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SUMARIO

As regras de calculo pela capacidade real ("capacity design") da NP EN 1998-1:2010
(EC8) trazem novos desafios ao projetos de estruturas de betdo armado em zonas
sismicas, dado que os pilares sdo dimensionados com base nos reais momentos
resistentes das vigas (sec¢oes em "T"), em vez de se considerarem, unicamente, 0s
esforgos de calculo associados a um determinado espectro de resposta elastica. Por
outro lado, a NP EN 1992-1-1:2010 (EC2) apresenta um diagrama de calculo das
armaduras com um ramo inclinado apés a plastificagdo, e estipula regras para a
distribuicdo de tensdées em banzos comprimidos semelhantes as propostas para os
pilares, o que requer uma mudanga nas rotinas informaticas tradicionais do passado.
Neste contexto, € apresentado neste trabalho um conjunto de expressdes analiticas
que facilitam a sua implementagédo em programas informdticos destinados ao calculo
automatico de armaduras de pilares de betdo armado.

ABSTRACT

The NP EN 1998-1:2010 (EC8) "capacity design" rules bring new challenges to the
design of concrete structures in seismic zones, because columns are designed based
on the real moments of resistance of the beams ("T" cross-sections), instead of only
considering the design internal forces related to a given elastic response spectrum. On
the other hand, NP EN 1992-1-1:2010 (EC2) presents a design diagram for reinforcing
steel with a post-plastification inclined branch, and establishes rules for the stress
distribution in compression flanges similar to the proposed for the columns, which
requires some changes in the old traditional software routines. In this context, a set of
analytical expressions is presented in this work, which can make easier the
development of computer software for concrete column design purposes.

PALAVRAS-CHAVE: Eurocddigos estruturais, Capacidade real, Ac¢do sismica,
Momento resistente, Dimensionamento de pilares de betdo armado.



1. INTRODUCAO

No contexto da NP EN 1998-1:2010 (EC8) [1], € obrigatério o dimensionamento com
base nas regras de calculo pela capacidade real ("capacity design") para as estruturas
de Classe de Ductilidade Média (DCM) e Alta (DCH). O EC8 recomenda que as
estruturas apresentem ductilidades DCM ou DCH em zonas que possuam uma
perigosidade sismica ndo negligenciavel (0 que corresponde a generalidade do
territério nacional, de acordo com o Anexo Nacional ao EC8).

O dimensionamento automatico de secg¢des de betdo armado obriga a resolucdo do
seguinte sistema de equagdes de equilibrio estatico:
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em que F.; sdo as resultantes das forgas instaladas no betdo, Fs; sdo as resultantes
das forgas instaladas nas armaduras ordindrias, M.; € o momento fletor resultante das
forgas aplicadas ao betdo, M;; € o momento fletor resultante das forgas aplicadas nas
armaduras longitudinais, Ngs € 0 esforco normal de calculo e My € o momento fletor
considerado (Mg, se for relativo ao momento resistente, ou Mgy caso corresponda ao
momento atuante de célculo). As forgcas instaladas nas armaduras dependem das
possiveis geometrias das seccées em causa. Neste trabalho foram consideradas as
situagdes apresentadas na Figura 1.
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Figura 1: Discretizagdo dos parametros geométricos de secgdes retangulares e em "T".

A determinacgao da resultante das forcas de compressao no betdo pode ser realizada
por via analitica (exata), o que obriga a deducado de expressdes analiticas para cada
caso em estudo, ou através do recurso a integragdo numérica (aproximada),
normalmente consistindo na subdivisdo da secdo em pequenas faixas onde se
assume que a tensdo se mantem constante (Figura 2).
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Figura 2: Exemplo de estratégia usual para obtengédo das forgas no betdo por via da
integracdo numérica.

