PROJETO ESTRUTURAL DE EDIFICIOS

DE CONCRETO ARMADO



JOSE MILTON DE ARAUJO

PROJETO ESTRUTURAL DE EDIFICIOS

DE CONCRETO ARMADO

Editora DUNAS



PROJETO ESTRUTURAL DE EDIFiCIOS DE CONCRETO ARMADO

© Copyright Editora DUNAS

Dades Internacionais de Catalogagdo na Publicacgdo (CIP)
{Camara Brasileira do Livre, SP, Brasil)

Araujo, José Milton de

Projeto estrutural de edificios de concreto
armado / José Milton de Araujo. —— 5. sd. —— Rio
Grande, RS : Editora Dunas, 2024.

Bibliografia.
ISBN 978-85-86717-27-7

1. Concreto armado 2. Construgdo de concreto

armado 3. Edificios 4. Edificios — Projeto e
construgdoc 5. Engenharia ciwvil 6. Projeto estrutural
I. Titulo.

24-216586 CDD-624.1834

indices para catalogo sistematico:

1. Construgdes em concretao armado : Edificios
Engenharia civil 624 .1854

Eliane de Freitas Leite - Bibliotecdria - CRB §/8415

Editora DUNAS
Rua Tiradentes, 105 - Cidade Nova
96211-080 RIO GRANDE - RS - Brasil

www.editoradunas.com.br
e-mail: contato@editoradunas.com.br

52 edigdo, Agosto/2024




APRESENTAGAO

Este livro € uma continuacdo natural da obra Curso de Concreto Armado,
lancada em 2023 em sua quinta edicdo. Nessa obra abordamos os atuais
procedimentos de projeto das estruturas de concreto armado, considerando as
inovagdes introduzidas na norma brasileira NBR-6118/2023. Toda a fundamentagao
tedrica para o projeto estrutural encontra-se desenvolvida nos quatro volumes de
Curso de Concreto Armado, onde sao apresentados diversos exemplos numeéricos
para problemas isolados.

Neste livro procuramos aglutinar os procedimentos de projeto, desenvolvendo
o calculo e o detalhamento de um edificio residencial. Para isto, elaboramos o
projeto de um edificio modelo que, devido a sua simplicidade arquiteténica,
possibilita-nos uma apresentacao didatica da metodologia de projeto. O projeto é
feito por etapas, mostrando o calculo dos diversos elementos da edificagdo: lajes
macicas, vigas, escada, reservatorio, pilares e blocos de fundagao.

O livro é dedicado aos estudantes de Engenharia Civil e aos profissionais que
estdo iniciando suas atividades na area de projeto estrutural. Dessa forma,
procuramos elaborar um texto bem detalhado, apresentando as diversas etapas do
calculo, tendo como alvo alguém que ira desenvolver um projeto sem o auxilio de
um sofisticado programa de computador.

Ao longo deste livro, fazemos referéncia sistematica aos quatro volumes da
obra Curso de Concreto Armado, onde se encontram bem detalhados todos os
procedimentos de projeto. Com isto, ficara facil para o leitor acompanhar o calculo, a
medida que ele vai sendo apresentado.

Com o intuito de discutir temas especificos, criamos as se¢des de notas, as
quais estdo distribuidas ao longo do livro. Nessas secgbes, apresentamos as
respostas para algumas duvidas frequentes, bem como nossas consideragdes sobre
algumas deficiéncias e impropriedades da NBR-6118.

Essa edicdo contempla as alteragdes nos valores das cargas variaveis
introduzidas na nova norma NBR-6120/2019. Devido a essas alteracdes, todos os
calculos foram refeitos. No capitulo 1, encontram-se indicadas as alteracbes
introduzidas, o que permitira ao leitor comparar os resultados deste livro com as
suas edicoes anteriores.

Essa atualizacdo contempla as novidades da NBR-6118/2023 no que se
refere ao coeficiente de aderéncia do aco CA-60, o que nos motivou a alterar as
armaduras positivas das lajes. Essa versdo da norma passou a dar preferéncia aos
estribos em angulo de 135°, o que também foi considerado nessa edigao atualizada.
Por ultimo, fizemos a atualizagdo do capitulo 11, para considerar as inovagdes da
norma NBR-15421/2023: Projeto de Estruturas Resistentes a Sismos.

Esperamos com este livro complementar as informacgdes contidas em Curso
de Concreto Armado, colaborando, desse modo, para a divulgacdo e o
aprimoramento dos mais recentes procedimentos de projeto das estruturas de
concreto armado.

José Milton
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Capitulo 1

O PROJETO ARQUITETONICO E A
DEFINICAO DA ESTRUTURA

1.1 — Descrigao do edificio modelo

O edificio analisado neste livro € composto por um pavimento térreo mais oito
pavimentos tipo. O pavimento térreo possui estacionamento para oito carros, além
da entrada para os andares superiores. Em cada pavimento tipo, ha dois apartamen-
tos idénticos. No topo do edificio, encontram-se a casa de maquinas e o reservatorio
superior.

O edificio em estudo tem uma arquitetura muito simples, mas contém os ele-
mentos basicos presentes nos edificios residenciais. Desse modo, o projeto estrutu-
ral do mesmo contemplara todas as etapas do projeto de um edificio de médio porte.

Na Fig. 1.1.1, apresenta-se a planta baixa do pavimento térreo. Na Fig. 1.1.2,
apresenta-se a planta baixa do pavimento tipo. Na Fig. 1.1.3, apresenta-se a planta
baixa do telhado e da casa de maquinas. Nas figuras 1.1.4 e 1.1.5, apresentam-se
os cortes indicados nas plantas baixas.

1.2 — Lancamento preliminar da estrutura

A definicdo da estrutura, a partir do projeto arquiteténico, constitui a primeira
fase do projeto estrutural. Nesta fase, definem-se as localizacbes das vigas, o posi-
cionamento dos pilares e as dimensdes preliminares dos diversos elementos estrutu-
rais. Essas dimensdes sdo escolhidas a priori, levando-se em conta 0s seguintes
fatores: vaos de lajes e vigas, altura do edificio, nimero de pilares em cada direcéo,
etc. Em todo caso, recorre-se a experiéncias anteriores, de projetos de edificios simi-
lares. Essas dimensdes sao necessarias para o inicio dos célculos, podendo ser al-
teradas a medida que a elaboracao do projeto vai avangando.

O lancamento da estrutura deve, também, levar em conta sua interferéncia
com os demais projetos de engenharia, como o projeto elétrico e o projeto hidrosani-
tario, por exemplo. As dimensdes e a disposicdo dos elementos estruturais devem
permitir a passagem das tubulacfes previstas nesses projetos.

No edificio em estudo, adotou-se a estruturagdo convencional de lajes maci-
cas apoiadas em vigas de secéo retangular, as quais se apoiam em pilares, também
de secéo retangular. O contraventamento do edificio é feito exclusivamente por por-
ticos.

As dimensfes dos elementos estruturais foram escolhidas de modo a se obter
a maior uniformidade de dimensdes possivel, o que facilita a execucéo e permite o
reaproveitamento de formas.

Para todas as lajes do edificio, adotou-se a espessura de 10 cm.

As larguras das sec¢Oes das vigas do pavimento tipo foram escolhidas procu-
rando-se escondé-las dentro das paredes, sempre que possivel. Assim, para as vi-
gas embutidas em paredes de 15 cm de espessura, adotou-se uma largura
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preferencial de 12 cm. Para as vigas situadas em paredes de 25 cm, adotou-se a
largura de 20 cm.

Os vaos na estrutura sdo obtidos a partir dos vaos do projeto arquitetonico,
acrescentando-se as espessuras de reboco para cada lado. Assim, para uma viga
de 12 cm de largura, embutida em uma parede de 15 cm de espessura, considera-
se um reboco de 1,5 cm de espessura para cada lado da viga. Para vigas de 20 cm
de largura, embutidas em paredes de 25 cm de espessura, a espessura do reboco é
de 2,5 cm para cada lado da viga.

As vigas de 20 cm de largura participam da subestrutura de contraventa-
mento, sendo responséaveis pela garantia da indeslocabilidade horizontal do edificio,
além de absorver os esforcos devidos ao vento. Para essas vigas, adotou-se a altura
de 60 cm.

As vigas de 12 cm de largura pertencem a subestrutura contraventada, de-
vendo absorver apenas uma parcela do carregamento vertical. Para essas vigas,
adotou-se a altura de 40 cm, j& que os vaos maximos sdo da ordem de 4 metros.
Apenas a viga situada na porta do elevador possui se¢éao de 12 cm x 60 cm, por faci-
lidade construtiva.

A largura de 12 cm é a minima permitida pela NBR-6118 para as vigas. Com
essa largura minima, as vigas ficam escondidas dentro das paredes de 15 cm de
espessura. Como 0s vaos sao muito pequenos, a armadura longitudinal podera ser
constituida por apenas duas barras, o que € compativel com a largura de 12 cm e
um cobrimento de 2,5 cm. Para vaos ou cobrimentos maiores, podem-se adotar vi-
gas de 14 cm de largura, que ainda assim ficam embutidas nas paredes de 15 cm.

As vigas de amarracdo dos pilares, situadas no térreo, possuem altura uni-
forme de 30 cm e largura de 20 cm. O posicionamento dessas vigas € basicamente
0 mesmo do pavimento tipo, em virtude do alinhamento dos pilares.

As secdes dos pilares foram escolhidas de modo a ndo causar maiores inter-
feréncias no projeto arquitetonico. As dimensdes dessas sec¢des foram definidas a
partir de estimativas preliminares do carregamento, através do processo das areas
de influéncia. Entretanto, os pilares pertencentes a subestrutura de contraventamen-
to devem possuir dimensdes maiores que aquelas estimadas para o carregamento
vertical. Isto € necessario para aumentar a rigidez dos pérticos de contraventamento
e para nao sobrecarregar os pilares, quando da consideracdo das a¢fes do vento.

Assim, numa primeira estimativa, foram adotadas as dimensfes 20cm x 50cm
para a maioria dos pilares. Para os pilares que também vao suportar o reservatorio,
adotou-se a secédo 20cm x 70cm.
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e cobrimentos da classe de agressividade ambiental | para o restante da estru-
tura.

