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Resumo

Pretende-se com este trabalho apresentar as diferentes fases de um projeto de estruturas de um
edificio, desde a sua concec¢do inicial até a fase final de dimensionamento. Desta forma, sdo
percorridas ao longo do processo as fases de concecdo da solugdo estrutural, pré-dimensionamento,
analise sismica, dimensionamento e pormenorizacdo. As bases regulamentares deste projeto sdo 0s
Eurocddigos estruturais que, apesar de ainda ndo terem regulamentacao nacional que obrigue a sua

utilizagdo, perspetiva-se a sua implementacéo em toda a Unido Europeia.

O caso em estudo corresponde a um edificio situado em Lisboa e é composto por dois pisos
enterrados para estacionamento, um piso térreo com zonas destinadas a servicos, quatro pisos
elevados para habitacdo e uma cobertura. O edificio foi dividido em dois blocos separados por uma
junta sismica. A érea total de cada piso é de 1480,70 m? e uma area total de construcéo de cerca de
10364,90 m?,

Usando o programa de calculo automéatico SAP2000, versdo 17.3.0, fez-se a modelagéo e
determinou-se todos os esforgos que a estrutura estaré sujeita. O mesmo programa permite realizar
uma analise admitindo o comportamento elastico linear, determinagdo dos modos de vibracdo da

estrutura e analise modal por espectro de resposta.

Por fim, com base nas disposi¢bes implementadas na regulamentagdo, é feita a

pormenorizagdo de armaduras dos diferentes elementos.

Palavras-chave: NP EN 1998-1; NP EN 1992-1-1; Ductilidade; Capacidade Real; Betdo

Armado; Anélise Sismica.



Abstract

The aim of this work is to present the different phases of the structural design of a building,
from its initial beginning to final stage of design. Thus, the Structural’s Design Solution, Pre-Design,
Seismic Analysis, Design and detailing phases are covered throughout the process. The regulation
basis of this project are the structural Eurocodes which, although not mandatory, are expected to be

the standard in the coming years.

The case in study corresponds to a building located in Lisbon, consisting of two underground
floors used for parking, a ground floor for services, four upper floors for housing and a roof. The
building was divided into two blocks separated by a seismic joint. The area of each floor is about
1480,70 m? and the total construction area is about 10364,90 m?.

The structural modeling was done using the software SAP2000, version 17.3.0, and all the
forces, stresses and displacements of the structure were determined. The same uses linear elastic
behavior, but also allows the determination of the structural vibration modes, which will allow the
modal analysis of the structure by response spectrum.

Finally, based on the recommendations implemented in the regulations, the structural detailing
of the different resistant elements was made.

Key-Words: NP EN 1998-1; NP EN 1992-1-1; Ductility; Capacity Design; Reinforced

Concrete; seismic analysis.
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1. Enquadramento Geral

1.1 Introducao

O presente trabalho apresenta o desenvolvimento do projeto de fundacdes e estrutura de um
edificio de betdo armado constituido por dois pisos enterrados, um piso térreo, e quatro pisos
elevados, para habitacdo, segundo os critérios presentes nas normas Portuguesas NP EN 1990 a 1998
(Eurocodigos).

Pretende-se entdo nesta dissertacdo percorrer as etapas pelas quais passa 0 projectdo de
estruturas de um edificio, desde a definicdo da solucdo estrutural, com base na arquitetura, fase de
pré-dimensionamento, dimensionamento, onde é também avaliado o comportamento dindmico da
estrutura e efetuada a verificacdo aos estados limites ultimos e de servigo, até a fase final de
pormenorizagdo. O edificio em estudo é composto por duas caves, destinadas a estacionamento, um

piso térreo, destinado a servicos, e quatro pisos elevados para habitagdo.

Devido a complexidade do projeto, sendo um facto que os programas de calculo automatico
constituem uma ferramenta utilidade para a andlise de estruturas, utilizou-se o programa
tridimensional de elementos finitos, SAP2000, onde se desenvolveu o modelo do edificio, com a

finalidade de analisar o seu comportamento.

Serdo realizadas as analises do tipo modal e sismica. Serdo analisadas as frequéncias e fatores

de participacdo de massa modal.

No que respeita a verificagcdo do cumprimento dos requisitos da NP EN 1998-1 serd verificado

o estado limite Ultimo e o estado limite de utilizacéo.

1.2 Organizacao do trabalho

No sentido de realizar um estudo por fases na procura de atingir os objetivos propostos, o

trabalho desenvolvido encontra-se dividido em oito capitulos:

O capitulo 1, enquadramento geral, apresenta uma introdugdo ao que se pretende desenvolver
no trabalho bem como uma breve analise da arquitetura, sendo também feita uma abordagem a
definicdo do modelo estrutural. As dimensdes e disposi¢bes dos elementos sdo descritas com

pormenaor.

No capitulo 2 é feita uma abordagem aos critérios gerais de dimensionamento, nomeadamente
da regulamentacdo, os materiais utlizados, as agbes e as suas combinagfes, bem como dos

recobrimentos adotados.



O capitulo 3 consiste no pré-dimensionamento dos diversos elementos estruturais utilizando

férmulas simplificadas que permitam definir as dimensdes dos elementos.

No capitulo 4, a seguir ao pré-dimensionamento, efetuou-se a modelacdo da estrutura no
programa tridimensional de elementos finitos, SAP2000. E explicado neste capitulo como os
elementos estruturais e as acdes foram modelados, bem como as simplificagGes feitas. Ainda, no
final deste capitulo, faz-se uma pequena abordagem de como validar o modelo estrutural.

O capitulo 5, correspondente a concecao estrutural, aborda os principios basicos da concecao
estrutural para a acdo sismica, define-se elementos sismicos primarios e secundarios. A classificacdo

estrutural e a defini¢do do coeficiente de comportamento sdo temas abordados neste capitulo.

No capitulo 6 aborda-se a analise sismica do edificio. E feita uma analise modal por espectro
de resposta, é verificada a necessidade de consideracdo dos efeitos de segunda ordem, bem como a

verificacdo de limitagdo de danos e o célculo da abertura da junta sismica.

O capitulo 7 apresenta os fundamentos de calculos para a verificagdo aos estados limites

altimos e de utilizagdo. Séo analisados e dimensionados os diversos elementos estruturais.

Por Gltimo, o capitulo 8 é constituido pelas consideracoes finais.

1.3 Analise da arquitetura

O edificio, cujo projeto de estruturas constituiu o objetivo de trabalho da presente dissertacéo,
localiza-se em lisboa, e é constituido por dois pisos enterrados, um piso térreo, e quatro pisos
elevados para habitagdo. Tanto em altura como em planta, as formas apresentam pequenas
irregularidades, com pequenas varia¢cdes na geometria dos pisos (ao nivel dos pisos 0, 1, e do Gltimo

piso) e altura entre pisos sem varia¢Oes bruscas (excetuando o Ultimo piso).

Os dois pisos enterrados sdo destinados ao estacionamento de veiculos ligeiros, localizando-

se respetivamente as cotas de projeto -5,4m e -2,7m, com area de 1623m? e 1590m? respetivamente.

O piso térreo apresenta uma area de 1457,90m? a cota +0,00m, que inclui zonas destinadas a

Servigos.

Os pisos de acima do solo sdo destinados ao uso habitacional, com areas de ocupacdo de
1423,5m?, e cotas entre +3,90m e +19,90m.

O acesso entre pisos € assegurado pelas escadas e pelos elevadores.

Toda a arquitetura acima descrita, duma forma sumaria, est4 devidamente representada nas

pecas desenhadas em anexo.
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1.4 Condicionamentos principais

Partindo dos pressupostos ditados pelo projeto de arquitetura, o objetivo foi, nesta fase, criar
uma solucdo estrutural funcional que pudesse satisfazer as exigéncias de seguranca e conforto do

edificio, sem alteraces significativas do ponto de vista estético.

A atencdo foi em primeiro lugar dirigida para as caracteristicas arquiteténicas que sdo pontos

importantes na tomada de decisGes relativas a tipologia estrutural:

e Colocacao, sempre que possivel, dos pilares nas paredes divisorias;

o Necessidade de manter os lugares de estacionamento e respetivos espacos de acesso e
circulacéo;

o Espessuras das paredes de contencdo e da caixa de elevador igual ao projeto

arquitetonico.

Tendo em conta todos os aspetos acima referidos, chegou-se a defini¢do do modelo estrutural.
1.5 Definicdao do modelo estrutural

1.5.1 Lajes

A solucdo adotada prevé, para todos 0s pisos, com excecdo do Ultimo, a execucdo de lajes
fungiformes aligeiradas, com bandas e zonas macigas sobre 0s apoios. Para as zonas aligeiradas serdo
utilizados os moldes FG800 (Ferca 800) com dimensdes de 0,80m x 0,80m entre eixos de nervura,
com altura do vazio de 0,30m e 0,075m de espessura da lamina de betdo, perfazendo uma altura total

de 0,375m. Na figura seguinte esta representada as caracteristicas do molde FG800.
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Figura 1.1-Molde FG800 para laje fungiforme aligeirada.

Como foi referido anteriormente, na zona junto aos apoios existem um macicamente, com o
objetivo de aumentar a resisténcia da laje ao elevado esforco transverso que se verifica nessas zonas

(puncoamento), como mostra a figura seguinte:



Figura 1.2-Macigamente da laje fungiforme aligeirada junto ao apoio.

Em toda a bordadura das lajes (fungiforme aligeirada), existem bandas macicas. Estas

representam a altura de um bloco de cofragem de 0,375m.

Para a laje do ultimo piso, optou-se pela execucdo de uma laje vigada de espessura constante
de 0,20m.

1.5.2 Vigas

Em todas as lajes fungiformes aligeiradas existem vigas de bordadura, por forma a eliminar os
problemas de pungoamento junto aos apoios periféricos, bem como melhorar o comportamento da

laje quando sujeita a acdo sismica. Tais vigas apresentam uma largura de 0,30m e altura de 0,60m.

1.5.3 Pilares e paredes

A adocao desses elementos fez-se de uma forma criteriosa, de modo, a interferirem o0 menos
possivel com o projeto arquiteténico. Numa primeira abordagem, nas zonas periféricas, optou-se por
colocar esses elementos nas paredes ndo estruturais. Depois de fazer uma analise modal, constatou-
se que o0 modo fundamental representava a torcéo, pelo que houve a necessidade de reorientar as
seccdes dos mesmos, chegando a configuracao representada na figura seguinte:

Ul L

ELLINRINS

—Estacionamento
—Filares

Figura 1.3-Configuracéo dos pilares e paredes na fundagao.
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1.5.4 Fundacoes

As sapatas sdo superficiais, assentes em solo compacto com uma tensdo maxima admissivel
de 300kPa.

Os muros de contengdo possuem uma espessura de 0,30m, como sugerido no projeto

arquitetonico. A altura dos muros vai desde a cota -5,40m a cota +0,00m.



2. Critérios gerais de dimensionamento

2.1 Regulamentacao

A regulamentacdo, na qual se baseou o desenvolvimento do presente trabalho, é constituido

pelo seguinte conjunto de Eurocdodigos estruturais:

e NP EN 1990:2009 — Bases para 0 projeto de estruturas;

e NP EN 1991-1-1:2009 — A¢bes em estruturas (acdes gerais);

e NP EN 1992-1-1:2010 — Projeto de estruturas de betdo (regras gerais e regras para
edificios);

e NP EN 1997-1:20120 — Projeto geotécnico (regras gerais);

o NP EN 1998-1:2010 — Projeto de estruturas para resisténcia aos sismos (regras gerais,

acOes sismicas e regras para edificios);

2.2 Materiais

A resisténcia do edificio sera garantida por uma estrutura de betdo armado. Neste tipo de
estrutura é necessario ter em atencdo nédo s a interacéo entre 0 aco e o betdo, mas também a interagéo
entre betdo armado e meio envolvente. Para efetuar uma correta definigdo dos materiais comegou-se
por realizar um levantamento das restrigdes existentes na regulamentacdo. A NP EN 1998-1-1 impde
no art.° 5.3.2 a obrigatoriedade de utilizar acos da classe B ou C, segundo a classificacdo existente
no Anexo C da NP EN 1992-1-1, em elementos estruturais classificados como primarios. Nas
estruturas de ductilidade média (classe DCM) a NP EN 1998-1-1 obriga ainda a utilizagdo de varfes
nervurados na zona critica dos elementos principais exceto em estribos fechados (art.° 5.4.1.1(2)P).
De acordo com o art.° 5.4.1.1(1)P da NP EN 1998-1-1 deve-se utilizar betdo da classe C16/20 ou
superior nos elementos sismicos primarios. Apo6s analisadas as condicionantes impostas pelos
regulamentos em relacéo a escolha dos materiais, indica-se de seguida as caracteristicas dos materiais

adotados:

2.2.1 Betao

Os requisitos de durabilidade do betdo devem ser especificados de acordo com a Norma NP
EN 206-1:2005. A especificagdo é efetuada em funcgdo das classes de exposi¢do ambiental de acordo

com o definido na Especificacdo LNEC E464 a qual integra o Anexo Nacional da NP206.

Analisando os elementos que compdem a estrutura do edificio verifica-se que os elementos
exteriores se encontram em ambiente predominantemente seco, pelo que devem ser classificados

como pertencentes a classe de exposicdao XC1. Por fim, os elementos em contacto direto com o
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terreno, nomeadamente fundacGes e paredes de contengdo, encontram-se sujeitos ao contacto

prolongado com &gua, pelo que se adota a classe de exposicdo XC2 para estes elementos.

Visto que a estrutura serd composta por materiais correntes, optou-se pela utilizacdo de um
cimento do tipo CEM I11/B — “Cimento Portland de Calcario”, segundo a notacdo existente na NP EN
197-1.

Para determinar a classe de resisténcia minima do betdo e a respetiva composicao, recorreu-se
ao Quadro 6 da E 464 -2007 (ver Tabela 2.1).

Tabela 2.1-Limites da composicéo e da classe da resisténcia do betdo sob acdo do diéxido de carbono, para uma

vida util de 50 anos

Tipo de A\, 1 CEM 1I/B ®; CEM III/A®; CEM IV/A®;
cimento CEM | (Referéncia); CEM II/A @ CEM V/A @
Classe de XC1 XC2 XC3 XC4 XC1 XC2 XC3 XC4
exposicao
Minimo
recobrimento 25 35 35 40 25 35 35 40
nominal (mm)
Maxima razéo |, o5 0,65 0,6 0.6 0,65 0,65 0,55 0,55
agua/cimento
Minima
dosagem de 240 240 280 280 260 260 300 300
cimento, C
(kg/m®)
Minima classe | C25/30 | C25/30 | C30/37 | C30/37 C25/30 C25/30 C30/37 C30/37
de resisténcia | LC25/28 | LC25/28 | LC30/33 | LC30/33 | LC25/28 | LC25/28 | LC30/33 | LC30/33
@) Nao aplicavel aos cimentos II/A-T e 1I/A-W e aos cimentos I1/B-T e 11/B-W, respetivamente.
@ Nao aplicavel aos cimentos com percentagem inferior a 50% de clinquer portland, em massa.

Analisando a Tabela 2.1, conclui-se que se deve recorrer a um betdo da classe de resisténcia
C25/30 ou superior, sendo que, utilizou-se um betdo da classe C30/37, com uma relacdo
agua/cimento maxima de 0,65, uma dosagem minima de cimento de 260 kg/m?®. Por forma a permitir
uma adequada betonagem e compactagdo dos elementos adota-se uma classe de abaixamento S3 para
todos os elementos. Sempre que necessario deve-se recorrer ao betdo da classe C12/15 para efetuar

a regularizacdo. Na tabela que se segue apresenta-se em forma de sintese as caracteristicas do betéo:

Tabela 2.2-Caracteristicas do Betdo C30/37

Material Caracteristicas Yc
fck [IVlPa]
faa[MPa] | 20
fen [MPa] | 38
Betdo C30/37 1,50
fctm [M Pa] 2,9
Ecm[GPa] | 33

Y.[kN/m3] | 24




2.2.2 Aco
O aco a utilizar serd 0 A400 NR SD.

Na Tabela 2.3 esta representada as caracteristicas do aco a utilizar.

Tabela 2.3-Caracteristicas do Ago A400NR SD

Material Caracteristicas ~ Yc¢
fu [MPa]
fya [MPa]
Es[GPa] | 200
Yc[kN/m3] | 77

Aco A400 NR SD

1,15

2.3 Caracteristicas do terreno

Na auséncia de informag6es geotécnicas e, de modo a obter o médulo de deformabilidade do
terreno, admitiu-se um valor de 30 pancadas relativamente ao Ensaio de Penetragdo Dindmica (SPT).
No Quadro 3.1 da NP EN 1998-1 e, para um terreno do tipo C (areia compacta ou medianamente
compacta), o nimero de pancadas para o ensaio SPT situa-se entre 15 a 30, dai a escolha do valor
Nspr=30 pancadas.

Através do nimero de pancadas e, recorrendo a tabela (ver anexo 2), foi possivel determinar

as caracteristicas do terreno (ver Tabela 2.4).

Tabela 2.4-Caracteristicas do terreno

Material Caracteristicas

Nspr
[pancadas/30cm] 30
Terreno E[MPa] 30
¢' [Graus] 38
Em que:
E Maodulo de deformabilidade do terreno;
13 angulo de atrito interno.
2.4 Acgoes

Para proceder a definigdo das ac@es a utilizar no projeto estrutural, recorreu-se ao disposto
na Norma NP EN 1991-1-1, assim como as tabelas técnicas adequadas e as medicOes efetuadas no
projeto arquitetonico.
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2.4.1 Cargas permanentes

As cargas permanentes resultam de dois conjuntos de ac¢Ges, sendo 0 primeiro composto
exclusivamente pelo peso préprio da estrutura, e o segundo conjunto designado por restante carga
permanente, sendo composto pelos materiais ndo estruturais nomeadamente alvenaria e

revestimentos.

Os pesos das alvenarias e revestimentos encontram-se nas Tabela 2.5 e Tabela 2.6

respetivamente.

Tabela 2.5-Cargas distribuidas de paredes interiores e exteriores

e Peso da Espessura  Peso da Carga Carga Linear
Parede | daParede Parede Distribuida Sobre Vigas
da Parede ., : . : .
i [l Divisoria Exterior Exterior no Piso Exteriores
[kN/m?] [kN/m?] [kN/m]
Piso-2| 2,7 - - - - - -
Piso-1| 2,7 0,25 2,5 0,25 2,6 2,0 7,0
Piso0O| 3,9 0,15 1,8 0,3 3 2,1 11,7
Pisol| 3,0 0,15 1,8 0,3 3 1,6 9,0
Piso2 | 3,0 0,15 1,8 0,3 3 1,6 9,0
Piso3 | 3,3 0,15 1,8 0,3 3 1,8 9,9
Piso4 | 3,3 0,15 1,8 0,3 3 1,8 9,9
Piso5 | 4,15 0,15 1,8 0,25 2,5 2,2 10,4
Tabela 2.6-A¢les permanentes
AgOes Permanentes ‘ Valor ‘ Unidade Y
Peso Proprio Peso Volumico do Betdo Armado 25,0 kN/m3
Peso Volumico do Terreno 21,0 kN/m?3
Revestimentos dos Pisos 1,5 kN/m? 135
Restante Carga Revestimento da Cobertura 2,0 kN/m? |~
Permanente Carga Distribuida de Paredes Interiores | 1,543,7 | kN/m?
Carga Linear de Paredes Exteriores |7,0411,7| kN/m

A alvenaria interior foi simulada através da aplicacdo de uma carga uniformemente

distribuida em todo o pavimento.

2.4.2 Sobrecargas

Os valores adotados para a sobrecarga nos pisos de habitacdo, escadas e varandas foram
definidos de acordo com os Quadros 6.1 e 6.2 da NP EN 1991-1-1. Para determinar a sobrecarga da
cobertura comegou-se por classificar a acessibilidade da cobertura com base no Quadro 6.9 da NP

EN 1991-1-1, tendo-se adotado a Categoria H, ou seja, cobertura apenas acessivel para operacdes de



manutencdo e reparagdo correntes. Classificada a cobertura recorreu-se quadro 6.10 do mesmo

regulamento para determinar o valor da sobrecarga.

A sobrecarga dos pisos reservados ao estacionamento foi obtida a partir do Quadro 6.8 da
NP EN 1991-1-1, tendo-se adotado pela Categoria de veiculos F, ou seja, veiculos com um peso
bruto menor ou igual a 30kN.

Na Tabela 2.7 indicam-se os valores das sobrecargas de utilizacdo do edificio, bem como os

coeficientes de combinacdo (W0, yle y2), os quais foram definidos através do quadro Al.1 da NP

EN 1990 e Quadro 6.1 da NP EN 1991-1-1.

Tabela 2.7-AcOes variaveis e os coeficientes de combinacao

Acgoes Varidveis Categoria Valor Unidade

A (Pavimentos) 2 | kN/m?
A (Escadas) 3 kN/m? |0,7(0,5/0,3
A (Varandas) 5 | kN/m?
Sobrecargas D1 (Lojas) 4 | kN/m2 |0,7]07]0,6] %

F (Estacionamento Veiculos Ligeiros)| 2,5 | kN/m? [0,7|0,7|0,6
H (Coberturas ndo Acessiveis) 1 kKNm?> |0 |0]| O

2.4.3 Acdo sismica

A definicdo da acdo sismica € um processo de maior complexidade em comparacdo com a
definicdo das agoes variaveis e permanentes. A Norma que define a acdo sismica, a qual se aplica ao
projeto e a construcao de edificios em regides sismicas, trata-se da NP EN 1998-1. De acordo com o
art.1.1.1 (1) da NP EN 1998-1, as estruturas devem ser projetadas de forma a garantirem requisitos

fundamentais em caso de sismo, nomeadamente:

e Limitagdo de danos;
e Protecao das vidas humanas;

e Estruturas importantes para a protecéo civil devem permanecer operacionais.

Para concretizar esses requisitos, deve-se garantir duas exigéncias fundamentais de

desempenho:
e Exigéncias de Ndo Colapso

No caso da ocorréncia de um sismo raro (baixa probabilidade de ocorréncia) as estruturas nao
devem colapsar (parcial ou globalmente) e deverdo apresentar uma capacidade residual de resisténcia
apos o sismo. Com este requisito pretende-se garantir a protecéo de vidas humanas e limitar os danos

graves.

10
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A acdo a considerar corresponde a agdo sismica de projeto com uma probabilidade de
ocorréncia de 10% em 50 anos, sendo equivalente a um periodo de retorno de 475 anos.

e Exigéncias de Limitacio de Danos

No caso da atuacdo de um sismo com maior probabilidade de ocorréncia que o sismo de
projeto, os danos na construcdo devem ser limitados. Embora se admitam danos, 0s custos relativos
a sua reparacao e a limitagdo do uso da construcdo ndo devem ser muito elevados. Com este requisito

pretende-se evitar danos estruturais e limitar os danos em elementos ndo estruturais.

A acdo a considerar corresponde a acdo sismica “frequente” ou de “servi¢o” com uma
probabilidade de ocorréncia de 10% em 10 anos, sendo equivalente a um periodo de retorno de 95
anos. Esta acdo sismica é quantificada no Anexo Nacional da NP EN 1998-1, correspondendo a 40%

da acdo sismica de projeto Tipo 1 e 55% da acdo sismica de projeto Tipo 2.

Zonamento sismico do territorio

Portugal situa-se no interior da placa euro-asiatica, mas muito proximo da placa africana.
Portugal estd numa zona de transi¢do entre uma regido intraplaca e uma regido de fronteira. Esta é
responsavel por deformages tectonicas geradoras de atividade sismica, aumentando esta de norte

para sul.

Na NP EN 1998-1 encontram-se definidos dois tipos de a¢do sismica, denominados por Agao
Sismica do Tipo 1 e Agdo Sismica do Tipo 2. O Anexo Nacional NA-3.2.2.1(4) da NP EN 1998-1,
obriga a consideracdo dos dois tipos de acdo sismica para 0 dimensionamento de estruturas em
Portugal Continental, mas apenas obriga a consideragdo da Ac¢ao Sismica Tipo 1 para o arquipélago
da Madeira e a consideragdo da Ac¢ao Sismica Tipo 2 para o arquipélago dos Agores. Este zonamento

é visivel na Figura 2.1.

Sismo Tipo 1 Sismo Tipo 2

Zonas

PR
L e S

Figura 2.1-Zonamento sismico em Portugal Continental
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A Acdo Sismica Tipo 1 encontra-se associada a falha que separa as placas tectonicas Europeia
e Africana e origina a acdo sismica interplacas por ter origem na zona de contacto das mesmas. Esta
acdo sismica estd geralmente associada a sismos de magnitude elevada, com maior duracao,
predominancia de baixas frequéncias e grande distancia focal. Pelo contrario, a Acdo Sismica Tipo
2 esta associada a sismos com epicentro no territério Continental ou no Arquipélago dos Acores,
pelo que se designa por acao sismica intraplacas. Este tipo de acao sismica é caracterizado por sismos
de magnitude moderada, menor duracao, predominancia de frequéncias elevadas e pequena distancia

focal.
De acordo com o art.° 3.2.1(2) da NP EN 1998-1, a sismicidade é descrita por um Unico
parametro, isto €, o valor de referencia da aceleragdo na base num terreno do tipo A (rocha), a .

Esta grandeza é definida como sendo a maxima acelera¢éo absoluta obtida para a componente do
movimento sismico numa determinada direcdo. Para periodos de retorno que nédo o de referencia, 0

valor de calculo da aceleragdo a superficie de um terreno do tipo A, a,, € igual a a, multiplicado

pelo coeficiente de importancia, 7, :

a5 =71 -Ag (2.1)

Em Portugal as situaces em que a,S <0,98 m/s®* 0,1g , para ambos os tipos de acdo

sismica, ndo € necessario respeitar as disposi¢es da NP EN 1998-1, por serem considerados casos

de baixa sismicidade.

Assim sendo, para a cidade de Lisboa, os valores da aceleracéo de referéncia, para as duas

acOes sismicas sdo as que constam na Tabela 2.8.

Tabela 2.8-Aceleracéo de referéncia para Lisboa (agéo sismica tipo 1 e acdo sismica tipo 2)

Zona ~ 2

Sismica Aceleragdo agr [m/s?]
Acgdo Sismica Tipo 1 1,30 1,50
Acdo Sismica Tipo 2 2,30 1,70

Componente horizontal da acdo sismica

Para a definicdo das componentes horizontais da a¢éo sismica o art.° 3.2.2.5 da NP EN 1998-

1, prescreve a utilizagéo das seguintes expressoes:

0<T<T,:S, T :ag-s-lgjuTL[E—E” (2.2)
B

12
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2,5
To<T<T.:S T =a,-S-— (2.3)
q
—a.s5.22 |1
T <T<Ty:S, T{ ° q [T (2.4)
>0 a,
a.5.22 1T
T, <T:S, T =1"° q | T? (2.5)
>[-a,

Com:
a, = A - a, valor de calculo da aceleracdo a superficie para um terreno do tipo A;
A coeficiente de importéncia;
S Coeficiente do solo;
T Periodo de vibragdo de um sistema linear com um grau de liberdade;
Ts Limite inferior do periodo no patamar de aceleracdo espetral constante;
Te Limite superior do periodo no patamar de aceleracdo espetral constante;
Tp Valor que define no espetro o inicio do ramo de deslocamento constante;
S, T Espetro de célculo;
q Coeficiente de comportamento;
G Coeficiente correspondente ao limite inferior do espetro de calculo horizontal. Toma

o valor recomendado de 0,2.

Coeficiente de importancia, Y

Na NP EN 1998-1 foi introduzido o conceito de Classe de Importancia a qual pretende
distinguir as diferentes categorias de edificios com base no tipo de ocupagdo e na importancia que
estes apresentam para as operagdes de socorro apds um evento sismico. Existem quatro classes de
importancia (Quadro 4.3 da NP EN 1998-1), as quais se encontram diretamente relacionadas com os

coeficientes de importancia através do Anexo Nacional (Quadro NA.Il da NP EN 1998-1).

13



O edificio em estudo pertence a Classe de Importancia Il, “Edificios correntes, ndo
pertencentes as outras categorias.” Os valores do coeficiente de importancia, associado a classe de
importancia Il, para um edificio localizado no continente (Lisboa), sdo 0s que constam na Tabela
2.9.

Tabela 2.9-Coeficientes de importancia

Coeficiente de Importancia
Acdo Sismica Tipo 1 1,00
Acdo Sismica Tipo 2 1,00

Coeficiente de solo, S, e os parametros Tg, Tc e Tp

Os pardmetros TB, TC, TD e S acima indicados dependem do tipo de solo, sendo classificados
como parametros de defini¢do nacional a estabelecer no anexo nacional de cada pais. No Quadro 3.1

da NP EN 1998-1 identificam-se os diversos tipos de solos.

O edificio em estudo situa-se em Lisboa, apresentando um solo classificado como Tipo C
segundo 0 Quadro 3.1 da NP EN 1998-1.

