resisténcia a flexdo necessaria nas paredes
ducteis, no entanto, 0 EC2 impde a colocagdo de uma armadura na alma das paredes, cujos limites s&o
calculados através de (6.62) e (6.63). Na tabela seguinte séo apresentados os valores das armaduras

adotadas, assim como os seus limites.

Tabela 6.36 - Pormenorizagdo de armaduras na parede-exemplo

Asv,min [cm2] Asvmax [sz]
3,80 76,00

Pormenorizagéo | Asv[cm?]
810//0,25 (2r) 6,28

E possivel aferir que a armadura adotada se encontra dentro dos limites regulamentares.
A armadura transversal necesséria € determinada através da envolvente de esforgos transversos
atuantes apresentada na Figura 6.9. Seguindo 0 mesmo raciocinio adotado nos pilares, os valores de Vrgs

e Vramax Obtidos foram os seguintes:
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Tabela 6.37 - Esforgo transversos resistente e esfor¢o transverso maximo na parede exemplo

Piso VEeax [kN] | Pormenorizagdo | Asw[cm2/m] | Vras[KN]| VRdamax [kN]
1 397,29 210//0,10 (2r) 15,70 443,31 1623,6
2 387,31 210//0,10 (2r) 15,70 443,31 1623,6
3 281,46 210//0,10 (2r) 15,70 443,31 1623,6

O espagamento méximo entre cintas na zona critica foi, tal como nos pilares, foi calculada através
da expressao (6.47):

Tabela 6.38 - Espagamento maximo entre cintas na zona critica da parede-exemplo

bo/2[mm] 8ab. [mm] [m
60 160 60

Apesar de através das regras do EC8 o espagamento maximo ser 60 mm, o valor adotado neste

projeto foi de 100 mm.
Tal como nos pilares sismicos primarios, nas paredes ducteis também é necessério garantir a
capacidade de dissipagdo de energia nas zonas criticas e cumprir os requisitos da ductilidade local. A

configuragéo de cintas adotadas foi a que apresenta na imagem seguinte:

5
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Figura 6.10 - Confinamento dos pilares ficticios das paredes ducteis

Os requisitos da ductilidade local sdo cumpridos quando se verifica a condigéo (6.73).
e Calculo ¥ b;?

Pis0s 0, 1 & 2 Zbiz = (0,09)% + 3 X 0,0632

e Calculo do 1° termo de (6.73)

Piso bo[m] | ho[m] s [m] o) Os a Wud O.Wwd
1,2e3| 012 0,22 0,01 | 0,747 | 0,451 0,337 0,918 0,309

e Célculo do 2° termo de (6.73)

Piso | be[m] | he[m] | Asv[em?] | wy Mo Vd bo[m] | Resultado
1 0,061 0,0420
2 0,2 0,95 6,28 [0,069| 6,8 0,04 0,12 0,0295
3 0,018 0,0165
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Analisando os resultados obtidos, verifica-se que, nos 3 pisos, os valores do 1° termo de (6.48)
s80 superiores aos valores do 2°. Assim, conclui-se que a parede-exemplo respeita todas as regras de
ductilidade local preconizadas pelo EC8.

Por ultimo, verifica-se se 0 comprimento dos pilares ficticios (Ic) cumpre a expresséo (6.68), que

por sua vez recorre as formulas (6.70), (6.71) e (6.72). Os resultados sdo apresentados na tabela seguinte:

Tabela 6.39 - Comparagao entre os valores de . calculados através de (6.62) e os adotados

Piso | e Ecuz,c lw [m] Wy Vd Xu [m] le [m] | lemin [M] | le;max [M] | lc,adotado [M]
1 0,061 0,206 0,090 0,30
2 10,0035| 0,0062 0,95 |0,069| 0,04 0,173 0,075 0,30 0,40 0,30
3 0,018 0,138 0,060 0,30

Através dos resultados obtidos, conclui-se que as dimensdes de |; adotadas foram
sobredimensionadas. Contudo, para que os requisitos de ductilidade preconizados pelo EC8 sejam

cumpridos, é necessario adotar uma dimensao que se encontre entre o intervalo limitado por l¢min € lemax.

6.1.1.6 Sapatas e vigas de fundagao

A verificagdo dos elementos de fundagdo deve cumprir o disposto na cl.4.4.2.6 do EC8, que
preconiza que os esforgos nos elementos da fundagao devem ser determinados com base no calculo pela
capacidade real, tendo em conta eventuais sobrerresisténcias. Nos elementos verticais isolados, esta

condicgao é satisfeita, se os valores de calculo dos esforgos Erq forem determinados pela expresséo:
Erd = Epg + Yra " Q- Epg (6.77)

Em que:
Efeito da agdo devido as agdes nédo sismicas incluidas na combinag&o de ag¢des para a situagao
sismica de calculo
Yrd Coeficiente de sobrerresisténcia. Igual a 1,2 quando q > 3;

Valor de (R4i/Ed) < q da zona dissipativa ou do elemento i da estrutura que tem maior influéncia no

Q
efeito EF considerado;
Rai Valor de calculo da resisténcia da zona ou do elemento;
Eai Valor de calculo do efeito da agdo na zona ou no elemento i para a situagao de projeto sismica;

Erg Efeito da agdo resultante da analise para a a¢&o sismica de calculo.

Na situagdo mais desfavoravel, adota-se Q0 como valor unitario, assumindo que os esforgos
atuantes e resistentes s&o iguais. Deste modo, os resultados obtidos pela expresséo (6.77) s&o bastante
semelhantes aos da situagéo sismica de calculo e o dimensionamento das sapatas isoladas é feito para a
combinagdo mais desfavoravel entre a combinagdo de agdes para a situagdo de projeto sismica € a

combinagdo GEO.
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Em relagéo as vigas de fundagdo, o EC8 ndo preveé dissipagdo de energia nestes elementos pois
os seus esforgos também séo calculados através da férmula (6.77) e cujo coeficiente de sobrerresisténcia
toma o valor de 1,40, segundo a cl.4.4.2.6(8) do ECS8.

Segundo a ¢l.5.8.2(3) do mesmo regulamento, as vigas de fundagdo devem apresentar uma
largura minima by,min de 0,25 m, uma altura minima hw,min de 0,40 e garantir uma taxa de armadura minima
Po,minde 0,4%, ao longo de todo o0 seu comprimento.