Neste trabalho, a opgao recaiu sobre a via analitica, que se descreve em seguida, de
modo a aumentar o rigor dos resultados e a rapidez do calculo computacional.
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2. DETERMINACAO DAS FORCAS AXIAIS NAS SECCOES
2.1. Forcas de compressao no betao

A relagdo tensdes-extensbes para o betdo comprimido, estabelecida na norma
portuguesa NP EN 1992-1-1:2010 (EC2) [2], € do tipo parabola-retangulo, e é igual a:
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em que & € a extensdo de uma determinada fibra de betdo, ¢, € a extenséo
correspondente ao ponto de transi¢cdo do diagrama parabdlico para o retangular, €., €
a extensdo ultima do betdo a compressao, enquanto que o expoente n depende da
classe do betdo. Quando o betdo apresenta um valor caracteristico de resisténcia a
compressao inferior ou igual a 50 MPa (ou seja, betdes de classes inferiores ou iguais
a C50/60), tanto €» (%o) como n apresentam valores iguais a 2. As expressdes
analiticas apresentadas em seguida sé sao validas neste dominio de tensdes.

Para uma seccao transversal de largura constante (b), a resultante de forgas de
compressao no betdo na zona parabdlica € igual a

Fy b o mob by A D @
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em que x; € xp correspondem as distancias entre a origem do referencial adotado (a
face mais tracionada da secgao) e, respetivamente, o inicio e o fim do trogo parabdlico
do diagrama de tensdes, e com
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A resultante de for¢cas de compressao no betdo no diagrama retangular corresponde a
Fo=-bfy-(h-x,). (8)

Os bracos das resultantes das forgcas de compressao correspondem a

[x-o, dx A-(xf+x§)+—2'c~(B—1)+7B'(8_2)
X, =2 = 4 3 2-A (9)
Fei X, D )
|o, dx
Xpeo = h— h_2X2 (10)
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2.2. Forcas nas armaduras (tracao e compressao)

De acordo com o EC2, o diagrama de calculo (relacao tensdes-extensdes) do aco das
armaduras ordinarias apresenta dois ramos distintos, como pode ser observado na
Figura 3.
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Figura 3: Diagrama tensdes-extensdes do ago das armaduras ordinérias de acordo com o
EC2 [2].

O valor do coeficiente k e o valor caracteristico da extensdo limite (¢4) podem ser
obtidos no Anexo C da NP EN 1992-1-1:2010. O valor recomendado no EC2 para o
valor da extensao limite de célculo (¢,,) € de 90% de €, Os valores de extensao
(iguais tanto a compressdo como a tragdo), variam consoante a classe de aco
utilizada. Importa salientar que a capacidade de alongamento do material é
significativamente superior a estabelecida no REBAPE [3], para qualquer uma das
classes de aco.

As expressoes analiticas que traduzem o diagrama da Figura 3, correspondem a
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A forca (de compressao ou de tragdo) em cada conjunto de armaduras de area A,
serd igual a

s 5O, (1 3)

3. AUTOMATIZACAO DO "CAPACITY DESIGN"

Caso a seguranga de uma estrutura de betdo armado tenha por base, essencialmente,
a garantia de uma determinada capacidade resistente global, como é o caso das
estruturas classificadas como sendo de Classe de Ductilidade Baixa (DCL) de acordo
com o EC8, entédo, se a agao sismica ultrapassar o valor estabelecido num cédigo
sismico, ela podera nao ter uma reserva de seguranga que permita fazer face a esse
aumento imprevisto da acdo sismica. Assim, o0s co6digos sismicos modernos
estabelecem regras de calculo baseadas na capacidade real da estrutura ("capacity
design"), com o objetivo de garantir que o colapso seja evitado mesmo que 0s niveis
de vibragéo induzida por um sismo ultrapassem o valor previamente estabelecido nos
codigos sismicos, ainda que possam ocorrer niveis de danos muito elevados.
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Para que tal aconteca, é necessario estabelecer uma hierarquia de resisténcias dos
varios elementos da estrutura, de modo a garantir que o0 mecanismo de colapso
associado a uma determinada acao sismica apresenta uma elevada capacidade de
dissipacao de energia, designadamente com formacao de rétulas plasticas em todas
as extremidades das vigas da superestrutura, e somente na base dos pilares, ou, em
alternativa, nas extremidades das vigas de fundacéo [4].

Isto é especialmente importante para algumas regiées de Portugal, como por exemplo
o Algarve, onde a incerteza sobre a real perigosidade sismica é elevada [5].