De acordo com o art.° NA-3.2.2.2(2)P da NP EN 1998-1, o valor de coeficiente de solo, S,
pode ser determinado atraveés de:

para a, <1m/s’ S=S, .

2 2 Smax -1
paralm/s® <a, <4 m/s S:Smax—T a, -1 (2.6)
para a, <4 m/s’ S=10

Os valores do parametro S, (ver Tabela 2.10) encontram-se nos Quadros NA-3.2 e NA-3.3

da NP EN 1998-1.

Tabela 2.10-Valores dos paréametros que definem os espectros de resposta

Tipo de Terreno | Smax | Tels] | Tc(s] | To[s]
Acdo Sismica Tipo 1 C 1,6 0,1 0,6 2,0
Acdo Sismica Tipo 2 C 1,6 0,1 0,25 2,0

Para que seja possivel proceder ao tragado do espectro de calculo, ha que definir o valor do

coeficiente de comportamento, q, pelo que, a sua determinacéo sera abordada no subcapitulo 5.4.

Na Tabela 2.11 apresenta-se um resumo dos parametros relevantes para a definicao do espectro

de resposta de célculo.

14
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Tabela 2.11-Resumo dos parametros relevantes para a defini¢do dos espectros de resposta de calculo

Acdo Sismica
Tipo 1 | Tipo 2
Localizagéo Lisboa
Zona 13 | 23
Tipo Terreno C
Classe de Importancia I
Ys [m/s2] 1,0 1,0
agr [M/s2] 15 1,7
ag [m/s2] 15 1,7
Te[s] 0,1 0,1
Tc [s] 0,6 0,25
To [s] 2,0 2,0
S 15 1,46
Smax 1,6 1,6
B 0,2 0,2
q 2,4

Para representar graficamente os espectros, desenvolveu-se uma rotina de calculo no software
Matlab. Através desta rotina a representacdo destas, torna-se mais facil e intuitivo. De seguida,
apresentar-se-a através de imagens representadas na Figura 2.2 0s passos para obtencdo dos espectros

elasticos e de célculo.

12 passo-Escolha da Regido
Sismica

4 Regifo Si. — =

@ Qiual a Regiso

32 Passo-Escolha do Tipo de
,Tarrenao
& T. — >

Tipode Termeno: (A B C D E)

|
Cancel

5% Passo-Escolha da Classe de
Importancia

(& Cl.. — X

Classe de Importancia? (1 11 11 1V)

|

28 Passo-Escolha do Tipo de Agdo
Sismica

ry Acdo Sismica — -

@ Cual o Tipo de Ao Srsmeca’?

49 Passo-Escolha da Zona Sismica

4 Zona Sismica — *

Qual a zona sismica: (1.1 1.2 1.3 14 1.5 1.6)

|

52 passo-Escolha do Coeficiente
de Comportamento

& C. — =

Coeficiente de Com portamento: q

I
Cancel

Figura 2.2-Ronita de calculo para representacao dos espectros elasticos e de calculos
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Como se pode constatar, essa rotina permite obter os espectros tanto para o Continente, como

para os Agores.

Espectro Elistico

tempo [s]

sd [mis?]

15[

051

Espectro de Céleulo

Espectro Elistico

25

Sd [m/s?]
in

051

Espectro de Célculo

tempo [s]

tempo [s]

1 2 3
tempo [s]

Figura 2.4-Espectro elastico e de calculo para a acdo
sismica tipo 2

Figura 2.3-Espectro elastico e de célculo para a acdo sismica
tipo 1

2.4.4 Combinacao de acoes

Para verificar a seguranca estrutural e proceder ao dimensionamento de um edificio deve-se
entdo considerar as varias combinacBes de acOes preconizadas pelos regulamentos, quer para 0s
estados limites Gltimos, quer para os estados limites de utilizacdo e, de acordo com as combinac6es

mais condicionantes, proceder ao seu dimensionamento e respetivas verificacGes de seguranca.

Para o dimensionamento da estrutura recorreu-se as combinacGes de agdes preconizadas na
NP EN 1990:

Estados Limites Ultimos — Combinag&o Fundamental (art.° 6.4.3.2 da NP EN 1990)

> 76,80 " "0:1Q ™Y V0 %:Qu

j>1 i>1

2.7)

O art. 3.2.4 da NP EN 1998-1 remete para o artigo 6.4.3.4 da NP EN 1990 a combinacéo de
acOes a considerar para a acao sismica como acdo variavel de base, sendo esta combinacao expressa

da seguinte forma:

Estados Limites Ultimos — Acfo Sismica (art.® 6.4.3.4 da NP EN 1990)

ZGk,j "+ Ay "“‘"sz,iQk,i

i>1 i>1

(2.8)
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Sendo A, , o valor de projeto da ag&o sismica e € combinada com as outras agoes através de

oito combinacdes, ou seja, € combinada para cada tipo de acdo sismica e para a dire¢do horizontal
em todos os sentidos, de acordo com as seguintes expressoes:

Eqo +0,30Eg, (2.9)
Eeo —0,30Eq,, (2.10)
0,30Ep, +Eq, (2.12)
0,30Eq, — Eeq, (2.12)

Onde, Eg, eEg, representam os esforgos devido a aplicacdo da agdo sismica segundo as

diregdes ortogonais X e Y respetivamente.

Estados Limites de Servigo — Combinacdo Quase-Permanente (art.° 6.5.3(c) da NP EN 1990)
ZGk,j "+"Z¢2,iQk,i (2.13)
i>1 i>1

Um outro aspeto a ter em consideracéo e estipulado pela NP EN 1998-1, prende-se com 0s
efeitos de inércia da acdo sismica que devem ser avaliados tendo em conta a presenca das massas

associadas a todas as forgas graviticas que surgem na seguinte combinacao de agoes:

Zij =+ "Z;\IJE,iQk,i (2.14)
SendoW¥.; o coeficiente de combinagdo para a agdo variavel i que tem em conta a

possibilidade das cargas Q,; ndo estarem presentes em toda a estrutura durante o sismo. Estes

coeficientes também poder&o cobrir o efeito de uma participacao reduzida das massas no movimento

da estrutura devida a ligagdo ndo rigida entre elas (artigo 3.2.4 da EN 1998-1).
O coeficiente W ; é determinado pela expressdo (2.15) (expressdo (4.2) NP EN 1998-1),
sendo os valores de ¢ , obtidos do Quadro 4.2 da NP EN 1998-1 (Anexo 1.b)).
Ve =0V, (2.15)

Os coeficientes parciais foram definidos com base no Quadro A.1.2(B) da NP EN 1990:

1,35
1,50
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2.5 Recobrimento de armaduras

A NP EN no art.° 4.4.1.2 estabelece o recobrimento minimo (c_.. ) que deve ser adotado de

min

forma a assegurar a transmissao eficaz das forcas de aderéncia, a protecdo do aco contra a corrosao

€ uma adequada resisténcia ao fogo, o qual é determinado através da aplica¢do da seguinte expressao:

Cmin = max Cmin,b;cmin,dur + ACdur,w - ACdur,st - ACdur,add ;10mm (216)
sendo:
Cuinp  Recobrimento minimo para os requisitos de aderéncia;
Chinar  RECObrimento minimo relativo as condi¢Ges ambientais;

AC,, ., Margem de seguranga. Uma vez que ndo € especificado no Anexo Nacional, toma-

se o0 valor recomendado de O mm;

AC,, & Reducéo do recobrimento minimo no caso de utilizagdo de ago inoxidavel. Uma vez

que ndo é aplicavel, toma-se o valor de 0 mm;

ACy, .« Reducéo do recobrimento minimo no caso de protecéo adicional. Uma vez que ndo

é aplicavel, toma-se o valor de 0 mm.

Tendo em conta as simplificacOes, a expressao anterior pode ser escrita da seguinte forma:

Chin =max C_. o;C i s 10mm (2.17)

min,b?

Uma vez que a classificacdo da estrutura em estudo é do tipo S4 (quadro 2.1 da NP EN 1990)
e 0 betdo a utilizar é do tipo C30/37, através do quadro 4.4N da NP EN 1992-1-1, é possivel

determinar o valor do recobrimento minimo, C O valor a utilizar para as classes de exposicao

min,dur *
XC1 e XC2 séo 15mm e 25mm respetivamente. No entanto, o quadro 4.3N do mesmo regulamento
permite efetuar redugdes na classe de exposicdo dos elementos o que origina uma diminuicdo do

recobrimento minimo. O valor de C_;,, € definido de acordo com o quadro 4.2 da NP EN 1992-1-

1. O recobrimento nominal,C_,, a ser especificado nos desenhos, é determinado de acordo com o

art. 4.4.1.1(2)P da EN NP 1992-1-1, e é definido como o recobrimento minimo, C,;,, mais uma
margem de célculo para as tolerancias de execucdo, Ac,,, .
Cnom = Cmin + ACdev (218)
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Em que:

Ac,, Valor de aumento de recobrimento para ter em conta tolerancias de execugéo. Na NP

ENV 13670-1 encontra-se especificado o valor de Ac,,, =10mm.

Na Tabela 2.12 apresenta-se os célculos relativamente aos recobrimentos nominais.

Tabela 2.12-Valores de recobrimentos nominais

Classe de
Elementos .
Exposicao
Lajes, Vigas, Paredes e Pilares XC1 16 15 16 26
20 20 30
12 25 35
Fundagdes/Muro de 16 25 35
3 XC2 25
Contengao 20 25 35
25 25 35

2.6 Distancia entre varoes

Segundo o disposto no art.° 8.2 da NP EN 1992-1-1, a distancia entre varfes deve permitir
uma betonagem e uma compactacdo do betdo satisfatorias e assegurar adequadas condicOes de
aderéncia. Assim sendo, a distancia entre vardes paralelos ou entre camadas horizontais de vardes
n&o deve ser inferior a:

d =max k;-¢;d, +k,;20mm (2.19)

Em que¢ € o diametro do vardo em mm, d, a dimensdo maxima do agregado (adotou-se

25mm) e kle k2 tomam os valores recomendados de 1 e 5mm respetivamente.

Aplicando a expressédo (2.20), determinam-se as distancias minimas entre vardes:

d =max ¢ <25;25+5;20mm =30mm (2.20)

2.7 Diametro minimo de dobragem de varoes

Segundo o art.° 8.3 da NP EN 1992-1-1, o diametro minimo de dobragem de vardes, @

m,min
encontra-se limitado de forma a evitar o aparecimento de fendas no vardo assim como a rotura do

betdo no interior da curva do vardo. O diametro minimo de dobragem é dado pela expresséo:
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_ |49 se ¢ <16mm

¢m,min - 7¢ se ¢>16mm (221)

Aplicando a expressdo anterior obtém-se os seguintes didmetros minimos de dobragem de

varoes:

Tabela 2.13-Diametros minimos de dobragem de vardes.

& [mm]  Pmin [mm]

6 24
8 32
10 40
12 48
16 64
20 140
25 175
32 224

2.8 Comprimentos de amarracao

Considere-se um vardo de aco embebido, hum determinado comprimento, no interior de um

bloco de betdo, conforme ilustrado na figura seguinte (Appleton, 2013).

RN DY Fs = As Osd

| lb.rqd L

Figura 2.5-Comprimento de amarragéo.

Emque f,, éatensdo de aderéncia.

O comprimento de amarracdo dos vardes tem por objetivo assegurar a transmissao de forcas

do vardo para o betdo através das forcas de aderéncia, ou seja, € o comprimento necessario I, ., para

que, quando o vardo for submetido a uma forca de tragdo, ndo haja escorregamento entre os dois

materiais. Deste modo, obtém-se:

F.>F <A f,>F (2.22)

Sendo Ac=m¢-l,,, € representaaarea de betdo em contacto com a armadura.
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2
7'(-.
A fy>F om ol fuy= A0y 510k g Ty = j’ - (2.23)

Sendo o comprimento de amarracao base dado por (art.° 8.4.3(2) da NP EN 1992-1-1):

Usd
(2.24)
fbd

Ib,rqd =

ENJRSS

Em que o é o valor de célculo da tensdo na sec¢do da vara a partir da qual € medido o
comprimento de amarragao, e que a tensdo de rotura da aderéncia, f,, , segundo o art.° 8.4.2(2) da

NP EN 1992-1-1 é dada por:
foa =2,25- 1,1, - fog (2.25)
Em que:

o representa o valor de calculo da resisténcia do betéo a tragéo;

m é um coeficiente que depende da qualidade da aderéncia e da posi¢do do vardo

durante a betonagem (1,0 para boas condi¢fes de aderéncia e 0,7 para as outras

condigdes de aderéncia);

n, é um coeficiente que depende do diametro do vardao (1,0 para ¢ <32mm e

n, = 132—¢ /100 para ¢ >32mm).

o valor de célculo da resisténcia do betéo a tragdo, f,, é dado segundo o art.° 3.1.6(2) da NP

EN 1992-1-1, por:

o, - f
fctd — ct ctk,0,05 (226)
Ve
Em que:
fuoos Quantilho de 5% do valor da tensdo de rotura do betdo a compressdo. De acordo com

0 quadro 3.1 presente no art.° 3.1.3 d NP EN 1992-1-1, para betdo C30/37, f ;s

toma o valor de 2,0 MPa;

Coeficiente que tem em conta os efeitos de longo prazo na resisténcia a tracéo e o0s

ct
efeitos desfavoraveis resultantes do modo como a carga é aplicada. Valor adotado
1,0.
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Admitindo o, =400MPa obtém-se os seguintes valores de comprimento de amarragéo de

referéncia:

Tabela 2.14-Comprimento de amarracao de referencia.

() [mm] fetd [MPa] fod [MPa] |b,rqd [m]
8 0,381
10 0,476
12 0,571

1,333 2,100

16 0,762
20 0,952
25 1,190

O comprimento de amarracdo necessario |, é dado segundo o art.® 8.4.4(1) da NP EN 1992-

1-1, por:

by =0, - Ib,rqd > Ib,min (2.27)

Os valores de « sdo determinados usando o quadro 8.2 da NP EN 1992-1-1. Adotou-se 0
valor de 1,0 para todos.

Os valores de |, ... sdo dados por:

b,min

max 0,3, - ;10¢;100mm para amarracOes de vardes tracionados
I = ’

b,min

max 0,6l .,;104;100mm para amarragGes de varGes comprimidos

Na tabela seguinte apresenta-se os valores do comprimento de amarragéo.

Tabela 2.15-Comprimento de amarracéo.

Vardes tracionados Vardes comprimidos

® [mm]
0,3|b,rqd [mm] Ib,min [m] 0,6|b,rqd [mm] Ib,min [m]
8 114 0,114 229 0,229 | 0,381
10 143 0,143 286 0,286 | 0,476
12 171 0,171 343 0,343 | 0,571
16 229 0,229 457 0,457 | 0,762
20 286 0,286 571 0,571 | 0,952
25 357 0,357 714 0,714 | 1,190

Ainda o art.° 5.6.1(2)P da NP EN 1998-1 acrescenta que a armadura transversal utilizada em
vigas, pilares e paredes deve ser amarrada através de um angulo de 135° e de uma extensdo reta de

10d,,, sendo d,, o diametro da armadura transversal, como mostra a figura seguinte:
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Figura 2.6-Pormenor da amarra¢do da armadura transversal.

2.9 Comprimento de emenda

O comprimento de emenda,l,, permite assegurar a transmissdo de forcas entre vardes

adjacentes através das forgas de aderéncia que se geram no betdo, sendo este comprimento

determinado através da seguinte expressao (art.° 8.7.3 da NP EN 1992-1-1):

Figura 2.7-Comprimento de emenda.

lo =0y, ag a1y gg = 1o in (2.28)

Em que os coeficientes o, v, , vy, vy S80 determinados através do quadro 8.2 da NP EN
1992-1-1. O coeficiente o, que ndo pode tomar valor superior a 1,5 nem inferior a 1,0, é definido

pela expressdo seguinte:

= [%] | (2.29)

Em que p, éapercentagem de vardes emendados a uma distancia inferior a 0,65l, da sec¢do

média da sobreposig&o.

O valor de |, .. é dado por:

0,min

lo.min = Max 0,3 g - Iy 4315 9,200 (2.30)

0,min

O valor do comprimento de emenda determinado para cada didmetro encontra-se na Tabela
2.16.
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Tabela 2.16-Comprimento de emenda

® [mm] | 0,3,a6,lbrqa [MmM]  lomin [M] lo [m]
8 171 0,20 0,57
10 214 0,21 0,71
12 257 0,26 0,86
16 343 0,34 1,14
20 429 0,43 1,43
25 536 0,54 1,79
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3. Pré-dimensionamento

Uma vez estabelecida a solucdo estrutural, torna-se necessario proceder ao pré-
dimensionamento dos elementos estruturais com o objetivo de determinar as dimensdes que, a priori,
satisfazem as condicGes exigidas. O pré-dimensionamento deve, naturalmente, seguir uma ordem,
uma vez que em funcao das dimens6es dos elementos, 0s pesos préprios destes variam. Uma vez que

as cargas seguem o caminho tipo “laje —»viga —pilar/paredes —sapata”.

3.1 Lajes

Nos edificios, os pavimentos tém um papel muito importante no comportamento sismico
global da estrutura. Atuam como diafragmas horizontais que recebem e transmitem as forcas de
inércia aos sistemas estruturais verticais e garantem a solidariedade desses sistemas na resisténcia a
acdo sismica horizontal. Estes deverdo ser dotados de adequadas rigidez e resisténcia no plano e
deverdo possuir ligacdes eficazes ao sistema resistente as a¢des laterais, garantindo a integragdo deste

sistema como um todo.

De acordo com o art.°5.10(1) da NP EN 1998-1, relativamente as disposic¢des para diafragmas
de betéo, podera considerar-se que uma laje macica de betdo armado serve de diafragma se tiver uma
espessura ndo inferior a 70 mm e se for armada nas duas direcdes horizontais com, pelo menos, a

armadura minima indicada na NP EN 1992-1-1.

Deste modo, tendo em conta tanto o intervalo de espessuras possivel para as zonas macicas,
bem como a necessidade de reservar, no minimo, 0,070 m da laje para a lamina de compressédo da
zona aligeirada, ha que escolher um bloco de cofragem que, incluindo a lamina de compressao
minima, garanta uma espessura admissivel para a laje. Para determinar o sistema de moldes para as
lajes fungiformes aligeiradas, recorreu-se aos catalogos de moldes de cofragem para lajes aligeiradas
FERCA, optando-se por moldes quadrangulares de 800 x 800 mm (“FG 800”). Observando o
catalogo referente a este tipo de molde (anexo 1), e tendo em conta as condicionantes ja referidas,
optou-se por uma altura do molde de 300 mm com uma espessura de l[amina de 75 mm, perfazendo

uma espessura total da laje de 375 mm.

De acordo com o art.° 6.4.2(1) da NP EN 1992-1-1, podera considerar-se que 0 primeiro
perimetro de controlo € definido a uma distancia duas vezes a altura Gtil da laje da area carregada,

ou seja, das faces dos pilares.

De modo a garantir que qualquer superficie de rotura por pungoamento ndo ocorra fora da
referida zona macica, é usual adotar para dimensao desta, uma largura de 2,5 vezes a altura Gtil da

laje, para cada lado do pilar (Jodo Guerra Martins, 2009), como mostra a Figura 3.1.
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Figura 3.1-Dimensdo minima da zona macica envolvente do pilar (Martins, Jodo Guerra, 2009)

Para melhorar a rigidez da laje, aumentando assim a sua resisténcia as a¢des horizontais,

optou-se por criar bandas e zonas macicas junto aos pilares, tendo em conta as regras indicadas na

Figura 3.2.
4
. . IO GO O
. ona macica 0,3<lIp/I<0,5 EEEEE EEEE - i
. i <Ip/l< m | | |,
Banda macica  0<Ip/I<0,25 COO000 | 000 E
OO0 00000 O
B O A
L x L

Figura 3.2-Bandas macigas em lajes fungiformes aligeiradas (Martins, Jodo Guerra, 2009)
Para o pré-dimensionamento da laje fungiforme aligeirada, comecou-se por identificar o vao

condicionante para a laje em estudo L. A espessura da laje, h, foi determinada através das regras

apresentadas na Figura 3.3, que permite controlar as deformagoes.

hel H [m]
LAJE FUNGIFORME L [m]
L 3 5 5 7 B 7 I Iz 70
Laje macica 30 LIRE S| 30
Laje macicn com cagiiel 33 [INE] —-{ LR ]
Laje aligeimda k1] 24 030 038 043
Laje macka pré-esforgnda 4 [} 1] 030
Laje aligeirada pré-esforcada i3 0x (2] (VT I kT (]

Figura 3.3-Tipo e espessura corrente de lajes fungiformes em func¢do do v@o maior, L (Martins, Jodo Guerra,
2009)

Relativamente a laje macica vigada utilizou-se a seguinte expressdo para efeito de pre-
dimensionamento:

L

h=—— 3.1
30a 35 1)

Para um vao condicionante de 6,5m, obteve-se uma espessura de 0,20m.
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Para o pré-dimensionamento da laje das escadas, utilizou-se a seguinte expressao:

L

hr ——— 3.2
25a 30 (3-2)

Tendo em conta o vdo condicionante (ver Figura 3.4) e a expresséo (3.4), obteve-se uma
espessura de 0,15m.

1.25 114 1.21

Figura 3.4-Modelo de calculo da escada

3.2 Vigas

O pré-dimensionamento das vigas foi feito com base na condi¢do de que a altura destas deve

. L L
estar num intervalo entre 01

Tendo em conta que a largura minima dos pilares corresponde a
0,3m, optou-se por uma largura de vigas com esta mesma dimensao. Relativamente a altura das vigas,

adotou-se uma altura correspondente a 0,60m.

3.3 Pilares

O pré-dimensionamento dos pilares tem um papel de elevada importancia na fase inicial de
um projeto estrutural, uma vez que estes sdo o0s elementos que mais interferem nos ambientes
arquitetonicos, especialmente nos pisos que servem para estacionamento. Para obter o valor de carga
gue descarrega em cada elemento vertical, recorreu-se a um modelo de piso criado no programa de
calculo SAP2000, onde se discretizou a laje dividindo-a em zonas macigas e zonas aligeiradas, de
forma a ter em conta as diferentes cargas. Segundo o artigo 144° do REBAP, a drea necessaria a cada

pilar para resistir ao esforco axial pode ser obtida pela expressdo (3.3).

A= VNTE:, (3.3)
O valor do esfor¢o normal reduzido, v, na expresséo (3.3) tem como finalidade a limitacdo
das tensfes de compressdo nos elementos verticais, uma vez que estes ndo estdo apenas sujeitos a
esforcos segundo o seu eixo, ou seja, este método ndo contempla o efeito da flexdo composta
desviada. De acordo com os art.° 5.4.3.2.1(3)P e art.°5.4.3.4.1(2) da NP EN 1998-1, o valor do
esforco normal reduzido ndo devera ser superior a 0,65 nos pilares sismicos primarios e a 0,4 nas

paredes sismicas primarias. Os calculos inerentes a este processo encontram-se na Tabela 2.1.
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Pilar | Neg [kN]

Vd

Tabela 3.1-Pré-dimensionamento dos pilares

ELU [Yg*G + Yq*G]

Area Necessaria [m2] X [m]

Area Pilar [m2]

P1 |2418,00|0,55 0,21982 0,35|0,80 0,28 0,43
P2 |2067,00|0,55 0,18791 0,35|0,80 0,28 0,37
P3 |2624,00|0,55 0,23855 0,30|0,80 0,24 0,55
P4 |2824,00|0,55 0,25673 0,35|0,80 0,28 0,50
P5 |1878,00|0,55 0,17073 0,30|0,80 0,24 0,39
P6 |2189,00|0,55 0,19900 0,30|0,80 0,24 0,46
P7 |1650,00|0,55 0,15000 0,40 |0,40 0,16 0,52
P8 |2472,00|0,55 0,22473 0,50|0,50 0,25 0,49
P9 |2314,00|0,55 0,21036 0,80|0,30 0,24 0,48
P10 | 1857,00|0,55 0,16882 0,40 0,40 0,16 0,58
P11 |2296,00|0,55 0,20873 0,80 (0,30 0,24 0,48
P12 | 2994 ,00|0,55 0,27218 0,30(0,80 0,24 0,62
P13 | 2605,00|0,55 0,23682 0,30(0,80 0,24 0,54
P14 |1774,00|0,55 0,16127 0,40 | 0,40 0,16 0,55
P15 |1697,00| 0,55 0,15427 0,40 | 0,40 0,16 0,53
P16 | 2401,00|0,55 0,21827 0,50 (0,50 0,25 0,48
P17 | 2457 ,00|0,55 0,22336 0,80 (0,35 0,28 0,44
P18 | 1949,00| 0,55 0,17718 0,30(0,80 0,24 0,41
P19 |2137,00|0,55 0,19427 0,30(0,80 0,24 0,45
P20 | 1742 ,00|0,55 0,15836 0,30(0,80 0,24 0,36
P21 1914 ,00|0,55 0,17400 0,30(0,80 0,24 0,40
P22 |2098,00|0,55 0,19073 0,30(0,80 0,24 0,44
P23 |2538,00|0,55 0,23073 0,35(0,80 0,28 0,45
P24 11508 ,00| 0,55 0,13709 0,40 | 0,40 0,16 0,47
P25 | 108 ,00 |0 ,55 0,00982 0,60 0,25 0,15 0,04
P26 | 114,00 | 0,55 0,01036 0,60|0,25 0,15 0,04
P27 | 66,00 |0,55 0,00600 0,60|0,25 0,15 0,02

3.4 Muros de suporte

Os muros de suporte foram pré-dimensionados considerando um modelo semi-encastrado,

uma vez que este esta contraventado pela laje. Este obtém-se calculando os momentos para um

modelo encastrado-apoiado (Figura 3.5).

2.7m

2.7m

Figura 3.5-Modelo encastrado apoiado para pré-dimensionamento dos muros de suporte
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Considerando um peso voltimico do solo de 21kN/m?, uma sobrecarga rodoviaria de 10kN/m?,

A L. t . .
um angulo de atrito igual a ¢'=38°=-¢', = atg 9_ 32° e um coeficiente de impulso em repouso
Yd

correspondente a k,=1-—sen(¢';)=0,47, obtém-se os seguintes momentos de pré-

dimensionamento (Figura 3.6):

@ 8
Terreno: - _ @’ A M
L = _— <
| =1,35-21.5,4-0,47 = 71,96kN /m o N
Sobrecarga:

| =1,5-10-0,47 =7,05kN /' m

Figura 3.6-Diagrama de momento fletor (kNm/m)

Com o objetivo de garantir aos muros uma boa ductilidade e evitar grandes densidades de
armaduras (critério de economia), o momento fletor reduzido deve verificar p < 0,18. Verifica-se o
muro para uma espessura de 30cm.

M
L= 250' - zo, 40 5 =00113<018
bd“f, 1x0,3°x20x10
M
p=—34 — 42 =0.0233<0,18

bd2f, 1x0,3%x20x10°
Desta forma adotou-se uma espessura constante de 0,30m para 0S muros.

3.5 Sapatas

O dimensionamento de sapatas num edificio consiste em garantir que o terreno tem condicoes
para suportar as tensdes a si transmitidas. Para o caso de sapatas isoladas, conhecido o esforco axial

na base dos pilares, estima-se a area minima da sapata pela seguinte expressao:

N pilar

Oadm

Anin 2 (3.4)

O valor da tensdo admissivel adotada do terreno encontra-se explicado no subcapitulo 2.3 e

corresponde a o,,,, = 300kPa .

Na Tabela 3.2 estdo representadas as dimensfes das sapatas.
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Tabela 3.2-Dimensdes das sapatas

Verificagdo H [m]

SP5 2,69 1,50 2,00 3,00 OK 0,50

SP6 3,46 1,50 2,40 3,60 OK 0,50
SP18 3,03 1,50 2,10 3,15 OK 0,50
SP19 6,03 2,50 3,00 7,50 OK 0,50
SP20 3,04 1,50 2,10 3,15 OK 0,50
SP21 3,33 1,50 2,30 3,45 OK 0,50
SParl 4,22 1,80 2,40 4,32 OK 0,50
SPar2 11,47 3,40 4,40 14,96 OK 0,70
SPar3 18,59 5,30 4,60 24,38 OK 1,00
SPard 20,37 4,70 5,70 26,79 OK 1,00
SPar5 24 92 6,00 5,60 33,60 OK 1,10
SPar6 4,63 2,00 2,40 4,80 OK 0,50
SPar7 14,79 3,80 5,00 19,00 OK 0,80
SPar8 4,57 3,10 2,00 6,20 OK 0,50
SPar9 5,61 3,00 2,40 7,20 OK 0,50
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4. Modelac¢ao da estrutura

Apos a conclusdo do pré-dimensionamento, procedeu-se a modelagdo tridimensional da
estrutura, recorrendo ao software SAP2000 — Structural Analysis Program 2000.