Os cobrimentos de concreto adotados para os elementos estruturais sao os
seguintes:

e classe I: 2,0 cm para lajes e 2,5 cm para vigas e pilares.
e classe Il: 2,5 cm para lajes e 3,0 cm para vigas e pilares.

e classe IV: 4,5 cm para lajes e 5,0 cm para vigas.
Para os blocos de fundacgéo, o cobrimento € igual a 5 cm.

Observacéo: Caso nao se considere os efeitos favoraveis do revestimento com ar-
gamassa e pintura, devem-se adotar cobrimentos de classe |l para as lajes e as vi-
gas das sacadas, bem como para as vigas e os pilares situados nas fachadas do
edificio. Neste caso, as vigas das sacadas deverdo ter uma largura minima de 14
cm, para permitir um adequado alojamento das barras da armadura longitudinal.

As consideracdes de projeto para a resisténcia ao fogo sdo apresentadas no
capitulo 9 do Volume 4, em conformidade com as normas NBR-14432 e NBR-15200.

O tempo requerido de resisténcia ao fogo, TRRF, € dado em funcéo da altura
h da edificacdo, medida do nivel de descarga do prédio até o piso do ultimo pavi-
mento de apartamentos. Conforme se observa na Fig. 1.3.2, o nivel de saida do
prédio para o exterior esta na cota 45 cm. O nivel do ultimo piso de apartamentos
esta na cota 2295 cm. Logo, h=2295-0,45=22,50m.

Da Tabela 9.1.2 do Volume 4, tem-se que o TRRF para h<23m é de 60 mi-
nutos. Para esse TRRF, tém-se as seguintes exigéncias da NBR-15200:

e espessura minima das lajes macicas: 8 cm

e distancia minima d’ entre o centroide da armadura longitudinal e a face do
concreto exposta ao fogo nas lajes macicas: 2,0 cm

e largura minima das vigas: 12 cm

e distancia minima d’ para as vigas de 12 cm de largura: 4,0 cm

e dimensdo minima dos pilares com uma face exposta ao fogo: 15,5 cm

e distancia minima d’' para os pilares com uma face exposta: 2,5 cm

Conforme se observa, todas essas exigéncias sédo atendidas com as dimen-
sOes dos elementos estruturais e com 0s cobrimentos adotados para as armaduras,
ainda mais se for considerado que a estrutura sera revestida com argamassa de ci-
mento, cal e areia (ver se¢do 9.7 do Volume 4). Assim, o projeto atende as exigén-
cias para um TRRF de 60 minutos.

NOTA:

De acordo com a NBR-6118, “nas superficies expostas a ambientes agressi-
VOS, como reservatorios,” devem-se adotar cobrimentos da classe IV. A norma néo
deixa claro se esse cobrimento é exigido para ambas as faces das lajes, ou s6 para
as faces internas. Desse modo, deve-se adotar um cobrimento de 4,5 cm para as
faces internas das lajes (tampa, paredes e fundo). Para as faces externas pode-se, a
principio, escolher o cobrimento em funcdo do ambiente (2,5 cm para a classe Il e
3,5 cm para a classe IlI).
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O British Standard BS 8007:1987 “Code of practice for Design of concrete
structures for retaining agueous liquids” exige que ambas as faces do reservatorio,
bem como qualquer parede interna, devem ser consideradas submetidas a condi¢éao
de exposicdo severa, como definido no BS 8110-1. Para essa condi¢cdo de exposi-
cdo, o BS 8110-1:1997 exige um cobrimento nominal de 4,0 cm e um concreto da
classe C40. Esses cédigos foram precursores do Eurocode 2.

Considerando essas recomendacdes e que a parede interna deve ter um co-
brimento de 4,5 cm em ambas as faces, de acordo com a NBR-6118, adota-se esse
mesmo cobrimento para todas as faces das lajes, uniformizando-se os espacadores
de formas.

1.5 — Consideracdes sobre as cargas adotadas

As cargas atuando na estrutura sédo dividas em cargas permanentes e cargas
variaveis. As cargas permanentes incluem o peso préprio da estrutura, os revesti-
mentos das lajes e o peso das alvenarias. O peso préprio é determinado, conside-
rando-se o peso especifico de 25 kN/m® para o concreto armado. Para 0s
revestimentos das lajes, adota-se o valor de 0,8 kN/m?. O peso das paredes é calcu-
lado, considerando-se o peso especifico de 13 kN/m? para as paredes de tijolos ce-
ramicos furados. Para as paredes de fechamento da escada, admite-se 0 peso
especifico de 18kN/m?, correspondente a alvenaria de tijolos ceramicos macicos. A
validagdo desses valores € mostrada ao final da se¢éo 3.2 do capitulo 3.

As cargas variaveis foram extraidas da norma NBR-6120/2019 [2]. Alguns va-
lores dessas cargas sofreram pequenos acréscimos em relagdo a versao anterior da
NBR-6120, a qual foi utilizada nas edi¢cdes anteriores deste livro. Na Tabela 1.5.1
apresentam-se as comparacdes das cargas variaveis nas lajes do pavimento tipo,
nessas duas versdes da NBR-6120.

Tabela 1.5.1 — Cargas variaveis nas lajes do pavimento tipo

Local Lajes NBR-6120/1980 NBR-6120/2019
(Edicbes anteriores | (Edicédo atual deste

deste livro) livro)

Sacada L201=L214 15 2,5

Dormitorio L202=L215 1,5 1,5

Dormitorio L203=L216 15 1,5

Sacada L204=1L217 1,5 2,5

Sacada L205=L210 15 2,5

Sala L206=L211 15 1,5

Banheiro e cozinha L207=L212 1,5 1,5

Area de servico L208=L213 2,0 2,0

Hall L209 2,5 3,0

Para as lajes da cobertura a carga variavel de 0,5 kN/m? foi mantida. Entre-
tanto, para a laje L309 (piso da casa de maquinas) a carga variavel que era de 2,0
kN/m? passou para 3,0 kN/m?.

Nas edi¢des anteriores deste livro, a laje L401, denominada de mesa de mo-
tores, foi calculada para uma carga variavel de 14 kN/m?. Essa carga foi obtida a
partir das informacdes contidas no catalogo do fabricante do elevador. Considerando
um elevador com capacidade para 8 passageiros (capacidade determinada como
suficiente para o edificio em questdo), a carga total sugerida pelo fabricante é de
70,5 kN. Os vaos de célculo da laje L401 sdo 2,04 m e 2,70 m. Logo, a carga varia-




Capitulo 2

VERIFICACAO DA INDESLOCABILIDADE DA ESTRUTURA

2.1 — Modelos de andlise estrutural

A estrutura usual dos edificios € constituida por um pértico espacial ligado as
lajes dos pisos, dispostas ao longo dos diversos andares. Trata-se, portanto, de uma
estrutura tridimensional formada por elementos lineares (barras) e por elementos
bidimensionais (lajes).

Com os atuais recursos computacionais disponiveis, € perfeitamente viavel
realizar a andlise tridimensional do conjunto, considerando as cargas verticais e as
forcas horizontais devidas ao vento agindo simultaneamente na estrutura. Dessa
andlise, resultam os esforcos finais para o dimensionamento, nos quais ja podem
estar incluidos os efeitos da nao linearidade geométrica (efeitos de segunda ordem)
e da néo linearidade fisica (devida a fissuracdo, por exemplo). Neste caso, toda a
estrutura contribui para a resisténcia aos esfor¢os horizontais.

Entretanto, com o objetivo de simplificar o projeto, € usual separar a estrutura
dos edificios em duas subestruturas com finalidades distintas. A primeira, denomi-
nada subestrutura de contraventamento, € aquela formada por elementos de maior
rigidez, cuja funcéo principal é resistir as acées horizontais. Evidentemente, a subes-
trutura de contraventamento também resiste a uma parcela do carregamento verti-
cal.

A subestrutura de contraventamento, além de absorver as agdes horizontais
gue atuam na estrutura, deve possuir uma rigidez suficiente para garantir a indeslo-
cabilidade horizontal do edificio.

A outra subestrutura, denominada subestrutura contraventada, resiste apenas
ao carregamento vertical. Os pilares dessa subestrutura, denominados de pilares
contraventados, podem ser calculados como se eles fossem apoiados nos niveis
das lajes. Assim, os efeitos de segunda ordem nesses pilares sao localizados.

Uma estrutura aporticada de edificio pode ser considerada indeslocéavel
quando, sob a acdo de forcas horizontais, seus nds sofrem deslocamentos peque-
nos, que nao chegam a introduzir esfor¢os globais de segunda ordem significativos.
Dessa maneira, a estrutura toda pode ser analisada de acordo com a teoria de pri-
meira ordem, ou seja, desprezando-se a nao linearidade geométrica. Em geral, nos
procedimentos usuais de projeto, despreza-se também a nao linearidade fisica.

Deve ser salientado que apenas os esfor¢os globais de segunda ordem € que
podem ser desprezados. Os esfor¢os de primeira ordem, devidos as for¢as horizon-
tais, devem sempre ser calculados considerando-se a deslocabilidade da estrutura.
Assim, ap0s a obtenc¢do dos esforcos de primeira ordem através de uma analise li-
near (teoria de primeira ordem), considera-se cada pilar como uma barra isolada e
articulada em suas extremidades, onde se aplicam os esfor¢os obtidos na andlise
linear. Os efeitos locais de segunda ordem sdo considerados na analise de cada
tramo de pilar, como uma barra isolada. Dessa forma, consegue-se uma razoavel
simplificacdo na analise estrutural.
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Neste livro, adota-se esse segundo procedimento, ou seja, considera-se a
existéncia de duas subestruturas com funcdes bem definidas. Para a subestrutura
contraventada, adota-se o modelo convencional de vigas continuas, respeitando-se
as exigéncias da NBR-6118 [1]. Para a subestrutura de contraventamento, emprega-
se 0 modelo de porticos planos, para a obtencéo dos esfor¢os devidos as forcas ho-
rizontais, e 0 modelo de vigas continuas para o carregamento vertical.

E importante salientar que os deslocamentos nodais, obtidos da analise como
pértico plano ou pértico espacial, sdo muito dependentes da rigidez das vigas e dos
pilares. Os esforcos solicitantes nas barras do pértico dependem da rigidez relativa
das vigas e dos pilares. A correta definicdo dessas rigidezes € uma questdo sempre
presente nesse tipo de analise.