Neste contexto, o EC8 estabelece uma relacdo entre os reais momentos resistentes
das vigas (Mgp), determinados de modo a ter em conta as armaduras efetivamente
colocadas nas segOes, designadamente em resultado da verificagdo da seguranca em
relacdo a outras situacbes de projeto que ndo a sismica, como por exemplo as
situagdes de projeto persistentes, transitérias e acidentais, e contabilizando parte das
lajes ligadas as vigas, formando sec¢des em "T", e os momentos resistentes dos
pilares (Mg.) que concorrem num né, correspondente a

ZMRCZ1-3'ZMRb- (14)

Por outro lado, existem estudos [6] que indicam que mesmo que um edificio seja
projetado recorrendo a regras de célculo baseadas na capacidade real da estrutura
("capacity design"), caso o sismo ultrapasse o valor regulamentar e tenham sido
ignoradas as sobrerresisténcias das vigas (que podem resultar de erros de calculo da
resisténcia das vigas, por exemplo), ela podera colapsar. Com o objetivo de contribuir
para a resolucao deste problema, e de procurar facilitar a tarefa dos projetistas, sao
apresentados em seguida alguns procedimentos que poderdao ser facilmente
implementados em programas de céalculo automético de estruturas.

3.1. Calculo dos momentos resistentes das vigas

Tendo por base os principios de calculo estabelecidos no EC2, designadamente
assumindo que é vdlida a aplicacdo do principio de Euller-Bernoulli, onde se
estabelece que uma secc¢ao sujeita a um momento fletor permanece plana depois de
se deformar, pelo que as extensdes variam linearmente na peg¢a e possui uma
superficie neutra ao longo da qual as extensdes e tensdées normais sao nulas.

Desta forma, e considerando os trogos de laje adjacente a viga, tal como é estipulado
no EC8, é possivel prever o comportamento do elemento em "T" a flexdo, sendo que
este difere conforme a posicao da linha neutra, o que obriga ao ajuste dos parametros
X; a utilizar nas expressoées (Eq. 3-10) acima definidas (Figuras 4 e 5).

Caso o momento fletor seja positivo e a posicdo da linha neutra esteja acima da face
inferior dos banzos, teremos a distribuicdo de extensdes e de forgas apresentadas na

Figura 4.
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Figura 4: Tensoes-extensdes para linha neutra dentro do banzo da secgéo em "T".
Contudo, se a linha neutra estiver abaixo do banzo da peca é necessario ter em conta

o disposto na clausula 6.1(5) do EC2: “Em partes de seccbes sujeitas a esforgos
aproximadamente centrados (esh<0.1), como por exemplo banzos comprimidos de
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vigas em caixao, a extensao média de compressao nessa parte da seccao devera ser
limitada a ¢,". Esta situacdo esta apresentada na Figura 5.

b
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b Diagramas de extensdes e Diagramas de extensdes e
<> tensdes na alma tensées no banzo
Figura 5: Tensbes-extensdes numa sec¢do em "T" com a linha neutra abaixo do banzo.

Os momentos resistentes das vigas de secgbes em "T" sdo obtidos através do
equilibrio de momentos no centro de gravidade da seg¢do de betdo armado, apoés a
realizacdo de um processo iterativo de localizagdo da posi¢cado da linha neutra que
garante o equilibrio das forgcas normais existentes na seg¢édo, usando o método da
bisseccado adaptado ao efeito [7].

O momento resistente (positivo) que se obtém quando a secgao € tracionada nas
fibras inferiores e comprimida nas superiores (Figura 6), corresponde a
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Figura 6: Equilibrio de forgas numa secgdo em "T" para momentos positivos.

Quando a seccao é comprimida nas fibras inferiores e tracionada nas superiores
(Figura 7), € possivel ajustar as expressdes de célculo a esta outra situacdo, o que
possibilita a determinagdo do momento resistente (negativo), que € igual a
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Figura 7: Equilibrio de forgas numa seccdo em "T" para momentos negativos.
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As vigas de seccao retangular sdo um caso particular da sec¢cao em "T", pelo que o
momento resistente pode ser determinado recorrendo as expressdes anteriores, mas
sem banzos.

