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Resumo

A realizacdo deste trabalho teve como objetivo a elaboracdo das diferentes fases de um projeto de
fundacdes e estrutura de um edificio em betdo armado, que abrangeu desde a sua concecao até a fase final
de dimensionamento. Essas fases englobaram a concec¢édo estrutural, o pré-dimensionamento, a analise
estrutural e sismica, o dimensionamento e a respetiva pormenorizacdo. No seu desenvolvimento foram
aplicados os critérios de dimensionamento da regulamentacdo Europeia (Eurocddigos) que representam um
grande desafio face a complexidade que as suas normas traduzem, relativamente a concecdo e
dimensionamento de estruturas. A complexidade, encontrada neste trabalho, resultou da aplicacdo das
normas do Eurocddigo 8 (tratamento mais detalhado e complexo da acdo sismica relativamente a
regulamentacdo Nacional). Outro considerando incidiu na modelagdo e analise detalhada e rigorosa da
estrutura, que se apoiou num modelo tridimensional de elementos finitos, com recurso ao programa de
calculo automatico SAP2000. Este programa permitiu a realizacdo do modelo de céalculo da estrutura e, com
excecdo dos elementos de fundagéo, o proprio dimensionamento das armaduras dos elementos estruturais.
Todos os aspetos, que condicionaram a elaboracdo deste projeto, foram devidamente analisados e
discutidos. A finalidade deste procedimento foi encontrar a solucdo mais adequada para a sua
concretizacdo pratica. As opcles tomadas encontram-se justificadas, o que permitiu desenvolver um
trabalho detalhado e correto. Os célculos efetuados para o dimensionamento dos elementos estruturais
possibilitaram obter a solucdo estrutural final, que foi complementada e ilustrada pelas pecas desenhadas.
Para concluir, todo este trabalho, assente na aplicacdo dos métodos e normas de dimensionamento
presentes nos Eurocddigos, proporcionou a obtencdo de um projeto estrutural. A andlise e interpretacdo de
todos os passos desde a sua concecdo até a solucdo final, foram alcancados devido aos variados
conhecimentos adquiridos ao longo do curso e todos aqueles que foram adquiridos ao longo da elaboracéo

do mesmo.

Palavras-Chave: Projeto de Estruturas e Fundacdes, Betdo Armado, Analise Sismica, Eurocodigos
Estruturais, Dimensionamento.






Abstract

The main purpose of this project is the development of the different stages for the design of a building in
reinforced concrete foundations and structures, from the initial to the final stage. where all stages from the
predesign, structural and seismic analysis and the respective dimensioning detail were considered. In its
development the design criteria of the European regulations (Eurocodes) was applied which proved to be a
major challenge given the complexity of these rules for the conception and design of structures. The
complexity of this study is mainly due to the application of Eurocode 8 (a more detailed and complex
treatment of the seismic action when compared with the National regulation). Furthermore, this study is
focused on the detailed and rigorous analysis of the structure, which is based on a three-dimensional finite
element model, using the computer program SAP2000. This program allowed the realization of the structure
calculation model and the design of reinforcement of the structural elements, except for the slabs and
foundation elements. All issues, which conditioned the development of this project, were duly analyzed and
discussed. The aim was to find the most appropriate solution for their practical implementation. The choices
made are justified, which allowed the development of a comprehensive and correct work. The calculations
for the design of the structural elements made it possible to obtain the final structural solution, which was
complemented and illustrated by drawings. Finally, all this work, based on the application of the methods and
design standards present in the Eurocodes, provided the conditions of a well-designed structural design. The
analysis and interpretation of the steps from conception to the final solution were achieved due to various
ongoing knowledge of civil engineering (in which reports to this area) and all those that were acquired during

the making of it.

Palavras-Chave: Structural and Foundation Design, Reinforced Concrete, Seismic Analysis, Structural
Eurocodes.
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1 Introducao

1.1 Conceitos Gerais

Desde alguns anos que o dimensionamento das estruturas de betdo armado construidas em territério
Nacional é baseado em diversos regulamentos. Recentemente, alguns paises europeus associaram-se a
fim de conseguir a elaboracdo de uma regulamentacéo técnica, uniforme, aplicavel em todos os estados
membros aderentes. Na atualidade, a nivel nacional, verifica-se relativamente a este parametro que os
edificios em betdo arnado contemplam uma fase transitéria vigente na regulamentacdo Nacional técnica
gue ainda se encontra em vigor. Gradualmente tem-se verificado uma procura crescente das normas
implementadas pela regulamentagdo europeia. A ndo total utilizagdo destas normas deve-se ao facto de
ainda ndo ter sido publicado em Diario da Republica a nova regulamentacdo europeia. Esta situacao faz
com que em Portugal os projetos de estruturas de betdo armado ainda continuem a ser orientados pelo dois
regulamentos citados a seguir:

- Regulamento de Seguranca e Acles para Estruturas de Edificios e Pontes (RSA), tem por objetivo a
definicdo de principios relativos a seguranca, acées e combinacéo de acdes;

- Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Esforcado (REBAP), estabelece os diferentes critérios
de dimensionamento e pormenorizacdo de armaduras.

Quando se adota a regulamentacdo aplicavel nos estados membros do comité europeu de normalizacdo
(CEN) com vista a execucdo de um projeto de estruturas em betdo armado, é necessario atender as
seguintes Normas: Eurocédigo 0 — Bases para o Projeto de Estruturas (ECO0); Eurocédigo 1 — Acdes em
Estruturas (EC1); Eurocddigo 2 — Projeto de Estruturas de Betdo (EC2); Eurocddigo 7 — Projeto Geotécnico
(EC7); Eurocodigo 8 — Projeto de Estruturas para Resisténcia aos Sismos (EC8). De uma forma sucinta,
pode afirmar-se que o ECO define os principios base para as combinacdes de acgbes e respetivas
verificacdes de seguranca, o EC1 possibilita a determinacéo das diferentes a¢cdes com excec¢do da acao
sismica, o0 EC2 contem as verificagBes de seguranca e pormenorizacdo dos elementos, o EC7 contempla os
aspetos geotécnicos e o EC8 define a ac¢do sismica e fornece as indicacdes adicionais para o
dimensionamento e pormenorizacdo de elementos em estruturas sismo-resistentes. Cada um destes
Eurocédigos Estruturais, além dos principios e regras gerais que estabelece, quando é utilizado por um
determinado pais, é acompanhado de uma regulamentacéo Nacional especifica (Anexos Nacionais) que
esta em conformidade com o proprio Eurocodigo. Estes procedimentos permitem a cada estado membro
adotar os diferentes valores correspondentes a determinados parametros regulamentares.

Entre a regulamentacéo Nacional e a regulamentacéo Europeia verificam-se diferencas que se evidenciam
essencialmente ao nivel do dimensionamento sismico. Relativamente a este tema a regulamentacao
Nacional aborda-o de uma forma muito simples, considerando a a¢do sismica conjuntamente com as outras
acoes (cargas permanentes, sobrecarga, vento), enquanto a regulamentacdo Europeia o enquadra na area

do projeto sismo-resistente (EC8). Este Eurocédigo aborda este assunto muito especificamente, tendo por



base uma diferente caracterizagdo da acgdo sismica e uma melhoria nos aspetos relativos ao

dimensionamento e pormenorizagdo dos elementos em estruturas sismo-resistentes.

1.2  Objetivo do trabalho

Este trabalho teve como objetivo desenvolver um projeto de fundaces e estrutura de um edificio destinado

a habitacdo. Para a sua concretizacdo recorreu-se a regulamentacdo europeia, mais propriamente ao

Eurocodigo 8 (Projeto de estruturas para a resisténcia aos sismos).

1.3 Organizagéo do trabalho

De uma forma abreviada apresenta-se a seguir a organizacao deste trabalho estruturada em capitulos:

- Capitulo 1, correspondente a introducao;

- Capitulo 2, correspondente a descricdo do edificio, com especificacdo dos materiais estruturais e definicdo
das acdes a serem consideradas no modelo de célculo, bem como as combina¢Ges de acdes utilizadas nas

verificacdes de seguranca;

- Capitulo 3, correspondente ao capitulo dedicado a concec¢éo estrutural, onde sdo abordados os conceitos
tedricos, normas e disposi¢cées regulamentares mais relevantes para o desenvolvimento e andlise da

estrutura,

- Capitulo 4, correspondente a elaboragdo de uma solucédo estrutural, em gque a posi¢éo e a dimenséo dos
elementos sdo definidas apés ser realizada uma abordagem arquiteténica e efetuado o respetivo pré-

dimensionamento dos elementos estruturais;

- Capitulo 5, correspondente as op¢Bes consideradas na realizagdo dos modelos estruturais de célculo, que

para este projeto foram efetuados através do programa de célculo automatico SAP 2000;

- Capitulo 6, correspondente a determinacdo e analise, para o edificio em estudo, de todos os conceitos
abordados no capitulo 3, em que numa primeira fase € determinada a classificac@o estrutural e definido o
coeficiente de comportamento, e numa fase posterior quantificados os espectros de resposta,

determinando-se os efeitos de tor¢do acidental e os efeitos de segunda ordem;

- Capitulo 7, correspondente as verificagfes aos estados limite de servico e aos estados limite dltimos da

estrutura em analise;

- Capitulo 8, correspondente as conclusdes deste trabalho;



- Bibliografia;

- Anexos.



2 Descricdo do Edificio, Materiais e A¢oes

2.1 Caracterizagao do Edificio

O edificio em estudo localiza-se na cidade de Peniche, e destina-se a fins habitacionais. E composto por 5
pisos acima do nivel do solo e uma cave. Em todos os pisos 0 seu pé direito é de 3,00 m.

Em termos geométricos este edificio apresenta em planta uma configuracao irregular, verificando-se varias
reentrancias. Em toda a sua altura, a excecdo ao piso -1, até ao topo, o edificio ndo apresenta recuos. A
area de implementac&o do piso -1 é superior & area dos restantes pisos, sendo o valor das areas 612,13 m?
e 574,38 mz,respetivamente. Em todos os pisos a extensdo maxima no plano horizontal corresponde a
26,70 m.

A estrutura deste edificio serd constituida por elementos em betdo armado e por uma laje fungiforme
macica. Os pilares interiores, nicleo de elevadores e escadas ndo se encontram ligados por vigas,
suportando, diretamente, a laje. O mesmo, ndo acontece na periferia, onde existem vigas que formam
poérticos com os pilares exteriores e com as paredes de betdo. As fundacSes do edificio serdo do tipo

fundac@es indiretas.

Para o edificio em estudo podera adotar-se, de acordo com a clausula § 2.3 do ECO, um tempo de vida util
de projeto de 50 anos, ou seja uma classe estrutural S4. Sob o ponto de vista do comportamento estrutural
face a acéo sismica, em conformidade com a clausula § 4.2.5 (4) do ECS, o edificio sera classificado como

classe de importancia Il.



2.2 Materiais Estruturais

A estrutura do edificio sera constituida por elementos de betdo armado. Os materiais utilizados no projeto,
bem como as suas principais caracteristicas encontram-se definidos na Tabela 1.

Tabela 1 - Materiais estruturais e respetivas caracteristicas.

Materiais Estruturais Caracteristicas dos Materiais
fek 30 [MPa]
feq 20 [MPa]
Betdo C30/37 fetm 2,9 [MPa]
Eem 33 [MPa]

Ve 0,2
fyk 500 [MPa]
fyg 435 [MPa]

y
Aco A500 NR SD

ES 200 [MPa]

A 0,3

Relativamente ao betéo foi considerada a classe de exposi¢cdo XC2, visto que se teve em linha de conta o

ambiente hiumido onde se encontra o edificio implantado.

Os coeficientes parciais de seguranca, relativos aos materiais utilizados para a verificacdo dos estados

limites Ultimos, foram adotados de acordo com o quadro 2.1N do EC2 e sdo apresentados na Tabela 2.

Tabela 2 - Coeficientes parciais relativos aos materiais para a verificagéo aos estados limites ultimos.

Situacéo de Projeto V. Betdo Vs Aco
Persistentes e Transitorias 15 1,15
Acidentais 1,2 1,0




A andlise da estrutura serd realizada, considerando uma das classes de ductilidade estabelecidas no EC8.
Para este efeito, 0 mesmo regulamento impde algumas exigéncias quanto aos materiais a adotar,

nomeadamente ao tipo de classe do betdo e do aco a serem utilizados.

Dimensionamento para classe de ductilidade baixa (DCL)

Tendo em conta o descrito nas clausulas § 5.3.1 e § 5.3.2 do EC8, os materiais utilizados nesta classe
devem cumprir as condi¢cdes exigidas no EC2, sendo apenas adicionado um requisito aos elementos
primarios, determinando que o aco estrutural utilizado devera pertencer as classes B ou C, de acordo com
quadro C.1. do EC2.

Dimensionamento para classe de ductilidade média (DCM)

Nesta classe é somente permitida a utilizacdo de materiais com a superficie rugosa ou nervurada, sendo
admitida a utilizacdo de estribos fechados ou cintas. Para os elementos sismicos primarios apenas é
permitida a utilizacdo de uma classe de resisténcia do betéo igual ou superior a C16/20. Quanto ao tipo de
aco para esta classe podera ser considerado o mesmo que na classe DCL. Poderao ser, também, utilizadas
redes electrossoldadas desde que sejam cumpridas as condic6es no que diz respeito a superficie e a classe
do aco.

As condi¢Bes acima referidas encontram-se estabelecidas na clausula § 5.4.1.1 do ECS8.

Dimensionamento para classe de ductilidade alta (DCH)

Nas estruturas de ductilidade alta, de acordo com a clausula § 5.5.1.1 do ECS8, a resisténcia do betdo deve
cumprir 0s requisitos no minino referentes a classe C20/25. Nas zonas criticas de qualquer elemento
sismico primério devera ser certificado o uso de um ago com Classe C, presente no quadro C.1 do EC2.
Quanto ao valor caracteristico superior da tensdo de cedéncia (f,0,95) ndo devera ultrapassar o valor

nominal em mais de 25%.

Os elementos estruturais podem ser classificados, como elementos sismicos priméarios ou elementos sismicos secundarios, sendo os
primarios os responséaveis pela resisténcia da estrutura as ag6es sismicas.

As zonas criticas dos elementos estruturais séo zonas onde normalmente surgem os esforgos maximos. Estas zonas séo susceptiveis
a formacdao de rétulas plasticas



2.3 Acgdes

As acdes sdo essenciais para qualquer analise da estrutura e permitem avaliar a seguranca da mesma.
Para a sua contabilizacdo é necessario considerar todas as solicitacbes que possam influenciar ou tenham
a possibilidade de originar qualquer deformacao, tensdo ou esforco nos elementos estruturais. Deste modo,
tendo em conta a variacdo no tempo e a probabilidade de ocorréncia, apresentam-se a seguir as acoes e
respetivos valores considerados no projeto.

2.3.1 Cargas Permanentes

Estas acdes predominam na estrutura durante toda a sua vida util, podendo-se dividir em dois conjuntos
distintos:

e peso préprio do material que constitui os elementos estruturais;
e restantes cargas permanentes, dizem respeito aos materiais ndo estruturais, nomeadamente

revestimentos e alvenarias.

2.3.1.1 Peso Proprio
O peso préprio diz respeito as cargas permanentes que sao definidas pelo material que constitui os

elementos estruturais e que dependem das dimensdes adotadas nos mesmos. Para a definicdo destas

dimensdes, o peso volimico utilizado para quantificar o betdo estrutural é de 25 kN/m?.

2.3.1.2 Restantes Cargas Permanentes
As restantes cargas permanentes dizem respeito as cargas permanentes que sdo definidas pelos materiais

ndo estruturais utlizados, nomeadamente revestimentos e alvenarias. Os seus valores sdo referidos na
Tabela 3.

Tabela 3 - Valores referentes as restantes cargas permanentes.

Designacéo Extensé&o (m) RCP (kN/mZ)
Paredes de alvenaria interiores com 0,15 m de espessura 86,26 1,8
Paredes de alvenaria interiores com 0, 25 m de espessura 42,33 3,0
Paredes de alvenaria exteriores com 0, 30 m de espessura 77,51 33
Revestimento dos pisos em pavimentos interiores - 1,2

Cobertura com um revestimento de terragos, onde é contabilizado

uma camada de betéo, telas impermeabilizantes e prote¢cdes




As paredes interiores foram representadas simulando a sua contribuicdo através de uma carga
uniformemente distribuida em todo o pavimento e a sua contabilizacéo foi efetuada tendo em conta toda a
sua extensdo em planta (Ext), a altura (h) e area do piso (A). As paredes exteriores foram simuladas
através da aplicacdo de uma carga uniformemente linear, reduzida em 25% do seu valor para ser
contabilizada a existéncia de vaos. Os valores para estas cargas foram determinados pelas seguintes

expressoes:

Ext
Gpar int :Tthar int % PPpar int (2.1)
Gpar ext = 0, 75% hpar ext < PPpar ext (2.2)

Para uma area igual a 474,4 m?, uma altura das paredes interiores de 2,70 m e uma altura das paredes

exteriores de 2,6 m, obtiveram-se os seguintes resultados referentes as paredes de alvenaria:

86,3 42,3
o =——x2,70x1,84+—
parint = 474 4 474, 4

x2,70x3,0=1,6kN/m? (2.3)

G =0,75%2,6%3,3=6,4kN/m (2.4)

par ext

As restantes cargas permanentes a ter em conta no lan¢o das escadas s&o obtidas pelo peso préprio do
revestimento e dos seus degraus, originando os seguintes valores:

a 0,19
PPdeg raus :EXVbetéo :TX25:214KN/m2 (2.5)
2
PPrevestimento =19 kN/m (2.6)



Na Tabela 4, sdo apresentadas as restantes cargas permanentes consideradas neste projeto:

Tabela 4 - Restantes cargas permanentes consideradas no edificio.

Revestimento da habitago ( Gpgp ) 1.2 KN/m?
Cobertura (Gyp) 2,5 kN/m?
Paredes interiores (Gpar int) 1,79 kKN/m?
Paredes Exteriores (Gpar ext) 6,77 kKN/m
Escadas (Ggg) 3,9 kN/m*

2.3.2 Sobrecargas

Os valores adotados para as sobrecargas estdo de acordo com quadro 6.2 do EC1 e sdo apresentados na
Tabela 5.

Tabela 5 — Sobrecargas consideradas no edificio.

Habitag&o ( Qap ) 2,0 kN/m?
Varandas ( Qg ) 3,0 KN/m?
Escadas ( Qg ) 3,0 KN/m?
Cobertura ( Qgop ) 1,0 kKN/m?

Relativamente aos coeficientes de combinagéo (y,).0s mesmos, foram definidos, de acordo com o quadro
A.1.1 do ECO. A selecéo destes coeficientes depende da classificacdo do edificio quanto a sua categoria de
utilizacdo. O edificio em estudo esta definido como sendo de habitacdo, e como tal é-lhe atribuida a
categoria A, de acordo com quadro 6.1 do EC1. Assim, os valores dos coeficientes de combinagédo séo

apresentados na Tabela 6.

Tabela 6 - Valores de coeficientes de combinag&o para edificios da categoria A.

Yo 0,7
¥V, 0,5
¥, 0,3

Deve referir-se que na zona do piso que néao faz parte da zona de habita¢édo, consideraram-se a as cargas Ghap € Qnab-



2.3.3 Acao Sismica

A acao sismica devera ser abordada com rigor e em pormenor porque se trata de uma acdo complexa,
comparativamente as acdes permanentes ou sobrecargas. O Eurocodigo que aborda a acédo sismica,
conforme referido anteriormente, designa-se por EC8. Este Eurocédigo tem como principal campo de
aplicacdo projetos de edificios a serem implementados em regifes sismicas e segundo a sua clausula §
1.1.1 (1), as principais exigéncias a ter em conta quando ocorre um sismo S&o:

e protecdo de vidas humanas;

e limitagd@o de danos;

e operacionalidade de estruturas importantes da Protecéo Civil.
Para um desempenho sismico eficiente, a observacao pratica dos requisitos citados para ser assegurada
com elevado grau de fiabilidade, dever-se-a garantir a limitacdo de danos e ndo colapso da estrutura
(clausula § 2.1.(1) do ECB8). De acordo com esta clausula § sao definidos dois niveis de verificagcdo sismica,
gue diferem entre si no respeitante a probabilidade de ocorréncia das acfes sismicas. Estes niveis sdo

designados:

e Acdao Sismica de Servico, que representa uma acao com alguma probabilidade de ocorréncia. Neste
tipo de acdo deve garantir-se a funcionalidade da estrutura ap6és um acontecimento sismico, para
tal, os danos deverao ser reduzidos e os custos de reparagcdo baixos quando comparados ao custo
da propria estrutura. De uma forma simplificada pode obter-se esta acao, reduzindo o espectro de
resposta elastico através de um coeficiente de reducdo. Para a Acdo Sismica do Tipo 1 este
coeficiente apresenta o valor de 0,4 e para a A¢do Sismica do Tipo 2 um valor de 0,55 [NA4.4.3.2
(2)].Para estes casos adota-se uma probabilidade de excedéncia de 10% em 10 anos, o que

equivale a uma acdo com um periodo de retorno de 95 anos.

e Acdo Sismica de Projeto, que esta associada a requisitos de nédo colapso local e global da estrutura,
o dimensionamento devera ser feito de forma a ser garantida a integridade estrutural e uma
capacidade de carga apds um evento sismico. Os danos estruturais, caso ocorram, podem ser
significativos pondo em causa a recuperagdo da propria estrutura. Esta agdo surge com uma

probabilidade de excedéncia de 10% em 50 anos, ou seja um periodo de retorno de 475 anos.

A acdo sismica depende de fatores, tais como, a zona do territério em questdo, o tipo de terreno ou as
guestdes relacionados com as zonas sismogénicas. Para uma definicdo exata da acéo sismica o EC8 da
particular relevancia aos espectros de resposta, definindo-a em dois tipos, A¢éo Sismica do Tipo 1 e Acéo

Sismica do Tipo 2.

Acdo Sismica do Tipo 1 — Esta agdo sismica encontra-se associada a uma falha que existe entre as placas

tecténicas Euro-Asidtica e Africana, sendo que poderdo chocar entre elas, originando uma acgdo sismica
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interplacas. Este tipo de sismicidade é caracterizado por sismos de magnitude elevada, maior duracgéo,
baixas frequéncias e grande distancia focal,

Acdo Sismica do Tipo 2 — Esta acao poder ser designada por agéo intraplacas, por estar relacionada com a
existéncia do epicentro no territério continental ou no arquipélago dos Acores. Esta fonte de sismicidade
estad geralmente associada a sismos de magnitude moderada, menor duracéo, frequéncias altas e pequena

distancia focal.

Estes dois tipos de acdo sismica sdo caracterizados de forma distinta e sdo adotados dois zonamentos
baseados na perigosidade sismica. Esta perigosidade sismica esta relacionada com a aceleracao no solo
aquando de um evento sismico. Na Figura 1 esta representado o zonamento sismico do territério de

Portugal continental (Anexo Nacional, NA).

[H N

(SN SN S W)
[ N S

Accao sismica Tipo 1 Accao sismica Tipo 2

Figura 1 - Zonamento sismico de Portugal Continental para as agdes do tipo 1 e tipo 2.
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Na Tabela 7 apresentam-se as aceleracdes maximas de referéncia nas varias zonas sismicas.

Tabela 7 - Acelerac6es maximas de referéncia nas vérias zonas sismicas.

Acéo Sismica Tipo 1 Ac¢édo Sismica Tipo 2
Zona Sismica agR (m/s?) Zona Sismica agR (m/s?)

11 2,5 2.1 2,5
1.2 2,0 2.2 2,0
1.3 1,5 2.3 1,7
1.4 1,0 24 11
15 0,6 25 0,8
1.6 0,35 - .

Este projeto enquadra-se num zonamento integrado no territdrio de Portugal Continental. Caso se tratasse
de um edificio localizado no arquipélago da Madeira, apenas seria considerada a acéo sismica do tipo 1. De
acordo com a clausula § 3.2.1 (2) do NA toda a zona do arquipélago da Madeira é classificada como zona
sismica 1.6. No caso do arquipélago dos Acores é sO considerada a acdo sismica do tipo 2. De acordo com
a clausula § 3.2.1 (2) as ilhas de Santa Maria e Graciosa estéo situadas na zona sismica 2.2, as ilhas das

Flores e Corvo na zona sismica 2.4 e as restantes ilhas encontram-se na zona sismica 2.1.

O ECS8 engloba a analise modal por espectro de resposta como um método de referéncia para o célculo
estrutural face a acdo sismica. De acordo com a clausula § 4.3.3.1 (2) do EC8, o método de anélise a usar
para a simulacdo da estrutura devera ser um modelo elastico-linear e o espectro de calculo definido na
clausula § 3.2.2.5 do mesmo regulamento. Neste projeto decidiu desprezar-se a componente vertical da
acdo sismica, visto ser irrelevante porque a estrutura a analisar ndo se enquadra nas condi¢cdes
estabelecidas na clausula § 4.3.3.5.2 do EC8. Assim, neste trabalho apenas se aborda a componente
horizontal da acdo sismica. Alem deste método, existem outros métodos de andlise sismica para o

dimensionamento de edificios, que se encontram definidos na clausula § 4.3.3.1 (3) e (4) do ECS8.
A forma do espectro de calculo para caracterizar a componente horizontal, em que o coeficiente de

amortecimento implicito é 5% (valor de referéncia para estruturas de betdo armado), esta representada na
Figura 2.

12



[

Ty Tc Tp 7

Figura 2 - Forma do espectro de calculo.

As expressOes que caracterizam esta componente do espectro de calculo sdo apresentadas a seguir:

2 T (25 2
0<T<Ty: Sd(T):ag'S'{ngﬂ{’Fs_gﬂ 2.7)
2,5

Ty <T<Te: Sd(T):ag'S'T (2.8)
. 25 [T,

Te<T<Ty: Sd(T)=maX{ag'S'T'{T—C}ﬂ'%} (2.9)
B
) 2,5 [TcT,

Tp <T <4g: Sy (T):max{ag-s-T-{ ?f};ﬁ-ag} (2.10)

onde,

T - periodo de vibragdo de um sistema de vibracdo com um grau de liberdade;

ag - valor de calculo da aceleracdo a superficie para um terreno do tipo A (m/s?), sendo ag = agr " Vs
7 - coeficiente de importancia, definido na clausula § 4.2.5 (5) do NA.
agr - valor de referéncia da aceleragdo maxima a superficie de um terreno do tipo A (m/s®), definido na

Tabela 3.1 do EC8 e NA-3.2.1 (2);

Tg - limite inferior do periodo para patamar de acelerac&o espectral constante, definido no NA-3.2.2.2 (2);

Tc - limite Superior do periodo para patamar de aceleragéo espectral constante, definido no NA-3.2.2.2 (2);
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Tp - valor do periodo que define o inicio para patamar de deslocamento espectral constante, definido no NA-

3.2.2.2 (2);
S - coeficiente do Solo, definido no NA-3.2.2.2 (2);

S - fator que corresponde ao limite inferior do espectro de calculo horizontal, valor recomendado é 0,2;

coeficiente de comportamento;

Os pardmetros Tg,Tc , Tp € S estdo relacionados com o tipo de terreno onde o edificio se encontra, bem

como o tipo de agdo sismica a ser considerada. Estes parametros estédo definidos no NA de cada pais, os
seus valores sdo apresentados no quadro 3.2 e 3.3. No quadro 3.1 encontram-se identificados os tipos de

terrenos que este regulamento abrange.
O ECS8 define classes de importancia de cada edificio (Tabela 8). Os edificios de maior importancia tém que

se manter funcionais apos a ocorréncia de um evento sismico. Neste projeto o edificio considerado, esta

englobado na classe de importancia Il, conforme ja referenciado.

Tabela 8 - Classes de importancia para edificios.

Classes de
Edificios
Importancia

| de menor importancia para a seguranga publica, como por exemplo edificios agricola

Il correntes, ndo pertencentes as outras categorias

em que a resisténcia a agao sismica é importante, tendo em vista as consequéncias
Il associadas ao colaspo, como por exemplo escolas, salas de reunides e instituicdes

culturais

em que integridade em caso de sismo é de importancia vital para a protegao civil, como

por exemplo hospitais, quartéis de bombeiros, centrais elétricas, etc.
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Na Tabela 9 encontram-se discriminados os valores dos coeficientes de importancia para cada tipo de acao
sismica.

Tabela 9 - Coeficientes de Importancia.

