UNIVERSIDADE FEDERAL DO RIO DE JANEIRO
Escola Politécnica
Curso de Engenharia Civil
Departamento de Mecéanica Aplicada e Estruturas

ANALISE DE EDIFICIO DE PEQUENO PORTE ESTRUTURADO COM PERFIS DE
CHAPA FINA DE ACO FORMADOS A FRIO

NUNO FERREIRA OLIVEIRA SOARES

Projecto de Final de curso apresentado ao corpo docente do Departamento de
Mecénica Aplicada e Estruturas da Escola Politécnica da Universidade Federal do Rio de
Janeiro, como requisito para obtencéo do titulo de Engenheiro Civil.

Aprovado por:

Silvio de Souza Lima
Prof. Adjunto, D.Sc., EP/UFRJ (Orientador)

Sérgio Hampshire de Carvalho Santos
Prof. Adjunto, D.Sc., EP/UFRJ

Michéle Schubert Pfeil
Profa. Adjunta, D.Sc., EP/UFRJ

Julho/2005



AGRADECIMENTOS

Aos meus pais e irmd, pelo amor atencao e carinho dedicados durante a realizacdo deste

trabalho.
Em especial, a0 meu avd Angelo Soares por me ter proporcionado esta experiéncia.

Ao Prof. Eduardo Miranda Batista pela orientacdo académica, pela sugestdo do tema e
como principal orientador deste trabalho, que por motivo de viagem ficou

impossibilitado de participar na defesa.
Ao Prof. Silvio de Souza Lima, pela orientacdo e partilha de conhecimentos.

Ao amigo Rodrigo Vasconcelos amizade e paciéncia.



Indice
1 — Descricdo dos Objectivos e Resumo
1.1 — Descricdo dos Objectivos
1.2 — Resumo
2 — Introducéo
2.1 — Descricdo do Edificio
2.2 — Painéis “Steel-Frame”
2.3 — Efeitos dos Sismos
3 — Verificacdo de Seguranca nos Estados Limite Ultimos
3.1 — Cargas Permanentes e Sobrecargas
3.2 — Combinac¢des Fundamentais
4 - Solucéo Original
4.1 - Descricdo da Solucéo Original
4.2 - Modelacéo da Solucéo Original
4.3 - Frequéncias Proprias e Modos de Vibracao — Solucdo Original
4.4 - Analise Estatica — Método de Rayleigh Simplificado
4.5 - Analise dos Esforcos de Elementos Estruturais Devidos a Accao Sismica
4.6 - Accdo do Vento
5 - Solucéo Proposta
5.1 - Descri¢éo da Solucdo Proposta
5.2 - Modelacéo da Solucdo Proposta
5.3 - Frequéncias Proprias e Modos de Vibracdo — Solucéo Proposta
5.4 - Andlise dos Esfor¢os de Elementos Estruturais Devidos a Acg¢ao Sismica
6 — Memodrias de Célculo

6.1 — Materiais

11

11

16

22

26

36

44

44

56

61

69

69



6.2 — Generalidades — Esforgos Resistentes
6.3 — Elementos Estruturais do Sistema Original

6.4 - Elementos Estruturais do Sistema Proposto

7 — Conclusoes

8 — Referéncias

70

75

91

104

106



1 - Descricao dos Objectivos e Resumo

1.1 - Descricao dos Objectivos

Este trabalho surgiu no seguimento da tese de mestrado de Pereira Junior [3] e consiste
numa avaliagdo do desempenho estrutural de um edificio, através de uma andlise
dindmica tridimensional (recorrendo ao programa de céalculo automatico SAP2000),
quando sujeito a accdo sismica apresentada no regulamento portugués, RSA-

Regulamento de Seguranca e Accdes para Estruturas de Edificios e Pontes [10].

Na auséncia de normaliza¢do brasileira especifica, pretende-se com este trabalho

contribuir para uma futura normalizagdo anti-sismica brasileira.

Para o mesmo edificio estudado foram avaliadas duas solugdes estruturais, ambas

constituidas por perfis metalicos de chapa dobrada:

- A primeira, ja implementada no Estado de Sao Paulo, caracteriza-se por um sistema
tipo poértico nas duas direccdes com contraventamentos diagonais nas empenas laterais

em uma das direcgdes;

- A segunda solugdo ¢ proposta na tese de Pereira Junior [3] e consiste na integracao de
painéis de parede estruturais do tipo “Steel-Frame” num sistema tipo portico semelhante

ao da solucdo original.

1.2 - Resumo

Numa primeira parte, procedeu-se a modelacdo e analise da solugdo original do edificio
no programa de célculo automatico, onde se pdde obter algumas caracteristicas do
comportamento dindmico do mesmo (frequéncias, modos de vibragao, coeficientes de

participagdo modal, etc.).



De seguida, compararam-se os resultados obtidos para as frequéncias fundamentais com
os resultados por um método analitico (Método de Rayleigh Simplificado — Analise

estatica), proposto pelo RSA [10].

Numa outra fase, definiram-se as acgdes sismicas preconizadas pelo regulamento (RSA

[10]), e analisaram-se os esfor¢os em varios elementos da estrutura.

Estudou-se, depois, a ac¢do do vento sobre a estrutura, também de acordo com o RSA

[10], e compararam-se os esfor¢os desta ac¢do com os esforgos da ac¢do sismica.

Seguidamente procedeu-se a andlise do sistema estrutural proposto efectuando-se o
mesmo tipo de analise da solucdo original exceptuando a analise estatica de acordo com
o M¢étodo de Rayleigh Simplificado e a comparacao dos esforcos resultantes da ac¢ao

do vento.

Por fim, compararam-se os resultados obtidos nas analises anteriores e realizou-se uma

breve conclusao do trabalho.



2 - Introducao

2.1 - Descricao do edificio

O edificio apresentado neste trabalho ¢ uma solugdo para habitagdo popular
desenvolvido pela CDHU (Companhia de Desenvolvimento Habitacional do Estado de
Sao Paulo). Este tipo de edificagdes visa responder as necessidades que a sociedade
brasileira enfrenta relativamente as condi¢des de habitacdo da populacdao carenciada.
Constituem assim uma medida de substituicdo dos grandes complexos de favelas
existentes nas periferias das grandes cidades brasileiras, por conjuntos habitacionais de
grande escala munidos de toda a infra-estrutura basica, capaz de garantir as condigdes

essenciais de habitabilidade da populagdo mais carenciada da sociedade brasileira.

Para responder a esta necessidade, este tipo de empreendimentos t€ém de respeitar duas

caracteristicas fundamentais, o baixo custo e a rapidez de execugdo.

A solugdo original deste edificio € ja uma solugdo industrializada com grandes ganhos
de rapidez de execugdo em relagdo as edificagdes tradicionais em betdo. O objectivo da
tese de mestrado de Pereira Junior [3] foi estudar uma melhoria da solucao
industrializada original recorrendo a uma solugdo constituida por painéis de “Steel-
Frame”. Esse estudo revelou uma melhoria significativa, na ordem dos 20%, da rapidez

de execucao.

Neste trabalho foram estudados os dois tipos de sistemas estruturais; numa primeira
analise apresenta-se um estudo da solucdo original, constituida por um sistema de
poérticos e contraventamentos; seguidamente ¢ estudada a proposta apresentada na tese
de mestrado de Pereira Junior [3], proposta esta que consiste na introducdo de painéis
“Steel-Frame”. Este estudo consiste numa analise e respectiva caracterizagdo dinamica
das estruturas, com o recurso ao programa de céalculo automatico SAP2000, e numa
verificacdo de seguranga das estruturas sujeitas a accdo sismica de acordo com o

regulamento portugués, RSA [10].

Ambos os sistemas sdo constituidos por perfis metalicos de chapa dobrada e para o

calculo dos esforgos resistentes destes perfis foi utilizada a norma brasileira [6].



O edificio estudado ¢ um edificio de pequeno porte, com utilizagdo residencial ou

comercial. O edificio ¢ composto por um conjunto de dois blocos, com cinco pisos tipo.

A altura entre pisos ¢ de 2,5 metros e cada bloco possui dois apartamentos por andar, e

as ligagdes entre os andares e os blocos sdo feitas por uma escadaria e um corredor que

estdo localizados entre os dois blocos.

A geometria em planta e a nomeacao dos seus elementos estruturais ¢ apresentada na

figura 2.1 e € idéntica para as duas solucgdes estruturais.

A “Viga 2500A”, por exemplo, ¢ uma viga do tipo A (definido pelo comprimento e

condi¢cdes de apoio), e pertencente ao piso com altura de 2500 mm.

O Pilar “P1A” ¢ definido pela intersec¢ao dos porticos “YZ1” e “XZA”.
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2.2 - Painéis “Steel-Frame”

O sistema “Steel-Frame” ¢ constituido por 3 tipos de substruturas: os pisos estruturais,

as paredes estruturais e o sistema de cobertura.

As substruturas de piso sdo compostas por vigas apoiadas sobre as paredes estruturais,

vencendo os vaos entre elas.

Outras substruturas do sistema construtivo “Steel-Frame” sdo as paredes estruturais.
Essas paredes sdao compostas por montantes, que suportam as vigas de piso. A
disposi¢do destes elementos estd associada a arquitectura dos edificios. As paredes
estruturais “Steel-Frame” também podem trabalhar como se fossem paredes diafragmas,
conferindo assim uma maior rigidez a estrutura sujeita a esforcos no seu proprio plano.
Este tipo de paredes estruturais confere um contraventamento bastante eficaz a ac¢des

como o vento e, como ¢ estudado neste trabalho, a ac¢do sismica.

Por ultimo, tem-se a substrutura de cobertura. Basicamente, essas substruturas sao

compostas de trelicas e/ou caibros vencendo os vaos de telhado.

No projecto das edificagdes, ¢ comum a pratica de se atribuir um sistema de travamento
horizontal capaz de resistir aos carregamentos de vento e aos carregamentos devidos a
accdo dos sismos. Os sistemas de pisos “Steel-Frame” e de paredes estruturais podem
também ser utilizados para desempenhar essa fun¢do nas estruturas desde que,
adequadamente conectados a estrutura principal, tornando-se capazes de resistir a tais
esforcos. O uso destes elementos estruturais, pode eliminar a necessidade do

dimensionamento de sistemas de contraventamento independentes para as estruturas.

2.3 - Efeitos dos Sismos

Os sismos podem ocorrer em qualquer regido da Terra, entretanto sdo mais frequentes e

intensos nas regides proximas ao bordo das chamadas placas tectonicas.

Os sismos sdao movimentos de vibragdo aleatorios que ocorrem como consequéncia a
libertagdo da energia contida no interior da terra. Esta energia provoca o movimento de

parcelas da crosta terrestre assim como erupgdes vulcanicas. Estes dois fendmenos



podem estar ambos associados a ocorréncia dos sismos. Geralmente, os grandes sismos
estdo associados ao primeiro dos fendémenos referidos, o movimento de parcelas da

crosta terrestre.

Hoje em dia ja se conhece bastante sobre o mecanismo de geragdo dos sismos e o
porqué da sua localizagdo. Todavia ndo ¢ ainda possivel fazer previsdes sobre quando,

aonde e com que grandeza se fara sentir o préximo sismo.

Sdo muitos os exemplos de sismos com caricter de catdstrofe em todo mundo e ao
longo dos tempos. Recentemente, devido ao sismo de Sumatra, na Indonésia,
naturalmente associado ao Tsunami por ele causado, em 2004, morreram mais de
200.000 pessoas; no sismo ocorrido na ndia ocidental, em Gujarat, em Janeiro de 2001,

morreram 20 mil pessoas; € no sismo da Turquia pereceram 20 mil pessoas em Agosto

de 1999.

Uma das grandes causas de mortes aquando da ocorréncia de um sismo ¢ a
incapacidade das estruturas resistirem a este tipo de accdo. E, entdo, de maior
importancia que a prevencao deste tipo de catastrofes se exerca na fase de concepgao

estrutural do edificio.

As vibragdes do solo provocadas por um sismo sdo transmitidas a estrutura durante a
sua ocorréncia. Estas vibragdes induzem a estrutura esfor¢os que podem ser

quantificados através de um sistema de forgas equivalentes horizontais.

Os valores caracteristicos da accdo dos sismos sdo quantificados em funcdo da
sismicidade da zona. Portugal, por exemplo, estd dividido em 4 zonas de sismicidade e a
influéncia da sismicidade ¢ traduzida através de um coeficiente de sismicidade. Neste
trabalho optou-se por analisar a situacdo mais desfavordvel correspondente a zona de

Lisboa e o Sul do pais.



3 — Verificacdo de Seguranca nos Estados Limite Ultimos

Como foi referido no capitulo anterior, o objectivo principal deste trabalho ¢ avaliar o
comportamento de dois sistemas estruturais de um edificio quando sujeitos a ac¢do

sismica referida no regulamento portugués (RSA) [10].

Assim, ndo se tratando de um projecto de estruturas, ndo se procedeu a analise dos
elementos estruturais para a combinagao em que a sobrecarga ¢ a ac¢ao de base. Por

essa mesma razao, nao se efectuou qualquer verificacdo de estados limite de utilizagdo.

Neste documento também ¢ feita uma analise a ac¢ao do vento (de acordo com o RSA
[10]) com o intuito de comparar e concluir sobre o cardcter mais desfavoravel da acc¢ao

sismica.

Este capitulo tem como finalidade descrever, sumariamente, os critérios de verificagdo

de seguranca aos estados limite tltimos destas duas ac¢des apresentados no RSA [10].

3.1 — Cargas Permanentes e Sobrecargas

Cargas Permanentes

Segundo Pereira Junior [3], as lajes de pavimento apresentam uma espessura de 100

mm e sio em betdo armado e o seu peso proprio é de 2,5 kN/m”.

Na consideragdo das restantes cargas permanentes admitiu-se um valor de 1,5 kN/m?,

respeitante a acabamentos do piso.

Para contabilizar o peso das paredes de alvenaria, e admitindo a possibilidade de futuras
alteragdes na disposicdo destas, optou-se por distribuir o peso na area do pavimento.
Assim, e de acordo com o projecto de arquitectura, na drea de maior concentracdo de
paredes calculou-se o peso destas (admitindo tijolo furado de 15 cm de espessura e um
valor de 14,5 kN/m’ para o seu peso volumico) e distribuiu-se na 4rea correspondente.

O valor do peso distribuido das paredes de alvenaria utilizado foi de 5,5 kN/m”,



Contabilizando todas as cargas permanentes, referente a solugdo original, nos primeiros
quatro pisos tem-se uma carga distribuida de 9,5 kN/m” No piso de cobertura, nio se
contabilizou o valor das restantes cargas permanentes e o peso das paredes de alvenaria,

tomando-se apenas o peso distribuido correspondente 4 laje de betdo, 2,5 kN/m”.

Na segunda solucdo estrutural estudada as paredes de alvenaria foram substituidas por
paredes estruturais de “Steel-Frame”. Neste caso também se recorreu a um peso
distribuido para a contabilizacdo dos esfor¢os devidos a esta carga permanente. O peso

das paredes, distribuido ao nivel do piso, toma o valor de 0,154 kN/m®.

Assim, carga distribuida considerada, correspondente as cargas permanentes nos
primeiros 4 pisos da solucdo proposta, foi de 4,154 kN/m?. No piso de cobertura, as
consideracdes sdo idénticas as da solucdo original sendo a carga distribuida de 2.5

kN/m?.