A metodologia de célculo de armaduras é a mesma que foi apresentada em 6.1.1.3 e, por este

motivo 0s seus resultados serdo apresentados no anexo Xxx.

6.1.1.6.1 Armaduras

De acordo com o disposto na ¢l.9.3.8.1(3) do EC2, o didmetro minimo a utilizar nas armaduras é

de 8 mm.

6.1.1.6.2 Dimensionamento

O dimensionamento de sapatas € um processo iterativo. Na fase do pré-dimensionamento, aplica-
se a expressao (3.4) com o esforco axial de célculo na base de cada elemento vertical majorado em 10%
de modo a considerar o peso proprio da sapata e garantir a verificagdo da seguranca relativamente a tenséo
admissivel do solo. O referido esforgo axial de calculo na base do elemento advém da analise da estrutura
submetida a combinacdo GEO de agles e & combinagéo de a¢des para a situagdo de projeto sismica.

Como referido anteriormente, o tipo de terreno adotado foi o Tipo C definido pelo EC8. Tendo em
conta as caracteristicas definidas pela norma, a tensdo admissivel do solo considerada foi de 200 kPa e,
dado o caracter instantdneo da acdo sismica, este valor foi duplicado, salvaguardando o
sobredimensionamento das sapatas.

Na fase do dimensionamento destes elementos deve ser ainda garantido que a altura da sapata
seja superior que a metade da maior distancia entre a face do pilar e a face da sapata, de modo a evitar a
ocorréncia de pungoamento através dos elementos estruturas verticais.

A metodologia adotada neste tipo de elementos é o Método das Bielas e cujo modelo de calculo é

representado na Figura 6.11:

drat.9H

Figura 6.11 - Esquema de funcionamento do Método das Bielas
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A forga de tragdo na armadura junto a base de uma sapata isolada é calculada através da seguinte

expressao:
Npea * (@ —a)
=20 ~ 77 6.78
Ftsq 8.d (6.78)
Em que:
Nyeq  Esforgo axial na base do pilar para a combinagéo fundamental de agoes.
A armadura de flexao € determinada através de:
Ft
s = (6.79)
fSyd

Quando se trata de uma sapata com mais do que um pilar, utiliza-se o0 Método da Viga Continua

Equivalente, em que se recorre a seguinte expresséo para calcular a forga de tracéo:

Mgq

09-d (6.80

Ftgq =

6.1.1.6.3  Verificagao da seguranga

As sapatas que serdo utilizadas como exemplo sdo apresentadas na Tabela 6.40, juntamente com
as respetivas tensdes no solo. A combinagéo que se revelou mais desfavoravel foi a Combinagédo Sismica.

Por este motivo, a tensdo admissivel do solo considerado toma o valor de 400 kPa.

Tabela 6.40 - Resultados das sapatas-exemplo

Sapata Nb.ed [KN] Dim_X [m] Dim_Y [m] h [m] o [kPa]
S2_10 624,44 1,00 1,60 0,50 390,28
S2_24 3739,37 3,10 3,10 0,50 389,11

E possivel observar que a tensdo no solo & inferior & tensdo admissivel do mesmo.

As duas sapatas-exemplo apresentam configuracdes distintas. A sapata S2_10 é uma sapata
isolada centrada e a S2_24 suporta 4 pilares (P2_22, P2_23, P2_30, P2_31). Por este motivo serdo
utilizadas abordagens diferentes no calculo das suas armaduras.

No calculo da armadura da sapata S2_10 recorreu-se ao Método das Bielas e, por esse motivo,
recorreu-se as formulas (6.78) para o calculo da forga de tragdo e a (6.79) para a area de armadura

necessaria. Os resultados obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.41 - Armaduras de flexdo adotadas na sapata S2_10

Sapata Direcao d[m] Ftsa [kN] As [cm?/m] | Pormenoriza¢&o
2 10 X 0,45 138,76 3,99 212//0,15
- Y 0,45 251,51 7,24 212//0,15




A sapata S2_24 é do tipo agrupada (ver Figura 6.12) e, por isso, utiliza-se o Método da Viga
Continua Equivalente para o célculo da armadura necessaria. Neste caso, a expressdo adotada para o

calculo da forca de tragao foi a (6.80). Os resultados obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.42 - Armaduras de flexdo adotadas na sapata S2_24

Diregao X Diregao Y
Sapata| Face |d[m .
P 0 M b | Pt | PO [ Masy [Nl | Pty | St | pom.

Superior | 0,45 114 28148 | 8,1 |812//0,125 112 276,54 | 7,96 | ¢12//0,125

S2.24 Inferior | 0,45 54 133,33 | 3,84 | 912//0,20 58 143,21 4,12 | 212//0,20

3.10
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Figura 6.12 - Esquema representativo da Sapata S2_24

6.1.2 Estados Limites de Utilizagao

O ECO define Estados Limites de Utilizagdo como estados que correspondem as condi¢des para
0s quais 0s requisitos de utilizagdo especificados para uma estrutura ou para um elemento estrutural
deixam de ser satisfeitos. Segundo o EC2, a verificagdo da seguranca a estes estados limite é realizada
através do controlo da fendilha¢do e das deformages, e complementada com o controlo da limitagéo de
danos estipulado pelo EC8.

6.1.2.1 Controlo da fendilhagao

O EC2 estabelece uma forma simplificada de controlo indireto da fendilhagdo, que consiste na
limitag&o do didmetro ou do espagamento méximo dos vardes.
No desenvolvimento do presente projeto, recorreu-se a Tabela 6.43 e foi considerada uma largura

de fendas wmax=0,30, que impde um espagamento maximo entre vardes nas lajes de 200 mm.
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Tabela 6.43 - Espagamento méximo dos vardes para o controlo da fendilhagao

Tenséo do ago [Mpa] Espagamento maximo dos vardes [mm]
wk=0,4 wk=0,3 wk=0,2
160 300 300 200
200 300 250 150
240 250 200 100
280 200 150 50
320 150 100 -

6.1.2.2 Controlo das deformagoes

Segundo 0 EC2, a deformagéo de um elemento ou de uma estrutura ndo deve ser prejudicial ao
seu correto funcionamento ou ao seu aspeto. Nesse sentido, a cl.7.4.1 impde que:
o Aflecha dos elementos deve ser limitada a Lva,/250;
o As flechas que ocorram posteriormente & construgéo e que se demonstrem capazes de
danificar elementos adjacentes a estrutura, devem ser limitadas a L.z0/500.
No presente projeto, para verificar as condigbes descritas anteriormente, recorreu-se ao modelo
de calculo e retirou-se 0 mais deslocamento na laje para a combinagéo quase-permanente. Concluiu-se

que o maior deslocamento ocorre no piso 2, com um valor de 7,5 mm, conforme se observa na Figura 6.13.