Classe Acéo Sismica do tipo 2
Acao Sismica do tipo 1
de Importancia Continente Acores
I 0,65 0,75 0,85
Il 1,00 1,00 1,00
11l 1,45 1,25 1,15
\% 1,95 1,50 1,35

De acordo com o quadro 3.1 do ECS8, o solo onde se encontra o edificio pode ser classificado como sendo

do tipo C. Para se obter o valor fator do solo (S) utilizaram-se as seguintes expressdes (NA — 3.2.2.2 (2)):

para a, <1m/s? S =S, (2.11)
Spay —1

para 1m/s?<a, < 4m/s? S =S — ma; (ag-1) (2.12)

para a; > 4m/s’ $=10 (2.13)

onde,

a,- valor de célculo da aceleragido a superficie para um terreno do tipo A (m/s?);

S,,4 - fator do solo méaximo.

O edifico encontra-se localizado em Peniche. Relativamente ao zonamento sismico de Portugal Continental,
estabelecido no NA do EC8 (NA 3.2.1 (2)), foi possivel determinar as zonas sismicas para cada tipo de
acao. Assim, para A¢do Sismica do Tipo 1 a estrutura encontra-se na zona 1,4, e para a A¢do Sismica do
Tipo 2 na zona 2,3.
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Os valores referentes aos paradmetros apresentados na Tabela 10, sdo aqueles que puderam ser
determinados com os dados disponiveis até ao presente capitulo. Estes valores, posteriormente, serao

usados para elaboracado do espectro de resposta de calculo.

Tabela 10 - ParAmetros necessarios para a definicdo do espectro de resposta.

Acao Sismica Tipo 1 Acao Sismica Tipo 2

AgR (m's") 1,00 1,70
8g (s 1,00 1,70
Smélx 1,60 1,60
Tg(s) 0,10 0,10
Tc () 0,60 0,25
Tp () 2,00 2,00
S 1,60 1,46
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2.4 Combinacdo de Ac¢bes

As combinacdes de acbes devem ser consideradas e analisadas de varias formas, visto que existem
diferentes possibilidades de ocorréncia simultanea de cargas. O objetivo destas combinagfes é tentar
estudar quais os efeitos mais desfavoraveis a que a estrutura pode estar sujeita. As combinac¢fes de acdes

gue se seguem foram estabelecidas de acordo com os critérios presentes no ECO.

E.L.Ultimo — Combinacdo Fundamental (clausula § 6.4.3.2 do ECO0)
D 1760k P 01Qka + D ix170i%0i k. (2.14)

Considerando o valor dos coeficientes parciais de seguranca, de acordo com o Quadro Al1.2 (B) do ECO,

76 =135 e 7o =15, a expresséo anterior toma a seguinte forma:

1,35 (Ghab +Gcob +Gpar int Gpar ext T Gesc ) +1, 5'(Qhab + Qcob +Qesc +Qvar) (2.15)
E.L.Ultimo — Acdio Sismica (clausula § 6.4.3.4 do ECO)

Z 216k, j "+ P+ Agg ""'"Zizll//z,iQk,i (2.16)
Adotando o valor do coeficiente de combinagéo ¥, = 0,3 (Tabela 6), a expresséo anterior toma as seguintes

formas:

( par int T par ext + Cesc ) + Asismor + 0,3 (Qhab +Qcop + Qesc + Quar ) +1,0M,; (2.17)
(Ghab + Gcob + Gpar int T par ext T Ges.c ) + Asismol +0,3: (Qhab + Qcob + Qesc + Qvar ) -10M ai (2-18)
(Ghab + Gcob + Gpar int T par ext T Gesc ) + Asism02 +0,3: (Qhab + Qcob + Qesc + Qvar ) +1,0M ai (2-19)

Ghab +Gcob +Gpar int T par ext +Gesc + Asismoz2 +Ov?"(Qhab +Qcob +Qesc +Qvar)_l’0Mai (2.20)
E.L. de Utilizacdo — Combinac&o Quase-Permanente (clausula § 6.5.3 do ECO0)

221G P Y a2 i Qi (2.21)
Simplificando,

(Ghab +Geop + Gpar int T Gpar ext T Gesc ) +0,3- (Qhab + Qoo +Qesc +Quar ) (2.22)
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E.L. de Utilizagcdo — Combinacédo Caracteristica (clausula § 6.5.3 do ECO0)
2 0k, P w0, Qi

Simplificando,

(Ghab + Gcob +G + Gesc ) + (Qhab + Qcob + Qesc + Qvar )

. +G
par int par ext

(2.23)

(2.24)
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3 Concecao Estrutural para a Acao Sismica

3.1 Principios Béasicos

A concecdo e construcdo de edificios em areas geograficas com forte probabilidade de ocorréncia de
sismos devem ter em consideracao, face ao elevado grau de risco sismico, um sistema estrutural que
contemple um conjunto de regras especificas dentro de uma planificacdo de custo sustentavel.

Para qualquer estrutura devem ser adotadas caracteristicas que permitam alcangar o melhor desempenho
sismico, de acordo com o ECS.

Simplicidade Estrutural

Conforme refere o titulo, importa que as estruturas de edificios apresentem desenvolvimentos simples, com
desenhos de trajetérias concisas e diretas, face ao efeito de forgas sismicas. Numa atividade sismica de
média ou forte intensidade com danos diretos ou colaterais, é exigido da estrutura uma capacidade de
resposta segura. Para que isto se verifique, a modelacdo, a analise, a dimenséo, os aspetos e pormenores
de construcdo das estruturas devem proporcionar um maior grau de certeza e tornarem mais fiavel o

comportamento sismico das mesmas.

Uniformidade, simetria e redundancia da estrutura

Um conjunto uniforme de elementos estruturais, distribuidos de forma regular, assegura fluxos curtos e
diretos das for¢as de inercia que esté@o relacionadas com as massas distribuidas por toda a estrutura. Em
caso de necessidade, pode ter que se separar o edificio, repartindo-o em unidades dinamicamente
independentes, utilizando para o efeito juntas sismicas. Estas juntas devem ser projetadas de maneira a
evitar choques entre as unidades. Deve-se também ter em conta a uniformidade ao longo da altura do
edificio, de forma a eliminar a ocorréncia de zonas sensiveis onde concentragdo de tensfes ou exigéncias
de ductilidade podem originar falhas ou ruturas prematuramente. Uma maior uniformidade do edificio
consegue-se se 0 mesmo assentar num corpo simétrico ou quase-simétrico em planta, do ponto de vista da

distribuic&o e colocacéo dos elementos estruturais.

Resisténcia e rigidez nas duas direcdes

Sabendo que o movimento sismico horizontal é sentido de forma bidirecional, toda a estrutura do edificio
deve estar habilitada para suportar as forcas horizontais em qualquer dire¢do. Para garantir este efeito,
importa que os elementos estruturais estejam dispostos em planta numa malha estrutural ortogonal, por
forma a que as forgas horizontais provenientes das duas dire¢des principais sejam suportadas de maneira
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semelhante, em termos de rigidez e resisténcia. Pretende-se assim minimizar as cargas sismicas e também
condicionar os deslocamentos em excesso que provoquem instabilidades, que podem advir de efeitos de

segunda ordem ou a danos excessivos.

Resisténcia e rigidez a torgao

Outro fator de risco diz respeito a capacidade que os edificios deverao possuir em termos de resisténcia e
rigidez a torcdo. Esta capacidade devera ser adequada ao ponto de reduzir os movimentos de tor¢cdo que
atuam de forma disforme sobre os varios elementos estruturais. E recomendavel dispor os principais

elementos de contraventamento perto da periferia do edificio.

Acédo de diafragma ao nivel dos pisos

E importante atender & importancia dos pavimentos e cobertura na resposta de estruturas a sismos. Estas
massas horizontais tém um efeito de diafragma ao nivel horizontal propagando forcas de inércia ao sistema
estrutural vertical, conduzindo a que o corpo rigido seja solido e capaz, como um todo, na resisténcia a acao
sismica horizontal. Este fator de diafragma dos pavimentos € particularmente decisivo no caso de
disposi¢cbes complexas e ndo uniformizadas dos elementos verticais, quando estas sdo empregues em
conjunto de sistemas com varias caracteristicas de deformabilidade horizontal. Os pavimentos e coberturas
devem estar dotados de rigidez e resisténcia no plano e com ligacGes eficazes aos sistemas estruturais
verticais. Nos casos de configuracdo em planta ndo compacta ou alongada com grandes aberturas nos
pavimentos é exigida bastante atencdo, especialmente se essas aberturas se situarem junto dos elementos

estruturais verticais principais que possam prejudicar uma boa ligacédo entre a estrutura vertical e horizontal.

Fundacéo Adequada

Para atuar sobre o efeito sismico importa que o projeto e a construcdo das fundacdes e a sua ligagédo a
superestrutura, garantam uma excitacdo sismica uniforme de todo o edificio. Existem dois tipos de
fundacdes que podem ser adotadas:

1. Fundagéo rigida - se o edificio tiver um ndmero reduzido de paredes resistentes;

2. Laje de fundacdo ou vigas de fundacdo - se o edificio for constituido por elementos de fundacao

isolados.
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3.2 Classificac8o dos Sistemas Estruturais

Todas as estruturas tém a sua forma de dissipar energia, por isso, 0s sistemas estruturais podem ser
classificados segundo varios tipos, dependendo do comportamento da estrutura quando esta é sujeita a
acOes sismicas horizontais. O critério de escolha do tipo de sistema a adotar, dependera essencialmente da

resisténcia da estrutura as componentes horizontais da a¢éo sismica e da sua rigidez a torcao.
Os sistemas estruturais podem-se classificar nos seguintes tipos:

. Sistema Porticado — Sistema estrutural em que as ac¢des verticais e horizontais sdo suportadas por
porticos, em que os pilares resistem a mais de 65% da forca de corte basal;

. Sistema Paredes — Sistema estrutural em que as acdes verticais e horizontais sdo suportadas por
paredes, em que estas devem resistir a mais de 65% da forca de corte basal,

. Sistema Misto — Sistema estrutural em que as ac¢bes verticais e horizontais sdo suportadas
maioritariamente por paredes e porticos, em que estes elementos devem resistir entre 35% e 65% da forca
de corte basal;

. Sistema Misto Equivalente a Parede — Sistema estrutural em que as acfes verticais e horizontais
sdo suportadas principalmente por paredes, em que estes elementos devem resistir a pelo menos 50% da
forca de corte basal,

. Sistema Misto Equivalente a Pértico — Sistema estrutural em que as acfes verticais e horizontais
sdo suportadas principalmente por porticos, em que estes elementos devem resistir a pelo menos 50% da
forca de corte basal,

. Sistema de Pendulo Invertido — Sistema estrutural em que mais de 50% da massa localiza-se no
terco superior da estrutura;

. Sistema Torsionalmente Flexivel — Sistema estrutural de estrutura mista ou parede que possuli
uma rigidez de tor¢éo baixa, em gue na estrutura se observar a seguinte expressao:

r <l (3.1)
onde,

I; - raio de torcéo;

I - raio de giragao.
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3.3 Elementos Primérios e Secundarios

Segundo a clausula § 4.2.2 do EC8, é permitido que os elementos estruturais possam ser caracterizados
como elementos sismicos primérios ou secundarios. Esta abordagem tem como objetivo simplificar o
modelo estrutural utilizado quando se efetua a analise sismica.

Os elementos considerados como elementos primarios, integrardo o sistema estrutural resistente a acéo
sismica e serdo modelados para a analise de projeto sismico. Relativamente ao dimensionamento e
pormenorizacdo de armaduras, todos os elementos primarios devem seguir os requisitos estipulados na
seccdo 5 e 9 do ECS8.

Os elementos secundarios ndo serdo contabilizados no sistema resistente ao sismo, sendo a sua rigidez
lateral desprezada. Estes elementos sdo escolhidos como secundarios quando por algum motivo ndo estao
em conformidade com requisitos estabelecidos no regulamento, como € o caso de pilares com ligagédo direta
a laje, no caso de lajes fungiformes.

Embora os elementos secundarios ndo necessitem de obedecer as condicGes estabelecidas pela seccdo 5

e 9, ndo estdo dispensados de algumas verificacbes presentes no EC8.

A clausula § 4.2.2 (4) e (5) do ECS8 afirma que:

e ndo é permitida a escolha de elementos sismicos secundarios com o objetivo de alterar a
classificacdo da estrutura quanto a regularidade estrutural;
e a contribuicdo para a rigidez lateral de todos os elementos sismicos secundarios, ndo devera ser

superior a 15% em relacdo a todos os elementos sismicos primarios.

3.4 Regularidade em Planta

A distribuicdo regular dos elementos estruturais é relevante para que exista uma uniformidade da estrutura
em planta. Para que isto se verifigue € necessaria uma organizagdo na colocacdo dos elementos
resistentes, caso contrario, pode haver a possibilidade de a estrutura funcionar como se estivesse dividida

em varios corpos rigidos.

Segundo a clausula § 4.2.3.2 do EC8, uma estrutura pode ser classificada como regular em planta quando

respeita as condi¢cdes a seguir mencionadas:

a estrutura do edificio em planta deve apresentar uma simetria em relacdo a dois eixos ortogonais,

no que se refere a rigidez lateral e a distribuicdo de massas;
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. a planta da estrutura deve ser compacta, ou seja, em cada piso deve-se delimitar toda a area por
uma linha poligonal convexa. No entanto, se existirem reentrancias ou bordos recuados, a area

entre o contorno do piso e a linha poligonal convexa ndo podera exceder 5% da area do piso;

1. 0s pisos devem possuir ao nivel do plano uma rigidez suficientemente grande em relagéo a rigidez
lateral dos elementos estruturais verticais. Para que, o edificio tenha um funcionamento de um

diafragma rigido, evitando assim a deformacéo dos pisos na distribuicao das forcas pelos elementos

verticais;
V. a esbelteza do edificio em planta (1) devera cumprir a seguinte condicéo:
A= Lmax 4
I-min (3'2)

onde,

Lmax - maior dimensdo em planta do edificio;

Lyin - menor dimens&o em planta do edificio.

V. para cada piso e para cada direcao ortogonal em andlise, neste caso x € y, & necessario cumprir as

seguintes condigdes relativas a excentricidade estrutural (e,) e ao raio de tor¢ao (r):

€ox 0,31, (3.3)

€oy <0,3r, '
re>lg (3.4
ry >l '

Onde,

eox - excentricidade entre o centro de rigidez (CR) e o centro de massa (CM ), medida na direcéo

perpendicular (x) a dire¢cdo em analise (Y);

€y - excentricidade entre o centro de rigidez (CR) e o centro de massa (CM ), medida na direcéo

perpendicular (Y ) a dire¢cdo em analise ( x);

I, - raio de tor¢éo segundo x, determina-se através da relagéo entre a raiz quadrada do quociente entre a

rigidez de torg&o (K, ) e a rigidez de translagéo (K, ), ou seja, r, = —
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I’y - raio de torgdo segundo VY, determina-se através da relacdo entre a raiz quadrada do quociente entre a

rigidez de tor¢éo (K, )e a rigidez de translacéo (K, ), ou seja, ry = % ;
X

I, - raio de giracéo em planta da massa do piso, é determinado pela raiz quadrada do quociente entre o

momento polar de inercia da massa do piso em planta, relativamente ao centro de massa do piso, com a

massa do piso.

O centro de rigidez de uma estrutura é entendido como sendo o ponto do piso que esta sujeito apenas a movimentos de translagao,
considerando que o piso roda em torno desse mesmo ponto.
O centro de massa é entendido como sendo o ponto do piso onde se pode considerar toda a concentragao de massa do respetivo piso.
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3.5 Regularidade em Altura

A rigidez de uma estrutura deve ser uniforme e continua ao longo da sua altura porque a existéncia de
descontinuidades pode provocar aumentos de tensfes gravosos ou forcas concentradas. Alem disso, ainda

podem induzir efeitos devidos a tor¢cdo que podem alterar as caracteristicas dinamicas da estrutura.

Segundo a clausula § 4.2.3.3 do ECS8, a estrutura de um edificio € classificada como regular em altura se

forem satisfeitos os seguintes critérios:

e 0s sistemas resistentes as acdes horizontais deverdo ser continuos desde a fundacdo até ao topo
do edificio ou, no caso de existirem andares recuados, até ao topo da zona considerada;

e arigidez lateral e a massa de cada piso devem ser constantes ou apresentarem variagées graduais
desde a base até ao topo do edificio;

e nos edificios com estrutura em portico, a relacdo entre a resisténcia real do piso e a resisténcia
requerida pelo calculo, ndo deve apresentar uma grande variagdo entre 0s Varios pisos;

e no caso da configuracdo do edificio apresentar grandes recuos ao longo da sua altura, deverao ser

aplicadas as condic¢des descritas em 4.2.3.3 (5) do mesmo regulamento.

3.6 Tipos de Abordagem na Analise Sismica

Todas as estruturas devem ser projetadas e construidas de forma a resistirem as acfes sismicas para evitar
a ocorréncia de colapso local ou global da estrutura durante fendmenos desta natureza. A integridade
estrutural e a capacidade resistente residual de todas as estruturas também deverdo ser asseguradas. As
exigéncias que tém que ser cumpridas para reduzir ou eliminar os danos causados pelos sismos abrangem
um eficiente dimensionamento e pormenorizagdo dos elementos estruturais. A verificagdo de seguranca das
estruturas de edificios, relativamente aos estados limite Ultimos, poderd seguir duas estratégias de

dimensionamento distintas, de acordo com o ECS8.

3.6.1 Dimensionamento para dissipacdo de energia e ductilidade

Nesta abordagem a estratégia de dimensionamento tem como objetivo tirar partido da ductilidade dos
elementos de forma a originar uma boa capacidade de dissipacédo de energia. Na ocorréncia de um sismo,
um edificio demonstra um comportamento eficiente, quando a sua estrutura ndo perde significativamente a
sua resisténcia e apresenta uma resposta com capacidade de dissipar a maior parte da energia absorvida.
Contudo, é praticamente impossivel prever exatamente as consequéncias dos movimentos sismicos. Para

solucionar esta incerteza a estrutura devera ser sujeita a um ajustamento de modo a ter um comportamento
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que impliqgue os menores danos possiveis aquando de um fendmeno sismico. Nesta estratégia de
dimensionamento, a ductilidade, tanto local como global de uma estrutura, € seguida com grande rigor,
devendo os elementos estruturais estarem dotados, sem perder significativamente a sua rigidez e
resisténcia, desta capacidade que lhes permita resistirem as deformacdes ndo elasticas. A ductilidade é
explorada através da criagdo de um mecanismo que tem implicito o comportamento néo linear dos
materiais, com a formacg&o de “rétulas plasticas”. O dimensionamento e pormenorizacdo de armaduras dos
elementos primarios (vigas, pilares e paredes) séo efetuados seguindo as regras estabelecidas pelo ECS.
Na maioria, estas regras seguem os principios do calculo por capacidade real “Capacity design”. Este
principio define uma hierarquia de resisténcias entre os varios elementos estruturais para assegurar que
todas as deformacdes ndo elasticas ocorram unicamente nas zonas caracterizadas por comportamento
ddctil e por dissipacdo de energia (os restantes elementos encontram-se em regime elastico). A estrutura
nas vérias partes que a constituem deve apresentar resisténcias e ductilidades diferentes, as quais
determinam a especificidade da localizagdo das rotulas plasticas e a sua respetiva sequéncia. Na pratica,
nas zonas onde ndo se pretende que se formem roétulas plasticas coloca-se um excesso de resisténcia
comparativamente aos valores obtidos no calculo. Relativamente a energia dissipada as zonas da estrutura
sujeitas a maior percentagem de dissipacdo sdo designadas como “zonas criticas” (zonas de momentos
méaximos). Estas zonas devem estar dotadas de pormenorizacdo mais exigente das armaduras. E também
essencial, assegurar uma maior resisténcia nos elementos mais frageis para que a capacidade de
resisténcia desses elementos nunca seja alcancada, de forma a garantir de um modo consistente que as
roturas frageis ndo antecedam nunca as roturas dlcteis, ou seja qualquer rotura por flexdo deve acontecer

sempre antes das roturas por esforco transverso.

De acordo com a abordagem de dimensionamento citada anteriormente, considera-se satisfeito o requisito
de ndo ocorréncia de colapso (estado limite Ultimo) na situacdo de projeto sismica, se forem verificadas as
seguintes condic¢des (clausula 84.4.2.1 (1) do ECS8):

Condicbes de Resisténcia — todos os elementos estruturais, incluindo ligagdes e elementos estruturais ndo

relevantes, devem estar de acordo com a seguinte expressao (clausula §4.4.2.2 do ECS8):

E, <R, (3.5)
onde,

E, - valor de célculo do efeito da acéo, devido a situag¢éo sismica de calculo;

R, - resisténcia de calculo correspondente do elemento.

Condicédo de ductilidade global e local — de acordo com clausula § 4.4.2.3 do EC8, a ductilidade sera
garantida se existir uma elevada capacidade de rotacdo plastica em todas as zonas em que seja
predominante a formacao de rétulas plasticas.

A clausula § 5.2.3.4 (2) do EC8 assegura a condicdo anteriormente satisfeita, se forem cumpridos os

seguintes requisitos:
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armaduras comprimidas nas zonas de potencial formacao de rétulas plasticas dos elementos
sismicos primarios, deverdo garantir a ndo ocorréncia do efeito de encurvadura local;
a ductilidade local é assegurada com a utilizacéo de aco e betdo adequado, tendo em conta que
nos elementos sismicos primarios sejam respeitadas as seguintes condi¢des:
o aco utilizado nas zonas criticas destes elementos devera ter uma extenséo pléstica uniforme
elevada;
o relacdo entre a tensdo de rotura a tragdo e a tensdo de cedéncia do aco utilizado nas zonas
criticas destes elementos devera ser significativamente superior & unidade.
o betéo utilizado nestes elementos devera possuir uma resisténcia adequada a compressao e
uma extensdo na rotura superior a extensdo correspondente a resisténcia de compressao

maxima.

(estas condi¢cdes serdo cumpridas desde que os valores para cada um dos materiais estruturais
correspondam aos ja indicados no ponto 2.2 deste trabalho)

certificar que todas as zonas criticas dos elementos sismicos primarios sejam providas de uma
ductilidade suficiente em curvatura (definida para cada orientacdo ortogonal em analise). De acordo
com a clausula § 5.2.3.4 (3) do EC8, admite-se que para situacdes em que ndo se disponha de
dados mais precisos, considera-se satisfeita esta condicdo desde que o fator de ductilidade em

curvatura (u4) seja pelo menos igual aos seguintes valores:

{y¢=2><q0—1 Se T, =2 T¢ (3.6)

e =1+2 x(qo— D T/T, Se T, <T,

onde,

Tc - valor do periodo no limite superior da zona de aceleragdo constante do espectro;

T, - representa o periodo fundamental do edificio.

em edificios com estrutura porticada ou equivalente a poértico, com dois ou mais pisos, devera
satisfazer-se, em todos os nés das vigas sismicas, primarias ou secundarias, concorrentes com

pilares primarios, a seguinte equacéo (clausula § 4.4.2.3 (4) do ECS8):

D Mg = 1,3) Mg, (3.7

onde,

Mg, - soma dos valores de calculo dos momentos resistentes dos pilares ligados a um né;

Mg, - sSoma dos valores de calculo dos momentos resistentes dos vigas ligados a esse mesmo né.
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Condicdo de equilibrio — deverd ser garantida a estabilidade da estrutura, incluindo deslizamento e
derrubamento, na situagdo de projeto sismica (clausula § 4.4.2.4 (1) do EC8).

Resisténcia dos diafragmas rigidos — esta condi¢do sera garantida se forem satisfeitas as condicoes ja

citadas no subcapitulo 3.1.

Resisténcia das fundacdes — esforcos nos elementos de fundacdo devem ser determinados com base no
calculo da capacidade real, considerando as suas sobrerresisténcias.
Para fundacbes de elementos verticais isolados (paredes ou pilares), o valor do calculo dos esfor¢os nas

fundagbes (Er,) pode ser determinado de acordo com a seguinte expressao (clausula § 4.4.2.6 do ECS8):
Erg = Er g +7ra$2EF E (3.8)

onde,

Er - efeito da acdo devido as acdes ndo sismicas incluidas na combinagdo de acdes para a situacédo

sismica de célculo;

¥rq - CO€ficiente de sobrerresténcia, considerado igual a 1,0 para g < 3 ou igual a 1,2 nos restantes casos;
Er - efeito da acdo resultante da analise para a agdo sismica de célculo;

Q - valor de (Rdi/Edi ) < da zona dissipativa ou do elemento i da estrutura que tem a maior influéncia no
efeito E; ;

Rgi - valor de célculo da resisténcia da zona ou do elemento i ;

Egi - valor de célculo do efeito da acédo na zona ou no elemento i para a acéo de projeto sismica.

Condicdo de junta sismica — o choque entre edificios adjacentes ou entre unidades estruturalmente
independentes do mesmo edificio devera ser evitado. Desta forma, protege-se os edificios de colis@es,

adotando um limite para a abertura da junta (A) que é dado pela seguinte expressao:

A=x/di,12+di,22 (3.9)

onde,

d; - maximo deslocamento horizontal de cada um dos edificios em analise, calculados através da expressao

(6.22) que se encontra descrita posteriormente neste trabalho.
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3.6.2 Dimensionamento para resisténcia em vez de ductilidade

De acordo com os principios de projeto preconizados pelo EC8, os edificios de betdo podem ser projetados,
partindo do principio que tém pouca capacidade de dissipacdo de energia. Esta andlise é realizada,
adotando de uma forma conservativa uma classe de ductilidade baixa. Este tipo de abordagem é apenas
recomendado em zonas de baixa sismicidade (clausula 8§ 5.3.1 (1) do ECB8). Esta estratégia é caracterizada
por se efetuar um dimensionamento para resisténcia em vez de ductilidade. De acordo com a clausula §
2.2.1 (3) do ECS8, este dimensionamento baseia-se na aplicacao de regras mais simples e, que a excecao
dos critérios minimos de ductilidade a serem cumpridos face aos materiais estruturais, ficara dispensado de
guaisquer requisitos respeitantes a ductilidade e/ou dissipacao de energia.

Assim sendo, todo o tipo de estruturas classificadas como estruturas de baixa dissipacdo, bem definidas e
localizadas em zonas de baixa sismicidade, serdo dimensionadas e projetadas praticamente com o0s
requisitos impostos no EC2. O espectro de resposta para uma andlise deste tipo devera ser calculado com
a utilizacdo de um coeficiente de comportamento (g) com o valor maximo de 1,5. Neste caso, toda a
resposta da estrutura ocorrera em regime elastico, em que a resisténcia estrutural apos qualquer acgéo
sismica deverd ser garantida pela propria resisténcia dos materiais e ndo pela sua ductilidade. As
categorias de estrutura, dos tipos de terreno e das zonas sismicas num pais para os quais se aplicam as

disposicfes de baixa sismicidade poderéo encontrar-se no Anexo Nacional

3.7 Classes de Ductilidade

As diferencas das classes de ductilidade estdo inteiramente relacionadas com a relagédo entre resisténcia e
ductilidade. A escolha do tipo de ductilidade refletir-se-a significativamente nas regras de dimensionamento
e pormenorizagdo dos elementos estruturais. De acordo com o EC8, séo estabelecidas trés tipos de classes
de ductilidade:

Classe de Ductilidade Baixa (DCL) — apresenta uma baixa capacidade de dissipagéo de energia, podendo
estas estruturas ser projetadas e dimensionadas unicamente de acordo com as exigéncias prescritas pelo
EC2, admitindo para esta classe uma resposta da estrutura em regime elastico e um coeficiente de

comportamento limitado a 1,5.

Classe de Ductilidade Média (DCM) — E caracterizada por apresentar uma boa capacidade de dissipacéo
de energia, sendo as estruturas dimensionadas, projetadas e pormenorizadas de acordo com 0s principios
estabelecidos pelo EC8, permitindo uma resposta da estrutura em regime néo elastico e um coeficiente de
comportamento superior a 1,5.
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Classe de Ductilidade Alta (DCH) — Corresponde a uma classe de elevada ductilidade, em que as
estruturas sdo dimensionadas e projetadas de acordo com regras mais exigentes do que as utilizadas na
classe anterior, garantindo grandes niveis de plasticidade dos elementos e um coeficiente de
comportamento superior a 1,5.
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3.8 Coeficiente de Comportamento

O coeficiente de comportamento pode ser definido como o fator que reduz os esfor¢cos de uma andlise em
regime linear para ter em conta o comportamento ndo linear da estrutura. A este valor, que sé podera ser
determinado apds uma analise relativa as caracteristicas da estrutura, estdo associadas exigéncias de
ductilidade minimas que devem ser garantidas.