E importante salientar que, devido a falta de informagfio necessaria sobre equipamentos
complementares do edificio tais como reservatorio de agua, por exemplo, ndo foram
consideradas cargas adicionais. Este aspecto ¢ da maior importancia e neste trabalho
optou-se pela ndo consideragdo destes equipamentos que devem ser abordados em

situacdes de projecto.

Sobrecarga

Em relagdo as sobrecargas adoptadas, de acordo com o regulamento portugués (RSA)
[10], admitiu-se nos primeiros quatro pisos a condicdo de habitagdo em que a
compartimenta¢do esteja perfeitamente definida e em que os compartimentos ndao
excedam dreas da ordem dos 20 m’ o que corresponde, de acordo com o artigo 35° a
uma sobrecarga distribuida de 1,5 kN/m®. No piso de cobertura optou-se pela condigio
de terraco ndo acessivel aos quais estd associado, de acordo com o artigo 34°, uma

sobrecarga de 1,0 kN/m”.
3.2 — Combinacgdes Fundamentais

O Regulamento de Seguranga e Acgdes, [10], apresenta o conceito de valores reduzidos

para as acc¢oes de caracter variavel (Art. 6°). Estes valores sdo obtidos a partir dos seus



valores caracteristicos multiplicando-os por coeficientes vy, e destinam-se a quantificar

as acgoes tendo em conta a sua combinacdo e o estado limite em consideracdo.
Sdo apresentados os seguintes valores reduzidos:

- yoFk — Valor de combinagao
- y1Fx — Valor de frequente

- yoFx — Valor de quase permanente

Neste caso de estudo, e para os pavimentos com a utiliza¢do adoptada, o artigo 35°
apresenta os seguintes valores desses coeficientes, relativos a sobrecarga, yiq: yo=0,4;

v1=0,3; y,=0,2.

No artigo 24°, apresentam-se os coeficientes que permitem obter os valores reduzidos
da pressdo dinamica do vento, yiw: Wo=0,4; v1=0,2; y»,=0. Porém, no caso em que a

sobrecarga seja a ac¢do de base da combinacdo, deve tomar-se: yo= 0,6

De acordo com o artigo 34°, Os valores reduzidos das sobrecargas a considerar nas
coberturas sdo, em geral, nulos. Este artigo apresenta apenas um caso em que 0s
valores reduzidos ndo sdo nulos, quando os terragos sao acessiveis. Assim, € em
conformidade com este artigo, nas combinagdes em que as variaveis de base sdo a ac¢ao

sismica e o vento ndo se considera a sobrecarga na cobertura.

De seguida apresentam-se as principais combinacdes apresentadas no RSA.

Sobrecarga como Acgéo de Base

Como foi dito anteriormente, esta combina¢do ndo foi utilizada neste trabalho, sendo

mesmo assim da maior interesse no dimensionamento dos elementos estruturais.

S, =L5Sq +1’5(SQk 'H//OWSWk)
S, =1,55q +15(Sy +0,65,,)

com:



S, - Esforcos de Calculo
S - Esforgos resultantes das acgdes permanentes, valor caracteristico

Sy - Esforgos resultantes das sobrecargas, valor caracteristico

S, - Esforgos resultantes das ac¢des do Vento, valor caracteristico

Vento como Accéo de Base

A acgdo do vento sera abordada neste ponto com o intuito de comparar os esforcos dela

resultantes com os esforgos da acgdo sismica.
S, =158 +15(Sy +WopSor )

S, =158, +15(S,, +0,4S,,)

Sismo como Accéo de base

Na determinacado dos esforcos da ac¢ao sismica € necessario considerar, através do valor
quase permanente, uma parcela da sobrecarga, neste caso 20%. Este valor esta

associado aos esfor¢os impostos, por exemplo, pelo mobiliario aquando da acg¢do

sismica.
Sy =S + 1385 +¥5pS 0
Sy =8q +1,58, +0,25,,

com: S, - Esforcos resultantes da ac¢do sismica, valor caracteristico
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4 - Solucgéo Original

4.1 - Descricdo da Solucao Original
Geometria dos Porticos

A solucao estrutural original deste edificio ¢ constituida por um sistema de podrtico nas

duas direcgoes X ¢ Y.
As paredes deste sistema sdo de alvenaria que se admitiu de tijolo furado.

As vigas dos porticos na direc¢do x sdo todas bi-articuladas, os pilares de continuidade,

e apenas as empenas laterais sao contraventadas (portico XZA).

Todos os pilares do contorno da estrutura sdo pilares do tipo P1 e os pilares interiores

sao do tipo P2.

Os contraventamentos sdo também articulados trabalhando apenas axialmente. A figura

4.1 esquematiza os diferentes tipos de podrticos na direcgao X.
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Figura 4.1 — Pérticos do sistema estrutural original segundo a direc¢ao x
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Na direcgdo y, as vigas sdo encastradas aos pilares e estes sdo de continuidade, ndo

existindo nenhuma forma de contraventamento. Na figura 4.2

esquematizacdo dos porticos segundo y.
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. 2800 |

Figura 4.2 — Porticos do sistema estrutural original segundo a direc¢ao y

Elementos Estruturais

O sistema estrutural ¢ composto por pilares, vigas e contraventamentos. Todos estes

elementos sdo perfis metalicos formados a frio de chapa fina.

O sistema integra dois tipos de pilares, os interiores, tipo P1, e os de contorno, do tipo

P2. Estes dois perfis apenas diferem entre si da espessura da chapa dobrada. Os pilares

P1 e P2 sao compostos por dois perfis cartola soldados e as suas dimensdes encontram-

se na figura 4.3.

12




Secgéo do pilar P1 Secgao do pilar P2

y y
3,75 ﬂW 76 76 ﬂW 3,75 4,75 75 75 e 475
CE— e

[ )= L JJ

[ap] ™
N N\

a X o o X

& B 5 2
N

L ] L |

Figura 4.3 — Secc¢do dos pilares da solugdo original

As seccdes das vigas sdo também compostas por dois perfis soldados, mas neste caso
perfis em U enrijecidos, Ue. Os contraventamentos sao perfis U simples. As dimensdes

e geometria destes elementos apresentam-se na figura 4.4.
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Figura 4.4 — Seccdo das vigas e contraventamentos da solugo original

<

Ligagdes e Processo Construtivo

Finalmente, para definir a solucdo estrutural e algumas das condi¢des da modelagao

computacional € necessario explicar o tipo de ligagcdes entre os elementos da estrutura.

13



Estas condi¢des, bem como as pormenorizagdes foram adoptadas de acordo com a tese

de Pereira Junior [3].

A ligagdo dos pilares a fundacdo, adoptada na modelacdo como um encastramento, ¢
feita através da soldagem de todas as paredes do perfil do pilar a uma chapa de base que

por sua vez ¢ conectada a laje de fundacao por intermédio de chumbadores. (figura 4.5)
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Figura 4.5 — Detalhe construtivo da ligagdo Pilar — Fundagao [3]

Como foi referido anteriormente, as ligagdes das vigas com os pilares dos porticos da
direccdo x sdo bi-articuladas. Esta consideragdo prende-se com o facto das vigas apenas

serem soldadas nas almas do perfil. (figura 4.6)
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Figura 4.6 — Detalhe construtivo da ligacdo Viga — Pilar na direcc¢ao x [3]
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Ja na direccao segundo y, a condi¢do de encastramento das vigas nos pilares justifica-se

pelo facto de todas as paredes do perfil da viga serem soldados ao pilar. (figura 4.7)
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T s L T wy n ioa I
s B S R g i |
2 = 7
\ |
VIGA i
|
___/1/___ _| |
e CORTE A
— L
15
1 -
[

CORTE B
Figura 4.7 — Detalhe construtivo da ligacdo Viga — Pilar na direcgao y [3]

A ligacdo dos contraventamentos a estrutura, também considerada bi-articulada, ¢

conseguida soldando apenas a alma do perfil. (figura 4.8)
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160

Figura 4.8 — Detalhe construtivo da ligacdo Contraventamento — Estrutura [3]
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4.2 - Modelacéo da Solucgéao Original

Para a determinacdo dos esfor¢os da estrutura original foram criados dois modelos.

Um dos modelos foi criado para a andlise das cargas permanentes e da sobrecarga e
outro para a analise da accdo sismica. A razdo desta metodologia foi a tentativa de

representacao dos esfor¢os nas vigas o mas proximo da realidade possivel.

m ambos os modelos foi montada a estrutura principal em elementos de barra
E b delos f tad. trut 1 1 tos de b

utilizando-se, na defini¢do das seccdes, e devido a inexisténcia deste tipo de sec¢des nos
padroes deste “software”, a opcdo “general section”, introduzindo directamente as

propriedades geométricas de cada secgao.

Como ja foi justificado anteriormente, a ligagdo da estrutura ao terreno, através das

fundacdes foi considerada encastrada perfeita.

Na modelacio dos elementos de barra foram libertadas as ligagdes dos
contraventamentos, dos porticos laterais na direccao x, € das vigas também na direc¢ao

x. Todos estes elementos de barra funcionam entdo como elementos bi-articulados.

Apresenta-se em seguida o modelo resultante das considera¢des anteriores:

"

: AN
7
X/
/\

Figura 4.9 — Modelo da solugao estrutural original
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Modelo de Anélise das Cargas Permanentes e Sobrecarga

No modelo destinado a andlise das cargas permanentes e sobrecargas foram utilizados
elementos de casca (‘“shell”) para modelar a laje e foram atribuidos os carregamentos
distribuidos na area do piso devidos as restantes cargas permanentes, peso das paredes

de alvenaria e as sobrecargas.

Aos elementos finitos de laje (“shell”) foram atribuidos as caracteristicas do betdo e

uma espessura de laje de 100 mm, de acordo com a tese de Pereira Junior [3].

A laje de escada foi modelada como uma laje simples apoiada ao nivel do piso, o que se

considerou uma boa aproximagdo da situacao real.

A discretizagdo da laje de cada piso, e os diferentes tipos de elementos finitos

encontram-se esquematizados na figura 4.10.

Figura 4.10 — Discretizacdo da laje

Modelo de Analise da Acgdo Sismica

No modelo referente a anélise sismica e de forma a reduzir o numero de equagdes que o
programa resolve, minimizando assim a margem de erro dos resultados recorreu-se a
propriedade de diafragma rigido (“rigid link™), existente no programa, para simular a
existéncia da laje. Esta propriedade consiste em que determinado deslocamento ou
rotacdo de um grupo de nos seleccionados seja idéntico para todos os nos. Na realidade,

devido a elevada rigidez da laje de betdo em seu proprio plano esta simplificagdo
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constitui uma aproximagdo bastante aceitdvel do comportamento real da estrutura.

Foram entdo atribuidos diafragmas rigidos a todos os nos de cada piso.

Foram concentradas as massas nos nds da estrutura para determinacdo das propriedades
dinamicas da estrutura. Os n6s considerados nesta analise estdo representados na figura

4.11.

16 17 18
13| 14 115
12
11
8 9 10
7
4 5 6
1 2 2

Figura 4.11 — Numerag¢do dos nos

A distribuicdo das massas foi feita na forma de reaccdes de apoio devidas aos

carregamentos.

Os carregamentos nas vigas foram determinados através da teoria das linhas de rotura

plastica das lajes, representadas na figura 4.12.

A ligagdo dos dois blocos ¢ composta por uma laje de escada apoiada em trés
extremidades e livre na outra, e pelo corredor de acesso e apoiado em todo o seu

contorno.
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Figura 4.12 — linhas de rotura plastica na laje

Esta diferenga entre condi¢des de apoio destas duas lajes € a unica condi¢ao responsavel

pela assimetria do edificio na direccao x.

Finalmente, as massas a concentrar em cada ndé foram calculadas através da

simplificagdo dos carregamentos das vigas os quais se consideraram uniformes.
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Figura 4.13 — Larguras de influéncia
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Assim, através das reacgdes das vigas representadas, e correspondentes larguras de
influéncia, figura 4.13, determinaram-se as areas de influéncia de cada n6 representadas

na figura 4.14.

N>
i
L/

@
q

Figura 4.14 — Areas de influéncia

Relativamente as massas concentradas nos nés, o RSA [10] no seu artigo 30°, refere
que, no caso de edificios, se deve considerar o valor correspondente ao valor médio das
cargas permanentes ¢ ao valor quase permanente das cargas variaveis que actuam na
estrutura. As massas sdo entdo calculadas a partir dos pesos dados pela seguinte

formula:
Psd = Gm + I/IZSk

O peso total dos pisos € de 1925,5 kN (196,48 toneladas) para os primeiros 4 pisos ¢ de
491,2 kN (50,12 toneladas) para o piso de cobertura.

Calculando entdo o peso total de cada metade de piso, aproveitando a simetria do
edificio, apresentam-se na tabela 4.1 as areas de influéncia e as massas correspondentes

a cada no.
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Piso tipo Cobertura

Area de influéncia % da Area Total Massa Concentrada no Massa Concentrada no
nod (m?) Piso no no
| 1 1,65 0,84 1,65 0,42
| 2 4,33 2,21 4,33 1,11
3 2,37 1,21 2,37 0,60
4 5,09 2,59 5,09 1,30
5 12,81 6,52 12,81 3,27
6 7,46 3,80 7,46 1,90
| 7 1,83 0,93 1,83 0,47
8 4,66 2,37 4,66 1,19
9 11,21 5,70 11,21 2,86
10 7,62 3,88 7,62 1,94
11 3,47 1,77 3,47 0,89
12 2,01 1,02 2,01 0,51
13 5,09 2,59 5,09 1,30
|14 12,81 6,52 12,81 3,27
15 7,46 3,80 7,46 1,90
16 1,65 0,84 1,65 0,42
17 433 2,21 433 1,11
18 2,37 121 2,37 0,60
Total 98,24 50 98,24 25,06

Tabela 4.1 — Massas concentradas nos nos
Na modelag¢ao da estrutura ndo se considerou a rigidez das paredes de alvenaria. Na

realidade estas paredes tém pouca resisténcia ao corte o que, numa analise sismica,

torna esta consideragdo “a favor da seguranga”.
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4.3 — Frequéncias Proéprias e Modos de Vibracéo - Solugéo Original

Depois de modelada a estrutura em SAP 2000, correu-se o programa de forma a obter as
frequéncias e respectivos modos de vibragdo do edificio. Este foi limitado a analisar 11
modos de vibragdo, o que se revelou suficiente, pois os valores obtidos nos somatérios
dos racios dos factores de participacdo modal de massa, para cada grau de liberdade
(translagdao segundo X, translagdo segundo Y e rotagdo segundo Z) foram muito
préximos de 100% (todos superiores a 99%). Estes racios quantificam a contribui¢do de

um dado modo de vibracdo a nivel da resposta dindmica da estrutura (tabela 4.2).