Figura 6.13 - Deformagdes na laje do piso 2 para a Combinagdo Quase-Permanente

De seguida, foi calculada a flecha, considerando o esta fendilhado e néo fendilhado através das

seguintes expressoes:

a=('a”+(1_<)'al (681)
M 2
=1-g-[—%£ 6.82
-1on () o2
k2
Mer = ferm 'b 6h (6.83)
Em que:
a Flecha
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¢ Coeficiente de distribuicio
ag Valor da flecha (estado totalmente fendilhado)
aj Valor da flecha (estado néo fendilhado)
Coeficiente que considera a influéncia na extensdo média da duragéo ou repeticdo do carregamento.
Toma o valor 1, a curto prazo, e 0,5 a longo prazo;
M, Momento de fendilhagéo;
Mgp Momento resultante da combinagao Quase Permanente de agdes;
b Largura da secgéo. Na laje, toma o valor unitario;

h Altura da laje.

Na seccdo onde ocorre a maior flecha, retirou-se igualmente o valor do momento quase
permanente MQP associado, o comprimento do maior vao da laje onde se encontra e as armaduras

superior e inferior utilizadas na verificagdo ao estado limite Ultimo de flex&o.

Tabela 6.44 - Dados necessarios para o Controlo da deformagéo

Flecha[m] | Mae [N.m] | L[m] /[*g;“;;;:’]f [/zm;/m]

0,0075 17,43 8,33 5,03 5,03

O passo seguinte consistiu no célculo da flecha longo prazo a., com recurso as seguintes

férmulas:
A = (a0 + (1 —0) " a0 (6.84)
aC
AL = 1+9)- I (6.85)
(i)
ac
Ao = (1 + (P) ’ 1“ (686)
()
E
a=— (6.87)
Ec,eff
Ecm
Ecefr = 1,05 < (6.88)
1+ @(oo,t0)
A
= 6.89
P=tg (6.89)
a-p
_A (690)
Ag
Em que:
® Coeficiente de fluéncia. Toma o valor de 2,5;
a Coeficiente de homogeneizagao;

Eceee Mddulo de Elasticidade efetivo;
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O momento de fendilhagao obtido foi:

Tabela 6.45 - Momento de fendilhagao

fam[Mpa] |  b[m] him] | Mcr [kN.m]
2,6 1 0,25 27,08

Uma vez que o momento de fendilhagéo é maior que 0 momento quase permanente, considera-
se que a laje ndo se encontra fendilhada na zona onde ocorre maior flecha. Por este motivo, ndo é

necessario recorrer a formula (6.86). Os resultados obtidos foram:

Tabela 6.46 - Verificagdo do Estado Limite de Deformagao

Ecm | Eceff ao aoo
(0] (Gpa] | [GPa] a p ap B I/le lwlc 14 mm] | [mm] L/250

2,5 31 9,3 | 21,51 {0,00233| 0,050 1 1,08 | 0,14 0 |22,06]22,06 | 33,32

Como se observa na Tabela 6.46, a flecha a longo prazo é menor que L/250 e, assim, o Estado

Limite de Deformagé&o na laje do piso 2 encontra-se verificada.

6.1.2.3 Limitacao de danos

De acordo com o disposto na cl.4.4.3.1 do EC8, a condi¢éo de limitacido de danos é verificada
caso 0s deslocamentos entre pisos provocados por uma agao sismica com probabilidade superior & da

acado sismica de calculo forem limitados por:
d;-v<0,005-h (6.91)
Em que:

d; Deslocamento entre pisos;
Coeficiente redugdo que tem em conta o mais baixo periodo de retorno da agéo sismica associada ao

requisito de limitagéo de danos. (A¢&o sismica Tipo 1 = 0,4; Acao sismica Tipo 2 = 0,55)

h Altura entre pisos.

Os resultados obtidos sdo apresentados na Tabela 6.47.
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Tabela 6.47 - Verificagdo da Limitagdo de Danos

Piso 'I'Sl?smdoe Dire¢édo | h[m] de [M] ds [m] dr [m] d 0,005xh
Sismo 1 X 0,02127 0,08296 0,01703 0,00681
Piso 3 Y 35 | 001982 0,07534 001504 | 000802 | oo
Sismo 2 X 0,00880 0,03432 0,00695 0,00382
Y 0,00819 0,03194 0,00650 0,00357
Sismo 1 X 0,01691 0,06594 0,02648 0,01059
Piso 2 Y a5 | 001546 0,06029 002391 | 000956 | ..
Sismo 2 X ’ 0,00702 0,02737 0,01034 0,00569 ’
Y 0,00653 0,02545 0,00980 0,00539
Sismo 1 X 0,01012 0,03945 0,03945 0,01578
Piso 1 Y 4 0,00933 0,03638 0,03638 001455 | o o0
Sismo 2 X 0,00437 0,01702 0,01702 0,00936 ’
Y 0,00401 0,01564 0,01564 0,00860

Analisando a tabela anterior, verifica-se que a condi¢&o (6.91) é respeitada em todas as situagdes.

Assim, conclui-se que a estrutura cumpre o requisito de limitagdo de danos.

6.2 Estruturas metalicas

6.2.1 Estados Limites Ultimos

Neste capitulo apenas serdo analisados os elementos mais solicitados de cada estrutura. A
semelhanga do que foi feito nos elementos de betdo armado, os esforgos s&o obtidos através do software
de calculo automatico SAP2000, e a seguranca é posteriormente verificada, de acordo com os Eurocédigos
3 e 8, através de folhas de calculo elaboradas em Excel e o auxilio de outros softwares, que seréo

abordados adiante. Os elementos metalicos mais solicitados foram:

Tabela 6.48 - Elementos metalicos mais solicitados

Estrutura Tipo de secgao Frame
UPN100 1160

UPN120 678

UPN140 342

Cobertura metalica UPN180 401

SHS 200x200(6,3)_1 309

SHS 200x200(6,3)_2 301

TC_60,3x5,0 686

TC_88,9x6,3 1321

Rampa IPE 200 165

As frames 309 e 301 pertencem a um pilar, mas por terem uma viga de travamento, foram divididas
em dois elementos para facilitar a definicdo dos diagramas na verificagdo da flexdo composta com

compressao.
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Os coeficientes parciais de seguranga preconizados pelo EC3-1-1 séo os indicados na Tabela

6.49.
Tabela 6.49 - Coeficientes parciais de seguranga para elementos metalicos
Y™ Valor
YMo 1,00
Ym1 1,00
Ymz 1,25
Em que:

YMmo Coeficiente parcial de seguranga para a resisténcia de secges transversais de qualquer classe;
Coeficiente parcial de seguranca para resisténcia dos elementos em relagao a fenémenos de

Ym1
encurvadura;
Coeficiente parcial de seguranga para a resisténcia a rotura de secgdes transversais tracionadas em

Ymz N
zonas com furos de ligagao.