No caso de se tratar de estruturas de ductilidade baixa (DCL), o coeficiente de comportamento ndo depende

do sistema estrutural, pelo que sera sempre o valor de 1,5.

No caso de se tratar de estruturas de ductilidade media (DCM) ou alta (DCH) o valor do coeficiente de

comportamento (q) é determinado, de acordo com a cladusula § 5.2.2.2 (1) do ECS8, através da seguinte

expressao:

q=0xky =15 (3.10)

onde,
(o - valor base do coeficiente de comportamento, que depende do sistema estrutural e da regularidade

estrutural;

k,, - fator que traduz o modo de rotura que prevalece no caso de sistemas estruturais com paredes.

Concluindo que o sistema é regular em altura, o valor q, pode ser determinado através da Tabela 11
(clausula § 5.2.2.2 (2) do ECB8).

Tabela 11 - Valor basico do coeficiente de comportamento (q,) para sistemas regulares em altura.

Tipo Estrutural DCM DCH
Portico, estrutura mista ou paredes acopladas 3,0y /al 45 /al
Paredes né&o acopladas 3,0 4,0 au/al
Sistema torsionalmente flexivel 2,0 3,0
Sistema de pendulo invertido 15 2,0

O fator ¢, e ay apresentam a seguinte defini¢do (clausula § 5.2.2.2 (5) do EC8):

e oy- valor que multiplica a acdo sismica horizontal de célculo (mantendo-se constante todas as

outras acdes de calculo) quando se pretende atingir pela primeira vez a resisténcia a flexdo em

qgualquer elementos da estrutura (formacgéo da primeira rotula plastica);
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e ¢, - valor que multiplica a ac@o sismica horizontal de célculo (mantendo-se constante todas as

outras acdes de calculo) para formar rotulas plasticas num numero de sec¢bes suficiente para
provocar a instabilidade global da estrutura (numero de rotulas plasticas necessarias para criar um

mecanismo).

Caso o sistema nao seja classificado como regular em altura, o valor de q, apresentado Tabela 11 devera
ser reduzido em 20% (clausula § 5.2.2.2 (3) do EC8).

O fator ky,, € determinado da seguinte forma:

para sistemas porticados ou sistemas

ky, =10
mistos equivalentes;
. . (3.11)
para Sistemas de paredes, sistemas
kW:(1+a0)/3 equivalentes a paredes e sistemas
torsionalmente flexiveis (0,5 < K,, < 1).
onde,

2 =2 i /D i (3.12)

a, - Esbelteza relevante das paredes no sistema estrutural;
h,i - Altura da parede i;

l,i - Comprimento da seccéo da parede i;
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4 Solucgao Estrutural

4.1 Abordagem Arquitetdnica

N

A concecdo estrutural tem como principal objetivo criar um sistema estrutural correspondente a parte
resistente do edificio.

A solucédo estrutural contempla varios aspetos relacionados com o edificio. A sua implementagéo deve ter
em linha de conta as funcdes a que aquele se destina, bem como a sua propria arquitetura. O projeto de
arquitetura é a base para a criacdo do sistema estrutural e, por isso, € lhe implicito a previsdo, com
coeréncia, da posicdo de alguns elementos estruturais. Estes elementos englobam todos os que possam
provocar interferéncia quanto ao seu posicionamento em zonas menos apropriadas da estrutura.

Sendo assim, é essencial criar um sistema estrutural coerente e eficiente em todos os aspetos de modo a
proporcionar um bom desempenho estrutural, ndo descurando toda a seguranca possivel. No entanto,
chegar a uma solucdo concertada que conjugue todos os principios enumerados anteriormente é quase
sempre dificil, visto que as plantas e alcados de arquitetura apresentam varios constrangimentos quanto a
propria criagdo do sistema estrutural. Por este facto, o projetista encontrou alguma dificuldade em
posicionar os elementos verticais, relativamente a todos 0S pisos, por estes se apresentarem pouco
compativeis, dificultando a resolucéo de todas as imposi¢cdes arquiteténicas

Durante a fase de analise dos elementos fornecidos pela arquitetura até a definicdo das posicdes finais de
todos os elementos, existiram varios aspetos que foram determinantes para a escolha do sistema estrutural,

nomeadamente o pré-dimensionamento e os fatores a seguir mencionados.

A posicéo dos pilares nos vérios pisos foi obtida de maneira a criar a menor interferéncia possivel com toda
a arquitetura envolvente. A distancia entre os pilares foi considerada de forma a néo criar grandes vaos, que
provocariam maiores deformacgfes ao nivel das vigas e laje. Com o intuito de criar porticos com vigas e
assegurar regularidade e simplicidade estrutural, dentro do possivel, tentou alcangar-se um alinhamento dos
pilares.

Relativamente as vigas, a sua posi¢éo foi determinada de forma a ficar, na maior parte das vezes, embutida
na alvenaria. A sua largura dependeu basicamente da largura das alvenarias e a sua altura ficou limitada
aos espacos livres necessérios. Estes fatores proporcionam situacdes esteticamente favoraveis, facilitando
a realizacdo dos acabamentos.

Optou-se por uma laje fungiforme macica. De acordo com a clausula § 5.1.1 (2) do ECS8, os edificios de
betdo em que a laje fungiforme é utilizada como elemento sismico primario ndo estdo abrangidos pelas
disposi¢bes deste regulamento. Esta omissdo deve-se ao facto de este sistema estrutural ndo ter um
comportamento sismico totalmente esclarecido, considerando-se com pouca capacidade de dissipagéo
histerética de energia.

No entanto, projetar um edificio com este tipo de sistema estrutural pode ser possivel, desde que, se
cumpram alguns requisitos. Existem duas abordagens de dimensionamento possiveis:
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e adotar uma estratégia de dimensionamento para resisténcia em vez de ductilidade, como descrito
no ponto 3.6 do presente trabalho. Assim, a estrutura é dimensionada para uma classe de
ductilidade DCL e um coeficiente de comportamento de 1,5;

e adotar uma estratégia de dimensionamento para ductilidade e dissipacdo de energia. Neste caso, 0
sistema laje fungiforme/pilares ndo contribuira para efeitos de resisténcia sismica, ou seja,
consideram-se a laje fungiforme e os pilares que a suportam diretamente como elementos sismicos

secundarios. De forma a resistir a acdo sismica, € recomendavel que a laje fungiforme seja

associada a porticos ou elementos paredes (geralmente na periferia do edificio).

De forma conservativa, para a estrutura em analise, poder-se-ia adotar a primeira estratégia de
dimensionamento. Esta solucdo apenas seria economicamente aceitavel se a zona onde se encontra o
edificio apresentasse baixa sismicidade. Assim optou-se por seguir a segunda estratégia de
dimensionamento. Para a aplicacdo desta estratégia é necessario aumentar a capacidade de dissipacao de
energia da estrutura, para isso, colocaram-se elementos de grande rigidez, nomeadamente paredes ligadas

por vigas em toda a periferia do edificio e um nucleo de elevadores.

Todas as paredes estruturais, exceto as paredes adjacentes as escadas e o nucleo de elevadores, foram
colocadas na periferia do edificio. Estes elementos estruturais concedem a estrutura uma maior rigidez a
tor¢do. A posicdo de cada parede, bem como as suas dimensdes em planta, foram determinadas de modo a

estabelecer uma rigidez a flexao e a translacdo adequada em ambas as dire¢des ortogonais.

4.2 Pré-Dimensionamento

Durante a fase de analise arquitetdnica, o pré-dimensionamento foi um dos fatores que determinou a
dimenséo e a posicdo dos elementos estruturais. A realizagdo do pré-dimensionamento foi realizada pela

seguinte ordem:

Lajes

Optou-se por uma laje fungiforme macica, em que a determinacéo da respetiva espessura é feita através da

seguinte férmula de pré-dimensionamento:

L
> malor vao
d> T (4.1)

fo

Analisados todos os vaos, inicialmente propostos, obteve-se para o maior vao da laje um valor aproximado

de 7,3 metros. Para este caso a espessura da laje situar-se-a entre os valores apresentados a seguir:
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7,3

24 x @
500

d> >0,30m 4.2)

Ainda assim, adotou-se para a laje uma espessura de 0,30m.
Vigas
O pré-dimensionamento das vigas foi realizado apds serem analisados o0s vaos a ultrapassar e as suas

respetivas larguras. De forma a obter uma estimativa para a altura das vigas, aplicaram-se as seguintes
condicdes:

h>1,5x d, emqued representaaalturaadoptadanalaje
(4.3)

= , emquel representaovaoavencer entrevigas
10a12

O maior vao entre os elementos verticais € de 7,0 metros. A aplicacéo deste valor na expressao anterior (
expressao (4.3)) permite conhecer o intervalo de valores a considerar para a altura das vigas:

h>1,5x0,25>0,375m

l;O,Gm
10al12

) (4.4)

1

Pilares e Paredes

O pré-dimensionamento dos elementos verticais torna-se relevante em toda esta fase inicial porque a sua
posicdo pode interferir com os espacos definidos pela arquitetura. Para se conseguir um pré-
dimensionamento e uma distribuicdo coerente dos elementos efetuou-se, em primeiro lugar, uma analise as
areas de influéncia de cada elemento e, em seguida, procedeu-se a determinagcdo da area de betéo
necesséria para cada um deles. Esta verificagdo € conseguida pela analise da resisténcia ao esforgo axial e
dada pela seguinte expressao:

(4.5)

onde,

N4 - valor do esforco axial nos elementos para a combinacéo fundamental de ag6es;

feq - valor de calculo da tenséo de rotura do betdo a compresséo.
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Fundacbes

O pré-dimensionamento das sapatas de um edificio tem como objetivo avaliar se as condicbes que o
terreno apresenta sdo suficientes para suportar as cargas provenientes da estrutura. Esta avaliagao devera
ser efetuada através dos dados fornecidos pelo relatério geotécnico do solo onde se localizam as
fundacdes. Para este projeto, e depois da consulta do referido relatério, concluiu-se que o terreno apenas
admitia tens@es inferiores a 30KPa. Através da expressao (4.6), verifica-se que este valor traduz uma
resisténcia insuficiente do terreno para suportar as cargas da estrutura nas camadas mais superficiais
(fundacBes diretas), tendo-se que adotar para garantir a estabilidade da estrutura uma solucdo de

fundagdes indiretas.

A&nin _ Npilar ou parede (4.6)

Oadm

onde,

Anin - @rea minima da sapata;

N - esforco axial na base do elemento vertical;

pilar ou parede

Oadm - tenséo admissivel do terreno.

Neste projeto, optou-se por estacas de betdo armado, moldadas no terreno. O comprimento das estacas
sera definido em funcdo do nivel de fundacéo (onde o terreno atinga as 60 pancadas no ensaio SPT) e
devera atravessar pelo menos duas camadas de solo com caracteristicas diferentes. O comprimento de
encastramento de cada estaca sera de pelo menos 3,0 vezes o didmetro da estaca. O Afastamento minimo
entre estacas devera ser de 2,5 a 3,0 vezes o didmetro da estaca.

A relagdo entre o comprimento total da estaca e o0 seu didmetro devera variar entre os seguintes valores:

10< L/@ < 40 4.7)

onde,
L - comprimento total da estaca;

@ - diametro da estaca.

O pré-dimensionamento das estacas devera também basear-se num valor de tensdo admissivel de servico,

com os seguintes valores:
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max N

O servico =

Servico / Aestacas

onde,
"™ enico - tensdo admissivel de servigo;

Nser\,igo- esforco axial de servico;

Assiacas - area da estacas.

Os valores dos esforgos a ter em conta no célculo da tensédo admissivel de servico, sdo obtidos através da combinacao caracteristica.

Relativamente aos macicos de encabecamento seguiram as regras de pré-dimensionamento apresentadas

na Figura 3. S8o elementos que funcionam para assegurar a transicdo entre a estrutura e o elemento de

suporte, ajudando a resistir aos momentos fletores que surgem na base da estrutura.

1,” H>
I\Planta ' 40,20
b min 0,2
Planta
Il’ ) N I/ ) H>
ol L 1,5
—

min(3¢;0,75m) LI 40LTdmino2

Figura 3 — Regras de pré-dimensionamento para 0s maci¢cos de encabecamento.

Foram adotadas vigas de fundacdo que seguiram as regras de pré-dimensionamento apresentadas na

Figura 4. Estas vigas sdo também elementos que absorvem momentos fletores provenientes dos elementos

verticais, assim como alguns assentamentos diferenciais.

Vio: L<7,0m E
Seccio transversal I:”H
b>0,30m —
H>(L/10 a L/12; u=0,bl4)

Figura 4 - Regras de pré-dimensionamento para as vigas de fundacéo.
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4.3 Solugéo Estrutural Adotada

a

A solucdo estrutural final apresentou diferencas significativas face a solugdo estrutural inicial. Estas
diferencas resultaram do cumprimento de todos os critérios mencionados anteriormente, provocando varias
alteracfes durante o desenvolvimento do projeto. A principal razdo das alteragbes na solucdo estrutural,
verificadas durante a sua elaboragdo, deveu-se ao valor elevado dos esfor¢os que foram surgindo devido a
combinacao sismica mais desfavoravel.

O sistema estrutural obtido, tendo em conta a conjugacéo de todas as caracteristicas apresentadas para o
edificio, sO foi conseguido depois de varios reajustes, concomitantemente com varias andlises, que na maior

parte das vezes, se mostraram impossiveis de dimensionar face ao valor elevado dos esforcos.

A solucado que foi adotada para todos os pisos é apresentada a seguir, conjuntamente com as dimensodes e

as respetivas identificacfes de todos os elementos estruturais.

Figura 5 - Representacdo dos elementos estruturais na planta do piso -1.
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Figura 6 - Representag&o dos elementos estruturais na planta do piso O.
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Figura 7 - Representagéo dos elementos estruturais na planta do piso 1,2,3 e 4.

No seguimento dos critérios mencionados, a arquitetura do edifico acabou por ndo ser respeitada na

totalidade.
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Figura 8 — Identificac@o dos elementos estruturais verticais.
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Figura 9 - Identificacdo dos elementos estruturais horizontais.
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5 Modelacao da Estrutura

A anadlise estatica e dindmica da estrutura em estudo foi efetuada com recurso ao programa de célculo
automatico SAP2000. Através deste programa, procedeu-se a modelacdo da estrutura, o qual permitiu,

posteriormente, alcancar todos os esforcos e dados necessarios para efetuar o dimensionamento estrutural.

A modelag&o adotada procurou representar, adequadamente, a distribuicdo de rigidez e de massa de modo
a que todos os modos de deformacdo significativos e as forcas de inercia fossem devidamente

representados para a acdo sismica considerada (clausula § 4.3.1 (1) do EC8).

Descreve-se seguidamente a forma como todos os elementos estruturais foram modelados, e, também, as
alteracOes efetuadas na modelagdo da estrutura para as verificacdes aos estados limites Ultimos e estados

limites de servico.

Pilares e Vigas

Os pilares e as vigas foram simulados no modelo, através de elementos de barra (frame). A cada um destes

elementos foi atribuida a seccéo real.
Paredes Estruturais e Nucleo de Elevadores

As paredes estruturais foram simuladas no modelo, também, através de elementos de barra. As dimensdes
e caracteristicas de cada um destes elementos, foram definidos no centro de massa de cada sec¢édo. A
ligacdo dos nds de cada extremidade da parede foi efetuada através de vigas rigidas*, assegurando desta

forma a indeformabilidade longitudinal das paredes.

O nucelo de elevadores foi modelado através de trés paredes independentes. Estas paredes encontram-se
juntas nas extremidades, formando e simulando, assim, a sec¢éo global do nacleo. A modelacdo de cada

uma destas paredes, é efetuada da mesma forma que as paredes estruturais.
Laje

Para modelar as lajes, utilizaram-se elementos de area (shell). Cada elemento apresenta quatro nds e
dimensdes aproximadamente de 0,75x0,75 m?® Esta discretizacdo da laje foi estabelecida por forma a
simular o mais préximo da realidade, sem sobrecarregar demasiado o modelo. A existéncia de elementos
com dimensdes diferentes, deveu-se a necessidade de compatibilizar os nés da laje com os nés dos
restantes elementos estruturais. Optou-se por utilizar elementos de Shell — thick (espessos), podendo desta

forma contabilizar a deformacéo por esfor¢o transverso em cada elemento de &rea.
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Escadas

As escadas ndo foram incluidas no modelo global da estrutura, ou seja, para contabilizar as suas acbes e
simular a sua existéncia, aplicaram-se ao nivel de cada piso, cargas resultantes de modelos de calculo

simplificados e independentes.

Muros de Suporte

No caso dos muros de suporte, utilizou-se uma modelagdo idéntica a efetuada para as lajes, ou seja,

elementos de area (shell-thick) com quatro nés.

FundacGes

A fundacéo de cada elemento estrutural, inclusive o nicleo de elevadores, foi modelada através de apoios
com restricdo dos movimentos de translacdo. As vigas de fundacdo seguiram a mesma modelacao utilizada

para as vigas, ja descrita anteriormente.

5.1 Verificagdo dos Estados Limites Ultimos

De acordo com clausula § 4.3.1 (7) do EC 8, as propriedades de rigidez elastica de flexdo e de esfor¢co
transverso dos elementos de betdo e de alvenaria sdo iguais a metade da rigidez, correspondente a dos
elementos ndo fendilhados. O efeito da fendilhacdo no comportamento da estrutura em estado limite Ultimo
foi obtido desta forma. Por conseguinte, é tido em consideracédo a reducdo em 50% da rigidez de todos o0s
elementos verticais, porque face a verificacdo de impactos sismicos, séo particularmente, estes elementos
estruturais que suportam os esfor¢os provenientes da a¢ao sismica, aceitando que ndo havera fendilhacéo
em todos os outros elementos da estrutura.

No gque respeita a modelacédo dos pisos, dado que estes estdo com uma rigidez bastante elevada no seu
plano, conforme exposto na clausula § 4.3.1 (4) do EC 8, ndo se mostrou necessario proceder a sua
modelagcdo como diafragmas rigidos horizontais, porque em situacBes deste género estd garantido um
comportamento diafragmatico.

Para modelar os elementos secundarios pode atuar-se de duas maneiras: através da colocacéo de rétulas
nos extremos destes elementos; ndo considerar a sua rigidez de flexdo. No modelo da estrutura em analise,
utilizado neste trabalho, adotou-se a primeira opg¢do, isto é, colocaram-se rotulas nos extremos dos
elementos secundarios.

Quanto as restantes cargas e sobrecargas, a modelagéo foi realizada pela via de aplicacdo de cargas
distribuidas uniformemente no pavimento.

Na modelagdo da acgdo sismica foram considerados duas componentes ortogonais, sendo estas,

independentes e representadas pelo mesmo espectro de resposta (clausula § 3.2.2.1 (3) do EC8).
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Para ser efetuada uma andlise sismica correta foram contabilizados todos os modos de vibragao
significativos relativamente ao comportamento da estrutura. Para isso tornou-se necessario verificar as
seguintes condicdes para cada direcdo em analise:

¢ soma da massa total efetiva contabilizada nos modos de vibracéo devera ser igual ou superior a
90% da massa total da estrutura;
e todos os modos de vibracdo com uma massa efetiva superior a 5% da massa total deverdo ser

contabilizados.

Para cumprir os requisitos citados acima, foram considerados, para a estrutura deste projeto, 35 modos de
vibracdo. Os primeiros 20 modos podem ser consultados no Anexo C.

5.2  Verificagd@o aos Estados Limites de Utilizagédo

A verificacdo aos estados limites de utilizacdo, nomeadamente a verificacdo a fendilhacdo e a deformacao,
foi efetuada através do modelo utilizado na verificagdo do ELU.

5.3 Verificacdo da Limitacdo de Danos

A verificacdo da limitacdo dos danos provocados pela acdo sismica foi realizada a partir do modelo que
esteve na base da verificacdo do ELU. As alteracdes efetuadas tornaram o modelo mais adequado para
esta verificacéo, recorrendo a introducdo de um espectro de resposta associado a limitacdo de danos. Este
espectro de resposta foi obtido através da aplicacdo de um coeficiente de reducgdo (v) sobre os respetivos
espectros de resposta elasticos (NA - 4.4.3.2 (2) do EC8). Neste procedimento foram mantidas as mesmas
condi¢Bes observadas na verificagdo do ELU em relacdo a rigidez de flex&o (limitada a 50%) e a simulacéo
de excentricidade devido a aplicacdo dos momentos torsores nos centros da massa de cada piso.

Por outro lado, nesta verificagdo ndo se considerou a rigidez decorrente de uma possivel modelagéo dos
painéis de alvenaria, dado que néo foram tidos em conta no presente modelo. Apesar da clausula § 4.3.6.1
(2) do EC 8 recomendar, mas nao impor obrigatoriamente, a inclusdo dos painéis de alvenaria nas
estruturas da classe de ductilidade DCL e DCM, neste trabalho optou-se por ndo modular. Esta op¢éo
resultou da inerente complexidade da modelac¢éo dos painéis de alvenaria e das normas do EC 8 que néo

definem regras concretas sobre a forma de proceder neste enquadramento.
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6 Efeitos da Ac¢ao Sismica

6.1 Quantificacdo dos Espectros de Resposta de Calculo

Para que seja estabelecida a quantificacdo dos espectros de resposta de célculo é necessario determinar,

em primeiro lugar, o coeficiente de comportamento (q ). Este coeficiente depende, por sua vez, das varias

caracteristicas da estrutura, nomeadamente, a contribuicdo da rigidez dos elementos secundarios, a

regularidade estrutural em planta e a regularidade em altura.

6.1.1 Contribuicao da rigidez lateral dos elementos Secundarios

Tendo em conta o descrito em 3.3 deste trabalho, consideraram-se 0s seguintes elementos secundarios
(Figura 10).
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Figura 10 - - Identificagdo dos elementos secundarios.
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Para assegurar que a rigidez dos elementos secundérios ndo ultrapassa 15% de todos os elementos
sismicos primarios procedeu-se a elaboracdo de uma situagdo de carga, onde é colocada uma forca
horizontal no centro de massa de todos 0s pisos. Em seguida, mediram-se os deslocamentos, utilizando
dois procedimentos diferentes: um deles considera a rigidez lateral de todos os elementos secundérios

verticais (6,.4; ); 0 outro ndo considera esta rigidez (6.q4icuio)-

Para proceder ao célculo anterior € necesséario determinar o centro de massa da estrutura através das

seguintes expressoes:

X = —szr;]x' (6.1)
_2my (6.2)

Yoo =
2
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Os resultados séo apresentados na Tabela 12.

Tabela 12 - Coordenadas do Centro de Massa.

Centro de Massa

Piso X y
0 13,42 12,40
1 14,52 13,48
2 14,52 13,48
3 14,52 13,48
4 14,52 13,48
Cob 14,83 13,83

A situacéo de carga descrita anteriormente, possibilitou a determinacéo do valor percentual que relaciona a
contribuicdo da rigidez lateral dos pilares secundarios considerados e a rigidez total da estrutura (Tabela
13).

Tabela 13 - Contribuigcdo da rigidez lateral dos elementos secundarios.

Diregéo x Diregdo y
Piso rer(Mm) 8 carcuto(Mm) 8 catcuto/ Orear (%) 8reqi(mm) 8 carcuro(Mm) 8 catcuto/ Orear(%0)
1 0,5 0,53 6,0 0,69 0,74 7,25
2 1,18 1,26 6,8 1,63 1,75 7,36
3 191 2,05 7,3 2,68 291 8,58
4 2,59 2,82 8,9 3,71 4,05 9,16
Cob 3,2 3,49 9,1 4,63 5,09 9,94

Com base nos deslocamentos apresentados na Tabela 13, verifica-se que a rigidez dos elementos
secundarios é inferior a 15% da rigidez total da estrutura, comprovado pelos valores obtidos na razao
8 cacuto/ Sreqr- ASSIM, concluiu-se que os pilares propostos inicialmente serdo considerados efetivamente
elementos secundarios. Posto isto, o dimensionamento destes elementos sera apenas efetuado para que
seja garantida a capacidade de carga a agbes graviticas, quando ocorrem os deslocamentos maximos
provocados pela agéo sismica mais desfavoravel. A pormenorizacao das armaduras destes elementos, sera

abordada num capitulo posterior.
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6.1.2 Regularidade em planta

Para que a estrutura apresentada neste trabalho seja classificada como regular em planta, devera obedecer
aos requisitos descritos anteriormente no ponto 3.4. Analisando a estrutura, e atendendo a que o0s
elementos verticais séo os elementos responsaveis pela sua rigidez lateral, poder-se-a afirmar que para a
solucdo estrutural escolhida verifica-se uma simetria na distribuicdo da rigidez lateral. O mesmo ndo se
podera concluir em relagdo a distribuicdo de massas, pelo facto do edificio apresentar uma configuracéo
ndo simétrica em planta e também n&o revelar uma forma compacta. Para este caso, observam-se em

planta vérias reentrancias e bordos recuados.

Apesar de alguns pontos ndo estarem de acordo face as primeiras verificagcdes, decidiu-se continuar os

restantes célculos para classificar a regularidade em planta da estrutura.

7

A esbelteza do edificio em planta (1) é determinada de acordo com a expressdo (3.2), citada

anteriormente. Este parametro foi verificado através do resultado obtido na expressao apresentada a seguir:

Liax = 26m (6.3)
Limin = 25m (6.4)

z:ﬁ:LMS4 (6.5)
25

Para cada piso e para cada direcdo ortogonal em analise, neste caso x e y, € necessario cumprir as
condi¢Bes relativamente & excentricidade estrutural (e,) e ao raio de torcdo (r). Para tal, deverdo ser
verificadas as equacdes (3.3) e (3.4), citadas anteriormente.

E de evidenciar que na determinag&o da excentricidade estrutural (e,) e do raio de tor¢éo (r), apenas foram

considerados os elementos classificados como elementos sismicos primarios.

O raio de giracéo (l) foi determinado para as plantas de cada piso através da seguinte expressao:

kzjﬂzfg+wyp=fu+w) 66

Axp A

onde,

I, - momento polar de inércia da massa do piso em planta, relativamente ao centro de massa do piso;

m- massa do piso;

£ - massa unitaria;
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A - area do piso;
I, - momento de inércia em torno do eixo x da massa do piso em planta, relativamente ao centro de massa
do piso;

Iy - momento de inércia em torno do eixo y da massa do piso em planta, relativamente ao centro de massa

do piso;

Os valores obtidos para o raio de giracdo sdo apresentados na Tabela 14.

Tabela 14 - Raio de giragédo relativamente ao centro de massa em cada piso.

Piso I, [m*] I,im*] Area [m?) Ls
1 23318,9 25968,9 574,4 9,26
2 23318,9 25968,9 574,4 9,26
3 23318,9 25968,9 574,4 9,26
4 23318,9 25968,9 574,4 9,26

Cob 20340,6 20549,2 523,4 8,84

O raio de torgéo de cada piso ( ;) € determinado conforme as equagdes (6.7) e (6.8), em que € relacionada

a rigidez de torgdo (K, ) e arigidez de translacéo (Kj ).

K
o= |-2 (6.7)
Ky
KH
r, = |—— 6.8
s (6.8)

Para se obter a rigidez em rotacéo (K, ) referente a cada piso, procedeu-se a colocacéo de um momento

torsor no centro de rigidez de cada um deles. Os valores para cada piso sdo determinados a partir da

seguinte expressao:
M, =K,-0 (6.9)
Para se obter a rigidez em translacdo (K;) referente a cada piso, aplicaram-se duas forgas ortogonais em

planta no centro de rigidez de cada um deles. Os valores para cada piso sédo determinados a partir das

seguintes expressoes:
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N
Il

L0, (6.10)

n
Il
A X
™

(6.11)

<

A utilizacdo das expressdes anteriores, carece da determinacdo da posicdo do centro de rigidez, o qual é
obtido através das seguintes expressoes:

Xog = (6.12)

o _ (6.13)

Os valores obtidos para as coordenadas do centro de rigidez sdo apresentados na Tabela 15.

Tabela 15 - Coordenadas do centro de rigidez.

Centro de Rigidez

Piso X(m) Y (m)
1 12,8 18,8
2 12,8 18,8
3 12,8 18,8
4 12,8 18,8

Cob 12,8 18,8
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A representagdo em planta do centro de rigidez e centro de massa € apresentada na Figura 11.

T

£

Figura 11 - Representacdo em planta do centro de rigidez e centro de massa.

1

|

Os resultados obtidos para as rotagfes e deslocamentos ao nivel de cada piso s&o apresentados na Tabela

16.