Periodo = Frequéncia  Translacgdo - X Translaccdo -Y Rotacéo - Z Movimento
Condicionante

1,75 0,57 0,000% 0,000% | 83,000% | 83,000% | 0,000% 0,000% translagdo y
0,75 1,34 0,002% 0,002% 0,000% | 83,000% | 85,000% | 85,000% rotacdo z

0,72 1,39 85,000% | 85,000% [ 0,000% | 83,000% | 0,002% | 85,000% translagdo x
0,55 1,83 0,000% | 85,000% | 11,000% [ 94,000% | 0,000% | 85,000% translagdo y
0,30 3,33 0,000% | 85,000% | 4,121% [ 98,000% [ 0,000% | 85,000% translagdo y
0,26 3,90 0,001% | 85,000% [ 0,000% | 98,000% | 11,000% | 96,000% rotagdo z

0,25 3,99 11,000% [ 97,000% | 0,000% | 98,000% | 0,001% | 96,000% translagdo x
0,21 4,79 0,000% | 97,000% | 1,619% ([ 100,000% [ 0,000% [ 96,000% translagdo y
0,17 5,73 0,000% | 97,000% [ 0,291% | 100,000% | 0,000% | 96,000% translagdo y
0,15 6,59 0,000% | 97,000% | 0,000% [ 100,000% | 2,879% | 99,000% rotagdo z

0,15 6,69 2,654% | 99,000% | 0,000% [ 100,000% [ 0,000% [ 99,000% translagdo x

Tabela 4.2 — Quadro resumo para os diferentes modos de vibragao

De forma a conhecer melhor o comportamento da estrutura, procedeu-se a uma analise
mais detalhada dos modos de vibracdo mais significativos. Estes modos estdao
associados a frequéncias mais baixas e consequentemente menores energias de
deformagdo. Assim, seleccionaram-se os trés primeiros modos, que correspondem aos
modos principais para cada um dos movimentos, sendo estes os modos mais

importantes.

E importante concluir, nesta analise, que para o primeiro modo de vibragdo a frequéncia
correspondente ¢ muito baixa. Este modo estd associado a translagdo segundo y e o
baixo valor da frequéncia deve-se a inexisténcia de contraventamento. Na solucdo
proposta essa situacdo € corrigida através da introducdo dos painéis diafragma de

“Steel-Frame”.

22



Modol

O primeiro modo de vibracdo apresenta um periodo de 1,75 segundos e uma

correspondente frequéncia de 0,57 Hz.
Este ¢ o modo fundamental da estrutura, pois € o que apresenta menor frequéncia.

Este modo ¢ de transla¢do pura como se pode verificar na tabela, os racios dos factores
de participacdo modal de massa sdo nulos para os outros tipos de movimentos. Este
facto justifica-se pelo edificio apresentar simetria tanto na geometria como nas massas

concentradas nesta direcgao.
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Figura 4.15 — Representacao do 1° modo de vibracao
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Modo 2

O segundo modo de vibragdo apresenta um periodo de 0,75 segundos e uma

correspondente frequéncia de 1,34 Hz.

O aparecimento de translagdo, embora com muito pouca expressdo, ¢ justificado pela
assimetria das massas, o que equivale a dizer que existe uma excentricidade entre o

centro e rigidez e o centro de massa do piso.

Como se pode constatar na representacdo grafica do modo de vibragdo, a rotagdo
desenvolve-se praticamente coincidente com o centro geométrico do piso, isto verifica-

se devido a simetria do piso e da maior parte das massas concentradas nos nos.

Figura 4.16 — Representacao do 2° modo de vibracao

24




Modo 3

O terceiro modo de vibracdo apresenta um periodo de 0,72 segundos e uma

correspondente frequéncia de 1,39 Hz.

Este modo apresenta uma pequena rotacdo segundo z, isto devido a assimetria das

massas nesta direcgao.
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Figura 4.17 — Representacao do 3° modo de vibracao
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4.4 — Analise Estatica — Método de Rayleigh Simplificado

Este ponto do trabalho tem por objectivo estimar as frequéncias fundamentais de

vibragdo nas direc¢des x e y com base no método de Rayleigh Simplificado.

A comparagdo entre as frequéncias fundamentais de vibragcdo obtidas pelo método de
Rayleigh simplificado e os valores obtidos através da analise dindmica serviu para

avaliar da validade do modelo.

O método de Rayleigh simplificado ¢ um método aproximado que possibilita o calculo

de frequéncias de vibragao.

Na sua aplicacdo, ¢ necessario o conhecimento da deformada, que, pode ser arbitrada
para os casos fundamentais, dai este método, na pratica, se aplicar a modos
fundamentais, pois a determinagdo de configuracdes de modos superiores torna-se
complexa. Quanto mais exacta for a deformada idealizada, melhor serd a aproximagao

da frequéncia, que ird ser sempre um majorante da real.

Este método tem por base o principio da conservagdo de energia, desprezando por isso a
contribuicdo das forcas de amortecimento, que a dissipariam. Assim, a frequéncia ¢
determinada com base na igualdade entre as energias cinética e potencial maximas, para

o modo de vibra¢do considerado [1].

Este método considera ainda, que a configuracdo de vibragdo corresponde a deformada
do sistema quando se aplica o carregamento gravitico, 0 que em termos praticos
corresponde a obtencdo da deformada por aplicagdo do peso de cada piso, nos

respectivos centros de massa [1].

Embora a frequéncia obtida seja um majorante, ¢ de esperar que seja muito préxima da
real pois para além de se verificarem as condicdes estaticas, equilibrio do carregamento,

também se verificam as condi¢des cinematicas, pois ¢ uma deformada real [1].

Este método encontra-se previsto no RSA [10] Art® 31.2, sendo expresso através da

seguinte formula:
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em que,
2
g — aceleragao da gravidade (9,8 m/s );
F, —forga cuja intensidade € igual ao peso da massa i;

d,— deslocamento provocado na estrutura pelas forcas actuando

simultaneamente na direc¢do em relagdo a qual se estd a determinar a

frequéncia.

Com base no raciocinio acima descrito obtiveram os resultados para as duas direcgoes,

apresentados nas tabelas 4.3 ¢ 4.4.

deslocamento

Forea - Fi | bsoluto dopiso-d | Fud, a2 | A | periodo s)

(m)

1965,75 0,0497 97,7176 | 4,8575
1965,75 0,0955 187,7295 | 17,9282
1965,75 0,1304 2563737 | 33.4363 | 14257262 | 0,701397
1965,75 0,1440 283,0883 | 40,7675
521,30 0,1656 86,3119 | 14,2907

Tabela 4.3 — Frequéncia fundamental para a translacdo segundo x

deslocamento
absoluto do piso - d;

Frequéncia

(Hz) Periodo (s)

(m)
1965,75 0,2366 465,0975 110,0421
1965,75 0,5487 1078,59 591,8114
1965,75 0,7854 1543,805 1212,427| 0,5730853 1,744941
1965,75 0,9244 1817,143 1679,767
521,30 0,9777 509,6555 498,2698

Tabela 4.4 — Frequéncia fundamental para a translagao segundo y
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Fazendo uma comparagdo das frequéncias calculadas, com as obtidas através do
programa SAP2000, tabela 4.5, facilmente se verifica que as primeiras sdo superiores,

como era expectavel.

Direcgao X Direcgdo Y

Erro (%)

Tabela 4.5 — Comparacao das frequéncias fundamentais

Analisando o erro obtido pelo método de Rayleigh simplificado, verificamos que este ¢

muito pequeno, cerca de 2,18% para a direcgdo x e 0,55% para a direccdo y.

O facto de na direccdo x o erro ser maior, depreende-se da estrutura ndo ser simétrica,
expressando-se essa assimetria na colocacdao das massas concentradas, nesta direcgdo, o
que origina rotacdo, pois as forcas estdo aplicadas no centro geométrico, e
consequentemente influencia os valores do deslocamento segundo x. Ao contrario desta
situacdo, na direc¢do y, a estrutura apresenta simetria, o que leva a que as linhas de
accao das forgas aplicadas passem no centro de rigidez, sendo assim os deslocamentos

apenas na direccao solicitada.

A obtengdo de frequéncias com erros muito pequenos com o método de Rayleigh,
relativamente aos valores obtidos por andlise dindmica, deve-se ao facto de, para além
de se verificarem as condigdes estatica ¢ cinematica, os valores dos deslocamentos
utilizados no método foram obtidos através da modelacao efectuada em SAP2000,
implicando assim, uma forte correlagdo entre estes os deslocamentos e a forma como foi

modelada a estrutura para a analise dindmica.
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4.5 — Analise dos Esforcos de Elementos Estruturais Devidos a Acgéo

Sismica

Neste ponto pretende-se efectuar a verificagdo de seguranca de alguns elementos

estruturais com base nos esfor¢os obtidos numa analise dindmica tridimensional.

Como apresentado no capitulo 3, a combinagdo fundamental em que o sismo ¢ a ac¢ao

de base ¢ a seguinte:

S, =Sg +158, +0.2S,,

Para a determinacao dos esforgos procedeu-se a defini¢do dos espectros de resposta da

estrutura, para as duas direcgdes.

A zona sismica adoptada para esta andlise ¢ a zona A. Esta zona corresponde a zona sul

de Portugal ¢ a ela corresponde o maior coeficiente de sismicidade, a=1,0.

Quanto a natureza do terreno, admitiu-se um terreno tipo II. Este tipo de terreno ¢
definido por “solos coerentes muito duros, duros e de consisténcia média; solos
incoerentes compactos”, e representa uma avaliacdo intermédia do tipo de terreno, tal

como refere o RSA [10].

Espectros de Resposta

Um espectro de resposta traduz a relagdo existente entre as respostas maximas de uma
determinada grandeza (aceleracdo, deslocamento, momento flector, etc.) em funcio da
frequéncia propria ou periodo de um sistema com um grau de liberdade, quando actuado
por uma accdo (forca, deslocamento, aceleracio do solo, etc.), podendo-se,
posteriormente, por analogia, obter resultados para sistemas com vdarios graus de

liberdade.

De acordo com o RSA [10] ¢ possivel quantificar a ac¢do sismica com recurso a uma

analise sismica por espectro de resposta.
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Para tal este regulamento define duas ac¢des sismicas distintas:

accdo sismica do tipo 1 — representa um sismo de magnitude moderada a

pequena distancia focal,

ac¢do sismica do tipo 2 — representa um sismo de maior magnitude a uma

distancia focal maior.

Cada accao sismica tem definido varios espectros de resposta que variam consoante a
zona sismica, o tipo de terreno de fundacdo e o coeficiente de amortecimento da

estrutura.

Relativamente ao coeficiente de amortecimento (&), este toma o valor de 2%, sendo este

caracteristico das estruturas de ago.

Os espectros definidos pelo RSA [10] relacionam as aceleragdes méximas com a

frequéncia propria de um sistema com um grau de liberdade.

Para o caso em estudo, os espectros de resposta definidos encontram representados no

grafico 4.1 (http://www.civil.ist.utl.pt/~luisg/rsa.htm).

Espectros de Resposta
(§=2%, terreno do tipo Il)

7
@ 6 |
E 5
uov 4 1
A e I ]
o 2 !
[ i
m O I I I
1,89
0,10 1,00 10,00 100,00

frequéncia (Hz)

——Tipo 1 —#—Tipo 2 intersecgao dos graficos

Grafico 4.1 — Espectros de resposta
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Entdo, no programa utilizado (SAP 2000), definiu-se duas fungdes de espectro de

resposta, sendo uma para acg¢ao sismica do tipo 1 e outra para ac¢ao sismica do tipo 2.
De seguida, definiram-se 4 casos de analise distintos:

Sismol X — acg¢do sismica tipo 1 a actuar na direcgdo X

Sismol Y — acc¢do sismica tipo 1 a actuar na direc¢do Y;

Sismo2 X — accdo sismica tipo 2 a actuar na direc¢ao X;

Sismo2 Y — acgdo sismica do tipo 2 a actuar na direc¢ao Y.

Na defini¢do destes casos houve que ter em conta que, as repostas maximas para cada
modo de vibragdo em cada uma das direc¢des, ndo acontecem em simultaneo, tendo
para tal que se proceder a sua combinacdo. Relativamente a combinagdo direccional,
optou-se pela SRSS (“Square Root of Sum of Squares”), isto porque um sismo actuando
numa direc¢do também provoca esfor¢os na outra direc¢do, sendo por isso necessario a
sua combina¢do. Em relagdo a combinagdo modal, optou-se pela CQC (“Complete
Quadratic Combination”), sendo mais apropriada, que a SRSS, para analise
tridimensional com frequéncias de vibragdo proximas, permitindo assim correlacionar
os esforcos obtidos para os diferentes modos de vibragdo. Seguidamente apresentam-se

as duas expressdes correspondentes a cada uma das combinagdes.

“Square Root of Sum of Squares” - g™ = \/ (q S )2 + (q I )2 + (q o )2

i ix iy iz

“Complete Quadratic Combination” - ¢ = Z( (ma) )2

i

(max)

emque g, , por exemplo, corresponde a resposta maxima na direc¢do x associada ao

modo 1.
Coeficiente de Comportamento - 1

O coeficiente de comportamento (1)) possibilita, quando se procede a uma anélise linear,

contabilizar o comportamento nao linear da estrutura sujeita a ac¢ao sismica.
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Existem coeficientes de comportamento para esfor¢os e para deslocamentos. Os valores
destas grandezas, relativos a ac¢do sismica, sao obtidos dividindo-os pelos respectivos
coeficientes de comportamento. A expressdo seguinte determina os valores dos esfor¢os

de célculo da acg¢do sismica, sendo E os esfor¢os resultantes de uma analise linear.

E
Sp=—
n
Este coeficiente depende do tipo de estrutura e das suas caracteristicas de ductilidade e

ainda do grau admitido na exploragdo dessa ductilidade RSA Art° 31 [10].

A escolha deste coeficiente ¢ da maior importancia em projecto e deve ser devidamente

fundamentada.

Devido a substituicdo dos regulamentos adoptados para dimensionamento de estruturas
metalicas em Portugal ndo foi possivel a consulta do antigo regulamento. A escolha do

coeficiente de comportamento tornou-se assim mais complicada.

O valor do coeficiente de comportamento, para esforcos em estruturas regulares
compostas por perfis metélicos, proposto pela norma americana UBC [11] toma o valor

de 4,0.

O Eurocddigo 8 [8] define dois tipos de estruturas, de ductilidade média (DCM) e
ductilidade alta (DCH), dependendo a escolha deste coeficiente deste parametro e das
classes das secgdes. Os valores dos coeficientes de comportamento propostos pelo

Eurocddigo 8 encontram-se na tabela 4.6.

Valor de Referéncia para
Classe de . ~
o o coeficiente de Classe de sec¢do
Ductilidade
comportamento, g

1,5<g=<2 class 1,2 or3
DCM

2<g<4 class 1 or 2
DCH q>4 Class 1

Tabela 4.6 — Coeficientes de comportamento segundo o Eurocodigo 8
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No entanto, os elementos estruturais das solugdes estudadas sdo formados por perfis de
chapa fina formados a frio. Este tipo de elementos, em geral, ndo explora a capacidade
plastica, sendo o seu dimensionamento apenas elastico. Isto implica uma reducdo da
ductilidade das estruturas em relacdo a outros tipos de estrutura metalica e,

consequentemente, do correspondente coeficiente de comportamento.

A classificacdo de uma sec¢ao de um elemento metalico faz-se consoante a esbelteza
das placas constituintes dessa sec¢do. As secgdes de classe 4 sdo as que apresentam
elementos mais esbeltos e esse tipo de seccdes ndo tem a capacidade de atingir a
plastificagdo, dando-se a rotura (por instabilidade local das placas) antes de atingir a
tensao de cedéncia. Nas seccoes de classe 3 a rotura da-se quando as tensdes na sec¢ao
atingem a tensdo de cedéncia sendo também o seu dimensionamento elastico. As
seccoes de classe 1 e 2 podem explorar a capacidade plastica, sendo todos os seus

elementos compactos.