Embora seja possivel determinar os esforgos nos elementos estruturais de uma forma manual,
apenas, a utilizagdo deste tipo de ferramenta permite uma conveniente simula¢do do comportamento
dindmico da estrutura.

No ambito do presente trabalho apenas se apresenta 0 modelo final da estrutura. Este sofreu
varias alteracGes desde a fase de pré-dimensionamento, nomeadamente ao nivel das sec¢des dos
pilares e paredes, bem com a sua orientacdo. O modelo passou por um processo de melhoramento ao

longo do qual se procurou solugdes satisfatdrias, até chegar a fase do modelo final (Figura 4.1).

Figura 4.1-Modelo tridimensional de elementos finitos

E importante salientar que a estrutura foi dividida em dois blocos de modo a melhorar o
comportamento sismico da mesma. Visto que os dois blocos sdo praticamente simétricos, optou-se
inicialmente pela modelagdo de um dos blocos. Para a determinacéo da junta sismica, fez-se a

modelacdo do segundo bloco, cuja diferenca reside no facto da laje do piso -1 possuir uma abertura.

4.1 Definicao de materiais e sec¢coes

Apos a caracterizacdo do material estrutural — betdo — procedeu-se a definicdo dos elementos.
Tanto os elementos verticais como as vigas, a exce¢do dos muros de suporte, foram simulados com
elementos de barra. Contudo, o programa de calculo utilizado ndo tem em conta a influéncia da

fendilhacdo no comportamento da estrutura. Assim sendo, seguiu-se a indicacdo do art.° 4.3.1(7) da
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NP EN 1998-1, no qual se refere que na auséncia de uma analise mais rigorosa a perda de rigidez
devida a fendilhacao pode ser simulada através de uma reducédo de 50% da mesma. Apds fendilhados
0s elementos de betdo armado também possuem uma rigidez de tor¢do muito baixa, pelo que esta
rigidez deve ser simulada com um valor perto de zero. Estas alteracdes foram aplicadas as
propriedades dos elementos modelados (Section Properties).

4.2 Pilares, paredes e vigas

Estes elementos foram simulados como elementos de barra (“frame”), correspondentes a
elementos finitos com dois nds, um em cada extremidade, possuindo cada um deles trés graus de

liberdade de translagdo e trés de rotacdo (Figura 4.2).

Figura 4.2-Elemento de barra com nos nas extremidades e respetivos eixos

Para ligacdo das vigas e dos elementos finitos tipo “shell”, lajes, as paredes, optou-se por

“constraints” do tipo “body”, de modo a simular grupos de nés que representam um corpo rigido.

4.3 Lajes e Muros

Todos os elementos cuja a geometria desenvolve de uma forma plana, e que apresenta duas
das dimensdes muito superior a terceira, foram modelados através de elementos finitos de casca
(“shell”) na versdo “laje espessa” (“thick”), de trés e quatro nos (Figura 4.3). A diferenca principal
entre a opgdo “thick” e a opgdo “thin” é a consideragdo do efeito do esforgo transverso. No caso de
as lajes terem uma espessura inferior a 1/10 do vdo este efeito poderia ser desprezado. Estas
deformacdes também podem ser muito importantes em zonas proximas de concentragdes de tensdes
de flexdo, como por exemplo perto de apoios pontuais, mudancas de espessura, aberturas ou

reentrancias.

Os elementos “thick” tendem a ser mais precisos, mesmo em casos em que a deformacdo por
esforco transverso é negligenciavel, embora globalmente sejam ligeiramente mais rigidos que os
elementos “thin”. Contudo e de acordo com os autores do programa SAP2000, é preferivel utilizar
elementos com formulagdo “thick”, a menos que a malha aparente nitidas distor¢des, ma qualidade
de elementos e se saiba que as deformacdes por esfor¢o transverso sdo minimas (CSI Portugal-

manual de formacao).
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Figura 4.3-Elemento de casca de trés e quatro nds

No modelo sdo considerados as lajes fungiformes aligeiradas e lajes macigas vigadas (Figura
4.4 e Figura 4.5). Para inserir a espessura da laje fungiforme aligeirada no programa SAP2000, torna-
se necessario determinar uma espessura equivalente retangular maciga de “bending” e de

“menbrane”. Essas espessuras podem ser determinadas recorrendo ao catalogo referente ao molde

escolhido.
800 n
| !.l:
i ~_r=88
| sh .
; 1 r=19
i 125 -
Figura 4.5-Caracteristicas das nervuras das lajes fungiformes aligeiradas
e Bending

Tem-se assim uma altura hequivalente a uma laje macica com a mesma inércia da laje

aligeirada de:

| =122897cm?

b =80cm
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3
|:m_)hz3(%)4h:3(%)%h:26,420m
12 b 80

e Membrane
E uma altura h equivalente a uma laje macica com a mesma area da laje aligeirada de:

A=1118cm?

1118

Azbh—)h:é—m 5 —h=13,98cm

b

As malhas de elementos finitos das lajes foram desenhadas no software Autocad, e de seguida
importados pelo software SAP2000 e atribuidas as respetivas sec¢oes.

4.4 Escadas

As escadas foram modeladas a semelhanca das lajes através de elementos de casca (Figura
4.6).

Figura 4.6-Modelac&o das escadas com elementos de casca

4.5 Paredes exteriores

Os pesos das paredes exteriores foram simulados através de cargas distribuidas sobre as vigas
onde essas descarregam (Figura 4.7). Nas zonas onde ndo se prevé a existéncia de vigas, criou-se

vigas “ficticias” sem massa nem inercia, e posteriormente atribuidas as respetivas cargas.
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Figura 4.7-Cargas referentes as paredes de alvenaria exteriores aplicadas nos pisos

4.6 Cargas diretas sobre as lajes

Todas as sobrecargas, paredes divisorias e as restantes cargas permanentes foram simulados

como cargas uniformemente distribuidas sobre as lajes (Figura 4.8).

Figura 4.8-Cargas uniformemente distribuidas nas lajes

4.7 Impulso do terreno

Os impulsos do terreno que atua nos muros de contencdo periférica foram modelados por
cargas distribuidas sobre os elementos de casca (Figura 4.9), com o valor dos impulsos a aumentar
com a profundidade. Ainda para determinacdo dos esfor¢cos nos muros, considerou-se uma
sobrecarga sobre o solo adjacente.
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Figura 4.9-Modelacdo dos impulsos do terreno sobre o0 muro

4.8 Sismo

A acdo sismica foi modelada através da aplicacdo dos espectros de resposta. Relativamente a
combinagdo direcional, utilizou-se a SRSS (raiz quadrada da soma dos quadrados). Em relagédo a
combina¢do modal, optou-se pela CQC (combinacgdo quadratica completa), sendo mais apropriada,
que a SRSS, para uma anélise tridimensional com frequéncias de vibracao proximas. A descrigdo da

analise sismica é fornecida de forma mais detalhada no capitulo 6.

4.9 Condigoes de fronteira

Na base dos pilares e dos muros de fundag&o considerou-se apoios encastrados. No caso das
paredes da caixa de elevador e da caixa de escadas, considerou-se uma sapata comum a esses
elementos (Figura 4.10-Sapata pertencente ao ndcleo). Para modelar a sapata, utilizou-se a expressao
(4.1) que simula a rigidez de rotagdo conferida pelo solo a uma sapata retangular. Essa simulagao é
feita através de apoios elasticos que procuram, no modelo, traduzir essa mesma deformabilidade, e

assim ndo atingir valores muito elevados de esforgos de flexdo na base das paredes.

Para a sapata, deve-se determinar o centro geométrico da mesma, onde se deve colocar uma

mola (Assign—joint—Spring), com as propriedades determinadas pela aplicacéo da expressdo (4.1).

Para as translacdes, considera-se que o solo tem capacidade de absorver, sem se deformar,
todos os esforgos oriundos dos elementos. Por fim liberta-se a rotagdo em torno do eixo vertical para

gue ndo se gerem esfor¢os de tor¢do da fundacéo.

Figura 4.10-Sapata pertencente ao nicleo
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K, =——— (4.1)

Em que, b é a dimens&o da sapata no plano de flexéo e, | a dimensdo perpendicular a “b .

E, =80MPa
2
K, =285 Gf <80090 _ 3104970kN.m / rad
2
K, =28 4'845X80000 — 422320kN.m/ rad

4.10 Validacao do modelo

Os programas de calculo automatico sdo ferramentas poderosas no auxilio ao engenheiro. No
entanto, quando utilizadas de forma irresponsavel torna-se perigosa se 0 engenheiro confiar em

resultados que ndo sejam precisos.

Durante a modelacéo estrutural pode-se cometer alguns erros que levam a esforgos que ndo
correspondam a realidade. De modo a evitar que o modelo criado contenha erros que altera os
resultados, torna-se necessario uma validacdo do modelo, de modo a ter uma total confianga nos
resultados apresentados pelo programa. De seguida, apresentar-se-a algumas técnicas que ajudam na

validagdo do modelo:

e Validacéo das cargas

Através da comparacgdo das reacdes obtidas no modelo estrutural com os valores das reagdes
obtidos através de célculos manuais pelas cargas aplicadas. Um exemplo seria a verificacdo para a
carga referente a sobrecarga. Isto faz-se multiplicando as diferentes sobrecargas aplicadas nas lajes,
pelas respetivas areas dos pisos, e seguidamente fazer a comparacdo com as reacGes obtidas do

modelo tridimensional.

e Analise do periodo e das frequéncias

Através da comparacdo do primeiro periodo de vibracdo da estrutura com o periodo obtido

através da aplicacdo da expressdo, T = 0,1n, com n igual ao nimero de pisos.

Outra forma de verificagdo é comparar a frequéncia obtida do modelo com a frequéncia obtida

pela aplicacdo da expressdo, f =12/n, com nigual ao nimero de pisos.
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5. Concecao da estrutura

5.1 Principios basicos de concecao estrutural para a acao sismica

A NP EN 1998-1 preconiza um conjunto de principios basicos a ter em conta aquando da
concecdo de uma estrutura por forma a dota-la de um melhor comportamento face a agao sismica. O
art.’ 4.2.1 da referida norma, refere os seguintes principios basicos a considerar desde a fase
conceptual de projeto, de forma a garantir a obtencdo de um sistema estrutural que satisfaca, com
custos aceitaveis, as duas exigéncias fundamentais de desempenho (Exigéncia de Ndo Colapso e

Exigéncia de Limitacdo de Danos referida no capitulo 2 do presente trabalho):

Simplicidade Estrutural (art.°4.2.1.1 da NP EN 1998-1)

Para obter uma simplicidade estrutural é necessario garantir que haja um claro e direto trajeto
para a transmisséo das forcas sismicas, com o intuito de garantir uma maior fiabilidade na previsdo

do comportamento sismico da estrutura.

Uniformidade, Simetria e Redundéancia (art.° 4.2.1.2 da NP EN 1998-1)

Os elementos estruturais devem ser distribuidos de forma regular, tanto em planta, como em
altura, de modo que a transmissdo das forcas sismicas seja curta e direta evitando zonas com elevada
concentracdo de esfor¢os e zonas com grandes exigéncias de ductilidade que possam provocar o
colapso prematuro (Florentino Coelho, 2010). De acordo com o art.° 2.2.4.1(1) da NP EN 1998-1,
para que este principio seja assegurado, sempre que possivel, as estruturas devem ser divididas, por
meio de juntas, em unidades independentes, garantido que ndo haja choque entre as diferentes

unidades (ver Figura 5.1).

JUNTA SISMICA

Figura 5.1-Junta sismica em edificios

Resisténcia e Rigidez nas Duas Direcdes (art.° 4.2.1.3 da NP EN 1998-1)

Os elementos estruturais devem ser dispostos por forma a que a estrutura resista a agdes
horizontais em qualquer dire¢cdo. Uma forma simples e usual de garantir esta resisténcia consiste em

dispor os elementos estruturais de acordo com um padrdo ortogonal no plano, garantindo que a
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rigidez e resisténcia em ambas as dire¢des principais seja similar. No entanto, pode-se adotar uma
forma qualquer de distribuicdo dos diferentes elementos estruturais desde que a rigidez e resisténcia
nas duas diregBes sejam asseguradas.

Rigidez e Resisténcia a Torcdo (art.° 4.2.1.4 da NP EN 1998-1)

As estruturas devem possuir uma resisténcia a tor¢do adequadas para limitar os movimentos
devidos a tor¢do, que tendem a solicitar de forma nao uniforme os diferentes elementos estruturais.
Deve-se procurar que o centro geométrico e o centro de rigidez das estruturas ndo distem muito um
do outro, de modo a limitar o desenvolvimento de movimentos de tor¢cdo. Para este efeito, deve-se
colocar os elementos principais de uma forma bem distribuida em planta ou proximo da periferia da

estrutura (ver Figura 5.2).

[ | |
A S | R
= - =l

Figura 5.2-Formas de distribuicdo dos elementos estruturais verticais (adaptado de Lopes, M., 2008)

Acdo de Diafragma ao Nivel dos Pisos (art.° 4.2.1.5 da NP EN 1998-1)

Deve-se assegurar a transmissdo das forgas sismicas aos elementos estruturais verticais e
garantir que esses elementos atuem em conjunto na resisténcia a essas forgas. Para além disso, 0s
pisos rigidos previnem a ocorréncia de excessivas deformacdes desses elementos. Podem surgir
problemas nos seguintes casos: 0S pisos nNdo sdo compactos; 0s pisos assumem formas muito
alongadas em planta; quando existem grandes aberturas, nomeadamente quando estas se encontram
junto dos elementos estruturais mais importantes, podendo prejudicar deste modo a ligacdo entre a

estrutura horizontal e vertical.

Fundactes Adequadas (art.°4.2.1.6 da NP EN 1998-1)

O projeto e a construcdo das fundacOes e a sua ligacdo a superestrutura devem assegurar uma
excitagdo sismica uniforme de todo o edificio. De acordo com o art.° 4.3.1(9) da mesma norma, a
deformabilidade do solo de fundagdo deve ser tida em conta sempre que possa ter uma influéncia
desfavoravel na resposta estrutural, devendo, no entanto, ser sempre considerada, inclusive nos casos

em que tenha efeitos favoraveis.
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5.2 Definicio e papel dos elementos sismicos primarios e

secundarios

De acordo com o art.° 4.2.2(1) da NP EN 1998-1, os elementos estruturais podem dividir-se
em primarios e secundarios. Os elementos secundarios sdo os que ndo fazem parte do sistema
estrutural que resiste a acdo sismica, constituidos pelos elementos primarios. Os elementos
secundarios devem ser dimensionados para manter a capacidade das cargas graviticas quando
submetidos aos deslocamentos que o sismo podera impor ao resto da estrutura (Lopes, M., et al,
2008).

Por outro lado, todos os elementos estruturais ndo escolhidos como elementos sismicos
secundarios sao considerados como elementos sismicos primarios, resistindo estes as forcas laterais,
sendo que para tal, deverdo ser modelados para a analise estrutural de acordo com o art. 4.3.1 da NP
EN 19998-1, e serem dimensionados, projetados e pormenorizados para a resisténcia aos sismos de

acordo com as regras das sec¢Oes 5 a 9 do mesmo regulamento.

Apesar de ndo considerar a resisténcia e rigidez dos elementos sismicos secundarios em
relacdo as acOes laterais, esses deverdo ser considerados, dimensionados e pormenorizados de forma
a manter a sua funcdo de suporte de forgas graviticas quando sujeitos aos deslocamentos devidos a
situacdo de projeto mais desfavoravel.

5.3 Condicoes de regularidade e classificacao da estrutura

Para fins de dimensionamento sismico, a NP EN 1998-1 classifica as estruturas como regulares

ou ndo regulares. Esta classificagdo tem implicacdes:

¢ No tipo de modelo estrutural a considerar, que pode ser um modelo plano simplificado
ou um modelo espacial;

e No valor do coeficiente de comportamento a adotar, que deve ser reduzido para
edificios ndo regulares em altura;

¢ No método de analise a considerar, que pode ser pelo método das forcas laterais ou

por analise modal.

A Tabela 5.1 é representativa das consequéncias da regularidade estrutural no modelo, método

de anélise e coeficiente de comportamento.
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Tabela 5.1-Consequéncias da regularidade estrutural na analise e no calculo sismico

Regularidade SimplificagcGes admitidas .
- — Coeficiente de comportamento
Em planta | Em altura | Modelo estrutural | Analise elastica linear
Sim Sim Plano Forca Lateral Valor de referéncia
Sim Né&o Plano Modal Valor reduzido
Né&o Sim Espacial Forga Lateral Valor de referéncia
N&o N&o Espacial Modal Valor reduzido

5.3.1 Critério de regularidade em planta

Segundo o0 art.° 4.2.3.2 da NP EN 1998-1, para que um edificio seja considerado como regular
em planta tem que satisfazer as seguintes condicdes:

e A distribuicdo de massa e rigidez em planta deve ser aproximadamente simétrica em
relacdo a dois eixos ortogonais;

e Cada piso deve ser limitado em planta por uma linha poligonal convexa. Se existirem
cantos ou esquinas reentrantes, a regularidade em planta é considerada se a area entre
a linha delimitadora do piso e a linha poligonal envolvente ao piso ndo exceda 5% da
area do piso, de acordo com a Figura 5.3;

Area reentrante A1l

Area da planta=A

[N
~

Area reentrante A2

Figura 5.3-Defini¢ao de areas reentrantes na planta dos pisos

e A rigidez dos pisos em planta deve ser suficientemente superior a dos elementos
estruturais verticais, de forma a que a sua deformabilidade n&o altere
significativamente a distribuicdo de esfor¢os ao longo dos elementos estruturais

verticais. Deve ser evitada formasem L, C, H, | ou X;

e Acesbhelteza, A, do edificio em planta deve respeitar a seguinte condi¢&o:

L
A=L”‘—“§4 (5.1)

min
Com, L,,e L, , maior e menor dimensdo em planta do edificio, respetivamente, medidas nas
direcBes ortogonais;

Na Tabela 5.2 apresenta-se a verificagdo da condicdo (5.1).
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Tabela 5.2-Verificacdo da eshelteza

L max [m]‘Lmin [m]‘ L Verificagdo
35,20 11,30 |3,12 OK

e Em cada dire¢do a excentricidade estrutural e, (distancia entre o centro de massa e o

centro de rigidez) deve ser igual ou menor a 30% do raio de tor¢ao nessa dire¢éo, r.:

€y <0,30-r, (5.2)

e O raio de torcdo em cada direcdo (expressao (5.3)) deve ser igual ou superior ao raio
de giracéo da massa do piso, I, caso contrario, as estruturas devem ser consideradas
como estruturas de rigidez concentrada, obrigando ao uso de modelos de anélise

tridimensionais e a coeficientes de comportamento mais baixos (Lopes ,M., et al,
2008).

r<l, (5.3)

O centro de rigidez pode ser definido como o ponto onde se deveriam aplicar forgas horizontais

ao edificio para que este se deslocasse apenas em translagdo. A posi¢do do centro de rigidez

(Xer: Yer ) POderd ser determinada pelas seguintes expressoes:

2%y

Xer = Z—ly. (5.4)
Z Y- Ixi

Yer = Z—I)q (5.5)

Com:
i ndmero de elementos;

I, 1, inérciado elemento i em torno do eixo x e y respetivamente;

x;e'y, coordenadas do elemento i segundo o0 eixo X e y respetivamente.
O centro de massa de cada piso pode ser determinado através das seguintes expressdes:

Zmi-xi

m,

Xem = (5.6)
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Zmi'Yi
Yom = IZmi

(5.7)

Onde, m, representa a massa do elementoi .

O raio de giracdo da massa do piso em planta € dado pela raiz quadrada da relacdo entre o
momento polar de inércia da massa do piso em planta em relacdo ao centro de gravidade do piso pela

massa do piso:

| = |-PEM (5.8)

Os valores do momento polar de inercia para cada piso encontram-se apresentados na Tabela
5.3.

Tabela 5.3-Momento polar de inércia

I [Ton/m?]

0 35,20 25,20 184162,30

1 35,20 25,20 179070,12

2 35,20 25,20 183660,90

3 35,20 25,20 185330,39

4 35,20 25,20 153680,25
5-cob. 14,30 11,30 3353,91

Para um piso em forma retangular com dimensdes |,, I, e massa uniformemente distribuida

2 2
L=y 1+2'y (5.9)

O raio de torcdo em cada direcdo é dado pela raiz quadrada da rigidez de torcdo (rigidez

em planta, o raio de giracdo é dado por:

relativa a rotagdo do piso em torno de um eixo vertical passando pelo centro de rigidez) pela rigidez

de translagéo na diregdo perpendicular:

ro= 1 (5.10)
ky
k

r,=.|-= (5.11)
k)(

Para determinar o centro de rigidez e o centro de massa, desenvolveu-se uma rotina de célculo

no software MatLab. Com o modelo inserido no SAP2000 com as respetivas cargas, faz-se “Run
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Analysis”. Depois do modelo estar calculado extrai-se as propriedades relativamente aos nos de cada
elemento (coordenadas segundo os eixos X, Y, Z e a massa). Para os elementos de barras extrai-se o

nome das secgdes criadas e as inércias, |, e |, representativas de cada secgdo. Todos esses dados

sdo colocados huma folha de calculo (folha essa ja estruturada de modo a receber esses dados) que
sdo “lidos” pelo MatLab e de seguida apresenta os resultados relativamente ao centro de massa e

rigidez de cada piso. Na Tabela 5.4 apresenta-se os valores calculados:

Tabela 5.4-Coordenadasdo centro de massa e do centro de rigidez ao nivel de cada piso

0 17,72 11,93 | 20,06 | 11,77

1 17,81 11,85 | 20,06 | 11,77
2 17,76 11,86 | 20,06 | 11,77
3 17,81 11,84 | 20,06 | 11,77
4 18,02 11,93 | 20,06 | 11,77
5-cob.| 20,65 12,43 | 21,52 | 11,60

Para a determinagdo da rigidez lateral e da rigidez de torg&o, aplicou-se forcas/momentos no
centro de rigidez de cada piso, obtendo assim os deslocamentos relativos de cada piso. Conhecendo
o valor do deslocamento, a rigidez lateral e a rigidez de tor¢do podem ser determinadas através das

seguintes expressoes:

K, :%
F, =1000 kN x
F=K-.d F
F,=1000kN  — —1K, =—*
M=K-0 d,
M, =1000 kN
M,
K, =
0

Os valores dos deslocamentos, da rigidez lateral e da rigidez de tor¢do obtidos ao nivel de cada
piso, sdo as apresentadas na Tabela 5.5.

Tabela 5.5-Rigidez lateral e rigidez de tor¢ao

PISO Acmm] | Av[m]  Z[rad] Kyx[kN/m] Ky [kN/m] Ko[kN/rad]

-2 |3,40E-05|9,80E-05|1,79E-07 | 2,94E+07 | 1,02E+07 | 5,60E+09
-1 |9,30E-05|2,52E-04 | 4,20E-07 | 1,08€E+07 | 3,97E+06 | 2,38E+09
0 |8,44E-04|1,27E-03 |4,62E-06 | 1,18E+06 | 7,87E+05 | 2,16E+08
1 |1,95E-03|2,64E-03|1,00E-05| 5,13E+05 | 3,80E+05 | 1,00E+08
2 |3,60E-03|4,63E-03|1,90E-05| 2,78E+05 | 2,16E+05 | 5,26E+07
3 |6,21E-03|7,74E-03 | 3,20E-05 | 1,61E+05 | 1,29E+05 | 3,13E+07
4

5

9,86E-03 | 1,20E-02 | 5,00E-05 | 1,01E+05 | 8,32E+04 | 2,00E+07
2,31E-02 | 4,70E-02 | 1,08E-03 | 4,34E+04 | 2,13E+04 | 9,23E+05
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Pela Figura 5.4 chega-se facilmente a concluséo que os maiores deslocamentos acontecem na

direcdo .

Pisos

o B, N W b~ U

0.00E+00

1.00E-02

—@— Ax[m] —@—Ay[m]

2.00E-02

Deslocamentos [m]

Deslocamentos

3.00E-02

4.00E-02

5.00E-02

Figura 5.4-Representacao grafica dos deslocamentos

Finalizada o célculo da rigidez lateral e de torgdo, determina-se o raio de tor¢éo e de giracdo

ao nivel de cada piso (Tabela 5.6).

Piso  ry [m] n>ls r>Is
-2 |23,42|13,80| 4,69 | OK | OK
-1 124,49|14,88| 5,11 | OK | OK
0 (16,58 |13,51| 4,63 | OK | OK
1 116,23|13,96| 4,57 | OK | OK
2 [15,62(13,77| 4,63 | OK | OK
3 [1555(13,93| 4,65 | OK | OK
4 11550(14,04| 4,23 | OK | OK
5 (659|461 |063]|0K]|OK

Tabela 5.6-verificacao do raio de tor¢éo e do raio de giragéo

Na Tabela 5.7 apresenta-se os valores relativamente a verificagdo da condigéo (5.2)

Tabela 5.7-Verificacdo da excentricidade estrutural

-2 | 059 | 1,20 7,03 4,14 OK OK
-1 | 0,77 | 0,25 7,35 4,46 OK OK
0 | 235 | 0,16 4,97 4,05 OK OK
1| 226 | 0,07 4,87 4,19 OK OK
2 | 2,30 | 0,09 4,69 4,13 OK OK
3 | 225 | 0,07 4,67 4,18 OK OK
4 | 205 | 0,16 4,65 4,21 OK OK
5 | 087 | 0,83 1,98 1,38 OK OK

Assim sendo, conclui-se que a estrutura é regular em planta.
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5.3.2 Critério de regularidade em altura

Para que um edificio seja considerado regular em altura, deve obedecer aos seguintes

requisitos:

Todos os elementos resistentes as acdes laterais, tais como nucleos, paredes
estruturais ou pérticos devem ser continuos do topo a fundacdo, ou se existiram
andares recuados a diferentes alturas, até ao topo da zona considerada no
edificio;

A rigidez e a massa dos pisos devem permanecer constantes ou apresentarem
uma reducdo gradual, desde a base até ao topo do edificio;

Nos edificios porticado, a relagdo entre resisténcia real do piso e a resisténcia
exigida pela analise, ndo deve variar desproporcionadamente entre pisos

adjacentes;

No caso de existirem pisos recuados, o art.° 4.2.3.3 da NP EN 1998-1 define critérios para

verificar se a estrutura é regular em altura, algumas estéo representadas na Figura 5.5.

L-L, L-L L-L
= <020 = ) -

Figura 5.5-Critérios de regularidade dos edificios com recuo

Para o edificio em estudo, representada na Figura 5.6, verificou-se que 0s pisos

recuados ndo preservam a simetria, para o qual tém de ser verificadas as seguintes condigdes (art.
4.2.3.3 (5) (c) da NP EN 1998-1):
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onde :
Loy
LX = 35,20m;
LY = 25,20m;
L2X =15,10m;
L2Y =7,70m;
LX — L2X 35,20 — 15,10
- <0,30 _>10,30
LX . 35,20
LY — L2Y 25,20 — 15,10
—<0,30 - >10,30
LY L 25,20

Figura 5.6-Edificio

Pelos calculos efetuados, conclui-se que a estrutura é irregular em altura para ambas as

direcBes ortogonais, tendo como consequéncia a reducdo do coeficiente de comportamento.
5.4 Calculo do coeficiente de comportamento

5.4.1 Classes de ductilidade

As caracteristicas do comportamento sismico de uma estrutura estdo relacionadas com o nivel
de ductilidade que essa estrutura apresenta. Este fundamento é traduzido na NP EN 1998-1 pela
classificagdo das estruturas consoante o comportamento ndo linear que se pretende explorar,
atribuindo-se Classes de Ductilidade. Estas refletem-se na extensdo em que sdo aplicados os

principios do projeto por capacidades resistentes (Robalo, 2011).

As verificagBes necessarias ao estado limite dltimo estdo relacionadas com a relagéo entre
resisténcia e ductilidade dos elementos estruturais. Na NP EN 1998-1 a relacdo entre a resisténcia e
a capacidade que a estrutura tem de dissipar energia é traduzida pelo coeficiente de comportamento

q, e depende da classe de ductilidade utilizada.