Tabela 16 - Rotagdes e deslocamentos ao nivel de cada piso.

Piso e, (m) ey (m) E, (kN) 8, (M) E, (kN) 8y, (m) My (KN.m) 0 (rad)
1 1,90 5,28 1000 2,69E-04 1000 3,04E-04 1000 1,83E-06
2 1,90 5,28 1000 8,33E-04 1000 9,55E-04 1000 7,41E-06
3 1,90 5,28 1000 1,70E-03 1000 2,10E-03 1000 1,73E-05
4 1,90 5,28 1000 2,90E-03 1000 3,60E-03 1000 3,07E-05

Cob 2,21 4,93 1000 4,50E-03 1000 5,77E-03 1000 5,01E-05
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Os valores obtidos para o raio de torcdo e excentricidade estrutural em cada piso sdo apresentados nas

Tabela 17 e Tabela 18, respetivamente.

Tabela 17 - Raio de tor¢géo em cada piso.

Piso K, (kN/m) K,, (kN/m) Ky (kNm/rad) 1 (m) 7, (m)
1 3,72E+06 3,29E+06 5,46E+08 12,88 12,12
2 1,20E+06 1,05E+06 1,35E+08 11,35 10,60
3 5,88E+05 4,76E+05 5,78E+07 11,02 9,91
4 3,45E+05 2,78E+05 3,26E+07 10,83 9,72

Cob 2,22E+05 1,73E+05 2,00E+07 10,73 9,48
Tabela 18 - Valores da excentricidade estrutural.

Piso e, (M) e, (M) 0,3 7, (m) 0,37, (m) ls (m)
1 1,90 5,28 3,87 3,64 9,26
2 1,90 5,28 3,40 3,78 9,26
3 1,90 5,28 3,31 3,75 9,26
4 1,90 5,28 3,25 3,77 9,26

Cob 2,21 4,93 3,22 381 8,84

De acordo com os valores apresentados na Tabela 17 e Tabela 18, e tendo em conta as expressdes (3.3) e

(3.4), é possivel concluir que a estrutura é ndo regular em planta.
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6.1.3 Regularidade em altura

A estrutura apresentada neste trabalho podera ser considerada regular em altura uma vez que cumpre
todos os requisitos j& estabelecidos no ponto 3.5. Desta forma, confirmou-se que todos os elementos
verticais, tais como nucleos, paredes estruturais ou pdrticos apresentaram continuidade desde a fundacao
até ao topo da estrutura. E também verificado que todos os pisos apresentaram rigidez lateral e massa
constante ao longo da mesma em toda a sua verticalidade, excepto o piso ao nivel do solo que apresenta
uma diferenca na sua massa. Esta diferenca, de acordo com a clausula 8§ 4.2.3.3 (5) do EC8, pode

considerar-se como uma alteracdo sem interferéncia.

6.1.4 Verificacdo do Sistema Estrutural

A verificacdo do sistema estrutural foi efetuada apenas para as acfes horizontais. Para esta andlise, foi
considerada uma situacdo de carga, aplicando separadamente uma forga horizontal de 1000kN segundo as
duas direcBes ortogonais. Estas forcas foram aplicadas no centro de massa de cada piso. Esta avaliacdo
teve como objetivo determinar o valor em percentagem, suportado pelas paredes existentes na estrutura,
gquando estas sdo submetidas aos esforcos provocados pela situacdo de carga. Os resultados sao

apresentados na Tabela 19.

Tabela 19 - Contribuic&o dos elementos verticais para classificac&o do sistema.

SFHx SFHy
PAREDES 97 % 96 %
PILARES 3% 4%

De acordo com a clausula § 5.2.2.1 (2) a estrutura pode ter uma classificagcdo distinta para cada direcéo.
Neste caso, atendendo as condi¢fes descritas em 3.2 e analisando os resultados apresentados na Tabela
19, poder-se-4 classificar a estrutura como um sistema de paredes segundo as duas dire¢cdes ortogonais.
Contudo, e segundo a cldusula § 5.2.2.1 (4) e (6) do EC8, os sistemas classificados como paredes,
porticados ou mistos devem possuir uma rigidez de torcdo minima. O EC8 assume que a estrutura é
torsionalmente flexivel se cumprir a condicdo (3.1), citada anteriormente. Analisados os resultados da
Tabela 17 e da Tabela 18, verificou-se que o sistema estrutural possui uma rigidez de tor¢do minima em
todos os pisos, e por esta razdo este sistema ndo é classificado como um sistema torsionalmente flexivel,
mantendo a classificagdo referenciada anteriormente.

Neste projeto verificou-se também se o sistema de paredes constituia um sistema de paredes acopladas, concluindo-se que néo.
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6.1.5 Determinacao do Coeficiente de Comportamento

Concluindo-se que a estrutura é ndo regular em planta, regular em altura e é classificada como um sistema

de paredes em ambas as dire¢Bes, o valor basico do coeficiente de comportamento (q,) € igual a 3,0

(Tabela 11). O fator que tem em consideracdo o modo de rotura primordial nos sistemas estruturais de

paredes é definido por k, que, pelo facto de a altura de cada parede ser muito superior & sua maior

dimensdo em planta, e atendendo as expressodes (3.11) e (3.12), toma o valor de 1,0. O coeficiente de

comportamento (q), apds a substituicdo dos pardmetros pelos valores citados acima, apresenta o seguinte

resultado:

q=0yxk, =3,0x1,0=3,0 (6.14)

6.1.6 Representacgio dos Espectros de Reposta de Calculo

Com os valores, do coeficiente de comportamento (q=23,0) e dos definidos pela agdo sismica (Tabela 10),

procedeu-se a elaboracdo do espectro de resposta de calculo. Estes espectros, para cada tipo de acéo
sismica, estdo representados na Figura 12. Os respetivos valores das aceleracfes espectrais poderdo ser

consultados no Anexo B

Aceleragdo (m/s?)

2,5

2
1,5 Acdo Sismica do Tipo 1

1 .t i

Acdo Sismica do Tipo 2

0,5 -

O L] L] , d

0 2 4 6 Periodo (s)

Figura 12 - Espectros de resposta de calculo considerados para cada tipo de acéo sismica.
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6.2 Efeitos de Torcéo Acidental

Segundo a clausula § 4.3.2 do EC8, existe uma incerteza na localizagdo das massas e na variacéo espacial
do movimento sismico. Por este motivo considera-se que o centro de massa em todos os pisos devera ser
deslocado, segundo as duas dire¢des, por uma excentricidade acidental (e,;) de acordo com a seguinte

expressao:

ey =+0,05- L, (6.15)

onde,

L; - dimensé&o do piso i na direcéo perpendicular & agéo do sismo.

Pelo descrito anteriormente, e de acordo com a clausula § 4.3.3.3.3 (1) do ECS8, os efeitos acidentais de
torcdo poderdo ser considerados através da aplicacdo de momentos torsores com o mesmo sentido, em

todos os pisos da estrutura. As expressdes utilizadas para calcular estes momentos torsores sdo as

seguintes:
Mg =€, F (6.16)
F=F ZZIZ—T;“; (6.17)
Ry =85 (T)ma (6.18)
onde,

M ,; - momento torsor de eixo vertical aplicado no piso i;
g,i - excentricidade acidental da massa do piso i;
F; - for¢a horizontal atuante no piso i;

F, - forca de corte basal;
Zj,Zj - alturas das massas m; e M;, e medidas a partir do nivel da aplicacdo da acdo sismica, neste caso

acima do nivel do solo;

m;,M; - massas dos pisos, considerando a combinacdo de acgoes descrita a seguir;

04 (Tl) - ordenada do espectro de calculo para o periodo T1;

m- massa total do edificio acima do nivel superior da cave, considerando a combina¢éo de ac¢des descrita a
seguir;

A - fator de correcao;

54



A massa de cada piso devera ser obtida de acordo com o estabelecido na clausula § 3.2.4 (2) do EC8, que
enuncia que os efeitos de inércia da agdo sismica de célculo devem ser avaliados tendo em conta a

presenca das massas associadas a todas as for¢cas graviticas que surgem na seguinte combinacdo de
acoes:

ijle,j II+"Zi21WE,iQk,i (6.19)

onde,

G, ; - valor caracteristico de uma agao permanente;
Qi - valor caracteristico de uma agéo variavel,
we, - coeficiente de combinagdo para uma agéo variavel.

Este coeficiente (i ;) é determinado através da seguinte expressao (clausula § 4.2.4 (2) do ECS8):

Yei =P V¥, (6.20)

onde,

v - coeficiente de combinacgao definidos na Tabela 6)

@ - parametro descrito no de acordo com o Quadro 4.2 do EC8 (Tabela 20).

Tabela 20 - Valores de ¢ a adotar para calcular 2%

Categoria de utilizagdo do

Edificio Piso v
Pisos com ocupagdes correlacionadas 0,8

Categoria A Pisos com ocupag¢des independentes 0,5
Cobertura 1,0

Os valores do coeficiente de combinacdo para uma acéo variavel sdo apresentados na Tabela 21

Tabela 21 - Valores de y; a adotar para cada piso do edificio.

Piso Q Vi Vei
Intermédio 0,8 0,3 0,24
Cobertura 1,0 0,3 0,3
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As Tabela 22 e Tabela 23 apresentam os valores necessarios para quantificar os momentos torsores.

Tabela 22 - Ordenada do espectro de célculo para o periodo T1 para cada agao sismica.

Sismo Tipo 1 Sismo Tipo 2
Seg. x Seg.y Seg. x Seg.y
my [Ton] A T, 84 Ty 84 T, 84 Ty 84
3516,55 1 0,60 1,33 0,53 1,33 0,60 0,86 0,53 0,97
Tabela 23 - For¢ca de corte basal segundo as duas diregdes para cada tipo de a¢ao sismica.
Sismo Tipo 1 Sismo Tipo 2
Fyx(kN) Fpy(kN) Fyye(kN) Fyy(kN)
4677,0 4677,0 3024,2 3411,1

As Tabela 24 e Tabela 25 apresentam os valores dos momentos torsores para cada acdo sismica. Estes

valores serdo posteriormente adicionados as combinacfes sismicas descritas em 2.4, de modo a

contabilizar-se os efeitos acidentais de tor¢cao.

Tabela 24 - Momentos Torsores para a agao sismica do tipo 1.

Sismo Tipo 1
Altura[m]  Massa [Ton] Fiye(kN) ey (m) Fix . ey Fiy(kN) ey (m) Fiy . ey M4 (KN.m)
Piso 1 3 750,03 347,922 1,250 434,903 347,922 1,300 452,299 452,299
Piso 2 6 750,03 695,844 1,250 869,805 695,844 1,300 904,598 904,598
Piso 3 9 750,03 1043,767 1,250 1304,708 1043,767 1,300 1356,896 1356,896
Piso 4 12 750,03 1391,689 1,250 1739,611 1391,689 1,300 1809,195 1809,195
Cob 15 516,42 1197,782 1,250 1497,228 1197,782 1,300 1557,117 1557,117
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Tabela 25 - Momentos Torsores para a agdo sismica do tipo 2.

Sismo Tipo 2
Altural[m]  Massa [Ton] Fir (kN) ey (m) Fix . ey Fiy (kN) e,(m) Fy e M5, (KN.m)
Piso 1 3 750,03 224,972 1,250 281,215 253,748 1,300 329,872 329,872
Piso 2 6 750,03 449,944 1,250 562,431 507,495 1,300 659,744 659,744
Piso 3 9 750,03 674,917 1,250 843,646 761,243 1,300 989,616 989,616
Piso 4 12 750,03 899,889 1,250 1124,861 |1014,991 1,300 1319,488 1319,488
Cob 15 516,42 774,506 1,250 968,132 873,571 1,300 1135,642 1135,642

6.3 Efeitos de Segunda Ordem

Em qualquer estrutura de betdo armado existem dois tipos de efeitos que podem surgir. Os efeitos de 12
ordem, que resultam das acdes aplicadas nas estruturas ou possiveis imperfeicGes geomeétricas nos

elementos estruturais e os efeitos de 22 ordem, que resultam das deformacdes ocorridas na estrutura.

De uma forma genérica, os efeitos de 22 ordem séo originados por efeitos relacionados com deslocamentos
relativos entre pisos provocados pela acdo sismica. Estes deslocamentos produzem deformacgdes e desvios
relativamente & posicao das cargas axiais nos elementos estruturais verticais. Ao resultado deste efeito fica

associado o aumento de momentos fletores nestes mesmos elementos verticais.

De acordo com a clausula § 4.4.2.2 (1) do EC8, o valor de célculo que representa as acBes devido a
situacdo sismica deverda incluir, se necessério, os efeitos de 22ordem. Contudo é estabelecido na clausula 8§
4.4.2.2 (2) que estes efeitos podem ser desprezados, desde que a seguinte expressao seja verificada em

todos os pisos:

_Rodr g (6.21)
Vtot ‘h

onde,

@ - coeficiente de sensibilidade ao deslocamento relativo entre pisos;

Rt - carga gravitica total devido a todos os pisos acima do piso considerado, incluindo este, na situagdo de

projeto sismica;
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d, - valor de célculo do deslocamento relativo entre pisos, avaliado como a diferenga entre deslocamentos

médios no topo e na base do piso considerado;

Vot - forca de corte sismica total no piso considerado;

h - altura entre pisos.
Convém ainda salientar que:

e se o valor de 8 calculado estiver compreendido entre os valores de 0,1 e 0,2, os efeitos de 22 ordem

podem ser considerados de uma forma aproximada, em que os esforcos obtidos através da andlise

sismica s&o multiplicados por um fator igual a /(1-6) (clausula § 4.4.2.2 (3) do ECS8).

e ovalorde 8 ndo devera exceder o valor de 0,3 (clausula § 4.4.2.2 (4) do ECS8).

Os deslocamentos da estrutura sdo determinados através da utilizacdo do espectro de resposta de célculo,
sendo efetuada uma analise linear. Neste caso, os valores dos deslocamentos para corresponderem aos

valores reais necessitam de ser corrigidos, sendo utilizado para tal a seguinte expressao:
ds =0q -dg (6.22)

onde,

d - deslocamento real de um ponto da estrutura devido a ac¢éo sismica de calculo;
gq - coeficiente de comportamento em deslocamento, valor idéntico ao de (;
d, - deslocamento do mesmo ponto da estrutura, determinado de acordo com uma analise linear baseada

no espectro de resposta de calculo.

O coeficiente de sensibilidade ao deslocamento relativo entre os pisos (0) foi determinado através da
andlise dos deslocamentos ao nivel dos varios pisos. Estes valores foram obtidos para a combinagéo

sismica mais desfavoravel, ou seja aquela que conduz a um maior valor deste coeficiente.

Para uma analise mais coerente, tendo em conta que os deslocamentos se alteram consoante a sua
posicdo em planta, determinaram-se os deslocamentos de calculo obtidos a partir do modelo em 5 pontos
diferentes, incluindo centro de rigidez (CR ) e centro massa (CM ) (Figura 13). Posteriormente, procedeu-se
ao célculo dos deslocamentos reais através da expressao (6.22) e os valores relativamente aos pontos

analisados encontram-se discriminados no Anexo D.
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Figura 13 - Representacdo em planta dos pontos analisados.

Na Tabela 26 estdo descritos, para ambas as direcdes, os valores para o coeficiente de sensibilidade ao

deslocamento relativo entre pisos (8). Estes deslocamentos foram obtidos através da diferenca entre os

deslocamentos reais médios no topo e os da base de cada piso. Analisados os resultados, verificou-se que

este parametro (&) apresentou para todos os pisos valores inferiores a 0,1. Assim, através da expressio

(6.21), concluiu-se que os efeitos de segunda ordem podem ser desprezados.

Os valores apresentados na préxima tabela correspondem a situagéo sismica mais desfavoravel.

Tabela 26 - valor de coeficiente (8) para cada piso.

Piso Pyt (kN) dy, (mm) dy,, (mm) Vs tot (kN) V), tot (kN) h (m) 0, 0,

Cob 5721,3 31,2 41,4 1197,8 1197,8 3 0,05 0,07
4 13050,2 24,0 32,0 2589,5 2589,5 3 0,04 0,05
3 20379,1 16,0 21,6 3633,3 3633,3 3 0,03 0,04
2 27708,0 8,2 11,4 4329,1 4329,1 3 0,02 0,02
1 35036,9 24 34 4677,0 4677,0 3 0,01 0,01
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7 Dimensionamento Estrutural

A verificacdo de seguranca e o dimensionamento de uma estrutura séo realizados através da avaliagédo dos
estados limite. Estes estados representam o limite a partir do qual a estrutura deixa de atender a uma das

suas finalidades, seja do tipo estrutural ou funcional.

Existem dois tipos de Estado limite a ter em conta na verificacdo da seguranca de uma estrutura:

e Estados Limites Ultimo (ELU) — Asseguram um nivel de seguranca adequado em relacdo a
determinadas situac8es de rotura (rotura de secdes, colapso da estrutura, deterioragdo por fadiga
ou perda de estabilidade). Este estado caracteriza-se por a estrutura perder a sua capacidade de
resisténcia, podendo dar origem a prejuizos, de caracter estrutural, muito elevados. A razado pela
qgual os projetos de betdo armado sdo dimensionados através da verificacdo deste estado limite,
deve-se ao facto de, assim, a estrutura ficar dotada de uma resisténcia muito superior aquela que

possa vir a ser exigida na sua vida Util.

e Estados Limites de Servico (ELS) — garantem a estrutura um bom comportamento em situacfes de
servico, ou seja, na sua utilizacdo corrente. Este estado limite caracteriza-se por uma verificacdo
efetuada a estrutura quanto a limitacdo da sua deformacédo, ao controlo de abertura de fendas, e a
limitacdo do nivel de tensées maximas no betdo e no aco. A razdo pela qual os projetos de betdo
armado sdo dimensionados através da verificacdo deste estado limite, deve-se ao facto de, assim, a
estrutura satisfazer em servico aspetos como a sua durabilidade, aparéncia, conforto e
funcionalidade.
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7.1 Analise aos Estados Limite de Servico

7.1.1 Verificacdes de Acordo com EC2

7.1.1.1 Estado Limite de Deformacao

De acordo com a clausula § 7.4 do EC2, séo estabelecidos limites para a deformacéo da estrutura ao nivel
dos pisos. Esta medida garante uma correta funcionalidade e um aspeto adequado da estrutura. Os limites
estabelecidos para os deslocamentos, tém em consideracdo a funcdo da estrutura, a sua natureza e 0s

acabamentos existentes.

Segundo o EC2, o limite de deformagéo ao nivel dos pisos é controlado do seguinte modo:

e de acordo com a clausula § 7.4.1 (4) do EC2, a deformacédo do piso € limitada em L/250 para a
combinacdo quase permanente de acdes, em que L corresponde ao vao da laje; as deformacdes
sdo medidas no seu valor total; com esta verificacdo pretende garantir-se a ndo ocorréncia de
flechas elevadas que poderiam prejudicar a aparéncia da estrutura e a funcionalidade adequada de

utilizacao.

e de acordo com a clausula § 7.4.1 (5) do EC2, é estabelecido para a mesma combinacdo de acdes,
uma limitacdo de L/500 para a deformacé&o do piso; nesta verificacdo pretende assegurar-se que as
deformacdes que ocorrem apdés a fase construtiva ndo causem danos a qualquer parte adjacente da

estrutura, como por exemplo paredes de alvenaria ou revestimentos de pavimentos.

As deformacdes da estrutura foram controladas de acordo com a clausula § 7.4.3 do EC2, onde se encontra

exposto uma verificagcdo das flechas por meio de célculo.

A determinacdo da flecha instanténea (J,) foi efetuada de acordo com a expressdo (7.1), onde foi
considerado o efeito de fendilhagdo. A determinagéo da flecha a longo prazo (¢, ) foi efetuada de acordo

com a expressao (7.2), onde foi considerado o efeito de fluéncia.

8o =E&00+(1-8)d1o (7.1)
8, =010 +(1-8) 0y (7.2)
Em que,
MCr ?
e=1-4( e (7.3
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onde,

,com |, el determinados com ¢ =0

{5IO =é‘c/(ll /Ic)
5II0 :5c/(lll /Ic)

(7.4)

.com I, eIy, determinados com ¢ =g (0,t;) (7.5)

{5,00 =[(1+p)5 ]/ (1, 11;)

St =[ (L+9) S |1 (1 11¢)
S, - flecha instantanea, considerando as caracteristicas da sec¢do condicionante néo fendilhada;
d,10 - flecha instantanea, considerando as caracteristicas da sec¢éo condicionante fendilhada;
8. - flecha a longo prazo, considerando as caracteristicas da sec¢do condicionante ndo fendilhada;
d11 - flecha a longo prazo, considerando as caracteristicas da sec¢do condicionante fendilhada;
£ - coeficiente de distribuicdo, considerado ¢ secc¢des ndo fendilhadas;
S - coeficiente que representa a influéncia relativamente a extensdo média da duracdo ou repeticdo do

carregamento, em que considera-se 8 =1 para um carregamento de curta duracdo ou 8 =0,5 se o
carregamento for de longa duracéo ou repetido;

M., - momento de fendilhacé&o;

M - momento atuante resultante da combinacéo quase permanente de a¢des;

S, - deformacéo instantanea em fase elastica (valor obtido do modelo de célculo);
I, - momento de inércia da secg&o condicionante néo fendilhada;

I,; - momento de inércia da sec¢ao condicionante fendilhada;

I, - momento de inércia da secgéo de betao;

@ - coeficiente de fluéncia;

(p(oo,to) - coeficiente de fluéncia a tempo infinito, foi adotado um valor de 2,5.

De modo a serem verificadas as condi¢Bes estabelecidas pelo EC2, para o estado limite de deformacéo, &
necesséario determinar o deslocamento que ocorre apds a estrutura entrar em servico. O valor deste
deslocamento determina-se apds serem calculados os valores da flecha instantanea (§,) e da flecha a longo

prazo (6,,) através da seguinte expressao:

Op =0, -0 (7.6)
Os deslocamentos nos varios pisos, para a Combinacdo Quase-Permanente de A¢bes, foram determinados
recorrendo ao modelo de célculo do edificio. Através de uma analise a todos os pisos, verificou-se que o

deslocamento condicionante acontece ao nivel do piso 4. Na Figura 14, apresenta-se graficamente os

deslocamentos verificados neste piso para a Combinacédo Quase-Permanente de A¢des.
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Figura 14 - Deslocamentos verificados no piso 4 para a Combinagdo Quase-Permanente

de Acdes.

As caracteristicas da secc¢ao condicionante encontram-se definidas na Tabela 27. Os calculos necessarios a
verificagdo do controlo de deformacgao, ou seja o calculo da flecha instantanea e flecha a longo prazo, sédo

demonstrados a seguir.

Tabela 27 - Caracteristicas da secgao.

Caracteristicas da seccdo (Laje por metro)

v (M) 0,15

v; (M) 0,15

b (m) 1,00

h (m) 0,30

d (m) 0,27

di (m) 0,03

Ag sup (cM?) 5,24

As,ing (€M) 8,59

6. (flecha instantanea) (mm) 6,33

é.(flecha a longo prazo) (mm) 6,86
I (m) 0,0023
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Calculo da flecha instantanea (&)

Determinacdo do coeficiente de homogeneizacdo (« ), da linha neutra da seccdo nédo fendilhada (x), do

momento de inercia da sec¢éo nao fendilhada ( I, ) e do momento de fendilhacéo da laje (M, ):

onde,

a=Lts 200 606 (7.7)
E,, 33

bh?/2+ da A, iy +dha A g

- 0,150m (7.8)
bh+a(As,inf +As,sup)
bxh? h)? 2 2 4
+bxh X=3 +ax A e (d=%)"+ax A g (x—dp)” =0,0026m (7.9)
I
Mg =W x fo :Y'x fom = 49, 2kN.m (7.10)

b - largura da seccéo;

h - altura da seccéo;

X - posi¢éo da linha neutra na sec¢éo nao fendilhada;

ES
Ecm

A inf - armadura inferior na secgéo de laje;

A sup - armadura superior na secgéo de laje;

d - disténcia entre a fibra mais comprimida da secgao e o eixo da armadura tracionada;

d, - distancia entre a fibra mais comprimida da sec¢éo e o eixo da armadura comprimida.

Determinacdo do momento fletor de calculo (Mg ), que para o caso da flecha instantanea, é obtido através

do carregamento das cargas permanentes:

Mg = Mg =46,5kN.m (7.11)
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Como o momento de fendilhagéo da laje (M, ) é superior ao momento fletor de célculo (Mg ), a sec¢do néo
fendilha. Neste caso, o valor do coeficiente de distribuicdo ( £) toma o valor 0. Pela aplicacdo da expresséo

(7.1), calcula-se o valor da flecha instantanea (&, ):

S =80=6,/(1,/1;) =0,00633/(0,0026/0,0023) = 0,0056m = 5,6mm

Célculo da flecha alongo prazo (4,,)

Determinacdo do coeficiente de homogeneizacéo (« ), do momento de inercia da sec¢do nédo fendilhada (

I, ) e do momento de fendilhagédo da laje (M, ):

Ec eff S8 g4 (7.12)
’ l+go(oo,t0) 3,5
= Es :@:21,21 (7.13)
Ecet 9,43

bh?/2+ dar A, oy +dhar A g

=0,152m
bh+ O‘(As,inf + As.sup)

bxh3

2
+bxh(x—gj +arx Ao (d—x)% +ax A g (x—dy)? =0,0028m (7.14)

Determinacdo do momento fletor de calculo (Mg,), que neste caso € obtido para a combinagdo quase-

permanente de acdes:

Meg = Meom.p. = 50,5KN.m (7.15)

Como o momento de fendilhagdo da laje (M, ) & inferior ao momento fletor de calculo (Meomyqg.p.), @ Seccéo
fendilha. Neste caso, sera necessario calcular o valor do coeficiente de distribuicdo (&), a linha neutra da

secc¢éo fendilhada (x) e o momento de inercia da secg¢éo fendilhada (1, ):

bx?/2+dah i +hahA g
bx -+ a(As,inf + A sup )

=0,072m (7.16)

bx x®

Ly =+ ax A (d—x)? +ax A gp (x—dy)° =0,00073m* (7.17)
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M ) 49,2\
gzl—ﬂ(vj =1- 05[50 5} =0,53 (7.18)

Através da expresséao (7.5), determinam-se 0s seguintes parametros:

{ 810 =[(1+9)5 ]/ (1, /1) =[ (1+2,5)x0,00686 | /(0,0028/0,0023) = 0,0189m (7.19)

St =[(1+0)8; [/ (14 /1¢) =[ (1+2,5)x0,00686 ] /(0,00073/0,0023) = 0,0738m
Pela aplicacdo da expresséo (7.2), calcula-se o valor da flecha a longo prazo (4., ):
O = &0 100 +(1—§)§,0O =0,530x0, 0738+(1—0, 530)x 0,0189=0,0478m=47,8mm  (7.20)

Considerando que o vao da laje, verificado na seccao condicionante, é de 7,3 m, o valor maximo admissivel

para a flecha a longo prazo (6,,) é o seguinte:

L/250=7,3/250 =0,029m = 29mm (7.21)

Deslocamento ocorrido apos a entrada em servico da estrutura

Pela aplicacéo da expresséo (7.6), calcula-se o valor deste deslocamento (5, ):

Op =0,, —0g =0,0478—-0,0056 = 0,042m = 42mm (7.22)

Considerando o valor anterior para o vao da laje, o valor maximo admissivel para o deslocamento ocorrido

apos a entrada em servigo da estrutura (J, ) € 0 seguinte:

L /500 =7,3/500 = 0,015m = 15mm (7.23)

Os resultados obtidos permitem concluir que, os deslocamentos (J,,ed,) que se verificam na secgdo

condicionante desta estrutura, sdo superiores aos valores maximos permitidos pelo EC2. Quando este tipo
de situacdes ocorre, poderd proceder-se de duas formas: efetuar alteragcdes a estrutura com o intuito de
diminuir as deformagfes existentes (ex: aumentar a espessura da laje ou alterar o sistema estrutural
colocando elementos estruturais verticais para diminuir os vaos); aplicar uma contra-flecha inicial na sec¢éo
condicionante compensando, assim, parcial ou totalmente, as deformagdes.

Optou-se por efetuar o segundo procedimento, ou seja, aplicar uma contra-flecha inicial na seccéo

condicionante.
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De acordo com a clausula § 7.4.1 (4) do EC2, qualquer contra-flecha aplicada a estrutura ndo devera ser
superior ao vao/250. Através de uma analise efetuada aos deslocamentos, que foram verificados em todos
0S pisos da estrutura nas sec¢Bes mais condicionantes, determinou-se em que seccdes se deveriam aplicar

contra-flechas.