Usualmente, os esforgos solicitantes sdo determinados através de uma andli-
se linear, onde se consideram as rigidezes El. para vigas e pilares, sendo E 0

modulo secante do concreto e |, 0 momento de inércia das se¢bes transversais,

sem levar em conta as armaduras. Com os esfor¢cos assim obtidos, realizam-se os
dimensionamentos no estado limite dltimo.

Por outro lado, se o objetivo for determinar os deslocamentos da estrutura e
os esfor¢cos de segunda ordem no estado limite Gltimo, € necessério levar em conta
a reducao de rigidez decorrente da fissuracao e das plastificacbes do aco e do con-
creto que precedem a ruptura. Em estudo realizado pelo Autor [3], sugere-se a ado-
cao de 0,35El. para a rigidez das vigas e 0,70El. para a rigidez dos pilares.
Esses valores representam as rigidezes meédias, para as taxas de armadura usual-
mente encontradas nas vigas e nos pilares, e estdo de acordo com as recomenda-
cOes do ACI [4]. A NBR-6118 adota valores maiores para a rigidez de vigas e pilares
nessas verificacoes.

Se 0 objetivo for determinar os deslocamentos horizontais caracteristicos do
edificio sob a acdo do vento, nas combinacdes de servigo, é importante considerar a
reducao de rigidez das vigas, devida a fissuracdo. Nesses casos, pode-se adotar
0,50E.l . para as vigas e E.l. para os pilares, também de acordo com o ACI [4].

Segundo a NBR-6118, a indeslocabilidade da estrutura pode ser comprovada
através de dois critérios: o parametro de instabilidade « e o coeficiente y,. Neste
capitulo, faz-se a verificacdo da indeslocabilidade do edificio através do parametro
de instabilidade. A verificacdo através do coeficiente y, € feita no capitulo 6. Essas

duas anadlises séo realizadas com os valores de rigidez sugeridos pelo Autor e pela
NBR-6118, para efeito de comparacao.

2.2 — O parametro de instabilidade

De acordo com o CEB/78 [5], o parametro de instabilidade « é dado por

o = hg Fv <0,2+0In, se n<3 (2.2.1)
E.l
Cs'C

a =hg FVI <06, se nx4 (2.2.2)
CS'C

onde:
n= ndmero de andares;
hot = altura total da estrutura, medida do topo da fundacdo ou de um nivel indefor-

mavel;



Capitulo 3

CALCULO E DETALHAMENTO DAS LAJES

3.1 —Vaos de calculo das lajes do pavimento tipo

O primeiro passo para o calculo das lajes consiste na determinacdo dos seus
vaos de célculo. Por definicdo, vao de calculo ou vao tedrico, |, é a distancia entre
0s centros dos apoios. Nas lajes em balanco, o comprimento tedrico € o comprimen-
to da extremidade livre até o centro do apoio. Entretanto, de acordo com a NBR-
6118, ndo é necessario adotar valores maiores que:

a) em laje isolada: o vao livre acrescido de 60% da espessura da laje;
b) em laje continua: o vao livre acrescido de 60% da espessura da laje no painel
considerado.

O vaéo livre, |,, é a distancia entre as faces internas dos apoios.

As duas situacfes sao indicadas na Fig. 3.1.1.

Laje isolada
E3
" I
le ° )
I "

I=1,+0,6h

N|
I "l

Fig. 3.1.1 - Vaos tedricos segundo a NBR-6118

Quando a largura das vigas de apoio ndo é muito grande, as diferencas entre
as distancias entre os centros dos apoios e os limites indicados anteriormente sao
pequenas. Assim, nos casos correntes dos edificios, € usual adotar como vao teori-
co a distancia entre os centros dos apoios, como indicado na Fig. 3.1.2.

-

N

¥ e

Fig. 3.1.2 - Vao tedrico - definigcdo usual
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No edificio em estudo, as lajes tém uma espessura h=10 cm e as vigas de
apoio possuem larguras de 12 cm e 20 cm. Considerando, por exemplo, o vao livre
|, =424 cm da laje L202 (ver Fig. 1.3.4 — formas do pavimento tipo), obtém-se:

- Vao tedrico pela definicdo usual: | =10+ 424+ 6 = 440cm

- Vao teorico permitido pela NBR-6118: | = 424+ 0,6x10 = 430cm

Observa-se que a diferenca entre os dois valores € insignificante do ponto de
vista préatico. Desse modo, ao longo deste livro, os vaos tedricos sdo calculados
sempre como a distancia entre os centros dos apoios.

Na Fig. 3.1.3, indicam-se os vaos de calculo das lajes do pavimento tipo.
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Fig. 3.1.3 — Vaos de calculo das lajes do pavimento tipo (em cm)
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Considere-se, agora, uma parede de alvenaria de tijolos furados, como indi-
cado na Fig. 3.2.6. O tijolo tem largura t, altura h e comprimento c. As juntas de
assentamento possuem uma espessura igual a e.

junta horizontal
l_J t 7 /
i i //\ i i a ﬂ h
N N X
) N ¢
s s & & e s C

i
&

«— junta verti¢al

ie Tijolo furado
s s T s s
\ € ftijolo N 46/2
\ el2 T
s s s i s M h h+e
c
\ = -
cte
v v v 7 )
Parede Célula tipica

Fig. 3.2.6 — Parede de alvenaria

A &rea de uma célula tipica, contendo um tijolo, uma junta horizontal e uma
junta vertical, € igual a
A=(c+efh+e) (3.2.1)

O volume de argamassa de assentamento para a célula tipica, V.5, € igual a
Vas =|(c+ hle+ €2t (3.2.2)

Admitindo que o revestimento em cada face da parede tenha uma espessura
total igual a r, o volume de argamassa de revestimento, V,, , € dado por

Vg = 2rA (3.2.3)

Se y, yas © yar representam os pesos especificos do tijolo, da argamassa

de assentamento e da argamassa de revestimento, o peso total da célula pronta é
dado por
P=ycht+7,Vas + Var Var (3.2.4)

A espessura da parede pronta € t, =t+2r e o volume total da célula pronta é
V, = At,. Logo, o peso especifico da parede pronta € igual a y, = P/V, .

Na Tabela 3.2.2, apresentam-se os resultados obtidos para diversas dimen-
sOes de tijolos e trés valores para a espessura do revestimento. Na confeccao dessa
tabela foram considerados os pesos especificos y; =7,79kN/m?, Yas =21kN/m® e
Yo =19KN/m°,

Conforme se observa pela Tabela 3.2.2, o valor y, =13kN/m? atende satisfa-

toriamente a todos os casos. A especificacdo de um peso por m? ndo é muito préti-
ca, pois ele varia muito conforme a espessura da parede.

Repetindo o estudo para os tijolos maci¢os, foi encontrado um peso especifi-
co médio y; =17 kN/m3. Na Tabela 3.2.3, apresentam-se os resultados obtidos para
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Fig. 3.5.1 — Armaduras positivas das lajes do pavimento tipo



Capitulo 4

PROJETO DA ESCADA

4.1 — Desenhos de forma da escada

Na Fig. 4.1.1, apresenta-se a planta de formas da escada. Os cortes A-A’ e B-
B’ s&o indicados nas figuras 4.1.2 e 4.1.3.

P10

129
127

V228

VE-12x30
4

129

127

P12 1 2 3 4 5 6 | 7 8

P13

1121 7x29=203
T T

——

130,5 12
1

Fig. 4.1.1 — Planta de formas da escada
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Corte A-A'

Fig. 4.1.2 — Corte A-A’

|
Corte B-B VE

Fig. 4.1.3 — Corte B-B’

4.2 — Célculo dos esforgos

Na Fig. 4.2.1, indicam-se os modelos de calculo dos dois lances da escada.

p2 pz
pl pl
A \ Y m Y y y \ I i
2VE v228
o T T (04

V228 Ry R, VE

A 209m | 1,37m | | 209m | 137m
= [ 0 1 r ) AR,

Fig. 4.2.1 — Modelos de célculo



Capitulo 5

PROJETO DAS VIGAS DA
SUBESTRUTURA CONTRAVENTADA

5.1 — Carregamento vertical das vigas do pavimento tipo

As cargas verticais atuantes nas vigas do pavimento tipo sao obtidas pela su-
perposicdo das reacfes das lajes com o peso das alvenarias e 0 peso proprio das
vigas. As reacdes das lajes do pavimento tipo sdo dadas na Fig. 3.2.3, para o carre-
gamento total, e na Fig. 3.2.4, para as cargas permanentes.

Para o calculo do peso das alvenarias, consideram-se as alturas da parede e
da viga, indicadas na Fig. 5.1.1.

"///////////////////////////////4////////////////////////%
|y

et

WM%WM
_

__/\,__
Fig. 5.1.1 — Corte indicando a viga embutida na parede

No célculo do peso da parede, deve-se descontar a parte da viga que fica
embutida na mesma. Isto € feito adotando-se uma altura equivalente h, para a pa-

rede, dada por
he=h—h\,$ (5.1.1)

onde h é o pé-direito, h, é a altura da viga sob a laje, b é alarguradavigae t é a

espessura da parede.
O peso da parede é obtido a partir da espessura t e da altura equivalente h,,

descontando-se as areas das aberturas.

Para as paredes da caixa da escada enclausurada, considera-se 0 peso es-
pecifico de 18 kN/m*, correspondente & alvenaria de tijolos ceramicos macicos. Para
as demais paredes, admite-se o peso especifico de 13 kN/m?*, correspondente & al-
venaria de tijolos furados.
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No projeto em estudo, consideram-se as dimensfes indicadas na Tabela

5.1.1.
Tabela 5.1.1 — Altura equivalente das paredes do pavimento tipo
Parede Viga Altura equivalen-
te

t(cm) h(cm) b (cm) h, (cm) he (cm)
15 270 12 30 246
15 270 12 50 230
15 270 20 50 220 *
25 270 20 50 230

* Neste caso, h, =h-h,, pois b>t.

Na Tabela 5.1.2, indicam-se os pesos dos diferentes tipos de paredes existen-
tes no pavimento tipo.