6.2.1.1 Esforgo axial de Compressao

Segundo a cl.6.2.4 do EC3-1-1, a verificacdo da seguranga a compressao é realizada de acordo

com as condigdes da Tabela 6.50:

Tabela 6.50 - Resisténcia a Compressao

A.f
Secgdes transversais de Classe 1,2 ou 3 Nepg = —
N4 YMo
<1
NC'Rd = . Aer. fy
Secgbes Transversais de Classe 4 Nerd = ”
Mo

Em que:
Ncra  Valor de célculo do esforgo axial resistente de compresséo
A Area da secgdo transversal;

Ao Areaefetiva de uma secgdo transversal.

Os resultados obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.51 - Verificagao da resisténcia ao Esforgo Axial de compresséo

Secgédo Alcm?] | Neq[kN] | Ncra [kN] | Racio
UPN 100 13,5 -30,34 | 371,25 0,082
UPN 120 17 -3,21 467,50 0,007
UPN 140 24 -129,59 | 660,00 0,197
UPN 180 28 -186,67 | 770,00 0,243

SHS 200x200(6,3)_1 749 -84,99 | 2059,75 | 0,042
SHS 200x200(6,3)_2 74,9 -93,89 | 2059,75 | 0,046

TC_60,3x5,0 8,69 2,27 238,98 0,01
TC_88,9x6,3 16,3 47,93 | 448,25 0,107
IPE 200 28,50 -8,31 783,75 0,011
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Observando a Tabela 6.51, conclui-se que todas as secgdes verificam a seguranga.

6.2.1.2 Momento Fletor

A cl.6.2.5 preconiza que a verificagdo da seguranga ao momento fletor é efetuada de acordo com

as condicOes da Tabela 6.52

Tabela 6.52 - Resisténcia ao momento fletor

« . Wy fy
Seccgdes transversais de Classe 1 ou 2 Mcrd = Mpjra = ——
Y™mo
MEd . W, Lmin- f,
<1 Secgdes transversais de Classe 3 Mcpd = Mgjpq = —
M rd YMo
. Wet min- f;
Secgdes transversais de Classe 4 Mcpg = ———2
YMo
Em que:
Mgq Valor de calculo do momento fletor atuante;
M Valor de calculo do momento fletor resistente em relagéo a um eixo principal de uma secgao
c,Rd
transversal;
M Valor de calculo do momento fletor resistente plastico em relagdo a um eixo principal de uma secgéo
pLRd
transversal;
M Valor de calculo do momento fletor resistente elastico em relagéo a um eixo principal de uma secgao
el,Rd

transversal;
Wy Médulo de flex&o plastico de uma secgao transversal;
Wermin  Modulo de flexdo eldstico minimo de uma secgéo transversal;
Wesrmin  Mddulo de flexdo elastico minimo de uma secgéo transversal efetiva.

Os resultados obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.53 - Verificagdo da resisténcia ao momento fletor

B Diregéo Y Diregéo Z

Secgdo Classe 1™ tee, M) | Meroy [KN.m] | Récio | Meos [N.m] | Meroz kKN.m] | Récio
UPN 100 1 0,08 1348|0007 0,08 446 0,018

UPN 120 2 0,99 1997 0050 0.9 583 | 0033

UPN 140 1 0,59 3795 |0016| 048 968 | 0,050

UPN 180 1 0,63 4923|0013 1,00 1180 | 0,085

SHS 200x2006,3)_1 | 1 202 14603 |0014| 172 146,03 | 0,012
SHS 200x200(6,3).2 | 1 0,84 14603 | 0006 | 158 146,03 | 0,011
TC_60,3%5.0 1 0.15 421 |0036| 237 421 0563
TC_88,9%6.3 1 0,04 1185  |0004]| 0,07 1185 0,007
IPE 200 1 26,37 60,78 | 0434| 025 1227 | 0,021

De acordo com os resultados apresentados na Tabela 6.53, verifica-se que todas as secgdes

cumprem as condigdes preconizadas.
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6.2.1.3 Esforgo Transverso

O EC3-1-1 estabelece na cl.6.2.6 que o valor de calculo do esforgo atuante Veq deve satisfazer a

)

seguinte condig&o:

W™

VEq N : Av.(

<1 Secgoes transversais de Classe 1 ou 2 _ _

Verd Verd = Vpira = -
0

VEdq Valor de calculo do esforgo transverso atuante;
VeRrd Valor de calculo do esforgo transverso;
Vp,ra  Valor de célculo do esforgo transverso resistente;

A, Area resistente ao esforco transverso.

Os resultados obtidos foram os seguintes:

Tabela 6.54 - Verificagao da resisténcia ao esforgo transverso

Diregao Y Diregéo Z
Avz[cm?] | Ved [KN] | Vpird [KN] | Récio | Avz [cm?] | Ved [KN] | Vpird [KN] | Récio

Seccédo Classe

UPN 100 1 6,23 0,06 98,95 |0,001| 7,50 0,32 119,08 {0,003

UPN 120 2 8,54 0,84 135,69 | 0,007| 8,60 0,29 136,54 | 0,003

UPN 140 1 12,24 0,75 194,34 | 0,004 | 12,00 0,51 190,53 | 0,003

UPN 180 1 14,69 0,68 233,24 |0,003| 13,60 1,08 215,93 10,005

SHS 200x200(6,3)_1 1 37,45 1,13 594,60 (0,002 | 37,45 0,07 594,60 | 0,001
SHS 200x200(6,3)_2 1 37,45 0,37 594,60 |0,001| 37,45 0,55 594,60 | 0,001
TC_60,3x5,0 1 5,53 0,56 87,84 0,007 | 5,53 1,47 87,84 | 0,017
TC_88,9x6,3 1 10,38 0,15 164,76 | 0,001 | 10,38 0,27 164,76 | 0,002
IPE 200 1 14,02 0,56 222,53 |0,003| 17,30 0,92 274,67 | 0,004

Analisando os resultados apresentados, é possivel concluir que a resisténcia ao esforgo transverso

¢ verificada.