As contra-flechas serdo posteriormente indicadas, com o respetivo valor, nas pegas desenhadas.

7.1.1.2 Estado Limite de Fendilha¢ao

De acordo com a clausula § 7.3.3 do EC2, podera verificar-se o controlo da fendilhagdo de uma forma

simplificada. Esta verificagdo consiste em limitar o didmetro ou o espagamento méaximo dos vardes.

7.1.2 Verificagdes de Acordo com EC8

De acordo com a clausula § 4.3.3 do EC8, é estabelecido o requisito de limitagcdo de danos. Este requisito
esta inteiramente relacionado com a verificacdo dos estados limites de servico, em que, o objetivo € limitar
os deslocamentos relativos entre os pisos da estrutura aqguando da ocorréncia de um evento sismico. Com
esta verificacdo asseguram-se deformacdes globais aceitaveis que ndo prejudiquem a integridade dos

elementos estruturais e ndo estruturais.

Os limites para o deslocamento relativo entre pisos, sao definidos em funcédo do tipo de elementos ndo
estruturais que existem no edificio. De acordo com a clausula § 4.4.3.2 (1) do EC8, devem cumprir-se 0s
seguintes limites:

e para edificios com elementos ndo estruturais frageis fixos a estrutura:

d,v <0,005h (7.24)

e para edificios com elementos ndo estruturais dulcteis fixos a estrutura:

d,v <0,0075h (7.25)

e para edificios sem elementos ndo estruturais ou com elementos ndo estruturais fixos sem

interferéncia com as deformagdes estruturais:

d,v<0,0th (7.26)

onde,

d, - deslocamento relativo entre pisos;
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h - distancia entre pisos;
v - coeficiente de reducéo da acéo sismica relacionado com a limitagcdo de danos, o qual toma o valor de

0,4 para a Agdo Sismica do tipo 1 e 0,55 para a A¢do Sismica do tipo 2.

O deslocamento relativo entre pisos (d,) foi determinado através de uma analise aos varios pisos do

edificio, tendo em conta cada uma das combinacdes sismicas. Por os pisos apresentarem deslocamentos
diferentes consoante cada ponto em planta, para este céalculo, optou-se por analisar os deslocamentos em
varios pontos do edificio. Os pontos analisados correspondem aos pontos representados na Figura 13.

Como o elemento ndo estrutural utilizado neste edificio é a alvenaria de tijolo, ou seja, elemento fragil,

torna-se necessario cumprir a expressao (7.24).

Na Tabela 28, apresenta-se a verificacdo efetuada para o requisito de limitacdo de danos segundo as duas

direcbes ortogonais, x e Y. A excecdo do valor correspondente ao Ultimo piso (Cob-Piso4), segundo a

direcdo vy, todos os valores que constam desta tabela verificam os requisitos acima citados. Apesar deste
valor estar acima do que é pretendido continuou-se o desenvolvimento do projeto, ja que se considera a

diferenga de 2 mm pouco significativa.

Tabela 28 - Verificagédo do estado de limitagdo de danos

Piso d,, (M) d,, (M) v h (M) Ay v dryv 0,005.h
Cob - Piso 4 0,031 0,041 0,40 3,0 0,012 0,017 0,015
Piso 4 - Piso 3 0,024 0,032 0,40 3,0 0,010 0,013 0,015
Piso 3 - Piso 2 0,016 0,022 0,40 3,0 0,006 0,009 0,015
Piso 2 - Piso 1 0,008 0,011 0,40 3,0 0,003 0,005 0,015
Piso 1 - Piso 0 0,002 0,003 0,40 3,0 0,001 0,001 0,015
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7.2  Analise aos Estados Limites Ultimos

7.2.1 Regras Gerais

Os elementos estruturais que constituem o edificio devem estar de acordo com um conjunto de regras,

relativamente a pormenorizagdo de armaduras. Na maioria, estas regras sdo comuns a todos os elementos.

7.2.1.1 Recobrimento das Armaduras

O recobrimento das armaduras corresponde a distancia entre a superficie da armadura (mais préxima da

superficie de betdo) e a superficie de betao.

De acordo com a clausula § 4.4.1.1 (2) do EC2, devera ser garantido, tanto na execucgédo pratica como nos

célculos e desenhos, um recobrimento designado como recobrimento nominal (C,,,). Este valor é
determinado através da soma do recobrimento minimo (C;,) € de uma margem de calculo relacionada

com as toleréncias de execugao (ACge, )-

Cnom = Crin + ACqey (7.27)
O valor recomendado para as tolerancias de execucao é de 10 mm (clausula § 4.4.1.3 (1) do EC2).

A determinagdo do recobrimento minimo depende dos fatores que se encontram relacionados com o0s
requisitos para assegurar as forcas de aderéncia, a protecdo do aco contra a corrosdo e a resisténcia ao
fogo. O seu valor maximo é determinado pela seguinte expressao:

cmin = max {Cmin,b ; Cmin,dur + ACdur,;/ - ACdur,s’( 'Acdur,add ;1omm} (7-28)

onde,

Crinp - recobrimento minimo de acordo com os requisitos de aderéncia;

Chnin,dur - rf€cobrimento minimo relacionado com as condi¢es ambientais;

ACqyr,, - margem de Seguranca;

ACqyr &t - reducdo do recobrimento minimo no caso de ser utilizado ago inoxidavel,

ACqyyr.add - Feducdo do recobrimento minimo no caso de protecado adicional.
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Se ndo forem indicadas outras especificagbes, o EC2 preconiza que 0s parametros Acgyry, ACqyrse ©
Acgyrqaq POdem ter o valor zero (clausula §4.4.1.2(6), clausula 84.4.1.2(7), clausula §4.4.1.2(8) do EC2).

A Tabela 29 e a Tabela 30 apresentam, respetivamente, os valores do recobrimento minimo (C,,;,) €

recobrimento nominal a adotar no projeto (Cyom adoptar)-

Tabela 29 - Recobrimentos minimos C,,;;,,.

Classe de . Crinp (mm) Crin,dur (mm)
Elementos Classe de o Diametro dos
) L Resisténcia . (Quadro 4.2 do (Quadro 4.4N do Crin (Mm)
Estruturais Exposicao . vardes (mm)
do Betédo EC2) EC2)

8(08)
12 (9 12)

Pilares, Vigas 16 (9 16)

XC2 C30/37 25 25 25

e Paredes
20 (9 20)

25 (¢ 25)
8 (0 8)

10 (9 16)

Lajes XC2 C30/37 16 25 25
12 (9 12)

16 (¢ 16)
8(08)
12 (0 12)
Fundagdes XC2 C30/37 16 (0 16) 25 25 40*
20 (@ 20)
25 (@ 25)

*Segundo a norma E464 — 2007 do Anexo B.1, o valor do recobrimento minimo Cminqur €m fundagGes toma o valor de 40 mm

Tabela 30 - Recobrimentos nominais C,p,-

Elementos Classe de
. . Chin (Mm) Acgey(MmM) Cromsmin (MM) Crom.adotar (MM)
Estruturais Exposi¢cao
Pilares, Vigas e
XC2 25 10 35 35
Paredes

Lajes XC2 25 10 35 35
Fundagdes XC2 40 10 50 50
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7.2.1.2 Distancia Minima entre Varoes

Os vardes devem possuir uma distdncia minima entre si, que devera permitir uma betonagem e uma

compactacdo aceitavel, certificando que se asseguram boas condicfes de aderéncia.

De acordo com a clausula § 8.2 (2) do EC2, a distancia livre entre vardes paralelos devera ter no minimo
um dos seguintes valores:

d =max{k, x@;dg +k,; 20mm| (7.29)
onde,
@ - diametro do vario;
K- 1,0;

Ky-5mm;

dg - dimensdo maxima do agregado.

Aplicando a expressao anterior, determinou-se a distancia minima admissivel entre vardes:

d = méax{1x (@ < 25); 25+5; 20mm} = 30mm (7.30)

7.2.1.3 Distancia Minima de Dobragem de Vardes

O didmetro minimo de dobragem de um varéo deverd ser limitado. Esta condi¢éo € necessaria para evitar o

aparecimento de fendas nos varfes e roturas no betdo onde os varfes apresentam as suas curvaturas.

De acordo com clausula § 8.3 (2) do EC2, o didmetro minimo de dobragem de vardes é determinado
através da seguinte expressao:

(7.31)

AFse @ <16mm
mmn 7@ se @ >16mm

onde,

@ - diametro do varao.
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Através da expressao anterior (7.31) sao definidos, para os diametros minimos de dobragem de vardes, o0s

seguintes valores (Tabela 31).

Tabela 31 - Diametros minimos de dobragem de varbes @, iy, -

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

7.2.1.4 Comprimento de Amarracdo dos vardes

O comprimento de amarracdo dos varfes esta relacionado com a transmissao de forcas de aderéncia entre

os vardes de aco e o betdo. De acordo com a clausula § 8.4.3 e 8.4.4 do EC2, o comprimento de amarracao

de célculo (I,,,) € determinado através das seguintes expressoes:
log =na2030405k 14 2l min

I, rqa =(9/4)-(0sg / Toa )

fbd =2,25n7, f

ctd

foo- e % fotk 0,08
ctd —
Ye

em que:

] {méx {0,31bqud; 109 ; 100mm} — amarragdes de varodes traccionados
bmin =

max {0,6lbqud; 100 ; 100mm} — amarragdes de vardes comprimidos

onde,

@ - diametro do vardo;

I, min - COMprimento de amarragao minimo;
b,min
Ib,rqd - comprimento de amarracéo e referéncia;

oy - coeficiente relacionado com a forma dos vardes;

(7.32)

(7.33)

(7.34)

(7.35)

(7.36)
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a, - coeficiente relacionado com o efeito do recobrimento minimo do betéo;
a5 - coeficiente relacionado com o efeito de cintagem das armaduras transversais;
a, - coeficiente relacionado com a influéncia de um ou mais vardes transversais soldados ao longo do

comprimento de amarragao;

as - coeficiente relacionado com o efeito da pressdo ortogonal ao plano de fendilhacéo ao longo do

comprimento de amarragao.

o - Valor de célculo da tens&o na seccéo do varéo a partir do qual € medido o comprimento de amarragéo;
fpg - tenséo de aderéncia;

n,- coeficiente relacionado com as condi¢cfes de aderéncia e a posi¢do do vardo durante a betonagem,;

(1,0 condicdes de boa aderéncia
M= {0,7 todos 0s outros casos (7.37)
n,- coeficiente relacionado com o didmetro do varéo;
(10 @ <32mm
N2 = {(132 — )/100 @ > 32mm (7.38)

f.q - valor de célculo da tenséo de rotura do bet&o a tracéo;
a - coeficiente relacionado com efeitos de longo prazo na resisténcia a trag&o e com efeitos desfavoraveis,
conforme a carga € aplicada (o =1,0);

7. - coeficiente parcial de seguranca relativo ao betéo (y, =1,5).

Para o calculo da tenséo de aderéncia ( f,q) considerou-se a situagdo mais desfavoravel. Os valores

adotados foram os seguintes:
nl = 0, 7

Ny = 1,0
f.4 =1,33MPa

O valor resultante para este parametro ( f,, ) foi de 2,09MPa.

Os valores do comprimento de amarracdo de referéncia (Ib’rqd) sdo apresentados na Tabela 32. Para o

célculo deste parametro admitiu-se que o = fyq =435MPa.

Tabela 32 — Comprimento de amarrag&o de referéncia ( I yqq )-

@ (mm) lp,rqa (M)
8 0,42
10 0,52
12 0,62
16 0,83
20 1,04
25 1,3
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Os valores para comprimento de amarragdo minimo (I, i, ) S0 apresentados na Tabela 33.

Tabela 33 — Comprimentos de amarrag&o minimos ( I, min )-

@ (mm)

10
12
16
20

25

031y (MM) 0,6y 14q (MM) 10 @ (Mm) mm I, min (M)
Vardes tracionados Vardes comprimidos
126 252 80 100 0,126 0,252
156 312 100 100 0,156 0,312
186 372 120 100 0,186 0,372
249 498 160 100 0,249 0,498
312 624 200 100 0,312 0,624
390 780 250 100 0,390 0,780

Os parametros oy, a5, 03,04, a5, Sao definidos no Quadro 8.2 do EC2. Dado que nenhum dos seus valores

excede a unidade, adotou-se de uma forma conservativa para os respetivos calculos deste trabalho, o valor

unitario.

De acordo com as expressdes (7.32) e (7.36) foram determinados os valores para 0s comprimentos de

amarracéo (l,q ), apresentados na Tabela 34.

Tabela 34 — Comprimento de amarragao ( Iy )-

@ (mm) lpg (M)
8 0,42
10 0,52
12 0,62
16 0,83
20 1,04
25 1,3

7.2.1.5 Amarracao de Armaduras Transversais

De acordo com a clausula § 5.6.1 do EC8, para as cintas utilizadas como armaduras transversais em

pilares, vigas ou paredes, devem utilizar-se estribos fechados com ganchos dobrados a 135° e

comprimentos de amarragéo 10d,,, .
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7.2.1.6 Comprimento de Sobreposicao de armaduras

De acordo com a clausula § 8.7.2 (1) do EC2, o comprimento de sobreposi¢do das armaduras devera:

e assegurar a transmisséo dos esfor¢cos entre vardes adjacentes;

e evitar o destacamento do bet&do na vizinhanca;

e evitar a ocorréncia de fendas largas que prejudiqguem a estrutura.

O comprimento de sobreposicéo (1,) é determinado através das seguintes expressées (clausula § 8.7.3 (1)

do EC2):

onde,

lo = 21003040506 rqq = 1o min
lo,min > Méx {0, 3ctgl qq 11502; 200mm}

15> a4 =pl/250’5>1

pi- percentagem de var6es emendados a uma distancia inferior a 0,65 |yda seccdo media de

sobreposicao;

lo,min - COMprimento de sobreposi¢do minimo.

Restantes parametros citados em expressdes anteriores

Os parametros o, a5, a3, 4, a5, tomam o valor unitario, conforme citado anteriormente. Para o parametro o

adoptou-se de forma conservativa, o valor de 1,5.

Os valores para o comprimento de sobreposi¢do minimo |, i, sdo apresentados na Tabela 38.

Tabela 35 — Comprimentos de sobreposi¢&o minimo ( ly i, )-

@ (mm)

8
10
12
16
20

25

0,3 Qg lb,rqd (mm)

189

234

279

374

468

585

15 @ (mm)

120

150

180

240

300

375

mm

200
200
200
200
200

200

lo,min (M)
0,20
0,23
0,28
0,37
0,47

0,59
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De acordo com as expressdes (7.39) e (7.40), foram determinados os valores para os comprimentos de

sobreposicéo (l), apresentados na Tabela 36.

Tabela 36 — Comprimentos de sobreposi¢éo (1, ).

@ (mm) 1,5 Iy rqa (M) lo,min (M) lo,min (M)
8 0,63 0,20 0,63
10 0,78 0,23 0,78
12 0,93 0,28 0,93
16 1,24 0,37 1,24
20 1,56 0,47 1,56
25 1,95 0,59 1,95

Nas zonas de sobreposicdo, com o intuito de induzir resisténcia as forcas de tragcdo transversais, €
necessaria colocar uma armadura transversal (clausula § 8.7.4.1 (1) do EC2). Estas sobreposi¢cdes nao
devem ficar localizadas em zonas de esforgos elevados, como € o caso das zonas criticas (clausula § 8.7.2
(2) do EC2).

7.2.2 Capacidade Resistente dos Elementos Verticais

O calculo da capacidade resistente dos elementos verticais (pilares e paredes) deve ser realizado, salvo
indicacdo contraria estabelecida pelo EC8, de acordo com principios estabelecidos pelo EC2. A seguranca
associada a flexao desviada e ao esforco transverso devera ser analisada de acordo com as expressdes a

seguir mencionadas:

e Verificacdo a Flexdo desviada Bi-axial

Devera ser verificada através da seguinte expressao (clausula § 5.8.9 (4) do EC2):

a a
M M
[ E‘“J + =B | <10 (7.42)
MRd,x IVIRd,y
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e Verificagdo a Flexdo Composta Uni-axial

Devera ser verificada, separadamente, segundo as duas dire¢cdes ortogonais. A relacdo entre o

momento fletor atuante (Mgq ) € 0 momento fletor resistente (Mgy) em cada dire¢éo ortogonal é

dado por:

M
—ElX 0 Y <10 (7.43)

onde,

MEgq x/y - momento Fletor de célculo em relagéo ao eixo considerado;

Mggq x/y - momento Fletor resistente relativamente a dire¢&o considerada;

a - expoente, pode tomar os seguintes valores:
- Para seccdes circulares e elipticas, a=2;

- Para secc¢des retangulares, ver Tabela 37:

Tabela 37 — Valores a utilizar no parametro a.

Ned/Nrd 0,1 0,7 1,0

a 1,0 15 2,0

De acordo com a clausula § 5.4.3.2.1 (2) do EC8, os momentos resistentes Mgy, € Mgy, em

pilares sismicos primarios de estruturas classificadas como DCM, devem ser reduzidos em 30% do

seu valor real. Esta reducéo é efetuada para ser considerada a interacéo bi-axial de momentos.
o Esforco Transverso obtido para a Flexdo Comporta Simples

Devera ser garantido gue o esforgo transverso atuante (Vgq ) e o esforco transverso resistente (Vgq )

cumpram a seguinte condicao:

Y
—Ed <10 (7.44)
VRrd
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O valor do esforgo transverso resistente sera determinado através das expressdes (7.45) e (7.46), sendo
adotado o menor valor obtido:

e Resisténcia a Rotura dos Estribos
Vrd s :ﬁ-z fywa - COLO (7.45)
’ s
e Resisténcia do Betdo ao Esmagamento nas Bielas Comprimidas

vi-foq 20y gy
Vi sy = 270w Yow 7.46
Rd,max cotd+tan @ (7.46)

onde,

A, - rea da seccdo transversal das armaduras de esforco transverso;

s - espacamento da armadura de esfor¢o transverso segundo a direcéo do eixo da peca;

Z - braco interno da peca, deve tomar o valor de 0,9d , sendo que d representa a distancia entre o centro
de gravidade das armaduras tracionadas e a fibra mais comprimida da secc¢éo;

fywd - valor de célculo da tenséo de cedéncia dos estribos;

feq - valor de calculo da resisténcia do betdo a compresséo;

6 - valor admitido para o angulo entre as bielas inclinadas e o eixo da pec¢a, o0 EC2 e o anexo nacional
recomendam o seguinte intervalo de valores (1 < cot6 < 2,5);

o, - coeficiente relacionado com o estado de tenséo na zona comprimida, neste caso toma o valor de 1,0;

b, - largura da secc&o transversal;

v, - fator de reducéo da resisténcia do bet&o devido a fendilhag&o por esforgo transverso, v; = 0,6'[1—&}

250
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7.2.3 Vigas

De acordo com a clausula § 5.3.1 (3) do EC2, uma viga é um elemento em que 0 seu vao ndo € inferior a 3
vezes a altura total da sua secc¢édo transversal. Os elementos que ndo contemplam esta caracteristica sao

denominados viga-parede. Neste trabalho ndo se utilizaram vigas parede.

7.2.3.1 Armadura Longitudinal

Segundo a clausula § 9.2.1.1 do EC2, a area de armadura longitudinal nas vigas ndo deve ser inferior ao
seguinte valor:

Ay min =0, 26%@ >0,0013hb,d (7.47)

yk

onde,

b - largura meédia da zona tracionada;
fem - tensdo média de resisténcia a tragéo do betéo;

fyk - tensdo caracteristica do aco.

A area de armadura maxima ( A, , nax ) NA0 deve ser superior a 4% da area da seccao de betdo da viga (A;)

(clausula 8 9.2.1.1 (3) do EC2).

Além das condigbes anteriores, o0 EC8 estabelece um valor minimo para taxa de armadura longitudinal (o)

em vigas primérias (clausula § 5.4.3.1.2 (5) do EC8). Esse valor minimo é determinado através da seguinte
expressao:

Py,min = 0,5 fctm (7.48)
fyk

A taxa de armadura longitudinal ( p ) é calculada através da seguinte expressao:

p=— (7.49)

onde,

A - area da armadura tracionada;
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A, - area da seccéo de bet&o.

N

Os limites regulamentares referentes a armadura longitudinal, minima e maxima, em vigas sao
apresentados na Tabela 38.

Tabela 38 — Armadura longitudinal minima e maxima em vigas

As,v,min (sz) As,u,méx(cmz)

Vigas 3,04 48,0

Todas as vigas deste projeto apresentam a mesma secgao.

A zona critica em vigas de classe DCM é determinada de acordo com a clausula § 5.4.3.1.2 do EC8. O

comprimento critico (I, ) é considerado a partir de cada extremidade da viga, sendo, o seu valor igual a

altura da viga (h,,).

Para estas zonas criticas é necessario garantir uma ductilidade suficiente em curvatura. Para isso, o fator
de ductilidade em curvatura (u,) devera ser calculado através da expressdo (3.6), ja citada anteriormente.

Para a estrutura em andlise obtiveram-se resultados apresentados na Tabela 39.

Tabela 39 - Célculo do fator de ductilidade em curvadura.

Sismo Tipo 1 Sismo Tipo 2
Direcéo T, (s) Tc (s) 9o He T, (s) Tc (s) 9o He
X 0,60 0,6 3 5,0 0,60 0,25 3 2,7
y 0,53 0,6 3 55 0,53 0,25 3 2,9

Contudo, a ductilidade em curvatura nas zonas criticas, podera ser garantida caso sejam cumpridos o0s
requisitos expostos na clausula 8 5.4.3.1.2 do EC8. Os requisitos sdo 0s seguintes:
¢ na verificacdo ao estado limite Ultimo na situacdo de projeto sismico devera ser adicionada na zona

de compress&o da viga uma armadura longitudinal (A, )cuja seccdo nao seja inferior a metade da

sec¢do da armadura presente na zona tracionada ( Ay ):

ot >0,5 (7.50)

inf

80



Constata-se que esta condi¢do ndo esta totalmente explicita, visto que as zonas de compresséao e
tracdo poderao ser invertidas devido a variagdo de sinal.

taxa de armadura na zona tracionada () devera ser inferior ao valor p,s dado pela seguinte

expressao:

,, 0,008 foq

HgEsy d fyd

Pmax =P

(7.51)

onde,

p' - percentagem de armadura de compressao;
&gy d - valor de calculo da extens&o de cedéncia do aco;

fyq - valor de da tenséo de cedéncia da armadura de flexao.

Para evitar possiveis roturas de aderéncia ago/betdo no interior dos nos de ligacédo viga/pilar, nas zonas

criticas o EC8 estabelece na clausula § 5.6.2.2 (2) limites maximos para o diametro dos varGes da armadura
longitudinal (dy, ) para:

e nGs de vigas com pilares interiores

dbL S?,Sfctmx 1+0,8Vd

= ; (7.52)
he  7rdafya  1+0.75Kp o'/ Pryax
e nds de vigas com pilares exteriores
dis%x(uo,sv ) (7.53)
f d
e Yra yd

onde,

dp, - didmetro minimo dos vardes da armadura longitudinal;

h. - largura do pilar medida paralelamente aos var@es longitudinais;

kp - fator que depende da classe de ductilidade, sendo 2/3 para a classe DCM,;
p' - taxa de armadura de compressao que atravessa o0 no viga/pilar;

Pmax - taxa maxima de armadura;

v4 - esfor¢o normal reduzido de calculo no pilar.
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Admitindo um esforgo axial normalizado de 0,1 e p'=0,5p,,4, 0S limites méximos para os didmetros dos

var@es longitudinais das vigas, que atravessam o no de ligacéo viga/pilar, podem tomar os valores

apresentados na Tabela 40, calculados através das expressoes (7.52) e (7.53).

Tabela 40 — Didametro méximo do var&o longitudinal na ligac&o viga/pilar (dyy).

Viga

V2
V3
\Z3
V5
V6
V7
V9 e V10
V14
V15
V16 e V17

V17 e V18

h, (M)
0,5 (P2)

0,3 (P2)

0,4 (P9)
0,3 (P9)
0,4 (P15)
0,6 (P11)
0,6 (P11)
0.4 (P7)

0,4 (P4)

N6 interior
dbL,méx(mm)
22

22

17
13
17
26
26
17

17

h (m)

03 (P1)
04 (P1)
0,4 (P8)
03 (P8)

0,6 (P10)

N6 exterior

dbL,méx (m m)

16
22
22

16

32

Caso ndo seja possivel satisfazer as condi¢des referidas anteriormente, para os nds viga-pilar exteriores

devido & dimenséo de h, do pilar ser demasiado pequena, podera ser adotada para garantir a amarracao

das armaduras longitudinais em vigas, uma das seguintes disposi¢c8es construtivas (clausula § 5.6.2.2 (3)

do EC8):

e viga ou laje poderdo ser prolongadas horizontalmente sob a forma de tocos exteriores (Figura 15

a));

e poderdo utilizar-se varbes com cabeca ou chapas de amarracdo soldadas ao topo da amadura

principal das vigas (Figura 15 b));

e dobragem a 90° dos varfes longitudinais com um comprimento minimo de 10d,, e armaduras

transversais colocadas no interior da dobragem (Figura 15 c)).
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Figura 15 - Disposi¢des complementares para a amarragao nos nés viga-pilar exteriores.

No Anexo E, encontram-se definidos os parametros regulamentares para as armaduras longitudinais em

vigas.

7.2.3.2 Armadura Transversal

A armadura minima transversal definida na clausula § 9.2.2 (5) e (6) do EC2, é determinada através das

seguintes expressodes:

Pumin = (0,08 )/ Ty (7.54)
pW:ASW/(issina)e%:prWsina (7.55)

onde,

A, - area de armadura de esforco transverso no comprimento s;

s - espacamento das armaduras verticais medido ao longo do eixo longitudinal do elemento;
b,, - largura da alma do elemento;

a - angulo formado entre as armaduras verticais e o eixo longitudinal.

Para este projeto adotou-se a =90°.

A verificacdo de seguranca ao esfor¢o transverso serd garantida através da expressao (7.44), ja citada

anteriormente
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O espagamento longitudinal dos estribos ndo devera ser superior a S, .5, , sendo este valor determinado

através da seguinte expresséo (cldusula § 9.2.2 (6) do EC2):

Si.max =0,75d (1+cotg (a)) (7.56)

O espacamento transversal entre ramos de estribos ndo devera ser superior a S; .4, sendo este valor

determinado através da seguinte expressao (clausula § 9.2.2 (8) do EC2):

Stmax =0,75d (7.57)

Para a armadura transversal em vigas os limites regulamentares, mencionados anteriormente, sdo

apresentados na Tabela 41.

Tabela 41 - Armadura transversal minima e espagamento maximo de estribos.

b(m) h(m) d(m) Asw,min(cmz/m) Simax = St,méx(m)

Vigas 0,3 0,4 0,37 2,63 0,26

As normas do EC8 apresentam maiores exigéncias relativamente a pormenorizacdo de armaduras do que
as normas do EC2. Assim, para garantir adequadamente um confinamento as zonas criticas das vigas e

segundo a clausula § 5.4.3.1.2 (6) do EC8 sé&o estabelecidas as seguintes regras:

e diametro dos estribos ( dy,, ) devera ser igual ou superior a 6mm;

e espagcamento dos estribos na direcdo longitudinal da viga devera ser inferior ao valor determinado
na seguinte expressao:

5= min{hW4 24, :225mm ;8db|_} (7.58)

e primeiro estribo ndo devera estar afastado mais de 50 mm da extremidade da viga;
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Figura 16 — Armadura transversal nas zonas criticas da viga.

Os critérios definidos anteriormente, para as zonas criticas de cada viga, podem ser consultados no Anexo
E.

7.2.3.3 Dimensionamento

O dimensionamento de vigas primarias, em estruturas de classe de ductilidade média (DCM), deve estar de
acordo com as regras de calculo do “capacity design”, tal como descrito no subcapitulo 3.6. O programa de
calculo automatico utilizado neste trabalho engloba a possibilidade de obtencdo das armaduras
(longitudinais e transversais) seguindo estas mesmas regras, o0 que permitiu calcular as areas necessarias

para resistirem aos esfor¢os a que as vigas estéo sujeitas.

Ainda assim, optou-se por exemplificar o dimensionamento da viga V15 do piso 1 (V15 _1).