Tabela 5.1.2 — Peso das paredes do pavimento tipo (KN/m)

t(cm) he (cm) Tijolo furado | Tijolo macico
(kN/m) (kN/m)
15 246 4,80
15 230 4,49
15 220 4,29 5,94
25 230 7,48

Exemplo: Carga de parede sobre a viga V204

Sobre essa viga h4 uma parede de tijolos furados de 15 cm de espessura e
com altura equivalente h, =2,46m. O peso bruto da parede é de 4,80 kN/m, confor-

me a Tabela 5.1.2.

No segundo tramo, entre os pilares P5 e P6, ndo ha aberturas. Logo, a carga
de parede nesse tramo € igual a 4,80 kN/m.

No primeiro tramo, entre os pilares P4 e P5, h4 uma abertura de 1,00 m por
2,10 m (considerando a altura da porta, a favor da seguranca), conforme indicado na
planta baixa do pavimento tipo (ver Fig. 1.1.2). O desconto a ser dado é

13x0,15x(1,00x2,10)

= 0,93kN/m
4,40

onde o denominador 4,40 é o vao das lajes L202 e L206 que se apoiam nesse tramo
da viga V204 (ver Fig. 1.3.4).
A rigor, o denominador seria menor, pois o0 comprimento real da parede é 3,94
m, devido a presenca dos pilares P4 e P5. Logo, o calculo fica a favor da seguranca.
Assim, a carga de parede a ser considerada no primeiro tramo da viga V204 é

4,80—-0,93=387kN/m.

Sobre a viga V229, no tramo entre os pilares P10 e P13, considera-se apenas
uma parede de 1,20 m de altura, situada entre o nivel do piso e a viga intermediaria
VE da escada. O peso dessa parede é de 3,90 kN/m (sem descontar a janela).

Na Fig. 5.1.2, indicam-se 0s pesos das paredes sobre as vigas do pavimento
tipo.
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Fig. 5.1.2 — Peso das paredes sobre as vigas do pavimento tipo (em kN/m)
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como viga continua, pode ser dimensionada para o momento M =0,75X,;, 0 que

corresponde a 25% de redistribuicdo de esforcos. Na Tabela 5.5.1, apresentam-se
os valores de = M/Meng nos apoios de extremidade das vigas, para as situacoes

usuais dos edificios.

q | rvig:4I vigllvig

|
sup sup —
Fsup 6|sup/|sup

| _
vVi9 =0l ind Lt

Fig. 5.5.3 - Modelo para o célculo do momento fletor

Tabela 5.5.1 — Relacdo g = M/Meng nos apoios de extremidade

Largura Pavimento tipo (1) Ultimo pavimento (2)
do pilar | Altura da viga h,(cm) | Altura da viga h, (cm)

bp(cm) 740 | 50 60 | 40 | 50 60
20 030 | 0,22 | 0,17 | 0,29 | 0,13 | 0,10
25 034 | 0,26 | 0,20 | 0,22 | 0,16 | 0,12
30 038 | 0,29 | 0,23 | 0,25 | 0,18 | 0,24
40 043 | 0,35 | 0,28 | 0,30 | 0,22 | 0,17
60 050 | 042 | 0,35 | 0,38 | 0,29 | 0,23
80 055 | 047 | 041 | 043 | 0,35 | 0,28
100 058 | 051 | 045 | 0,47 | 0,39 | 0,32

Viga: largura b, =15cm; vao ;4 =10h,

Pilares: altura da secao transversal h, =20cm

(2): |Sup =l =300cm (2): liny =300cm (rsup =0)

Os valores de g indicados na Tabela 5.5.1 para o pavimento tipo podem ser
aproximados pela equacgao

8 =018In(p,, )-0,36In(h, )+110 (5.5.2)
onde b, e h, sdo dados em cm.

Para o ultimo pavimento, pode-se adotar 0,704 .

Na Fig. 5.5.4 indica-se a disposi¢céo das armaduras negativas junto aos apoi-
os de extremidade das vigas.

As exigéncias anteriores decorrem do célculo simplificado como viga conti-
nua. Se o calculo for feito como portico, os esforcos finais para dimensionamento
séo obtidos diretamente da resolucdo do portico, desconsiderando-se os itens a, b,
C.

Por outro lado, a NBR-6118 permite reduzir os momentos negativos sobre 0s
apoios internos das vigas continuas, seja através de um arredondamento do dia-



Capitulo 6

ACOES HORIZONTAIS NA
SUBESTRUTURA DE CONTRAVENTAMENTO

6.1 — Determinagao das forgas de arrasto

A acédo do vento no edificio é calculada de acordo com a NBR-6123 [13]. Para
isto, consideram-se 0s seguintes dados adicionais:

- 0 edificio esté localizado no suburbio de uma grande cidade, em terreno pla-
no;

- as edificacBes vizinhas sdo do mesmo porte ou mais baixas que o edificio
considerado, havendo diversas casas inseridas entre os edificios;

- a velocidade bésica do vento para o local da edificacdo, obtida do grafico de
isopletas da NBR-6123, é V, =45m/s.

Na Fig. 6.1.1, indicam-se as dimensdes do edificio, medidas a partir da super-
ficie do terreno.

311% 8,53m Z&m

<
J.

'14,80m

s |

"L

17,15m

26,15m

0,50

V. >

Planta 11,23m 17,15m N

Vista A Vista B

=
-

Fig. 6.1.1 — Dimensdes do edificio

O calculo apresentado a seguir segue o procedimento indicado na NBR-6123.

Fator topogréafico S;: Como se trata de terreno plano, S; =10.

Fator S,: Pela descricdo da localizacao do edificio, pode-se considerar a Categoria
IV para a rugosidade do terreno. Como a maior dimensédo da superficie frontal do
edificio é 30,95 m (entre 20 m e 50 m), a edificacdo € considerada da Classe B.
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Entrando na Tabela 1 da NBR-6123, obtém-se os coeficientes b=0,85,
F, =098 e p=0125.

O fator S,, usado no calculo da velocidade caracteristica do vento em uma
altura z (em metros) acima do nivel do terreno, é dado por

7 p
S, =bF, (E) (6.1.1)

Substituindo os parametros, tem-se

7 0,125 7 0,125
=0,85x0,98 — =3 =0,833 —
> 8(10j =2 3(10)

Fator estatistico S3: Como se trata de edificio residencial, tem-se S; =1,00.
A velocidade caracteristica do vento, V,, € dada por

Vi =5S,8V, , m/s (6.1.2)

Substituindo os coeficientes, resulta

7 0,125
V, =0,833(Ej 45 =V, =28112""% m/s

com z representando a altura acima do nivel do terreno, em metros.
A presséao dinamica do vento, q, € dada por

q=0,613V2, N/m? (6.1.3)

A componente da forca global na direcdo do vento, F,, denominada for¢a de
arrasto, é dada por

Fa=Ca0A (6.1.4)

onde C, é o coeficiente de arrasto e A, € a area frontal efetiva, definida como a
area da projecao ortogonal da edificacdo ou elemento estrutural sobre um plano per-
pendicular a direcdo do vento (“area de sombra”).

Em vista da localizacdo do edificio, verifica-se que se trata de vento de baixa
turbuléncia, pois o edificio é cercado por casas (edificacdbes bem mais baixas que
ele). Portanto, os coeficientes de arrasto sdo obtidos com o emprego da figura 4 da
NBR-6123.

Devem-se considerar os dois casos indicados na Fig. 6.1.2, onde a=11,23m;
b=1715m; h=30,95m.

Conforme esté indicado na Fig. 6.1.2, a dimenséo |; é sempre perpendicular
a direcao do vento.

Caso 1) vento sequndo a direcdo x

Neste caso, tem-se I} =17,15m e [, =11,23m. Deve-se entrar no grafico da

NBR-6123 com as seguintes relacdes: L = 1715 =153 ; h = 30,95 =180.
I, 11,23 l, 1715

Do gréfico (figura 4 da NBR-6123), obtém-se o coeficiente de arrasto
C, =133.
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Portico da direcdo y (2 vezes)

43,0 kN 25,75m
— z—
19,3 go
—>
18,7 8°
—>
18,0 70
—>
17,2 6°
—>
16,2 50
—>
15,1 4°
—>
13,7 30
—>
11,5 20
—>

P18| P15 P11} P8 P4l P1
0
oy T Y 7 7 b B 4

2,94, 4,45m (2,12 4,45 (294

Fig. 6.3.3 — Forca do vento nos porticos de contraventamento da direcéo y (em kN)

6.4 — Imperfeicdes geométricas da subestrutura de contraventamento

No projeto da subestrutura de contraventamento, devem-se considerar, tam-
bém, os efeitos das imperfeicbes geométricas globais do edificio. Conforme foi apre-
sentado no Volume 3, deve-se considerar uma inclinacdo do eixo da subestrutura de
contraventamento dada por

® 10041 ~ 200
onde | é a altura da estrutura em metros.
De acordo com o CEB/90, quando a subestrutura de contraventamento é for-

mada por porticos contendo n pilares ligados entre si por meio de vigas, a inclinagéo
a, pode ser reduzida pelo fator «,, dado por

a, = ‘/1+2]/” (6.4.2)

A NBR-6118 adota essa formulacdo do CEB/90 para a consideracao das im-
perfeicbes geométricas, com algumas modificagdes.

De acordo com a NBR-6118, para edificios com predominancia de lajes lisas
ou cogumelo, deve-se considerar «a, =1. Aléem disso, exige-se a consideracdo do
valor minimo «, >1/300 para estruturas reticuladas e imperfei¢des locais.