3.2. Determinacao dos esforcos de calculo nos pilares

A relacdo que o EC8 estabelece entre os momentos resistentes nas vigas e os
momentos resistentes nos pilares que concorrem num né (Eqg. 14), pode ser verificada
por tentativa e erro. Isto é, podemos ir arbitrando quantidades de armadura para os
pilares até que essa inequacao seja satisfeita. Obviamente que tal procedimento nao
corresponde a melhor opgéo. O ideal sera a determinacao dos esforgcos associados ao
mecanismo de colapso desejavel, cuja distribuicio de momentos nos pilares
satisfacam a Eq. 14, o que corresponde a minima armadura necessaria para o efeito.
Os momentos resistentes das vigas que concorrem num né podem ser determinados
com base nas Eq. 15 e 16. Resta definir qual a proporcdo da soma dos momentos
resistentes que se distribui para as secc¢des do pilar acima e abaixo do né. Por
simplificacdo, € usual que sejam estabelecidas percentagens fixas da soma dos
momentos resistentes das vigas. Contudo, tal procedimento pode nao impedir a
formacao de rétulas plasticas nos pilares [4, 8].

Assim, neste trabalho foi adotado um outro procedimento, em que as percentagens
anteriormente referidas sao estabelecidas, caso a caso, de modo a agravar 0s
momentos nos pilares proporcionalmente aos momentos fletores que se obtém a partir
dos espectros de resposta da acéo sismica em causa (M,™). O EC8 permite que a
flexdo desviada seja considerada de uma forma simplificada, efetuando a verificagéo
separadamente em cada diregdo (em flexdo composta reta), desde que a resisténcia a
flexao seja reduzida em 30% (ou seja, multiplicando os valores resistentes da secgao
por %es=0.7). Assim, os esforcos de célculo nos pilares (Figura 8) poderao ser obtidos
a partir das seguintes expressoes:

MFiesp

MEd,c1 = ‘Mﬂfsﬁ' +‘MR:SP 1.3 (MRd,b1 + MRd,bZ) 2 Mgesp, (1 7)
M:fzesp

M 1.3 (MHd,b1 + MF!d,bZ) 2 M:;esp . (1 8)

Edc2 — NP
cl

Resp
+ |MC2

Caso um pilar seja sujeito a flexdo desviada, e se opte por ndo reduzir o valor
resistente da seccdo, entdo uma alternativa simplificada podera ser a divisdo dos
resultados das Eq. 17 e 18 por %es.

Resp
MzE| M
/ ,
/
Obtidos com base nos
espectros de resposta

Figura 8: Momentos fletores de calculo nos pilares.
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Outro problema que surge quando se aplica o "capacity design" a pilares de betao
armado, esta relacionado com o valor do esforco normal de célculo a considerar.
Como se trata de um problema de flexdo composta, a quantidade de armadura
necessaria para garantir a seguranca adequada, depende do valor de esfor¢co normal
instalado numa seccgao. A Unica forma de garantir que as rétulas plasticas se formam
nas vigas, € garantir que o esforco normal de calculo corresponde a situagéo
imediatamente anterior a formagdo do mecanismo de colapso desejado. Assim, se
estabelecermos o equilibrio estatico das forgcas instaladas no momento da formagao
do mecanismo de colapso idealizado, poderemos obter os esforgcos normais de célculo
(Ngq,), como € ilustrado no exemplo da Figura 9 (para um sismo atuando da esquerda
para a direita, pelo que o mesmo procedimento teria que ser adotado para o sismo
atuando da direita para a esquerda).
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Figura 9: Exemplo da distribuicdo de forcas associadas a um determinado mecanismo de
colapso previamente definido (sismo a atuar da esquerda para a direita).

Obviamente que a distribuicdo de esforcos, em face da real resposta dindmica da
estrutura, é mais complexa do que a apresentada na figura anterior. No entanto, o
equilibrio de forgas apresentado é satisfeito no momento do colapso, garantido dessa
forma a hierarquia de resisténcias a flexdo pretendida. Em relacdo ao esforco
transverso, essa distribuicdo de forcas também pode ser utilizada para satisfazer as
regras de dimensionamento estabelecidas no EC8, designadamente garantido que a
resisténcia ao corte de um elemento estrutural € sempre superior ao correspondente
valor de resisténcia a flexao.