Os elementos de betdo armado apresentam em geral um comportamento fragil ao corte, pelo que, 0 seu
modo de rotura previsto devera ser através da formacéo de rétulas plésticas (rotura ductil) e ndo por esforgo
transverso (rotura fragil). Por isso, a obtencdo dos valores de célculo dos esforgos transversos em vigas
sismicas primarias devera ser efetuada através do equilibrio da viga sob a a¢éo (clausula § 5.4.2.2 do EC8)
(Figura 17):

e da carga transversal que nela atua, durante a agéo sismica de projeto;

o dos momentos resistentes nas secgbes de extremidade das vigas, 0s quais estdo associados a
formacéo de rotulas plasticas para os sentidos negativos e positivos da acao sismica. Estas rétulas
plasticas deverdo formar-se preferencialmente nas extremidades da viga, ou seja, na regido mais
proxima possivel do né viga-pilar.
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Figura 17 — Valores de célculo pela capacidade real dos esforgos transversos nas vigas.

Nas sec¢Bes de extremidade da viga séo determinados o valor do esforgo transverso minimo (Veg mini) ©
mMaximo (Vgg max.i)» 0S quais correspondem aos momentos maximos ( M; 4) positivo e negativo que podem
surgir nestas sec¢es. Estes momentos maximos (M; 4) deverdo ser determinados através da seguinte

expressao (clausula § 5.4.2.2 do EC8):

M
Mid =7rd MRy, ,min[l;z RCJ (7.59)

> Mgy

onde,

Mgy i - momento de dimensionamento da viga na extremidade i;

ZM RCJZM rb - SOma dos momentos de calculo resistentes nos pilares e a soma dos momentos de célculo

resistentes das vigas no no6 de intercecdo destes elementos, respetivamente;

Vrq - fator que traduz a sobrerresisténcia por endurecimento do ago e confinamento do bet&o.

Para estruturas DCM o fator ypq toma o valor 1,0.

Como as regras de dimensionamento do EC8 tém implicito o principio de viga fraca/pilar forte, a expressao

anterior pode ser simplificada, ou seja:

Mig = Mgy, (7.60)

O valor do esforgo transverso maximo (Vgq max ) Nas seccoes de extremidade das vigas pode ser obtido pela

seguinte expressao:
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M;+My  Oegp gy
VEd,méx = +

[ 2

(7.61)

onde,

M;; M, - momentos nas sec¢des de extremidades das vigas associados a formacgéo de rétulas plasticas;

I, - comprimento da viga;

Oegp - Carregamento uniforme para a combinacao quase permanente de acoes.

O célculo do momento resistente (Mg, ) da viga é realizado através das expressdes (7.62) e (7.63) que
relacionam a armadura de flexdo (A ) e a altura da seccdo comprimida ( x ). Admite-se para este célculo que

as armaduras se encontram em cedéncia.

x f
X _ At (7.62)
0,8xbx fy
Mgy = Ay x fyq x(d—0,4x) (7.63)
As caracteristicas base da viga V15_1 sdo apresentadas na Tabela 42
Tabela 42 - Caracteristicas base da viga viga V15_1.
Viga Trogo h(m) b(m) d(m) fya(MPa) fea (MPa)
V15_1 P11-P10 0,4 0,3 0,37 435 20

A area de armadura longitudinal calculada através do modelo do SAP2000 e a respetiva armadura adotada
sdo apresentadas na Tabela 43 e Tabela 44.

Tabela 43 - Area da armadura longitudinal calculada através do modelo de SAP2000 na viga V15_1.

Area da Armadura SAP2000 (cm?)

As inicio (CM?) As meio (€M°) As iim(cm?)
superior 3,04 3,04 5,80
Viga V15_1
inferior 3,04 3,04 3,04
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Tabela 44 — Area da armadura longitudinal adotada na viga V15_1.

Area da Armadura adotada (sz)

As Inicio (sz) As meio (sz) As fim (sz)
superior 3012 3,39 3012 3,39 3016 6,03
Viga
V15 1
inferior 3p12 3,39 3912 3,39 3912 3,39

Através dos valores expressos nas tabelas anteriores, calcularam-se as posi¢des da linha neutra (x) e os

respetivos momentos resistentes ( Mgy ) atraves das expressoes (7.62) e (7.63). Os resultados obtidos séo

apresentados na Tabela 45.

Tabela 45 — Posig&o da linha neutra e momento resistente na viga V15_1.

Posicao da Linha neutra (m) Momento Resistente (kN/m)
Inicio Meio Fim Inicio Meio Fim
Viga superior 0,03 0,03 0,05 52,0 52,0 90,0
V1i5_1 ; ;
- inferior 0,03 0,03 0,03 52,0 52,0 52,0
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Determinados os valores dos momentos resistentes, efetuou-se o célculo do esfor¢o transverso de

dimensionamento através da expressao (7.61), estando os resultados apresentados na Tabela 46

Tabela 46 — Esforgo transverso de dimensionamento na viga V15_1.

MRd (kN/m) chmb q.p (kN) VEd,cal (kN) VEd,méx (kN)
Inicio Fim Inicio Fim Inicio Fim
Viga superior 52,0 90,0
ViS5 1 36,7 67,5 57,6 88,4 88,4
— inferior 52,0 52,0

Determinado o valor do esfor¢o transverso condicionante na viga, calcularam-se o comprimento da zona
critica e 0s respetivos espacamentos maximos para essas zonas, 0s quais sdo apresentados na Tabela 47

e na Tabela 48.

Tabela 47 — Comprimento da zona critica na V15_1.

Viga lep = hy

V15_1 0,4

Tabela 48 - Espagamento maximo da armadura transversal na viga V15_1.

Viga hy, (M) dpy(Mm) (mm) dpi(Mmm) s (m)

Vi5_1 0,4 8 225 12 01

A seguranca ao esforco transverso da armadura transversal adotada foi verificada através das expressées

(7.45) e (7.46), estando os resultados apresentados nas tabelas Tabela 49 e Tabela 50.

Tabela 49 — Esforgo transverso resistente maximo na viga V15_1.

Viga Qew b,,(m) z(m) v4(m) 6 (°) fea (Mpa) Vra,max (kN)

V15_1 1 0,3 0,33 0,53 45 20 522,3
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Tabela 50 — Verificagdo da seguranca ao esfor¢o transverso na zona critica da viga V15_1.

viga Arm. adoptada Ag(cm?/m) z(m) 0 (°) fywa (Mpa)

Vi5_1 ®81//0,10 0,3 0,33 45 435

Vra,s (kN)

143,7

VEd,ma’x (kN)

88,4
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7.2.4 Pilares - Elementos Primarios

A regulamentagédo (EC2) define pilar como um elemento sujeito a esforgos axiais, cuja dimensdo em planta
serd inferior a quatro vezes a sua espessura. Neste projeto foram definidos pilares como elementos
primarios e secundarios, pelo que havera a necessidade de considerar para cada tipo destes elementos

diferentes condi¢des de dimensionamento.

7.2.4.1 Armadura Longitudinal

De acordo com a clausula § 9.5.2 (1) do EC2, os vardes longitudinais dos pilares devem apresentar um
didmetro igual ou superior a 8 mm.

A area total da armadura longitudinal (A, ) ndo deve ser inferior ao valor de A, ., obtido pela seguinte

expressao (clausula § 9.5.2 (2) do EC2):

As,v,min = O']];NEd 2 01002'6&: (7.64)

yd

onde,

fyd - valor de célculo da tenséo de cedéncia das armaduras;

Ngq - valor de calculo do esforgo normal de compressao.

A area total da armadura longitudinal (A, ) ndo deve ser superior a A, s Obtido pela seguinte expressao

(clausula § 9.5.2 (3) do EC2):

0,04 A, fora das zonas de emendas por sobreposi¢éo
As,v,mélx = (7.65)

0,08 A, zona de emendas por sobreposi¢do

onde,

A, - area da seccéo transversal de bet&o.

Adicionalmente aos requisitos anteriores, 0 EC8 estabelece que a area da armadura longitudinal deve estar
compreendida entre 1 e 4% da &rea da secc¢édo transversal do pilar e as sec¢fes simétricas deverdo ter a
armadura distribuida simetricamente (clausula § 5.4.3.2.2 (1) do ECS8).

Segundo a clausula § 5.4.3.2.2 (2) do EC8, deve ser colocado ao longo de cada face do pilar pelo menos

um varao intermédio entre os vardes de canto, de forma a assegurar a integridade dos nés viga-pilar.
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Na Anexo H encontram-se definidos, para todos os pilares primarios, os limites regulamentares para a

armadura longitudinal em pilares primarios.

7.2.4.2 Armadura Transversal

De acordo com a clausula § 9.5.3 (1) do EC2, o didametro das armaduras transversais nos pilares ndo deve
ser inferior a 6 mm ou a um quarto do didmetro méaximo dos vardes longitudinais. O espagcamento das

armaduras transversais ( S, ;) ao longo do pilar ndo deve exceder o valor Sy s determinado pela

seguinte expressao (clausula § 9.5.3 (3) do EC2):
Settmax = Min{20xdy ;b ;400mm} (7.66)

onde,
b - menor dimenséo do pilar;

d,, - didmetro minimo dos vardes armadura longitudinais.

De acordo com clausula § 9.5.3 (6) do EC2, cada varao longitudinal ou agrupamento de varfes colocado
num canto deve ser travado por meio de armaduras transversais. Nas zonas comprimidas ndo devera existir
vardes longitudinais a uma distancia superior a 150 mm de um varéo travado.

A distancia entre vardes longitudinais travados por cintas ndo deve ser superior a 200 mm (clausula §
5.4.3.2.2 (11)b do EC8).

A semelhanga do que acontece nas vigas, o EC8 estabelece também vérias condicBes para as zonas

criticas dos pilares.

O comprimento da zona critica dos pilares (I.,.) dever& ser calculado a partir da seguinte expressao:
I, = max{hc;lc' 50 45} (7.67)

onde,

h. - maior dimens&o da secgé&o transversal do pilar;

I, - comprimento livre do pilar.
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Existem casos em que toda a altura do pilar devera ser considerada como zona critica. Um desses casos

acontece quando a razéo I% € inferior ao valor 3 (clausula § 5.4.3.2.2 (5) do EC8).
C

De acordo com a clausula § 5.9 (1) do EC8, na auséncia de um método mais preciso, toda a altura dos
pilares do piso térreo deverd ser considerada como zona critica. No caso em que os enchimentos se
prolongam em toda a altura livre dos pilares adjacentes e em que s6 haja paredes de alvenaria de um lado
do pilar, a altura total desse pilar devera também ser considerada como zona critica (clausula § 5.9 (3) do
ECS8).

Todas as zonas criticas de pilares sismicos primarios devem verificar as seguintes condi¢fes (cldusula §
5.4.3.2.2 (10) e (11) do EC8):

- cintas e ganchos adotados para o confinamento das zonas criticas ndo devem ter um diametro inferior a 6
mm;

- afastamento maximo entre vardes longitudinais travados por cintas ndo deve ser superior a 200 mm;

- afastamento maximo entre cintas da armadura transversal (s ), segundo a direcao longitudinal do pilar, ndo

deve ser superior ao valor determinado pela seguinte expresséo:
s<min{by/2;175;8dy, } (7.68)

onde,

by - dimens&o minima do nicleo de betéo em relagéo ao eixo das cintas;

dp, - didmetro minimo dos vardes longitudinais.

Na Anexo H encontram-se definidos, para todos os pilares priméarios, os limites referentes aos

comprimentos das zonas criticas e aos respetivos espagamentos entre cintas.

7.2.4.3 Armadura de Confinamento

De acordo com a clausula § 5.4.3.2.2 (6) do EC8, a zona critica dos pilares sismicos primérios devera
cumprir o requisito de ductilidade local. Este requisito é satisfeito se o valor do fator de ductilidade em
curvatura (ug) for igual ou superior ao valor determinado na expressdo (3.6), ja citada anteriormente. Por
outro lado, se em qualquer ponto da sec¢do transversal for atingida uma extensdo no betdo superior a
0,0035, deve-se compensar a perda de resisténcia através do confinamento do ndcleo de betdo (clausula §
5.4.3.2.2 (7) do EC8).
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As condig¢es referidas anteriormente consideram-se satisfeitas, se a taxa mecanica volumétrica de cintas (

@®,,q ) Nas zonas criticas dos pilares primarios verificar a seguinte expresséo (clausula § 5.4.3.2.2 (8) do

ECS8):
awyg 230 p,Vy sy E.—?—O, 035 (7.69)
em que,
R 70
onde,

MU, - valor necessario do fator de ductilidade em curvatura;

&sy 4 - valor de calculo da extens&o de cedéncia a tragdo do aco;

b, - largura bruta da seccéo transversal;
by - largura do nucleo confinado;
hy - altura do nudcleo confinado;

a - coeficiente de eficacia do confinamento.

Este par&metro («a ) € obtido através da seguinte expresséo:

o =ay, o (7.71)
em que,
para seccdes transversais retangulares:
a,, € dado pela seguinte expresséo,
ay =1-> 1% 1 6bghy (7.72)
n
as @ dado pela seguinte expresséo,
as =(1-s/2by)(1-s/2hy) (7.73)

O valor da taxa mecéanica volumétrica de cintas nas zonas criticas ( w4 ) devera ser superior ou igual a 0,08
(clausula § 5.4.3.2.2 (9) do ECS8). Esta regra pode ficar sem efeito se o coeficiente de comportamento (q)
for inferior a 2 e o esforgo axial normalizado ( vy ) for inferior a 0,2 (clausula § 5.4.3.2.2 (12) do ECB8), para

as forgas verticais correspondentes & combinagéo sismica.
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7.2.4.4 Dimensionamento

Tal como acontece nas vigas, o dimensionamento dos pilares sismicos primarios €, também, obtido de
acordo com as regras de calculo do “Capacity Design”. A obtencdo das armaduras, longitudinais e
transversais, dos pilares sismicos primarios foi, tal como nas vigas, é efetuada através do programa de

calculo automatico.
Optou-se por exemplificar o dimensionamento do Pilar P2 do piso 1 (P2_1).

O dimensionamento de pilares sismicos primarios depende da classificacdo da estrutura (sistema
estrutural). Se a estrutura for classificada como um sistema de pértico ou misto equivalente a poértico,
mesmo que seja apenas numa direcdo de analise, deve garantir-se em todos os nés de ligacdo entre vigas
primarias ou secundarias e pilares primarios o principio, ja previamente abordado (subcapitulo 3.6), de “pilar
forte/viga fraca”. Assim, para esses nos, dever-se-ia verificar a seguinte expressao (clausula § 4.4.2.3 (4) do
EC8):

D Mpg; 21,3) Mg, (7.74)

onde,

Mg, - soma dos valores de calculo dos momentos resistentes dos pilares ligados a um no;

Mg, - soma dos valores de calculo dos momentos resistentes das vigas ligados a esse mesmo no;

Em sistemas estruturais com uma classificacdo do tipo parede ou equivalente a parede, as armaduras de
flexdo sdo determinadas com base nos esfor¢cos que surgem da andlise global da estrutura. Neste caso,
ndo é necessario aplicar os principios de “viga fraca/pilar forte”, podendo admitir-se a formacgé&o de rétulas
plasticas nas extremidades dos pilares.

O critério anterior também n&o necessita de ser verificado para os seguintes casos:

o edificios de 1 piso (clausula § 4.4.2.3 (4) do EC8);

e Ultimo piso de edificios (clausula § 4.4.2.3 (6) do EC8);

e em poérticos constituidos por 4 ou mais pilares de dimensdes semelhantes, apenas € necessario
satisfazer a condi¢cdo em cada 3 de 4 pilares (clausula § 5.2.3.3 (2)a do ECS8);

e piso inferior dos edificios de dois pisos, se o valor do esforgo axial reduzido (v;) néo for superior a
0,3 em qualquer pilar(clausula § 5.2.3.3 (2)b do EC8).
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A estrutura em andlise foi classificada como um sistema de paredes. Assim, tendo em conta as condi¢des
indicadas anteriormente, ndo é necessario verificar o principio “viga fraca/pilar forte” para os nés de ligacédo
entre vigas e pilares da estrutura.

De acordo com a clausula § 5.4.2.3 (1) do EC8, a obtencéo dos valores de calculo dos esforgcos transversos
em pilares sismicos primarios, deve ser efetuada através do equilibrio do pilar quando este é sujeito a
momentos de extremidade (M; ;). Estes momentos estdo associados as zonas de momentos maximos e as
zonas onde, possivelmente, se formarédo as rétulas plasticas. A expressdo para calcular os seus valores é a

seguinte:
. Mp
Mi g =7rd Mgc, »min 1;2—R (7.75)
D Mg

onde,

Mgci - momento de dimensionamento do pilar na extremidade i;

Mpg. € Mg, - soma dos momentos de célculo resistentes nos pilares e a soma dos momentos de
calculo resistentes das vigas no no de intercecédo destes elementos;

7rq - fator que traduz a sobrerresisténcia por endurecimento do a¢o e confinamento do bet&o.

Para estruturas DCM o ypq toma o valor de 1,1.

A expressdo anterior pode ser simplificada, tal como efetuado para o caso das vigas, dando origem a
seguinte expressao:

Mi 4 =7rd MReii (7.76)
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Figura 18 - Valores de calculo pela capacidade real dos esforcos transversos em pilares.

O valor do esforco transverso na extremidade do pilar, que correspondera ao valor maximo, pode ser obtido
através da seguinte expressao:

M, +M
Ved max = —H—= (7.77)

onde,

M; e M,- momentos nas secgdes de extremidades dos pilares, associados a formagdo de rotulas

plasticas.

Em pilares sismicos primarios, a flexdo desviada pode ser verificada de forma simplificada, como ja foi
referido anteriormente (subcapitulo 7.2.2). Esta verificagdo é efetuada, considerando a resisténcia a flexao
composta simples reduzida em 30%, ou seja, através da seguinte expressao:

MEd :0,7XMRd (778)
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O calculo da linha neutra ( x) e do momento resistente (Mgq ), em pilares sismicos primarios, € realizado

através das expressoes, respetivamente:

N - f
‘= +(Aq — A )% fyg (7.79)
0,8xbx fgq
h h h
Mgg :{Aslx[d —§j+ A X(E—dlﬂx fyg +0,8xxxbx fey x[5—0,4xj (7.80)

onde,
X - altura comprimida da seccao;

N - esforco axial na secgéo;

A, - armadura tracionada,;

A, - armadura comprimida;

d - distancia entre a fibra mais comprimida da seccao e o eixo da armadura tracionada;

d, - distancia entre a fibra mais comprimida da seccéo e o eixo da armadura comprimida.

As caracteristicas base do pilar P2_1 s&o apresentadas na Tabela 51.

Tabela 51 — Caracteristicas base do pilar P2_1.

fea (MPa) fya(MPa) h(m) b(m) d(m) dy(m)
Diregéo x 0,5 0,3 0,47 0,035
Pilar
20 435
P2 1
Diregéo y 0,3 0,5 0,27 0,035

98



A area de armadura longitudinal, calculada através do modelo do SAP2000, e a respetiva armadura adotada
encontram-se definidas na Tabela 52.

Tabela 52 - Area da armadura longitudinal calculada através do modelo de SAP2000 no Pilar P2_1.

Area da Armadura SAP2000 Area da Armadura adotada (cm?)
2 2; 2 2
As(cm ) As(cm ) Asl(cm ) ASZ(Cm )
Pilar Diregéo x 7,41 7,41
15 4916+80 12 17,09
P2_1 Direcao y 5,15 5,15

Através dos valores expressos nas tabelas anteriores, calcularam-se as posi¢des da linha neutra (x) e os

respetivos momentos resistentes (Mg, ) através das expressbes (7.79) e (7.80), respetivamente. Os

resultados obtidos sédo apresentados na Tabela 53.

Tabela 53 — Posi¢éo da linha neutra e momento resistente no Pilar P2_1.

Posi¢ao da Linha neutra Momento Resistente
x(m) Mpq (KN/m)
Pilar Dir. x 0,145 180,8
P2_1 Dir.y 0,241 274,1

Determinados os valores dos momentos resistentes, efetuou-se o célculo do esfor¢o transverso de

dimensionamento através da expressao (7.77), estando os seus resultados descritos na Tabela 54.

Tabela 54 - Esforco transverso de dimensionamento no pilar P2_1.

Direcéo x Direcdo y

l cl(m) MRd,x(kN/m) VEd,x,méx(kN) MRd,y(kN/m) VEd,y,ma’x(kN)

Pilar
2,7 180,8 133,9 274,1 203,0
P2 1
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Determinado o valor do esforgo transverso condicionante no pilar, calcularam-se o comprimento da zona

critica e 0s respetivos espacamentos maximos para essas zonas, 0s quais sdo apresentados na Tabela 55

e Tabela 56.

Tabela 55 — Comprimento da zona critica no pilar P2_1.

Pilar hc (m) lcl (m) 0745 (m) lcl/hc lcr (m)
P2_1 0,5 2,7 0,45 54 0,5
Tabela 56 — Espagamento maximo da armadura transversal na zona critica no pilar P2_1.
Pilar by (M) dp,;, (mm) 175 (mm) s (m)
P2_1 0,22 12 175 0,1

A seguranca ao esforco transverso da armadura transversal adotada foi verificada através das expressées

(7.45) e (7.46), estando os resultados apresentados na Tabela 58 e Tabela 59.

Tabela 57 — Esforgo transverso resistente maximo no pilar P2_1.

Pilar a,(m) by, (m) hyy (M) z(m) vi(m) 6 () fea (Mpa) Veamax (KN)
Diregéo x 1 0,5 0,3 0,24 0,53 45 20 632,0
P21
Diregao y 1 0,3 0,5 0,42 0,53 45 20 665,4

Tabela 58 - Verificagdo da seguranca ao esforgo transverso na zona critica do pilar P2_1.

Zona critica Zona critica Restantes zonas Restantes zonas
. . . . Via (KN)
Pilar Cintas Cintas 2 Cintas Cintas 2
Exteriores Interiores As(cm®/m) Vea (KN) Exteriores Interiores As(cm’/m) Vea (kN)
Dir. x ®8//0,10 ®8//0,10 15,09 156,68 ®81//0,10 ®81//0,10 15,09 156,68 133,9
P2 1
Dir.y ®8//0,10 ®8//0,10 20,12 366,57 ®81//0,10 ®81//0,10 20,12 366,57 203,0
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Por dltimo, efetuou-se a verificacdo da armadura de confinamento do pilar P2, encontrando-se os valores

utilizados para o seu calculo e os respetivos resultados obtidos através da expressao (7.69) descritos na
Tabela 59.

Tabela 59 - Valores utilizados para o célculo da armadura de confinamento do pilar P2.

b (m) he (M) by (M) ho (M) Ngq (kN) vq Ho Esy.d s (m) AWyq

0,3 0,5 0,23 0,43 1157,7 0,39 55 2,18E-03 0,1 0,146

A verificacdo da armadura de confinamento efetuada aos pilares primarios encontra-se descrita na Tabela
60.

A verificacdo da armadura de cintagem de cada pilar foi efetuada, considerando-se o valor mais desfavoravel do esforco normal
reduzido (valor mais elevado) e o da taxa volumétrica de cintas (valor mais baixo).

Tabela 60 - Verificagdo da armadura de confinamento no pilar P2.

Diametro dos vardes

utilizados no célculo (mm)

fea fya Wya Cintas Cintas
ag a, a Wyg . . .
(MPa) (MPa) célculo exteriores interiores
0,692 0,8018 0,555 0,263 20 435 0,335 10 8
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7.2.5 Pilares - Elementos Secundarios

Os elementos estruturais, considerados como elementos sismicos secundarios, devem ser projetados e
pormenorizados de maneira a possuirem capacidade resistente as cargas graviticas na situacéo de projeto

sismico, quando ocorrem deformacdes maximas (clausula § 5.7 (1) do ECS8).

O dimensionamento destes elementos pode ser efetuado de duas formas:

e dimensionar os elementos de forma a que sob acéo sismica permane¢cam em fase elastica (g = 1);
O espectro de calculo é substituido pelo espectro elastico de aceleracbes e os esforcos sao
corrigidos em funcdo dos deslocamentos obtidos; Este tipo de andlise possui alguma vantagem,
dado que, os elementos secundarios apresentam quase sempre uma rigidez bastante baixa, pelo
gue os esforcos nestes elementos sdo baixos; Contudo, quando se recorre a este espectro, o valor
dos momentos fletores tende a aumentar significativamente e o esfor¢co axial a diminuir, tornando o
dimensionamento de elementos com rigidez bastante desfavoravel.

e dimensionar os elementos garantindo a ductilidade dos mesmos através do espectro de calculo;
Esta analise é um processo conhecido onde existe apenas alguma complexidade no confinamento

das seccdes.

De acordo com o citado acima para o respetivo dimensionamento, optou-se por analisar os elementos

secundarios considerando a primeira possibilidade.

O procedimento para o dimensionamento dos elementos secundéarios € semelhante ao adotado no capitulo
7.2.4 (Pilares — Elementos Primarios). Na opcédo escolhida releva a substituicdo do espectro de resposta de
calculo (q=3) pelo espectro de resposta elastico de acelera¢des (g =1). A pormenorizagéo das armaduras,

longitudinal e transversal, necessitara apenas de cumprir as disposi¢des do EC2.

As areas das armaduras dos elementos secundarios foram determinadas através do programa de calculo

automatico, podendo os seus valores ser consultados no Anexo J
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7.2.6 Paredes

Segundo a regulamentacéo, as paredes sédo definidas como elementos que apresentam um comprimento

da secc¢éo em planta igual ou superior a quatro vezes a sua espessura.

7.2.6.1 Armadura Longitudinal

As paredes sdo elementos estruturais que devido a sua rigidez apresentam grandes valores para momentos
fletores. A excecdo das paredes com sec¢do em L ou U, a rigidez destes elementos é elevada apenas
numa das suas direcdes (x ou y.). Por este facto, o seu dimensionamento é efetuado através de um
procedimento uni-axial, ndo se considerando a rigidez na direcdo perpendicular. O modo mais adequado e
eficiente do dimensionamento de paredes, relativamente a distribuicdo de armadura, baseia-se no método
dos “pilares ficticios”. Este método consiste em concentrar uma grande percentagem de armadura junto as
extremidades da parede (zona dos pilares ficticios). Foi através deste método que foi calculada a armadura

longitudinal de cada parede.

Direcgdo x Direcgo y
L ; e
a —| - Pilarficticio _ P -
Mufz M2
N M A
I M2 T I M2
N
My #hy
w Mylz Myiz o
z Mzl —> L
Al
e —— {
z
< S >
Mufz M2 }

aoipy eld

Figura 19 - Método dos pilares ficticios em paredes.
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Aforca de tracdo (F ), para cada direg&o, é calculada a partir da seguinte expressao:

Megqg

NEgg

: (7.81)

Através dos valores obtidos no calculo anterior € possivel determinar a area (A,) e a taxa (p,) da
armadura longitudinal. Estes parametros séo calculados através das seguintes expressoes:

Méx(F )

As,v, pilar ficticio = f (7.82)

syd

Ay

L pilar ficticio %€ parede

oy = (7.83)

De acordo com a clausula 8 9.6.2 (2) do EC2, a area de armadura longitudinal (A;,) devera estar

compreendida entre os valores A, , in € Ay max » OU Seja:
0,002A, <A, <0,04 A, (7.84)

onde,

A, - area da secc¢éo de betdo da parede.

A distancia entre dois vardes longitudinais adjacentes ndo deverd ser superior aos seguintes valores
(clausula § 9.6.2 (3) do EC2):

d <min{3xh,,;400mm} (7.85)

onde,

b,, - menor dimens&o da parede planta.

Para estruturas DCM, a clausula § 5.4.3.4.2 (8) do EC8, estabelece que a taxa de armadura longitudinal ( p,

) nos elementos de extremidade (pilares ficticios) ndo devera ser inferior a 0,5%.

Segundo a clausula 8§ 5.4.3.4.1 (2) do EC8, em paredes sismicas primarias o valor do esforco normal

reduzido (vq4 ) ndo devera ser superior a 0,4.
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7.2.6.2 Armadura Transversal

De acordo com a clausula § 9.6.3 (1) do EC2, a armadura horizontal paralela ao paramento da parede nao

devera ser inferior a A p min -

A hmin = max{O, 25 A vertical » 0,001 Ab} (7.86)

A distancia entre dois varfes horizontais adjacentes ndo devera ser inferior a 400 mm (clausula § 9.6.3 (2)
do EC2).

Em qualquer parte de uma parede onde a area total de armadura vertical nas duas faces é superior a 2% da

area da seccéo de betéo ( A,) devem dispor-se armaduras transversais, sob a forma de estribos ou de

ganchos de acordo com a clausula § 9.5.3 do EC2. No caso da armadura principal estar colocada mais
proxima das faces da parede, deve-se utilizar também uma armadura transversal, constituida pelo menos

por 4 estribos por m? da area da parede (clausula § 9.6.4 (2) do EC?2).