Ainda segundo a NBR-6118, nas combinacdes entre as cargas de vento e de
desaprumo, essas limitacdes de valores minimos para a5, nao precisam ser respei-

tadas, ou seja, considera-se o valor obtido da equacédo (6.4.1). Os efeitos do desa-

(6.4.1)
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Tabela 6.4.1 — Efeito das imperfeicbes geométricas

Nivel Fui (kN) H; (kN) Z;(m) H;z (kNm)
9 1840 * 2,94 25,75 75,71
8 2208 3,53 22,95 81,01
7 2208 3,53 20,15 71,13
6 2208 3,53 17,35 61,25
5 2208 3,53 14,55 51,36
4 2208 3,53 11,75 41,48
3 2208 3,53 8,95 31,59
2 2208 3,53 6,15 21,71
1 2208 3,53 3,35 11,83
Z 31,18 Z 447
* Ver Nota

Pértico 1 (2 vezes)

Pértico 2 (2 vezes)

0,77 kN 25,75m , 70 kN 25,75m
— = — -~ S
0,92 9° 0,84 el &
—> —> =
0,92 8° 0,84 8| &
0,92 7° 0,84 ol 2
— — S
0,92 6° 0,84 | 2
—> —> S
0,92 50 0,84 GRS
—> — S
0,92 4° 0,84 ol B
(@)
[o0]
0,92 3° 0,84 |
_> , S
0,92 2° 0,84 | &
—> —>
P1 P2| P3 P8 po| P10| &
0 o
bccd O 4 bcd 7Y

4,25m ;3,73m 4,69m |3,59m

Fig. 6.4.1 — Forcas equivalentes ao desaprumo nos pérticos de contraventamento da
direcao x (em kN)

Comparando as figuras 6.4.1 e 6.4.2 (forcas de desaprumo) com as figuras
6.3.2 e 6.3.3 (forcas do vento), verifica-se que as forgas equivalentes ao desaprumo
sdo muito pequenas em relacdo as forcas do vento. Do mesmo modo, comparando
0 momento de tombamento da Tabela 6.4.1 com os valores da Tabela 6.2.1, verifi-
cam-se as relacoes:

para a direcéo x: hall =53% ; paraadirecaoy: all =81%.

8368 5550

Como essas relacdes sao inferiores a 30%, os efeitos do desaprumo poderi-

am ser desconsiderados, de acordo com a NBR-6118. Entretanto, eles serdo inclui-



Capitulo 7

PROJETO DO RESERVATORIO

7.1 — Carregamento para o célculo como placas

As dimensdes do reservatoério elevado sdo apresentadas na Fig. 1.3.8. Ob-
serva-se que o reservatorio € constituido por duas células de dimensfes iguais.
Desse modo, basta calcular uma célula e adotar as mesmas armaduras em ambas.

Os procedimentos para o projeto do reservatorio encontram-se detalhados no
capitulo 5 do Volume 4. Inicialmente, é feito um calculo como placas para as cargas
perpendiculares ao plano médio das lajes. Em seguida, as paredes sdo calculadas
como vigas (ou como vigas-parede, se for o caso) para as cargas que atuam no pla-
no meédio das mesmas.

Para a realizacdo do célculo como placas, considera-se 0 seguinte carrega-
mento nas lajes do reservatorio:

Cargas na tampa
peso préprio = 25x0,12 = 3,0 kN/m?
revestimento = 0,5 kN/m?
carga variavel = 1,0 kN/m?

e Carga total na tampa: p; = 4,5kN/m?

Cargas no fundo
peso préprio = 25x0,18 = 4,5 kN/m?
revestimento = 0,5 kN/m?
pressdo hidrostatica = 10x1,25 = 12,5 kN/m?

e Carga total no fundo: p, = 17,5kN/m?

Carga nas paredes

e Carga triangular com ordenada maxima: p; =12,5 kN/m?

7.2 — Esforcos nas lajes isoladas

Na Fig. 7.2.1, indicam-se os véos e as condicfes de contorno para o calculo
das lajes do reservatorio. A numeracdo das paredes, indicada nessa figura, € feita
como se o reservatorio fosse de uma célula (ver Volume 4).

A laje L701 da tampa € considerada engastada na laje L702, sobre a parede
central, e simplesmente apoiada nos outros lados. Os momentos fletores e as rea-
cOes de apoio dessa laje s@o obtidos com o emprego da Tabela A2.2 (Volume 2).

A laje L601 do fundo é considerada engastada em todo o contorno. Os mo-
mentos fletores e as reacdes dessa laje sdo obtidos com o emprego da Tabela A2.6.

Os momentos fletores nas paredes 3 e 4 (V603 e V604 na planta de formas
da Fig. 1.3.8) séo calculados através da Tabela A2.17. Como essa tabela ndo forne-
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ce as reagOes de apoio, considera-se a carga média p=125/2= 6,25kN/m? e em-
prega-se a Tabela A2.5 para o calculo das reacfes de apoio.

Como as paredes 1 e 2 (V601 e V602 na planta de formas da Fig. 1.3.8) séo
lajes armadas em uma direcao (na direcao vertical), o célculo é feito como para uma
viga engastada em uma extremidade e simplesmente apoiada na outra.

TAMPA FUNDO
carga uniforme carga uniforme
p=4,5 kN/m? E p=17,5kN/m? E
© ©
Tab. A2.2 (Vol. 2) o Tab. A2.6 (Vol. 2) N
—v
4,15 m 4,15 m
Laje armada em PAREDES3e4 Tab.A25e
PAREDES 1e2 uma direcao A2.17 (Vol. 2)
, £ : S
carga triangular Py carga triangular|l 5
p=12,5 kN/m? < p=125 kN/m? || <
" 4,15 m 262m |

Fig. 7.2.1 — Vaos de calculo e condi¢des de contorno

Nas figuras 7.2.2 e 7.2.3, indicam-se os momentos fletores e as reacdes de
apoio na laje da tampa e na laje de fundo, respectivamente.

momentos (KNm/m) 3,0
3,5
2,1 c
~ 39 reacdes (kN/m) 59
© ’ ’
1,3 ~
4,15 m 3,0

Fig. 7.2.2 - Momentos fletores e reacdes de apoio na tampa

momentos (KNm/m)
9,1 15,5
4.4
6.8 -4 6.8 E 11,3 reagdes (KN/m) 11,3
2,0 ©
AN
9,1
15,5
4,15 m

Fig. 7.2.3 - Momentos fletores e reacdes de apoio na laje de fundo
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7.6 — Detalhamento das armaduras do reservatorio

Na Fig. 7.6.1, encontram-se representadas as armaduras da viga V603 (de-
nominada de parede 3 quando do célculo como placas). O desenho de armacédo da
viga V605 é idéntico, bastando inverter o sentido da misula que aparece em corte.

Na Fig. 7.6.2, apresenta-se o desenho de armacéo da viga V604 (a parede in-
terna do reservatorio).

Observa-se que as armaduras das paredes, resultantes do célculo como pla-
cas, sao dispostas em forma de estribos verticais e estribos horizontais. O fecha-
mento dos estribos verticais é feito apds a colocagdo dos estribos horizontais. Com
essa solucéo, pode-se dispensar o emprego de armadura adicional em lago para a
ligacdo entre as paredes, como no detalhe apresentado no capitulo 5 do Volume 4.

Nas figuras 7.6.3 e 7.6.4, apresentam-se as armaduras das vigas V601=V602.

Na Fig. 7.6.5, indicam-se as armaduras da laje da tampa.

Na Fig. 7.6.6, apresentam-se as armaduras da laje de fundo e o detalhe das
misulas nas ligacdes entre as paredes.

O detalhe da abertura de inspecao € mostrado na Fig. 7.6.7.

Viga V603 — — 10
N S
At {—— 10N
@® 2¢8-271
1
2 N~ 5
Lo
N
p L A
244 146
veo2j4 18 {veo1 » 20
® 21¢8c.13-323 - 2148¢.13-90
50
(@ 1148c13-570 g \
7’5}/ 10/ b o
271 20
E o > O 3
@ 6¢12,5-297 (trés camadas) 9
Ganchos semicirculares no ® 21¢8c.13-323

plano horizontal. D >5¢

Fig. 7.6.1 - Armaduras da viga V603
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PROJETO DOS PILARES

8.1 — Forcas normais nos pilares decorrentes do carregamento vertical

As forcas normais nos pilares contraventados sdo decorrentes do carrega-
mento vertical atuante nas vigas. Nos pilares de contraventamento, devem-se consi-
derar, ainda, os efeitos do vento e do desaprumo nas forcas normais.

Para determinar as forcas normais nos pilares correspondentes ao carrega-
mento vertical, basta resolver as vigas e obter suas reacdes de apoio. Somando as
reacfes das vigas que concorrem em um determinado pilar, obtém-se a carga
transmitida ao pilar pelo pavimento em andlise. Essas cargas devem ser acumula-
das desde o topo do edificio até o nivel das fundagdes.

Na Fig. 8.1.1, indicam-se as cargas transmitidas aos pilares de sustentacao
do reservatério, conforme o calculo apresentado no capitulo 7. Essas cargas incluem
as parcelas variavel e permanente do carregamento. A carga total transmitida aos
pilares é representada em negrito. Nesses valores, ainda néo foi considerado o peso
préprio dos pilares.

738 470 187,1 1871 31,2
: g 1, 58,0
P9 P10
Reacdes em kN
P12 P13

— —
187,1 M1 31,2

Fig. 8.1.1 — Cargas nos pilares transmitidas pelo reservatorio (em kN)

As cargas atuantes nas vigas do edificio sdo apresentadas no capitulo 5, para
0 carregamento total de servico (g+qQ) e para a carga permanente (g). Como a

carga variavel € pequena em relacéo a carga permanente, pode-se realizar um Unico
calculo das vigas com a carga total (g+q), para a obtencdo das reacdes de apoio.

Considerando apenas o carregamento total de servico (g+q), devem-se cal-

cular as reacdes de apoio das vigas com as cargas indicadas nas seguintes figuras
do capitulo 5:

- vigas do teto da casa de maquinas: Fig. 5.2.1;

- vigas da mesa de motores: Fig. 5.3.1;

- vigas da cobertura e piso da casa de maquinas: Fig. 5.4.1,
- vigas do pavimento tipo: Fig. 5.1.3.
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Na Fig. 8.1.2, indicam-se as cargas transmitidas aos pilares pelas vigas do
teto da casa de maquinas.

29.6kN 58,0kN 14.4kN
P8 188 V501 447 P9 71 P10
Z»
) |
-~ N
=4 24 po
(sp]
o s S
Te] s 2
2 0 2
) N
0 ! [
p11 € V502 % p12 7 P13
00 6kN | 188 447 :
, 58,9kN 14,4kN

Fig. 8.1.2 — Cargas transmitidas aos pilares pelas vigas do teto da casa de
magquinas (em kN)

Na Fig. 8.1.3, indicam-se as cargas transmitidas aos pilares P8 e P11, e aos
pilaretes PL1 e PL2, pela mesa de motores.