Este regulamento possibilita a utilizacdo de trés classes de ductilidade, que permitem
estabelecer um balanco entre a complexidade da estrutura e o coeficiente de reducéo da agdo sismica.
Estas trés classes de ductilidade sdo: a baixa (DCL), a média (DCM) e a alta (DCH).

e Classe de ductilidade baixa (DCL) — o dimensionamento sismico considerado de baixa
ductilidade é apenas recomendado para as zonas de baixa sismicidade, nas quais ndo ocorre
atividade sismica grande relevancia. As estruturas classificadas nesta classe deverdo
responder predominantemente em “regime elastico”, uma vez que a sua baixa ductilidade
ndo permite tirar partido do comportamento ap6s cedéncia das armaduras. Como tal, a

resisténcia as a¢bes depende quase totalmente da resisténcia dos elementos estruturais e ndo
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da sua capacidade de dissipacao de energia. O valor do coeficiente de comportamento devera
ser g=1,5 a 2, sendo 1,5 para estruturas de betdo armado e 2 s6 em casos especiais de
estruturas metalicas ou mistas. De acordo com o art.® 5.2.1(2)P da NP EN 1998-1, estas
estruturas classificadas como DCL podem ser concebidas unicamente atraves da aplicacéo
das exigéncias de dimensionamento e pormenorizacgao prescritas na NP EN 1992-1-1.

e Classes de ductilidade média (DCM) — as estruturas pertencentes a esta classe de
ductilidade dispdem de boa capacidade de resposta e de dissipacdo de energia, pelo que o
coeficiente de comportamento destas estruturas € superior a 1,5. Os elementos das estruturas
seguem um conjunto de requisitos de dimensionamento e pormenorizac¢ao para assegurar 0
seu comportamento ductil.

e Classe de ductilidade alta (DCH) — a classe de ductilidade mais alta prevista na NP EN
1998-1 contempla estruturas capazes de desenvolver elevados niveis de plasticidade. Os
elementos das estruturas desta classe seguem, portanto, prescri¢cfes mais estritas e rigorosas
que os da classe anterior, apresentando coeficientes de comportamento muito superiores a

estas.

A NP EN 1998-1 estabelece critérios sobre as caracteristicas minimas que 0s materiais
estruturais usados nos elementos sismicos primarios devem possuir, consoante o tipo de ductilidade.

Estas caracteristicas estdo resumidas na Tabela 5.8.

Tabela 5.8-Classes de ductilidade e as caracteristicas dos materiais

Classe de Ductilidade DCL DCM DCH
Classe do betéo Sem limite| >C16/20 >C20/25
Classe do aco (NP EN 1992-1-1) | BouC BouC C
Vardes longitudinais - Nervurados | Nervurados
Sobre resisténcia do aco Sem limite | Sem limite | fyi0.95<1,25fyk

5.4.2 Classifica¢ao do sistema estrutural

O bom comportamento de uma estrutura face a agéo sismica depende em boa parte da escolha
de um sistema estrutural adequado. Para ter em conta esta premissa, a NP EN 1998-1 preconiza que
o valor do coeficiente de comportamento a adotar deverd ser em funcédo do tipo de sistema estrutural

escolhido.

De acordo com o art.° 5.2.2.1(2) da NP EN 1998-1, uma estrutura em betdo, desde que ndo
seja categorizada como sendo um sistema torsionalmente flexivel, podera ser classificada em
diferentes tipos de sistema consoante a direcdo horizontal ortogonal em analise. Assim sendo, os art.’
5.1.2 ¢5.2.2.1 da mesma norma, distingue Varios tipos de estruturas com base no seu comportamento

as acOes horizontais.
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Para avaliar o tipo de sistema estrutural a que corresponde a estrutura em estudo, sera
necessario determinar a percentagem de resisténcia ao esforco de corte basal. Para isso, definiu-se
no modelo de célculo tridimensional concebido no SAP2000, um caso de analise com base no
espectro de resposta elastico correspondente ao sismo afastado da NP EN 1998-1. De seguida,
retirou-se para cada direcdo o valor do corte basal nos pilares e paredes, obtendo deste modo os

seguintes valores:
Tabela 5.9-Percentagem de resisténcia ao esforco de corte basal dos pilares e das paredes
X Y
Corte basal [kN] |23003,11|20936,17
Paredes [KN] 20640,39 | 17265,07

Paredes [%] 89,73 82,47
Pilares [kN] 2362,72 | 3671,10
Pilares [%] 10,27 17,53

Da Tabela 5.9, constata-se que as paredes resistam pelo menos a 82,47% da forca de corte
basal, pelo que, a estrutura sera classificada como sistema de paredes (¢ um sistema no qual a
resisténcia, tanto as agfes horizontais como verticais, é principalmente assegurada por paredes
estruturais verticais, acopladas ou ndo, cuja resisténcia a forca de corte na base dos edificios €
superior a 65% da resisténcia total a forca de corte de todo o sistema estrutural).

5.4.3 Coeficiente de comportamento

Para estruturas dimensionadas para dissipacao de energia e ductilidade, o valor do coeficiente

de comportamento ¢ (coeficiente utilizado para efeitos de calculo, que reduz as forgas obtidas numa

analise linear de modo a ter em conta a resposta de calculo néo linear), depende:

e Daclasse de ductilidade escolhida;
e Do tipo de sistema estrutural;

o Daregularidade em altura.

De acordo com o art. 5.2.2.2(1)P, o coeficiente de comportamento a utilizar para a definicéo
do espectro de resposta de calculo para ter em conta a capacidade de dissipacdo de energia nas
estruturas de betdo armado, devera ser determinado para cada direcdo de calculo pela expressao
(5.12).

q=0.k, >15 (5.12)

Em que, q,é o valor base do coeficiente de comportamento, funcédo do tipo de sistema

estrutural e da sua regularidade em altura (ver Tabela 5.10). k, é o coeficiente que reflete 0 modo
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de rotura predominante nos sistemas estruturais de paredes, e que pretende ter em conta o efeito
prejudicial de esforcos transversos elevados na ductilidade e capacidade de dissipacdo de energia,

assumindo valores entre 0,5 e 1,0: k,=1 para estruturas em portico ou equivalentes e
K, = 14+a, /3 <1, mas ndo inferior a 0,5 nos restantes casos, sendo «, a esbelteza predominante

das paredes do sistema estrutural (art.° 5.2.2.2(11)P e (12) da NP EN 1998-1).

Tabela 5.10-Valor basico do coeficiente de comportamento para sistemas regulares em altura

Tipo estrutural DCM | DCH
Sistema porticado, sistema misto, sistema de paredes acopladas | 3,0ay/a1 | 4,50u/04
Sistemas de paredes nédo acopladas 3,0 |4,00/01
Sistema torsionalmente flexivel 2,0 3,0
Sistema de péndulo invertido 15 2,0

Como se pode observar, a classe de ductilidade DCL n&o consta da tabela, isso porque o
coeficiente de comportamento a adotar em estruturas de betdo armado classificadas como tal, ndo
depende do sistema estrutural nem da regularidade.

Visto que a estrutura € classificada como sendo um sistema de paredes, o coeficiente de

comportamento base toma o valor de g, = 3,0. Para estruturas irregulares em altura, o valor de q,

devera ser reduzido em 20%.

De forma a quantificar o valor da esbelteza das paredes o, =>» "h, /1,;, determinou-se o

comprimento em planta de cada uma das paredes resistentes do edificio. No que respeita a altura da

parede foi considerado o valor total da parede, 0s quais vém apresentados na Tabela 5.11.
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Tabela 5.11-Esbelteza das paredes

Parede IWi [m] hWi [m] o

Nb 200X25| 2 26,05
Nb_200X25| 2 26,05
Nb 25X16 | 1,6 | 26,05
Nb 25X410| 4,1 21,9
Nb_360X25| 3,6 21,9
Nb_385X25| 3,85 | 219
Par_120x25 2 26,05
Par_195x20 | 1,95 | 21,9
Par_195x20 | 1,95 | 21,9
Par_20x100 1 21,9
Par_20x100 1 21,9
Par_3,85x30| 3,85 | 21,9
Par_30x130 | 1,3 21,9
Par_30x200 2 21,9
Par_30x200 2 21,9
Par_30x215| 2,15 | 21,9
Par_30x410 5 21,9
Total 41,35 | 388,90

9,41

Por fim obtém-se:

k,= 140, /3= 1+9.41 /3=1,00
=0k, =3-1=3-0,80=2,40
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6. Analise sismica

6.1 Ductilidade

No dimensionamento de estruturas sujeita a acdo sismica é usual tirar partido da sua
capacidade de dissipacdo de energia, permitindo que se deformem além do limite el&stico. Para tal,
é preciso que os materiais apresentem ductilidade. A ductilidade pode ser definida como a capacidade

de um elemento se deformar apds cedéncia sem perda apreciavel de capacidade resistente.

As estruturas de edificios de betdo armado projetadas para os niveis de ductilidade média
(DCM) e alta (DCH) devem respeitar um conjunto especifico de regras, condicdes e parametros de
dimensionamento dos seus elementos, nomeadamente, paredes estruturais, pilares, vigas e
fundagdes. Pretende-se com a utilizacdo destes critérios garantir a ductilidade local necesséria nas
respetivas zonas criticas destes elementos, evitando que se formem mecanismos de rotura fragil
indesejaveis, e garantir a ductilidade global da estrutura, evitando a formagdo de mecanismos de

cedéncia parciais.

A exploragdo da ductilidade numa estrutura esta diretamente ligada a uma anélise nao linear,
gue é mais complexa do que a analise elastica linear. Na pratica de projeto, recorre-se a analise linear,
dividindo o espectro de resposta elastico pelo coeficiente de comportamento. Este coeficiente permite

transformar os resultados obtidos numa anélise linear contabilizando o omportamento néo linear.

A Figura 6.1 ilustra a importancia do comportamento ndo linear. Se a estrutura apresentar um

comportamento ndo linear, o facto do deslocamento imposto & ser superior a &, , ndo significa que se

atinja necessariamente o0 colapso. A estrutura entra em regime nado linear e, para 0 mesmo
deslocamento imposto, as forcas que se desenvolvem s&o inferiores as que se desenvolveriam em
regime linear. Pelo contrario, se em vez de um deslocamento se aplicasse uma forca, a estrutura

colapsaria para cargas superiores a F

Nlinear *

Lincar

MLingar f == = == = === - -

v Linear  NLinear

Figura 6.1-Resistencia das estruturas a deslocamentos impostos e 0 seu comportamento néo linear
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6.1.1 Condicao de ductilidade global e local

De acordo com o art.’ 4.4.2.3 da NP EN 1998, para serem verificadas as condi¢cdes de

ductilidade global e local, nos edificios com estrutura porticada deve ser prevenida a formagéo de

rotulas plasticas nos pilares, uma vez que estas formam um mecanismo de piso flexivel (ver Figura
6.2). Par que este requisito seja cumprido em todos os n6s de ligacao pilar-viga primarios, deve ser
satisfeita a seguinte condicéo:

SM,, >1,35M,, (6.1)

Em que:

2 M. .e> M, soma dos valores de calculo dos momentos resistentes dos pilares e soma dos

momentos resistentes das vigas que concorrem no no.

ke o e

Figura 6.2-Mecanismo de rotura de piso flexivel

Nas estruturas do tipo sistema de paredes, as proprias paredes impedem a formacgdo do

mecanismo de piso flexivel, como se ilustra na Figura 6.3.

== = |
I | | | [ |
al — Y i‘~ ‘ | |’
[[® | ‘.'n' ‘\IIL, |F_ m— L _..'i!
[ ¥ I e H | | I\‘
= 51 7 = ol
|| i ] I
" [ l |

Figura 6.3-Sistema de paredes
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6.2 Presenca de caves e de paredes de enchimento

Do ponto de vista sismico, a existéncia de caves na estrutura, é visto como um fator positivo
de melhoria do comportamento do mesmo. As caves aumentam a rigidez e resisténcia a tor¢cdo da

estrutura e também permitem maior grau encastramento no solo.

As paredes de enchimento podem alterar de forma significativa o comportamento das
estruturas de betdo armado quando sujeitas a a¢bes horizontais, alterando: i) a rigidez; ii) a resisténcia
méaxima; e iii) a capacidade de dissipacdo de energia, podendo introduzir danos severos ou
mecanismos de colapso ndo previstos. A presenca dos painéis de alvenaria pode introduzir
irregularidades na resposta sismica dos edificios, em altura e em planta. A existéncia de pisos
comerciais no rés-do-chdo dos edificios, ou de pisos técnicos, lojas, escritérios em pisos superiores
pode introduzir uma descontinuidade da distribuicdo da rigidez em altura, podendo originar
mecanismos de colapso que mobilizam apenas alguns pisos. A distribuicdo irregular das paredes de
alvenaria no piso, quando n&o considerada em dimensionamento, introduz irregularidades em planta,
com uma torcao global do edificio que podera induzir esforcos adicionais ndo considerados no
dimensionamento. Este efeito tende a solicitar com maior intensidade os pérticos exteriores dos
edificios. Além dos mecanismos globais, as paredes podem ainda induzir mecanismos de colapso
local, por exemplo associados as aberturas dos painéis de alvenaria na localizacdo das portas e
janelas, que provocam uma altura de pilar livre mais curta que a prevista em projeto (normalmente,
a altura entre pisos), tendo assim uma rigidez bastante superior que pode tender a originar um

mecanismo de pilar curto com rotura por corte (Varum, H. et al.), como mostra a Figura 6.4.

Figura 6.4-Rotura por corte de um pilar junto a uma abertura-mecanismo tipo pilar curto (adaptado de H.

Varum et al.)

Ainda, segundo Varum, H. et al., para 0s casos em que a resisténcia dos pilares seja suficiente
de modo a evitar a sua rotura prematura, a rotura das paredes de alvenaria pode ocorrer segundo um
dos seguintes mecanismos, ou até como resultado da combinacdo dos mesmos; i) rotura por

deslizamento ao longo das juntas horizontais de argamassa; ii) rotura por tracdo com fendilhacéo na
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direcdo diagonal comprimida do painel; iii) rotura por esmagamento localizado nos cantos
comprimidos, como se pode observar na figura seguinte:

oI J JL . J 7
B

_— [ '

'
S ————— T
I T T T T 1 I I -
| N N N N I | L 1
) — - T LT T 11
T LT T 71 T T LT T T T L T T T T T 1
I 1T T L T LT LT T 1T I T 1T 1T T 1T
T L T 1 L L L LI LI L T L 1T T T 1
L L L LTI T T T LTI T T T T T T
T T 1T T T T T T T T T T T T
I T T T T T I 1T T T 1.1
L T T T T T T L T T LT I L1
L [ T 1 T 1 | N ) I | .
| = | —E 1

Figura 6.5-Mecanismo de rotura de painéis de alvenaria: a) rotura ao longo das juntas; b) rotura diagonal; c)

rotura por esmagamento dos cantos comprimidos

6.3 Contribuicao do sistema secundario para a rigidez lateral da

estrutura

De acordo com o art.? 4.2.2(4) da NP EN 1998-1, a contribuicdo para a rigidez lateral de todos
0s elementos sismicos secundarios ndo devera ser superior a 15% da de todos os elementos sismicos
primarios. Assim sendo, antes de proceder ao dimensionamento das estruturas, torna-se necessario
verificar esta condigdo, garantindo assim que a estrutura estd em total conformidade com a

regulamentacdo para o dimensionamento para a dissipacao de energia e ductilidade.

Para efetuar esta verificagdo fez-se duas andlises, obtendo-se os resultados para cada
componente horizontal da a¢do sismica, em que a primeira consiste em considerar a rigidez global
da estrutura (sem consideracdo de rétulas nos elementos secundarios), obtendo assim o0s
deslocamentos d,, sendo na segunda analise, os resultados obtidos desprezando a contribui¢do dos
elementos sismicos secundarios (colocacdo de rotulas nos elementos secundarios), resistindo as

acOes laterais apenas o sistema primario, obtendo deste modo os deslocamentos d, .

Para realizar a analise apenas ao sistema primario, alterou-se a rigidez do sistema secundario
(pilares/laje fungiforme), tornando-a nula, obtendo-se assim os deslocamentos d,, como referido
anteriormente. Para obter esses deslocamentos, inseriu-se no modelo de célculo o espectro elastico

relativamente a a¢do sismica do tipo 1, obtendo assim, os seguintes resultados para as duas dire¢oes
ortogonais, como se pode observar na Tabela 6.1 e Tabela 6.2.
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Tabela 6.1-Contribuicao do sistema secundario para a rigidez lateral (dire¢do X)

Contribuicdo do Sistema Secundério-Direcdo X

Piso\ di[m]  do[m] % <15%
0 | 0,0066 | 0,0066 | 0,122 | OK

0,0122 | 0,0121 | 0,173 | OK
0,0182 | 0,0181 | 0,193 | OK
0,0247 | 0,0246 | 0,485 | OK
0,0308 | 0,0306 | 0,885 | OK
0,0394 | 0,0381 | 3,255 | OK

Tabela 6.2-Contribuigao do sistema secundario para a rigidez lateral (direcao Y)

Gl WIN|F

Contribuicéo do Sistema Secundario-Diregdo y

Piso  di[m] d> [m] % <15%
0 0,0087 | 0,0087 | 0,585 | OK
0,0150 | 0,0148 | 1,310 | OK
0,0217 | 0,0211 | 2,593 | OK
0,0290 | 0,0279 | 3,654 | OK
0,0356 | 0,0340 | 4,496 | OK
0,0461 | 0,0416 | 9,682 | OK

B WIN|F-

6.4 Analise modal por espectro de resposta

A NP EN 1998-1 propde quatro diferentes procedimentos para avaliacdo sismica de estruturas:

Linear {Estético = Métododas Forcas Laterais

Dinamico = Analise Modal por Espectro de Re sposta
Tipodeanélise
Estatico = Pushover

Naolineary =~ . . I . .
Dinémico = AnaliseTemporal N&o Linear (Time — History)

De acordo com o art.° 4.3.3.1(2) da NP EN 1998-1, o método de referéncia para determinacgao
dos efeitos sismicos deve ser o da analise modal por espectro de resposta, utilizando um modelo
linear da estrutura e o espectro de resposta de calculo. Para o trabalho adotou-se este método de

analise.

Uma vez efetuada e verificada a modelagdo da estrutura, € possivel determinar as frequéncias
préprias e modos de vibracdo da estrutura, efetuando-se para tal efeito uma anélise modal através do
programa de célculo automatico SAP2000. Os modos de vibracdo sdo representagdes da
configuracdo da deformada da estrutura quando esta esta a vibrar com uma determinada frequéncia,
logo para cada modo de vibragdo existe uma frequéncia propria associada. Estas caracteristicas sdo

inerentes a estrutura e, portanto, ndo dependem da solicitacdo sismica. O periodo representa o tempo
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que a estrutura demora a completar um ciclo de oscilagcdo em regime livre. A frequéncia, que
corresponde ao inverso do periodo, representa a grandeza fisica que indica o0 nimero de oscilacbes
de num determinado intervalo de tempo, ou seja, quanto mais rigida for a estrutura, maior sera a sua

frequéncia.

Para este tipo de andlise deve-se considerar todos os modos de vibragdo que contribuem
significativamente para a resposta global da estrutura. Para que essa exigéncia seja satisfeita, deve-

se verificar:

e A soma das massas dos modos de vibracdo considerados deve corresponder a pelo
menos 90% da massa total da estrutura;
e Todos os modos de vibragdo com massas superiores a 5% da massa total da estrutura

devem ser considerados.

Para o0 caso em estudo, nao foi possivel satisfazer os pressupostos anteriormente apresentados.
Em alternativa, a NP EN 1998-1 no art.® 4.3.3.3.1(5) estipula os seguintes critérios a serem satisfeitos

para uma analise espacial:

k>3J/n (6.2)

T <0,20s (6.3)

Em que k o nimero de modos considerados, n o nimero de pisos acima da fundagéo ou do

nivel superior de uma cave rigida, e T, o periodo de vibracdo do modo k .

Apobs breve anélise do modelo, obtiveram-se os seguintes valores dos periodos e da

participacdo da massa, que constam na Tabela 6.3.

Tabela 6.3-Periodos e fatores de participacao modal

Modo Periodo(s] f[Hz] | UX[%] UY[%] RZ[%] SUX[%] | SUY[%] 3RZ[%]

1 0,78 1,28 5,47% | 51,67% | 1,60% 5,47% | 51,67% | 1,60%
2 0,68 1,46 48,95% | 6,69% 0,54% | 54,43% | 58,36% | 2,15%
3 0,61 1,64 1,33% 1,10% | 54,83% | 55,75% | 59,46% | 56,98%
4 0,34 2,98 0,24% 0,92% 0,01% | 55,99% | 60,37% | 56,99%
14 0,17 5,80 0,34% 0,13% 0,00% | 67,64% | 74,97% | 57,91%
15 0,17 6,00 0,00% 0,01% 0,12% | 67,64% | 74,98% | 58,03%
16 0,16 6,13 0,84% 1,23% | 10,83% | 68,48% | 76,20% | 68,86%
17 0,16 6,23 0,00% 0,00% 0,01% | 68,48% | 76,20% | 68,88%

57



Periodos e frequéncias
0.90 9.00
0.80 8.00
0.70 7.00
0.60 6.00
0.50 5.00
> 0.40 a.00 7
0.30 3.00
0.20 2.00
0.10 1.00
0.00 0.00
0 5 10 15 20 25 30 35 40
Modos
Periodo [s] =1 [Hz]

Figura 6.6-Periodos e frequéncias dos modos de vibragdo
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Figura 6.7-Percentagem de participacdo modal e acumulada

Nesta analise foram considerados os primeiros 17 modos de vibra¢do onde 68,48% da massa
total é mobilizada em segundo X, 76,22% é mobilizada em y e 68,88% ¢é mobilizada segunda uma

rotacdo em torno de z.

Visto que as percentagens de participacdo de massa ndo chegam a ordem dos 90%
(principalmente nos de translacéo), os valores apresentados inicialmente ndo seriam suficientes para
efetuar uma boa anélise dos resultados. O motivo pelo qual estes valores ndo sdo atingidos, deve-se
ao facto dos dois primeiros pisos da estrutura possuirem um muro a volta que restringe os

deslocamentos das lajes desses pisos, isto &, as massas desses elementos ndo podem ser mobilizadas.
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k=17 3.6
T =016= 1723 = Verifica!
T—6 0,16 <0,20s

De modo a confirmar a percentagem de massa acima da cave rigida que é mobilizada, fez-se
um modelo que comega onde termina a cave rigida. Com este novo modelo, foi preciso 30 modos
para mobilizar mais de 95% da massa. Os valores de participagdo segundo as translacdes x ey, e a

rotacdo em z foram de 94,25%, 95,27 e 94,76% respetivamente.

Nas figuras que se seguem estdo apresentados os trés primeiros modos de vibragdo da

estrutura.

Figura 6.9-Primeiro modo de vibracéo (translagéo em Y) Figura 6.8-Segundo modo de
vibracdo (translacéo em X)

Figura 6.10-Terceiro modo de vibragéo (torcao)

Analisando as figuras, constata-se que apesar do primeiro modo de vibracao ser de translacéo
em torno de y, a sua configuracéo apresenta uma pequena rotacdo em torno do centro de rigidez. No
segundo modo, translagdo em x, apresenta também uma pequena rotacdo, apesar de que a
participacdo da massa em torno de z ser inferior da verificada no primeiro modo. Por ultimo, o

terceiro modo apresenta de uma forma clara a rotacéo em torno de z (torgao).
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6.4.1 Combinacao das respostas modais

De acordo com o art.° 4.3.3.3.2 da NP EN 1998-1, na combinacdo das respostas modais
podem-se considerar dois modos de vibracdo independentes se, 0 modo de vibracao seguinte tiver
um periodo de vibracdo igual ou inferior a 90% do modo de vibracdo anterior. Caso esta condicdo se
verifique, os valores dos efeitos da acdo sismica poderdo ser obtidos atraves da raiz quadrada da

soma dos quadrados, SRSS (Square Root of Sum of Squares), pela aplicacdo da seguinte expressao:

E.= \/Z EEi2 (6.4)

Em que,
Ec efeito da acdo sismica considerado;
Eg valor do efeito da acéo sismica devido ao modo i .

Visto que, o uso da combinagdo SRSS produz bons resultados quando as frequéncias proprias
da estrutura ndo se encontrem muito proximas entre si, a NP EN 1998-1 no art.® 4.3.3.3.2 (3) sugere
que, no caso da condigdo anterior ndo seja verificada, devem adotar-se métodos mais rigorosos para
a combinagdo dos méaximos modais, como por exemplo a combinagdo quadratica completa (CQC)

dada pela seguinte expressao:

E. = \/Zmlzm:pin -Eg - Eg, (6.5)

n=l i=1

Sendo p o coeficiente de correlagdo modal, que toma o seguinte valor:

8'982 '(1+ﬂin)'ﬁin3/2

P (1+8,2) +4-&-B,-(1+ B, ) (69
Com,
Pi
B = o (6.7)
p; frequéncia propria do modo i ;
P, frequéncia propria do modo p,,;
& coeficiente de amortecimento.
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Visto que, para a estrutura em estudo as frequéncias proprias dos modos de vibragdo séo
préximas entre si, optou-se por considerar a combinagdo quadratica completa (CQC).

6.4.2 Efeitos acidentais de torc¢ao

A NP EN 1998-1 indica que, de forma a ter em conta a incerteza na localizacdo das massas e
da rigidez, sempre que se utiliza um modelo espacial, os efeitos acidentais de tor¢do deverao ser tidos

em conta. Aplicaram-se momentos torsores M _., com 0 mesmo sentido, ao nivel do centro de rigidez

ai !
de cada piso. A aplicacdo de tais momentos equivale a admitir que o centro de massa esta deslocado
da sua posicdo real de uma excentricidade acidental em ambas as dire¢fes ortogonais. Aplicando-se
ai uma forca horizontal F, em cada uma das dire¢Ges, produzem-se os referidos momentos torsores,

de acordo com o art. 4.3.3.3.3(1) da NP EN 1998-1.

M, =¢e,;F (6.8)
F=F: ZZiZ; mrlnj (6.9)
F=S,(T) m-A (6.10)
Em que:
e,; excentricidade acidental da massa do piso i, calculada através da expressdo
e, =0,05- L, para todas as direcBes consideradas;
F, forca horizontal atuando no piso i para todas as diregdes relevantes;
F, forca de corte sismica na base;

z,7, altura das massas m; e m; acima do nivel de aplicagéo da acdo sismica (neste caso

acima do piso 2).

Primeiramente determinou-se as excentricidades para cada dire¢&o, obtendo os seguintes valores
gue se apresentam na Tabela 6.4.
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Tabela 6.4-Excentricidades acidentais para cada dire¢ao

Piso\Lx[m] Ly [m] ex[m] eay[m]

-2 | 34,00 | 24,00 | 1,70 | 1,20
-1 [34,00|2565| 1,70 | 1,28
35,20 | 2520 | 1,76 | 1,26
35,20 | 2520 | 1,76 | 1,26
35,20 | 2520 | 1,76 | 1,26
35,20 | 2520 | 1,76 | 1,26
35,20 [ 25,20 | 1,76 | 1,26
5 (1430|1130 | 0,72 | 0,57

AIWIN|FL|O

Para determinar a forca de corte na base é preciso calcular a priori os valores de pico da
aceleracdo para cada direcdo. A massa total do edificio é aproximadamente 8580,54 ton. Aplicando
a expressao (6.10), para cada uma das dire¢cdes consideradas, obtém-se os valores da forca de corte
apresentadas na Tabela 6.5 e Tabela 6.6.

Tabela 6.5-Forga de corte na base para a diregcdo X

Diregdo X

Sismo\TC [s] Ti[s] Sa[m/s?] A  Fox [KN]
1 |060]|068| 215 |0,85|1058041
2 [025|068| 099 |1,00]|5721.26

Tabela 6.6-Forca de corte na base para a dire¢do Y

Diregdo Y

Sismo Tc[s] T:[s] Salm/s] & Fuy [kN]
1 |060]|078| 1,88 |0,85| 9264,64

2 0,25 | 0,78 | 2,08 |[1,00|12023,44

Os valores das massas para 0s pisos acima da cave rigida encontram-se apresentadas na Tabela
6.7.

Tabela 6.7-Massa em cada piso acima da cave rigida
Piso Zi[m] m;i[ton] miZ
0 | 930 |1179,22|10966,72
1 | 12,30 |1146,61|14103,32
2 |15,30{1176,01|17992,90
3 | 18,60 |1186,70|22072,56
4 | 21,90 | 984,04 |21550,40
5
b

26,05 | 121,16 | 3156,22
- | 5793,73|89842,12
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Aplicando a expressao (6.9), e conhecidas as forcas de corte basal, torna-se possivel
determinar a forca horizontal atuante em cada piso para cada dire¢do. Os valores determinados

encontram-se na Tabela 6.8.

Tabela 6.8-Forgas horizontais acima da cave rigida

Sismo 2

Fix [KN] Fiy[KN]
0 1291,51 1130,90 698,37 1467,66
1 1660,90 1454,35 898,12 1887,43
2 2118,96 1855,45 114581 2407,96
3 2599,41 2276,15 1405,61 2953,94
4 2537,92 222231 1372,36 2884,06
5 371,70 325,47 200,99 422,39
Y 10580,41 9264,64 5721,26 12023,44

Por ultimo, aplicado a expressdo (6.8), obtém-se os seguintes valores dos momentos torsores

gue se apresentam na Tabela 6.9.