6.2.1.4 Flexdao Composta Desviada

A flexdo composta desviada poderé ser verificada caso seja verificada a seguinte condicao:
[ y,Ed ] [ z,Ed
lVIN v, Ed lVIN z,Ed

aef  Contantes que poderéo, de forma conservativa, ser consideradas iguais a unidade, ou entéo ser

(6.92)

Em que:
calculadas do seguinte modo:

e SeccbesemleH:

a=2; f=5.n mas p=1
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n=

o  Seccgdes tubulares circulares

a=2;B=2 & Myyra = MnzEa = Mpira - (1 —n*7)

e  Secgdes retangulares tubulares

o=

Ngq

Npird

1,66

Os resultados obtidos foram:

T1-113 n?

Tabela 6.55 - Verificagdo a Flexao Composta Desviada
Diregéo Y Diregéo Z
Secgdo Ned [KN] | Npra[kN] | @ B Meq MpiRd Meg Myre | Verificagéo
[KN.m] | [KN.m] | [KN.m] | [kN.m]

UPN 100 30,34 371,25 1 1 0,08 | 13,48 | 0,08 4,46 0,024

UPN 120 3,21 467,50 1 1 0,99 | 1997 | 0,19 5,83 0,082

UPN 140 129,59 660,00 1 1 0,99 | 3795 | 048 9,68 0,065

UPN 180 186,67 | 770,00 1 1 0,63 | 4923 | 1,00 | 11,80 0,098
SHS

200x200(6,3) 1 84,99 2059,75 |1,663|1,663| 2,02 | 146,03 | 1,72 | 146,03 0,002
SHS

200x200(6,3) 2 93,89 2059,75 |1,663|1,663| 0,84 | 146,03 | 1,58 | 146,03 0,001

TC_60,3x5,0 2,27 238,98 2 2 0,15 4,21 2,37 4,21 0,318

TC_88,9x6,3 47,93 448,25 2 2 004 | 11,59 | 0,07 | 11,99 0,001

IPE 200 8,31 783,75 2 1 26,37 | 60,75 | 0,25 | 12,26 0,209

Conclui-se que a condi¢do (6.92) é verificada.

6.2.1.5 Resisténcia a encurvadura por compressao

Quando os elementos se encontram sujeitos a esforcos axiais de compressdo, € exigida a

verificagdo a encurvadura para além da verificacdo das secgdes transversais. A Tabela 6.56 apresenta as

condigdes propostas pela cl.6.3.1.1 do EC3-1-1 para efetuar esta verificagao.

Tabela 6.56 - Verificagao da resisténcia a encurvadura

~ . X A-f,
Secgdes transversais de Classe 1,2 e 3 Npra =

NEgq <1 Y™mo
Nb,Rd - " . X Aeff . fy
Secgdes Transversais de Classe 4 Npra = ———

Mo

Em que:
X Coeficiente de redugdo para o modo de encurvadura relevante

97



1

=—F<1 6.93
=iV E (659
® =051+ a(1-02) + 2?] (6.94)
- A-f
A= Y (6.95)
Ncr
w2 E.I
N = - (6.96)
LCl‘
Em que
A Esbelteza normalizada;
Ner Valor critico do esforgo normal associado ao modo de encurvadura eléstica relevante;
Ler Comprimento de encurvadura.

a Fator de imperfei¢éo para a encurvadura relevante de elementos comprimidos.

O fator de imperfei¢do a corresponde a curva de encurvadura apropriada, indicada no Quadro 6.2

do EC3-1-1, deve tomar os valores da Tabela 6.57.

Tabela 6.57 - Fatores de imperfei¢do para as curvas de encurvadura

Curva de encurvadura ao a b c d
a 0,13 0,21 0,34 0,49 0,76

O EC3-1-1 preconiza ainda que, quando a esbelteza A < 0,20 ou % < 0,04, os efeitos da

cr

encurvadura podem ser ignorados, sendo apenas efetuadas as verificagdes de seguranca das secgdes
transversais.
Os resultados obtidos na dire¢do Y foram apresentados na Tabela 6.58 e, na direcdo Z na Tabela

6.59

Tabela 6.58 - Resisténcia a encurvadura por compressao na dire¢éo Y

3 Diregéo Y
Secgdo Loy [M | NeykN] | Ay @ | ® | ¥ | Nomey[kN] | Récio
UPN 100 390 | 28071 | 1150 | 049 | 1394 | 0458 | 17045 | 0178
UPN 120 390 | 49601 | 0971 | 049 | 1160 | 0557 | 26042 | 0,012
UPN 140 164 | 712809 | 0304 | 049 | 0572 | 0947 | 62499 | 0.207
UPN 180 164 | 1040316 | 0272 | 049 | 0555 | 0963 | 74180 | 0252

SHS 200x200(6,3)_1 5,80 275466 | 0865 | 021 | 0944 | 0,757 1558,48 0,055
SHS 200x200(6,3)_2 5,80 275466 | 0,865 | 021 | 0,944 | 0,757 1558,48 0,060

TC_60,3x5,0 3,90 45,65 2,288 | 021 | 3,337 | 0,173 41,45 0,055
TC_88,9x6,3 0,75 5213,98 | 0,293 | 021 | 0,553 | 0,979 438,78 0,109
IPE 200 4,93 1656,91 | 0,688 | 021 | 0,788 | 0,853 668,78 0,012
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Tabela 6.59 Resisténcia a encurvadura por compresséo na dire¢éo Z

Dire¢ao Z
Secgao Lol | NNl | A | @ | ® | y N[*;('ﬁﬁ Récio
UPN 100 120 | 42172 | 0938 | 049 | 1421 | 0577 | 21403 | 04142
UPN 120 090 | 110540 | 0650 | 049 | 0.822 | 0.755 | 35304 | 0009
UPN 140 042 | 1002235 | 0257 | 049 | 0547 | 0971 | 64100 | 0.202
UPN 180 142 | 117178 | 0811 | 149 | 1283 | 0439 | 33793 | 0552

SHS 200x200(6,3)_1 | 2,20 19146,01 | 0,328 | 0,21 | 0,567 | 0,971 | 199943 0,043

SHS 200x200(6,3)_2 | 2,52 14592,26 | 0,376 | 0,21 | 0,589 | 0,959 | 1975,12 0,048

TC_60,3x5,0 1,20 482,17 0,704 | 0,21 | 0,801 | 0,846 | 202,10 0,011
TC_88,9x6,3 0,75 521398 | 0,293 | 0,21 | 0,553 | 0,979 | 438,84 0,109
IPE 200 4,93 121,09 2,544 10,34 | 4135 | 0,135 | 106,05 0,078

Analisando as duas tabelas anteriores, verifica-se as secgdes resistem a encurvadura por

compressao em ambas as diregoes.