Pelas razdes descritas nos paragrafos anteriores, ¢ devido ao facto deste tipo de secgdes,
por analogia, poderem ser consideradas como secgdes de classe 3 ou 4, pela tabela 4.6
pode-se constatar que o valor do coeficiente de comportamento a adoptar deve estar no

intervalo compreendido entre os valores 1,0 e 1,5.

Neste trabalho foram calculados os esforgos devidos a ac¢do sismica para dois valores
de coeficiente de comportamento para esfor¢os. Foram utilizados o valor de coeficiente
de 4,0 (apenas como um valor de referéncia), e a situacdo mais desfavoravel com o

valor unitario.

O coeficiente de comportamento para deslocamentos, ¢ em conformidade com o
Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Esforcado [9], artigo 33°, foi

tomado igual a unidade.
Analise dos esfor¢os

Nesta analise optou-se por escolher apenas alguns elementos para avaliar o desempenho

estrutural da solucao original.

Os elementos analisados sdo os dois contraventamentos, um pilar de canto (P1A), um
pilar interior (P2D), uma viga tipo A interior (Viga A 2500) e uma viga tipo E interior
(Viga E 2500).
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Para os valores dos esfor¢os apenas da acgdo sismica, retirados do SAP2000, verifica-se
que a ac¢do sismica tipo 2 ¢ mais desfavoravel. Isto ocorre porque as frequéncias
correspondentes aos primeiros 4 modos de vibragdo da estrutura (ver Tabela 4.2), que
sdo os de maior contribuicdo para a resposta final, sdo inferiores a 1,89 Hz (ver gréafico

4.1) valor a partir do qual o sismo do tipo 1 ¢ mais desfavoravel.

Nas tabelas 4.7, 4.8 ¢ 4.9 apresentam-se os esfor¢os actuantes no sistema estrutural
original devido a ac¢do sismica. Apresentam-se também os esforgos resistentes para
cada elemento e as expressdes de interaccdo de esforcos (EI) dos elementos sujeitos a

flexdo composta desviada. Estes valores sdo calculados no capitulo 6.

Sismo 1  Sismo 2
Contraventamento Tipo 1 [EIVHe|
Contraventamento Tipo 2 REYETA

Tabela 4.7 — Esfor¢os nos contraventamentos devidos a ac¢ao sismica

Sismo1 Sismo 2

Elemento ‘ Carregamento

Viga 2500 A M* 13,23

(interior) M 37.70

Viga 2500 E (Borda) | M" 0

Tabela 4.8 — Esfor¢os nas vigas devidos a ac¢do sismica

Sismo 1 Sismo 2

496,87 45,42 7,73
0,12 60,76 9,56

Tabela 4.9 — Esfor¢os nos Pilares devidos a ac¢ao sismica

Seguidamente, nas tabelas 4.10, 4.11 e 4.12, apresentam-se os esfor¢os da combinacao
fundamental, originados pela ac¢do sismica tipo 2, ¢ com os dois coeficientes de
comportamento adoptados. Os esforgos resistentes e equagdes de interaccdo sdo

calculados no capitulo 6.
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Accgao Sismica 2, n=1 Acc¢ao Sismica 2, n=4

Contraventamento Tipo 1
Contraventamento Tipo 2

Tabela 4.10 — Esfor¢os nos contraventamentos — Combinagao fundamental

Accgao Sismica 2, n=1 Acg¢ao Sismica 2, n=4
Elemento Carregamento \

Viga 2500 A |
(interior) ‘

Viga 2500 E (Borda) ‘

Tabela 4.11 — Esforcos nas vigas — Combinag¢do fundamental

Accéo Sismica 2, n=1 Acgédo Sismica 2, n=4

1039,37 107,67 14,67 | 8,10 | 5,71 | 360,93 29,00 4,46 (2,14 | 1,68

547,28 140,74 18,99 [ 6,16 | 5,15 | 547,09 35,18 6,36|2,49| 1,82

Tabela 4.12 — Esforgos nos pilares — Combinacao fundamental

Os eclementos da solugdo estrutural original estudada ndo verificam a seguranca.
Conclui-se entdo que esta solugcdo ndo assegura um desempenho eficaz para as acgoes
sismicas estipuladas no regulamento portugués. Esta conclusdo ¢ independente da
escolha do coeficiente de comportamento pois para os dois valores adoptados a

segurang¢a nao foi verificada.

Como foi mencionado, o coeficiente de comportamento devera ser um valor proximo de
1,0 o que implica que a seguranga, no sistema estrutural original, ndo ¢ verificada por

uma larga margem.
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4.6 — Accao do Vento

Este capitulo do trabalho consiste na determinacdo dos esfor¢cos de dimensionamento na
estrutura para a combina¢do em que a ac¢do de base ¢ o vento. A ac¢do do vento foi

também calculada com recurso ao RSA [10].

Como foi referido no capitulo 3, a combinagdo fundamental em que o vento € a ac¢ao

de base é:

S, =1,585 +1,5(8,, +0,4S,,)

Accdo do Vento

A determinagdo dos esforcos devidos ao vento pode ser efectuada, nos casos correntes,

de forma simplificada supondo aplicadas as superficies da construg¢ao pressoes estaticas.

O artigo 23° do RSA [10] refere que “este processo simplificado ndo conduz a
resultados satisfatorios para estruturas com frequéncias proprias de vibragdo muito
baixas (inferiores a 0,5 Hz)”. A frequéncia fundamental da estrutura, apresentada no

ponto 4.3, ¢ de 0,57 Hz, admitindo-se que esta simplificagao ¢ aceitavel.

No caso desta estrutura, em particular e devido a sua simetria, calcularam-se o conjunto
de forcas estaticas ao nivel do piso e posteriormente dividiram-se essas forgas pelos nos

do mesmo piso.

A accao do vento depende do zonamento do territorio e da rugosidade aerodinamica do

solo.
Relativamente ao zonamento do territorio portugués, este estd dividido em duas zonas:
Zona A — a generalidade do territério, excepto as regides pertencentes a zona B;

Zona B — os arquipélagos doa Agores ¢ da Madeira e as regidoes do continente situadas

numa faixa costeira com 5 km de largura ou a altitudes superiores a 600 m.
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Neste trabalho admitiu-se que o edificio se encontra na zona A.
Existem também dois tipos de rugosidade aerodinamica do solo:

Rugosidade tipo I — rugosidade a atribuir aos locais situados no interior de zonas

urbanas em que predominem edificios de médio e grande porte;

Rugosidade tipo I — rugosidade a atribuir aos restantes locais, nomeadamente zonas

rurais e periferias de zonas urbanas.
Devido as caracteristicas de edificacdo popular, admitiu-se rugosidade tipo II.

Segundo o artigo 24° do RSA, os valores caracteristicos da pressdao dindmica do vento,

Wi, sdo indicados na figura 4.18. Estes valores sdo correspondentes a zona A e

dependem da altura h.

Altura acima do solo, A (m) 7

120 7 7 h | W (kN/m?)
; (m) I i
100 ZONA /

A / 0| 070 { 050
‘ / 10 | 0,70 | 0,90
80 _ _ / 15 | 070 | 1,04
Rugosidade tlp_o I 20 { 0,79 1,12
) 25 | 085 | 1,19
60 7 / 30 | 0,91 },25
/] : 35 | 096 | 1,30
/ 40 | 1,01 | 1,35
40 \Fiugoqida e tipo Il 50 109 | 144
= 60 | 117 | 1,52
Va 70 | 1,24 | 1,59
20 - 80 | 1,31 | 1,65
oy 100 | 143 | 1,76
0 120 | 1,54 | 1,86

0,6 0,8 1.0 1,2 1.4 1,6 1.8 2,0
Valor caracteristico da pressao dindmica, W, (kN/m?)

Figura 4.18 — Valor caracteristico da pressio dinamica, Wy (kN/m?)

As forgas ao nivel do piso sdo definidas no ponto 3.5 do Anexo I do RSA [9]. Assim, e
admitindo que a estrutura ¢ totalmente fechada, a forca F; correspondente ao piso i €

dada pela seguinte expressao:
F, :5f X h xdxw,

em que:
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o,

- coeficiente de forga
h, - altura de influéncia do piso

w,,; - pressdo dinamica do vento correspondente a altura do piso 1

Os coeficientes de forga encontram-se na figura 4.19 e dependem da relagcdo entre as

dimensodes do edificio, A , € a esbelteza, A, .

Coeficientes de forca para construgoes fechadas de forma cilindrica ou prismatica

* Esbelteza h/d
Forma da seccio dw
=1 2 5 10 20 oo
circular <0,15 0,7 0,7 0,8 0,9 1,0 1,2 ¢
. Id superficie .
lisa =0,15 0,5 0,5 0,5 0,5 0.6 0,6
. circular
B O Id superficie qualquer 0,7 0,7 0,8 0,9 1,0 1,2
= rugosa
<03 0,7 0.8 09 1,0 1,1 13
- Id dodecagonal
=203 0,7 07 0,7 08 09 1,1

N Id octogonal qualquer 1,0 1,1 1.2 1.2 13 14

-

i

i Id quadrada qualquer 1,2 1,3 1,4 1,6 1.8 2,0

o Id quadrada qualquer 1,0 1,0 1,1 13 14 1,6

e 10‘ ri;fr_lgﬁlzar qualquer 08 0,9 1.1 1,2 13 1,5
. d E
> I re‘;‘;;“ﬁlar qualquer |' 13 14 15 |17 .19 | 21
a
, Va1 | <008 03 03 03 03 03 0.4
a =
- o Tl
A 20,08 0,2 0,2 0,2 0.3 0,3 03
r i <0,15 08 08 09 1,0 1,2 1,6
d a= -
- 73 I r=al2
ot 20,15 05 05 | 05 0,5 0,6 0,6
e $d r;azazgl‘;fr qualquer | 07 0,7 08 08 0,9 1,2
e Id rectangular L 1,2 1,3 1 ;+ 16 18 | 20
g Yaz4 | aualquer , , . . ) '
a

(*) d expresso em metros e w em guilonewtons por metro quadrado.

Figura 4.19 — Coeficientes de for¢a para construgdes fechadas
de forma cilindrica ou prismatica
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Assim, e por interpolagdo, os coeficientes de forga para as duas direcgdes do vento, x e

y, encontram-se nas figuras 4.20 e 4.21, respectivamente.

5
4 Relagdes
Geométricas - X
—— (3 d|da| 0685308
A 0,9273
2 OF 0,948246
1

a |

Figura 4.20 — coeficiente de for¢a na direc¢ao x

Relagdes
Geométricas - Y
dla| 1,459199
A 0,635486
Of 1,24592

@@@@UG)@@@

Figura 4.21 — coeficiente de for¢a na direcgdo y
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Apresentam-se em seguida as forcas ao nivel do piso, para as duas direcgdes:

Vento na direccao X

F;
1,25 0,9 14,4
2,5 0,9 28,8
2,5 0,9 28,8
2,5 0,9 28,8
2,5 0,9 28,8
1,25 0,97 15,5
15,5
28,8
28,8
28,8
28,8
14,4 —

Figura 4.22 — Forgas ao nivel do piso devido a ac¢do do vento, direc¢ao x.
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Vento na direccao Y

F;
h; (m) | Wk (kN/m”2) | (kN)
1,25 0,9 27,6
2,5 0,9 55,1
2,5 0,9 55,1
2,5 0,9 55,1
2,5 0,9 55,1
1,25 0,97 29,7
29,7
55,1
55,1
55,1
55,1
27,6 —

Figura 4.23 — Forgas ao nivel do piso devido a ac¢do do vento, direc¢ao y.

Devido a regularidade da planta do edificio nas duas direcgdes, as forcas globais ao
nivel do piso foram divididas pelos nés com o recurso a larguras de influéncia
calculadas somando metade do comprimento de cada viga contigua ao n6 na respectiva
direccdo. As forgas aplicadas em cada um dos nos de cada piso apresentam-se nas

tabelas 4.13 e 4.14.

Forcas concentradas no nos - direc¢do x

Tabela 4.13 — Forg¢as nos nos devido a ac¢ao do vento
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Divisao pelos Porticos (%)

0,07142910,16827710,096848 | 0,163447]0,1634470,096848 | 0,168277|0,071429

Forgas concentradas no nos (kN) direcgao

piso
1 3,9 9,3 53 9,0 9,0 5,3 9,3 3,9
2 3,9 9,3 53 9,0 9,0 53 9,3 3.9
3 3,9 9,3 53 9,0 9,0 53 9,3 3,9
4 3,9 9,3 5,3 9,0 9,0 5,3 9,3 3,9
5 2,1 5,0 2,9 4,9 4,9 2,9 5,0 2,1

Tabela 4.14 — Forgas nos nos devido a ac¢ao do vento

Comparac¢ao dos Esforcos

Para determinar os esforcos devidos ao vento foi definida a combinacdo fundamental
em que o vento ¢ a accao de base no modelo do SAP2000 utilizado anteriormente para a

determinagdo dos esfor¢os das cargas permanentes.

Como referido anteriormente a ac¢do sismica do tipo 2 € a que apresenta esfor¢cos mais
elevados. Nas tabelas 4.15, 4.16 ¢ 4.17 encontram-se os esfor¢os devidos a ac¢do do
vento e a ac¢do sismica tipo 2 para os dois coeficientes de comportamento referidos
anteriormente. Apresentam-se também os esforcos resistentes das seccdes e as

expressoes de interac¢do de esfor¢os (EI) dos diversos elementos analisados.

Comb. Fundamental - Sismo | Comb. Fundamental - Vento |
=4 Combinagdo Combinagao
L Vento X Vento Y

Contraventamento Tipo 1

Contraventamento Tipo 2

Tabela 4.15 — Esforcos nos contraventamentos para as combinagdes fundamentais vento e sismo

Comb. Fundamental - Sismo | Comb. Fundamental - Vento
_ Combinagdo

Elemento Carregamento
M+

Viga 2500 A (interior)
M-

Viga 2500 E (Borda) M+

Tabela 4.16 — Esforcos nas vigas para as combinagdes fundamentais do vento e do sismo
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Comb. Fundamental - Sismo Comb. Fundamental — Vento

Combinagdo Vento X b i o Vento Y

EII‘ EI2 EI2 EIl EI2 EIl EI2

1039,37 107,67 14,67 8,10 5,71]360,93 29,00 4,46|2,14 1,68 | 252,30 5,55 1,56/0,88 0,62 ] 260,33 11,61 1,87 | 1,12 0,84
547,28 140,74 18,99]6,16 5,15]547,09 35,18 6,362,449 182113021 0,00 2,13}2,50 136]1129,40 20,15 3,11}3,18 1,92

Tabela 4.17 — Esforcos nos pilares para as combinac¢des fundamentais do vento e do sismo

No caso da solucao original deste edificio, e analisando as combinag¢des fundamentais
referentes a accdo sismica e a ac¢do do vento, conclui-se que a ac¢do do Sismica ¢ a
mais desfavoravel. Porém, os esforcos axiais no pilar P2D sdo mais elevados e este
facto reside essencialmente nos coeficientes de majoragdo das cargas permanentes. Na
combinacao fundamental com o vento como acc¢ao de base este coeficiente toma o valor

de 1,5 e na combinagdo em que o sismo ¢ a ac¢do de base o valor € de 1,0.
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5 - Solucéo Proposta

5.1 - Descrigao da Solugéo Proposta

Geometria dos Porticos

A solugdo estrutural proposta deste edificio ¢ também constituida por um sistema de

portico nas duas direccdes X e Y.