Tabela 6.9-Momento torsores

: Sismo 1 Sismo 2
PISO 1 kNl  My[kNM] Mac [KN,m] My kN,

0 1627,31 | 199039 | 879,95 | 258308
1 202,73 | 255066 | 1131,63 | 332187
2 2660,80 | 326560 | 144372 | 423802
3 327526 | 400603 | 1771,07 | 519893
4 3197,78 | 3911,26 | 172917 | 507594
5 210,01 232,71 113,56 302,01

6.5 Efeitos de segunda ordem

A acdo sismica pode levar ao surgimento de elevados deslocamentos entre pisos nas estruturas
de betdo armado, originando uma excentricidade de carga nos elementos verticais. A contabilizacdo
destes efeitos em estruturas depende do valor do coeficiente de sensibilidade 6. De acordo com o
art. 4.4.2.2(2) da NP EN 1998-1, ndo é necessario considerar os efeitos de segunda ordem sempre
que a seguinte condi¢éo for verificada.

o= Fod 19 (6.11)

tot

Em que:

0 coeficiente de sensibilidade ao deslocamento relativo entre pisos;
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P, carga gravitica total devida a todos os pisos acima do piso considerado, incluido este,
na situagdo de projeto sismica;

Vo, forga de corte sismica total no piso considerado;

h altura entre pisos;

d, valor de célculo do deslocamento relativo entre pisos, avaliado como a diferenca ente

os deslocamentos laterais médios d, no topo e na base do piso considerado.

O valor do coeficiente ¢ ndo deve ser superior a 0,3 (art. 4.4.2.2(P) da NP EN 1998-1). Caso
seja superior a este valor é preciso alterar a estrutura dotando-a de uma maior rigidez. Para

0,1<6<0,2 a NP EN 1998-1 permite que os efeitos de segunda ordem sejam contabilizados de

forma aproximada multiplicando os esforgos sismicos por um fator iguala 1/ 1—6 .

Os deslocamentos devido a agéo sismica d, em qualquer ponto envolvem a multiplicagéo do
coeficiente de comportamento q. O art.° 4.3.4(1) da NP EN 1998-1 refere que se for efetuada uma

analise linear, os deslocamentos devido a a¢do sismica de calculo podem ser avaliados com base nas

deformacdes elasticas do sistema estrutural através da seguinte expressao:

d, =0q,d, (6.12)

Em que q, é o coeficiente de comportamento em deslocamento, que se admite ser igual a q,

salvo indicagdo em contrario.

Ainda o mesmo artigo especifica que o valor de d, tem que ser superior ao valor determinado

a partir do espectro elastico. De modo a quantificar o coeficiente de sensibilidade ao deslocamento
relativo entre pisos, nas dire¢des consideradas, retirou-se do programa de calculo automatico os

deslocamentos d, , para cada diregdo considerada, determinados no centro de rigidez ao nivel de cada

piso. Os valores obtidos séo os apresentados na Tabela 6.10 e Tabela 6.11.

Tabela 6.10-Deslocamentos relativos devido a a¢do sismica do tipo 1

dsx=0*de [M] dey [M]  dsy=0*de [M]

6,56E-03| 1,57E-02 |8,72E-03| 2,09E-02
1,22E-02| 2,92E-02 |1,50E-02| 3,61E-02
1,82E-02| 4,36E-02 |2,17E-02| 5,21E-02
2,47E-02| 594E-02 |290E-02| 6,96E-02
3,08E-02| 7,40E-02 |356E-02| 8,55E-02
3,94E-02| 9,46E-02 |4,61E-02| 1,11E-01

Gl lWINFL|O
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Tabela 6.11-Deslocamentos relativos devido a a¢do sismica do tipo 2

Piso  dex [M] | du=g*de[m] dey [m] dsy=g*de [M]
0 |3,09E-03| 7,41E-03 |4,14E-03| 9,95E-03
5,66E-03| 1,36E-02 |7,01E-03| 1,68E-02
8,37E-03| 2,01E-02 |1,00E-02| 2,40E-02
1,14E-02| 2,73E-02 |1,33E-02| 3,20E-02
1,42E-02| 3,41E-02 |1,64E-02| 3,94E-02
5 |1,82E-02| 4,38E-02 [2,14E-02| 5,14E-02

AIWOIN|PF

Através da Figura 6.11 observa-se que os maiores deslocamentos ocorrem na dire¢do y quando

sujeita a agdo sismica do tipo 1.

5
4
" 3 —e—Sismo 1-X
o)
2 —8—Sismo 1-Y
2
Sismo 2-X
1 —@— Sismo 2-Y
0
0.00E+00 2.00E-02 4.00E-02 6.00E-02 8.00E-02 1.00E-01 1.20E-01
Deslocamentos [m]

Figura 6.11-Representacao grafica dos deslocamentos devido a agéo sismica
Os valores do coeficiente de sensibilidade, & , e dos deslocamentos relativos entre pisos d, sdo

0s apresentados nas tabelas que se seguem.

Tabela 6.12-Verificagao da necessidade de contabilizacdo dos efeitos de segunda ordem (sismol)

: Sismo 1-Dirrecdo X Sismo 1-Dirrecéo Y ‘
Piso | Piot [kN]

Va[kN] d[m] 6 6<010 Vi [kN] d[m] | 6 <010
45268,36 | 9288,89 | 1,43E-02|0,0179| OK | 8133,73 | 1,66E-02|0,0236| OK

34020,10 | 7627,99 | 1,35E-02 |0,0200| OK | 6679,38 |1,51E-02|0,0257| OK
22483,47 | 5509,03 | 1,44E-02|0,0196 | OK | 4823,93 |1,60E-02|0,0249| OK
10841,98 | 2909,62 | 1,58E-02|0,0178| OK | 2547,78 |1,75E-02 |0,0225| OK
1188,58 | 371,70 |1,47E-02|0,0142| OK | 325,47 |1,60E-02|0,0177| OK

Gl WO|INFL,|O
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Tabela 6.13-Verificacao da necessidade de contabilizacdo dos efeitos de segunda ordem (sismo2)

_ Sismo 2-Dirrecdo X Sismo 2-Dirrecdo Y
Piso | Pt [KN]

Vi [kN] d[m] 0 0<010 Viu[kN] d/[m] 6  0<0,10
45268,36 | 5022,88 | 6,72E-03|0,0155| OK | 10555,78|7,76E-03|0,0085| OK

34020,10| 4124,77 |6,16E-03|0,0169| OK | 8668,35 |6,88E-03 |0,0090| OK
22483,47 | 2978,96 | 6,52E-03 (0,0164| OK | 6260,39 |7,21E-03|0,0086| OK
10841,98 | 1573,35 | 7,19E-03 | 0,0150| OK | 3306,45 |7,94E-03|0,0079| OK
1188,58 | 200,99 |6,78E-03|0,0121| OK | 422,39 |7,41E-03|0,0063| OK

bW IN|L|O

Uma vez que todos os valores do coeficiente de sensibilidade sdo inferiores a 0,10, ndo é

necessario amplificar os efeitos da acéo sismica para ter em conta os efeitos de segunda ordem.

6.6 Limitacao de danos

Segundo o art.®° 4.4.3.1 da NP EN 1998-1 considera-se satisfeito o requisito de limitacdo de

danos se os deslocamentos entre pisos, d, , provocados por uma agéo sismica cuja probabilidade de

ocorréncia seja maior do que a acao sismica de calculo, forem limitados por:

d,v <0,005h (6.13)

Em que, v é o coeficiente de redugdo que tem em conta o mais baixo periodo de retorno da
acdo sismica associada ao requisito de limitacdo de danos (consultando o Quadro NA.IIl da NP EN

1998-1, assumiu-se v = 0,40 para a a¢do sismica do tipo 1 e v =0,55 para a agdo sismica do tipo
2), ha altura entre pisos e d, valor de célculo do deslocamento entre pisos, avaliado como a

diferenca entre os deslocamentos laterais médios d, no topo e na base do piso considerado.

Aplicando a expressdo (6.13) anterior, obtiveram-se os valores dos deslocamentos relativos
entre pisos, corresponde a cada a¢do sismica para as duas diregdes ortogonais, que se apresentam nas

tabelas seguinte:

Tabela 6.14-Deslocamentos e verificacdo da limitac&o de danos, (sismol-direcdo x)

Sismo 1-Dirreccio X ‘

Piso| h[m] de[m] ds=g*de[m]| di[m] | dwv=d/*0,4 [m]| 0,005% [m] drv<0,005h

0 | 3,90 |656E-03| 1,57E-02 |1,43E-02| 5,73E-03 0,020 OK
1 | 3,00 (1,22E-02| 2,92E-02 |1,35E-02| 5,38E-03 0,015 OK
2 | 3,00 |182E-02| 4,36E-02 |1,44E-02| 5,75E-03 0,015 OK
3 | 330 |247E-02| 594E-02 |1,58E-02| 6,31E-03 0,017 OK
4 | 3,30 |3,08E-02| 7,40E-02 |1,47E-02| 5,87E-03 0,017 OK
5 | 4,15 |3,94E-02| 9,46E-02 - - - -
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Tabela 6.15- Deslocamentos e verificagdo da limitacdo de danos, (sismol-direcéo y)

Sismo 1-Dirregdo Y

Piso h[m] de[m] di=g*de[m] d[m] dwv=d*0,4 [m] 0,005*h[m] dv<0,005h

0 |3,90 |8,72E-03| 2,09E-02 |1,66E-02| 6,62E-03 0,020 OK
1 |3,00 |150E-02| 3,61E-02 |1,51E-02| 6,06E-03 0,015 OK
2 |3,00|217E-02| 521E-02 |1,60E-02| 6,41E-03 0,015 OK
3 |3,30 |2,90E-02| 6,96E-02 |1,75E-02| 6,98E-03 0,017 OK
4 | 3,30 |3,56E-02| 8,55E-02 |1,60E-02| 6,39E-03 0,017 OK
5 | 4,15 |461E-02| 1,11E-01 - - - -

Tabela 6.16- Deslocamentos e verificagdo da limitagdo de danos, (sismo2-direcéo x)

Sismo 2-Dirregdo X

Piso h[m] de[m] d5=q*de[m]‘ d- [m] dwv=d*0,55[m] 0,005*h [m] drv<0,005h

0 | 390 |3,09E-03| 7,41E-03 |6,72E-03 3,70E-03 0,020 OK
1 | 3,00 |566E-03| 1,36E-02 |6,16E-03 3,39E-03 0,015 OK
2 | 3,00 |837E-03| 2,01E-02 |6,52E-03 3,59E-03 0,015 OK
3 | 3,30 |1,14E-02| 2,73E-02 |7,19E-03 3,95E-03 0,017 OK
4 | 3,30 |1,42E-02| 3,41E-02 |6,78E-03 3,73E-03 0,017 OK
5 | 415 |1,82E-02| 4,38E-02 - - - -

Tabela 6.17- Deslocamentos e verificagdo da limitagdo de danos, (sismo2-direcéo y)

Sismo 2-Dirregdo Y

de[m] di=q*de[m] d[m] dw=d*055[m] 0,005*h[m] dv<0,005h

0 | 3,90 |4,14E-03| 9,95E-03 |7,76E-03 4,27E-03 0,020 OK
1 | 3,00 701E-03| 1,68E-02 |6,88E-03 3,78E-03 0,015 OK
2 | 3,00 |1,00E-02| 2,40E-02 |7,21E-03 3,96E-03 0,015 OK
3 |3,30 |1,33E-02| 3,20E-02 |7,94E-03 4,37E-03 0,017 OK
4 | 3,30 |1,64E-02| 3,94E-02 |7,41E-03 4,08E-03 0,017 OK
5 | 4,15 |2,14E-02| 5,14E-02 - - - -

Face aos resultados apresentados na Tabela 6.14, Tabela 6.15, Tabela 6.16 e Tabela 6.17, 0

requisito de limitac&o de danos fica satisfeito.

6.7 Condicao de junta sismica

O art.°4.4.2.7 da NP EN 1998-1 impde que os edificios devem ser protegidos contra colisdes
com estruturas adjacentes, provocadas por sismos (ver Figura 6.12). Para a verificacdo da junta
sismica, deve-se assegurar que a distancia entre a linha de contorno e os potenciais pontos de impacto

(A) ndo seja inferior ao deslocamento méaximo calculado pela seguinte expresséo:

A=d 2 +d (6.14)

Com:
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d, maximo deslocamento horizontal de cada um dos edificios em analise, calculados

através da expressdo (6.12) do presente trabalho.

s
~F-

Figura 6.12-Edifios adjacentes com diferente altura entre pisos (adaptado de Jacinto, Luciano, 2014)

De acordo com o art.° 4.4.2.7(3) da NP EN 1998-1, caso os niveis dos pisos das estruturas
adjacentes forem os mesmos, facto que representa um desagravamento dos efeitos de Pounding, a

abertura da junta podera ser reduzida por um fator igual a 0,7 (ver Figura 6.13).

A

Figura 6.13-Edificios adjacentes com a mesma altura (adaptado de Jacinto, Luciano, 2014)

Sendo que, os maiores deslocamentos ocorrem durante a atuacéo da ag&o sismica do tipo 1,

determinou-se o seguinte valor da abertura da junta sismica:

Tabela 6.18-Valor da abertura da junta sismica para a agéo sismica do tipo 1

Bloco 1 - X Bloco 2 - X

Piso de [m] de=q*de [m] de[m] di=q*de [m] A[m] 0.7*A [m]

0,0066| 0,0157 |0,0066| 0,0157
0,0122| 10,0292 |0,0122| 0,0292
0,0182| 0,0436 |0,0182| 0,0436 0,10 0,07
0,0247| 10,0594 |0,0247| 0,0594
0,0308| 0,0740 |0,0308| 0,0740

AlWIN|IFL|O
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7. Verificacao de seguranca

7.1 Estados limites ultimos

Os estados limites dltimos (ELU) sdo aqueles relacionados ao colapso, ou a qualquer outra
forma de rutura estrutural, que determine a incapacidade do uso da estrutura. Em geral o0 método dos
estados limites Gltimos consiste em comparar uma grandeza atuante (efeito das a¢Ges) com uma
grandeza resistente, expressa nas mesmas unidades, procurando-se garantir que o esforco resistente

de uma seccdo terad que ser maior que o esforco atuante de célculo.

O valor da acdo atuante € representado pela combinacdo de a¢cdes mais desfavoravel, face a
verificacdo de segurangca em causa, que pode, essencialmente, ser relativa aos seguintes estados

limites altimos:

e Flexdo;
e Esforco transverso;

e Puncoamento;
7.2 Lajes

7.2.1 Laje fungiforme aligeirada

As lajes fungiformes aligeiradas apresentam um fraco comportamento sismico, apresentando
pouca resisténcia as acGes horizontais, pelo que deve ser dimensionada para agdes verticais e
horizontais. A auséncia de vigas diminui fortemente as restri¢oes a rotagdo dos pilares ao nivel dos
pisos, conforme se ilustra na Figura 7.1. Assim sendo, os deslocamentos e os esfor¢os dos pilares
aumentam quando sujeitos a for¢as horizontais, tornando este tipo de estrutura muito menos eficiente
na resisténcia a agles horizontais. Isto deve-se ao facto de as rotagdes das secgdes transversais do
pilar aumentarem ao longo da altura, o que torna este efeito tanto mais gravoso quanto maior o

nimero de pisos.
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Pilar com
restrigdes as
rotagdes ac nivel
dos pizos (oz
deslocamentos
entre pisos

Pilar sem
restrigdes as
rotagdes ac nivel
dos pizos (as
rotagdes ac nivel

dos pizos e 05
deslocamentos
entre pisos
aumentam ao
longo da altura)

Figura 7.1-Efeito das restri¢cdes ao nivel dos pisos na rigidez dos pilares sob cargas horizontais

Tanto as lajes fungiformes aligeiradas como os pilares que os suportam foram considerados

como elementos secundarios, aplicando apenas as regras da NP EN 1992-1-1.

Armadura longitudinal minima

E preciso separar o dimensionamento das armaduras na zona aligeirada e na zona macica. Na
zona dos macicos, a armadura sera calculada por metro, e a sua distribuicao serd uniforme. Nas zonas
aligeiradas a armadura sera disposta nas nervuras, 0 que implica que a armadura nao sera calculada

por metro, mas sim por nervura.

O dimensionamento das lajes é efetuado com base nos momentos fletores obtidos através do

programa SAP2000, tendo como base as regras estabelecidas na NP EN 1992-1-1.

A armadura principal minima a adotar ndo deve ser inferior aos valores minimos estabelecidos
pela referida norma. O valor da armadura minima de flexdo é calculado de forma analoga as vigas,
de acordo com o0 art. 9.2.1.1(1) da NP EN 1992-1-1, sendo dada por:

f A e
A in =0,26- f“"“ -b, -d mas néo inferior a 0,0013xb,xd (7.1)

yk

Em que:
b, representa a largura média da zona tracionada;
f,.=0,30.f, *® paraf, <50/60— f, =30MPa= f, ~29MPa

Para a zona macica, h, =0,37 m, d =0,345, f,, =20 MPa e f , =348 MPa tem-se:

laje
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A in =0,26- %-1,0- 0,345 =0,000649m? / m = 6,5cm’ / m

0,0013b, -d =0,0013-1,0-0,345=4,5cm* / m < 6,5cm* / m

Para a zona aligeirada, h =0,26 m, d =0,234, b=0,186 m tem-se:

equivalente

A in =0,26- A%S()) 0,186- 0,234 = 0,82cm? / nervura

0,0013b, -d =0,0013-0,186- 0,234 = 0,57cm’ / nervura < 0,82cm’ / nervura

Armadura longitudinal maxima

Oart.°9.2.1.1(3) da NP EN 1992-1-1 imp®e que a area das secc¢les de armadura, quer de tragdo

quer de compressao, ndo seja superiora A, excluindo zonas de sobreposicao.

A e = 0,047, (7.2)

O espagamento maximo dos vardes ndo deve ser superior aS__ ..., que € dado por (art.°

9.3.1.1(3) da NP EN 1992-1-1):

e 3h<400mm para armaduras principais, em que h é a espessura da laje;

e 3,5h<450mm para armaduras de distribuicao.

Nas zonas de laje onde se preveja a aplicagdo de cargas concentradas, ou nas zonas de

momento maximo, estes espagamentos maximos passam a ser:

e 2h<250mm para armaduras principais;

e 3h<400mm para armaduras de distribuicéo.

Armadura superior

O célculo dos momentos fletores foi efetuado no programa SAP2000, sendo estes usados para
0 célculo das armaduras. Uma vez que a armadura a colocar nas zonas do apoio deve absorver a
resultante de momento ai existentes, e que existe uma grande variacdo do diagrama nessas zonas, é
feito o célculo equivalente e aproximado. Faz-se a média dos valores dos momentos para um
comprimento suficiente, e que abrange 0s momentos mais penalizantes existente na “mancha”
gerados pelo SAP2000. Deste modo se obtém o momento fletor na zona pretendida, para

dimensionamento da armadura superior.

De seguida apresentar-se-a de uma forma genérica os procedimentos para determinar os

momentos de dimensionamento. Na Figura 7.2, apresenta-se a malha de elementos finitos com os
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respetivos esforcos (M11), com C1 a representar o corte sobre 0 apoio da parede Par3.
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Figura 7.2-Representacéo das faixas e dos esfor¢os (M11), segundo a direcao x

Na Figura 7.3 estdo representados os pontos para leitura de momento fletores.

Figura 7.3-Representacéo dos cortes, alinhamentos e respetivas intersec¢fes-pontos de leitura dos esforgos

Para a faixa sobre o alinhamento do apoio, 0 momento de dimensionamento obtém-se fazendo
a média dos valores consecutivos dos nds da malha dentro do limite que se pretende, obtendo a média
do momento fletor em cada dois nés da malha. De seguida faz-se a média desses valores. Tenta-se
desta forma obter o valor equivalente a integral dos momentos dentro da faixa (area pretendida). Este

calculo pode ser traduzido pela seguinte expressao:

n=1 M:( + M>i<+l
M faixa — =1 (73)
X n—1

Em que i=1 é o primeiro alinhamento e i =n o ultimo alinhamento.

De modo a que se perceba melhor a ideia exposta, aplica-se ao caso da malha presente na
Figura 7.2, onde o primeiro alinhamento é o alinhamento A e o Gltimo é o alinhamento G. Assim

obtém-se:
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MAEME MEP4EME ME4MP MP+ME ME+MF MF4ME
><+ ><+ ><+ ><+ x+ x+ x+ x+ x+ x+ x+ X
Mfaixa: 2 2 2 2 2 2

Para as armaduras superiores optou-se por aplicar a armadura minima necessaria ao longo de
toda a laje, para cada diregdo, X ey, e reforca-la nas zonas de maior momento, que sdo geralmente
as zonas dos apoios.

Armadura inferior

Para determinacdo das armaduras inferiores seguiu-se 0 mesmo procedimento para obtencéo

dos momentos de dimensionamento.

Nas bandas macigas optou-se por colocar a armadura minima para a dire¢ao “Y”, e reforga-la

nas zonas de maior momento.

Reducdo dos momentos negativos maximos

A NP EN 1992-1-1 refere no art.° 5.3.2.2(3) que nos casos em que a viga ou a laje é betonada
monoliticamente com os apoios, devera considerar-se para momento de célculo critico no apoio o
valor a face do apoio. Em geral, devera considerar-se para momento de célculo e a reacdo
transmitidos ao apoio o maior dos valores elésticos ou redistribuidos. O momento a face do apoio

nao devera ser inferior a 0,65 do momento de encastramento.

Ainda o art.° 5.3.2.2(4) menciona que independentemente do método de analise utilizado, no
caso de continuidade de uma viga ou de uma laje sobre um apoio que se possa considerar como nao
impedindo a rotacdo, o valor de calculo dos momentos de apoio, calculados com base nos véaos iguais

entre eixos dos apoios, podera ser reduzido de uma quantidade AM, :

F . -t
AM,, =220 ’;‘p (7.4)

Emque F,,,, éareacdo de apoioe t é a largura do apoio.

d,sup

Figura 7.4-Reducao do momento sobre o apoio (Robalo,2011)
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Armadura de esforco transverso

Segundo o art.° 6.2.1(4) da NP EN 1992-1-1, a armadura minima de esfor¢o transverso pode
ser dispensada em elementos como lajes macicas, nervuradas ou vazadas em que é possivel a
redistribuicdo transversal das agdes. A seguranca ao esforco transverso pode ser verificada segundo
o0 disposto no art.° 6.2.2 da NP EN 1992-1-1.

VRd,c = CRd,c k- 100-/), ) fck v + kI "Oep 'bw -d (7-5)

VRd,cmin > Y in =+ kI O 'bw -d (76)

sendo:

P = i <0,02; taxa de armadura longitudinal;

w-d

A, area de armadura de tracéo prolongada de um comprimento > |, +d para além

da seccao considerada;

Copo = 218012,

c

o :NEd

- <0,2- f, MPa ; tensdo de compressao no betdo devida a esforgo transverso;

Uy =0,035-k¥2 . 42

ck 7

k=1+ }%gz,o com d em mm;

k, =0,15.
Uma vez que ndo existe esforgo normal na laje, o esforco transverso resistente é dado por:

1/3

Vieae =|Cryc k- 100-p, - £, b, -d (7.7)

Para a situacdo mais desfavoravel, através do modelo de calculo tridimensional, determinou-

se que o maior valor é Vg, =97,31kN /m.

Na tabela que se segue estdo representados os valores do esforco transverso para as lajes
fungiformes aligeiradas:

74



Projeto de Fundacdes e Estrutura de um Edificio em Lisboa

Tabela 7.1-Esforgo transverso das lajes fungiformes aligeiradas

Crdc VEed [KN/M]  Vrdemin [KN/M] VRrac [KN/m]

-2 (0,366|0,002|1,761|0,120| 90,330 126,236 136,423
-1 [0,366|0,002|1,761|0,120| 85,000 126,236 136,423
0 |0,366(0,002|1,761|0,120| 71,630 126,236 136,423
1 |0,366|0,002|1,761(0,120| 97,310 126,236 136,423
2 10,366(0,002|1,761|0,120| 72,700 126,236 136,423
3 10,366(0,002|1,761|0,120| 71,800 126,236 136,423
4 10,366(0,002|1,761|0,120| 67,220 126,236 136,423
7.2.1.1 Pungcoamento

O pungoamento consiste num mecanismo de colapso local, associado em geral a uma rotura
fragil. Embora a rotura por pungoamento seja um fenémeno localizado, em alguns casos pode dar
inicio a um colapso progressivo da estrutura, pelo facto da perda de um ponto de apoio aumentar os
esforgos transmitidos aos apoios vizinhos. As ac¢les sismicas, em sistemas estruturais com lajes
fungiformes, aumentam a excentricidade da carga a transmitir ao apoio agravando as caracteristicas
resistentes por puncoamento. O pungoamento consiste assim, num tipo de rotura associado
geralmente a lajes e sapatas carregadas com uma distribuicdo uniforme, apoiadas em seccOes
pequenas. Ou seja, resulta de uma carga concentrada ou reagdo atuando numa &rea relativamente
pequena a qual é chamada de area carregada.

cont. para verif. do

esf. fransv. nas vervuras
cont. critico

[ ——

‘puncoamento |

iy ; : Z]

L di2 ELZ— gi% d/2

\ \ |
"225d ' =225d

Figura 7.5-Mecanismo de rotura por pungoamento em laje fungiforme aligeirada

A capacidade resistente de uma laje ao pungoamento é determinada admitindo que o efeito da
carga concentrada € transmitido a laje, por esfor¢o transverso ao longo de um perimetro de controlo

u: situado a uma distancia 2d da area carregada, como se pode observar na figura seguinte.
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Figura 7.6-primeiros perimetros de controlo tipicos em torno de areas carregadas

A verificacdo da seguranca ao pungoamento, de acordo com o art.° 6.4.3(2) da NP EN 1992-

1-1, consiste na verificacdo dos seguintes pontos:

1. No perimetro do pilar ou da area carregada, ndo devera ser excedido o valor maximo

da tensdo de pungoamento, Vg, <V,

Rd,max !

2. Se Vg, <V, . N0 sera necessario adotar armaduras especificas de pungoamento;

3. Nocaso de Vg, >V, ., para o perimetro de controlo considerado, devera adotar-se

uma armadura de pungoamento.

Para elementos retangulares ndo alongados e alongados, o perimetro de controlo U, é

calculado através das seguintes expressoes:

o df2__‘ _Emiz—i—ifd'{z
[ \ [ N
I f 1 T 7
I bl ! b — Por esforgo transverso
| |
| o | K} a - — - Por pungoamento
| /4‘{L T o — !
a2 PET L Lo etame
Elemento retangular ndo Elemento retangular
alongado (a<=2b) alongado (a>2b)
Para pilares retangulares ndo alongados (a<2b)
u=2-a+2-b+4.-z-d (7.8)

Para pilares retangulares alongados (a>2b)

Para elementos alongados 0 mecanismo resistente nas zonas afastadas dos cantos é por esfor¢o

transverso e, portanto, mais desfavoravel.

b, = min(b;2,8d)

b, =min(a;2c;5,6d —b,)

u, - parte do contorno critico associada a resisténcia por pungoamento

u, - parte do contorno critico associada a resisténcia por esforgo transverso
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De acordo com Gorgulho, A., como o esforco de corte resistente por esforgo transverso é 60%
do correspondente valor por pungoamento, Vira:
u=u,+0,6-u, (7.9)

Para além de estar associado ao esforgo transverso, 0 puncoamento pode também estar
associado a transmissdo de momentos fletores, definida como pungoamento excéntrico (Figura 7.7).

Pungoamento iy Pungoamento
centrado i Ll . excéntrico g

Figura 7.7-Comportamento do esfor¢o transverso devido a uma carga excéntrica

No caso da reacdo de apoio ser excéntrica em relagdo ao perimetro de controlo, a tenséo de

corte por pungoamento V., devera ser obtida pela aplicacdo da expressdo seguinte, como

determinado no art.° 6.4.3(3) da NP EN 1992-1-1.

Vey =8 J/E" d (7.10)
Em que:
d altura atil da laje;
u, perimetro de controlo considerado;

O coeficiente S € calculado, para pilares retangulares com excentricidade numa direcéo,

através de:
M, -u
f=1+k—F— (7.11)
ed "W
Sendo:
k é um coeficiente que depende da relagéo entre as dimensdes C, e C,da sec¢do

transversal do pilar, cujos valores se indicam na tabela seguinte:
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Tabela 7.2-Valores de k para areas carregadas retangulares

Cl/CZ S 015 110 210 2310

k 0,45 | 0,60 | 0,70 | 0,80

W, é fungdo do primeiro perimetro de controlo e corresponde & uma distribuicdo do

esforco de corte ao longo desse perimetro, como representado na Figura 7.8, e pode

ser escrita:

2
le%+c1'c2+4-c2od+16'd2+2-7r-d'c1 (7.12)

Figura 7.8-Distribuicao de tensdes devidas a um momento néo equilibrado na ligacéo entre uma laje e um pilar
Onde c, e c, representam as dimensfes do pilar nas direcbes paralela e perpendicular a

excentricidade da carga.