7.2.6.3 Armadura de Confinamento

Segundo a clausula 8§ 5.4.3.4.2 (12) do EC8, a armadura transversal dos elementos de extremidade das
paredes podera ser determinada, atendendo apenas as prescricées exigidas pelo EC2. Neste caso, ndo
sera necessario definir zonas criticas, tendo, no entanto, que se verificar pelo menos uma das seguintes

condicdes:

o valor do esfor¢o normal reduzido (v4) deveré ser inferior a 0,15;

o valor de vy inferior a 0,20 e o coeficiente de comportamento (q) utilizado na analise sismica
deve ser reduzido em 15%.

N
vy =—2d (7.87)
Ac fcd

Caso nao sejam verificadas as condi¢des anteriores, devem ser aplicadas as apresentadas a seguir.

De acordo com a clausula § 5.4.3.4.2 (2) do ECS8, a zona critica das paredes devera cumprir o requisito de

ductilidade local. Este requisito € satisfeito se o valor do fator de ductilidade em curvatura (u,) for igual ou
superior ao valor determinado na expresséo (3.6), com o valor basico do coeficiente de comportamento (g, )
desta expresséo substituido pelo produto deste mesmo coeficiente pelo valor maximo da relagdo Mgy /Mgq

na base da parede para a situagdo de projeto sismica.
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A verificagdo anterior considera-se satisfeita, evitando o célculo do fator de ductilidade local, se o
confinamento da armadura transversal dos elementos de extremidade das paredes cumprir a seguinte
expressao (clausula § 5.4.3.2.2 (8) do EC8):

b
awyg 2304, (vg +, )5y 4 §—0,035 (7.88)
em que,
x f
o, :Pv f yd,v (7.89)
cd
onde,

o, - taxa mecénica das armaduras verticais da alma;
p, - taxa de armadura vertical da alma na parede;
fyd,v - valor de célculo da tensdo de cedéncia das armaduras verticais da alma;

feq - valor de célculo da tenséo de rotura do betdo & compresséo.

Restante parametros citados no subcapitulo 7.2.4.3

A armadura de confinamento devera prolongar-se verticalmente ao longo da zona critica (hy) e

horizontalmente ao longo do comprimento critico (l.,) (clausula § 5.4.3.4.2 (6) do ECS8). Este ultimo

representado na Figura 20.

S

] b(’ bc:bw

/

W

Figura 20 — Elemento de extremidade confinado de uma parede com os bordos livres (em cima: extensdes
na curvatura ultima; em baixo: seccéo transversal da parede).
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O comprimento do pilar ficticio (I, ) & determinado através da aplicac&o das expressdes indicadas a seguir

(clausula § 5.4.3.4.2 (6) do EC8):

I, =X, (1—50—“2] (7.90)
5cu2,c
IQ)bC
X, =(vg +@,) b, (7.91)
Eauz,c =0,0035+0,1xamyy (7.92)
f
@, =i Y (7.93)
hexbe  feg
N
Vg =—Ed (7.94)
he xb, x feq

onde,

X, - dimenséo da zona comprimida do plano de flex&o;
Ecu2 - €Xtenséo de compresséo do betéo;

Equ2,c - €Xtensdo maxima do betdo confinado;

Ngq - esforco axial para a combinagéo sismica;

h. - comprimento da alma da seccéo de parede;

o, - taxa mecénica das armaduras verticais da alma;

A, - armadura vertical da alma.

O mesma clausula § impde também restricdes no que diz respeito ao valor minimo deste comprimento, ou
seja:

I > méx{0,15l,, ;1,5b,, } (7.95)

onde,

l,,- maior dimens&o em planta da parede;

b,, - menor dimens&o em planta da parede.
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A altura da zona critica (h,, ) é determinada segundo as indicagdes descritas na clausula § 5.4.3.4.2 (1) do

ECS:

hys = max{lw L4 } (7.96)
2xl,,
her < 4| g sen < 6 pisos (7.97)
2xhy  sen>7pisos

onde,

l,,- maior dimens&o em planta da parede;
h,, - altura total da parede na vertical, € medida a partir do nivel do solo ou da parede acima da fundacéo ;

hs - altura live entre pisos.

A altura da zona critica de cada parede devera ser considerada no sentido ascendente e descendente, ou seja, desde a fundacédo até
ao topo do piso 0.

De acordo com a clausula § 5.4.3.4.2 (9) do ECS8, aplica-se as zonas de extremidade da parede as

condi¢des analogas as dos pilares, ja que estas zonas s&do consideradas como “pilares ficticios”.

O valor da taxa mecanica volumeétrica de cintas nas zonas criticas ( w4 ) devera ser superior ou igual a 0,08

(clausula § 5.4.3.2.2 (9) do ECS).

O espacamento das cintas (s) ndo devera ser superior a (clausula § 5.4.3.2.2 (11a) do ECS8):
s=min{by/2;175mm ;8d,, } (7.98)
onde,

by - dimensdo minima do nucleo de bet&o (mm);

dp, - didmetro minimo dos vardes longitudinais (mm).

A distancia entre varfes longitudinais consecutivos, que estejam abragados por cintas ou ganchos, nédo
deverd ser inferior a 200mm (clausula 8§ 5.4.3.2.2 (11b) do ECS).
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7.2.6.4 Dimensionamento

O dimensionamento das paredes sismicas primarias, em estruturas DCM, devera seguir as disposicdes
expostas na clausula § 5.4.2.4 do EC8. Os valores de calculo dos momentos fletores e dos esforgcos
transversos devem ser obtidos de acordo com os principios de calculo do “capacity design”, os quais

estabelecem que as rotulas plasticas em paredes formam-se na sua base (zona de momentos maximos).

Na determinac&@o dos valores de calculo dos momentos fletores deverdo ser consideradas as incertezas de
andlise e dos efeitos dinamicos pds-elasticos (clausula § 5.4.2.4 (1) do EC8). Na auséncia de um método
rigoroso, como € o caso deste trabalho, para ter em conta estes efeitos podera utilizar-se um método
simplificado. Este método € descrito nos préximos paragrafos e consiste em sobredimensionar as paredes,
relativamente aos esforcos resultantes da analise elastica, através de uma envolvente de célculo para os
momentos fletores (Figura 21). Este sobredimensionamento devera evitar a formagdo de rotulas plasticas
acima da base das paredes, garantindo todo o seu funcionamento em regime elastico. Esta metodologia
pode ser efetuada da seguinte forma (clausula § 5.4.2.4 (5) do EC8):

1. conseguir ao longo de toda a altura da parede o diagrama dos momentos fletores, resultantes da
analise elastica;

2. admitir a envolvente linear, isto se a estrutura ndo apresentar qualquer descontinuidade significativa
de massa, de rigidez ou resisténcia ao longo da sua altura;

3. aplicar uma translacdo do diagrama de momentos fletores linear; este deslocamento vertical devera
ser consistente com a inclinacédo das escoras (8), considerada na verificacdo do estado limite Ultimo
de esforgo transverso; quanto ao valor da translacéo é dado pela seguinte expresséo:

a =1z cot(0) (7.99)

onde,

Z - braco interior da parede;

@ - angulo de inclinacé@o das escoras.
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Figura 21 — Envolvente de calculo dos momentos fletores de dimensionamento (a esquerda: sistemas de

paredes; a direita: sistemas mistos).
a — diagrama de momentos resultante da analise elastica;
b — envolvente de esfor¢os considerada no dimensionamento;

a; — Translacdo que origina a envolvente de esforcos.

Na determinacado dos valores de cdalculo dos esforcos transversos, devera considerar-se a possibilidade de

um aumento destes esforcos apds a plastificacdo na base da parede. Este requisito podera ser satisfeito, se

os valores dos esforgos transversos forem aumentados em 50%, face aos esforcos transversos obtidos em

andlise (clausula 8 5.4.2.4 (7) do ECB8). Quanto ao diagrama de dimensionamento de esfor¢o transverso

devera também ser obtido através de uma envolvente de calculo (Figura 22).

5 ]? w

e

A

Figura 22 - Envolvente de calculo dos esfor¢os transversos de dimensionamento.

a — diagrama dos esforcos transversos resultante da analise elastica;

b — diagrama dos esforcos transversos majorados;
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¢ - envolvente de célculo;
A- Vparede,base;

B - Vparede,topo = Vparede,base/z .

Para o projeto em estudo, optou-se por exemplificar o dimensionamento do nucleo de elevadores (NU).

O dimensionamento e analise do nucleo de elevadores, parede em “U”, deveriam ter sido efetuados,
considerando como um todo as paredes que o constituem (clausula § 5.4.3.4.1 (4) de EC8). De modo a
simplificar todos os calculos envolventes no dimensionamento decidiu considerar-se o nucleo dividido em 3
paredes (Figura 23).

Pilar ficticio

P/ |
i NU1 i
1 I

T MNran

LA
My nu
-
= L NUz
NUs N{— J’:M.uz Mhuz
b -

Figura 23 - Representacdo esquemética do nucleo de elevadores.

A altura critica do nucleo de elevadores (Tabela 61) é determinada através das expressoes (7.96) e (7.97).

Tabela 61- Altura critica nas paredes que constituem o nucleo.

L, (m) By (m) hs(m) her(m)

4,55 15 3,00 2,5

Na Tabela 62 apresentam-se as caracteristicas referentes as paredes que constituem o nucleo de
elevadores, nomeadamente, a espessura (e,qreqe): 0 braco da armadura de flexéao (z) e o comprimento dos

pilares ficticios (Lyiar ficticio)-
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Tabela 62 - Caracteristicas das paredes que constituem o nlcleo de elevadores.

Parade eparede(M) z(m) Lyitar ricticio(M)
NU1 0,3 3,9 0,70
NU2 0,3 15 0,45
NU3 0,3 15 0,45

Os esforcos atuantes de célculo, em cada parede constituinte do ndcleo, foram determinados, considerando

a acdo da combinacado sismica mais desfavoravel. Através destes valores, foram obtidos os diagramas de

momentos fletores (Mgg gnalise) € €SfOrcos transversos (Vg anaise ). POSteriormente, seguiu-se a

metodologia, descrita anteriormente, para obteng&o da envolvente de célculo de dimensionamento (Mgy ) €

(Veq)- Nas proximas figuras (Figura 24 e Figura 25) encontram-se representadas as envolventes de célculo

de dimensionamento, consideradas para cada parede do nucleo.

Envolvente de M4 considerada para a parede NU1

Altura(m)
5 e— Ed analise
(min)
12 e— Ed analise
(max)
9 MEd env. linear
(min)
6 MEfi env. linear
(max)
@= = MEd (min)
3
s VIED (Mdx)
0 T
-4000 -2000 0 2000 4000 My, (kN/m)

Envolvente de M4 considerada para a parede NU2

Altura(m)
5 \ e Ed analise
(min)
12 MEd analise
\ (max)
9 MEd env. linear
(min)

e Ed env. linear

\ (max)

. wm MEd (mMin)

I Bk MEd (méx)
O T T
-1000 -500 0 500

1000 My (kN/m)

Envolvente de M, considerada para a parede NU3
Altura(m)

15

MEd analise (min)
12 l \ e \/|Ed analise (Max)
9 i MEd env. linear
(min)
6 e \Ed env. linear
{ \ (max)
e VIEd (mMin)
3
I/ \ I s MEd (Max)
0 T T
-1000 -500 0 500 1000 Mix (kN/m)

Figura 24 - Envolvente de momentos fletores de célculo considerados nas paredes do nucleo.
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Envolvente de V¢4 considerada para a Parede NU1

Altura(m)
15
I VEd analise
(min)
VEd analise
I (médx)
e 1,5.VVEd analise
I
] (min)
e ],5.VEd analise
(max)
e \/Ed (Min)
I VEd (méx)
I 1/3 hw
0 T
-2800 -1400 0 1400 2800 Vi (kN)
Envolvente de V., considerada para a Parede NU2 Envolvente de V¢4 considerada para a Parede NU3
Altura(m)
Altura(m)
15 VEd analise 15 VE(d analise
(min) I (min) )
VEd analise 12 - VEq analise
12 (méx) (max)
I e 1,5 VEd analise — 1,5_-VEd analise
9 . (min) 9 (min) _
! m— 1,5 \/Ed analise e 1,5.VEd analise
(max) 6 (max) )
6 s VE (min) e VEG (min)
I VEd (max) 3 I VEd (min)
3 I
1/3 hw I "1/3 hw"
0 I T T 0 T T
- - V,, (kN
900  -450 0 450 900 Yy (kN) 800 400 0 400 800 Yy (kN)

Figura 25 - Envolvente de esforcos transversos de calculo considerados nas paredes do nucleo.

Através dos valores dos esforcos, obtidos na envolvente de calculo de cada gréfico, procedeu-se ao calculo

das armaduras longitudinais e transversais em cada parede constituinte do ndcleo.
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Na Tabela 63 e Tabela 64 apresentam-se os valores dos momentos fletores e esforgos axiais em cada
parede, as forcas de tragdo e as respetivas armaduras longitudinais em cada pilar ficticio. Nestas tabelas
encontram-se também determinados em cada pilar ficticio o valor do esfor¢co axial normalizado e a taxa de
armadura longitudinal.

Tabela 63- Armadura longitudinal na parede NU1.

o aim G Gy Gy G e b ame Yo e
Piso -1 - 1922,2 -4284,4 720,7 0,04 857,36 48,54 229 20 69,12 51
Piso 0 - 3462,3 -4160,1 1015,2 0,06 1402,83 64,74 229 20 69,12 51
Piso 1 - 3462,3 -1788,1 444.8 0,02 1117,63 51,73 229 20 69,12 51
Piso 2 - 3462,3 -925,4 -257,1 0,01 766,68 36,59 229 16 44,24 3,2
Piso 3 - 3079,7 -608,1 -431,6 0,02 580,50 25,56 220 16 44,24 3,2
Piso 4 - 2475,6 -55,0 59,3 0,01 669,75 25,81 229 16 44,24 3,2

Tabela 64 - Armadura longitudinal na parede NU2/NU3.

. M mix g max N, min N max F, max A il e A d
[=] Edx Ed)y Ed Ed t s,y,pilar ficticio Armd. s,v,adopt. 0%
SO kNIm)  (kNMm)  (KN) &) ey Ve (cm?) m (cm?) po (%)
Piso -1 671,3 - -3320,5 1604,9 0,09 1252,99 28,82 4920+100 16 32,68 5,6
Piso 0 936,4 - -2963,6 1567,4 0,09 1412,16 32,48 40920+ 100 16 32,68 5,6
Piso 1 936,4 - -1219,1 1006,2 0,06 1131,56 26,03 4020+ 100 16 32,68 5,6
Piso 2 936,4 - -592,8 391,2 0,02 824,06 18,95 4916+100 12 19,35 33
Piso 3 728,2 - -363,1 84,3 0,01 530,87 12,21 4016+100 12 19,35 3,3
Piso 4 590,2 - 107,9 1129 0,01 452,56 10,41 4916+100 12 19,35 3,3

A armadura em cada pilar ficticio da parede NU1 ja tem acrescentada a area de armadura proveniente das paredes NU2/3.
No dimensionamento das paredes correspondentes ao NU2 e NU3 considerou-se, para ambas a mesma armadura, ou seja, a mais
desfavoravel entre as duas paredes.
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Através das expressdes (7.45) e (7.46), verificou-se para armadura transversal adotada, a seguranga ao

esfor¢o transverso de cada parede (Tabela 65 a Tabela 68):

Tabela 65 - Esforco transverso resistente maximo na parede NU1.

a bw (m) hw (m) d (m) 4 (m) ch (MPa) 141 0 (0) VRd,x,méx (kN)
1 0,3 4,55 4,52 4,1 20 0,528 45 6436,6
Tabela 66 - Esforgo transverso resistente maximo na parede NU2/NU3.
a by, (m) hy, (M) d (m) z (m) Feq (MPa) 21 6 (°) Via,ymax (KN)
1 0,3 1,94 1,91 1,7 20 0,528 45 2175,8
Tabela 67 - Verificagdo da seguranca ao esforgo transverso na parede NU1.
Piso Veax (KN)  z(m) A,y (cm’/cm) Armd. As nadop: (cmPlem) Vieax (KN)
Piso -1 2165,4 4,0635 12,25 910// 0,1 15,72 2777,4
Zona critica
Piso 0 2165,4 4,0635 12,25 ©10// 0,1 15,72 2777,4
Piso 1 2165,4 4,0635 12,25 910// 0,1 15,72 2777,4
Piso 2 2165,4 4,0635 12,25 ©10// 0,1 15,72 2777,4
Restante
zona
Piso 3 2165,4 4,0635 12,25 ©10// 0,1 15,72 2777,4
Piso 4 1082,7 4,0635 6,13 910// 0,2 7,85 1388,7
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Tabela 68 - Verificagdo da seguranca ao esforgo transverso na parede NU2/NU3.

Piso Veay (KN)  z(m) A, (cmPlem) Armd. Ag padopt (€mPlecm) Via,y (KN)
Piso -1 635,6 1,715 8,52 ?10//0,1 15,72 1173,3
Zona critica
Piso 0 635,6 1,715 8,52 ?101//0,1 15,72 1173,3
Piso 1 635,6 1,715 8,52 ?101//0,1 15,72 1173,3
Piso 2 635,6 1,715 8,52 ®10//0,1 15,72 1173,3
Restante
Zona
Piso 3 635,6 1,715 8,52 ®10//0,1 15,72 1173,3
Piso 4 317,8 1,715 4,26 ®10//0,2 7,85 585,9

Relativamente a armadura longitudinal a adotar na zona da alma de cada trogo da parede (entre os “pilares
ficticios”) optou-se por colocar um valor superior ao minimo regulamentar (Tabela 69). A armadura
transversal foi calculada de acordo com a clausula § 9.6.4 (2) do EC2, anteriormente descrito neste trabalho
(Tabela 70).

Tabela 69 - Armadura longitudinal na alma das paredes constituintes do nucleo.

Parede Ac,ulmu daparede (mz) As,v,min (sz) Armd. As,v,alma da parede (sz)
NU1 0,945 18,9 24910 18,84
NU2/3 0,312 6,2 109 10 7,85

Tabela 70 - Armadura transversal na alma das paredes constituintes do nudcleo.

n° cintas por m’ de area de

Parede Armd. ne cintas por // Comprlm?rr]\qt)o da alma parede
=9
NU1 98 // 0,20 3 3,15 4,8
NU2/3 98 // 0,20 1 1,04 4,8
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Determinadas as armaduras, longitudinal e transversal, necesséarias em cada parede constituinte do nucleo
de elevadores, procedeu-se a verificagdo da armadura de confinamento nos respetivos “pilares ficticios”.

Previamente, iniciou-se esta verificacdo, definindo quais as zonas da sec¢do do ndcleo a confinar. De
acordo com a clausula § 5.4.3.4.2 (7) do EC8, ndo é necessario que os elementos de extremidade das
almas (correspondente a parede NU1) verifiqguem o confinamento, desde que, sejam cumpridas as

seguintes expressoes:

>
by 2 /15 (7.100)

>
'y 21/ (7.101)

onde,

bs - espessura do banzo (correspondente a parede NU2/NU3);
I+ - largura do banzo (correspondente a parede NU2/NU3);

hs - altura livre entre pisos.

Substituindo os pardmetros das expressdes anteriores pelos seus respetivos valores, obtém-se seguintes

relacdes:

0,323/15<0,3>0,2

19>3/5<192>0,6

Através dos resultados obtidos conclui-se que ndo € necessario verificar a armadura de confinamento nos
elementos de extremidade da alma (correspondente a parede NU1). Esta verificacdo serd apenas efetuada
nas extremidades do banzo (correspondente a parede NU2/NU3). Na Figura 26, encontram-se

representadas as referidas zonas.

Figura 26 — Zonas do nucleo de elevadores a confinar.
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Na Tabela 71 encontram-se os valores utilizados e o respetivo resultado obtido através da equacao (7.88).

Tabela 71 - Valores utilizados para o calculo da armadura de confinamento nos pilares ficticios do ndcleo de elevadores.

bc (m) hc (m) bo (m) hO (m) lw (m) NEd (kN) vd w,, H(b 5sy,d S (m) AWyq

0,3 0,45 0,23 0,38 1,94 3580,8 0,08 0,48 55 2,18E-03 0,1 0,225

Na Tabela 72 encontra-se a verificacdo, da armadura de confinamento, efetuada aos “pilares ficticios” do

Ndcleo de elevadores.

Tabela 72 - Verificagdo da armadura de confinamento nos pilares ficticios do nucleo de elevadores.

Diametro dos vardes

utilizados no calculo (mm)

fea fya Wwa Cintas Cintas
s an a Wyqa
(MPa) (MPa) célculo exteriores interiores
0,680 0,651 0,443 0,100 20 435 0,297 10 8

Na Tabela 72 encontra-se a verificacdo dos valores adotados para o comprimento de cada pilar.

Tabela 73 - Verificagdo dos comprimentos adotados em cada pilar ficticio

Parede bw (m) lw (m) Ecuz Ecuze Xu lc (m) lc,adot (m)
NU1 0,3 4,55 0,0035 0,006 0,72 0,28 0,70
NU2/3 0,3 1,94 0,0035 0,006 0,30 0,11 0,45

Os valores referentes aos comprimentos das zonas criticas e espagamentos maximos das armaduras das

restantes paredes podem ser consultados no Anexo K.

Os valores referentes as armaduras necesséarias em cada parede, e respetiva verificacdo da armadura de

confinamento, podem ser consultados no Anexo L.
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7.2.7 Laje

7.2.7.1 Verificacao ao estado limite dltimo de flexdo e esforco transverso

De acordo com a clausula § 9.4.1 (1) do EC2, a zona da laje onde se encontram pilares interiores devera
estar dotada de uma concentracdo de armaduras superior as restantes zonas. Nestas zonas é estabelecido
na clausula § 9.4.1 (2) do EC2 que a armadura superior devera conter uma area de 0,5 A, distribuida numa
largura em torno de cada pilar correspondente a 0,125 vezes a largura do painel de laje. O EC2 preconiza
ainda que deve ser adotada uma armadura inferior que atravesse os pilares interiores igual ou superior a 2

varfes, devendo esta armadura estar segundo as duas dire¢des ortogonais ( clausula § 9.4.1 (3) do EC2).
*A representa a area necessaria para resistir ao momento negativo total que resulta da soma dos 2 semi-painéis de cada lado do pilar.

Relativamente a armadura de esforco transverso, esta podera ser omitida pelas condicdes descritas na
clausula § 6.2.1 (4) do EC2, visto que a laje considerada neste projeto é do tipo macica. Nestes casos, em

que ndo € necessario esta armadura, o esforco transverso resistente (Vgq.), calculado através da

expressdo (7.102), devera ser inferior ao esforco transverso atuante (Vg4 ) (clusula § 6.2.2 do EC2).

3
Vra ¢ = [CRd,ck(loopl fo )"+ kl"cp}bwd LYo +lazep Jd (7.102)

onde,
Crygc =0,18/y. =0,18/1,5=0,12;

k:1+\/ms 2,0, d [mm];

A = Ay /byd <0,02;

k; =0,15;

A, - area de armadura de tracdo, prolongada num valor superior a d+l, . para aléem da secgdo

considerada;

b,, - menor largura da seccao transversal na area tracionada;
O = Neg /A 20,2y, feq [MPaY];
Ngq - esforco normal na secgéo devido as acdes aplicadas;

A, - area da seccéo transversal de bet&o;

Viin =0,035k¥2 £, Y2 | £, [MPal].

Para uma espessura da laje de 0,25 m e uma classe de betdo C30/37, para o valor de k citado na

expressdo anterior obteve-se o seguinte resultado:
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k=1+ /%=1,96<2—>k:1,96 (7.103)

A taxe de armadura ( p;) foi determinada, considerando uma malha geral de @10//0,15, ou seja, adotando

a situacao mais desfavoravel, através da seguinte expressao:

P A 52 54 _0,0019 (7.104)
b,d 1,0x0,27

Substituindo os valores na expressao (7.102), obteve-se o seguinte valor para Vg
Via.c = [0,12><1,96><(100><0, 0019><30)1/3}<1,0><270 >[0,035x1,96%% x 304 |x1,0x270 (7.105)

Vra,c =142,03 kN/m (7.106)

Através dos valores obtidos no modelo de calculo, pode concluir-se que nenhum valor do esforgo transverso

atuante (Vgq) ultrapassa o valor do esforgo resistente (Vg ), verificando-se assim a seguranca ao esforco

transverso.

A verificacdo da seguranca das lajes ao estado de limite de flexdo foi realizada através do programa de

célculo automatico. Os diagramas correspondentes a esta verificacdo podem ser consultados no Anexo M.

7.2.7.2 Verificagao ao estado limite iltimo de Pungcoamento

O puncoamento € caracterizado por um tipo de rotura fragil que ocorre nas lajes fungiformes e nas sapatas
flexiveis. Este fendbmeno que ocorre em zonas localizadas da estrutura e acontece quando as lajes estao
sujeitas a uma distribuicado uniforme de cargas e apoiadas em sec¢des de pequena dimenséo. A verificagdo
deste estado limite é de grande importancia, jA que o seu incorreto dimensionamento podera originar um
aumento significativo de esforcos em elementos verticais adjacentes, provocando o préprio colapso global
da estrutura.

De acordo com a clausula § 6.4.1 (2) do EC2, o pungoamento € o resultado de uma carga concentrada ou
de uma reacdo que esta aplicada numa area relativamente pequena, sendo esta area designada por area

carregada (Ajpad)-
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Em lajes fungiformes, como é o caso da estrutura deste projeto, a verificacdo ao estado limite dltimo de
puncoamento devera ser efetuada na zona critica correspondente a ligacéo laje/pilar, sendo nesta zona

onde se verifica a transmissao dos efeitos de corte e flexdo entre os dois elementos.

Na Figura 27, apresenta-se o0 modelo de verificagdo ao estado limite Ultimo de pungcoamento, estabelecido
pela clausula § 6.4.1 (3) do EC2.

2d

; : ; h
; 8 N gd

&= arctan (1/2)

= 26,6° - primeira drea
c de contralo

- primetrz area de controlo Aoy
- primeiro perimstre de contrelo
@ - drea camregada Ay .

oo PENmetro de controlo mais
afastado do pilar

b)) Planta

Figura 27 — Modelo para a verificacdo do pungoamento no estado limite dltimo

A resisténcia ao esfor¢o de corte por pungoamento deve ser verificada na face do pilar e no perimetro de

controlo de referéncia (u;). Se for necessaria armadura especifica, deve determinar-se um outro contorno (

Ugut ef ) @ partir do qual ja ndo seja necessaria essa armadura (clausula § 6.4.1 (4) do EC2).
De acordo com a clausula § 6.4.2 (1) do EC2, o perimetro de controlo de referéncia (u;) é definido a uma

distancia de 2,0d da area carregada, devendo o seu tracado corresponder a um comprimento que seja o

minimo (Figura 28). A altura Util da laje (d ) podera ser determinada através da seguinte expressao:
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ot =~——2 (7.107)

onde,

dy;dy - séo as alturas (teis da armadura nas duas dire¢des ortogonais.

2 2d ----~

4 \ ’ \

| | 2d 7 \

I | \
bz| ! I r v

| | I |

1 | | !

\ | | \

\ / \ ’

Figura 28 — Contornos de controlo de referéncia tipicos em torno de areas carregadas.

Os pilares interiores com ligacdo a laje deste projeto, sdo todos de seccdo retangular. O perimetro de

controlo de referéncia (u, ), para este tipo sec¢éo, é calculado através da seguinte expresséo:

U =2a, +2a, +4rd (7.108)

onde,
a, - dimensé&o do pilar segundo a direcéo x;

ay - dimensao do pilar segundo a diregao y;

d - altura Gtil da laje.

Para areas carregadas junto de aberturas, se a menor distancia entre o perimetro da area carregada e o
bordo da abertura ndo for superior a 6d, ndo deve ser considerada a parte do perimetro de controlo
compreendida entre as duas tangentes a abertura tracadas desde o centro da area carregada (ver Figura
29) (clausula §6.4.2 (3) do EC2).

2d =6d i =k >k

’Vl‘u 1 fz)

Figura 29 — Contorno de controlo junto de uma abertura.
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Na estrutura deste projeto, verificou-se que as aberturas estdo localizadas a uma distancia superior a 6 d

dos pilares interiores, ndo sendo, por isso, necessario considera-las quanto a verificacdo da seguranca ao
pungoamento.