A semelhancga do sistema original, as vigas dos porticos na direc¢do X sdo bi-articuladas
e segundo a direc¢ao Y encastradas aos pilares. Nesta solugdo estrutural ndo existem
elementos de contraventamento. O contraventamento da estrutura ¢ feito pelos painéis

de parede estrutural de “Steel-Frame”.

As figuras 5.1 e 5.2 representam os diferentes tipos de porticos da solugdo proposta bem

como a nomeagao dos diferentes tipos de painéis.

Pértico XZA Pértico XZB Pértico XZC
_ Painel Tipo H _ Painel Tipo F

7 74 4 N 4
N NN N
g
<
Il
Il

\_ Painel Tipo D \_Painel Tipo E \_Painel Tipo | \_Painel Tipo G

Pérticos XZD

T

N

\\\ Painel Tipo F

Painel Tipo D Painel Tipo E

Figura 5.1 — Porticos do sistema estrutural proposto segundo a
direccao x, nomeacao dos painéis “steel-frame”
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jrtico YZ1 Pértico YZ2

e . K
e . .z
e . o
e o <t
N T NATNA \/ : :
Painel Tipo A Painel Tipo C Painel Tipo B
Pértico YZ3
~ AN DN ~
77W Wii
== NN =~
77W Wii
== N ==
77W Wii
== NN ==
v vl
Painel Tipo A Painel Tipo C

Figura 5.2 — Porticos do sistema estrutural proposto segundo a
direc¢do y, nomeagado dos painéis “steel-frame”

Painéis “Steel-Frame”

As paredes deste sistema sdo paredes estruturais do tipo “Steel-Frame”. Estas paredes
estruturais respeitam as condi¢des do projecto de arquitectura podendo ter porta ou

janela integradas.

Os painéis de “Steel-Frame” sdo constituidos por guias (elementos horizontais),
montantes (elementos verticais) e as chapas de contraventamento (Horizontais e

Inclinadas).

Assim, dependendo das dimensdes (largura) dos painéis apresentam-se, nas figuras 5.3,

5.4 ¢ 5.5 as 3 tipologias existentes.
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Guia Superior

C),i
Ip)
Q)
Montante
Simples
Ip)
5
— Chapa
de Contraventamento
et Horizontal
Montante "
Duplo N~
— o
o =
[Ip)
M~
600 ! 600 ! 600 ! 600 600 ! 320 !
Guia Inferior
Figura 5.3 — Parede estrutural “Steel-Frame” com abertura de
janela
Guia Superior
B — 1 —
Montante
Simples
[ip]
5
— Chapa
de Contraventamento
Horizontal
o
Ip}
o
o
[ip]
M~
=
‘ 600 ‘ 600 ‘ 600 ‘ 600 600 ‘ 320 ‘

Guia Inferior

Figura 5.4 — Parede estrutural “Steel-Frame” com abertura de

porta
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Chapa de Contraventamento
Guia Superior Inclinado

Montante
Simples
[Ip)
M~
o
— Chapa
de Contraventamento
Horizontal
[ip]
M~
S
‘ 460 600 ‘ 600 ‘ 600 ‘ 600 460 ‘

T T T T T
\Guia Inferior

Figura 5.5 — Parede estrutural “Steel-Frame” sem abertura

Elementos Estruturais

O sistema estrutural ¢ composto por pilares, vigas e paredes de “Steel-Frame”. As
Paredes estruturais sdo constituidas por conjunto de elementos, ja referidos
anteriormente. Todos estes elementos sdo perfis metalicos formados a frio de chapa

fina.

Tal como o sistema original, esta solugdo integra dois tipos de pilares, os interiores, tipo
P1, os de contorno, do tipo P2. Estes dois perfis apenas diferem entre si da espessura da
chapa dobrada e s3o compostos por dois perfis U enrijecidos soldados, Ue. Na figura

5.6 encontram-se esquematizadas as secgdes dos pilares.

47



Pilar P1 Pilar P2

v 75 75 . v 75 75 .

N 1 - 1

3,75 4,75

150
150

I

Figura 5.6 — Secc¢do dos pilares da solucao proposta

I

NN NN

As seccOes das vigas sdo idénticas a da solucdo original e sdo também compostas por

dois perfis soldados, mas neste caso perfis em U enrijecidos, Ue.

Os painéis de parede estrutural “Steel-Frame” sdo compostos por 4 tipos de elementos,

j& esquematizados e descritos anteriormente.

Os montantes sdo perfis U enrijecidos, Ue, e as guias em U simples. As dimensoes

destes elementos apresentam-se seguidamente.

A figura 5.7 ilustra as seccdes dos elementos constituintes das paredes de “Steel-

Frame”.
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Montantes Guias

S0

X 50  —

- 0 -

1,25

1,25

Chapas de Chapas de
contraventamento contraventamento
Inclinado Horizontal

175° 175°

A LN\
L | | o )

A

Figura 5.7 — Secc¢ao dos pilares da solugdo proposta

Ligacdes e Processo Construtivo
Estrutura Principal

Finalmente, para definir a solucdo estrutural e algumas das condi¢des da modelagao
computacional € necessario explicar o tipo de ligagcdes entre os elementos da estrutura.
Estas condi¢des, bem como as pormenorizacdes foram adoptadas de acordo com a tese

de Pereira Junior [3].

A ligacdo dos pilares a fundagdo, adoptada na modelagdo como um encastramento, ¢
feita através da soldagem de todas as paredes do perfil do pilar a uma chapa de base que

por sua vez ¢ conectada a laje de fundacao por intermédio de chumbadores. (figura 5.8)
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rFUROS ¢ 25

T
¥
______ﬂ+_

15 _|[_ 1158

148

148

if '—"_"—f

300

Figura 5.8 — Detalhe construtivo da ligagao Pilar — Fundacao [3]

Como foi referido anteriormente, as ligagdes das vigas com os pilares dos poérticos da
direc¢do x sdo bi-articuladas. Esta considerag¢do prende-se com o facto das vigas apenas

serem soldadas nas almas do perfil. (figura 5.9)

—T1 b7 4—@ LAJE —r )
[ Tirlco
/ T
q}— L5 e L 0| B K;u
o
PILAR ~\ \
VG

R -
150 CORTE A

200

150

I

L
]

I

CORTE B

Figura 5.9 — Detalhe construtivo da ligagdo Viga — Pilar na direc¢do x [3]

J& na direcc¢ao segundo y, a condi¢do de encastramento das vigas nos pilares justifica-se

pelo facto de todas as paredes do perfil da viga serem soldados ao pilar. (figura 5.10)
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A ]

PILAR —
"‘—{%? LAJE Y S
\ / TiPICO
o et
= -

\ N

___/l/___ —
CORTE A

—
<

200

150

| |
J 1\
lf =

150

CORTEB
Figura 5.10 — Detalhe construtivo da ligacdo Viga — Pilar na direc¢do y [3]

Painéis de “Steel-Frame”

A ligagdo entre os montantes e guias ¢ feita por intermédio de parafusos autobrocantes.
Segundo justificado na tese de Pereira Junior [3], esta ¢ uma ligagdo simples e, no ponto
de vista da modelagao estrutural, esta ligagao restringe os deslocamentos segundo x e y
a0 mesmo tempo que nao permite a transmissao de momentos entre os dois elementos.
Na pratica esta liga¢do constitui uma ligacao rotulada. As figuras 5.11 e 5.12 ilustram as

pormenorizagdes destas ligacdes para os montantes simples e para os montantes duplos.

MONTANTE‘X,V_
GUIA\

25 (TIP)

=Y

#
& b
=
100 |50

PARAFUSO OVAL
TO-1R 3 34" #3

a0

GRS MONTANTE
| \ N
A il
C wl

I/ .

|
2o
(
| |
CORTE A

Figura 5.11 — Detalhe construtivo da ligacdo Montante Simples - Guia [3]
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MONTANTE

DUPLO‘\_,L__,P_
GUIA\

28 (TIP)

100 |50

FARAFLUSO OVAL
1016 304" #3

MONTAMTE

GU'A\ DUPLO

| -
L il /
C (
| |
CORTEA

Figura 5.12 — Detalhe construtivo da ligagdo Montante Duplo - Guia [3]

A ligacdo entre o contraventamento horizontal e os montantes tem como principais
objectivos a redugdo do comprimento de encurvadura dos montantes e evitar a rotagao
dos montantes quando sujeitos a esfor¢os normais de compressdao. As chapas de
contraventamento horizontal sdo integradas nas 3 tipologias de painéis adoptadas. Do
ponto de vista pratico, a cada trés espagamentos entre montantes coloca-se um perfil,
para conferir maior rigidez a estas chapas, ndo tendo sido este considerado para a
resisténcia a compressdo dos contraventamentos horizontais. Assim a chapa de
horizontal é considerada rotulada aos montantes e apenas se considera a sua resisténcia

a esforc¢os de trac¢ao.

52
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|
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Figura 5.13 — Detalhe construtivo da ligagdo Montante — Contraventamento
horizontal [3]

Os montantes, como descrito anteriormente sdo directamente ligados as guias e estas
garantem a ligacdo a estrutura principal. As guias inferiores sdo conectadas

directamente a laje dos pisos e as guias superiores as vigas da estrutura principal.

Estes dois tipos de guias tém influéncia na resisténcia da viga mista, porém essa
influéncia ndo foi considerada na modelagao estrutural. Assim, no modelo adoptado, as

\

guias constituem apenas uma ligagao das paredes de “Steel-Frame” a estrutura principal.
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Figura 5.14 — Detalhe construtivo da liga¢do Guia - Laje [3]
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Figura 5.15 — Detalhe construtivo da ligagdo Guia — Viga [3]

As chapas de contraventamento inclinado, nos painéis sem abertura, desempenham a
mesma func¢do dos contraventamentos da solucdo estrutural original. Do ponto de vista
construtivo, estes contraventamentos estdo conectados através de chapas de ligagdo as
paredes de “Steel-Frame” e estas ligadas a estrutura principal através de parafusos
autobrocantes. A ligacdo entre o contraventamento e a chapa de ligagdo nao permite a

transmissdo de momentos flectores (ligagdo articulada). Do ponto de vista da modelacao
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também nado se considera a chapa de contraventamento capaz de transmitir momentos

aos montantes da parede, articulando-se todas estas ligagdes.

A resisténcia a esfor¢os de compressdo das chapas de contraventamento inclinado, tal
como nas chapas de contraventamento horizontal, ¢ muito pequena desprezando-se na

modelacdo. Assim estes elementos apenas resistem a esforgos de tracgao.

A figura 5.16 esquematiza a ligagdo do contraventamento inclinado a estrutura

CHAP A DE

PILAR\ . COMTRAVENT AMERNT O

G DAMGAMISTA
WIGE X

3
\
D

/
5

PARAFUSO ONAL i
10416 x 354" #3 HHHE
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N
L T

LiGagin \

| —y g

Figura 5.16 — Detalhe construtivo da ligagao
Contraventamento inclinado — estrutura [3]
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5.2 - Modelacéo da Solucéo Proposta

A semelhan¢a da solugdo original, para a determinagdo dos esforcos da estrutura
proposta foram também criados dois modelos. Os dois modelos destinam-se a

determinagdo dos esforcos resultantes das cargas de caracter permanente ¢ da acgao

sismica em separado.
Para evitar a modelagdo das paredes de “Steel-Frame” introduzindo no modelo todos os

seus elementos de barra constituintes optou-se por uma simplificacdo. De facto, o
numero de elementos finitos de barra necessarios para a modelacdo deste sistema seria
excessivo e poderia comprometer a validade dos resultados obtidos.

A simplificacdo tomada consistiu na substitui¢do das paredes de “Steel-Frame” por

contraventamentos diagonais equivalentes bi-articulados de seccdo circular. A

simplificagdo adoptada encontra-se esquematizada na figura 5.17.
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Figura 5.17 — Contraventamento diagonal equivalente

Foram calculadas as areas equivalentes dos contraventamentos diagonais de forma a que

a uma forc¢a horizontal, aplicada no painel e no contraventamento, esteja associada um

deslocamento igual.
Para esta andlise foi modelado, com recurso ao programa de calculo automatico

SAP2000, cada um dos diferentes tipos de painéis. As figuras 5.18, 5.19 e 5.20 ilustram
o modelo criado para as trés tipologias de painéis e as condi¢des de fronteira adoptadas

de acordo com as disposi¢des descritas no capitulo 5.1.
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Figura 5.20 — Modelo do painel tipo C, com abertura de porta
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Como foi dito no capitulo anterior, desprezou-se a resisténcia das chapas de

contraventamento a compressdo. Na analise dos painéis de “Steel-Frame” foram

eliminadas, no modelo, todas as chapas que estavam submetidas a compressao.

A estes painéis foi aplicada uma forg¢a horizontal, Fy, e através do deslocamento, u, dela

resultante determinou-se a area equivalente:

_F,xL

cont

eq.
1 uxFE

L, =NLI"+H’

A

Na tabela 5.1 encontram-se as areas equivalentes e os respectivos didmetros para cada

tipo de painel.

Lamm) | oo RGN | umm) | e | e
3370 4196,06 1 30,42 0,6728 0,93
3370 4196,06 100 3042,368  0,6728 0,93
3370 4196,06 1 0,07 293,7216 19,34
3370 4196,06 100 6,97 293,7223 19,34
3370 4196,06 1 106,05 0,1930 0,50
3370 4196,06 100 10605,08 [ 0,1930 0,50
2810 3761,13 1 0,07 250,9263 17,87
2810 3761,13 100 7,31 250,9260 17,87
3810 4556,98 1 0,07 321,1382 20,22
3810 4556,98 100 6,92 321,1368 20,22
4010 4725,47 1 0,07 333,3009 20,60
4010 4725,47 100 6,92 333,2987 20,60
1210 2777,43 1 0,19 71,2404 9,52
1210 2777,43 100 19,02 71,2403 9,52
3810 4556,98 1 127,91 0,1738 0,47
3810 4556,98 100 12790,55| 0,1738 0,47
2810 3761,13 1 79,91 0,2296 0,54
2810 3761,13 100 7991,03 0,2296 0,54

Tabela 5.1 — Areas equivalentes das diagonais de contraventamento

Relativamente a estrutura principal, o procedimento da modelacdo foi semelhante a da
solugdo estrutural proposta. A unica diferenga entre os dois modelos ¢ a seccdo dos
pilares e as diagonais de contraventamento em todos os poérticos. Como referido
anteriormente, esta solu¢do nao tem os contraventamentos nas empenas laterais segundo

X.
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Na figura 5.21 apresenta-se o modelo resultante das consideracdes anteriores

4)\\«4-.“
\‘?‘“’"A&\’*‘

e

KO
N\
P

5

Figura 5.21 — Modelo da solugdo estrutural proposta

Modelo de Andlise das Cargas Permanentes e Sobrecarga

As consideragdes do modelo destinado a andlise das cargas permanentes e sobrecarga

sdo em tudo semelhantes as utilizadas no estudo da solucdo original.

A este modelo foram introduzidos, na estrutura principal descrita, os elementos de placa

(“shell”) para modelar a laje e foram atribuidos os carregamentos distribuidos na area
do piso devidos as restantes cargas permanentes, peso das paredes de “Steel-Frame” e as

sobrecargas. A discretizagdao da laje de cada piso, e os diferentes tipos de elementos

finitos utilizados sdo iguais aos da solucao original.

Modelo de Anélise da Accao Sismica

Também no modelo referente a analise sismica se tomaram as mesmas consideragdes da

solucdo estrutural original. Foram concentradas as massas nos nos e optou-se pela

ferramenta de diafragma rigido.
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Nesta solugdo, devido a substituicdo das paredes de alvenaria por paredes estruturais de
“Steel-Frame” assiste-se a uma redug¢do substancial do peso do edificio e,

consequentemente, das respectivas massas.