38,3kN 45 150 33,0kN
<
P8 Ll IF’L1
. V401

o

o A A%

N h
-
o
<t

™ >

o

<

>

o

= o

R E

V402
] - iy
383kN 150 150 33.0kN

Fig. 8.1.3 — Cargas transmitidas pela mesa de motores (em kN)

Na Fig. 8.1.4, indicam-se as cargas transmitidas aos pilares pelas vigas da
laje de cobertura. Nos pilares P10 e P13, consideram-se, ainda, as cargas de 20 kN
transmitidas pela viga intermediaria da escada (valor arredondado).

Na Fig. 8.1.5, indicam-se as cargas transmitidas aos pilares pelas vigas do
pavimento tipo e as cargas de 20 kN transmitidas pela viga intermediaria da escada.

O carregamento na viga V324 (e na viga V224) nao é simétrico, por causa da
localizacdo da viga V311 (e V211). Assim, a carga total no pilar P1 ndo é exatamen-
te igual a carga total no pilar P18. O mesmo vale para os outros pilares sob a viga
V324 (e V224). Como a assimetria € muito pequena, as cargas foram agrupadas, a
favor da seguranca, de modo a se obter uma simetria de cargas (P1=P18, P4=P15 e
P8=P11). O mesmo foi feito para os pilares P9/P12 e P10/P13. As cargas agrupadas
sdo apresentadas na Tabela 8.1.1.
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envoltoria requerida

€xn = €1x + €

(
Fig. 8.4.10 — Situacdes de calculo em flexo-compresséao obliqua (pilares de canto)

VII) Uma excentricidade adicional que ocorre com muita frequéncia nos pilares dos
edificios é causada pelo desvio do eixo da viga em relacdo ao eixo do pilar. Essa
situacao ocorre em quase todos os pilares do edificio em estudo, conforme pode ser
observado na planta de formas do pavimento tipo (ver Fig. 1.3.4).

Na Fig. 8.4.11, apresenta-se uma situacao tipica em que o eixo da viga VY
nao cruza com o eixo do pilar.

i
|

> |

> | eixo do pilar
] s = T
|
i —>» |—————-
| X

A | % A

|
| Planta Corte A-A'

Fig. 8.4.11 — Viga VY excéntrica em relagcéo ao eixo do pilar

A excentricidade e, do eixo da viga ocasiona um momento fletor de calculo
Mg =€ Ry, Onde R, € a reacdo de apoio de calculo da viga VY. Assim, o pilar
estara submetido ao momento adicional M ,, aplicado no nivel de cada pavimento,

como ilustrado na Fig. 8.4.12.

Se todos os andares tém a mesma altura |, as reacfes horizontais que sur-
gem no nivel das vigas séo auto-equilibradas, exceto no nivel da cobertura e no ni-
vel das fundacgdes. Essas rea¢des séo dadas por

_Mw _(&
H = I _(IJRW (8.4.19)
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m n
Fg = 279,1 Fok,j + Foexc + ZVq,i Woi ef Foki (8.4.21)
=1 i=2
onde Fgy  representa os valores caracteristicos das agdes permanentes, Fjyqc € 0

valor representativo da acao transitéria excepcional, Fy ; sdo as acdes variaveis,
7g,j A0 os coeficientes de seguranca das agOes permanentes, y; sdo os coefici-
entes de seguranca das acles variaveis e y; « =W, onde y € o fator de combi-

nacéo adotado para o carregamento normal.
Para o carregamento excepcional, adota-se y4 =12 e y,=10. Para o coefi-

ciente y, pode-se considerar o valor 0,7.

A carga de servico total no pilar P5 no térreo vale F, =1018kN, conforme a
Tabela 8.4.1. Admitindo que Fy =09F, =916kN e F, =01F =102kN, a for¢a nor-
mal de calculo na combinacado excepcional é dada por

Fgq =12x916 +1,0x0,7x102 = 1171KN.

O fluxo dos veiculos se da segundo a dire¢do da altura h, =50cm do pilar,

conforme se verifica pela planta de formas do pavimento tipo. Na Fig. 8.4.13, indi-
cam-se as for¢cas horizontais de célculo a serem consideradas no dimensionamento
do pilar P5.

direcao do fluxo
e

&4
_ 2,8m
Fra=100 kN[ _.
—> | PilarP5 | |20

der> Mixg Fyd Miy

T — ﬁr}
F,¢=50 kN 0,5m / 0,5m

Momentos iniciais de calculo

Fig. 8.4.13 — Forcas horizontais de calculo decorrentes de impactos de veiculos

Os momentos iniciais para o carregamento horizontal da Fig. 8.4.13 sao
Mixg =4L0kNm e M;yq = 205kNm. Dividindo esses momentos iniciais pela for¢a de

calculo Fy =1171kN, obtém-se as excentricidades iniciais e, =350cm e
ey=175cm. Devido a grande diferenca entre as dimensdes h, e hy, da se¢éo do
pilar, pode-se fazer o dimensionamento apenas para a direcao y.

a) Excentricidade de primeira ordem

+e, =175+0,7=245
ey 2 {Qy v — &, =245cm

ely,mi n= 21



Capitulo 9

PROJETO DAS FUNDACOES

9.1 — Locacao dos pilares e carregamento nas fundacgdes

Na Fig. 9.1.1, apresenta-se a planta de locacéo dos pilares do edificio.

A
Yy P1- 20x50 P2- 20x50 P3- 20x50
x=265; y=1840 X=690; y=1840 x=1063; y=1840
P4- 20x50 P5- 20x50 P6- 20x50
x=265; y=1546 X=709; y=1546 x=1063; y=1
P7- 20x20
x=1214; y=1391
P8- 20x70 P9- 20x70 P10- 20x70
x=719; y=1126
x=250; 1101 x=1078; y=1101
P11- 20x70 P13- 20x70
P12- 20x70
x=250; y=889 x=719; y=864 x=1078; y=889
<
g
@ P14- 20x20
e
% x=1214; y=509
E P15- 20x50 P16- 20x50 P17- 20x50
Z = ==} p==}
X=265; y=444 x=709; y=444 x=1063; y=444
Xx=265 ; y=150 x=690; y=150 x=1063; y=150
P18- 20x50 P19-20x50 P20- 20x50
0 Divisado terreno X

Fig. 9.1.1 — Planta de locacao dos pilares

As cargas nos pilares, para o dimensionamento das fundagdes, sdo obtidas
das Tabelas 8.1.3 e 8.2.3 do capitulo anterior, para o carregamento vertical e para a
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Fig. 9.4.5 — Armaduras dos blocos sobre quatro estacas

9.5 — Calculo de vigas de equilibrio

Quando um pilar esta situado na divisa do terreno, surge uma excentricidade
entre o eixo do pilar e o centroide ¢ do estaqueamento. Para centralizar a carga do
pilar, deve-se projetar uma viga de equilibrio, como no exemplo representado na Fig.

9.5.1.

«—— divisa do terreno

200

V-50x80
o 1
X o
[ ]
Q c
-
o
ZQA 40 Alg 60
e O
120

Fig. 9.5.1 — Viga de equilibrio para pilar de divisa



Capitulo 10

PAREDES ESTRUTURAIS E PORTICOS
PREENCHIDOS COM ALVENARIA

10.1 — Rigidez equivalente de paredes com aberturas

A rigidez equivalente das paredes estruturais com aberturas depende das di-
mensdes, da forma e da localizacdo das aberturas na parede. Além disso, ha uma
influéncia significativa do numero de andares do edificio. Na ref. [19], encontram-se
algumas sugestdes para a determinacdo da rigidez equivalente de paredes estrutu-
rais com aberturas de portas, submetidas a acdo do vento e a acdes sismicas.

Para a determinacao da rigidez equivalente, deve-se realizar uma analise bi-
dimensional como um problema de estado plano de tensdes. Para isso, pode-se
empregar o método dos elementos finitos como descrito no capitulo 3 do Volume 2.

A seguir, apresentam-se os resultados obtidos pelo Autor com o emprego do
método dos elementos finitos, onde foi utilizado o elemento isoparamétrico quadrati-
co de oito n@s, representado na Fig. 3.7.1 do Volume 2. As paredes consideradas
possuem uma unica abertura por andar, a qual € representativa de uma janela situa-
da simetricamente em relacdo ao eixo vertical da parede. Os casos considerados
séo indicados na Fig. 10.1.1.

‘ Unidade: cm
—— - 8‘
o
& & >
E
©
=
o o
S S 3
> 3
——— . 4
80 (40, 80 40, 120 |40
el 2 0 40, 120 .4
" n 40, 120 440
I\ IV
Par 1 Par 2 Par 3 Par 4

Fig. 10.1.1 — Paredes estruturais com aberturas
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Na Fig. 10.1.2, apresenta-se a discretizacdo utilizada para cada andar do edi-
ficio. Para facilitar a geracdo da malha, considera-se que a parede seja macica e
atribui-se aos elementos situados nas aberturas uma espessura t muito pequena,
apenas para evitar problemas numéricos. Uma analise prévia de convergéncia indi-
cou que a malha apresentada na Fig. 10.1.2 é suficiente para garantir a precisdo dos
resultados, ndo havendo necessidade de um maior refinamento.

Elementos com t=0

- X

N

10x30 cm

L 5x40 cm N

1

)
Malha: 50 elementos por andar

Fig. 10.1.2 — Malha de elementos finitos do andar tipo (Par. 2)

Nesse estudo, foram considerados edificios de 3, 6 e 9 andares. Na Fig.
10.1.3, apresenta-se o carregamento horizontal tipico para analise das paredes.

A -
»

Y

10kN/m
A 4

Y

p

Y

9)

LN

>

.

Y7274

U = deslocamento
horizontal médio dos
nds situados no topo

da parede

Fig. 10.1.3 — Carregamento horizontal nas paredes

Para a analise numérica, foram utilizados os seguintes dados:

= Modulo de elasticidade: E; = 25750MPa

= Coeficiente de Poisson: v =0,2
= Espessura das paredes: t =20cm

Na solucédo do problema plano de tensdes, obtém-se deslocamentos horizon-
tais diferentes para os noés situados no topo da parede. O deslocamento U , indicado
na Fig. 10.1.3, representa a média desses deslocamentos nodais.