6.2.1.6 Resisténcia a encurvadura a flexao

Quando um elemento sem travamento lateral é solicitado a flex&o, em relagdo ao eixo principal de
maior inércia, a ¢l.6.3.2.1 do EC3-1-1 sugere que deve ser verificada a resisténcia a encurvadura lateral

através das condigdes da Tabela 6.60

Tabela 6.60 - Resisténcia a encurvadura a flexao

W,

ply- f

Secgoes transversais de Classe 1 ou 2 Mprd = XLT 4

Ymo

MEd o . Wel,y-
<1 Secgoes transversais de Classe 3 Mprd = XuT
Mp,ra YMo

We ffy- fy

fy

Secgdes transversais de Classe 4 My rd = XLT
' YMo

Em que:

XLT Coeficiente de redugao para o modo de encurvadura lateral.

1
= <
XuT - ==1 (6.97)
Gpr+ [P+ Apr

7 = 0,51+ a(Tr —0.2) + A7 | (6.98)
_ wf
A = IS\I/Icry (6.99)
0,5
2. E.1, (I, Lg2Gl
_ 2w 6.100
M = ¢, (IZ - (6.100)

Em que:
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M, Momento critico eléstico para a encurvadura lateral;

Cy Fator que depende das condigdes dos apoios e da forma do diagrama de momentos fletores;
G Médulo de distorgéo do ago:

I, Momento de inércia segundo o eixo mais fraco da secg¢&o;

Ly Constante de empenamento da secgéo;

I; Inércia de tor¢ao uniforme da secgao.

O fator de imperfei¢do a corresponde a curva de encurvadura apropriada, indicada no Quadro 6.4

do EC3-1-1, deve tomar os valores da Tabela 6.57.

Tabela 6.61 - Fatores de imperfeigdo para as curvas de encurvadura lateral

Curva de encurvadura a b c d
a 0,21 0,34 0,49 0,76

A férmula (6.100) do momento critico € apenas aplicavel a secgdes duplamente simétricas, pelo
que, nos perfis UPN, esta ndo podera ser utilizada. Nestes casos, foi utilizada uma formula de calculo

alternativa de 1,7, que é apresentada de seguida:
1

Eo,%@ (6.101)

Ar =

Os resultados referentes aos perfis UPN foram os seguintes:

Tabela 6.62 - Verificagao da resisténcia a encurvadura por flexdo nos perfis UPN

Secgédo C1 act 11/Cy Bw At Our Xt | Mbra [kKN.m] | Récio

UPN 100 1,531 | 0,76 0,808 1,063 1,022 1,335 0,456 6143,61 |1,25E-05
UPN 120 1520 | 0,76 0,811 1,067 | 0,865 1,126 | 0,541 | 10801,48 |1,76E-05
UPN 140 1,531 | 0,76 0,808 1,063 | 0,271 0,564 | 1,000 | 35875,31 |1,34E-05
UPN 180 1,531 | 0,76 0,808 1,063 0,242 0,545 1,000 | 47627,20 |2,10E-05

Os resultados das restantes secgdes foram os seguintes:

Tabela 6.63 - Verificagao da resisténcia a encurvadura por flexdo

Secgao C1 | Mcr [kN.m] At ar Encurvadura | Mprg [KN.m] | Récio

SHS 200x200(6,3)_1 | 2,752 |366159,07| 0,020 0,21 1,00 146,03 0,014
SHS 200x200(6,3)_2 | 2,704 |359772,58| 0,020 0,21 1,00 146,03 0,006
TC_60,3x5,0 1,550 | 1171,76 0,060 0,21 1,00 4,21 0,036
TC_88,9x6,3 2,281 | 2476,92 0,069 0,21 1,00 11,85 0,003
IPE 200 2,100 | 202,96 0,547 0,709 1,00 60,78 0,004

Segundo é possivel apurar da analise das duas tabelas, todas as secgdes resistem a encurvadura

por flexdo.
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6.2.1.7 Encurvadura em elementos a flexdo composta com compressao (colunas-viga)

Segundo a ¢l.6.3.3 do EC3-1-1, os elementos solicitados & flexdo composta com compresséo

deverdo satisfazer as seguintes condicoes:

NEgq My g + AMygq Mz Eq + AM kg <1
N T W T My S (6.102)
Ym1 T yma Ym1
Ngg LK My gq + AMy g Mzgd + AMgga _
Nei T Ko M, i 2T My (6.103)
2 Ym1 XLT Y YM1

Em que:

Ngda, Mygas Myea  Valores de célculo do esforgo de compresséo e dos momentos maximos no elemento;

AM; gq, AMy gq Momentos devido ao deslocamento do eixo neutro;

Xy Xz Coeficientes de reducéo devidos a encurvadura por flexao;

Ky, Kyz, Kpy, Ky Fatores de interagéo.

O EC3-1-1 propde duas metodologias para o calculo dos coeficientes de interagdo: Método 1
(Anexo A) e o Método 2 (Anexo B). No presente trabalho, a metodologia adotada foi a segunda. As tabelas

seguintes demonstram o processo de calculo dos fatores de interagéo.