3.3. Calculo das armaduras dos pilares

A determinagédo da quantidade de armaduras necessarias a verificacao de seguranca
dos pilares de betdo armado (flexdo composta reta) € realizada com base nas
expressdes anteriormente apresentadas (Eq. 1-13), ajustadas a secéo retangular
(Figura 10).

A posicao da linha neutra é determinada iterativamente (adaptacdo do método da
bisseccao) de modo a que seja garantido o equilibrio de forcas normais a se¢éo. Tal
como em relagdo a seccdo em "T", em seguida € estabelecido o equilibrio de
momentos, mas neste caso em relacdo a origem do referencial (a face inferior da
seccao transversal), pelo que teremos
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Figura 10: Tensbes-extensdes numa secgdo retangular.

Desenvolvendo a Eq. 19 em ordem a armadura principal (Asi), € possivel obter as
seguintes expressodes para o célculo das armaduras longitudinais nos pilares

h
A MEd - NEd E + Fc1 “Xper Fcz " Xpeo (20)
" = Og1 " Xest — B Oso " Xes2 ,
ASZZIB'ASV (21)

Em situacdes correntes, as armaduras longitudinais sdo dispostas de forma simétrica
nas secgodes transversais dos pilares, pelo que normalmente S =1.

4. CASO DE ESTUDO

Como exemplo de aplicacdo pratica dos procedimentos propostos neste trabalho,
relativamente ao "capacity design", foi estudado um edificio de habitacao (ficticio)
possuidor de cobertura ndo acessivel, localizado em Ponta Delgada (Agores), cuja
planta e modelo estrutural do pértico estudado estao apresentados na Figura 11. Foi
admitido que a estrutura esta fundada num terreno do tipo B, e foi considerado um
coeficiente de comportamento g=3 (estrutura DCM), pelo que é necessario o recurso
ao "capacity design", tal como € estabelecido na NP EN 1998-1:2010.

A estrutura do edificio considerado é em betdo armado (C20/25 e A400NR). As lajes
sdo macicas e tém uma espessura de 0.15 m em todos os pisos elevados, com uma
armadura de malha quadrada em ambas as faces de ¢8//0.20.

As vigas V1, V2 e V3 tém as dimensbes de 0.30x0.40m, 0.30x0.60m e 0.30x0.50m,
enquanto que os pilares P1, P2 e P3 tém como secc¢do 0.30x0.30m, 0.30x0.60m e
0.30x0.40m, respetivamente. Os banzos das secgbes em "T" sdo todos iguais a 0.90
m, de acordo com o ECS.

A envolvente dos esforgos de calculo resultantes das situagdes de projeto persistentes
e sismicas previstas nos Eurocodigos Estruturais, originaram a distribuicdo de
armaduras nas vigas que esta esquematizada na Figura 12.

Em seguida foi realizado o célculo dos momentos resistentes das extremidades das
vigas (Tabela 1) com base nas Eq. 15 e 16, tendo em atencdo a dispensa das
armaduras longitudinais realizada, e contabilizando a contribuicdo de parte da laje
adjacente as vigas (designadamente tendo em atencdo as armaduras colocadas
paralelamente ao eixo da viga, nas faces inferior e superior das lajes), tal como é
estabelecido no ECS.

Com base nos momentos resistentes das extremidades das vigas, foi realizado o
equilibrio de forcas, tendo em atencdo os sentidos de atuacdo da agado sismica,
incluindo as cargas permanentes e o valor quase-permanente da sobrecarga, tal como
foi anteriormente esquematizado na Figura 9.
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Figura 11: Planta e modelo estrutural do edificio do caso de estudo.
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Figura 12: Esquematizagédo das armaduras adotadas nas vigas da estrutura do edificio do

caso de estudo.