Para pilares retangulares com excentricidades nas duas diregdes:

B=1+18. (7.13)

Onde e, =M, ,/Vy, € € =My Vg

De acordo com o art.° 6.4.3 (6) da NP EN 1992-1-1, o parametro S pode tomar o valor de 1,15
para pilares interiores em estruturas cuja estabilidade lateral ndo depende do funcionamento de
portico das lajes e dos pilares, em que os vaos dos tramos adjacentes ndo diferem mais de 25%. Para
0s pisos enterrados, onde a resisténcia lateral é assegurada pelo muro de suporte, considerou-se esta
situacdo. Para a situacdo dos pilares secundarios que suportam as lajes, 0 momento fletor toma

valores nulos, assim sendo, £ toma o valor de 1,0.

Segundo o art.° 6.4.4 da NP EN 1992-1-1, o valor de célculo da resisténcia ao pungoamento

de uma laje sem armadura de pungoamento pode ser obtida por:
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Veas = Cre k@000 T, )" + Koy, > (vmin+ ko) (7.14)

O valor méximo da tensdo de pungoamento pode ser obtido, de acordo com os art.”*6.2.2(6) e
6.4.5(3) da NP EN 1992-1-1, através da aplicacdo da seguinte expressao:
VRd,max = 0' Sv f(:d (715)

Os resultados estdo disponiveis no anexo 8.

7.2.2 Laje vigada

As armaduras de flexdo foram determinadas através do programa de célculo automatico

SAP2000. Adotou-se uma malha de ¢10//0,15, tanto na face superior como na face inferior. Sera

atribuida uma armadura de refor¢o nas zonas onde a armadura adotada ndo garante a seguranca ao

estado limite Gltimo de flexao.

7.2.3 Laje de escadas

Analizando o modelo de elementos finitos, determinou-se uma armadura de flexdo de

¢12/1/0,15, garantindo assim o cumprimento do requisito de seguranca.

Em relagdo ao esforgo transverso é garantida a condi¢do para elementos que ndo necessitam

de armadaura de esfor¢o transverso.

7.3 Vigas

Requisitos geométricos

De acordo com o0 art.®5.4.1.2.1 da NP EN 1998-1 a excentricidade do eixo da viga em relagdo
ao eixo do pilar com o qual forma o né deve ser limitada a finalidade de permitir uma transmissao
eficaz dos momentos devido ao sismo da viga para o pilar. De modo a que seja satisfeito este
requisito, devera limitar-se a distancia entre os eixos dos centros de gravidade dos dois elementos a
menos de b, /4. De forma a aproveitar o efeito favoravel da compresséo do pilar na aderéncia dos

vardes longitudinais que atravessam o no, a largura b, da viga sismica primaria deverd satisfazer as

expressdes apresentadas na Tabela 7.3:

Tabela 7.3-Condicionantes geométricas em vigas.

Requisito | pcL | pem DCH
Larguramaxima| - |b,<min b, +h,;2-b,
Largura minima | - - b, > 200mm
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Em que b, é a maior dimensdo da seccdo transversal do pilar perpendicular ao eixo

longitudinal da viga, h, é a altura da viga e b, a largura da viga.

Calculo da armadura longitudinal

De acordo com o art. 5.4.3.1.2 da NP EN 1998-1 o calculo do fator de ductilidade local, 4,

podera ser dispensado quando se verificarem as seguintes condi¢fes nas zonas criticas das vigas de
classe DCM:

e Na zona de compressao da viga devera assegurar-se que a armadura longitudinal é
igual ou superior a metade da armadura adotada para a zona tracionada da viga,
adicional a qualquer armadura presente naguela zona para que sejam verificados 0s

ELU devido a agdo sismica. Sendo assim, deve verificar-se A ¢ cior = 0,5A jierior NA

zona critica dos apoios;

e A taxa de armadura na zona critica p nédo excede um valor p,_ . dada pela seguinte

expressdo:

0,0018 f,

/“LdJ ’ 6sy,d fyd

Prax =P

(7.16)

Em que p' € a percentagem de armadura de compressdo e ¢, 4 valor de calculo da extenséo

de cedéncia do ago;

Nas zonas criticas, para que o requisito de ductilidade local seja satisfeito, o valor da

ductilidade em curvatura u, deve ser igual a (art.° 5.2.3.4(3) da NP EN 1998-1):

H, =20, —1 se T, >T,

(7.17)
py=1+2 0, =1T /T, se T, <T,

Em que T1 é o periodo fundamental do edificio, TC € o periodo no limite superior da zona de

aceleracdo constante do espectro e go 0 coeficiente de comportamento de referencia.
Uma vez que g, =2,90, T, =0,6s e aplicando (7.17), obtém-se:

Tabela 7.4-Factor de ductilidade

Diregao 1, [s] Tefs] a0 o

X 0,79|0,60|3,00(5,00
Y 0,68 |0,60|3,00(5,00
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e De acordo com o art.° 5.4.3.1.2(5) da NP EN 1998-1, a percentagem minima de

armadura longitudinal, p,,, € dada por:

fctm
f ] (7.18)

yk

Prin :O’S[

Para o projeto em estudo tem-se uma percentagem de armadura minima igual a:

f,. =29MPa

N 2,9
f, —400MPa "

= o,5[—]1oo —0,36%
400

Entdo, a armadura minima pode ser determinada do seguinte modo:

AE,min :pminbtd (719)

o Deacordo com o art.° 5.4.3.1.1(2) da NP EN 1998-1, parte da armadura longitudinal
superior das vigas junto aos nos podera ser colocada na zona da laje (dentro da largura

efetiva do banzo b ). Ainda o art.° 5.4.3.1.1(3) da mesma norma aborda as larguras
efetivas a utilizar para o banzo tracionado, b, : as situagdes a) e c) referem-se a pilares

exteriores e interiores, respetivamente, com existéncia de viga transversal; as situacdes
b) e d) referem-se a pilares exteriores e interiores, respetivamente, sem a existéncia de

viga transversal (ver Figura 7.9).

T
&
1

b —

—2h;— —2h;—| ——4hy ——4h——

1
O

.
1

p— b= —

F—2h, 2h—|

Iy ]

I

Figura 7.9-largura efetiva bert para vigas ligadas a pilares

. ] . |viga trans.—sim=-b, + 2h, cada lado
ligacao pilar exterior{ B
viga trans.—ndo = b,

viga trans.—sim = b, + 4h, cada lado

ligacao pilar interior{ B
viga trans.—ndo = b, + 2h, cada lado

81



De acordo com art.® 5.6.2.2(2)P da NP EN 1998-1, por forma a impedir uma rotura de
aderéncia aco/betdo, o didmetro dos vardes longitudinais das vigas que atravessam os nos viga-pilar,

d,, , deve ser limitado de acordo com as seguintes expressoes:

e NOs interiores

d, 7,5 f, 140,8-v,
—< o (7.20)
hc Yrd fyd 1+0'75kDp'/pmax
e NOos exteriores
%gm' fa | 14-0,8-v, (7.21)
hc Yrd * fyd
Sendo:
h. largura do pilar na direcdo paralela aos vardes;
Ko coeficiente funcdo da classe de ductilidade, igual a 1 para classe DCH e a 2/3 para a
classe DCM;
Vrd coeficiente de incerteza do modelo relativo ao valor de célculo das resisténcias,
considerado igual a 1,2 ou a 1,0 respetivamente para a classe DCH e para a classe
DCM (devido a sobre resisténcia por endurecimento das armaduras longitudinais da
viga);
vy esforgo normal reduzido.

Os didmetros maximos recomendados para os vardes longitudinais das vigas que atravessam
0 n6 de ligacéo viga/pilar sdo apresentados na tabela seguinte:

Tabela 7.5-Diametro maximo do varao longitudinal na ligag&o viga/pilar.

N6 Ligacdo Pilar hc[m]‘NEd Pilar [kN] Vd buso [MM] bmax [Mm]

Inicial P22 | 0,3 288,343 0,060071 16 21
Final Exterior P23 | 0,35 1981,879 |0,353907 28
Inicial P23 | 0,35 1981,879 |0,353907 16 28
Final P24 | 0,4 1414,076 |0,441899 34

Caso ndo seja possivel cumprir as exigéncias explicitas no art.? 5.6.2.2(2)P da NP EN 1998-1

relacionadas com nos de ligacdo exteriores devido ao comprimento do pilar (h,) ser reduzido deve

tomar-se uma das seguintes medidas para assegurar boas condicdes de amarracdo a armadura
longitudinal das vigas (art.° 5.6.2.2(3) da NP EN 1998-1):
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e Avigaou laje poderé ser prolongada horizontalmente sob a forma de tocos exteriores;
e Poderdo utilizar-se vardes com cabecas ou chapas de amarracdo soldadas a
extremidade dos varoes;

e Podera adotar-se a dobragem a 90° dos varfes longitudinais com um comprimento

minimo de 10-d,, e com armaduras transversais colocadas no interior da dobragem.

Calculo da armadura transversal

A taxa de armadura minima transversal imposta pelo art. 9.2.2(5) da NP EN 1992-1-1, pode

ser determinada através da aplicagdo das seguintes expressoes:

0,08-/f,
Pwmin =5 (722)
f
Pu = aY (7.23)
s-b, - sena
Sendo:
A,, area das armaduras de esforgo transverso existente no comprimento s;
b, largura da alma do elemento;
« angulo formado pelas armaduras de esforgo transverso e o eixo longitudinal.
S espacamento das armaduras de esforgo transverso, medido ao longo do eixo

longitudinal do elemento.
Para o trabalho adotou-se armaduras de esforco transverso perpendiculares ao eixo

longitudinal da viga, pelo que o =90°. Sendo assim, a armadura transversal minima é dada por:

pw——/*w N

= =p, b -sena
s-b,-sena s Pu S (7.:24)

De acordo com o art.° 6.2.3(3) da NP EN 1992-1-1, para a verificagdo da seguranca ao esforgo

transverso, utiliza-se a seguinte equacdo:

Vg s :%. 2. f,,4-cOtH (7.25)

Qg 2V fcd
cotf + tanéd

Rd,max —

(7.26)
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Sendo:

! coeficiente que tem em conta o estado de tensdo no banzo comprimido. Para

cw

estruturas ndo pré-esforcadas, este toma o valor de 1,0;

z brago do binario das forcas interiores (z=0,9-d );
b, largura de menor banzo da viga;
v, coeficiente de reducdo da resisténcia do betdo fendilhado por esforgo transverso (

v, =0,6 para f, <60MPa).

Segundo o art.° 5.4.3.1.2 da NP EN 1998-1, deverdo observar-se as seguintes disposi¢des para

as armaduras transversais de forma a garantir um bom confinamento nas zonas criticas das vigas:

e O diametro dos estribos d, >6mm

e O espagamento maximo entre estribos, s, é dado pela expressdo seguinte:

bw?

S= min{%;%d '225;8dbL} (7.27)

Em que, h, é a altura da viga (mm), d,, o didmetro minimo dos vardes longitudinais (mm) e

d,, o diametro minimo dos vardes transversais (mm).

e O primeiro estribo devera estar colocado a uma distancia maxima de 50mm a partir

da extremidade da viga, como mostra a figura seguinte.

- <50mm

~ ks

Iicr Icr

Em que a largura da zona critica |, é dada por 1, =h

hw

As principais regras relativas & armadura longitudinal e transversal sdo resumidas na Tabela

7.6 para cada uma das classes de ductilidade.
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Tabela 7.6-Requisitos para o dimensionamento e pormenorizagao de vigas (adaptado de Lopes, M., 2008)

DCL DCM DCH
A Aco d.als classes de Aco dlas classes de Aco da§ Flasses de
ductilidade Be C ductilidade Be C ductilidade C
Betdo - Betdo C16/20 ou superior | Betdo C20/25 ou superior
b, =min{b, +h,;2b_}
Dimensdes - b, =min{b, +h,;2b_} b > 200 mm

b/h>0,25[EC2]

V¢, a partir do equilibrio | Veq @ partir do equilibrio de

Esforgos de .
3 Anadlise estrutural de momentos M, nas momentos M, nas

célculo
extremidades extremidades e y, =1,20

Igual a EC2 com 6=45°
exceto se ocorrer forte
inversdo do sentido do
esforgo transverso. Neste
lgual a EC2 Igual a EC2 caso 50% deve ser
absorvido por vardes
inclinados nas duas dire¢des
e 50% absorvido por

Capacidade
resistente
em esforgo
transverso

estribos.

zona critica h, h, 1,5h,
% de
armadura Prin = 0,26+ foiry 1 £, -

. . pmin_0!5' fctm/ f k
longitudinal Prin =>13% !
minima
Armadura Aﬂin,sup Z]'/4'Knax,sup
longitudinal - A = 0,5A, Ay = 0,57,
minima Anin,inf = Anin,sup

% de

Prax = P +0,0018F 4 1 11,6, 4 Frg

armadura As,max :4%A;

longitudinal

H, =Ductilidade exigida em curvatura para o valor g,
maxima

Amarragao
nos nos < 7,51+0,8v, f

ctm ctm

_ 6251108, f

interiores T 140,507 P Ty — (1+0,5p'—/ Py
dy /0,
Amarragao

5 f f
fios nos i <7,51+0,8y, —on <6,251+0,8y, —n
exteriores fyd fyd
dy /0,
Armadura d,, > 6mm d,, > 6mm
transversais

d,, >6 - |8y 14 . (Bgpiny 14,

nas zonas o = MM S, < mln{ ! hw } S, < mln{ o hw }
criticas 24d,,;225 mm 24d,,;175 mm
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Dimensionamento

Relativamente aos momentos fletores e esforco axial, a NP EN 1998-1 preconiza que estes
esforcos devem ser obtidos considerando a analise sismica. No que diz respeito ao esforco transverso,
os valores de calculo destes devem ser determinados de acordo com a regra de calculo da capacidade
real, a partir do equilibrio da viga sob a acdo de: a) carga transversal que nela atua para a combinagao

sismica e b) os momentos nas extremidades M,, (sendo i=1 e 2 as extremidades das vigas)

associadas a formacdo de rdtulas plasticas para os sentidos positivos e negativos da acéo sismica.
Considera-se que as rotulas plasticas se formam ou nas extremidades das vigas ou nos pilares ligados
aos nos (art. 4.4.2.2 da NP EN 1998-1). Os momentos nas extremidades podem ser determinados a

partir da expressdo seguinte:

(D Mg
Mg =YreMgp; MiN|L, S— (7.28)
> Mg,
Em que:
Y coeficiente que tem em conta a possivel sobre resisténcia por endurecimento do aco,

gue para as vigas DCM podera ser igual a 1,0;

Mg Vvalor de calculo do momento resistente da viga na extremidade i no sentido do

momento sismico para o sentido considerado da ag&o sismica;

Para determinar o momento fletor resistente M _ , primeiramente especificou-se a armadura

de flexdo, e de seguida, admitindo que as armaduras se encontram em cedéncia, determinou-se o
comprimento da zona comprimida, denominada de linha neutra (x). As expressdes usadas foram as

seguintes:

_ As ) fyd
X= 085, (7.29)
M_=A-f,-(d-04x) (7.30)

Considerando as vigas V20 e V21 do piso 1, as armaduras retiradas do programa de calculo
SAP2000 foram as seguintes:
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Tabela 7.7-Armdaura principal adotada nas vigas (piso 1)

V20 Superior| 7,24 |4016+1D12 9,17

. . Inferior | 6,19 4016 8,04
Extremidade inicial -

Vo1 Superior| 6,38 4016 8,04

Inferior | 6,19 4016 8,04

V20 Superior| 0,00 4016 8,04

Meio Vo Inferior | 6,19 4016 8,04

Vo1 Superior| 6,19 4016 8,04

Inferior | 6,19 4016 8,04

V20 Superior| 7,49 |4016+1012 9,17

) ) Inferior | 6,19 4016 8,04
Extremidade final -

Vo1 Superior| 6,19 4016 8,04

Inferior | 6,19 4016 8,04

A armadura da laje contida na largura efetiva do banzo encontra-se na Tabela 7.8.

Tabela 7.8-Armadura da laje contida na largura efetiva do banzo das vigas (piso 1)

Viga Extremidade Face  ber[M] Asjge [cM?]

. Superior | 1,50 11,31
Inicial -
V20 Inferior | 1,50 11,31
Final Superior | 0,00 0,00
Inferior | 0,00 0,00
. Superior | 0,00 0,00
Inicial -
V21 Inferior | 0,00 0,00
. Superior | 0,00 0,00
Final -
Inferior | 0,00 0,00

Aplicando as expressdes (7.29) e (7.30), obtiveram-se os resultados da Tabela 7.9.

Tabela 7.9-posigao da linha neutra e momentos fletores resistentes das vigas exemplo (piso 1)

Viga Extremidade Face |As[cm2] x[m] Meq[KNmM] Mgy [KNm]

Superior | 20,48 |0,1485| 210,60 351,08
Inferior | 19,35 |0,1403 3,80 333,92
Superior| 8,04 |0,0583| 45,00 147 92
Inferior | 8,04 |0,0583| 51,00 147 92
Superior| 9,17 |0,0665| 181,50 167 ,67

Inicial

V20 | Meio vao

Final 1 rerior | 8.04 |0.0583| 8670 | 147 92

o |Superior| 8,04 [0,0583| 195,87 | 147,92

Inferior | 8.04 |0.0583| 8852 | 147,92

—_ |Superior| 8,04 |0,0583| 27,36 | 147,92

Val| Melovao e T 804 00583 161 147 92
~ | Superior| 8,04 |0,0583| 147,60 | 147 92

Inferior 8,04 |0,0583 79,30 147 92
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Analisando a Tabela 7.9 verifica-se que a seguranca € garantida para as armaduras adotadas

(MRd >MEd).

As taxas de armadura de tragdo para as vigas exemplo encontram-se sintetizadas na Tabela
7.10.

Tabela 7.10-Taxas de armadura de tracéo (piso 1)

Viga Extremidade p' p Pmin Pmax

Inicial 0,0108|0,0114|0,0036 | 0,0226

V20 | Meiovédo |0,0045|0,0045|0,0036|0,0164

Final 0,0045|0,0051|0,0036 | 0,0164

Inicial 0,0045|0,0045|0,0036 | 0 ,0164

V21| Meiovédo |0,0045|0,0045|0,0036|0,0164

Final 0,0045|0,0045|0,0036|0,0164

Finalizada o célculo da armadura de flexao, procede-se a determinacéo do esforgo transverso

condicionante nas zonas criticas em cada viga (ver Tabela 7.11).

Tabela 7.11-Esforco transverso de dimensionamento calculado de acordo com a NP EN 1998-1 (piso 1)

Viga Extremidade Face  Mga [KNM] Vewyaq [KN] Ved[kN]

. Superior | 351,08
Inicial Inferior | 333 .92 -105,30 | 181,01

V20 Superior | 167 ,67
Final per ! 96 50 | 171 82
Inferior 147 ,92
nicial  |ooperior] 147,92 1 ) 96 | 147 86
Inferior 147 ,92
V21

. Superior | 147 ,92
Final 1 1
nal S ferior | 147 92 | o016 | o816

Uma vez determinado o esfor¢o transverso de dimensionamento, calculou-se o esforgo
transverso resistente sem armadura aplicando as expressoes (7.6) e (7.7), obtendo assim 0s seguintes

resultados apresentados na Tabela 7.12.

Tabela 7.12-Esforco transverso resistente sem armadura (piso 1)

Viga zfml Kk Ven[MPd] o Vraemin [KN]  Vrae [KN]
V20 0,50 1,60 0,39 0,0124 64,37 106,17
V21 0,50 1,60 0,39 0,0049 64,37 77,74
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Analisando a Tabela 7.12, constata-se que os valores do esforco transverso sem armadura séo
inferiores aos valores maximos do esforgo transverso de dimensionamento, pelo que, é necessario

determinar a armadura transversal (ver Tabela 7.13).

Tabela 7.13-Célculo da armadura transversal (piso 1)

V20 10 ,47 2R$10//12,5 12 ,56 217,15

V21 8,55 2R$8//10 10,06 173,92

O espacamento maximo entre as armaduras de esforco transverso dado por (7.27), devem

respeitar os valores apresentados na Tabela 7.14.

Tabela 7.14-Espacamento maximo entre armaduras de esforgo transverso nas zonas criticas (piso 1)

Viga hw [MM] ‘ Aow [mMm]  doi [mm] s [mm]

V20| 600 10 16 128
V21| 600 8 16 128

7.4 Pilares sismicos primarios

Quando a estrutura € classificada como sendo do tipo pdrtico ou mista equivalente a portico é
necessario aplicar o principio de viga fraca/pilar forte, ou seja, fazer o dimensionamento de forma a
garantir que as rotulas plasticas ocorrem nas vigas. No entanto, caso esta seja classificada como
porticos de estruturas mistas equivalentes a parede ou estrutura parede, este conceito nao se aplica.
A razéo para a ndo aplicacdo do conceito viga fraca / pilar forte a estas estruturas reside no facto de
a presenca de paredes com elevada rigidez e resisténcia impedir a formacao de mecanismo parciais.

No entanto, segundo a NP EN 1998-1, este conceito ndo se aplica nos seguintes casos:

o Em edificios de um piso (art.? 4.4.2.3(4));

e No ultimo piso de edificios (art.° 4.4.2.3(6));

e Quando o pdrtico é constituido por quatro ou mais pilares de sec¢do transversal
semelhantes, apenas é necessario aplicar este conceito em cada de 3 pilares (art.°
5.2.3.3(2)a);

e No piso inferior de edificios de dois pisos se o esforco normal reduzido for inferior a
0,30 (art.° 5.2.3.3(2)b).

A NP EN 1998-1 prescreve que o valor do esfor¢o normal reduzido ndo ser devera superior a

0,65 e nem inferior a 0,10:

NEd

01<y,=—"7-"-"—X<
bc- he- fed

0,65 (7.31)

89



O valor determinado para os pilares em analise foram os seguintes:

Tabela 7.15-Esfor¢o normal reduzido dos pilares em analise

01{0,30/0,80 1996 ,18 | 0 ,42
P22 1.2/0,30/0,80 0.24 719,23 10,15
01{0,35/0,80 2050,73 (0,37
P23 12/0,35/0,80 0.28 1987 ,50 (0,35

Armadura longitudinal

Para a definicdo da armadura longitudinal nos pilares, a regulamentacdo apresenta diversas

indicacOes. De seguida apresentar-se-a de uma forma resumida tais indicagdes.
e EspecificacBes da NP EN 1992-1-1:

Segundo o art. 9.5.2(1), os vardes longitudinais devem apresentar um didametro ndo inferior a
8mm.

A area total de armadura ndo deve ser inferior a A . , sendo o valor dado pela expressdo

seguinte de acordo com o art.® 9.5.2(3):

~0,10-Ng,

&,min - ou 0'002 A\; (732)

yd

Sendo N, o valor de célculo do esfor¢co normal de compresséo.

De acordo com o art.? 9.5.2(3), a area de armadura longitudinal ndo deve ser superior a

A%,max '

(7.33)

,max

_|0,04- A, — fora das zonas de emendas por sobreposicao
~ |o,08- A, — nas zonas de emendas por sobreposi¢ao

O art.° 9.5.2(4) recomenda que nos pilares com secc¢éo transversal poligonal devera colocar-
se pelo menos um vardo em cada angulo e em pilares de sec¢do circular devem existir pelo menos
quatro vardes. o afastamento maximo entre vardes ndo travados e travados ndo deve ser superior a
150mm (art.® 9.5.3(6)).

90



Projeto de Fundacdes e Estrutura de um Edificio em Lisboa

o Especificacdes da NP EN 1998-1:

Segundo o art.° 5.4.3.2.2(1), a taxa de armadura longitudinal, p,, deve situar-se entre 1% e

4% da &rea da seccdo transversal de betéo e seccdes simétricas deverdo ter a armadura distribuida

simetricamente.
e Verificagdo a flexdo desviada

De acordo com o art.° 5.8.9(4) da NP EN 1992-1-1, na auséncia de um célculo rigoroso da

seccao transversal em relacdo a flexdo desviada, poderéa utilizar-se o seguinte critério:

M a
[ Edz ] +
M Rdz

a

M Edy

<1,0 7.34
v (7.34)

Rdy

Sendo:

Mgy, momento de calculo em relagdo ao eixo considerado, incluindo um momento de

segunda ordem;

Mgy, Momento resistente na direcdo considerada;

a para seccGes retangulares toma os seguintes valores:

NETA\EN 0,11 0,7(1,0
a 1,0/1,5(2,0

Para valores intermédios faz-se uma interpolagdo linear.

O art. 5.4.3.2(2) da NP EN 1998-1 permite que a flexdo desviada seja tratada de forma

simplificada em pilares, desde gque se reduzam 0s momentos resistente em 30%.

Mg, <0,7M,, (7.35)

Armadura transversal

e Zona critica

Segundo o art. 5.4.3.2.2(3)P, as zonas numa extensdo |, a partir das duas extremidades de um
pilar sismico primario devem ser considerados como criticas. O comprimento da zona critica do pilar,

determina-se através da aplicacdo da seguinte expressao (art.° 5.4.3.2.2(4) da NP EN 1998-1):

Icr’
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|, =max h;l, /6;0,45 (7.36)

c?cl

Em que h, é a maior dimenséo da sec¢do transversal do pilar (m) e 1, o comprimento livre

do pilar (m).

O art. 5.4.3.2.2(5) da NP EN 1998-1, acrescenta que, caso |, /h, <3todo comprimento do

pilar deve ser considerado como zona critica.
Na Tabela 7.16 apresenta-se 0s valores de extensdo da zona critica para os pilares exemplos.

Tabela 7.16-Comprimento da zona critica dos pilares exemplo

Pilar | Piso hc[m] lei [m] | ler [M]
01(0,80|3,30|0,80

P2z 12(0,80|2,40 0,80

010,80 |3,30]0,80
120,80 |2,40]0,80

Segundo o art.® 5.4.3.2.2(11)P da NP EN 1998-1 nas zonas criticas dos pilares sismicos

primarios devem adotar-se cintas e ganchos de didmetro ndo inferior a 6mm. O art.° 5.4.3.2.2(11) da

P23

mesma norma, refere que o espacamento das cintas, s , ndo devem ser superiores a:

s=min b,/2;175;8-d,, (7.37)

Em que b, a dimensdo minima do nicleo de betdo (em relacéo ao eixo das cintas) e d,, 0

didmetro minimo dos vardes longitudinais.
A armadura transversal pode ser determinada aplicando a seguinte expresséo (art.? 6.2.3(3) da

NP EN 1992-1-1):

ﬁ > Ve

s~ z-cotgd- f, (7.38)

e Forada zona critica

Segundo o art.° 9.5.3 da NP EN 1992-1-1, o didmetro da armadura transversal deve respeitar

a seguinte expressao:

Dy = Max 6mm;1/4¢, .. (7.39)

O espacamento das armaduras transversais ndo deve exceder s, sendo os valores

indicados no art.° NA-9.5.3(3) da NP EN 1992-1-1:
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s =min 206, . Bin; 400mm (7.40)

cl,t max

Aplicando as expressdes (7.37) e (7.40), determinaram-se 0s seguintes valores do espa¢camento

méaximo das armaduras transversais dentro e fora da zona critica (Tabela 7.17).

Tabela 7.17-Espacamento maximo entre armaduras transversais para os pilares exemplo

Pilar | Piso bo [mm] dp [mm]|s [mm] Scimax [MM]

P22 01| 232 12 96 240
12| 232 12 96 300
P23 01| 282 20 141 350
12| 282 16 128 350

O esforgo transverso maximo é dado segundo o art.° 6.2.3(3) da NP EN 1992-1-1 da seguinte

forma:

o, b z2v - f
V — —ow “w 1 cd
Rd,max COtgH—i—th (741)

e Confinamento na base

O dimensionamento dos pilares serd feito tirando partido da ductilidade. Assim sendo, é
necessario garantir um confinamento adequado das sec¢des nas zonas criticas. De acordo com o art.°
5.2.3.4(4) da NP EN 1998-1, o valor do fator de ductilidade em curvatura para zonas criticas de
elementos sismicos primarios com armadura longitudinal de ago da classe B, deve ser pelo menos,
igual a 1,5 vezes o valor obtido pela expressdo (7.17) pelo que se adotam os valores presentes na
Tabela 7.4.

Se for atingida, em qualquer ponto da sec¢éo transversal, uma extensdo no betdo superior a
0,0035 deve compensar-se a perda de resisténcia devida ao destacamento do betdo através do
confinamento do ndcleo de betdo (art.° 5.4.3.2.2(7)P da NP EN 1998-1).