O peso total dos pisos ¢ de 875,1 kN (89,30 toneladas) para os primeiros 4 pisos e para
o piso de cobertura ¢ igual a solu¢dao original e toma o valor de 491,2 kN (50,12

toneladas).

Calculando entdo o peso total de cada metade de piso, aproveitando a simetria do
edificio, apresentam-se em seguida, na tabela 5.2, as areas de influéncia e as massas

correspondentes a cada no.

Piso tipo Cobertura
Area de influéncia % da Area Total Massa Concentrada ~ Massa Concentrada
no (m?) Piso no nod no nd
1 1,65 0,84 0,75 0,42
) 4,33 2,21 1,97 1,11
3 2,37 1,21 1,08 0,60
4 5,09 2,59 2,32 1,30
5 12,81 6,52 5,82 3,27
6 7,46 3,80 3,39 1,90
7 1,83 0,93 0,83 0,47
8 4,66 2,37 2,12 1,19
9 11,21 5,70 5,09 2,86
10 7,62 3,88 3,46 1,94
11 3,47 1,77 1,58 0,89
12 2,01 1,02 0,91 0,51
13 5,09 2,59 2,32 1,30
14 12,81 6,52 5,82 3,27
15 7,46 3,80 3,39 1,90
16 1,65 0,84 0,75 0,42
17 4,33 2,21 1,97 1,11
18 2,37 1,21 1,08 0,60
Total 98,24 50 44,65 25,06

Tabela 5.2 — Massas concentradas nos nos
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5.3 — Frequéncias Proprias e Modos de Vibracéo - Solugdo Proposta

Na solugdo estrutural proposta também se revelou suficiente a limitacdo da andlise
dindmica a onze modos de vibragdo. Também aqui, e para este numero de modos de
vibragdo, os somatorios dos racios dos factores de participagdo modal de massa, para os

trés movimentos principais, se revelaram muito proximos de 100% (tabela 4.2).

odo 0 ento
ondicionante

0,88 1,14 0,0% 0,0% 84,0% 84,0% 0,1% 0,1% translacgéo y
0,64 1,57 0,0% 0,0% 0,1% 84,0% 85,0% 85,0% rotagéo z
0,55 1,81 85,0% 85,0% 0,0% 84,0% 0,0% 85,0% translacgdo x
0,29 3,43 0,0% 85,0% 11,0% 96,0% 0,0% 85,0% translacgdo y
0,21 4,66 0,0% 85,0% 0,0% 96,0% 11,0% 96,0% rotagéo z
0,19 5,32 11,0% 96,0% 0,0% 96,0% 0,0% 96,0% translacgdo x
0,17 5,77 0,0% 96,0% 3,0% 99,0% 0,0% 96,0% translacgdo y
0,13 7,64 0,0% 96,0% 1,1% 100,0% 0,0% 96,0% translacgdo y
0,13 7,72 0,0% 96,0% 0,0% 100,0% 2,8% 99,0% rotagéo z
0,12 8,69 0,0% 96,0% 0,3% 100,0% 0,0% 99,0% translacgéo y
0,11 8,92 2,7% 99,0% 0,0% 100,0% 0,0% 99,0% translacgdo x

Tabela 5.3 — Quadro resumo para os diferentes modos de vibragao

Também para esta solucdo, e com o intuito de conhecer melhor o comportamento da
estrutura, procedeu-se a uma analise mais detalhada dos modos de vibragdo mais
significativos. Assim, seleccionaram-se os trés primeiros modos, que correspondem aos
modos principais para cada um dos movimentos, sendo estes os modos mais

importantes.

As frequéncias de vibragdo do sistema proposto sdo superiores as frequéncias do
sistema original. Este aumento das frequéncias deve-se ao aumento da rigidez global do
edificio, associado a introducdo dos painéis de “Steel-Frame”, e a redugdo, substancial,
da massa, consequéncia da substituicdo das paredes de alvenaria pelos painéis de parede

estrutural.
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Modol

O primeiro modo de vibracdo apresenta um periodo de 0,88 segundos e uma

correspondente frequéncia de 1,14 Hz.
Este ¢ o modo fundamental da estrutura, pois € o que apresenta menor frequéncia.

Este modo apresenta uma pequena rotacao segundo o eixo z (0,1%). Sendo a estrutura
simétrica, tanto geometricamente como na disposicdo das massas concentradas, este
facto podera justificar-se através da simplificagdo de substituicdo dos painéis de “Steel-

Frame” pelos contraventamentos diagonais.

[, Rl R P M y ‘%EF
|.f'll1|\\' —T\ i \hl\ N L‘Ii- 2 )
W
ik A

Figura 5.22 — Representacao do 1° modo de vibracao

62




Modo 2

O segundo modo de vibragdo apresenta um periodo de 0,64 segundos e uma

correspondente frequéncia de 1,57 Hz.

Este modo apresenta também uma parcela, com pouca expressdo, de translagdo. Este ¢

justificado, também, pela assimetria das massas.

Figura 5.23 — Representacdo do 2° modo de vibracdo
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Modo 3

O terceiro modo de vibracdo apresenta um periodo de 0,55 segundos e uma

correspondente frequéncia de 1,81 Hz.
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Figura 5.24 — Representacao do 3° modo de vibracao
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5.4 — Analise dos Esforcos de Elementos Estruturais Devidos a Accdo

Sismica

Estrutura Principal

Para o sistema estrutural proposto analisaram-se os mesmos elementos do que para o

sistema original. Neste caso ndo existem diagonais de contraventamento

Seguidamente apresentam-se os esforcos, originados pelos dois tipos de acc¢ao sismica,
e com os dois coeficientes de comportamento analisados. Os esforgos resistentes e

equagdes de interac¢do (EI) sdo calculados no capitulo 6.

Assim, para a ac¢ao sismica tipo 1, os esfor¢os encontram-se na tabelas 5.4. ¢ 5.5.

Acgdo Sismica 1, n=1 | Ac¢ao Sismica 1, n=4

Elemento Carregamento

Viga 2500 A M
(interior) M

Viga 2500 E (Borda) M*

Tabela 5.4 — Esforcos nas vigas — Combinagao fundamental

= = El 1 El 2
301,88 26,47 12,69 | 2,01
280,42 35,16 15,68

11766 7,18 3,38
226,09 9,19 4,13

Tabela 5.5 — Esforcos nos pilares — Combinagdo fundamental

Para a accdo sismica tipo 2, os esforcos dos elementos da estrutura principal

apresentam-se nas tabelas 5.6 ¢ 5.7.

Acgao Sismica 2, n=1 | Acg¢ao Sismica 2, n=4

Elemento Carregamento
Viga 2500 A M

(interior) M
Viga 2500 E (Borda) M*

Tabela 5.6 — Esforcos nas vigas — Combinagdo fundamental
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El1 | EI2
118,75 9,58 3,20 | 0,67
224,76 12,42 3,90 | 0,83

306,26 36,07 11,98 | 2,32 | 2,01
275,10 48,07 14,77

Tabela 5.7 — Esfor¢os nos pilares — Combinagdo fundamental

Na solu¢do proposta e apesar de uma melhoria substancial do desempenho estrutural a
accdo sismica, a estrutura principal ndo verifica a seguranca. Isto tendo em conta o

coeficiente de comportamento unitario.

Avaliando o valor dos esforcos combinados, constatou-se que para o valor de
coeficiente de comportamento de 4,0 a seguranga ¢ verificada o que ndo acontece para o

valor de 1,0. Sublinha-se assim a importancia da escolha deste coeficiente.

Na solu¢dao proposta e com o aumento das frequéncias dos modos de vibragdo, a
constatacao da acc¢ado sismica mais desfavoravel nao foi tdo 6bvia tendo-se analisado os
esfor¢os para as duas acgdes. Mesmo assim, e analisando os valores dos esforgos e das
expressoes de interac¢do, conclui-se que o sismo 2 ¢ também a ac¢do mais desfavoravel

nesta solugdo estrutural.

Painéis de “Steel-Frame”

Neste capitulo efectuou-se a andalise de dois painéis de “Steel-Frame” utilizados. Optou-

se por analisar o painel tipo A (com abertura de janela) e o painel D (sem aberturas)

Esta analise consistiu na aplicacido de um deslocamento nodal, nos modelos dos

respectivos painéis do SAP2000. O deslocamento nodal aplicado foi calculado através

dos valores dos deslocamentos determinados nos modelos de andlise do sistema

estrutural proposto subtraindo-se os deslocamentos de dois ndés em andares
subsequentes. O deslocamento nodal a aplicar ao painel ¢ dado por:

Op

5t = 5G+W2Q +—

Como justificado anteriormente, para deslocamentos, o coeficiente de comportamento,

1, adoptado ¢ de 1,0.
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Para os dois painéis, o deslocamento maximo ¢ de 10,952mm.

Painel Tipo A

Para o painel tipo A, os esforcos actuantes, para os elementos mais esforcados, e os

esforgos resistentes encontram-se nas tabelas 5.6, 5.7 ¢ 5.8.

Contraventamento
Inclinado

Tabela 5.8 — Esfor¢os no contraventamento inclinado

El1 El2
Montante Duplo 0,54 0,12 0,03 0,03

Tabela 5.9 — Esfor¢os no Montante duplo

0,31 0,16 0,09 0,09

Tabela 5.10 — Esfor¢os na Guia

Painel Tipo D

Para o painel tipo D, os esfor¢os actuantes e os esforgos resistentes sdo os apresentados

nas tabelas 5.11, 5.12 ¢ 5.13.

Contraventamento
Inclinado

Tabela 5.11 — Esfor¢os no contraventamento inclinado

Montante
Simples

Tabela 5.12 — Esfor¢os no Montante simples
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0,02 0,39 0,20 0,20
Tabela 5.13 — Esfor¢os na Guia

Nos painéis de “Steel-Frame”, nomeadamente nos painéis sem abertura, a combinagao

fundamental com o sismo como ac¢ao de base nao foi verificada.
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6 — Memorias de Calculo

Para se proceder a verificagdo de seguranca aos estados limite ultimos, para as
combinagdes apresentadas no capitulo 3, € necessario calcular os esforcos resistentes

dos elementos estruturais existentes. Este capitulo prende-se a essa necessidade.

Na verificagdo de seguranga, e tratando-se de trabalho académico, optou-se por abordar
alguns dos elementos estruturais que se demonstraram mais solicitados. A condi¢dao

para a verificagdo de seguranca €:

ESd < ERd
emque Eg, e E,, sdo, respectivamente, os esfor¢os solicitantes e resistentes.

Na determinacao dos esforcos resistentes dos elementos escolhidos recorreu-se a Norma

Brasileira — NBR 14762 [6].

No caso das vigas, que apresentam o mesmo tipo de seccdo nas duas solugdes
estruturais estudadas, utilizou-se também o EUROCODIGO 4 para estruturas mistas

Aco-Betao [7].

6.1 — Materiais

Aco Estrutural

Segundo a tese de Pereira Junior, ago estrutural utilizado, foi um ago laminado a frio
COR 420 para a fabricagdo dos elementos estruturais da estrutura principal. A tensdo de

cedéncia deste aco, fy, ¢ de 300 MPa.

Os elementos constituintes das paredes “Steel-Frame” sdo em ago zincado ZAR 280. A

tensdo de cedéncia deste ago, fy, ¢ de 280 MPa.

O modulo de elasticidade considerado, para os dois agos foi 205GPa
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Betao

Na analise estrutural considerou-se um betdo com resisténcia caracteristica, f,, de 20

MPa.

6.2 — Generalidades — Esforcos Resistentes

Flambagem Local

A flambagem local de elementos totalmente ou parcialmente comprimidos, segundo a

NBR 14762, deve ser considerada por meio de larguras efectivas.

Para a consideragdo da flambagem local existem dois tipos de paredes da secgdo

definidos pelas suas condi¢des de apoio:
AA — paredes bi-apoiadas
AL — paredes apoiadas-livres

Os valores das larguras efectivas e dos coeficientes de flambagem, k, para os diferentes

tipos de distribuicdes de tensdes encontram-se na tabela 4 da referida norma [6].

A esbelteza das paredes das secgoes ¢ definida por:

T 1,052 g b Lo
Pk ot VE
em que,
b - largura do elemento;

t - espessura do elemento;

o - pode ser a tensdo maxima de compressdo, para o estado limite
ultimo de escoamento da sec¢do; ou a tensao maxima reduzida associada

a carregamentos de compressdo (o =px f ) ou a carregamentos de

flexdo (0 = pyr % f,)-
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Assim, para valores de A, inferiores a 0,673 a parede ¢ considerada compacta, ndo

sendo necessario reduzir a sec¢do. Por outro lado, para valores da esbelteza superiores a

0,673 ¢ necessaria a redu¢do do comprimento do elemento constituinte da seccao.

Segundo Winter [2], para placas imperfeitas, a redu¢ao do comprimento dos elementos

da sec¢do ¢ dada por

1, 02
b\ 2,

P

<1

Barras Submetidas a Compressao Centrada

A for¢a normal de compressao resistente, N _ ., , deve ser tomada como o menor valor

calculado em:
1) Flambagem da barra por flexao, por tor¢ao ou por flexo-torcao:

:pXAefxfy

NC’Rd ,com y =11

B =05[1+a(4, —0.2)+ 2]

2

em que & ¢ o coeficiente de imperfeigao inicial e corresponde aos valores da tabela 7

da norma brasileira [6] para diferentes tipos de secgdes.

ﬂ'o _ Aef f y
Ne

com,

A, - area efectiva da secg@o, calculada por meio de larguras efectivas
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N, - forca normal de flambagem da barra

2) Flambagem por distor¢do da seccao transversal:

Ax f,(1-0,252,
N = A i) ,para A, <1414
4

Ax £.10,055[4,  —3.6]" +0,237
N cra= £,(0.05504s, =36 ) ,para 1414 < 4, 3,6
’ Y

A - area bruta da seccdo transversal da barra

r . . N . ~ fv
A, - indice de esbelteza reduzido referente a flambagem por distorgdo, 4, = -

dist

o, -tensdo convencional de flambagem elastica por distor¢ao

Barras Submetidas a Flexao Simples

A momento resistente de célculo, M ,,, deve ser tomado como o menor valor calculado

em:
1) Inicio do escoamento da sec¢do efectiva:
W, xf
ef y
MRd -
v
onde:
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y=11

W, - modulo de flexdo elastica da secgdo efectiva, com o calculada para o estado

limite ultimo de escoamento da sec¢ao.