Ao analisar a parede sem aberturas, obtém-se o deslocamento médio Us.

Para uma parede com aberturas, o deslocamento meédio € U.. A relagéo
S =Ug/U. representa o fator de reducéo de rigidez da parede em decorréncia das

aberturas.



Paredes estruturais e porticos preenchidos com alvenaria

251

V201-12x40  P1-20x30  \/902- 12x40 P2- 20x325 P3-20x30  V203-12x40
18 1-
156,5
5 1565 4 H
12 124 12 432 12 380 12 124 12)] o
g
L203 .
L202 oh
L201 he10 = gI (h=10) L204 @
_ (h=10) g (h=10) || >
(h=10) 40
—4
\V/204- 12x40 1
T T ' 1
P4- 20x50 P5- 20x50 J P6- 20x50
S o
q =z ’—1 Q P7- 20x20
& 7 o V205-12x40
N <
N L205 L206 ] L207
(h=10) (h=10) o (h=10)
§ 1208 °
(h=10) 3
12 124 12 432 12 380 2/ 1224 12f] 7
&
>
V206 12xd0H 24 o V207-12x40 P9- 20x60 12901\ 208-12x40
-] o
[(e)
V209-12x40 ] Q V210-12x40
o8 — @ L209 3
— e\l (h:].O) - 0F'0| P10
20 ~ & N
12 2745 12|1> 20
g V212-12x40
Y V213-12x40
= o
N
= V215- 12x40 i V216-12x40
vtk 120 P11- 20x60 o
335, 615, 895, L213 || &
1175, 1455, 1735, @|h=10)]| &
2015, 2295 N g
o]
g : :
V217-12x40
L210 L1 L212
- (h=10) ~ =
(h=10) (h=10) S p1220x20
B P14- 20x50
o V218- 12x40
= {0 I
P13- 20x50 N P15- 20x50 g
S
X L214 2
o (h=10) X L217 ||
N o L2s - sl L216 Sl o« |=0f[ &
N o , -
> & % & (h=10) g & h=10 é % ;
— > ( — ) CID ™
\ I N
§ N >
N >
~ >
— Y
i i
V219-12x40 P16-20x30 = V220- 12x40 P17-20x325 9 P18- 20x30 v221-12x40

Fig. 10.2.3 — Formas do pavimento tipo — Op¢éao 1
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\| 44
83
121
157
191
224
254
3004
281
3791
304
4810

Momentos fletores Esforgos cortantes

M (kNm) Vi (kN)

Fig. 10.5.1 — Esforgos nas paredes P2 e P17 para acao caracteristica do vento W,

\|1,5
3,2
5,0
6,8
8,6
10,3
12,1
13,9
172
15,6
224

Momentos fletores Esforcos cortantes

M (kNm) Vi (kN)

Fig. 10.5.2 — Esforgos nas paredes P2 e P17 para desaprumo caracteristico H,

15,6 KN/m

14,7 KN/m

7,3kN 12,1kN

5,2kN/m 2KN/m
YV V VY Y vvYy v vy

P2
145 | 282m * 2,30 | 145

(@) ]

25,82 kN
Fig. 10.5.3 — Cargas verticais totais nas vigas V201-V202-V203
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lajes e nas vigas sao suficientes para esse fim, ndo havendo maiores preocupacdes
com esse problema.
Na Fig. 10.6.1, apresentam-se as duas situacdes mencionadas.

Fig. 10.6.1 — Pavimento funcionando como diafragma rigido no plano horizontal

Esse problema pode ser critico quando a laje possui grandes aberturas, como
na Fig. 10.6.2.

_> .
N armadura
do tirante
sd .
- | Recc . laje
Wy T | viga: :
N v armadura do tirante
z
—>

v

Fig. 10.6.2 — Ruptura do pavimento na regido de uma abertura por deficiéncia de
armadura no tirante do diafragma

Se W, é a agdo do vento distribuida uniformemente no nivel do pisoe | € a

distancia entre os elementos de contraventamento, o tirante deve ser capaz de resis-
tir ao momento fletor de célculo

Wyl 2
My =—2 (10.6.1)
8
A area da armadura necessaria é
Mg
=— 10.6.2
— ( )
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do concreto, a tensdo de cisalhamento na interface diafragma-parede deve ser limi-
tada ao valor da resisténcia a tracao inferior do concreto fey s .

Considerando os dados do exemplo 1, tem-se que a reacao de apoio em cada
parede é dada por

_ V\/2d| _ 6,39)26.6,9 _ 54.00kN

Para a laje macica com espessura 10 cm e a parede estrutural (P2=P17) com
dimensao 325 cm, a tenséo de cisalhamento no contato diafragma-parede é

5400
wd =9 0x325

Vg

=0,017kN/cm®* — 7,4 =017 MPa

faint = 0,7x0,30( gy )?° =180 MPa

Observa-se que 7,4 € muito menor que fq ;y, N80 havendo risco de fissura-
céo do concreto.

10.7 — Pérticos com preenchimento de alvenaria

Normalmente, no projeto das estruturas convencionais de concreto armado,
considera-se que as alvenarias tenham somente a funcéo de vedacéo, protegendo o
interior do edificio das intempéries e dividindo os espacos internos da edificacao.
Esse procedimento se justifica nas construgdes usuais, onde as alvenarias sao exe-
cutadas sem um adequado controle, tanto em relacdo a qualidade dos materiais
quanto em relagdo as técnicas construtivas. Além disso, nessas edificagbes ha uma
pratica quase corrente de se proceder a alteracdes no projeto arquitetdnico original,
tanto na fase de construcdo quanto durante a utilizacdo do edificio, quando alguns
usuarios decidem fazer reformas em seus apartamentos, com eventuais demolicées
de paredes.

Por outro lado, se as paredes forem executadas respeitando-se as técnicas
exigidas para a "alvenaria estrutural”, elas podem ser consideradas como participan-
tes da estrutura, 0 que ocasiona um grande aumento na rigidez lateral do edificio,
com a possibilidade de reducéo das secdes de vigas e pilares. Entretanto, o projeto,
a execucdo e o controle das alvenarias devem obedecer as prescricdes normativas,
como a NBR-16868-1 [21] e a NBR-16868-2 [22]. Além disso, as alvenarias conside-
radas como resistentes ndo podem sofrer modificagBes durante toda a vida atil da
construcdo. A correta identificacdo dessas paredes portantes evita a ocorréncia de
danos estruturais por mau uso da edificagao.

Os porticos preenchidos com alvenaria possuem uma rigidez frente as cargas
horizontais bem superiores aos pérticos vazios. Além disso, as alvenarias de preen-
chimento dos porticos reduzem os momentos fletores e os esfor¢cos cortantes nas
vigas e nos pilares. Porém, podem ocorrer altera¢cdes importantes nos esfor¢os nor-
mais dos pilares, o que também afetara o projeto das fundacdes.

A consideracgdo do efeito favoravel da alvenaria de enchimento dos porticos
pode ser feita através de modelos de bielas ou através do método dos elementos
finitos. No segundo caso, a alvenaria € modelada com elementos bidimensionais pa-
ra estado plano de tensdes, havendo necessidade, também, da inclusdo de elemen-
tos de junta para simular os escorregamentos e descolamentos nas interfaces
portico-alvenaria.

No primeiro modelo, a alvenaria é substituida por uma barra equivalente, a
qual funciona como uma biela de compresséo inclinada birrotulada. Essa barra é in-
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cluida em um programa para andlise de pérticos, sem grandes dificuldades. Na bi-
bliografia, hA uma grande diversidade de sugestfes para modelar essa biela, po-
dendo-se consultar [23,24,25,26].

Os modelos propostos fornecem resultados muito diferentes, ndo havendo um
consenso sobre qual é a largura ideal da biela a ser considerada. A diferenca na lar-
gura da biela pode ser bem maior do que 100% de um modelo para o outro, o que
mostra a grande dificuldade em se modelar corretamente a alvenaria. Assim, deve-
se ter prudéncia ao escolher um modelo para a alvenaria de preenchimento dos por-
ticos, para ndo se obter uma solucdo contraria a seguranca.

A presenca de aberturas reduz a eficiéncia da alvenaria e, também nesse ca-
so, ndo ha um modelo adequado para simular esse efeito. O mais prudente € des-
considerar as paredes com aberturas.

O modelo apresentado a seguir baseia-se nos diversos trabalhos citados nas
referéncias [23,24,25,26]. Como se sabe, a alvenaria continua a colaborar no enrije-
cimento dos porticos mesmo apos sua fissuracado. Porém, como medida de seguran-
ca, esse fato ndo € considerado no modelo. Painéis com aberturas também sao
desconsiderados.

Na Fig. 10.7.1, indica-se um trecho de um poértico com a biela representando
a alvenaria. O angulo de inclinacdo da biela é dado por

tg@:lD (10.7.1)

onde h e | representam a altura e o comprimento do painel de alvenaria, respecti-
vamente.

_) - &
gl
h |H
|

K
4

Fig. 10.7.1 — Biela de alvenaria equivalente

O comprimento da diagonal é

D=+h?+1? (10.7.2)

Com a aplicacdo da carga lateral, o pértico se deforma, podendo haver uma
separacdo entre o pértico e a alvenaria junto aos cantos A e B. Os comprimentos
dos trechos de contato da biela com a viga, «;, e da biela com o pilar, «,, depen-
dem da rigidez relativa entre esses elementos do portico e o painel de alvenaria. Es-
ses comprimentos sdo dados por



Capitulo 11

ACOES SISMICAS NOS EDIFICIOS

11.1 — Conceitos basicos de dindmica das estruturas

As acdes introduzidas em uma estrutura em decorréncia de um abalo sismico
sao tipicamente de natureza dinamica. Essas a¢des produzem vibracdes na estrutu-
ra, 0 que exige uma analise adequada para a correta determinacao dos esforcos e
deslocamentos da mesma. Esse assunto € bem detalhado na bibliografia sobre di-
namica das estruturas, podendo-se consultar as referéncias [27,28].

As normas para projeto de estruturas resistentes a sismos, como a NBR-
15421[29], EC8[20] e ASCE/SEI 7-10 [30], dentre outras, permitem resolver o pro-
blema de maneira simplificada, submetendo a estrutura a um conjunto de for¢as ho-
rizontais equivalentes, de maneira analoga ao que € feito para as acdes do vento.
Desse modo, o projeto estrutural torna-se bem simples, seguindo o padréo de anali-
se ja bem definido para as a¢des do vento (as quais também séo acdes dinamicas).