Os dois requisitos anteriores consideram-se satisfeitos se na zona critica a armadura de

confinamento satisfazer a seguinte expresséo (art.° 5.4.3.2.2(8)P da NP EN 1998-1):

b
0,035 (7.42)

Q- Wy 230:“’@]/(1 ‘gsy,d'b
0

Sendo:

b largura bruta da seccgéo transversal,
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b, largura do ndcleo de betdo confinado;
Wi taxa mecénica volumétrica de cintas nas zonas criticas:
. volume das cintas e (7.43)
" volume do nicleo de betdo f_ '
o coeficiente de eficacia do confinamento:
a=aq,-a, (7.44)
Para sec¢Bes retangulares:
>ob:
o, =1-—"— (7.45)
6-b, - h,
S S
a;=|1-—||1—— 7.46
[ Z'bo][ 2'ho] ( )

altura do nicleo de betdo confinado;
distancia entre varGes consecutivos abragados;

numero total de vardes longitudinais abracados lateralmente por cintas ou por

ganchos.

Nas figuras que se seguem representam-se pormenorizagoes tipicas resultantes deste tipo de

dimensionamento.

b b
( ) = y
! ES . ~
i 4 - . o " e
}
. o
ho » - ho
Zona Crisca com | L o
armadura de
confinamento Zona cankral for - . . . S . "
das zonas de
Rotula Passica
com armadura
- recuzida bo A
- Todas as ( ] ( Lo )
emendas / p,
deverdo ser feitas
Zona Criticacom | | nesta zona o ’ =
h (
amadura de b
confinamento
= r L 2R N PO R B B
S i > . ¥ X o
} K y L o
L . . .
.. " a8 " . " e .

Figura 7.11-Pormenorizacao tipica de pilares
em altura (adaptado de Amaral, 2012).

Figura 7.10-Pormenorizacéo tipica de pilares em
corte (adaptado de Amaral, 2012).
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Na Tabela 7.18 que se segue, apresenta-se um resumo dos requisitos para o dimensionamento

e pormenorizagao de pilares.

Tabela 7.18-Requisitos para o dimensionamento e pormenorizacao de pilares (adaptado de Lopes, M.,2008)

DCL DCM DCH
b, >h, /10 b, > 250 mm
Dimensdes - se b, >h, /10 se
P, /vh>0,1 P, /vh>0,1

Esforcos de
calculo

Capacidade
resistente

Zona critica

Esforco
normal
reduzido
% de

armadura
longitudinal

Analise estrutural

M ¢, a partir do equilibrio de
M, das vigas no né e
Yr¢ = 1,30 em estruturas em
portico e mistas equivalentes a
porticos. Vi, a partir do
equilibrio de M ;4 nos

extremos do pilar e
Yra =110

M ¢, a partir do equilibrio de
M 4 das vigasnond e

Vg =1,30 em estruturas em
portico e mistas equivalentes a
porticos. Vi, a partir do

equilibrio de M, nos extremos

do pilar e ygy =1,30

lgual a EC2

I, =max hg;l /6,450 mm

I, =max 1,5h;l /6;600 mm

0,65

0,55

Prin = 0,0IN / A f

pmin = 1%A:
Armadura simétrica

0
minima Prin 2 0,2%
Configuragdo 3 vardes por face. 3 varoes por face.
da armadura - Distancia maxima entre vardes | Distancia maxima entre vardes
longitudinal travados: 200 mm travados: 150 mm
%de
armadura
= 4%

longitudinal Prin oA,
maxima
Confinament AW,y =
o das zonas

- - 30u v,e.,, b /b, —0,035
criticas em T e
geral aw,, > 0,08
Confinament

O“”‘jwd Z
o das zonas AW,y >
criticas na - 30u v,e.,, b /b, —0,035
e e 30p1,v4e,,4 b, /by —0,035 HoVaCaa e T
. ow,y > 0,12

pilares
Armadura
transversais ) dyy =6 mm Qow = 4dy [ fi /Tl
nas zonas s, <min by /2:8d,,;175mm | s <min b, /3;6d,;125mm
criticas -
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Dimensionamento

A posicdo da linha neutra (x) e o momento fletor resistente (M, ) foram obtidos através da

aplicacéo das seguintes expressoes:

Em que:

Ay

A

dl

L N(As AT,
0,8-b-f,

M, {Aﬂ-(d —gj+ Asz-[g—dlﬂ- f, +0,8-b- f -[g—o,4xj

(7.47)

(7.48)

esforgo axial na secgdo;
Armadura tracionada;
Armadura comprimida;

distancia entre a fibra mais comprimida da sec¢édo e o eixo da armadura tracionada;

distancia entre a fibra mais comprimida da seccdo e o eixo da armadura comprimida.

As areas de armaduras de flexdo adotadas para os pilares exemplo foram as apresentadas na

Tabela 7.19.

Tabela 7.19-Armadura longitudinal adotada para os pilares exemplo

Pilar Piso As [cm2] As et [cm2]
oy 01| 24.00 [4020+12012] 26,14
12| 24,00 |4020412012| 26,14
opg |01 8508 [4032+12025] 91 07
12| 28,00 | 16016 32,16

Recorrendo as expressdes (7.47) e (7.48) determinou-se 0s momentos resistentes para as duas

direcBes ortogonais, como indicado na Tabela 7.20 e Tabela 7.21.

Tabela 7.20-Linha neutra e momento resistente em x

Flexado em X
Pilar | Piso
Aa=As; [cm2] d[m] di[m] x[M] Mgax [KNm]
P22 01 8,54 0,75/ 0,05 |0 ,42 675,63
12 8,54 0,75/ 0,05 (0,15 453 81
P23 01 25,90 0,75/ 0,05 0,37| 1143.,61
12 8,04 0,75/0,05(0,35 710 ,94
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Tabela 7.21-Linha neutra e momento resistente emy

Flexdo Y
Pilar | Piso

Aa=As; [cm2] d[m] di[m] x[M] Mgay [KNm]

P22 01 10,80 0,250,056 (0,16 251,58
12 10,80 0,25/0,060,06| 168,39
P23 01 35,71 0,300,056 0,16 528,19
12 12 ,06 030,050,116 332,65

Finalizada o célculo do momento resistente, determinou-se o esforgco transverso de
dimensionamento aplicando a expressdo (7.52), e obteve-se os relutados apresentados na Tabela
7.22.

Mg, +M
VEd :1,1 Rc,1 Rc,2

cl

(7.49)

Tabela 7.22-Esforco transverso de dimensionamento para as zonas criticas dos pilares exemplo

Pilar ‘ Piso Icl [m] VEd,x SAP [kN] VEd,x [kN] VEd,y SAP [kN] ‘ VEd,y [kN]

P92 0.1)3,30 198,77 167,72 491,73 450 ,42
12]2,40 161,42 154 ,36 451,22 415,99
P23 0.1)3,30 141,10 352,13 712 12 762 ,41
12]2,40 336,6 304,93 780,18 651,69

Nas tabelas que se seguem encontra-se a verificacdo de seguranca ao esforco transverso.

Tabela 7.23-Esforco transverso minimo segundo x

Pilar | Piso ‘ Vmin [I\/Ipa] k ‘ pI Gcp [Mpa] VR, [kN] VRd,c,min [kN]

P92 01 0,36 1,5210,00379| 4,00 227,59 216,06
12 0,36 1,52/0,00379| 3,00 193,64 182,11
P23 01 0,36 1,5210,00992| 4,00 304,03 250,25
12 0,36 1,52/0,00305| 4,00 258,65 252,68

Tabela 7.24-Esforco transverso minimo segundo y

Piso Pilar vmin [MPa] k pI ocp [Mpa] Vrac[KN] VRrdemin [KN]

P22 01 0,50 1,89|0,0054| 4,00 236,40 221,45
12 0,50 1,8910,0054| 3,00 206,06 191,11
01 0,47 1,82|0,0151| 4,00 326,56 253,72
P23 12 0,47 1,81|0,0050| 4,00 275,91 259,55
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Tabela 7.25-Armadura de esforco transverso segundo x

Zona critica
Piso
Ved [KN]  Aswis [cm?/m] 0] Aswisert [€MZM] Vras [KN]
01| 167,72 21,25 6RM8//10 30,18 238,20
12| 154,36 19,56 6RD8//10 30,18 238,20
01| 352,13 37,98 6RM10//10 47,10 436,65
1 2| 304,93 32,03 6RM10//10 47,10 448,45

Tabela 7.26-Armadura de esforco transverso segundo y

Piso Zona critica

VEd [kN] Asw/s [szlm] (.D Asw/s,ef'f [sz/m] VRd,s [kN]
0_1| 450,42 19,12 5R®8//10 25,15 592,35
1 2| 415,99 17,66 S5R®8//10 25,15 592,35
01| 762,41 32,63 S5R®10//10 39,25 917,07
12| 651,69 27,60 S5R®10//10 39,25 926,90

Fora da zona critica adotou-se @ =30°. Como Vg, ... > Vg, Ndo é necessario aumentar o valor

de 6. Nas tabelas seguintes estdo apresentados os valores determinados para a zona corrente. Para

pilares pertencentes ao piso térreo com paredes de enchimento em alvenaria, toda a altura dos pilares
deve ser considerada com zona critica.

Tabela 7.27-Esforgo transverso maximo para a zona corrente

Pilar Piso la[m] bw[m] z[m] Vrdaxmax [KN] bw[Mm] z[M] Vrdymax [KN]

P22 01| 33 | 0,30 [0,677| 1054,75 0,80 |0,227 942,55
12| 24 | 0,30 |0,677| 1054,75 0,80 |0,227 942,55
P23 01| 33 | 035 (0,671 1220,73 0,80 |0,266| 1107,12
12| 24 | 0,35 |0,679| 1233,82 0,80 |0,274| 1137,04

Tabela 7.28-Armadura de esforco transverso segundo x para a zona corrente

PiSO VEd [kN] Asw/s [szlm] (D Asw/sveff [szlm] VRd,s [kN]

P22 01| 167,72 12,28 6RD8//10 30,18 238,20
1 2| 154,36 11,30 6R®8//20 15,06 205,63
P23 01| 352,13 21,96 6R®10//10 47,10 436,65
1.2 | 304,93 18,51 6R®8//20 15,06 248,07

Tabela 7.29-Armadura de esforco transverso segundo y para a zona corrente

Pilar Piso Veq [kKN] Asw/s [cm?/m] (0] Aswserf [cM?/m] Vga,s [KN]
p22 0_11 450,42 11,05 S5R®8//10 25,15 592,35
1 2| 415,99 10,21 S5R®8//20 12,55 511,36
P23 0.1]76241 18,86 5R®M10//10 39,25 917,07
1 2| 651,69 15,95 S5R®8//20 12,55 512,72
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Confinamento da base

Através da aplicacdo das expressdes (7.42), (7.43), (7.44), (7.45) e (7.46) verifica-se a

armadura de confinamento.

4020+12212

B.B6.86.8
o

ST 0

72

Z 0
16.08

73.2
80

7

14,08 14.08B 14.08 14.08 14.08

23.2

Pilar P22 (Piso 0_1) e Pilar P22 (Piso 1_2)

b, =300—30-2 -8 =232mm
h, =800-30-2-8=732 mm
> bi? =10-140,8? + 668 = 225990, 4 mm*
o, =1- 22904 _ g 776
6232732
o, =[1- =22 _f1- 1% ] _0 7300
2.232 )\ 2732

a=0,7782-0,7309 =0,5688

Volume de cintas em cada seccdo transversal do pilar

L=0,732-4+0,232-6+0,1608-4=4,96 m
cintas g8 = A =0,5cm2
V.. =4,96-0,5-10" =0,000248 m°

cintas
Volume do nucleo de betdo:

espacamento das cintas =10 cm
V,.z =0,732-0,232-0,10 =0,01698 m*

betdo

O valor minimo de «,, é 0,08
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., 0000248348 .,
" 0,01698 20

Hy =5

v, =0,42

£,,4 =0,00174

Calculando ambos os termos da expressao (7.42)

0,569-0,254 =0,145
30-5-0,42-0,00174-0,3/0,232-0,035
=0,105

Como o valor do primeiro membro da expressao (7.42) é sempre maior que o valor do segundo

membro da mesma expressao, conclui-se que a armadura transversal colocada nas zonas criticas é

suficiente.
4@832+12625 1616
7.937.93 7.93 B.468.46 B.46
T O) o d] o
J | RRM 3 (RS
i <
- - @) - (8}
MISE HINE
e} ~ e 0
0 ‘_ Q) - MO - o/
™~ mla 3 e =]
3 ~|a + ~|oa
[®) i oy
o
5 2 g\
(o] @) = Ao o
o
E 2
ol dJd ek 9 o
28 28
35 35

Pilar P23 (PiSO 0_1) Pilar P23 (Piso 1_2)

by =350—30-2-10 =280 mm b, =350 ~30-2—10 = 280 mm
h, =800-30-2-10=730 mm h, =800 -30-2-10 =730 mm
> bi* =10-137,6% +6-79,3” = 227068,54 mm* 3" bi? =10-140,8” + 684,67 = 241189,36 mm?
227068,54
o« <1 0815 o _p 24118936 o oo
6-280-730 """ 6.280-730
100 100 100 100
o, =|1- 1- ~0,765 -[1- 1- ~0,765
( 2-280)( 2-73oj % ( 2.280]( 2730]
a=0,815-0,765=0,623 o =0,815-0,765=0,615

Volume de cintas em cada seccéo transversal do pilar:
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L=0,730-4+0,280-6+0,1726-4=5,29 m L=0,732-4+0,232-6+0,1668-4=5,27 m
cintas ¢10= A =0,79 cm2 cintas g8 = A =0,79 cm2
V =5,29.0,79-10* =0.000414 m® V =5,27-0,79-10 =0.000414 m®

cintas cintas
Volume do nucleo de betao:

espacamento das cintas =10 cm espacamento das cintas =10 cm
V..., =0,730-0,280-0,10 = 0,204 m* V..., =0,730-0,280-0,10 = 0,0204 m*

betéo betdo

O valor minimo de o, € 0,08

~0,000414 348 _ ~0,000414 348 _

@, = =0,353 @ = =0,353
0,02044 20 0,02044 20
v, =0,37 v, =0,35
£,,4 =0,00174 &,,4 =0,00174

Calculando ambos os termos da expresséo (7.42)

0,623-0,353=0,220 0,615-0,353=0,217
30-5-0,37-0,00174-0,35/0,280 0,035 30-5-0,35-0,00174-0,35/0,280-0,035
=0,084 =0,081

Como o valor do primeiro membro da expressao (7.42) é sempre maior que o valor do segundo

membro da mesma expressdo, conclui-se que a armadura transversal colocada nas zonas criticas €

suficiente.

Nas tabelas seguintes estdo representados o resumo dos parametros determinados para a zona

confinada:

Tabela 7.30-Parametros da zona confinada

Pilar Piso ho [mm] bo [mm] s [mm] Yb2 [MM?] Veies [M7] Veewo [°]

P27 0.1 732 232 100 | 225990,40 | 0,000248 | 0,01698
12| 732 232 100 | 225990,40 | 0,000248 | 0,01698
P23 0.1 730 280 100 | 227068,54 | 0,000414 | 0,02044
12| 730 280 100 |241189,36 | 0,000414 | 0,02044

Tabela 7.31-Confinamento na base dos pilares

P22 0.1/0,778|0,731 (0,569 0,105 0,254 OK 0,145 OK
12|0,778|0,731|0,569 0,105 0,254 OK 0,145 OK
P23 0.1/0,815|0,765|0,623 0,084 0,353 OK 0,220 OK
12]0,803|0,765|0,615 0,081 0,353 OK 0,217 OK

101



Nos casos em que a condicdo dada pela expresséo (7.42) néo se verifica, portanto, a armadura
transversal colocada nas zonas criticas é insuficiente e h& necessidade de reforgar a cintagem na base

do pilar, deve-se ser tomada as seguintes medidas:

¢ Reduzir o espacamento das cintas na zona critica da base do pilar;
e Aumentar o didmetro da cinta exterior;

e Aumentar o numero de ramos de cintas na seccao transversal.

7.5 Pilares sismicos secundarios

Foram considerados como elementos secundarios os pilares que se encontram ligados as lajes
fungiforme através de bandas e zonas macicas. De acordo com o art.° 5.7 da NP EN 1998-1, esses
elementos devem ser projetados e pormenorizados de forma a manterem a sua capacidade resistente
as cargas graviticas na situacdo de projeto sismica quando sujeitos as deformacgdes maximas nessa
situacdo. Ainda 0 mesmo artigo considera os requisitos regulamentares cumpridos se 0s momentos
fletores e os esforcos transversos para eles calculados com base: a) nas deformagbes maximas
devidas a situacao de projeto sismica; e b) na sua rigidez fendilhada a flexao e ao esforco transverso,
ndo excederem, respetivamente, os valores de calculo da sua resisténcia a flexdo a ao esforgo

transverso determinados segundo a NP EN 1992-1-1.

Como as rotacdes ao nivel dos pisos estdo menos restringidas nestes pilares pelas lajes do que
nos restantes pelas vigas, a exigéncias de ductilidade nestes pilares ndo devera ser superior a dos
outros pilares. Desta forma é um procedimento seguro dimensionar os pilares ndo ligados a vigas

para a mesma exigéncia de ductilidade que os restantes pilares (Lopes, M., 2008).

Para o dimensionamento desses elementos, optou-se por substituir o espectro de calculo pelo

espectro elastico.

7.6 Paredes

Segundo o art.° 5.6.2.2 da NP EN 1998-1, as paredes devem apresentar uma sec¢éo tal que:

|
w >4,0 .
b, (7.50)

Sendo |, 0 comprimento da parede e b, a espessura da parede.

De acordo com o art.° 5.4.3.4.1(2) da NP EN 1998-1, para que seja garantida uma ductilidade

adequada e de modo a diminuir os efeitos da encurvadura local, o valor do esfor¢o normal reduzido,

v, , em paredes sismicas primarias devera ser limitado ao seguinte valor:
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v, = Nes g4 (7.51)

A%' fcd

Segundo o art.° 5.4.3.4.2(12) da NP EN 1998-1, ndo é necessario definir zonas criticas de
paredes em que o esforco normal reduzido seja inferior a 0,15, pois nestes casos a parede pode ser
projetada de acordo com as regras prescritas pela NP EN 1992-1-1.

Verificacdo das restricdes geométricas

De acordo com o art. 5.4.1.2.3(1) da NP EN 1998-1 a espessura da alma, b,, (em metros),

devera satisfazer a seguinte condicdo:

b,, >max 0,15;h, /20 (7.52)

Sendo h, a altura livre do piso em metros.

As paredes situadas entre os pisos 7 e 8 apresentam uma altura livre de 3,86 metros, pelo que
o limite minimo de espessura da alma da parede é de 0,19 metros, o que implica que a condicao €
verificada.

Ainda o art.° 5.4.3.4.2(10) da mesma norma refere que os elementos de extremidade n&o

deverdo ter uma espessurab,, inferior a200 mm. Além disso, deve-se cumprir 0s seguintes requisitos:

paral, <max 2-b,;0,2:1, —b,>h /15 (7.53)
paral, >max 2-b,;0,2:1, —b, <h /10 (7.54)
Sendo |, 0 comprimento da parte confinada (elemento de extremidade);

Verificacdo das disposices construtivas para a ductilidade local

No art. 5.4.3.4.2 da NP EN 1998-1 encontra-se estabelecida um conjunto de regras para que

seja garantida a ductilidade local

Segundo o art.° 5.4.2.4(2) da NP EN 1998-1 é possivel efetuar uma redistribui¢éo dos esforcos
até 30%. Ainda, refere no art.° 5.4.2.4(4)P que devem ser tidas em conta as incertezas na distribuicéo
de momentos ao longo da altura de paredes sismicas esbeltas, e que neste contexto, se deve considerar
uma envolvente de célculo (Figura 7.12). O diagrama de dimensionamento de momentos fletores em
paredes é dado de forma esquematica no art.° 5.4.2.4(5) da NP EN 1998-1 para sistemas estruturais

do tipo parede e sistemas estruturas mistos.
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Armadura longitudinal

De acordo com o art.® 9.6.2(1) da NP EN 1992-1-1, a area de armadura vertical, A, deve

estar compreendida entre os seguintes valores:

0,002A, < As,v<0,04A (7.55)

Ainda, segundo o art.° 9.6.2(3) da referida norma, a distancia entre dois vardes longitudinais

ndo deve ser superior a 3 vezes a espessura da parede ou 400 mm.

Figura 7.12-Envolvente de calculo dos momentos fletores em paredes esbeltas (a esquerda: sistemas de paredes;

a direita: sistemas mistos).

a diagrama dos momentos resultante da analise el&stica;
b envolvente de esforcos considerado no dimensionamento;
a, deslocamento que origina a envolvente de esforgos.

Neste tipo de elementos é corrente gerarem-se momentos fletores de elevada magnitude,
devido a sua elevada rigidez. A forma mais eficiente de distribuir a armadura de flexdo consiste em
concentra-la junto as extremidades tanto do ponto de vista de resisténcia a flexdo, pois aumenta o
brago interno, como do ponto de vista da ductilidade disponivel em curvatura, pois reduz a
profundidade da zona comprimida e, portanto, para uma dada extensdo maxima de compressdo no
betdo a sec¢do suporta maiores curvaturas. A zona onde se concentra a armadura de flexdo é

designada por elemento de extremidade (Santos, 2010).

O método utilizado no dimensionamento das paredes, baseia-se no método dos “pilares
ficticios”, que consiste em concentrar uma grande percentagem de armadura junto as extremidades

das paredes (ver Figura 7.13).

Relativamente aos esfor¢os, estes sao calculados, considerando a simplificagdo do método dos

pilares ficticios, através das seguintes expressoes:
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N M (7.56)
2 Z
A =%(F) (7.57)

yd

Determinados os esforcos para cada pilar ficticio, determina-se as areas de armadura para cada

um, pela aplicacdo da expresséao (7.57).

Mz Mz

| N |
%ilur f-ct-‘c-% %Hw fictfciﬁ I
} ) lz F— e — 3

Figura 7.13-Brago da armadura de flex&o (adaptado de Santos, 2010).

Em relagdo ao ndcleo de elevadores, o art.° 5.4.3.4.1(4) e 5.4.3.4.2(5) da NP EN 1998-1, refere
gue a analise e dimensionamento de uma parede em U deveria ser feita considerando como um todo
as paredes gue o constituem. No entanto, de modo a simplificar os célculos, optou-se por considerar
0 nucleo dividido em trés paredes isolados. De uma forma simplificada fez-se a seguinte reparticéo

dos momentos obtidos do modelo de célculo para os diversos elementos pertencentes ao ndcleo:

*NbSy/Z

=
=
o
w
2,10

-

Figura 7.14-Metodologia para distribuicéo dos esforcos nas paredes do ndcleo

Para o dimensionamento considerou-se os seguintes esforgos atuantes para as paredes Nb1,
Nb3 e Nb5:

Mynsy =Mpbsy =My, + Mypsy +Mys ) /2 (7.58)

Mupsx = Muypix + My + Myps « (7.59)
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Segundo o0 art.° 5.4.3.4.2(8) da NP EN 1998-1, nos elementos de extremidade o valor minimo

da &rea de armadura longitudinal é de 0,5% da &rea de bet&o (expresséo (7.68)).

&, ilar ficticio
Py, pilar feticio — Lpl—fte (760)

pilar ficticio

Na zona entre os elementos de extremidade optou-se por colocar a armadura minima.

Armadura transversal

A armadura horizontal minima a ser colocada nas paredes podera ser determinada de acordo

com o art.? 9.6.3(1) da NP EN 1992-1-1:

A i =Max {0,25A, ;0,001A, } (7.61)
De acordo com o art.° 9.6.3(2) da NP EN 1992-1-1, os vardes horizontais deverdo apresentar
um espagamento menor ou igual a 400 mm.

Segundo o art.°5.4.2.4(8) da NP EN 1998-1, devera utilizar-se uma envolvente de calculo dos

esforgos transversos de acordo com a Figura 7.15.

Figura 7.15-Envolvente de célculo dos esforgos transversos nas paredes

Sendo:

a diagrama dos esforcos transversos obtidos da analise;

b diagrama dos esforcos transversos majorados de forma a ter em conta o possivel
aumento do esforco transverso na base da parede devido a entrada em regime nao
linear;

C envolvente de célculo;
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A esforgo transverso de dimensionamento na base da parede, dado por (art.° 5.4.2.4(7)
da NP EN 1998-1):

Vparede,base 21’5'Vanélise (762)
B esforco transverso de dimensionamento no topo da parede, dado por (art.? 5.4.2.4(8)
da NP EN 1998-1):
Vparede,topo :Vparede,base /2 (763)

Armadura de confinamento

Segundo o art.° 5.4.3.4.2(1) da NP EN 1998-1, a altura critica acima da base da parede é dada
pelas seguintes expressoes:

2|

h, =max{l,;l, /6} << [h, sen<6 pisos (7.64)
2h, se n>7 pisos

Com h, aaltura livre entre pisos, sendo a base definida como o nivel da fundacéo ou do topo

de uma cave rigida.

Visto que a estrutura em estudo possui cave rigida nos 2 primeiros pisos, a altura critica foi

definida a partir do topo da mesma, devida a sua elevada rigidez.

Segundo o art.° 5.4.3.4.2(6) da NP EN 1998-1, a armadura de confinamento devera ser

prolongada verticalmente na zona critica ao longo da sua altura h,, , e horizontalmente, ao longo de

cr?

um comprimento |, medido desde a fibra mais comprimida da parede.

Para que o requisito de ductilidade local seja satisfeito nas zonas criticas, o valor do fator de

ductilidade em curvatura, 4, , devera ser calculada através da aplicagdo da expressdo (7.17) da

presente dissertacdo. Nesta expressdo o valor base do coeficiente de comportamento pode ser
multiplicado pelo quociente M, / Mg, (art.°5.4.3.4.2(2) da NP EN 1998-1). Para este caso, admitiu-

se que Mg, =M., =1, ou seja, ndo se tira partido da possibilidade de reduzir a exigéncia de

ductilidade.

Para paredes de seccdo transversal retangular, a taxa mecanica volumétrica de armadura de
confinamento é dada por (art.° 5.4.3.4.2(2) da NP EN 1998-1):
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aw, 2304, (vy +,)e b, -0,035 (7.65)

sy,d b_
0

Sendo:

o taxa mecanica das armaduras verticais da alma (@, =p,f,, /), onde p,a

14

percentagem de armadura vertical na zona da alma da parede.

De acordo com o art.? 5.4.3.4.2(6) da NP EN 1998-1, o comprimento a atribuir a regido do

pilar ficticio |_, podera ser determinado de acordo com a seguinte expressao:

I :X“(l_mJ (7.66)
gcuz,c
IWbC
X, =(v; +@,) (7.67)
bO
&z =0,0035+0,1- am,q (7.68)
A%v fyd
, = -— :
Y hcbc 1:(:d (7 69)
Com:
X, posicdo do eixo neutro correspondente a curvatura Ultima apds o destacamento do

betdo situado fora do nucleo confinado dos elementos de extremidade (ver Figura
7.16).

T X
Py
L =S
---\_\___'[E_-_._- .
: '“'--..'_____
L
: e
= . Z : = H ————y
LRI
r ]
‘- - b ."r_ B
;-_i L3 ® L3 & ¥ 41 ¥

Figura 7.16-Elemento de extremidade confinado de uma parede (em cima: extensfes para a curvatura Gltima;

baixo: seccdo da parede)

Na Tabela 7.32, apresenta-se um resumo dos requisitos para o dimensionamento e pormenorizagao

de paredes ddcteis.
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Tabela 7.32-Requisitos para o dimensionamento e pormenorizacao de paredes ducteis

DCM DCH
0,15
Largura minima > Mmax h /20
S
21,
Zona critica > max{:I /g Mas< h,n<6
" 2h,,n>7

Esforc,to normal 0,40 0,35
reduzido
Zelciaimadra Pilares ficticios = p,,, =0,5%

longitudinal
minima

Na alma= p,,, =0,2%

%de armadura

longitudinal Pilares ficticios = p,,, =4%
maxima

Diametro e

espagamento das Ay, > 6 mm

zonas criticas na Pilares ficticios = s, <min{b, / 2;175;8d,, }

base das paredes

Confinamento das aw,y 2304, (vy +@,) 2, 4 (b, /1))
zonas criticas na ®,4 =0,08, para DCM
base das paredes w,q 20,12, para DCH

Aplicando as expressdes (7.51), (7.53), (7.54) e (7.64) obtiveram-se os seguintes resultados:

Tabela 7.33-Valores das extens6es maximas e minimas e da altura critica para as paredes dlcteis

Parede b [M] | b [M] Tomax [M] lomin [M] lama [M] Nea[kN] hu [m] hs [m] her [m]
Parl | 0,30 | 2,00 | 0,60 | 045 | 1,10 |1248,00| 16,50 | 3,90 | 2,75

Par2 | 0,30 | 1,30 | 0,60 0,45 0,40 |2007,10 | 16,50 | 3,90 | 2,60
Par3 | 0,25 | 2,00 | 0,50 0,38 1,25 |3184,20| 16,50 | 3,90 | 2,75
Par4 | 0,30 | 5,00 | 1,00 0,75 3,50 |3360,50 | 16,50 | 3,90 | 3,90
Par5 | 0,30 | 3,85 | 0,77 0,58 2,70 |4030,50 | 16,50 | 3,90 | 3,85
Par6 | 0,30 | 2,00 | 0,60 0,45 1,10 |1162,20| 16,50 | 3,90 | 2,75
Par7 | 0,30 | 2,15 | 0,60 0,45 1,25 | 2447,80 | 16,50 | 3,90 | 2,75
Par8 | 0,25 | 1,95 | 0,50 0,38 1,20 | 1073,76 | 16,50 | 3,90 | 2,75
Par9 | 0,25 | 1,95 | 0,50 0,38 1,20 | 1241,00 | 16,50 | 3,90 | 2,75
Nbl | 0,25 | 2,00 | 0,50 0,38 1,25 | 916,60 | 20,65 | 3,90 | 3,44
Nb2 | 0,25 | 3,60 | 0,72 0,54 2,52 | 1548,40 | 16,50 | 3,90 | 3,60
Nb3 | 0,25 | 2,00 | 0,50 0,38 1,25 | 958,80 | 20,65 | 3,90 | 3,44
Nb4 | 0,25 | 3,85 | 0,77 0,58 2,70 | 1840,80 | 16,50 | 3,90 | 3,85
Nb5 | 0,25 | 1,60 | 0,50 0,38 0,85 | 736,90 | 20,65 | 3,90 | 3,20
Nb6 | 0,25 | 4,10 | 0,82 0,62 2,87 |1801,70 | 16,50 | 3,90 | 3,90
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Quando v, <0,15 os elementos de extremidade da parede, podera ser projetado para ter de

acordo com as disposi¢des da NP EN 1992-1-1, como referido anteriormente. No entanto recomenda-
se ndo tirar partido dessa possibilidade definindo e projetando zonas criticas nas paredes de acordo
com a NP EN 1998-1 para qualquer nivel de esforco axial (Lopes, M., 2008)

O comprimento dos elementos de extremidade calculados segundo a expressdo (7.66),

encontra-se na Tabela 7.34.