De acordo com a clausula § 6.4.3 (2) do EC2, a verificagdo ao pungoamento € efetuada, garantindo que no
perimetro do pilar ou no perimetro da area carregada, o valor de calculo da tensdo de corte por

puncoamento (Vg4 ) obedece a seguinte expresséo:

xV,
Veg = PxVed <V méx (7.109)
ond
em que:
Vid.max = 0,5xVx fey (7.110)
f
v=0,6x|1——% | f.. [MPa 7.111
1og ) e (Mea) 7.111)
Uy =2a, +2a, (7.112)
onde,

Vra.max - Valor de calculo da tensdo maxima resistente ao corte por pungcoamento, ao longo da seccéo de

controlo considerada;

Vg4 - valor da carga de puncoamento vertical;
p - fator de agravamento devido a excentricidade;
Ug - perimetro do contorno do pilar;

v - fator de reducéo da resisténcia ao corte do betéo fendilhado.

Os restantes parametros foram descritos anteriormente

Existem situacdes em que ndo € necesséria a adocdo de armadura especifica de pungoamento. Para que
isto se verifique, deve ser cumprida a condi¢@o expressa pela seguinte expressao (clausula § 6.4.3 (2) do
EC2):

v
Veq = Ve (7.113)
Ul X d
em que:
3
Vid.c = Cra.ck (1000 fo )* +kiorgp > Vinin + k10 (7.114)
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onde,

VR4 ¢ - Valor de calculo da tensdo maxima resistente ao corte por pungoamento de uma laje sem armadura
especifica, ao longo da seccéo de controlo considerada;

Viin =0,035k¥2 £, Y2 | £, [MPal;

Crac =0.18/7, =0,18/1,5=0,12;

k =1+,/200/d <2,0 , d [mm];
kl:O,l;

o= ,plxxply <0,02;

Pix: Py - referem-se as armaduras de tragdo aderentes nas direcdes x e y, respetivamente. Os valores p, e
Py devem ser calculados como valores médios numa largura de laje igual a largura do pilar acrescida de 3d
para cada lado;

Ocp :(JCX +o-cy)/2 ;

Ocx: Oy - S80 as tensBes normais no betdo na secgdo critica nas direcdes x e y (MPa, positivas se forem de

compressao).
As tensGes Oy e Ocy ndo foram consideradas. Normalmente estas tensfes s6 se consideram em lajes pré-esforgadas.

Nos casos em que nado for verificada a expressédo (7.113), deverd ser calculada uma armadura de

puncoamento, de acordo com a seguinte expressao (clausula § 6.4.5 (1) do EC2):

VRd,cs =0, 75VRg ¢ +l,5><(d/Sr)>< Ay % fywd,ef x(]/(uld ))xsina (7.115)

onde,

A, - area de um perimetro de armadura de pungoamento em torno do pilar [mm];

s, - espacamento radial dos perimetros de armadura de pungoamento [mm], em que s, <0,75d .
nyd’ef - valor de calculo da tensédo efetiva de cedéncia das armaduras de pungoamento, dada por

fywd e =250+0,25d < f,, 4 [MPal;

ywd
d - média das alturas Uteis nas dire¢des ortogonais [mm];

a - angulo de entre as armaduras de puncoamento e o plano da laje (angulo de 90° pelo facto de se
considerarem estribos).

Para este projeto o parametro S, tomou o valor de 150mm.
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O parametro g toma o valor de 1,0 para casos de pungoamento centrado e em situa¢des de pungcoamento

excéntrico, e é determinado através da seguinte expressao, para o caso de pilares retangulares interiores
com momentos nas duas direcdes:

B =1+1,8\/(ey /o) +(e/by )’ (7.116)

onde,

€y, €y - excentricidades Mgy /Vgq ,segundo os eixos x e y, respetivamente,

by, by - dimensdes méaximas do contorno de controlo basico.

Contudo, e de acordo com a clausula § 6.4.3 (6) do EC2, o parametro g pode tomar o valor de 1,15 em

estruturas cuja estabilidade lateral ndo depende do funcionamento de pértico das lajes e dos pilares, em
gue os véos dos tramos adjacentes ndo diferem mais de 25%. Considerou-se esta situagdo para a laje do

piso 0 ja que lateralmente se encontra travada pela existéncia do muro de suporte.

Como os pilares que suportam diretamente a laje foram considerados elementos secundarios, 0s seus

valores de momentos fletores e esforgos transversos séo nulos, assim, o valor de g calculado através da

expressdo (7.116) toma o valor de 1,0 para os restantes pisos.

Os valores relativos a verificagdo ao estado limite Gltimo de pungoamento podem ser consultados no Anexo
N.
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7.2.8 Muro de Suporte

O dimensionamento do muro de suporte foi efetuado através de um modelo de calculo simplificado. Neste
modelo, considerou-se que 0 muro se encontrava completamente enterrado, correspondendo esta situagéo
a uma altura maxima de 3 metros. As forcas que o muro suporta séo provenientes das terras adjacentes.

Como nao existem informacdes sobre as caracteristicas do terreno foram adotadas as seguintes:

*  Ysolo =18 kN/m3 (peso volumico do solo)
o $=29° (&ngulo de atrito interno)

e ky=0,5 (coeficiente de impulso em repouso, ky =1-sing)

Na Figura 30, encontra-se representado o modelo de calculo utilizado para o dimensionamento do muro de

suporte.

3m

Figura 30 - Modelo de calculo utilizado para o dimensionamento do muro de suporte.
O valor da carga p é determinado através da seguinte expressao:
P =Ko xhx g0 =0,5%3,0x18 = 27kN/m® * (7.117)
*os pardmetros foram citados anteriormente

Considerando que o modelo é apoiado no topo e apoiado na base, 0 momento fletor maximo é:

M e = 23,4kN.m/m (7.118)

Os valores dos momentos fletores foram multiplicados pelo coeficiente parcial de seguranga relativo as sobrecargas }/q =15
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Face aos resultados obtidos, adotou-se a mesma armadura em ambas as faces do muro de suporte. As

armaduras a colocar séo apresentadas na Tabela 74.

Tabela 74 — Armadura a adotar no muro de suporte

e (m) b (m) d (m) Fywa (MPa) F.q (MPa) Arm. Adotada (cm?/m)
03 1,0 0,27 435 20 $101//0,20 3,93

x (m)

0,01

Mpgg (KN.m/m)
27,5
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7.2.9 Escadas

A concecao estrutural da escada obedeceu a um modelo de célculo simplificado. Os resultados deste

modelo permitiram obter as cargas a acrescentar no modelo estrutural do edificio e as armaduras a adotar
no dimensionamento da escada.

O modelo estrutural escolhido encontra-se representado na Figura 31, em que a solugdo adotada
compreende a seguinte analise:

e um dos patins encontra-se com bordo livre e € apoiado lateralmente nas paredes estruturais da
escada;

e 0 outro patim encontra-se, em consola, apoiado huma viga.

Psd 3

Psdl Pad2

Figura 31 — Representacdo esqueméatica do modelo estrutural adotado para as escadas.

As expressdes para o célculo de Psdl, Psd2 e Psd3 sdo apresentadas mais a frente.
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Cargas no lanco das escadas:

inclinacéo do lango

a=38° (7.119)
peso préprio da laje
PPisje = % X Voetio = %x 25=7,9kN / m? (7.120)
peso do revestimento
PPrevestimento =1 5kN /m? (7.121)
peso préprio dos degraus
PPaegraus = % ST 0'_219x 25 -2, 4kN / m? (7.122)

onde,
h - espessura da laje das escadas;

a - espelho do degrau.

Aplicando as respetivas expressdes, obteve-se para cada lanco da escada, em relacdo as cargas

permanentes, o valor de 11,8kN /m2( PPiaje + PPrevestimento + PPdegraus ) € €M relacdo a sobrecarga o valor de

3kN /m? (ver Tabela 5).

Cargas no patim:

Considerou-se que as cargas que atuam no patim sdo idénticas as cargas que atuam na laje dos pisos
intermédios, e, por isso, assumiu-se para as cargas permanentes o valor de 9,34kN / m? (ver Tabela 4) e

para a sobrecarga o valor de 3kN / m? (ver Tabela 5)

Para cada carregamento, as cargas que representam a situagdo mais desfavoravel em cada apoio sdo as

seguintes:

e apoio A
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Célculo de psdl e psd2 através das seguintes expressoes:
psd1=9,34x1,35+3x1,5=17,11kN / m? (7.123)

psd 2 =11,8x1,35+3x1,5 =20, 43kN / m? (7.124)

e apoioB

Célculo de psdl e psd2 através das seguintes expressoes:
psd1=29,34kN / m? (7.125)

psd 2 =11,8x1,35+3x1,5 =20, 43kN / m? (7.126)

Na Figura 32, esta representado o carregamento para cada a situacdo mais desfavoravel do apoio A.

17,11 kN/m: 20,43 KN/m:

~
Li

-

1.39 I 1.89 | .70 |

Figura 32- Carregamento para a situagdo mais desfavoravel no apoio A.

Célculo da reacé@o no apoio A (R,):

> Mg =0¢>(1,89+0,7)x Ry =17,11x1,39% (L, 39/ 2 +1,89+0,7)+20,43x1,89x(1,89/ 2+0,7)¢>R, =54, 7kN /m
(7.127)
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Na Figura 33, esté representado o carregamento para a situacao mais desfavoravel no apoio B.

9,34 KN/ 20,43 KN/m

H—
[
[fa]
—
[w]
L]
=]
(=)

Figura 33 - Carregamento para a situacdo mais desfavoravel no apoio B.

Célculo da reacéo no apoio B (Rp):

> My =0¢>(1,89+0,7)x Rg = 20,43x1,89x (L 89/ 2)~9,34x1,39x(1,39/ 2)¢>Rg =10,61kN /m

(7.128)

Através dos valores obtidos anteriormente, correspondentes a reacdo maxima em cada apoio, efetuou-se o

célculo das cargas a serem aplicadas no modelo global da estrutura
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Na Figura 34, esté representada o carregamento para situagéo de carga da viga de apoio.

54,7 kN/m

O P
O

-

2.95 |

Figura 34 - Situacdo de carga para viga de apoio.

Calculo da reacéo no apoio Ce D (Rce Rp):
YR =04>Rc =Rp =54,7x2,95/2 <> R = Ry, =80,68kN (7.129)

O valor desta reacdo (RC = RD) serd aplicado em cada parede estrutural da escada, através de uma carga

pontual no seguimento da viga onde se apoia um dos patins.

Na Figura 35, esta representada o carregamento para situacdo de carga do patim apoiado diretamente nas
paredes estruturais.

24,7 kN/m *

N

I 2.95

e

Figura 35 - Situacdo de carga do patim apoiado diretamente nas paredes estruturais.
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Célculo de psd3 (carga majorada) através da seguinte expressao:

psd3=17,11+ﬁ=17,11+%= 24,69kN / m? (7.130)
a d
Célculo da reacéo no apoio Ee F (Rz e Rg):

ZFV =0>Rg =R =24,69%2,95/2 >R =Rp =36,42kN /m (7.131)

O valor desta reacdo (RE = R,:) sera aplicado em cada parede estrutural da escada, através de uma carga

distribuida ao longo de todo o bordo lateral do patim.

As amaduras longitudinais e transversais da escada foram obtidas através dos diagramas de momentos
fletores, provenientes dos modelos de calculo anteriores. Estes diagramas, além de corresponderem as
duas situacGes de carga mais desfavoraveis em cada apoio, correspondem, também, as situacdes onde se
obtém os valores maximos positivo e negativo de momentos fletores (Figura 36 e Figura 37).

+7,6
-15,1

-15,1

VAS

Figura 36 - Diagrama de momentos fletores para a situacdo mais desfavoravel no apoio A (M s )
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+10,2

Figura 37 - Diagrama de momentos fletores para a situagéo mais desfavoravel no apoio B (M 5" )-

A seguir a determinacdo dos valores de momentos fletores maximos, positivo e negativo, no modelo
considerado para a escada, calcularam-se as areas de armadura longitudinal e transversal, recorrendo as
seguintes expressoes:

M s (7.132)

g=——max
bxd?x fyy

w=1-J1-2xu (7.133)

A, — xbxd x 1o (7.134)
yk
Asq =02 A (7.135)
fctm
Aq min =0,26 M d (7.136)
T

onde,

A, - armadura paralela ao eixo longitudinal das escadas;

A, 4 - armadura perpendicular ao eixo longitudinal das escadas;
M max - mMomento maximo positivo e negativo;

4 - momento fletor reduzido;

o - percentagem mecéanica de armadura.

Os resultados obtidos para as armaduras através das expressoes citadas anteriormente ((7.132) a (7.136))

encontram-se nas Tabela 75 e Tabela 76.
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Tabela 75 — Armadura inferior adotada.

Illlméx+ As As,min As,adopt. As,d As,d,adupt.
U W Arm. Arm.
(KN/m) (cm?/ m) (cm? m) (cm? m) (cm? m) (cm? m)
10,2 0,0110 0,0111 1,10 3,24 © 10 /.15 5,24 1,05 ?81/1.20 2,51
Tabela 76 — Armadura superior adotada.
Mméx_ As As,min As,adupt. As,d As,d,adopt.
u w Arm. Arm.
(kN/m) (cm?/ m) (cm®/ m) (cm?/ m) (cm?/ m) (cm?/ m)
15,2 0,0163  0,0165 1,163 3,24 © 10 /.15 5,24 1,05 ?81/1.20 2,51

A armadura longitudinal e transversal correspondente a viga de apoio foi determinada através do programa
de céalculo automatico e é apresentado na Tabela 77.

Tabela 77 — Armadura longitudinal e transversal adotada na viga de apoio

Armadura Longitudinal

Superior

2912

Inferior

4012

Armadura Transversal

@10 //.125
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7.2.10 Fundacgdes

As fundagbes sdo os elementos estruturais que suportam todas as forcas provenientes da estrutura, que
sdo transmitidas ao terreno. Representam a base de uma estrutura e sdo elementos essenciais para um
desempenho eficiente da mesma.

Conforme ja foi referido anteriormente (subcapitulo 4.2), o solo de fundagdo que suporta a estrutura deste
projeto ndo apresenta capacidade resistente suficiente que permita a adocéo de fundacgdes diretas. Por este
motivo, foram dimensionadas fundacdes indiretas, constituidas por estacas de betdo armado, moldadas no
terreno. Estas estacas foram encabecadas por macicos, os quais se encontram ligados por vigas de
fundacdo. O dimensionamento das fundacoes devera ser efetuado através de um conjunto de critérios
existentes no EC2, EC7 e ECS8.

Os vardes a utilizar nas fundacgdes devem ter um diametro igual ou superior a 8 mm (clausula § 9.8.2.1 (1)
do EC2).

De acordo com a clausula 8 4.4.2.6 (2) do EC8, os esforcos nos elementos de fundagao devem ser
determinados segundo os principios do calculo pela capacidade real. Esta condicdo considera-se satisfeita,
se os valores de calculo dos esfor¢cos nas fundagoes forem determiandos através da expressao (3.8), citada
anteriormente. No entanto, a mesma clausula tambem refere que, os efeitos provocados pelo célculo da
capacidade real ndo necessitam de exceder os correpondentes a da resposta da estrutura na situacdo de

projeto sismica obtidos na hipotese de comportamento elastico da mesma (q=1).

Para a verificacdo e célculo das fundacdes, segundo o EC7, séo utilizados os esfor¢cos obtidos através da

combinacao fundamental (expresséo (2.14)).

O dimensionamento e verificacdo da seguranca aos ELU nos elementos da fundagéo séo apresentados nos
préximos subcapitulos.

7.2.10.1 Estacas

As cargas atuantes em cada estaca, transmitidas pela estrutura, sdo determinadas através dos esfor¢cos
existentes no topo dos macicos. No calculo destas cargas nado foi contabilizado o peso proveniente do solo
sobre cada macico. Esta auséncia deveu-se a inexisténcia de dados referentes ao peso volimico do solo e
sobretudo pelo efeito destas cargas néo ser significativo. Como existem vigas de fundagdo, os momentos
fletores na cabeca das estacas sdo nulos devido a estes serem absorvidos pelas proprias vigas. Assim, as
express@es para calcular os esforcos em cada estaca sdo as seguintes:
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~u Mee
Ve

Macico de uma estaca

Nestaca = Nga + (Vc X Vmacigo)

I —— |
I

M

estaca = 0

Vestaca = Vea SRS

Nss

Macico de duas ou mais estacas l

_ NEd+(YcXVmaci<;o)

Nestaca - . t (MEd/L) +(VEd X H/L)

M

estaca = 0

Vestaca = VEd/n

onde,
N.siaca — €SfOrco axial na cabeca da estaca;
M,.iaca — Momento fletor na cabeca da estaca;

Vostaca — €SfOrco transverso na cabeca da estaca.

No dimensionamento das estacas admitiu-se apenas a resisténcia de ponta, ou seja, nao foi contabilizada a
resisténcia por atrito lateral. Por isso, o valor da capacidade de carga em cada estaca (Q,) foi calculado
através da seguinte expressao:

Qp = Ap xK; X0y (7.137)

em que,

Oca = 4*Ngpr (7.138)
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onde,

Ap - area da estaca,

K, - fator de suporte penetrométrico (K, = 0,45);
Oca - FESiSténcia de ponta equivalente,

Ngpt - NUmero de pancadas do ensaio SPT na ponta da estaca ( Ngpr =60).

Neste projeto utilizou-se o método do penetrémetro para calcular a capacidade resistente da estaca.

Para determinar o valor de kc e definir a expresséo de gca, considerou-se o solo uma areia argilosa

As estacas terdo um comprimento de 20 metros, correspondente a profundidade onde se atingem as 60
pancadas no ensaio SPT. O didametro de cada estaca sera de 0,6 metros.

O dimensionamento e verificagdo da seguranca aos ELU nos elementos da fundacédo, foram efetuados
garantindo que todos os esforcos de calculo provenientes das combinacdes mais desfavoraveis fossem
inferiores aos esforgos resistentes. Para efetuar todos estes calculos, utilizaram-se as reac6es na base de
cada elemento estrutural, obtidas através do modelo de calculo.

Ap6s uma andlise dos resultados obtidos verificou-se que os esforcos nas fundacbes das paredes
estruturais e nlcleo de elevadores eram condicionados pelo célculo da capacidade real estabelecido pelo
EC8 (expressao (3.8)*). Sendo, por outro lado, os esfor¢cos das fundacdes dos pilares condicionados pela
combinacdo de acdes estabelecida pelo EC7 (expresséo (2.14)).

*O valor de 2 tomou o valor de 1.

O dimensionamento das fundacdes, referentes ao muro de suporte, foi efetuado através do esforco axial por
metro de muro. Esta determinacédo foi alcancada pelo célculo do esfor¢o axial ao longo de todo muro, sendo
o valor obtido dividido pelo comprimento do mesmo. De uma forma conservativa, e por estar do lado da
seguranca, adotou-se em todos os muros estacas com um comprimento de 20 m, um didmetro de 0,6 m e
um afastamento entre si aproximadamente de dois metros.

Relativamente a armadura em cada estaca seguiram-se 0s seguintes critérios:

e 0s vardes longitudinais devem ser pelo menos 6 e devem estar dispostos, simetricamente e
igualmente, espagados; cada vardo deve apresentar no minimo um didmetro de 12mm;

e as cintas sdo helicoidais com didmetro de 8 mm e o espagamento entra elas deve ser inferior a 200
mm;

e aareadaarmadura longitudinal (A, ) de cada estaca e calculada atraves da seguinte expressao:

Ay =03xA (7.139)
onde,

A, - area de armadura da seccéo de betdo de cada estaca.
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Todos os célculos referentes ao dimensionamento das estacas sao apresentados no Anexo O.

7.2.10.2 Macicos de Encabecamento

O dimensionamento dos macicos de encabecamento sera efetuado, considerando o método de escoras e
tirantes. Este método permite obter campos de tensdo de compressédo (bielas) e campos de tensédo de
tracdo (tirantes). Por sua vez, estas tensfes serdo absorvidas maioritariamente pelo betdo no caso das
compressodes e pelas armaduras no caso das tragdes. A espessura dos macicos de encabecamento sera

constante ao longo dos seus comprimentos e alturas.

No seguimento do método adotado, os macicos devem possuir na zona inferior uma armadura principal que
resistird as forcas de tracdo originadas pelo modelo escora-tirante, e trés armaduras secundarias, uma
disposta na face superior e uma disposta em cada face lateral do respetivo macico. Na Figura 38,
apresenta-se o esquema utilizado no dimensionamento para o caso de macigos de uma estaca. Para estes

macicos ndo se efetuaram cdlculos relativamente a quantidade de armadura longitudinal e transversal,

tendo sido adotada uma armadura de $10//0,15 em ambas as dire¢des.

Nsd
M [L#A,

2

!

’:I— ‘Asw.-"s_\\—"'
=AY

——— 0202015 —— 020a0.15

Figura 38 — Esquema utilizado no dimensionamento para o caso de maci¢cos de uma estaca.

Na Figura 39, apresenta-se o esquema utilizado no dimensionamento para o caso de maci¢cos de duas
estacas.
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Figura 39 - Esquema utilizado no dimensionamento para o caso de maci¢os de duas estacas.

Neste caso, a armadura longitudinal e transversal € determinada através das seguintes expressoes:

Ft,, estaca _ Ngg estaca . ((0, 5L-0,253, )/0, 9H )

(7.140)

A =P ™t (7.141)

A’  =0,5A (7.142)

Awss = (Fteg™ =7, B d) /(0,9 d fyq ) (7.143)
Awss =(Fleg™? =7, B d) /(0,9 d 1) (7.144)

Ft,,*"®- forca de tracéo de calculo no tirante de armaduras horizontais junto & base do macico;
ag - dimensé&o da parede;
7, - tensédo tangencial de corte sem armaduras (7 =0,85);

L - disténcia entre as duas estacas;
H - altura do macico;
B - largura do macico;

d - altura util da seccéo.

Na Figura 40, apresenta-se o esquema utilizado no dimensionamento para o caso do maci¢co de quatro
estacas. Este macico corresponderd ao do nucleo de elevadores. Como os esfor¢cos provenientes da
estrutura foram obtidos através das trés paredes estruturais que o constituem, efetuou-se uma
simplificagcdo, calculando os esforcos em cada estaca com o mesmo procedimento que foi utilizado para os

macic¢os de duas estacas.
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Figura 40 — Posicionamento em planta das estacas no dimensionamento para o caso de macigos de quatro

estacas.

O equilibrio de esforcos de tracdo em todo o macico sera efetuado através da colocacdo de armaduras
primarias e secundarias (Figura 41). As armaduras primarias (principais) sdo colocadas segundo bandas,
entre as estacas, proporcionando a sua ligacdo. Estas armaduras sdo calculadas de forma idéntica as
armaduras correspondentes as dos macicos de duas estacas A armadura secundaria sera colocada na
zona central do macico e neste projeto correspondeu a 30% da armadura primaria.

Figura 41 - Esquema utilizado no dimensionamento para o caso de macicos de gquatro estacas.

Para efetuar o calculo da armadura principal longitudinal no macico de encabegcamento de quatro estacas, considerou-se um valor

ficticio para a largura de cada banda (Briccio)-
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No caso dos macicos dos muros de suporte utilizou-se o esquema apresentado na Figura 42.

Figura 42 - Esquema utilizado no dimensionamento dos maci¢os dos muros de suporte.

Neste calculo foram utilizadas as seguintes expressoes:

tga = ﬁ (7.145)
)
N, /2
tga _( E/ ) (7.146)
t
a_
Ny X]/[ Zao)
Flyg =———— (7.147)
Ft
A =—30 (7.148)
fsyd xb

onde,

Ft, %@ forca de tragdo de célculo no tirante de armaduras horizontais junto & base do macico;
N, - esfor¢o axial proveniente da estrutura,;

ag - largura do muro;

a- largura do macico;

7=15;

b - dimensao da area ativa na outra direcao;

d - altura util da seccéo.

Os esforgos utilizados para o dimensionamento dos maci¢os, sdo 0s mesmos utilizados no
dimensionamento das estacas. As armaduras longitudinais e transversais de cada maci¢co podem ser

consultadas no Anexo O.
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7.2.10.3 Vigas de Funda¢ao

De acordo com a clausula § 5.8.2 (3) do EC8, a largura da seccéo transversal das vigas de fundacéo devera

ser, pelo menos, igual a b e a sua altura igual a, pelo menos, h Para a estrutura em estudo, os

w,min w,min *

valores a atribuir para estes parametros sdo o0s seguintes:

b =0,25m

w,min

h =0,5m

w,min

As vigas de fundacao foram dimensionadas de acordo com os principios do calculo pela capacidade real.
Os valores de calculo dos esforcos nestes elementos foram determinados através da expressao (3.8)*, ja
anteriormente citada. As areas de armadura necessarias para resistirem aos esforcos a que as vigas de
fundacdo estdo sujeitas foram determinadas pelo programa de calculo automatico. Os valores
determinados, para a armadura longitudinal e transversal em todas as vigas de fundacdo correspondem ao
valor da armadura minima, por isso, sdo apresentados na Tabela 78.

*O valor de yrq toma o valor 1,4 (clausula 84.4.2.6 (8))

Tabela 78 — Armadura longitudinal e transversal adotada na viga de apoio

Secdo das vigas de

5 Armadura Longitudinal Armadura Transversal
Fundacéo
b (m) h (m) SAP2000 (cm?) Superior / Inferior (cm?) SAP2000 (cm?/m) Arm. adotada (cm?/m)
0,35 0,6 2,89 3012 3,39 3,10 ?8//0,15 3,35
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8 Conclusao

O projeto que foi desenvolvido neste trabalho recorreu a aplicagdo de véarias normas constantes dos
Eurocodigos estruturais. Esta regulamentacdo acrescentou varios conceitos inovadores face a
regulamentacdo ainda em vigor em Portugal (RSA/REBAP), tornando o dimensionamento de estruturas
mais abrangente e exigente. Entre os véarios Eurocddigos utilizados, na concecéo da estrutura do edificio,
constatou-se que o regulamento mais exigente correspondeu ao EC8. Esta exigéncia refletiu-se pela
introducdo de novos conceitos e metodologias que fazem parte do regulamento citado, apesar do mesmo
apresentar algumas lacunas. Estas omissdes reportam-se entre outras a falta de clareza quanto ao modo
de dimensionar os elementos secundarios, a forma como as alvenarias sdo contabilizadas em estruturas da
classe DCM e ao facto de ndo integrar as estruturas com lajes fungiformes. Tendo em conta que este
projeto € de uma estrutura com laje fungiforme, este constrangimento foi contornado, considerando, uma
estrutura com maior ductilidade (capacidade de dissipacdo de energia), em que se considerou apenas a
resisténcia lateral dos pilares travados por vigas (pilares primarios) e desprezou-se a resisténcia lateral dos
pilares com ligacdo direta a laje (pilares secundarios). Seguindo 0s pressupostos anteriores, a solucao
estrutural que foi adotada correspondeu a solucgéo inicialmente pensada, ou seja, a um sistema de paredes.
Para assegurar que a estrutura ndo fosse classificada como um sistema torsionalmente flexivel houve a
necessidade de implantar um maior nimero de paredes na periferia do edificio além do que estava previsto.
Este procedimento proporcionou a adocdo de um coeficiente de comportamento superior ao 1,5
recomendado para este tipo de estruturas possibilitando assim um dimensionamento eficiente e
economicamente viavel. Caso a solucdo adotada se tivesse mostrado invidvel dada a sua forma em L
sismicamente ndo recomendavel, poder-se-ia recorrer a uma junta sismica dividindo-a em duas estruturas
de implantacéo retangular com funcionamentos independentes.

Neste projeto a arquitetura do edificio acabou por ndo ser cumprida na sua totalidade. A razdo deste
incumprimento resultou do aparecimento de valores elevados de esforgos provenientes da aplicagdo dos
espetros de calculo do EC8. Para garantir uma melhor articulagédo entre o projeto de arquitetura e o projeto
de estrutura, os mesmos devem ser desenvolvidos conjuntamente desde o inicio do projeto na sua
globalidade.

Todos os resultados obtidos neste projeto permitem concluir que a aplicagdo dos novos requisitos
constantes da nova regulamentacdo, nomeadamente do ECS8, relativamente ao RSA/REBAP, originam
solugBes de armaduras mais exigentes, principalmente nos elementos verticais. Esta consequéncia torna-se
mais evidente neste tipo de estrutura que entra em conflito com os principios de concecédo gerais do ECS8.
Estes principios estdo associados a fatores que condicionam significativamente o comportamento da

estrutura a acao sismica.
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