Apesar de o projeto estrutural, na maioria dos casos, ser realizado através
desse método pseudo-estatico equivalente, é necessario apresentar alguns concei-
tos béasicos de dindmica das estruturas, sem os quais o entendimento do método fica
prejudicado. Para um estudo mais aprofundado sobre o tema, sugerem-se as refe-
réncias [27,28,31].

Considere-se o poértico da Fig. 11.1.1, formado por dois pilares e por uma vi-
ga, a qual é admitida infinitamente rigida. A massa da estrutura € m e esta concen-
trada no nivel da viga. Os pilares possuem uma rigidez k/2 cada um. O amortecedor

¢ é introduzido para considerar os diversos processos de dissipacao de energia.

X
£

© i - -
5! —= <—— — — — L L
(CI | \ m?/7
2! / « <« @« VY
"q:_): / / H fs/2 fq fs/2 \ [/
ol |k/2 | ki2 (forcas) \|[/k.c
ol | |
ol
X
(Of] 7 7 7 —

| ug

! (portico) (vibrag&o)

Fig. 11.1.1 — Pértico de um andar e modelo de péndulo invertido

Quando ocorre um terremoto, as ondas sismicas se propagam pela crosta
terrestre e atingem a regido onde se localiza a estrutura. A superficie do terreno so-
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fre um deslocamento horizontal uy em relagao a um eixo vertical de referéncia. Nes-

se modelo, a massa tem um simples grau de liberdade que € o seu deslocamento
total u;, o qual € a soma do deslocamento u, da base com o deslocamento u, de-

vido as deformacdes elasticas dos pilares.
A forca elastica fg e a forca de amortecimento fy séo dadas por

fs=ku (11.1.2)

fq=cu (11.1.2)
e dependem do deslocamento u e da velocidade u=du/dt em relagdo a base, res-
pectivamente, sendo t o tempo.

Por outro lado, a forga de inércia f; depende da aceleracéo total U; da mas-

sa, sendo
f; = m; (11.1.3)

onde U, =d?u, /dt?.
A equacéao de equilibrio do sistema é dada por
fi+fq+fs=0 (11.1.4)
Observando que U; = Uy
cdo (11.1.4), chega-se a equacéo diferencial do movimento da estrutura
MG+ ¢l + ku = Mg (t) = pe () (11.1.5)

+ U e fazendo as substituicdes necessarias na equa-

onde Ug(t) é a aceleragdo da superficie do terreno decorrente do terremoto.

Observa-se que a estrutura responde ao movimento da base como se ela es-
tivesse submetida a uma carga equivalente pe (t)=-miiy(t). A estrutura vibra em

torno da posic¢éo original de equilibrio, como indicado na Fig. 11.1.1.
A forma como a vibrac&o ocorre depende das caracteristicas de massa, amor-
tecimento e rigidez da estrutura, bem como da histéria Ug(t) das aceleracdes da ba-

se. Uma vez conhecido Ug(t), pode-se resolver a equacédo diferencial (11.1.5) e
encontrar a resposta da estrutura em termos dos seus deslocamentos ul(t), veloci-
dades u(t), aceleragdes L(t) e esforgos solicitantes f4(t). Na maioria das vezes, é

necessario recorrer a métodos de integragcdo numeérica para resolver a equacao dife-
rencial.
Fazendo ps =0 e c=0, obtém-se a equacdao diferencial para a vibragéo livre

nao amortecida

mi+ ku =0 (11.1.6)
que pode ser escrita na forma
U+w?u=0 (11.1.7)
onde
k
= |— (11.1.8)
m

€ a frequéncia circular ou velocidade angular do movimento, sendo expressa em
rad/s.
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sao extraidos o deslocamento maximo, a velocidade maxima e a aceleracdo maxima
da estrutura dentro do intervalo de tempo considerado.

03
0.2
0.1

(=]

||
S e
(SR

Aceleracao
relativa ay/g

Tempo, t(s)
Fig. 11.2.1 — Acelerograma de terremoto real (El Centro, 1940 — ref. [31])

Em seguida, aumenta-se o valor do periodo T e resolve-se novamente a
equacao (11.2.1) para encontrar outros valores maximos da resposta.

Procedendo dessa forma, obtém-se um conjunto de valores maximos da res-
posta em funcdo do periodo natural da estrutura. Plotando esses valores maximos
como funcdo do periodo, obtém-se graficos denominados de espectro de resposta,
podendo-se ter um espectro de resposta de deslocamentos, um espectro de respos-
ta de velocidades e um espectro de resposta de aceleragdes.

Apesar de ter sido determinado para o sistema de um grau de liberdade da
Fig. 11.1.1, o espectro de resposta pode ser utilizado para o projeto das estruturas
dos edificios de varios andares, desde que seja introduzido um coeficiente de modi-
ficacdo da resposta, dependente do tipo de estrutura sismo-resistente.

Das equacgdes (11.1.8) e (11.1.9), observa-se que, para uma mesma massa,
uma estrutura mais rigida tera uma maior frequéncia de vibracdo (e, consequente-
mente, um menor periodo) do que uma estrutura menos rigida. Se h é altura da es-
trutura e Elg, € suarigidez equivalente, a constante de mola k vale

= (11.2.2)

como ja se deduziu no capitulo 6.
Admitindo que a massa seja distribuida uniformemente ao longo da altura da
edificacdo, tem-se que m=ah, onde a € uma constante. Logo, pode-se escrever

a
w:h—; : T =byh? (11.2.3)

onde a; e b; séo constantes.

Logo, quanto mais alto for o edificio, maior sera o periodo natural e menor se-
ra a frequéncia de vibracdo. Assim, o espectro de resposta pode ser utilizado para
os edificios de varios andares, desde que o periodo natural de vibracéo seja avalia-
do considerando-se os varios graus de liberdade da estrutura.

Na Fig. 11.2.2, indica-se a forma do espectro de resposta de aceleracéo,
normalmente empregado no projeto estrutural.

Uma vez que o espectro de resposta de aceleracédo representa as acelera-
¢Bes maximas da estrutura em fungéo do periodo T, ou seja, S,(T)= Uy (T), a for-

¢a maxima na estrutura é dada por

w
Frmax = mSa(T):

—S,(T) (11.2.4)

onde W é o peso da estrutura.



Agoes sismicas nos edificios 283

Conforme sera visto mais a frente, para a intensidade sismica verificada na
maior parte do territorio brasileiro, dificilmente essa condicdo é satisfeita nos edifi-
cios de porte médio para cima. Desse modo, o projeto para as combinagdes nor-
mais, incluindo o vento, ja cobre os requisitos de resisténcia para a estrutura
submetida a uma agéo sismica.

Entretanto, em edificagdes mais baixas, ou que possuam um grande peso,
devido, por exemplo, a presenca de equipamentos fixos muito pesados, ou em regi-
06es de maior intensidade sismica e de baixa velocidade do vento, os esforgos pro-
venientes do carregamento excepcional podem superar aqueles decorrentes do
carregamento normal.

11.4 — Valores caracteristicos das agoes sismicas

De acordo com a NBR-15421 [29], o territorio brasileiro € dividido nas cinco
zonas sismicas representadas na Fig. 11.4.1. Os valores de aceleragao indicados
nesse mapa sao validos para terrenos da classe B (rocha), definidos mais a frente.

Fig. 11.4.1 — Mapeamento da aceleragao sismica horizontal no Brasil

Na Tabela 11.4.1, indicam-se os intervalos de variagao da aceleragao sismica
horizontal a, para terrenos da classe B.
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Os deslocamentos relativos AU entre os diversos pisos do edificio devem ser
limitados, para ndo causar danos excessivos em elementos ndo estruturais, nem in-
troduzir esforcos ndo suportaveis nos pilares contraventados. Esses deslocamentos
relativos devem ser limitados conforme a Tabela 11.6.2.

Tabela 11.6.2 — Limites para os deslocamentos relativos de pavimento AU
Categoria de utilizacédo
I 1 11
0,020h 0,015h 0,010h

h é a distancia entre pisos

Observa-se que, na condicdo de carregamento excepcional produzido pelo
sismo, sdo permitidos deslocamentos relativos entre pavimentos muito superiores
agueles permitidos para o vento. Assim, € de se esperar danos em alvenarias. Po-
rém, as mesmas devem ser bem fixadas ao piso e ao teto da construcdo, para evitar
0 seu desabamento.

Se a estrutura for dividida em partes, separadas por juntas de construcéo, es-
sa separacao deve ser suficiente para evitar o contato entre as partes para os deslo-
camentos absolutos U . A separacdo da estrutura em partes, atraves de juntas de
construcdo, € uma maneira de reduzir irregularidades na geometria do edificio, evi-
tando concentracdo de tensbes em reentrancias. Por exemplo, um edificio com uma
planta em L pode ser separado em dois blocos retangulares independentes, o que
melhora sua performance sismica [32]. Entretanto, a separacédo deve ser suficiente
para evitar o choque entre os dois blocos, como ilustrado na Fig. 11.6.3.

O 0o o o od

O 0o o o 4

O 0o o o od

Fig. 11.6.3 — Junta de separacao para evitar irregularidades

Esse mesmo problema pode ocorrer quando dois edificios sdo construidos
muito proximos, sem uma junta de separa¢do adequada. Durante o terremoto, pode
ocorrer o choque entre os dois edificios [32]. Se os pisos dos dois edificios ndo es-
tdo no mesmo nivel, o choque do piso de um contra os pilares do outro pode produ-
zir a ruina desse ultimo, como ilustrado na Fig. 11.6.4.

Segundo a NBR-15421, os efeitos globais de segunda ordem podem ser des-
prezados se o coeficiente de estabilidade @, definido como a relagdo entre o mo-
mento de segunda ordem global e 0 momento de primeira ordem em cada
pavimento, for menor que 0,10. O coeficiente de estabilidade € o mesmo do ACI [4],
porém com o valor limite de 0,10 (para o ACI esse limite é 0,05). O critério é diferen-
te daqueles adotados na NBR-6118, ja que o coeficiente ¢ tem um valor diferente
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