Tabela 7.34-Comprimento dos elementos de extremidade

lc lc

Xu
Oy oW € e
A% wd cu2,c [m] cu2 [m] adot[m]

Parl 6,60 ®10//15 12,56 | 240,00 |0,07| 0,02 |0,0058 0,44 | 0,0058|0,18| 0,50

Par2 2,40 ®10//15 7,86 | 156,00 |0,11| 0,09 |0,0126 0,63 | 0,0058|0,46| 0,50

Par3 6,25 ®10//15 6,28 | 200,00 |0,03| 0,09 |0,0128 0,98 | 0,0058(0,71| 0,40

Par4 | 21,00 | ®16//12,5 | 32,16 | 600,00 |0,05| 0,02 |0,0056 1,08 | 0,0058|0,41| 0,80

Par5 | 16,17 ®10//15 26,80 | 462,00 |0,06| 0,04 |0,0079|1,17| 0,0058|0,65| 0,60

Par6 6,60 ®10//15 | 12,56 | 240,00 |0,07| 0,02 |0,0056|0,43| 0,0058|0,16| 0,50

Par7 7,50 ®10//15 12,92 | 258,00 |0,06| 0,05 |0,0085|0,70| 0,0058|0,41| 0,50

Par8 6,00 ®10//15 10,48 | 195,00 |0,06| 0,03 |0,0062|0,46| 0,0058|0,20| 0,40

Par9 6,00 ®10//15 10,48 | 195,00 |0,06| 0,03 |0,0068 0,51 | 0,0058|0,25| 0,40

Nbl 6,25 ®10//15 10,48 | 200,00 0,06 | 0,02 |0,0054|0,42| 0,0058|0,15| 0,40

Nb2 | 12,60 |®12//12,15| 18,10 | 360,00 |0,05| 0,01 |0,0049|0,68| 0,0058|0,20| 0,60

Nb3 6,25 ®10//15 10,48 | 200,00 |0,06| 0,02 |0,0056|0,43| 0,0058|0,16| 0,40

Nb4 | 13,48 | ®12//10 | 22,62 | 385,00 |0,06| 0,02 |0,0056|0,82| 0,0058|0,31| 0,60

Nb5 4,25 ®10//15 8,98 | 160,00 |0,07| 0,03 |0,0060|0,37| 0,0058|0,15| 0,40

Nb6 | 14,35 |®12//12,15| 18,10 | 410,00 |0,04| 0,01 |0,0048|0,75| 0,0058|0,20| 0,80

O valor do comprimento do elemento de extremidade mede-se do eixo das cintas.

110



Projeto de Fundacdes e Estrutura de um Edificio em Lisboa

Dimensionamento

Tomando como exemplo a parede Parl:

Eavebicaic 8¢ Momontos M2 Envolvemte de Esforco Transversa Y3

Vi W pFerm=m—p=———=—

==V3_.
14 b V3, )
L

Altura]m]

200 00 400 200
WM

Figura 7.17-Diagramas de momentos fletores, esforco transverso e envolvente de calculos da parede Parl

As armaduras de flexao determinadas foram as seguintes:
Tabela 7.35-Armaduras longitudinais da parede Parl

Parede

Piso z[m] Env.

max | 1485,20 | -977,00 | 0,08
1, -1969,32 | 14,41 |16Q12
0 min | -1836,10 |-1490,50|0,12 . 909:3 60

max | 593,50 | -732,80 |0,06
- 1601
1 min | -714,50 |-1279,80|0,11 2921 1116231 0.84 6010

Parl | 2 | 1,50 max| 44120 | -477.40 0,04 55,43 853,55 1,59 |16010
’ min | -513,90 |-1021,900,09 ’ ' '

max | 518,10 | -253,80 |0,02
3 : : : 218,50 | -640,50 6,28 | 1610
min | -428,40 | -709,80 |0,06 ' ' ' ®

max | 542,10 -40,60 (0,00
4 min | 31830 | -339.40 | 0,03 341,10 | -381,90 9,80 |16010

16812

7.067.08 7.08

NN
SETN

NN

8.24

8.44

43.2
=l8]

824 824 B24 824

23.2
30
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As distancias (b;,b,,h,) medem-se a eixo das cintas. Visto que o espagamento das cintas

exteriores é de 15 mm adotou-se 0 mesmo espagamento para as cintas interiores.

Parl— Pilar ficticio

b, =300-30-2-8=232 mm
h, =500 -30-2-8=432 mm
3 bi? =10-137,6% + 4-70,6% + 2-70,8? = 97860,32 mm’
. _q. 9786032 _

"7 6232432
a5=[1— 10 j(l— 10 ):0,5592
2.232)" 2-432

a=0,815-0,765 = 0,4682

0,8374

Volume de cintas em cada seccdo transversal do pilar ficticio:

L=0,432-4+0,232-6+0,0844-4 =3,4576 m
cintas ¢8= A =0,50 cm’
Vcintas = 3! 4576- O; 5 '10_4 =0.000173 m3

Volume do nucleo de betdo:

espacamento das cintas =15 cm
V, .z =0,432-0,232-0,15=0,015034 m*

betdo

Taxa mecanica de armadura de confinamento:

_ Volume da armadura de confinamento fyd
Volume do nucleo de betéo confinado f,

_ 2000173318 _ 20023 o

~0,015034 20 wa min

wd

=0,08
Pela aplicacdo da expresséo (7.68) tem-se:
Eqize =0,0035+0,1am,, =0,0035+0,1-0,4682- 0,20023=0,01287

Taxa mecanica da armadura vertical da alma:

halma :1'10 m ,U¢:5
a)v=(12,56 107/ (1,10- 0,30)348/ 20 =0,0662

Calculando ambos os termos da expresséo (7.65):
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0,4682-0,20023>30-5-(0,12+0,0662) -0,00174-0,3/0,232-0,035
< 0,09375>0,02784

Fica assim satisfeita a condicdo (7.65).

O valor do esforco transverso atuante obtido da andlise foi multiplicado pelo fator de
amplificacdo de 1,5. Na

Tabela 7.36 apresenta-se a armadura transversal, bem como a verificacdo de seguranca ao

esforgo transverso.

Tabela 7.36-Armadura transversal e verificacdo de seguranca ao esforco transverso

Parede Piso Ved VEd VRd,max Gcp VR, Aswis O Aswisett  VRds
[kNm] [KNm] [kN] [Mpa] P [kN] [cm?/m] [cm?m] [kN]
0 352%’%% 509,30|2700,00|1,72| 4,00 |0,015|156,75| 9,76 |¢$8//12.5| 16,08 |839,38
254,10
1 329 20 329,20 | 2250,00|1,72| 4,00 |0,011|122,52| 6,31 |¢$8//12.5| 16,08 |839,38
220,30
Parl 2 203 80 298,80 |2700,00(1,72| 2,65 |0,011(123,37| 5,72 |$8//12.5| 16,08 |839,38
188,40
3 254 20 254,20 |2700,00(1,72| 1,69 |0,011|106,51| 4,87 |$8//12.5| 16,08 |839,38
100,40
4 205 50 205,50|2250,00|1,72| 0,41 |0,011| 69,95 3,94 |¢8//12.5| 16,08 |839,38
7.7 Muro

Para o dimensionamento das armaduras recorreu-se ao modelo descrito no subcapitulo 3.4. De

acordo com os esforgos obtidos, determinou-se as seguintes armaduras de flex&o:

Tabela 7.37-Armadura de flexao

Face Mg [KNm/m] p ‘ w ‘As,mm [cm2/m] As [cm?m] Asadot [cm?/m] X [M] Mgg [KNM/m]

Superior 42.00 0.032|0.032 4.86 4.77 010//15 {5.2410.011 46.22
Inferior 20.40 0.015|0.015 ' 2.29 010//15 {5.2410.011 46.22
A verificacdo da seguranca ao esforco transverso fica assim satisfeita, como mostra a Tabela
7.38.
Tabela 7.38-Verificacdo de seguranca ao esforco transverso
Crac K | pi Veae[kN] Ve [kN]
0,12 /1,88|0,00203| 106,33 95,53
Como se pode observar ndo é necessario adotar armadura de esforgo transverso visto que
Vea <Vrgee -
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7.8 Fundacgoes

O dimensionamento das fundacGes deve ser efetuado de acordo com os critérios presentes na
NP EN 14992-1-1 e NP EN 1998-1.

O art.° 4.4.2.6(4) define que os esfor¢os nos elementos de fundacdo devem ser determinados
com base no calculo pela capacidade real, tendo em conta eventuais sobrerresisténcia. Para as
fundacBes de elementos verticais isolados, considera-se satisfeita esta condicdo se os valores de

calculo dos esforgos forem determinados pela expressdo:

Ery =Brg +7raC26r (7.70)

Em que:

Y rd coeficiente de sobrerresinténcia, considerado igual a 1,0 para q<3,00u igual a 1,2

nos restantes casos;

Fo efeito da acdo devido as a¢des ndo sismicas incluidas na combinacdo de a¢Bes para

a situagdo sismica de célculo;

Erc efeito da acdo resultante da analise para a acdo sismica de calculo;

Q valor de (R, / E;)<q da zona dissipativa ou do elemento i .

Ry Valor de célculo da resisténcia da zona ou do elemento i ;

E, Valor de calculo do efeito da acdo na zona ou no elemento i para a situacdo de

projeto sismica.

Para a estrutura em estudo considerou-se a situacao mais desfavoravel, 2=1,0, assumindo a

igualdade entre os esforgos atuantes e resistentes. Assim sendo, obtém-se valores semelhantes aos

obtidos pela aplicacdo da combinacéo sismica (art.° 6.4.3.4 da NP EN 1990).

Para determinacdo das areas das sapatas utilizou-se os valores mais desfavoraveis entre as

combinagdes sismicas e a combinagdo GEO (G +1,35Q), prescrita na NP EN 1997. Entretanto, para

o0 célculo das armaduras utilizou-se a combinacdo fundamental no caso dos esforgcos obtidos pela
combinacdo GEO for maior que os da combinagdo sismica, ou a combinagdo sismica no caso dos

esforcos obtidos pela combinacéo sismica forem superiores as obtidas pela combinacdo GEO.
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combinacdo GEO

Area das sapatas = maior valor entre oL
combinagao sismica

se comb. GEO>comb sismica = combinacdo fundamental

Armaduras L e
se comb. GEO<comb sismica = combinacédo sismica

Deve-se realcar que as sapatas foram dimensionadas para as acfes verticais € momentos
fletores (caso houver), uma vez que 0s apoios sao encastrados, com excec¢do dos apoios dos pilares

secundarios que sdo fixos.

Inicialmente, fez-se o pré-dimensionamento das sapatas com o valor do esfor¢o normal
majorado em 10% (para consideracdo do peso da sapata), obtendo-se assim uma area minima para

cada uma, tendo sempre em atengéo para o valor de o, =0,3 MPa. Para as situagcoes em que a

combinagdo desfavoravel foi a combinagdo sismica, considerou-se a tensdao admissivel
20,,, =2-0,,, =0,6MPa.

Relativamente a altura das sapatas, determinou-se uma altura suficiente de modo a garantir um
funcionamento rigido em meio eléstico, ficando assim resolvido os problemas de pungoamento.
Quando a sapata é rigida, pode admitir-se que a tenséo no solo é uniforme. Para que seja garantida a
condicdo de rigidez da sapata, a altura deve ser determinada pela aplicacdo da seguinte expressao:

A_asHsA_a

4 2

(7.71)

Efetuados os célculos, verificou-se se as tensGes admissiveis no terreno eram superiores as

tensdes geradas, aplicando a expresséo (7.72).
o >_ 71.72
adm — A B ( )

Sendo Ae B as dimens@es da sapata em planta e a a distancia entre a face do elemento

vertical e a face da sapata (ver Figura 7.18).

=),

Figura 7.18-Dimensoes de uma sapata rigida
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Para determinacao das armaduras nas sapatas, utilizou-se modelos de escoras e tirantes. Para

o0s elementos encastrados na base, utilizou-se os seguintes modelos (ver Figura 7.19e Figura 7.20):
Sapata com excentricidade de carga

e e> A/4 (tensBes no solo em menos de metade da sapata);

| ™ d=0.9H
L ﬂﬁ“-
RN

e
K

X

Ak

Figura 7.19-Sapata com excentricidade de carga-tensdes em menos de metade da sapata

Conhecida as dimensdes das sapatas, determina-se a forca de tragéo (expresséo (7.73)).

F - N (e —-0,35a) (7.73)
d
A érea de armadura pode ser determinada pela expressdo seguinte:
F 1
(i) == (7.74)
S foy

Sendo y a érea carregada na direcdo ortogonal.

o e<A/4 (tensdes no solo em mais de metade da sapata).

| . Ide.BH
o f(‘

ITITETTTTTI

R2

Figura 7.20-Sapata com excentricidade de carga-tens6es em mais de metade da sapata
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A expressdo paro o calculo da for¢a de tragdo € dada por:

E::&(A/i;OBSa) (7.75)

O valor da reagéo pode ser calculado por:

f AN
2

7.76
A-2e ( )

A érea de armadura é determinada pela expresséo (7.74).

No caso dos muros da cave, as forcas verticais foram obtidas através da soma de todas as
cargas ao longo do perimetro do muro divididas pelo respetivo comprimento, obtendo deste modo
uma carga por metro. J4 0 momento na base, foi obtido através dos modelos apresentados nas Figura
3.5 e Figura 3.6. O dimensionamento foi efetuado com recorrendo ao método de escoras e tirantes,

utilizando o seguinte esquema:

d=0,9H

Figura 7.21-Sapata lateral dos muros da cave

[A—aoj 7.77)
2
N
Ft=—
o (7.78)

Tal como nas situagOes anteriores, as areas de armaduras séo calculadas pela expressao (7.74).

O ndcleo dos elevadores e da caixa de escadas tera uma sapata Unica. Para determinagdo das

armaduras de flexao na sapata, adotou-se o seguinte modelo de calculo:
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1 111

1
7.00

I

=294 08kPa
8.2a

1383 95 N/m 1383 91 N/m

3 )

II'-|I.F'

ik

=%

Figura 7.22-Modelo de calculo da sapata do ndcleo

Tem-se:

1,45°

M, =My, = 294,08 =309,15kNm / m

(1,45 + 2,05)°

Mg,z =294,08- —1383,9-2.05=-1009,93kNm/ m

Armadura superior
Mg, 1009,93
" 0,9H 0,9-0,7
~16003,07

"'s 348000
Armadura inf erior
_ Mg, 309,15
" 0,9H 0,9-0,7
490,71
Aows = 348000

=16003,07kN / m

=46,07cm® / m = ¢20//12,5+ ¢16/ /17,5

=490,71kN /m

=14,1cm* / m = ¢20/ /20

7.9 Estados limites de Utilizacao

Os estados limites de utilizacdo sdo aqueles que correspondem a impossibilidade de uso
normal de uma estrutura, estando relacionados com a durabilidade, aparéncia, conforto para os

utilizadores e funcionalidade, em situacdo corrente de servico.

A verificacdo em relagdo ao estado limite de utilizacdo tem por objetivo garantir um bom
comportamento das estruturas em situacdo corrente de servigo (controlar o nivel de fendilhacéo,

limitar a deformacé&o e controlar a vibracao).
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Em condic¢fes de servigo, as acfes tomam valores reais previstos (ndo sdo majoradas), e o

comportamento dos materiais é simulado através das propriedades médias (ndo minoradas).

7.9.1 Fendilhacao

A fendilhacdo de uma dada seccdo pode ser definida como o instante em que a fibra mais
solicitada a tracdo atinge a resisténcia minima do betfo, aparecendo uma fenda. E entdo neste
momento gue se da a passagem destas tensdes de tracio para o aco. Para efeitos de célculo, deve-se

a verificacdo da seguinte condicéo:

o, > Ty (7.79)

As acOes que estdo na origem da ocorréncia de fendilhacdo podem ser divididas em dois tipos:

e Aco0es diretas — forgas (cargas) aplicadas a estrutura;
e Ag0es indiretas — deformagdes ou aceleragdes impostas, provocadas, por exemplo, por
variagdes de temperatura ou de humidade, retracdo do betdo, assentamentos

diferenciais ou sismos.

O valor admissivel para a abertura de fendas, W_. , em estruturas correntes de betdo armado,

max !
calculada para a combinacédo de acBes quase permanente, é definido pelo art.° 7.3 da NP EN 1992-1-
1 (Quadro 7.1N), em funcdo da classe de exposic¢do do elemento em analise, como se pode constatar

na tabela seguinte.

Tabela 7.39-Valores recomendados de Wmax (mm)

Elementos de betdo armado e elementos de elementos de betdo pré-
Classe de exposicéo betdo pré-esforcado com armaduras nao esforgado com armaduras
aderentes aderentes

Combinacao de a¢Bes quase-permanente | combinacdo de acOes frequente

X0, XC1 0,4 0,2
XC2, XC3, XC4 0.3 0,22
XD1, XD2, XS1, XS2, XS3 ’ Descompresséo

NOTA 1: para as classes de exposicdo X e XC1, a largura de fendas ndo tem influéncia sobre a
durabilidade e este limite é estabelecido para dar em geral um aspeto aceitavel. Na auséncia de
especificagdes no que respeita ao aspeto, este limite podera ser reduzido.

NOTA 2: para estas classes de exposicao devera verificar-se, ainda, a descompressdo para a combinacéo
quase-permanente de agdes.

A NP EN 1992-1-1, no art.° 7.3.3, apresenta uma alternativa ao célculo direto da abertura de
fendas, permitindo que a fendilhacdo seja controlada de forma indireta, indicando espacamentos

méaximos e dimensdes para os vardes de armadura nas zonas tracionadas.
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O controlo indireto da fendilhac&o, de acordo com a NP EN 1992-1-1, consiste em:

e Adocdo da armadura minima;
e Imposicéo de limites ao didmetro maximo dos vardes e/ou afastamento maximo dos
mesmos (Tabela 7.40 e Tabela 7.41).

Tabela 7.40-Diametro maximo de vardes para o controlo da fendilhagéo

Tensao no aco [MMa] Didmetro méaximo dos vardes [mm]
W, =0.4 mm Wy =0.3 mm W,=0.2 mm
160 40 32 25
200 32 25 16
240 20 16 12
280 16 12 8
320 12 10 6
360 10 8 5
400 8 6 4
450 6 5 -

Tabela 7.41-Espacamento maximo de vardes para o controlo da fendilhagéo

. Espacamento méaximo dos vardes [mm]
Tensaono ago [MPal |\, 04 mm Wi=0,3mm Wy=0,2 mm
160 300 300 200
200 300 250 150
240 250 200 100
280 200 150 50
320 150 100 -
360 150 50 -

7.9.2 Deformacao

Para os casos correntes de edificios de escritorios, comerciais ou de habitacdo, a NP EN 1992-

1-1, define os seguintes objetivos maximos de deformacéo, em fungéo do véo:

o %50 para a deformacdo total devida combinacdo de acGes quase-permanentes;

o %OO para o incremento de deformacédo apds construidas as paredes de alvenaria

das divisorias.

Tal como acontece para o caso da fendilhacéo, a verificacdo ao estado limite de deformacéo
pode ser efetuada de forma direta ou indireta. A forma direta consiste no célculo da flecha a longo

prazo e comparacdo com os valores admissiveis.
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Analisando as lajes, verificou-se que a maior flecha elastica acontece na laje do piso 2, cujo

valor é de 16.2 mm, como se pode ver na figura seguinte. Ainda, na mesma zona, regista-se um valor

de 37.9 kNm/m referente ao momento fletor para a combinagao quase permanente (M ).

45
sl
15

00

45

9.0

-105
-12.0}
135
-15.0

7.9.2.1 Método dos coeficientes globais

O método dos Coeficientes Globais ndo é mais do que a correcao da flecha elastica calculada
para uma seccdo ndo fissurada, por um coeficiente k , que entra em conta com a fendilhacéo e com

a fluéncia do betao.

Calculo da flecha instantanea

A flecha instanténea, a,, é calculada para o instante em que é retirado as escoras da laje, que

sob a acdo de cargas instantaneas como o peso proprio se deforma. Esta flecha ndo tem em conta os
efeitos da retracdo e da fluéncia e é determinada considerando apenas as acGes permanentes que

atuam no sistema estrutural nesse instante. A expressao que se segue, permite determinar o valor de,

a,, multiplicando a flecha elastica, a., pelo coeficiente corretivo, k,, que depende da taxa de

armadura tracionada e do nivel de solicitacdo da peca.

a, =a, -k, (7.80)

Emque a, é aflecha elastica, e k, o coeficiente global de corregdo para as flechas instantaneas,
que depende da armadura tracionada (o= A /(b-d) e «- p) e do nivel de solicitacdo dado pela

relagio M, /M.

Nota: os coeficientes de correcéo Kk, sdo determinados pelos 4bacos em anexo.
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O momento critico que provoca o inicio da fendilhacéo, M, , é dado por:

_ fctm-b-h?

cr

M = 43,24kNm/m (7.81)

Os valores determinados pelas expressGes anteriores, encontram-se resumidos na tabela

seguinte:

Tabela 7.42-Flecha instantanea

Mcr [kNm/m] ‘ Mcr/qu As,inf [szlm] AS,sup [szlm] p

33,70 0,78 5,03 7,54 0,0022 6,06 {0,013{2,30| 0,07

Calculo da flecha a longo prazo

Visto que o betdo armado ndo é um material homogéneo, somente o célculo da flecha
instantanea ndo é suficiente. Fendmenos como a retracdo, a fluéncia, as variagdes da temperatura,
entre outros, causam fissuras que diminuem a capacidade de resposta em servico das estruturas de
bet&o armado. E por isso necessario, para estimar a flecha provavel a longo prazo, corrigir o valor da

flecha elastica com coeficientes globais que tenham em conta estes fendmenos.

Assim, para cargas de longa duracéo, a flecha total a, &€ dada pela expresséo seguinte:

h 3
a =ac'kt-77'(aj (7.82)
Sendo:
k, coeficiente de correcdo para as flechas sob cargas de longa duracdo, dependente da

percentagem da armadura tracionada ( o e « - p), do coeficiente de fluéncia e do nivel de solicitagéo

dado pelarelagdo M, /M.
n coeficiente de corregéo tendo em conta a influéncia da armadura de compress&o.
Nota: os coeficientes de correcdo k, € 77 sdo determinados pelos abacos em anexo.

Na tabela seguinte apresenta-se os valores relativamente ao calculo da flecha a longo prazo.

Tabela 7.43-Flecha a longo prazo

0,0033|1,50({0,93|7,0{0,192
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O deslocamento ocorrido apds a entrada em servico da estrutura é:

a, =a,—a, =0.028 <8,55/250

7.9.2.2 Calculo das flechas pelo método da NP EN 1992-1-1

O método de célculo da NP EN 1992-1-1 prevé um comportamento intermédio para os

elementos parcialmente fendilhados (normalmente elementos em flex&o) e considera que na maioria

dos casos € aceitavel efetuar apenas dois calculos, admitindo no primeiro que todo o elemento se

encontra no estado fendilhado (estado 1), e no segundo que todo o elemento se encontra no estado

totalmente fendilhado (estado I1). Como os elementos normalmente estdo parcialmente fendilhados

efetua-se uma interpolagdo através da seguinte expressao:

Em que:

a=¢-a,+(1-¢) -« (7.83)

flecha total do elemento de betao;
flecha no estado ndo fendilhado;
flecha no estado totalmente fendilhado;

coeficiente de distribui¢do (que tem em conta a contribui¢do do betdo tracionado

entre fendas), obtido pela expressao:

M

izl—ﬂ-(M”J (7.84)

coeficiente que tem em conta o tipo de carregamento. Toma valor igual a 1,0 para

carregamento de curta duracdo e valor igual a 0,5 para carregamento de longa

duracdo;

O valor das cargas apenas interfere com o célculo da flecha eléstica, o que pode dar flechas

inferiores as obtidas com métodos mais precisos como € o caso do método dos coeficientes globais.

Sempre que o elemento de betdo esteja sujeito a um carregamento de longa duracéo, deve-se calcular

a flecha a longo prazo considerando o efeito da fluéncia. Neste caso a deformacéo total, podera ser

calculada utilizando o mddulo de elasticidade efetivo do betdo, aplicando a seguinte expressao:
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E..« =105 ——
’ 1+ (o, t,)

(7.85)

Sendo, E_, 0 modulo de elasticidade média do betdo e ¢ o coeficiente de fluéncia a tempo

infinito, considerando para o caso em estudo ¢ =2,5.

A flecha a longo prazo considerando o estado néo fendilhado, pode ser determinada com base

na seguinte expressao:

a, =[(1+p)-a /(1,11,)] (7.86)

Na tabela seguinte encontra-se de uma forma resumida os valores relativamente ao calculo da

flecha a longo prazo.

Tabela 7.44-Flecha a longo prazo (método da NP EN 1992-1-1)

- ‘AS'/AS Wi | Li/le g a [m] all[m] at[m]

20,20| 1,50 |1,05|0,091|0,70|0,062| 0,006 | 0,023

Os valores obtidos permitem concluir que os deslocamentos verificados nos pisos sdo inferiores aos

valores maximos permitidos pela NP EN 1992-1-1.
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8. Conclusoes

Ao longo da presente dissertacdo procurou-se analisar as prescricfes da NP EN 1998-1
aplicadas a estruturas de edificios de betdo armado, sintetizando e sobrepondo os respetivos
fundamentos com as prescri¢fes da EN 1992-1-1. Deste modo, para além de se fazer referéncia aos
conceitos teodricos subjacentes na NP EN 1998-1, aplicou-se a metodologia aprendida a um exemplo

de um edificio em betdo armado.

O pré-dimensionamento é de grande utilidade na fase inicial de um projeto de estruturas, uma
vez que permite obter uma ideia razodvel das dimensdes iniciais dos elementos estruturais.
Comparando os valores do pré-dimensionamento com os valores obtidos do modelo conclui-se que
ao nivel dos pilares estes se revelaram semelhantes, apesar de existirem pilares em que foi preciso
aumentar a seccdo determinada na fase de pré-dimensionamento. No que diz respeito as sec¢des das

vigas e da espessura das lajes ndo foi necessario alterar as mesmas.

Relativamente as regras de regularidade em altura e planta, conclui-se que a rigorosa aplicagdo
das mesmas se pode refletir numa tarefa ardua (nomeadamente no calculo do centro de rigidez e do
raio de torgdo). Para facilitar no calculo desse parametro e de outros, desenvolveu-se alguns
algoritmos no MatLab para a determinacdo do centro de massa e do centro de rigidez da estrutura de
betdo, determinacdo dos espectros de respostas e para extrair os esfor¢os mais condicionantes das
paredes e a representacdo dos envolventes dos mesmos. Estes revelaram-se de grande utilidade,
nomeadamente o primeiro, uma vez que, devido as constantes alteragdes nos elementos estruturais

numa fase inicial do trabalho, permitiram que de uma forma réapida esses céalculos fossem realizados.
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