2) Flambagem lateral por tor¢ao:

M, - Prr X Wy % [,
I
onde:
y=11
w

.or - modulo de flexdo elastica da seccdo efectiva em relagéo a fibra comprimida, com

o =Pur*f,

P - factor de redugdo associado a flambagem lateral por tor¢ao calculado por:
-para  20<0,6: pr7=1,0
-para 0,6 <A<1,336: prrr=1,11(1-0,278 A¢°)

-para  Ap>1,336: ppLr=1/ koz

3) Flambagem por distor¢ao da seccdo transversal:

M .
MRd — dist , 7/ — 1’1
e
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Barras Submetidas a Flexao Composta

Em relagdo a barras submetidas a flexdo composta, os esforcos solicitante devem

satisfazer as seguintes expressoes:

Nc,Sd me ><j\l)r,Sd Cmy ><]‘4\/,Sd
N + =+ < 1
", Rd ,Sd
c 1 _ c « Mx . 1 _ c,Sd % M
N > N y,Rd
ex ey
M
c,Sd + x,8d + v,5d < 1
NO,Rd Mx,Rd v,Rd

N N . .
se = o N = 0,15, as duas expressodes anteriores podem ser substituidas por:
c,Rd

N M M
c,Sd + x,8d + »,8d <1

Nc,Rd Mx,Rd M -

y,Rd

onde:

N, - for¢a normal de compressao solicitante na barra

M, g, M, - momentos flectores solicitantes de célculo
N, - for¢a normal de compressao resistente da barra
N x4 - for¢a normal de compressao resistente da barra, tomando-se p =1,0

M, zy» M g, - momentos flectores resistentes de calculo, calculados com Cy=1,0

N, N, - forgas normais de flambagem elastica
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6.3 — Elementos Estruturais do Sistema Original

Barras de Contraventamento

As seccdes de contraventamento sdo perfis em u simples. As dimensdes do perfil

apresentam-se na figura 6.1.
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Figura 6.1 — Sec¢ao de Contraventamento

Existem dois tipos de contraventamento, apenas diferentes no seu comprimento. O
contraventamento tipo 1 tem um comprimento de 3761,13 mm e o contraventamento

tipo 2, 4556,98 mm.

As barras de contraventamento sdo bi-articuladas estando assim sujeitas apenas a

esfor¢os axiais. Nesta analise admitiu-se compressao centrada.

Admitiu-se também a impossibilidade das sec¢des se deslocarem para fora do seu plano
o que implica que nestas nao ocorrem fenomenos de flambagem eléstica de flexao em
relacdo ao eixo de menor inércia, nem fendmenos de flambagem por torcdo. Esta

suposi¢cdo implica que N, = N,y

Relativamente as condigoes de fronteira do contraventamento, considerou-se
empenamento livre, e assim, o valor do coeficiente de flambagem, Ky, foi tomado igual

a unidade.

75



A curva de resisténcia a compressdo associada a flambagem por flexdo é a curva a

(0=0,21) de acordo com a tabela 7 da norma brasileira [6].

Os factores de redugao associados a flambagem, p, neste caso por flexdao segundo x, sdo

de 0,74 ¢ 0,61 para os contraventamentos tipo 1 e tipo 2 respectivamente.

Como descrito anteriormente, os efeitos da flambagem local sdo contabilizados por

meio da reducao da seccao.

No contraventamento tipo 1 a alma ¢é esbelta, sendo assim necessario reduzir esse

elemento. A reducdo da sec¢do € representada na figura 6.2.

34,

S

56,7

— I A, =586,6mm 2

56,7

S
—————

Figura 6.2 — Seccdo efectiva do elemento de
Contraventamento

A norma brasileira refere que para barras sujeitas a compressao centrada se dispensa o

processo iterativo para o calculo da area efectiva.

J& no contraventamento tipo 2 todas as paredes sdo compactas ndo havendo reducdo da

seccdo e. Em consequéncia a secgdo efectiva corresponde a secgdo bruta.

A for¢a normal de compressao resistente para cada um dos contraventamentos ¢ de:

XA, %
Neg = pl—effy =118,39kN , para o contraventamento tipo 1
I
p, x Ax f, .
N, gy =———=104,88kN , para o contraventamento tipo 2
/4
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Vigas
Como dito anteriormente as vigas sdo iguais nos dois sistemas estruturais analisados.

As dimensdes das vigas apresentam-se na figura 6.3.

200
X

I

Figura 6.3 — Sec¢do da viga

A seccdo da viga funciona como sec¢ao mista, e a espessura da laje de betdo ¢ de 100

mm.

Nesta andlise nao se considerou, para resisténcia da seccdo, a contribuicdo das
armaduras superiores da laje de betdo. Neste contexto, e considerando que o betdo ndo
resiste & trac¢do, apenas se tira partido da sec¢do mista para os momentos resistentes

positivos.

As vigas estdo ligadas a laje através de conectores e no célculo da resisténcia das

secgOes mistas foi admitida conexao total.

Neste ponto optou-se por analisar trés sec¢des diferentes, duas onde actuam momentos

positivos e a seccao sujeita a momentos negativos.
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- Momentos positivos

Na determinacdo dos momentos resistentes positivos, devido ao facto da seccao ser
mista e o perfil de ago estar ligado ao betdo (conexao total), ndo existem fendmenos de
encurvadura global. No entanto, nos casos em que os elementos (paredes) do perfil de

aco se encontram comprimidos ha que ter em conta os fendmenos de encurvadura local.

As larguras efectivas das secgdes das vigas sujeitas a momentos positivos foram

calculadas através do EC4 [7]:

beff
bel be2
/‘
% 7
L bl bl L b2
A A
LO= 0,25 (L1+L2) 0,25 (L2+L3) 1,5IV_4 mas < L4+O,£—3L3
\ \
LO= 0,8L1 L L 0,7L.2 L L 0,8 L3-0,3L4 L
A A A A A
mas =>0,7L3
L1 L2 L3 L4

Figura 6.4 — Larguras efectivas segundo o EC4 [7]

b, =b, +b,

el

eff

De acordo com este regulamento, as larguras efectivas para as varias vigas encontram-

se na tabela 6.1.
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Viga  Cond.Apoio L || Ly b. by | by by
TS s (o) e IOyt nabite e 3370 | 2359 [ 294,875(1405| 1905 | 589,75
TR 3370 (2359 (294,875] 0 | 1405 294,875
Tt el D Nt L el 28102810 351,25 [1905] 1905 | 702,5
AL el NG 2810 (2810] 351,25 | 0 | 1905 | 351,25
Tt e D Nt Rl 3810[3810] 476,25 [1905] 1905 | 952.5
QR TN 3810 (3810 476,25 | 0 | 1905 | 476,25
G NG el 4010 [4010] 501,25 | 0 | 700 | 501,25
R R NGk 1210 1210] 151,25 | 0 | 1405 | 151,25
R el NG 4010 [4010] 501,25 | 0 | 700 | 501,25
Interiores | Continuidade PAJUABELIIRNY S 605 |1002,5| 490

Tabela 6.1 — Sec¢ao de Contraventamento

Foi entdo calculada a posi¢do da linha neutra plastica, apresentada tabela 6.2, para cada

uma das vigas da estrutura através das resisténcias do betdo e do ago.

0,85
R =4, x’—f”",com A4,=b,x100 e y, =15
Ve ‘

R =4, xi,com v.=1L1

a

Assim, se R. > R, a linha neutra situa-se no betdo e o momento resistente ¢ 0 M rd.

Caso contrario, a linha neutra situa-se no aco € 0 momento resistente ¢ 0 Mg rd.

Ac A
(mm”2) (mm*2)

Localizacao da

Viga beff

Interior |
LGB 294,875 | 29487,5|1507,398334191,7 |411108,6
IEFOES  702,5|  7025011507,398|796166,7 |411108,6 Betdo
351,25| 351251507,398 1398083,3411108,6 Aco
RO 952,5|  9525011507,398| 1079500 [411108,6 Betdo
de borda 47625|1507,398| 539750(411108,6 Betdo
D de borda 50125]1507,398 | 568083,3 |411108,6
E de borda
F de borda 50125]1507,398|568083,3 |411108,6
G Interiores 490| 49000]1507,398|555333,31411108,6 Betdo

Tabela 6.2 — Posi¢ao da linha neutra

Optou-se entdo por calcular os momentos positivos resistentes para cada uma das
posicdes da linha neutra, no betdo e no ago. As vigas escolhidas para esta andlise foram

a viga A interior e a viga E de borda.
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Viga A - interior

Na viga A interior, para momentos flectores positivos, a Linha neutra plastica situa-se
no betdo. Assim, e encontrando-se o perfil de ago totalmente traccionado (com

impossibilidade de instabilizar), a resisténcia da sec¢do € a resisténcia plastica (figura
6.5).

‘ 589,75 v 0,85*fck/1,5
y 7
—
= LNpl LNpl
|
RS
o ——
Il

fy/1,1

Figura 6.5 — Diagrama de tensdes na viga A — interior
(Momentos positivos)

0,851,

Rc— Resisténcia do Betao R.-=X,,x beﬁv 15

Rs— Resisténcia do Perfil de Aco R, = 4, ><i

9

Igualdade das Resisténcias - R. = Ry < X, =61,51mm
d =164,32mm
R. =Rg =41L11kN

M, g = dxR.

M, p = 67,55kNm
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Viga E — de borda

No caso da Viga E interior, a Linha neutra plastica encontra-se no perfil de aco. Devido

a isso, e tratando-se de perfis de chapa dobrada a resisténcia da seccdo ¢ calculada

através de um diagrama de tensdes elastico (figura 6.6).

. . E
Coeficiente de homogeneizagdo - n=—*= 22—095 =7,07
by = 151,25 =21,39mm
7,07
21,39
g vh o

187,5

=

fy

Figura 6.6 — Diagrama de tensdes na viga E — de borda

(Momentos positivos)

Relativamente a flambagem local todos os elementos da seccdo sdo compactos € a

secc¢do nao sofre qualquer redug¢do podendo assim ter sido utilizado o momento plastico.

As caracteristicas geométricas da seccdo homogeneizada sdo:

Ve =187,5mm

I, =31009679mm*

WP = HI—X =275641,6mm’

2
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. I
W =X =165385,0mm’
187,5

2

O momento resistente elastico da seccao ¢ o menor dos seguintes valores:

Tensdao maxima no betdo:

M
oo = Mo <ogsxte
I/Vsupxn ]/C’Com}/C:las
M, =22,09kNm

Tensdo maxima no ago:

M, =45,10kNm
O momento resistente eldstico para a viga E de bordo é:

M, g =22,09kNm

- Momentos negativos

Apenas as vigas A e G (direccao segundo y - aporticada) podem absorver momentos
negativos. Os vaos das vigas sdo de continuidade. Apresentam-se apenas os calculos

para as vigas do tipo A.

Adoptou-se as hipoteses de ndo existéncia de armaduras superiores de laje e resisténcia
a trac¢do do betao nula sendo que o perfil de chapa dobrada funciona por si s6, podendo

apresentar fendmenos de encurvadura global.
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Viga A - interior

1) Inicio de escoamento da secgdo efectiva.

LNe LNe

I o

fy

Figura 6.7 — Diagrama de tensdes na viga A — interior
(Momento negativos)

Os elementos do perfil séo todos compactos sendo a secgdo toda efectiva, com W, =W

A resisténcia ao escoamento da seccao €:
M, =25,44kNm
2) Encurvadura lateral por tor¢ao.

O factor de redugdo associado a flambagem lateral com tor¢ao, prrr, € igual a unidade

devido ao facto da esbelteza, Ay, ser inferior a 0,6:
A, =0,084<0,6 = p,,, =10
Assim nao existe reducao da secc¢ao bruta e:

/4

cef T w

A resisténcia a encurvadura lateral com tor¢ao é:

M ,, = 25,44kNm
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3) Encurvadura por distor¢ao da secc¢do transversal:

Os enrijecedores da seccdo sdao soldados dando origem a uma sec¢do fechada. Assim

nao ¢ possivel a seccdo instabilizar por distor¢do da seccao transversal.

Neste caso particular a resisténcia ao escoamento da sec¢do e a resisténcia a

encurvadura lateral por tor¢ao sao iguais.
Assim, o momento flector resistente de calculo é€:

M ,, = 25,44kNm

Pilares

Os pilares sdo os elementos mais afectados pelos carregamentos horizontais como a

acc¢do sismica e a ac¢ao do vento, estudados neste trabalho.

Os pilares estdo sujeitos a flexdo composta e ¢ necessario determinar as curvas de

interac¢ao de esforcos.

Seguidamente apresentam-se os calculos para os dois pilares constituintes da estrutura.
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Pilar P1

As dimensdes do pilar apresentam-se na figura 6.8.

3,75 ,, 76 76 ey 3:75

cle
152

L H

Figura 6.8 — Secg¢do do pilar P1

Relativamente as condigdes de fronteira, consideraram-se os seguintes coeficientes de

flambagem:
K, =08
K. =08
K, =10

Relativamente aos coeficientes K, e K,, o valor adoptado corresponde a uma situacdo
entre as condi¢cdes de apoio bi-encastrada e bi-articulada. Na realidade o pilar, na base,
encontra-se encastrado numa extremidade e na outra apresenta uma condi¢do de

continuidade admitindo-se este valor aceitavel.

O valor do coeficiente de empenamento foi tomado igual a unidade por ser a situagao

mais desfavoravel estando-se assim ““a favor da seguranca”.

As curvas de interac¢do para a flexdo composta desviada sdo:
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Nz, - forca normal de compressao resistente da barra

A curva de resisténcia a compressdo associada a flambagem por flexdo ¢ a curva b

(0=0,34) de acordo com a tabela 7.

O factor de redugdo associado a flambagem, p, neste caso associado a flambagem

elastica por tor¢ao, ¢ de 0,59
Nestes termos, a for¢a normal de compressao resistente da barra é:

N, o= 425,08kN

M, - momento flector resistente de calculo segundo x, calculado com Cp=1,0

fy

L J o

LNe LNe

ﬂ I

fy

Figura 6.9 — Diagrama de tensdes (Momento
segundo x)

No célculo do momento flector resistente segundo x desprezou-se a flambagem por

distor¢ao.
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No caso deste pilar, na condi¢ao do inicio de escoamento da seccdo, todas as placas sdo

compactas nao ocorrendo fenomenos de flambagem local na sec¢do. Relativamente a

flambagem lateral por tor¢do, o valor de Dz € igual a 1,0. Assim e a semelhanga da

situagdo das vigas sujeitas a momentos negativos, os momentos resistentes para estas

duas condicdes sao idénticos.
O momento flector resistente de calculo segundo x ¢:
M 7= 31.98kNm
M |, - momento flector resistente de calculo segundo y, calculado com Cy=1,0

LNe

ik

fy
LNe

Figura 6.10 — Diagrama de tensoes
(Momento segundo y)

No calculo deste momento desprezou-se também a flambagem por distor¢ao da secgao.

Como a direcgdo y ¢ a direc¢ao de menor inércia nao ocorre o fendémeno de flambagem

lateral por tor¢do.

Concluindo, o valor do momento flector resistente ¢ definido apenas pela condig¢ao do
inicio do escoamento da seccdo. Também neste caso todos os elementos sdo compactos

sendo W, =W, e 0 momento resistente:
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M , o= 16,09kNm

N zs - for¢a normal de compresséo resistente da barra, tomando-se p =1,0

Ax
N o ra= Tfy =724,8kN

b

N, N, - forgas normais de flambagem elastica

ex >

:Jrszny _ﬂszny

N, = 6287,67TkN ¢ N, = = 2379,15kN
(kL) )

os valores de Cix € Cry foram considerados iguais a unidade.

Para a verificacdo da seguranca dos elementos de pilar tipo P1 devem-se entdo

satisfazer as seguintes expressoes:

N M M
c,Sd x,8d + y,8d < 1

+
425,08 N N
’ 1-—% 1x3198 |[1-—% 116,09
6287,67 237915

Nc,Sd + Mx,Sd My,Sd <
724,79 31,98 16,09

88



Pilar P2

O pilar P2 ¢ semelhante ao pilar P1. As dimensdes do pilar apresentam-se na figura

6.11.

4,75 75 75 e 475

210
150

[ )

Figura 6.11 — Seccao do pilar P2

Nos calculos seguintes foram tomadas as mesmas condi¢des do pilar P1.