Tabela 6.64 - Fatores de interagéo kij para elementos susceptiveis a deformagéo por torgéo (Quadro B.2 do EC3-1-1

Anexo B)
Hipéteses de calculo
Factores de Propriedades elasticas das seccdes Pronriedades vldsticas das seccdes fransversais
interaccdio transversais ropriedades plasticas das secgdes fransversais
A c co "}
Classe 3. Classe 4 Classe 1, Classe 2
Ky kv do Quadro B.1 kyy do Quadro B.1
Ky ky; do Quadro B.1 k,, do Quadro B.1
,'1 0.05%, Nips {1 0.1%. N., }
I_ [C mlT 0.25 } XZNRJC /YMI (CmLT _0'25) XZNR_R !Ym
S 005 N4 2{1 ol N,, }
sz" (CmLT 7025) XZNRL ’(YMI (C mlT 025] X.ZNR}_ /Y].ﬂ
para e <04:
- 0.1 N
k, =06+A, <1-— Ed
- (C mLT _0-25.] XZNRk /YMl
k., k., do Quadro B.1 k.. do Quadro B.1
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Tabela 6.65 - Fatores de interagao kij para elementos nao susceptiveis a deformagao por torgao (Quadro B.1 do EC3-

102

1-1 Anexo B)

Hipoteses de calculo
Factores de Tipo de Propriedades elasticas das secgdes Propriedades plasticas das secgdes
interacgdo seccbes transversais transversais
Classe 3, Classe 4 Classe 1. Classe 2
. ~ N Y - - N N
Secgdes em 1 cm,‘ 140,60, ——2— c:my‘ 14y —02)—= ‘
k”- Sec;ﬁes ) XyNRk Y | . l:.-NR_k ! .Y.\{: /
tubulares | N.. | ( N, |
e .‘1+06755‘ <c ‘1+03 B
tangulares y it / ¥ g f
fectanguiares = AN Yan ) = Xy New /Van )
Seccdes em I
k. Secgdes k 0.6 kz
* tubulares =
rectangulares
Seccbes em I
k., Secgdes 0.8 ke 0.6 kyy
i tubulares -
rectangulares
- N N
Cou| 1+ (2R —06)—2— ‘
. ySE
Seccdes em I ) y N \
/ _ N ] Ba
Co| 14067 —— 5 — S‘f-m!”‘*"ﬁ
xz‘ - '\{\’1 \ x: Bk ' fMl 4
. Ngg I N
o <c,| 1+0.6——= ‘ Cof 14 —02)—N=
Secpdes XeNex /T / | Ney /Vag |
tubulares -z T
rectangulares < ‘ 140 gi
KeNew /Yo )

Tabela 6.66 - Coeficientes de momento uniforme equivalente Cm (Quadro B.3 do EC3-1-1 Anexo B)

. .- . - C:_-l_., = C:uz e Cr_ﬂ_r
Diagrama de momentos Dominio de aplicacio Carga umiforme Carga concentrada
M \:,11:r\-1 dsy=l 06+04y=04
M L 0=, <1 | -1sy<l 02+0.8c,204 02+080,=04
h . ng r th
Wﬂ [ EQTTES| 0.1-0.8c, =04 080,204
l€o, =0
o, = MM, 1=y =0 0.1(1-y) - 080, = 0.4 0.2(-y) - 0.8ct; = 0.4
M, 1' WMy, D=oy=l | -1=y=1 0,95+ 0,050y 0,90 + 0,100,
; 0<y<l 0.95 + 0,050, 0.90 + 0,100,
-1= Oy = 0
oy MM, 1<y=0 | 0.95+0.0504(1+2y) 0.90 + 0.100(1+2y)

Em elementos com modos de encurvadura associados a deslocamentos laterais, o coeficiente de momento
uniforme equivalente devera tomar-se igual a Cpy = 0.9 ou Cpe = 0.9, respectivamente.

Cry . Coz @ Cour deverdo ser obtidos de acordo com o diagrama dos momentos flectores actuantes entre as
secgdes de travamento, de acordo com:

coeficiente de

eixo de flexdo travamento na direcgio

momento
Coy vy z-z
Coz zz V-¥
Curr ¥y ¥y




A verificagéo das equagdes (6.102) e (6.103) foi efetuada apenas para os elementos SHS 200x200
(frames 301 e 309) e IPE 200 (frame 165). Nesta fase foi utilizado o programa SemiComp para fazer a

verificag@o e serviu igualmente de comparagdo com a folha de calculo elaborada em Excel.

Tabela 6.67 - Determinagao dos coeficientes de momento uniforme equivalente, na diregédo Y, para os frames 309 e 301

Direcao Y
N Susceptivel a
Secgdo Deformagao
Tipo de Diagrama M+ M- U] cmy
SHS 200x200(6,3)_1 Sim Linear -2,021 0,456 -0,226 0,510
SHS 200x200(6,3)_2 Sim Linear 0,841 -0,480 -0,570 0,400

Tabela 6.68 - Determinagao dos coeficientes de momento uniforme equivalente, na diregdo Z, para os frames 309 e 301

Direcs Encurvadura
iregdo Z
Seccs Susceptivel a Lateral
eccao « :
Deformagéo Tipo de
Di M+ M- 0] cmz cmLT
iagrama

SHS 200x200(6,3)_1 Sim Linear -1,723 | 1,568 | 0,910 | 0,964 0,510
SHS 200x200(6,3)_2 Sim Linear 1,588 | -0,380 | -0,239 | 0,504 0,372

Tabela 6.69 - Verificagao da resisténcia em flexdo composta por compressao dos frames 309 e 301 (SHS 200x200)

Fatores de interagéo finais Med Meq
Neq [kN Y “ | Eq.(6.61) | Eq. (6.62
kyy Koz kyz kzy Ed[ ] [kNm] [kNm] q ( ) q ( )
SHS 200x200(6,3)_1 | 0,5245 | 0,9664 | 0,5798 | 0,3147 | -8499 | 2,02 | 1,72
SHS 200x200(6,3)_2 | 0,4129 | 0,5080 | 0,3048 | 0,2477 | 93,89 | 0,84

Seccédo

0,069 0,059
1,58 0,066 0,055

Como referido anteriormente, estes 2 frames pertencem a um pilar com uma viga de travamento
no meio, e por apresentarem comprimentos de encurvadura diferentes em cada dire¢éo, tiveram de ser

feitas 4 verificagdes diferentes no SemiComp para poder comparar com 0s resultados obtidos.