Para efeitos do dimensionamento da estrutura, foram determinados os momentos
fletores determinados que estdo apresentados na Figura 13 para o pilar central (P2).
Primeiramente foram obtidos os resultados da analise modal por espectros de
resposta da estrutura, tendo por base os valores estabelecidos na NP EN 1998-1:2010
para Ponta Delgada, e depois foram obtidos os esforcos de dimensionamento finais,
apo6s a aplicacdo dos procedimentos do "capacity design”, designadamente tendo por
base os resultados das Eq. 17 e 18.
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Tabela 1 - Momentos resistentes das sec¢des das extremidades das vigas
- A1 As Mgd Mgy
Secgao [em?] [cm?] [kN-m] [KN-m]
S 3.83 8.29 59.34 115.51
S2 ' 12.31 59.97 150.88
S3 6.03 12.31 127.27 262.62
S4 ' 8.29 127.02 197.74
S5 536 9.42 44.41 124.64
S6 | 13.44 45.08 156.40
S7 6.03 13.44 104.35 221.22
S8 ) 8.29 103.91 156.45
Esquerda Direita
14195 /| 9776 9776 | \ \16463
63.18 219.64 25474\ | 6318
Figura 13: Diagramas de momentos fletores no pilar P, (sem e com "capacity design"),

para dois sentidos de atuagao da agao sismica.

As areas de ago calculadas para o pilar P2, com base nas Eq. 20 e 21, e com S =1,
estdo listadas na Tabela 2.

Tabela 2 - Esforgos no pilar P, e correspondentes &reas de ago necessarias a
verificacdo da seguranca para as situacoes de projeto sismicas
Sentido do Seccao relativa Neqg Mgy Asi+ As

sismo ao noé [kN] [KN] [cm?]
Da esquerda Acima -181.90 -141.95 14.16
Abaixo -369.80 219.64 21.90
Da direita Acima —94.30 164.63 16.42
Abaixo —-207.40 —254.74 25.39

5. CONCLUSOES

Do trabalho realizado, foi possivel constatar na pratica a evidente dificuldade do
dimensionamento com base nas regras de calculo pela capacidade real ("capacity
design"), caso ndo sejam criadas rotinas informaticas para o efeito.

Os resultados obtidos com as Eq. 15 e 16, para as vigas em "T", apresentam valores
mais elevados do que os obtidos com as antigas regras do REBAPE. Em relagdo ao
dimensionamento de estruturas para outras situacdes de projeto, que ndo as sismicas
(como as persistentes, por exemplo), essa diferenca observada entre o EC2 e o
REBAPE nao é critica, pois os erros estdo do lado da seguranca. Contudo, quando se
aplica o "capacity design", tal ja ndo é verdade, pois o REBAPE conduz a uma
subavaliacdo dos momentos resistentes das vigas, e, por consequéncia, a uma
redugao das armaduras nos pilares, nas situacdes de projeto sismicas.
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Do exemplo de aplicacao, foi possivel constatar que os momentos fletores obtidos nos
pilares com base na analise modal por espectros de resposta proposta no EC8, sao
muito inferiores aos valores determinados pelas regras do "capacity design" (um pouco
menos de metade, no exemplo estudado). Contudo, quando comparados esses
resultados obtidos nos pilares com uma situacdo em que a estrutura fosse classificada
como DCL (com g=1.5), é possivel observar que eles sdo da mesma ordem de
grandeza, ainda que ligeiramente inferiores. Ja em relacao as vigas, as quantidades
de armadura necessdrias para a estrutura de baixa ductilidade (DCL) seriam
superiores (logo com maiores momentos resistentes), o que podera originar a
formacgao de rétulas plasticas nos pilares, e possivel colapso prematuro da estrutura
(por 0o mecanismo poder ser pouco dissipativo de energia), designadamente em
situacbes em que a real acdo de um sismo ultrapasse o0s valores previamente
estabelecidos nos codigos sismicos.

Os resultados obtidos com as Eq. 17 e 18 garantem que o aumento dos momentos
fletores de célculo nos pilares (devido ao "capacity design") é proporcional aos valores
dos momentos de calculo obtidos da analise modal por espectros de resposta, o que
em principio impedira a formagao de rétulas plasticas nos pilares.

Dos resultados obtidos neste trabalho também é possivel concluir que é urgente a
obrigatoriedade da aplicacdo das regras de dimensionamento pela capacidade real
("capacity design") ao projeto corrente de estruturas nas zonas de maior perigosidade
sismica de Portugal, como sao os casos dos Acores e do Algarve, por exemplo.
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