N, - forca normal de compressao resistente da barra

O factor de redugdo associado a flambagem, p, neste caso associado a flambagem

elastica por tor¢ao, ¢ de 0,54
Nestes termos, a for¢a normal de compressao resistente da barra é:
N p=486,59kN
M ., - momento flector resistente de calculo segundo x, calculado com Cp=1,0

No caso deste pilar, na condicao do inicio de escoamento da seccdo, todas as placas sdo

compactas ndo ocorrendo fendmenos de flambagem local na sec¢do. Relativamente a

flambagem lateral por tor¢ao, o valor de Pr.r € igual a 1,0.
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M = 39,40kNm
M , ,, - momento flector resistente de calculo segundo y, calculado com Cyv=1,0

O valor do momento flector resistente ¢ definido apenas pela condi¢do do inicio do
escoamento da sec¢do. Também neste caso todos os elementos sdo compactos sendo

Wq, =W , e 0 momento resistente:
My,Rd= 19,61kNm

N g zs - for¢a normal de compressdo resistente da barra, tomando-se p =1,0

A x
N ra= Tfy =901,03kN

2

N, N, - forgas normais de flambagem elastica

ex

_ﬂszny 7z2><E><Iy

N, = =767319%N e N, = =2900,90kN
ex 2 > e 2 B
iKyLi " (k,L)

os valores de Cpx € Crny foram considerados iguais a unidade.

Para a verificagdo da seguranga dos elementos de pilar tipo Pl devem-se entdo

satisfazer as seguintes expressoes:

Nc,Sd Mx,Sd + My,Sd < 1

+ <
486,59 N. N
1-—% %3940 |[1-—=% 1x19,61
7673,19 2900,90

N, M M
c,Sd + x,8d + y,5d < 1
901,03 39,40 19,61
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6.4 - Elementos Estruturais do Sistema Proposto

Vigas

As vigas do sistema proposto sdo iguais nos as do sistema original. Assim os esforgos

resistentes para os trés diferentes tipos de vigas analisadas sdo:
- Momentos positivos

Viga A —interior: M, ., = 67,55kNm
Viga E —borda: M, ,, =22,09kNm

- Momentos negativos

Viga A —interior: M, p, = 25,44kNm

Pilares

Os pilares da solucao estrutural proposta estdo dispostos segundo as mesmas condigdes
da solugao original. Os calculos seguidamente apresentados sdo analogos aos da solugao

original.
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Pilar P1

As dimensdes do pilar apresentam-se na figura 6.12.

75 75

3,75 =

30

B

Figura 6.12 — Seccao do pilar P1

N, - forca normal de compressao resistente da barra

c

A curva de resisténcia & compressdo associada a flambagem por flexdo é a curva b

(0=0,34) de acordo com a tabela 7.

O factor de redugdo associado a flambagem, p, neste caso por flexdo segundo y, ¢ de

0,71
Nestes termos, a for¢a normal de compressao resistente da barra é:

N, o= 484,40kN

M . ,, - momento flector resistente de calculo segundo x, calculado com Cp=1,0
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LNe LNe

I .
S 2/

fy

Figura 6.13 — Diagrama de tensdes
(momento segundo x)

No caso deste pilar, na condicao do inicio de escoamento da seccdo, todas as placas sdo

compactas ndo ocorrendo fendmenos de flambagem local na sec¢do. Relativamente a

flambagem lateral por tor¢ao, o valor de Pr;r € igual a 1,0.
M = 31,92kNm

M , ., - momento flector resistente de calculo segundo y, calculado com Cy=1,0

LNe

|

&
LNe

Figura 6.14 — Diagrama de tensoes
(momento segundo y)
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O valor do momento flector resistente ¢ definido apenas pela condi¢ao do inicio do
escoamento da sec¢do. Também neste caso todos os elementos sdo compactos sendo

W, =W, e o momento resistente:
M | zi=27,14kNm

N ¢ zs - for¢a normal de compressdo resistente da barra, tomando-se p =1,0

Ax
N ra= Tfy = 685,93kN

b

N, N, - forgas normais de flambagem elastica

ex

_7z2><E><Iy TixEx]

N, = =444043kN e N = 2 =3858,14kN
ex 2 > e 2 D)
iKyLi g iKyLi

os valores de Cpx € Crny foram considerados iguais a unidade.

Para a verificagdo da seguranga dos elementos de pilar tipo Pl devem-se entdo

satisfazer as seguintes expressoes:

Nc,Sd Mx,Sd + My,Sd < 1

+
484,40 N N
1——% %3192 |1-—% x27,74
4440,43 3858,14

M
Nc,Sd + Mx,Sd + y,5d < 1
685,93 31,92 27,74
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Pilar P2

O pilar P2 ¢ semelhante ao pilar P1. As dimensdes do pilar apresentam-se na figura

seguinte.

75 75

4,75

150

m” )

Figura 6.15 — sec¢do do pilar P2

N, - forca normal de compressao resistente da barra

c

O factor de redugdo associado a flambagem, p, neste caso associado a flambagem

elastica por tor¢ao, ¢ de 0,70
Nestes termos, a for¢a normal de compressao resistente da barra é:
N z=600,32kN
M _ ,, - momento flector resistente de calculo segundo x, calculado com Cp=1,0

No caso deste pilar, na condi¢ao do inicio de escoamento da seccdo, todas as placas sdo

compactas ndo ocorrendo fendmenos de flambagem local na sec¢do. Relativamente a

flambagem lateral por tor¢ao, o valor de Pr.r € igual a 1,0.

M _ o= 38,89kNm
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M , ,, - momento flector resistente de calculo segundo y, calculado com Cy=1,0

O valor do momento flector resistente ¢ definido apenas pela condi¢ao do inicio do
escoamento da sec¢do. Também neste caso todos os elementos sdo compactos sendo

qu =W , e 0 momento resistente:
My,Rd: 34,18kNm

N zs - for¢a normal de compressdo resistente da barra, tomando-se p =1,0

A x
N ri= llfy =851,81kN

2

N, N, - forgas normais de flambagem elastica

ex

_ﬂzXEX]y 72'2><E><Iy

N _= =5409,7kN e N = = 475422 kN
ex 2 2 ey 2 >
(x,z) ()

os valores de Cpx € Crny foram considerados iguais a unidade.

Para a verificacdo da seguranca dos elementos de pilar tipo P1 devem-se entdo

satisfazer as seguintes expressoes:

N M M.
c,8d + x,8d + »,8d < 1
600,32 N, s N, s
 E— x3889 |[1-—=° x34,18
5409,71 475422

N, M M
c,Sd + x,5d + y,8d < 1
851,81 38,89 34,18
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FElementos das Paredes Estruturais de “Steel-Frame"

Montantes Simples

Os montantes constituintes das paredes estruturais de “Steel-Frame” estdo sujeitos a

flexdo composta.

As dimensdes do montante simples apresentam-se na figura seguinte.

Ya

S0

17

100

LES ‘ A=282.23mm
X

17.87 32,13

Figura 6.16 — Sec¢do do montante simples

Relativamente as condi¢des de fronteira, consideraram-se os seguintes coeficientes de

flambagem:
K. =10
K, =10

As chapas de contraventamento horizontal, existentes em todos os painéis reduzem o
comprimento de encurvadura para metade.
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N, - forca normal de compressao resistente da barra

O factor de redugdo associado a flambagem, p, neste caso associado a flambagem

elastica por flexao em torno de y, ¢ de 0,30.

A alma da sec¢ao dos montantes ¢ esbelta e a seccao efectiva € a seguinte.

45

\
| —
14,5

42,72

= A, =270,28mm

42,72

Figura 6.17 — Seccao efectiva do montante
simples

A forg¢a normal de compressao resistente da barra é:

N, w=36,63kN

M . ,, - momento flector resistente de calculo segundo x, calculado com Cp=1,0

No caso deste pilar, na condig¢ao do inicio de escoamento da sec¢do, todas as placas sdao

compactas ndo ocorrendo fendmenos de flambagem local na sec¢do. Relativamente a

flambagem lateral por tor¢ao, o valor de Pr;r € igual a 1,0.

M | o= 2,33kNm
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N zs - for¢a normal de compressdo resistente da barra, tomando-se p =1,0

Ax
Nor= " lfy =63,24kN

b

N . - for¢a normal de flambagem elastica

2
I ><E><Iy

N, = = 926,53kN
()

os valores de Cix € Cry foram considerados iguais a unidade.

Para a verificagdo da seguranca dos elementos de montante simples devem-se entao

satisfazer as seguintes expressoes:

Nc,Sd Mx,Sd

+ <1
20,67 N,
1——=x2,33

926,53

Nc,Sd + Mx,Sd
63,24 2733

<1

Montantes Duplos

As dimensdes do montante duplos apresentam-se na figura 6.18.

S0 S0

17

100

|

Figura 6.18 — Seccdo de montante duplo
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N pqs - for¢a normal de compressdo resistente da barra
N = 117.95kN

M ., - momento flector resistente de calculo segundo x, calculado com Cp=1,0
M = 4,66kNm

N zs - for¢a normal de compresséo resistente da barra, tomando-se p =1,0

Ax
N o ri= Tfy =143,68kN

2

N, - for¢a normal de flambagem elastica

TixExI

_ ’ ~1853,06kN
(K, L)

ex

Para a verificagdo da seguranca dos elementos de pilar tipo P1 devem-se entdo

satisfazer as seguintes expressoes:

N, M
c,Sd + x,5d < 1

117,95 N_ g B
1- ’ x 4,66
1853,06

N M
c,Sd + x,8d S 1
143,68 4,66
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Guias

As dimensdes das guias apresentam-se na figura 6.19.

Ya

S0

A =235,00mm

100

1,25

Figura 6.19 — Sec¢do da guia

Nz, - forca normal de compressao resistente da barra

A alma da seccdo dos montantes ¢ esbelta e a seccdo efectiva ¢ a ilustrada na figura

6.20.

47,33 ‘

30,2

A, =201,61mm

30,2

Figura 6.20 — Seccao efectiva da guia

A forga normal de compressao resistente da barra ¢é:
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N, n=40,24kN

M _ ., - momento flector resistente de calculo segundo X, calculado com Cp=1,0

x,

M  =1,94kNm
N zs - for¢a normal de compresséo resistente da barra, tomando-se p =1,0

Ax
= Tfy =51,32kN

b

0,Rd

N, - for¢a normal de flambagem elastica

P xExI
N, = —— =3353,67kN
iK yLi
os valores de Cpx € Crny foram considerados iguais a unidade.

Para a verificagdo da seguranca dos elementos de pilar tipo Pl devem-se entdo

satisfazer as seguintes expressoes:

N M
c,Sd + x,5d < 1
40,24 N,
l-————|x1,94
3353,67

Nc,Sd + Mx,Sd <

51,31 1,94

Chapa de Contraventamento Inclinado

Como foi referido anteriormente, e aplicado na modelagdao dos painéis de “Steel-
Frame”, foi desconsiderada a resisténcia a compressdo das chapas de contraventamento

inclinado. Deste modo, estes elementos apenas resistem a esforcos de tracgao.

As dimensdes destes elementos esquematizam-se na figura 6.21.
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1/75°

100

A
NN —

Figura 6.21 — seccdo do contraventamento
inclinado

A forga normal de trac¢do resistente da barra, N, ,,, € dada por:

A X
N, p= fy =57,27kNm
’ 11

3

103



7 — Conclusodes

As frequéncias de vibragdo do sistema proposto sdo superiores as frequéncias do
sistema original, o que ¢ favoravel neste caso. Este aumento das frequéncias deve-se ao
aumento da rigidez global do edificio, associado a introducdo dos painéis de “Steel-
Frame”, e a reducao, substancial, da massa, consequéncia da substitui¢dao das paredes de

alvenaria pelos painéis de parede estrutural.

E também de salientar que para o sistema original, a diferenca entre as frequéncias
correspondentes ao primeiro e segundo modos de vibracdo ¢ significativa. Neste sistema
estrutural a frequéncia fundamental (1° modo de vibracdo) estd associada a translagdo

segundo y, direc¢do esta ndo contraventada.

No sistema proposto, € devido a introducao das paredes estruturais de “Steel-Frame”, as
frequéncias associadas aos dois primeiros modos de vibracdo sdo mais proximas. De
facto, as paredes de “Steel-Frame”, integradas em todos os porticos, conferem ao

edificio uma maior uniformidade na rigidez dos porticos.

No caso da solugdo original deste edificio, e analisando as combina¢des fundamentais
referentes a ac¢do sismica e a ac¢do do vento, conclui-se que a ac¢do do Sismica ¢ a
mais desfavoravel. Porém, os esfor¢os axiais no pilar P2D sdo mais elevados. Este facto
ndo era expectavel mas reside essencialmente nos coeficientes de seguranca das cargas
permanentes. Na combina¢do fundamental com o vento como ac¢do de base este
coeficiente toma o valor de 1,5 e na combinagdo em que o sismo ¢ a ac¢do de base o

valor € de 1,0.

Para os valores dos esfor¢os apenas da ac¢do sismica, retirados do SAP2000, verifica-se
que a ac¢do sismica tipo 2 é mais desfavoravel. Isto ocorre porque as frequéncias
correspondentes aos primeiros 4 modos de vibragao da estrutura (ver Tabela 4.2), que
sdo os de maior contribui¢cdo para a resposta final, sdo inferiores a 1,89 Hz (ver grafico

4.1) valor a partir do qual o sismo do tipo 1 ¢ mais desfavoravel.

Na solugdo proposta e com o aumento das frequéncias dos modos de vibragdo, essa
constatacdo ndo foi tdo Obvia tendo-se analisado os esfor¢os para as duas acgdes.
Mesmo assim, ¢ analisando os valores dos esfor¢os e das expressdes de interaccao,

conclui-se que o sismo 2 ¢ também a ac¢do mais desfavoravel nesta solugdo estrutural.
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Os clementos da solugdo estrutural original estudada ndo verificam a seguranga.
Conclui-se entdo que esta solugcdo ndo assegura um desempenho eficaz para as acgoes
sismicas estipuladas no regulamento portugués. Esta conclusdo ¢ independente da
escolha do coeficiente de comportamento pois para os dois valores adoptados a

seguranga nao foi verificada.

Como foi mencionado, o coeficiente de comportamento devera ser um valor proximo de
1,0 o que implica que a seguranca, no sistema estrutural original, ndo ¢ verificada por

uma larga margem.

J& na solucdo proposta e apesar de uma melhoria substancial do desempenho estrutural a
accdo sismica, a estrutura principal ndo verifica a seguranca. Isto tendo em conta o
coeficiente de comportamento unitario. Também, nos painéis de “Steel-Frame”,
nomeadamente nos painéis sem abertura, a combinagdo fundamental com o sismo como

acc¢ao de base nao foi verificada.

Na andlise referente a estrutura principal, e avaliando o valor dos esfor¢os combinados,
constatou-se que para o valor de coeficiente de comportamento de 4,0 a seguranga ¢
verificada o que ndo acontece para o valor de 1,0. Sublinha-se assim a importancia da

escolha deste coeficiente.

Como sugestdes para a realizac¢ao de trabalhos futuros relacionados ao tema, pode-se
definir duas linhas de estudo. A primeira com uma abordagem de solugdes estruturais
que habilitem este edificio a accdo sismica. A segunda linha, voltada para o estudo do
coeficiente de comportamento a adoptar para edificios estruturados com perfis de chapa

fina de ago formados a frio.
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