Tabela 6.70 - Determinagao dos coeficientes de momento uniforme equivalente, na diregao Y, para a frame 165

Direcao Y
Susceptivel a Tipo de
Def a - m
eformacao Diagrama M+ M U] Cmy
Sim Linear -26,370 18,130 -0,688 0,400

Tabela 6.71 - Determinagao dos coeficientes de momento uniforme equivalente, na dire¢do Z, para a frame 165

I Direcéo Z Encurvadura Lateral
Susceptivel a
Deformagao Tipo de ;
Diagrama M+ M (U] Cmz CmLT
Sim Linear 0 0 0,6 0,4
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Tabela 6.72 - Verificagao da resisténcia em flexdo composta por compressao da frame 165

Fatores de interag&o finais Mgy Meq.
K, . Kk, y Neg [kN] Nm] | [Nm] Eq. (6.61) | Eq. (6.62)
0,4025 | 06659 | 039954 | 09478 | -8,314 | 26,37 0 0,188 0,49

Os resultados obtidos através do programa SemiComp poderéo ser consultados no Anexo H.

Como se pode verificar, os valores obtidos pela folha de calculo em Excel e o SemiComp séo

bastante idénticos, pelo que se pode concluir que os resultados obtidos em Excel se encontram corretos.

6.2.2 Ligagoes metalicas

As ligagOes metalicas foram realizadas através de soldaduras e parafusos. Nesta fase apenas

foram escolhidos alguns nds de ligagcdo e recorreu-se a um software designado IDEA StatiCa, que

possibilita a conce¢éo dos nés, a introducdo dos esforgos aplicados no mesmo e verifica se 0 mesmo

cumpre todas os requisitos da norma EC3-1-8.

Os nos escolhidos na cobertura metélica foram o 103 (ver Figura 6.14) e 665 (ver Figura 6.15).
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Figura 6.14 - N6 de ligagdo 103 (SAP2000)




Figura 6.15 - N6 de ligagdo 665 (SAP2000)

Os nos idealizados no Idea StatiCa s&o apresentados nas Figuras 6.16 € 6.18.

Figura 6.16 - N6 de ligagao 103 (Idea StatiCa)

Status Value
& 1000%
Plates O 01 <5%

Bolts ® 480 <100%
Welds @ 254 <100%

Check item

Analysis

Figura 6.17 - Verificagdes efetuadas no né 103, através do Idea StatiCa
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Figura 6.18 - N6 de ligagédo 665 (Idea StatiCa)

Check item Status  Value

Analysis @ 1000%
Plates @  00<5%
Anchors O 934 <100%
Welds © 129 <100%
Concrete block. ) | 66 < 100%

Figura 6.19 - Verificagoes efetuadas no né 665, através do Idea StatiCa

Na Rampa, os nds escolhidos para analise foram 0 146 e 0 144 e que se encontram identificados

na Figura 6.20:

Figura 6.20 - N6s analisados na Rampa
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Os nds idealizados no Idea StatiCa s&o apresentados nas Figuras 6.21 e 6.23.

Figura 6.21 - N6 de ligagao 146 (Idea StatiCa)

Check item

Analysis 100,0% ()
Plates 00 < 5% (]
Anchors 666 <100% ()
Welds 210<100% D

Concrete block 11,5 < 100% ()

Figura 6.22 - Verificagoes efetuadas no nd 146, através do Idea StatiCa

Figura 6.23 - N6 de ligagao 144 (Idea StatiCa)
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Check item Status | Value

Analysis @ 1000%
Plates O 00<5%
Anchors O 666 <100%
Welds O 21,0<100%
Concrete block. () 11,5 < 100%

Figura 6.24 - Verificagoes efetuadas no né 144, através do Idea StatiCa
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7. Conclusoes

O trabalho realizado foi um enorme desafio pois contemplou o estudo de estruturas de betéo
armado e metélicas. O estudo e aplicacdo de toda a regulamentacéo inerente revelou-se ardua devido ao
grau de exigéncia que as mesmas incutem na concegdo estrutural.

O Eurocddigo 8 apresenta alguns procedimentos dificeis de implementar, nomeadamente a
definigdo das larguras efetivas das vigas em “T” para que seja considerado o contributo da laje no momento
resistente da viga. Em estruturas com lajes muito espessas, a largura efetiva da viga em “T” toma
propor¢des muito elevadas e que se refletem no dimensionamento dos pilares.

A filosofia da Capacidade Real promove a explora¢do da ductilidade dos materiais e isso reflete-
se no detalhe da pormenorizagéo das zonas criticas. As regras fornecidas pelo EC8 para a pormenoriza¢éo
de armaduras das zonas criticas de vigas e pilares previne a rotura por esforgo transverso e proporciona
antes a formagao de rotulas plasticas nas vigas.

Pelos motivos apresentados, € que se torna imprescindivel que os principios preconizados no EC8
sejam tidos em consideragéo na elaboracdo da arquitetura. A regularidade em planta e em altura séo
fatores que condicionam toda a abordagem na analise estrutural pois influenciam o comportamento sismico
dos edificios.

O Eurocodigo 1-Parte 4 (Agdo do Vento) também se revelou um enorme desafio pois a norma
ainda n&do apresenta grande diversidade de solugbes, sendo por vezes necessario fazer adaptagbes
conservativas do regulamento ao projeto em estudo.

A realizagdo deste projeto possibilitou a consolidagdo na utilizagdo de alguns softwares,
nomeadamente SAP2000, Excel e AutoCad, e um primeiro contacto com novos softwares tais como XD-
CoSec, SemiComp e Idea StatiCa.

Numa fase preliminar, foi possivel aprender metodologias de pré-dimensionamento em estruturas
de betdo armado e metalicas, sendo que nestas Ultimas foi importante a criacdo de abacos de
dimensionamento em Excel.

Numa fase final foi ainda realizada uma pequena abordagem ao EC3-1-8, referente a ligagbes
metalicas, nomeadamente soldadas e aparafusadas, e foi possivel concluir que estes elementos também
influenciam o dimensionamento. A adogdo de um parafuso pode ser suficiente para inviabilizar a conce¢do
de um né devido, por exemplo, a dimens&o da cabega do mesmo. Por vezes, o dimensionamento leva-nos
a um determinado parafuso, mas a dimenséo da sua cabega fica em contacto com outro elemento
estrutural. Nestes casos, o software Idea StatiCa revelou-se importante pois a sua interface grafica permitia
visualizar todas essas condicionantes.

Finalizado o Trabalho Final de Mestrado, manteve-se o interesse em aprofundar conhecimentos
nos softwares mencionados anteriormente e comegar a trabalhar com novos, dos quais destaco o Revit e

o0 Robot Structural Analysis.
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